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Introduction générale 
 

                    

Le génie civil représente l’ensemble des technique 

concernant les construction civil .les ingénieures 

civiles s’occupent du la conception, de la 

réalisation, de l’exploitation et de réhabilitation 

d’ouvrage de construction et l’infrastructure 

urbaines dont il assurant la gestion a fin de 

réponde aux besoin de la société , tout en assurant 

le sécurité du publique et la protection de 

l’environnement. Dans notre projet étude d’un 

bâtiment a contreventement mixte, ce dernier est 

déduit d’après les résultat obtenu, la la structure 

est soumis aux action sismique par l’introduction 

sismique Algérien RPA99 /version 2003 et sa 

réponse est calculé en utilisant le logiciel ETABAS         

 



 

  



 

 



 

I.1 Introduction : 

Le projet en question  consiste à étudier et calculé les éléments résistants d’un bâtiment (R+5+ sous -

sol) à l’usage d’habitation et commerciale .Ce dernier constitue de portique et de voile  et présenté une 

charpente en bois qui lui sert de toiture. Ce premier chapitre port sur la présentation global d’ouvrage  

avec ses différente caractéristique ainsi que ses élément  constitues et leur caractéristiques mécanique    

I.2 présentation de l’ouvrage : 

Le bâtiment qui fait l’objet  de cette étude, nous à été confie par le bureau d’étude sera implanté a Tizi 

ouzou  zone de moyenne sismicité (ZONE II a). 

 L’ouvrage  contient  10  logements par étage de F5 

I.1.1) caractéristique géométrique : 

 Longueur totale de bâtiment : L =11.5m  

Largeur totale du bâtiment : B = 25 m  

Hauteur du s-soul :3.6 

Hauteur de rez-de-chaussée Hr =4.5 m  

Hauteur de l’étage courant He =3.24 m  

Hauteur charpente  Hc = 3.4m 

Hauteur total (charpente compris) Ht =27.7m 

Le bâtiment comporte : 

- Une cage d’escaliers  

- Un sous sol 

- Un rez-de-chaussée  

- 10 étages courants  

- Une charpente en bois. 

 

I.1.2) le règlement utilisé : 

L’étude de présent l’ouvrage sera mené suivant les règles. 

- règles technique de conception et de calcul de l’ouvrage tconstruction en béton armé.  

- suivant la méthode d’état limite (BEAL91) 

- règlement para sismique algériennes (RPA99 modifie2003) 

-charge et sur charge d’exploitation (DTR –BC-22).-CBA93  



 

 

I.2 Les éléments de l’ouvrage : 

A-Ossature : 

Le contreventement de l’ouvrage peut être assuré par deux types de contreventement : 

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

reprendre la totalité des sollicitations dues aux charges verticales, et au moins 25 % de l’effort 

tranchant d’étage. 

­ Contreventement par voile : composé par des éléments verticaux en béton armé, disposés dans 

les deux sens, assurant la stabilité sous l’action des charges horizontales et reprendre une partie 

des charges verticales (au plus 20%) et les transmettre aux fondations. 

 

B- Les planchers : 

 Les planchers sont des aires planes limitants les étages, ils assurent deux fonctions : 

- La résistance mécanique : ils supportent leurs poids propre et les surcharges en les 

transmettant aux éléments porteurs de l’ouvrage. 

 

- L’isolation : ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages. 

-Les planchers des étages courants sont en corps creux. 

C- L’escalier : 

Sont les éléments qui assurent l’accès d’un niveau à un autre, le bâtiment comporte deux types 

d’escaliers réalisés en béton armé : 

-escalier desservant au  RDC : escalier à trois volées et deux paliers de repos. 

-escalier desservant aux autres étages : escalier à deux volées et un palier de repos. 

d- Le coffrage : 

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

e- La maçonnerie : 

a)Murs extérieurs :  

les façades sont en double cloison de briques creuses d’épaisseur de 25 cm (cloison extérieur de 15cm 

et intérieur de 10cm) avec une lame d’air de 5 cm d’épaisseur afin d’assurer l’isolation thermique et 

phonique. 

 



 

 

Figure 1 : schéma descriptif du mur extérieur 

 

b) Murs intérieurs : sont des murs de séparation réalisés en briques creuses de 10 cm d’épaisseur. 

f- Les revêtements : 

­ Enduit extérieur : c’est un mortier du ciment de 3cm d’épaisseur pour le revêtement des murs 

extérieur ; 

­ Enduit intérieur : réalisé en plâtre pour le revêtement des murs intérieurs à l'exception des 

sanitaires et la cuisine qui sont revêtes par un mortier du ciment ; 

­ Granito sera réalisé sur un mortier de pose en béton de 3 cm d’épaisseur pour le revêtement de 

halle d’entrée et les locaux commerciaux ; 

­ Carrelage reposant sur un mortier de pose pour le revêtement de toutes autres pièces ; 

­ Carreaux céramiques pour les façades principales. 

 

g- La toiture :  

Elle constituée de panne, de chevron, linteaux , et tuiles mécanique à emboitement  

 

 

Figure 2 : schéma descriptif de la toiture 

 

I.3  Caractéristiques des matériaux : 

Dans notre ouvrage nous allons utiliser deux matériaux essentiels à savoir : le béton et l’acier qui 

doivent rependre aux règles parasismiques algériennes RPA 99 version 2003 ainsi que les règles de 

béton armé aux états limitent (BAEL 91). 

I-3-1) Le béton : 



 

Le béton est un matériau composé d’un mélange de granulats, sable, gravier, éventuellement des 

adjuvants, lies entre eux par une pâte de ciment qui présente une bonne résistance à la compression 

qu’à la traction. 

A) Résistance caractéristique du béton : 

A-1) Résistance à la compression : 

Le béton présente une bonne résistance à la compression. Les résistances obtenues dépendent de sa 

composition. En général les essais sont réalisés sur des éprouvettes normalisées, appelées 16x32, de 

forme cylindrique de hauteur 32 cm et de diamètre 16 cm(Aire de 200 cm
2
). 

On utilise le plus souvent la valeur à 28 jours de maturité : fc28, Pour des calculs en phase de 

réalisation, on adoptera les valeurs à j jours, définies à Partir de fc28, par : 

(Art A.2.1, 11/ BAEL 91) 

28
83,076,4

ccj f
j

j
f


                Pour 4028 cf   MPa. 

28
95,040,1

ccj f
j

j
f


                Pour 4028 cf    MPa. 

Dans notre calcul on la prend égale à 25 MPa (fc28= 25 MPa) 

A-2) Résistance à la traction : 

La résistance caractéristique `a la traction du béton à j jours, est conventionnellement définie par la 

relation : 

ftj= 0,6 + 0,06 fcj      si fcj ≤60MPa                         ft28 = 0,6 +0,06 (25) = 2,1 MPa 

 

(Art2.1, 12 /BAEL91) 

Dans notre cas :    

B) Module d’élasticité de béton : 

B-1) Module de déformation longitudinale : 

On distingue les modules de Young Instantané Eij et différé Evj. Le module instantané est utilisé pour 

les calculs sous chargement instantané de durée inférieure à 24 heures. Pour des chargements de 

longue durée (cas courant), on utilisera le module différé, qui prend en compte les déformations de 

fluage du béton. Celles-ci représentant approximativement deux fois les déformations instantanées, le 

module différé est pris égal à trois fois le module instantané. 

B-1-1) Module de déformation instantanée (Art.2.1 21/BAEL 91) 

 

Eij = 11000 fcj
1/3 

     pour fc28 ≤ 60 MPa
 



 

Pour j= 28 j    fc28 = 25 MPa   Ei28 = 32164,2 MPa 

B-1-2) Module de déformation différée : (Art A.2.1 22/BAEL 91) 

Pour les charges de longue durée, le module de déformation différée est donne par : 

E vj = 3700 fcj
1/3   

 pour fc28 ≤ 60 MPa 

Pour j =28 jours    fc28 = 25 MPa    E v28 =10818,86 MPa 

B-2) Module de déformation transversal : (Art A.2.1, 3/BAEL 91) 

Le module de déformation transversale est donné par : 

 


12

E
G  

Avec : 

  : Coefficient de poisson 

E : module de Young (module d’élasticité) 

 

1. Coefficient de poisson : 

C’est le rapport entre la déformation relative transversale et la déformation relative longitudinale dont 

les valeurs sont données par (Art A.2.1, 3 / BAEL 91). 

 

 =0      pour des sollicitations à ELU 

 =0,2  pour le calcul des déformations à ELS 

C) Modèles de Calcul du béton : 

1) Àl'ELU : 

La contrainte limite ultime de résistance à la compression est donnée par :(Art A4.3.41BAEL91) 

-   Contraintes limites du béton en compression : 

Celle-ci est donnée par la formule ci-dessous : 

b

cj

bu

f
f

 


85,0
 [MPa]                         (Art A.4.3,41/BAEL 91) 

γb = 1,5…………..situation courante ; 

γb = 1,15…………situation accidentelle. 

 



 

Dans notre cas  γb= 1,5 

  : est un coefficient qui tient compte de la durée d’application des charges : 

 

 =1 ……………….si t 24h ; 

 = 0,9……………..si 1h  t  24h ; 

 =0,85 ……………si t1h. 

 

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

Dans notre cas, l’application de la combinaison est durable, donc on va prendre  =1. 

    

MPafbc 20,14
5,11

2585,0







 

 

Le comportement du béton à l’ELU est donné par la courbe parabole-rectangle représentée sur le 

diagramme ci-après : 

 

 

 

 

 

 

Figure 3 : Diagramme contrainte-déformation du béton à l’ELU. 

 

2) À l’ELS : 

Les déformations nécessaires pour atteindre l’ELS sont relativement faibles et on suppose donc que le 

béton reste dans le domaine élastique .Donc on va adopter la loi de Hook de l’élasticité pour décrire le 

comportement du béton à l’ELS, pour des charges de longue durée Eb=Ej et =0,2. La résistance 

mécanique du béton tendu est négligé (Art A.4.5, 1/BAEL 91).On général on adopte une valeur 

forfaitaire pour le module de Young du béton égale à 1/15 de celle de l’acier (Ea=200000MPa ; 

Eb13333MPa) 

  0 

bc   (MPa)      

2‰ 
 (‰) 

3,5‰ 

bc = 0,85. fc28 / b 



 

-La contrainte limite du béton en compression : 

D’après (Art 4.5, 2/ BAEL91) cette contrainte est limitée à : 

𝜎𝑏𝑐    = 0,6 fcj 

Avec :𝜎𝑏𝑐    contrainte admissible à l’ELS. 

À j=28 jours, dans notre cas fc28 = 25 MPa    : 𝜎𝑏𝑐     = 0,6 x 25 =15 MPa 

 La figure ci-après nous donne le comportement du béton à l’ELS : 

 

 

 

 

Figure 4 : diagramme  contrainte déformation du béton à ElS 

 

 

-Contrainte limite de cisaillement       (Art A.5.1, 21/BAEL 91)  

Elle est donnée par la formule suivante : 

db

Vu

u
.

  

VU : est l’effort tranchant dans la section étudiée 

b : valeur de la largeur de la section cisaillée 

d : hauteur utile.   

 

La contrainte de cisaillement est donnée par la relation suivante : 



 











 5MPa,

γ

f
0,20min

b

cj

u Fissuration peu nuisible ;
 











 4MPa,

γ

f
0,15min

b

cj

u Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable.
 

I.3.2) Les aciers : 

Les armatures sont en acier. L’acier est un alliage de fer et de carbone. Cet alliage possède une bonne 

résistance mécanique en traction et en compression. Le fer apporte une base de résistance importante 

et de la souplesse. La souplesse permet au matériau de se déformer notablement sans se rompre. 

Les armatures d’un béton armé sont des aciersqui se distinguent par leur nuance et leurs états  des 

surfaces (RL, HA). 

 

 

 

Tableau 1 : caractéristique des aciers. 

a)Module d’élasticité longitudinal : 

Il est noté (Es), sa valeur est constante quelle que soit la nuance de l’acier. 

      (Art A.2.2, 1/BAEL91) 

Es = 200000 MPa 

b) Diagramme contrainte déformation 

Type 

d’acier 
Nomination Symbole 

Limite 

d’élasticité 

Fe [MPa] 

Résistance à la 

Rupture 

Allongement 

relatif à la 

Rupture 

[‰] 

Cœffici

ent de 

fissurat

ion 

Coeffi

cient 

de [ψ] 

scelle

ment 

Aciers 

en 

Barre 

Rond lisse 

FeE235 

 

R L 

 

235 

 

410-490 

 

22 ‰ 

 

1 

 

1 

Haute 

adhérence 

FeE400 

 

H A 

 

400 

 

480 

 

14 ‰ 

 

1,6 

 

1,5 

Aciers 

en 

treillis 

Treillis soudé 

(TS) 

TL520 (<6) 

 

T S 

 

520 

 

550 

 

8 ‰ 

 

1,3 

 

1 



 

La mise en évidence des caractéristiques mécaniques de l’acier se fait à partir de l’essai de traction, 

qui consiste à rompre une tige en acier sous l’effet de la traction simple. 

Le diagramme contrainte-déformation a l’allure suivante : 

 

Figure 5 : diagramme contrainte- déformation. 

 

Avec :   

fr : Résistance à la rupture ; 

fe : Limite d’élasticité ; 

es : Allongement relatif correspondant à la limite élastique de l’acier ; 

r : Allongement à la rupture. 

On distingue du diagramme précédent 04 parties : 

Zone 0A : Domaine élastique linéaire ; 

Zone AB : Domaine plastique ; 

Zone BC : Domaine de raffermissement ; 

Zone CD : Domaine de rupture. 

 

c) Contrainte Limite : 

1)Calcule de contrainte limite à l’ELU : 



 

Le comportement des aciers pour les calculs à l’ELU vérifie une loi de type élasto-plastique parfait, 

comme décrit sur le diagramme contrainte-déformation de la figure I-3. (Art A.4.3, 2 /BAEL91), où la 

valeur de calcul de la limite d’élasticité garantie sest définie par :
s

e

s

f


   

Avec : s est un coefficient de sécurité partiel qui vaut : 

s =1,0…. Situation accidentelle 

s =1,15…Situation courante 

MPas 348
15,1

400
 Pour les aciers à haute adhérence FeE400 

MPas 204
15,1

235
 Pour les aciers doux FeE235 

b) Calcule de contrainte limite à l’ELS : 

Comme le béton, à l’ELS on suppose que les aciers travaillent dans le domaine élastique. On utilise 

donc la loi de Hooke de l’élasticité 

Il est indispensable de limiter l’ouverture des fissures dans le béton (risque de corrosion des aciers) 

pour ce faire on doit limiter la contrainte dans l’acier en fonction de la fissuration. 

 

1. Fissuration peu nuisible : Dans le cas où les aciers sont protèges, aucune limitation n’est 

nécessaire, (Art.4.5, 32/BAEL91) 

s

e
s

f


   

Avec : s  Contrainte limite d’élasticité de l’acier ; 

 s Coefficient de sécurité. 

 

2. Fissuration préjudiciable : 

Les éléments sont exposés aux intempéries, dans ce cas, la contrainte doit se limitée comme suit : 

(A.4.5,33/BAEL91) 

 














 2

1

.110;5,0max,.
3

2
min tjees fff   

Avec η coefficient de sécurité : 

 



 

 = 1,0………..pour les ronds lisses ; 

 = 1,6………..pour les hautes adhérences. 

La contrainte pour les différents aciers est : 

Les aciers (HA) :   MPas 63,2011,26,1110;4005,0max,400
3

2
min 2

1
















  

Les aciers doux (RL) :   MPas 67,1561,20,1110;2355,0max,235
3

2
min 2

1
















  

 

I.4Fissuration très préjudiciable : 

Les éléments sont exposés aux milieux agressifs, dans ce cas, la contrainte doit se limitée comme suit : 

(A.4.5,34/BAEL91) 

 

 














 2

1

.110;5,0max,.
3

2
min8,0 tjees fff  Les aciers (HA ):

  MPas 30,1611,26,1110;4005,0max,400
3

2
min8,0 2

1
















  

Les aciers doux :   MPas 33,1251,20,1110;2355,0max,235
3

2
min8,0 2

1
















  

 

d) Diagramme de contraintes déformations de calcul : 

 



 

 

 

I.4  Protection des armatures : 

Afin d’éviter les problèmes de corrosion des aciers, il convient de les enrober par une épaisseur de 

béton suffisante. Cette épaisseur, l’enrobage, dépend des Conditions d’exposition de l’ouvrage. On 

adoptera les valeurs suivantes (Art A.7.1 /BAEL91) : 

C ≥ 5 cm : pour les ouvrages exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards salins ainsi que pour 

les éléments exposés aux atmosphères très agressives (industries chimiques). 

C ≥ 3 cm : pour les parois soumises à des actions agressives ou à des intempéries ou des                        

condensations. 

C≥ 1cm : pour des parois situées dans un local couvert et clos et qui ne sont pas exposés aux 

condensations. 

 

Pour les éléments exposés aux intempéries, on va prendre C= 3 cm. 

s 

10‰ fe/Es 

s 

-fe 

 

fe 

-10‰ 

 

fe/s 

-fe/Es 

Figure 6 : Diagramme contraintes-déformation de calcul 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

II.1 Introduction :  

L’objectif de chapitre II ci dimensionné les éléments de la structure Ce dimensionnement permet de 

déterminer les différentes charges qui seront appliqués aux différents éléments de la structure.   

II.2 Les planchers : 

Le plancher est une partie horizontale de la construction séparant deux niveaux d’un bâtiment, capable 

de supporter les charges et de les transmettre aux éléments porteurs horizontaux et verticaux. 

Il est constitué de corps creux et d’une dalle de compression ferraillée de treillis soudé, reposant sur 

des poutrelles préfabriquées en béton armé placées dans le sens de la petite portée. 

Le plancher doit être conçu de telle sorte à supporter sont poids propre et les surcharges 

d’exploitations, son épaisseur est donnée par la formule suivante : 

5,22

L
htp  (Art B.6.8.424/BAEL91) 

Avec : htp : hauteur totale du plancher 

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

libre maximale : L = 3.70 m 

Ce qui nous donne : 

htp ≥ 370/22,5 = 16.44cm 

On opte pour un plancher d’épaisseur 20 cm d’où =h t cm4)+(16
 

Épaisseur du corps creux =16cm 

Épaisseur de la dalle de compression =4cm 

 

 

 

 

 

 

 

II.3 Poutres : 

Les poutres sont destinées à supporter les charges d’une partie de la construction,  

D’après le RPA 99 (modifié 2003), les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions 

suivantes :  

Dalle de compression  

 Corps creux 

Poutrelle 

16 

 

4 

Figure1 : Schéma descriptif d’un plancher courant. 

 

Avec : 

h : hauteur de la poutre ; 

b : largeur de la poutre ; 

b1 : largeur de poteau. 



 

Largeur :   b ≥ 20 cm      

Hauteur :   h ≥ 30 cm        

Rapport :   
b

h
≤ 4 

Bmax ≤1,5 h + b1. 

Et d’après les règles de déformabilité des éléments, les dimensions des poutres sont données comme 

suit : 

                    et 

 

 

Avec :  

L : La plus grande travée. 

 

A- Poutres principales : (les poutres porteuses). 

Les poutres suivant la grande porte  

-Hauteur de la poutre :
10

L
h

15

L
t 

 

Avec L = 550– 25 = 525cm   

10

525

15

525
 th 35≤ ht ≤ 52.5 (cm)    

On prend ht =45cm 

 

- Largeur de la poutre :    0,4 htb  0,7 ht  

0,4 x 45 ≤ b≤ 0,7 x 45  donc  18≤ b≤ 31.5         (cm) 

Soit   b = 30 cm 

Donc la section de la poutre secondaire est : b x ht = (45 x 30)    (cm
2
)  

B - Les poutres secondaires : 

Ce sont des poutres non porteuses parallèles aux poutrelles.  

-Hauteur de la poutre :
1015

L
h

L
t   

h 

b 

1015

L
h

L
     

0,4h ≤ b≤ 0,7h 

 



 

Avec L = 370– 25 = 345 cm   

10

345

15

345
 th 23 ≤ ht ≤ 34.5 (cm)    

On prend ht = 35 cm 

 

- Largeur de la poutre :    0,4 htb  0,7 ht  

0,4 x 30 ≤ b≤ 0,7 x 30 12 ≤ b≤ 21         (cm) 

Soit   b = 30 cm 

Donc la section de la poutre secondaire est : b x ht = (30 x 35)    (cm
2
)  

C- la poutre inclinée de la toiture 

 - -Hauteur de la poutre :
10

L
h

15

L
t   

Avec : 𝐿 =  3.42 + 5.12 = 6.1𝑚 

ht : hauteur totale de la poutre ; 

L : portée maximale considérée entre le poteaux et l’extrémité de la poutre     

Donc :            

10

610

15

610
 th  donc 40.66≤ ht ≤ 61.0(cm). 

Soit   ht = 50cm  

-Largeur de la poutre : 0.4 x ht ≤ b ≤ 0.7 x ht 

 Donc : 0.4 x 50≤ b ≤ 0.7 x 50  donc   20≤ b ≤ 35(cm) 

b =30 cm 

La section des poutres principales est : b x ht =30 x 50   (cm²) 

 

 

 

 

 

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant : 

Conditions 
Poutres 

principales 

Poutres 

secondaires 
Poutre incliné  

Vérification 

h ≥ 30 cm 45cm 35cm 50cm ok 



 

b ≥ 20 cm 30cm 30cm 30cm ok 

h/b≤4 1,5 1,5 1,66 ok 

 

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

 

Conclusion : 

Poutres principales (45x30) cm² 

Poutres secondaires (35x30) cm² 

Poutre incliné (50x30) cm² 

                       Poutre principale                                              poutre secondaire           

 

                    

                    

                                                               

  

                      30(cm) 

Figure 2 : Dimensions des Poutres. 

II.4 Dalle plein : 

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

d’utilisation  

 Condition de résistance à flexion : 

L’épaisseur de la dalle  des balcons est donne par la formule : 

e≥L0/10 

 L0 : portée libre   

e : épaisseur  de la dalle  

L0 = 1,45 m Donc :       e ≥ 1,45/10 = 0,145m = 14,5cm      On adoptera une épaisseur de 15 cm 

II.5 Poteaux : 

Les poteaux sont pré dimensionnés à ELS ; en compression simple ; avec un effort normal de 

compression Ns = (G+Q).  

On suppose que le béton seul reprend l’effort normal ;on effectuera le calcul de la section pour le 

poteau le plus sollicité.    

45(cm) 35(cm) 

30(cm) 



 

La section du poteau est obtenue par la formule suivante :

bc

Ns
A


  

bc  : La contrainte admissible à la compression du béton égal 15 MPa. 

bc  =0.6 ƒc28 = 0,6x 25 =15 MPa =1,5kN /cm
2 
. 

Les dimensions de la section transversale devient satisfaite les conditions suivante : 

* Min (bl,hl) ≥ 25cm 

* Min (bl,hl) ≥  
𝑕𝑒

20
 

* 1/4≤ bl/hl ≤ 4 
 

Remarque :  on considère on premier lieu pour  nos calcule la section du poteaux selon le minimum 

exige par le RPA qui est de (25×25) cm2  

II.6.1 surface influence: 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

S1=2.75×1.8=4.95 (m
2
) 

S2=2.75×1.85=5.088 (m
2
)                  

S3=2.75×1.85=5.088 (m
2
)                  

S4=2.75×1.8=4.95 c 

Figure 3 : Localisation du poteau le plus sollicité. 

2
.7

5
 

 2
.7

5
 

1.8  1.85 

S1 S2 

S3 S4 



 

STOTAL:=20.08(m
2
) 

 

II.6.2 CALCUL DE LA SURFACE REVENANTAU POTEAU (3.E) 

a/  Toiture : 

Elle se compose de deux versants inclinés, de même angle α .  

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 4 : Localisation du poteau le plus sollicité dans la toiture. 

 

Calcule de  : 

tgα : 
3.4

5.1
 = 33.66°  

 X1=
1.8

cos 33.66
=2.162 

X2=
1.85

cos 33.66
=2.223 

Donc : 

S1= 1.85 × 2.162=4 m2                                     S3 = 1.8 × 2.162 = 3.9 m2 

S2 = 1.8 × 2.162 = 3.9 m2                                 S3 = 1.8 × 2.162 = 3.9 m2 

D’hou: St = 15.8 m2 

Détermination des charges et surcharges : 

 Toiture : 

 

 

                 

Eléments constituant la toiture Poids surfacique 
 Tuiles mécaniques à emboîtement (liteaux compris) 0.4 KN/m² 

 Chevrons, pannes 0.8 KN/m²  

- Murs pignons 0.9 KN/m²    

X
1

 
X

2
 

1.625  1,6 



 

 

Charge permanente de la toiture : G = 2,1 KN/m
2
 

     Charge d’exploitation de la toiture : Q = 1 KN/m
2 

Etage courant et RDC (commercial) : 

 

 

Figure 5 : Coupe du plancher corps creux étage courant 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Charge permanente de l’étage courant et RDC: G = 5.1 KN/m
2
 

     Charge d’exploitation de l’étage courant : Q = 1.5KN/m
2 

     Charge d’exploitation du RDC : Q =2.5KN/m
2 

 Dalle pleine (balcons )  

 

N° Composition  Epaisseur (m) ρ(KN/m3) G (KN/m2) 

N° Composition Epaisseur 
(m)  

ρ(KN/m3) G(KN/ m3) 

1 Cloison de séparation 
interne 

0.1 9 0.9 

2 Revêtement de carrelage  0.02 22 0.44 

3 Mortier de pose  0.02 20 0.40 

4 Couche de sable 0.02 18 0.36 

5 Plancher en corps creux 0.2 14 2.80 

6 Enduit plâtre 0.02 10 0.20 



 

1 Carrelage  0.02 22 0.44 

2 Mortier de pose 0.02 20 0.40 

3 Couche de sable 0.03 18 0.36 

4 Dalle pleine en béton 
armé 

0.15 25 3.75 

5 Enduit en mortier ciment 0.02 22 0.44 
Charge permanente du DP : G = 5.39KN/m

2
 

     Charge d’exploitation du DP: Q = 3.5KN/m
2 

 Maçonnerie : 

 Murs extérieurs : 

N° Eléments  Epaisseur 
(m) 

ρ(KN/m3) G (KN/m2) 

1 Enduit de ciment 0.02 18 0.36 

2 Briques creuses 0.1 9 0.9 

3 Lame d’air 0.05 - - 

4 Briques creuses 0.1 9 0.9 

5 Enduit de plâtre  0.02 10 0.2 
               Charge permanente du mur extérieur: G = 2.36 KN/m

2
   

 Murs intérieurs : 

N° Eléments  Epaisseur (m) ρ(KN/m3) G (KN/m2) 

1 Enduit en plâtre 0.02 10 0.2 

2 Briques creuses 0.1 9 0.9 

3 Enduit en plâtre 0.02 10 0.2 
Charge permanente du mur intérieur: G = 1.4 KN/m

2
   

 

 Charge d’exploitation des escaliers : Q = 2.5 KN/m
2
   

 Charge d’exploitation d’étage de service: Q = 2.5 KN/m
2
  

 Charge d’exploitation L’acrotère :Q=1,00 kN/ml      

  B) Poids propre des éléments : 

 

 Plancher toiture: 𝐺𝑡𝑟x S =2,1×15.8=33,18 KN 

-Poutre 0incliné :
 
 x 𝑏𝑝𝑝1 x 𝑕𝑝𝑝1× (2.037+2.098) = 25 x 0.5× 0.3×4.17 = 15.50 kN 

-Poteau:  x S x htr = 25x0.25x0.25x3.4=5.312KN 

Plancher courant: 𝐺𝑝𝑐x S = 5,1 x 20.08= 102.40KN 

 Poutres : 

-Poutres principales :  x 𝑏𝑝𝑝1 x 𝑕𝑝𝑝1 x (2.625+2.625) =25 x 0.45×03×5.25=17.71KN 



 

-Poutres secondaires :  x 𝑏𝑝𝑠  x 𝑕𝑝𝑠  x (1.675 + 1.675)= 25  0.2 x 0.3 x 3.35 = 5.1kN 

Poids poutres principales + poids poutres secondaires = 17.71+5.1=22.61KN 

 Poteaux : 

Pour le pré dimensionnement des poteaux, on calcule leurs poids, après avoir fixé les dimensions 

suivantes pour tous les poteaux de notre structure : 

b= 25 cm. 

h=25cm. 

Poteau de s-sol:
 
 x S x hs-sol =25×25x0.25x3.6 =5.625KN 

Poteau RDC:  x S x hRDC = 25x0.25x0.25x4.50=7.03kN 

Poteaux étage courant :  x S x hEC = 25x0,25x0,25x3,06=4,78kN 

 

C) Surcharge d’exploitation : 

- toiture :      Q =1,00 kN/m
2 

- Plancher étage courant à usage d’habitation :            Q =1,50   kN/m
2 

- RDC :               Q =2.5   kN/m
2 

- S-sol :               Q =2.5   kN/m
2
 

Donc : 

 Toiture:  Q x S = 1.00 x 15.8= 15.8kN ….…. Q0 

 Etage courant: Q x S = 1,50 x 20.08 = 31.2Kn ………..  de Q1 jusqu’un Q5 

 RDC:  Q x S= 2.5×20.08 = 25.80………Q6 

 S-SOL : Q x S= 2.5×20.08 = 25.80………Q6 

 

II-2-3 Dégression verticale des surcharges d’exploitation : 

Le document technique réglementaire (DTR. B.C.2.2) nous impose une dégression des charges 

d’exploitation et ceci pour tenir compte de la non simultanéité d’application des surcharges sur tout les 

plancher. Cette loi s’applique au bâtiment très élancé ; dont le nombre de niveaux est supérieur à 5 ce 

qui est notre cas. 

La loi de dégression des surcharges est comme suit : 







n

i

in Q
n

n
QQ

1

0
2

3
Pour   n≥5

 

 



 

Dégression des charges en fonction du nombre d’étages :  

∑0= Q0 

∑1 = Q 0 +Q 1 

∑2 = Q 0 +0,95 (Q 1+Q 2) 

∑3 = Q 0 +0,9 (Q 1+Q 2 +Q 3) 

   ∑4 = Q 0 +0,85 (Q 1+Q 2 +Q 3+Q 4) 

 

 ∑n = Q 0 +
n

n

2

3 
 (Q 1+Q 2…. +Q n)  

                                                                                            Pour   n≥5 

 

 

Figure 6 :Coefficients de degression des surcharges 

 

 

6
eme           

Q0=15.8 KN 

5
eme

    Q0+Q1 = 15.8+ 31.2=47KN 

4
eme

     Q0+0.95(Q1+Q2) = 15.8+0.95(31.2×2) = 75.08KN 

3
eme

    Q0+0.9(Q1+Q2+Q3) = 15.8+0.9(31.2×3)=100.04 KN 

2
eme

    Q0+0.85(Q1+Q2+Q3+Q4) = 15.8+0.85(31.2×4)=121.88 KN 

1
eme

    Q0+0.8(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5) = 15.8+0.8(31.2×5)=140.6 KN 

RDC  Q0+0.75(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6) = 13.52+0.75(31.2×5+52) =171.8 KN 

S-SOL Q0+0.714(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7) = 13.52+0.714(31.5×5+52×2)=201.44KN 

E
T

A
G

E
 

Charges permanentes (kN) 
Charges 

d'exploitation 

N 

=Gc+Qc 

bc

N
S


   

Poids 

de 

planche

r (kN) 

Poids 

poteaux 

(kN) 

Poid

s 

pout

res 

(kN) 

Gtotale 

(kN)         

Gcumulé

e 

(kN) 

Qtotale(kN

) 

Qcumulée 

(kN) 
bc

N


 

   

(cm
2
) 

Section  

   (cm²)  

6 33,18 5.132 15.50 33,18 33,18 13.52 15.8 48,98 32,66 30×30 

 

Q0 

Q1 

Q2 

Q3 

Q4 

Q5 

Q6 

Q n 



 

 

 

II.7 Vérification des sections des poteaux aux recommandations de RPA : 

       Pour conférer aux poteaux une meilleure résistance aux sollicitations sismiques, il est 

recommandé de donner à ceux d’angles et de rives des sections comparables à celles des poteaux 

centraux(Art7.4.1/ RPA 99. Version 2003) 

 

1. Vérification des exigences du RPA (Art 7.4.1) : 

 Min (b1 , h1) ≥ 25 cm         ………………….     1 

 Min (b1, h1 ) ≥
he

20          ………………….      2 

  1 4 <
b1

  h1
 < 4               ………………….      3 

 Poteau de s-sol: 

− Min (b1 , h1) = min (40cm ,50cm) =40 cm > 25 𝑐𝑚 Condition Vérifiée. 

− Min (b1 , h1) = 40cm >
he

20   = 360
20  =  18 cm Condition Vérifiée. 

−1 4 <
b1

h1
 =  40

50  = 0.8 < 4𝑐𝑚                Condition Vérifiée. 

 Poteau du RDC : 

− Min (b1 , h1) = min (40cm ,50cm) =40 cm > 25 𝑐𝑚 Condition Vérifiée. 

− Min (b1 , h1) = 40cm >
he

20   = 450
20  =  22.5 cm Condition Vérifiée. 

−1 4 <
b1

h1
 =  40

50  = 0.8 < 4𝑐𝑚                Condition Vérifiée. 

5 102.48 5.06 22.61 130.15 163,36 15.66 47 210 ,36 140,24 30x40 

4 102.48 5.06 22.61 130.15 293,51 15.66 75.08 368,59 245,72 30x40 

3 102.48 5.06 22.61 130.15 423,66 15.66 100.4 524,06 349 ,33 35x45 

2 102.48 5.06 22.61 130.15 553,81 15.66 121.88 675,69 450,46 35x45 

1 102.48 5.06 22.61 130.15 683,96 15.66 140.6 830,56 553,70 35x45 

RD

C 

102.48 7.03 22.61 132.12 816,11 15.66 171.8 987,91 658,60 
40x50 

S-

SO

L 

102.48 5.625 22.61 130.71 946,82 15.66 201.4 1148,22 765,48 

40x50 



 

 Poteau du 1
ére

2
éme

  et 3 étage : 

−  Min (b1 , h1) = min (35cm ,45cm) =40 cm > 25 𝑐𝑚 Condition Vérifiée. 

− Min (b1 , h1) = 40cm >
he

20   = 324
20  =  16.2 cm   Condition Vérifiée. 

 −1 4 <
b1

h1
 =  35

45  = 0.77 < 4𝑐𝑚 Condition Vérifiée. 

 Poteaux du 4
éme  

et 5
éme 

étage : 

 −  Min (b1 , h1) = min (30cm ,40cm) =30 cm > 25 𝑐𝑚 Condition Vérifiée. 

−Min (b1 , h1) = 35 cm >
he

20   =324
20  =  16.2cm    Condition Vérifiée. 

−1 4 <
b1

h1
 =  30

40  = 0,75 < 4𝑐𝑚 Condition Vérifiée. 

 Poteau du  toiture :  

−  Min (b1 , h1) = min (30cm ,30m) = 30cm ≥ 25 cm Condition Vérifiée 

−Min (b1 , h1) = 30cm >
he

20   = 340
20  =17cm Condition Vérifiée. 

−1 4 <
b1

  h1
 =  30

30  = 1 =< 4 Condition Vérifiée. 

 

Conclusion : les dimensions des sections des poteaux est conforme aux exigences du RPA. 

 

Vérification des poteaux au flambement : 

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

comprimés des structures. La vérification consiste à calculer l’élancement   qui doit satisfaire la 

condition suivante :   

 

 Avec :λ ≤ 50 

i

I f
  : L’élancement du poteau ;  

fI  : Longueur de flambement,  0707,0 lI f   

0L  : Hauteur libre du poteau ;                                                          a                                                                                                                  

I : moment d’inertie de la section du poteau par rapport à l’axe yy (axe faible) ; 

y

 

x  b 



 

i : rayon de giration 

12

b

B

I
i

y


12

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

B = a x b = Section transversale du poteau. 

b

L

ab

ab

L

B

I

L

i

L f 127,0

12

7,07,0 0

3

00   

Poteau de s-sol: 

L0 = 340-0,45=cm    λ = 14.28≺ 50         vérifiée. 
 

-Poteau du RDC(40x50) cm²,  

L0 = 450- 45=405cm  λ = 19.64≺ 50        vérifiée.   

Poteau du 1
ére

2
éme

  et 3 étage : (35 ,45) cm²,  

L0 =324-45=279c m λ = 15.07≺50            vérifiée. 

Poteaux du 4
éme  

et 5
éme 

étage :(30 ,40) cm²,  

L0 =324-45=279cm λ= 16.89≺ 50               vérifiée. 

-Poteau du  toiture : ( 30× 30) cm²,  

L0 =340.-45=290 m  λ = 23.41<50              vérifiée. 

 

II.8 Les voiles : 

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place qui ont pour fonction principale 

d’assurer la stabilité de l’ouvrage sous l’effet des efforts horizontaux. 

Le pré dimensionnement des voiles se fera conformément à l’Article 7.7.1.RPA99 version 2003 qui 

définit ces éléments comme satisfaisant la condition L ≥ 4 ep 

ep : épaisseur des voiles, 

L : longueur min des voiles. 

L’épaisseur doit être déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et des conditions de rigidité 

aux extrémités, avec un minimum de 15cm. 



 

 

  

 

 

 

 

 

 

Le  type de voile : 

 

  20

eh
e 

 

 

 

Figure -8 :coupe de voile en plan. 

  

 

Remarque :  

Dans notre cas, on prend  (voile linéaire).
 

a) : s-sol :360- 20=340cm, e ≥ 340/20 = 17cm,  

b): RDC :450- 20 = 430cm, nous donne e ≥ 430/20 = 21.5cm.  

Figure 7 : coupe de voile en élévation 



 

c) l’étage courant : 324- 20 = 304cm, nous donne e ≥ 304/20 = 15.2cm. 

 

Donc on adopte pour les voile une épaisseur e= 20 cm sur toute la hauteur de la structure. 

 La condition a vérifier: L ≥ 4xep = 4x 25 = 100 cm.                            CV 

  



 

 

 

 

 

  



 

III. 1L’acrotère  

 L’acrotère est calculé comme une console encastrée au niveau du dernier plancher. Il est 

soumis à un effort G  dû à son poids propre, et un effort latéral Q dû à la main courante, engendrant en 

un moment de renversement M dans la section d’encastrement. Le ferraillage sera déterminé en 

flexion composée, pour une bande de 1m de largeur. 

 

  

 

 

 

Figure 1.1 : Coupe verticale de l’acrotère 

 

 

1)  Schéma statique  

  

 

 

 

 

 

 

Q 

G  
H  

Diagramme des 

moments          

 M = Q x H 

Diagramme des  

efforts tranchants T = 

Q 

Diagramme des  

efforts normaux     N= 

G 

10cm 
7cm 

10cm 10cm 

h = 50cm 

 



 

2)  Calcul des sollicitations  

 - Effort normal dû au poids propre : 








 


2

2,003,0
)2,007,0()1,04,0(25SG   

  G = 1,425 KN/ml  

Avec : 

  : Masse volumique du béton,      S : section longitudinale de l’acrotère.  

- Surcharge d’exploitation : Q = 1KN/ml. 

- Moment de renversement M dû à la surcharge Q : 

M = Q x H = 1x0, 4x1ml = 0,4KNm 

 - Effort tranchant : T = Qx1ml = 1 KN 

 - Effort normal du au poids propre G :      N = Gx1ml = 1,425KN 

 3) Combinaison de charge  

A l’ELU : 

 Nu = 1,35G = 1,35x1,425 =1,923 KN      et   TU= 1,5 x Q = 1,5 KN 

 Mu = 1,5 MQ = 1,5x0,5 = 0,6KNm 

             

A l’ELS : 

 Ns = G = 1,425KN                                 et    TS = Q = 1 KN 

 Ms = MQ = 0,4KNm  

d) Ferraillage 

Il consiste en l’étude d’une section rectangulaire soumise à la flexion composée.   

 

 



 

 

 

 

 

h : épaisseur de la section,       c et c’ : enrobage,           d = h – c : hauteur utile, 

Mf : moment fictif calculé par rapport au CDG des armatures tendues . 

4) Calcul de l’excentricité à l’ELU  

cmm
N

M
e

u

u

u 3531,0
923,1

6,0
  

cm23
2

10
c

2

h
     c

2

h
eu   

 Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section, et N est un effort de compression . 

Donc la section est partiellement comprimée. Elle sera calculée en flexion simple sous l’effet d’un 

moment fictif, puis se ramé 

 5)  Calcul en flexion simple  

 Moment fictif : 

 Mf = Mu +Nu 







 c

2

h
= 0,6+1,923 








 03,0

2

10,0
= 0,638KN.m 

 Moment réduit : 

 392,00091,0
2,14²7100

10638,0

²

3





 r

bc

f

b
fbd

M
  S.S.A      9955,0  

           Armatures fictives: 

 
34879955,0

10638,0 3






b

f

f fe
d

M
A




= 0,260cm² 

6)  Calcul en flexion composée  

 La section réelle des armatures : 

d 

c 

c’ 

h 
N 

M 



 

207,0
8,34

923,1
260,0 

s

u

f

N
AA


cm² 

7)  Vérification à l’ELU 

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

845,0
400

1,2
710023,0

fe

ft
db23,0A 28

min  cm² 

 Amin = 0,845cm² > A= 0,207cm² 

Conclusion  

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

l’ELU, donc on adoptera : 

As = Amin = 0,845cm²/ml 

Soit As = 4HA8 = 2,01cm² avec un espacement de 25cm 

Armatures de répartition  

 5,0
4

01,2

4

A
Ar  cm² 

Soit : 3HA6 = 0,85cm² avec un espacement  tS = 28cm. 

B)  Vérification au cisaillement  

 Nous avons une fissuration préjudiciable : 

MPa5,2)MPa4;
fc

15,0min(
b

28
u 


  

bd

Vu

u   Avec  Vu = 1,5Q = 1,5x1 = 1,5KN 

 0214,0
710

105,1
2u 



 MPa 

uu    : La condition est vérifiée donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

C  Vérification de l’adhérence des barres  



 

 28tssese f =1,5x2,1 = 3,15MPa 




i

u
se

ud9,0

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

cm05,108,0484u i   

se

3

se MPa237,0
5,100709,0

105,1





    Condition vérifiée. 

Longueur de scellement droit (BAEL 91 1.2.2) 

  Ls = 40 = 40x0,6 = 24cm 

 

8)  Vérification à l’ELS  

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

Vérification dans le béton 

           On doit vérifier que : 









 )f110,fe

3

2
min tjss  

 )63,201,67,226mins   = 201,63 MPa 

 
S1

S
s

dA

M


  

260,0
7100

825,1100

.

100
1 






db

AS    919,01    243,0   K =47,50 

4,141
01,27919,0

1000825,1

1







S

S

s
dA

M


 MPa 

s = 201,63MP            

MPa97,2
50,47

4,141

K

σ
σ

1

S

b   



 

  256,06,097,2 28  ftbcb  = 15MPa   Condition vérifiée. 

Vérification dans les aciers ans les aciers  

 On doit vérifier que : ss   

s = 141,4MPa  < s =201,63MPa     ss     Condition vérifiée. 

 

9)  Vérification de l’effort tranchant  (BAEL 91 Art A 5.11) 

d.b

Vu

u    Avec : Vu = 1,5Q = 1,5KN 

0214,0
701000

10.5,1 3

u 


 MPa 










 MPa4;

f
15,0min

b

28c

u  

5,2MPa4;
5.1

25
15,0minu 









 MPa 

MPa5,2MPa0214,0 uu     Condition vérifiée. 

10)  Vérification de l’acrotère au séisme  (RPA 99. Art 6.2.3) 

 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, 

 (Zone IIa, groupe d’usage 2) (A = 0,15) 

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

Wp : Poids de l’acrotère = 1,425KN/ml. 

Fp = 40,150,81,425 = 0,684 KN/ml < Q = 1KN/ml          Condition vérifiée. 

 



 

 

 

 
 Figure 1.2.Ferraillage de l’acrotère 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 III.2 Etude des planchers à corps creux : 

 

 
 

Notre projet est constitué des planchers en corps creux, d’épaisseur (16+4) cm. Les corps 

creux sont associés à des poutrelles préfabriquées disposées suivant le sens transversal et sur 

lesquelles repose le corps creux. 

Les planchers à corps creux sont constitué de : 

- Nervure appelé poutrelle de section en Té, et la distance entre axe des poutrelles est de 

65cm. 

- Remplissage en corps creux, utilisé comme coffrage perdu et comme isolant phonique, 

           sa dimension est de 16cm. 

- Une dalle de compression en béton de 4cm d’épaisseur, elle est armée d’un 

quadrillage d’armature de nuance (fe520). 

1) Détermination des dimensions 

de la section en T : 

h = 16+4 = 20 cm (hauteur de la section)                                                                                                            

b0= 12 cm (largeur de la nervure 

C = 2 cm (enrobage)  

d = 18 cm (hauteur utile) 

Fig.III.2.1. Section en Té 



 

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

 Avec : 







 0

1
1 8,

10
,

2
min h

LL
b  

L : distance entre deux parements voisins de deux poutrelles. 

L1 : longueur de la plus grande travée dans le sens de la poutrelle. 

 

 L= 65 – 12 = 53cm 

        L1= 370m 

 

 

 

   b1 ≤ min (26.5, 37, 32)                b1 = 26,5cm 

 

 b: largeur de la table de compression 

b = 2b1 + b0 = 2x26.5 + 12= 65cm                 b=65cm 

 flexion composée 

Calcul de la poutrelle  

- poids propre de la poutrelle : 25x 0,12 x 0.04 = 0.12KN/ml 

- poids propre du corps creux : 0,65 x 0,95 = 62 KN/ml 

- surcharge Q due au poids propre de l’ouvrier : Q = 1x 0,65 = 065 KN/ml 

a.1) Avant le coulage  

 avant le coulage de la dalle de compression les poutrelles sont considérées comme étant posées sur 

deux appuis simples et soumis aux charges.  

combinaison d’actions  

A  l’ELU : Qu= 1,35 G + 1,5 Q = 197,4 kg/ml = 1,97 KN/ml 

a.2) calcul du moment isostatique  









 4x8,

10

370
,

2

53
min1b



 

37,3
8

7.397,1

8
µ

22

u 
xlqu N.m 

2

lq
v u  = 64,3

2

7,397.1



 KN 

a.3) ferraillage de la poutrelle  

d = h – c = 4-2 =2 cm 

392,094,4
2.1420.120

10.37.3µ
µ

2

6

2b 
u

u

fbbd
 

 392,0µµ  cb S.D.A 

Comme la section de la poutrelle est très réduite,on prévoit des étais intermédiaires pour l’aider à 

supporter les charges auxquelles elle est soumise avant le coulage de la dalle de compression 

(espacement entre étais est compris entre  80 et 120 cm). 

b) Après coulage de la dalle de compression  

Après coulage de la dalle de compression, la poutrelle  est considérée continue sur plusieurs 

appuis . Elle aura une section en T, et soumise aux charges suivantes : 

* Plancher étage courant (usage d’habitation) : 

o poids du plancher : G = 5,1 x 0.65 = 3,315 KN/ml 

o surcharge d’exploitation : Q = 1,5 x 0,65 = 0,98 KN/ml 

* Plancher RDC et  s-sol 

o poids du plancher : G = 5,1 x 0.65 = 3,315 KN/ml 

o surcharge d’exploitation : Q = 2,5 x 0,65 = 1,625 KN/ml 

 

b.1) combinaison d’actions  

* Plancher étage courant (usage d’habitation) : 

 

à l’ELU : Qu = 1,35 G + 1,5 Q =1,35 ×3,315+1,5×0,98=5,94 KN/ml 

à l’ELS : Qs = G + Q  = 3.315+0,98=4, 295kN/ml 

* Plancher RDC et  s-sol 

à l’ELU : Qu = 1,35 G + 1,5 Q =1,35 ×3,315+1,5×1,6=6,87KN/ml 

3,7 

1,97 KN/ml 

12cm 

4cm 



 

à l’ELS : Qs = G + Q  = 3.315+1,625= 4,94kN/ml 

 

b.2) détermination des moments fléchissant et des efforts tranchants  

1) Choix de la méthode de calcul 

  Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire  

 

Q < 2G              on a:  Q = 2,5 KN/ml < 2 x 5,1 

  1.                                                                                       condition vérifiée 

Q ≤ 5 KN             et     Q = 2,5 KN <  5  KN 

 

   2. Les moments d’inerties des sections transversales sont les mêmes dans les différentes travées en 

continuité condition vérifiée 

3. Les portées libres successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25     

370

360
= 1,027 ,

360

360
= 1 ,

360

290
= 1,241,

290

360
= 0,805 𝑒𝑡 

360

370
= 0,972    on a :  

 

 sont comprise entre  0,8 et 1,25   condition vérifiée 

 4. La fissuration est considérée comme peu préjudiciable.     Condition vérifiée 

Conclusion  

 Les conditions sont toutes vérifiées, donc la méthode forfaitaire est applicable.  

2) calcul des coefficients  

 M0 : la valeur maximale du moment de flexion dans la travée de comparaison ou moment isostatique. 

 Mw, Me:le respectivement les valeurs absolues des moments sur appuis de gauches et de droite pris en 

compte dans les calculs de la travée considérée. 

Mt :le moment maximal dans la travée considérée.  

α :le rapport des charges d’exploitation (Q) à la somme des charges permanente (G) et des charges 

d’exploitations (Q). 



 

196,0
5,21,5

5,2








GQ

Q
                










3

2
0  

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

    

0

0

05,1
2

)3,01(
2

M
MM

M

M
MM

M

ew
t

ew
t









 

 

- travée intermédiaire :    0)
2

3,01
( MM t




 

 

- travée de rive :               0)
2

3,02,1
( MM t


  

 

 

 

On aura après calcul : α =0,196 

1 + 0,3 α = 1,058 

529,0
2

3,01


 
                      629,0

2

3,02,1


 
 

 

4) calcul des moments isostatiques 

Remarque : on pend la grande charge enter l’étage courante, le RDC et le s-sol  

Qu = 6,87 KN/ml  

mKN
lq

M u .75,11
8

7,387,6

8

22

10 


               mKNM .12,11
8

6,387,6 2

02 


  

mKNM .12,11
8

6,387,6 2

03 



                           

mKNM .22,7
8

9,287,6 2

04 



 

Calcule des moments aux appuis :  

Q=6,87KN/ml 



 

Le   1
ere

et le 8
eme

 appui : 0,3M01=0,3×11,75=3,525 KN.m 

Le   2
eme

et7
eme

 appui : 0,5Max (M01,  MO2) =0,5Max (11,75   11,12) = max(5,08     4,61) = 5,875 KN.m 

Le   3 
eme 

et 6
eme

 appui : 0,4Max (M02, M O3  )= 0,4 Max (11,12     11,12)= 4,448 KN.m 

Le   4 
eme 

et 5
eme

  appui : 0,4Max (M03, M O4  )= 0,4 Max (11,12     7.22)= 4,448 KN.m 

3) calcul des moments en travée  

- travée de rive   

  
00 629,0

2

3,02,1
MMMM tt 







 




 

 
00

00 658,0058,1
2

5,03,0
MMM

MM
M tt 




 

 
00

00 65,005,1
2

5,03,0
MMM

MM
M tt 




 

On prend                    Mt = 0,7 M0 

- Travée intermédiaire  

 00 529,0
2

3,01
MMMM tt 







 



 

 00
00 658,0058,1

2

4,05,0
MMM

MM
M tt 


  

 
00

00 55,005,1
2

5,04,0
MMM

MM
M tt 




 

 

On prend                       Mt = 0,7 M0 

Application numérique : 

- Travée de rive    Mt = 0,7 M0 =0,7×11,75=8,225 KN.m 

- Travée intermédiaire      

 La travée 2,3,5 et6 :Mt = 0,7 M0 =0,7×11,12=7,784 N.m 

 La travéé 4:Mt = 0,7 M0 =0,7×7,22=5,054 KN.m 

5) calcul des efforts tranchants  



 

2

Lq

L

MM
T uew

w 


  

LqTT uwe   

Avec Tw, Te respectivement les efforts tranchants à gauche et a droite de l’appui 

 

 

Tableau II.2 .2:les moment fléchissant  et effort trenchant 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Travée 
La travée 

1 

La 

travée 2  

La 

travée 3  

La 

travée 4 

La travée 5 La travée 6  La travée7 

Mw 

(KN.m) 

3,525 5,855 4,885 4,885 4,855 4,885 5,855 

Me 

(KN.m) 

5,855 4,885 4,885 4,885 4,885 5,588 3,525 

Tw 

(KN) 

-12,07 -12,09 -12,89 -9,961 -12,89 -12,09 -12,07 

Te 

(KN) 

12,34 12,64 11,84 14,71 11,84 12,64 12,34 

Mt  (K

N.m) 

8,225 7,784 7,784 5,054 7,784 7,784 8,225 



 

 5.1 )Diagramme des moments fléchissant  

 

 

  

 

 

5.2 )diagramme des efforts tranchant 

kn 
       

  

 

 

 + +                     +                   +                       +                      + 

   -  - -  - - - - 
 

 

 

 

 

 

 

 

+ 

12,34          12,64              11,84                14,71               11,84                12,64                   12,34  

                - 12,07                    -12,09             -12,89                    -9,961                -12,89                  -12,09             

-12,07 



 

6) calcul des armatures  

Les moments maximaux aux appuis et en través sont : 

225,8max tM  KN.m  

875,5max aM  KN.m  

6.1) calcul à l’ELU  

a) Armature en travée  

Le moment équilibré par la table de compression  











2

h
dbhM 0

bc0t  

072,5910.
2

04,0
18,02,1465,0040,0M 3

t 







 KN.m 

Mt = 59,072 KN.m > Mt =8,225 KN.m → l’axe neutre tombe dans la table de 

compression, d’où la section se calcul comme une section rectangulaire (bxh) 

 

ASS
bd

M

bc

t
b ..392,0027,0

2.14.18.65

10.225,8
2

3

2

max








   

9865,0027,0  b  



 

33,1
348189865,0

10.225,8

)/(

3max







se

t
st

fd

M
A


 cm

2
 

Ast=1,33 cm
2
 on adopte : 3HA10 = 2,36cm

2
  

b) Armatures aux appuis  

La table est entièrement tendue donc le calcul se fera comme pour une section 

rectangulaire (b 0 x h) 

875,5max aM  N.m  

ASS
bd

M

bc

a
b ..392,0019,0

2.14.18.65

10.875,5
2

3

2

max




  

9905,0019,0  b  

946,0
348.18.9905,0

10.875,5

)/(

3max


se

a
a

fd

M
A


 cm

2 

Aa= 0,946 cm
2
 on adopte : 1HA12 = 1,13cm

2
  

 

c) Calcul des armatures  transversales  









 max

0 ,
10

b
,

35

h
min   (Art 7.2.21/BAEL91) 

cm571,0mm71,512,
10

120
,

35

200
min 








 

cm571,0  On prend mm6  

On adopt: 2HA6 → At = 0, 57 cm
2
 

Les armatures transversales seront réalisées par un étrier de 6  

Espacement des armatures transversales  

    cm2,1640.2,16mincm40.d9,0minSt   

cm
b

fA
St et 5,47

4,0.12

400.57,0

4,0.

.

0

  



 

On prend  St =16 cm 

 

6.2) Vérification à l’ELU  

 

a) Vérification de la contrainte tangentielle  

On doit vérifier que : 

)MPa5,f13,0min( 28cuu       «Fissuration peu nuisible» 

 

MPa25,3)MPa5,MPa25,3min(u   

 

    MPaMPa uu 25,3681,0       

  Condition vérifiée 

 

b) Condition de non fragilité  

228
0min 26,0

400

1,2
18.12.23,023,0 cm

f

f
dbA

e

t   

En travée  

2

min

2 26,036,2 cmAcmAt    «Condition vérifiée» 

Aux appuis  

2

min

2 26,013,1 cmAcmAa    «Condition vérifiée» 

.. 

c) Vérification de la contrainte d’adhérence (Art. A.6.13/BAEL91) 

On doit vérifier que : sese    

Avec :  a

u

se MP
Uid

V
06,2

14..1.180.9,0

10.71,14

9,0

3max







  

atsse MPf 15,31,2.5,1. 28   

MPa
db

Vu

u 681,0
180.120

10.71,14 3

0

max





 

asease MPMP 15,306,2        Condition vérifiée 

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

On doit vérifier que : 280

max ..267,0 cu fabV    avec a = 0,9d 

2max .12976,025.18,0.9,0.12,0.267,0 mMNVu   

KNVu 76,129max   

Appuis de rive  

Vmax  = 12,34 KN < 129,76KN    condition vérifiée 

 

Appuis intermédiaires  

Vmax =14,71+9,961 = 24,61KN < 129,76 KN   condition vérifiée 

 

e) Influence de l’effort tranchant sur les armatures  

On doit vérifier que : )
9,0

( maxmax

d

M
V

f
A u

e

s 


 

Appuis de rive  

042,1)
18,0.9,0

225.8
71,14(

10.400

15,1
13,1

1



A cm

2
 

04,113,1 A     Condition vérifiée 

Appuis intermédiaires  

2

1
765,0)

18,0.9,0

54,7
02,20(

10.400

15,1
36,2 cmA 


 

2765,036,2 cmA      Condition vérifiée 

f) Calcul des scellements droit  (BAEL91/ Art. A6.1.23 ) 

 



 

su

e

s

f

4
l




       avec :     28

26,0 tssu f  

MPasu 835,21,2)5,1(6,0 2   

D’où cmls 32,42
835,24

4002,1





  

g) vérification de la contrainte moyenne sur appuis intermédiaires  

 On doit vérifier que : bc
u

bc
ab

V
 

0

max
max

 avec da 9,0  

MPa66,21
5,1

25
3,1

f
3,1

b

28c
bc 


  

bcbc   882,0
140.180.9,0

10.02,20 3
max

   Condition vérifiée 

7) calcul à l’ELS  

a) calcul des moments isostatiques  

qs  = 4,94 N.m 

mKN
lq

M u .45,8
8

7,394,4

8

22

10 


               mKNM .00,8
8

6,394,4 2

02 


  

mKNM .00,8
8

6,3 2

03 



                           

mKNM .19,5
8

9,294,4 2

04 



 

Par la méthode forfaitaire :      Mt = 0,7 M0     → travée de rive                                                  

Mt = 0,7 M0  → travée intermédiaire
 

b) Etat limite de la compression de béton  

 En travée  

mKNM t .91,5max   

La contrainte dans les aciers : 

092,1
12.18

36,2.100100

0

1 
db

As  



 

78,198568,0092,1 11  K  

MPaMPa
dA

M

s

t
s 34858,162

36,2188568,0

1091,5 3

1

max








  

- Contrainte de compression dans le béton : 

La fissuration peu nuisible, donc il doit satisfaire la condition suivante : 

 

 

MPa21,8
19,78

162,58

K

σ
σ

1

St
bc 

  

MPa15σ8,21MPaσ bcbc 
 

 Aux appuis 

D’après le calcule dés moments  dans ULE on trouvé que le moment Max est dans l’appui 

2 et 7 alors  M t
max 

=0,5Max (M01,  MO2) =0,5Max (8,45   8,00) 

 mKnM t .225,4max   

la table étant tendue, la section à calculer est rectangulaire (b0.h) 

523,0
12.18

13,1.100100

0

1 
db

Aa  

22,31325,08924,0713,0 111  K  

- Contrainte dans l’acier  

MPaMPa
dA

M

a

a
s 34876,232

13,1.18.8924,0

10.225,4 3

1

max




  

-   Contrainte dans le béton  

La condition vérifiée 

 



 

MPa45,7
31,22

76,232

K

σ
σ

1

St
bc 

  

MPa15σMPa45,7σ bcbc   

 

la vérification étant satisfaite, donc les armatures à l’ELU. 

 

d) vérification des ouvertures de fissuration   

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

e) Etat limite de déformation  (BAEL91. AB68.4.24) 

D’après les règles de BAEL91, lorsqu’il est prévu des étais, on peut cependant se dispenser de 

justifier la flèche si les conditions sont vérifiées. 

  1-  
5,22

1
L
h  

  2-  
015M

M
L
h t                

  3-  
e

s

Fdb
A 6,3
0
                                  

h : hauteur totale de la section de nervure (épaisseur de la dalle est comprise),  

M0 : moment isostatique, 

L : portée libre, 

Mt : moment de flexion, 

B0 : largeur de nervure. 

 

1-  044,0
5,22

1
054,0

370

20


L

h
   condition vérifiée 

 

Condition vérifiée 



 

2-  0335,0
75,11.15

91,5
05,0 

L

h
     condition vérifiée  

3-  009,0
400

6,3
0109,0

12.18

36,2

0


db

As       condition non vérifiée  

La troisième condition n’est pas vérifiée donc il faut procéder au calcul de la flèche. 

 

 

Calcul de la flèche  (Art. B6.5.2/ BAEL91) 

a) 
vv

2ser

t

v
IfE10

lM
f   

b) 
500

L

IfE10

lM
f

ii

2

s

i   

        Aire de la section homogénéisée  

B0 = B + nA = b0   h + (b - b0) h0 + 15A 

B0 = 1220 + (65 – 12). 4 + 15 2,36 = 487,4 cm
2
 

        Moment isostatique de section homogénéisée par rapport à xx  

dAhbbbhS txx .15
2
²)(

2
²/ 0   
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Ferraillage de la dalle de compression  

La dalle de compression de 4 cm doit être armée de quadrillage de barres dont les dimensions 

des mailles ne doivent dépasser : 

 

MPaxEE vi 6,3245686,1081833 



 

- 20cm pour les barres perpendiculaires aux poutrelles, 

- 30cm pour les barres parallèles aux poutrelles. 

Armatures perpendiculaires aux poutrelles  

²cm5,0
520

654

f

L4
A

e

x
T 


     

Soit : 6 Ǿ 6=1,7 cm², avec St = 15cm 

Armatures parallèles aux poutrelles  

 

 

 

Soit : 6 Ǿ 6= 1,7cm², avec St = 15 cm 

       

 

 

 

 

 

Fig. III.2.2 :    Ferraillage de la poutrelle 

 

 

 

15c
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   Figure II.2.1 : Treillis soudé de 15x15cm 

               

 

²85,0
2

7,1

2
// cm

A
A T 



 

III.3 Les balcons  

 

Le balcon est considéré comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive réalisé 

en dalle pleine; son épaisseur est donnée par la formule suivante : 

𝑒𝑝 ≥  
𝐿

10
       Avec L = 1,45 m 

𝒆𝒑 ≥  
𝟏𝟒𝟓

𝟏𝟎
= 𝟏𝟐 𝒄𝒎 

On prend ep = 15cm 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tab. III.3.1  charges permanentes 

 

 

 

 

 

 

N° Composition  Epaisseur (m) ρ(KN/m3) G (KN/m2) 

1 Carrelage  0.02 22 0.44 

2 Mortier de pose 0.02 20 0.40 

3 Couche de sable 0.03 18 0.36 

4 Dalle pleine en béton 
armé 

0.15 25 3.75 

5 Enduit en mortier ciment 0.02 22 0.44 



 

Charges et surcharges : 

 

Poids propre du la dalle plaine G1=5,31 KN/ml 

Poids propre du garde-corps : G2 = 1 KN/ml 

Surcharge d’exploitation de la dalle : Q = 3,5 KN/ml 

Combinaison des charges : 

𝑬𝑳𝑼  
qu1 =  1,35 G1 +  1,5 Q1 = 12,13 kn/ml

qu2 =  1,35 G2 = 1,35 kn/ml
  

 

                              ELS  
qs1 =  G1 +  Q1 = 8,82 kn/ml

qs2 =  G2 =  1 kn/ml
  

1) Calcul à l’ELU : 

Le balcon sera calculé en flexion simple pour une bande de 1m de large. La section 

dangereuse est située au niveau de l’encastrement. 

 

 

1,45m 

Figure III.3.1 : Schéma statique de balcon 

Soit : Mu = 
qu 1𝑙2

2
+ qu2 𝑙 =  

12,135𝑥1,452

2
+ 1,35𝑥1,45 = 14,71𝑘𝑛.𝑚 

Effort tranchant : 

 

Vu= qu1 l + qu2 = 13,48 kn 

 

- Calcul de la section d’armatures à la flexion simple : 

μ
𝑀𝑢

𝑏𝑑²𝑓𝑏𝑐
=  

14,71𝑥10³

100𝑥132𝑥14,2
= 0,061 

On μ˂μb=0,392   ⇒S.S.A 0,9685  

As = 
𝑀𝑢

𝛽𝑑𝜎𝑠𝑡
=  

14,71𝑥10³

0,9685𝑥13𝑥348
=  3,35 𝑐𝑚² 

On adopte 4HA12A =3,93 cm² , St1 = 25cm  



 

Les armatures de répartition : 

Ar = 
𝐴𝑠

4
=  

3,93

4
= 0,98 𝑐𝑚² 

On adopte 4HA8 Ar = 2,01cm², St2 = 25cm 

2)Vérifications : 

a) Condition de non fragilité : 

Amin = 0,23 x b0 x d x 
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
=  0,23𝑥100𝑥13𝑥

2,1

400
=  1,569cm² 

Donc As = 4,52 cm² > Amin = 1,569 cm²                condition vérifiée  

b) Ecartement des barres : 

Pour les armatures principales : S ≤ min (3h, 33cm) = 33cm 

 

St1 = 20cm < 33cm                 condition vérifiée 

 

 

Pour les armatures de répartition : S ≤ min (4h ,45cm)  =45 cm 

St2 =25cm45cm                                condition vérifiée 

c) 3) Vérification à l’effort tranchant : 

 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏𝑑
≤ 𝜏𝑢   = 𝑚𝑖𝑛 0,15𝑓𝑐28; 5𝑀𝑝𝑎 «Fissuration préjudiciable» 

 

𝜏𝑢 =  
13,48𝑥103

100𝑥13
= 0,10 𝑀𝑝𝑎 ˂𝜏𝑢   = 3,75 𝑀𝑝𝑎«Condition vérifiée» 

 

d)Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres : 
 

𝜏𝑠𝑒 ≤ 𝜏𝑠𝑒    =  𝜓𝑠𝑓𝑡28 = 1,5𝑥2,1 = 3,15 𝑀𝑝𝑎 

∑𝑈𝑖 =  5 π10 =  157,079mm 

 

se = 
𝑉𝑢

0,9𝑑∑𝑈𝑖
 = 

13,48𝑥10³

0,9𝑥130𝑥157,079
= 0,733 𝑀𝑝𝑎 ≤ 𝜏𝑠𝑒    = 3,15𝑀𝑝𝑎«Condition vérifiée» 

 

3. Vérification à l’ELS : 
 

Vérification des contraintes de compression du béton : 

 

Il faut vérifier que : σbc˂ ς bc       = 0,6fc28 = 0,6x25 = 15Mpa 

 

b0
𝑦2

2
− 𝑛𝐴𝑠 𝑑 − 𝑦 = 0  ⇔ 50𝑦2 − 3,93 13 − 𝑦 𝑥15 = 0 

         ⇔50y² 58,95y 766,350 

 𝛥395,9 ⇒y 3,369cm 

I = 6741,91 cm4 
 



 

Ms=Mqs1+Mqs2 

Ms = ( qs1 l² / 2) +qs2x l =[ 8,82x (1,2)² / 2] + [1x1,2]=7,55KN.m 

 

σbc= 
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
𝑦 =  

7,55𝑥10⁶

67419100
33,69 = 3,77 Mpa ˂ 15 Mpa       Condition vérifiée 

 

 

Etat limite d’ouverture des fissures : 

La fissuration est préjudiciable : 

 

σst ≤ ς st       = 𝑚𝑖𝑛  
2

3
𝑓𝑒 ; 110 𝑛𝑓𝑡28 = 201,63 𝑀𝑝𝑎 

σst = nx
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
 𝑥  𝑑 − 𝑦1 =  15𝑥

7,55𝑥10⁶

67419100
𝑥 130 − 33,69 =  209,56 𝑀𝑝𝑎 

 

 

 

Figure III.3.1 : ferraillage de balcon 

 

Figure III.4.1 : ferraillage de balcon 

 



 

 

III. 4 Etude de la charpente 

1) Introduction  

 

Notre bâtiment comporte plusieurs charpentes en bois suivant les décrochement en élévations, 

qui seront composées de deux versants inclinés d’un angle «   » par rapport à l’horizontale, et 

supportan des couvertures en tuiles mécaniques. 

            L’étude de la charpente revient à la détermination des efforts revenant à chacun des éléments 

(pannes, chevrons, et linteaux),et à la vérification de leurs résistances aux différentes sollicitations. 

 

 

2)Charges et surcharges  

On a : 

:  66,33  









832,0cos

554,0sin




 

a).Poids propre G  

  

-Couverture en tuiles  

832,0

4,0

cos

4,0



= 0,48KN /m

2
 

Fermes, pannes, chevrons  

832,0

8,0

cos

8,0



           = 0,961 KN /m

2
 

 G = 1,441 KN/m
2
 

 

 

 

b)Charges d’exploitations Q : 

Q = 
832,0

1

cos

1



=1,20 KN/m

2 
 

D’où la combinaison  suivante : 

ELU : 1,35 G + 1,5 Q = 1,35 (1,44) + 1,5 (1,2) = 3,74 KN/m
2
 



 

ELS :G+Q=1,44+1,2=2,64 KN/m
2
 

3)Determination des efforts revenant aux différents éléments  

  

3.1 Effort revenant aux pannes  

-Espacement des pannes : 1m 

-Portée des pannes : 8,1m  

Avec : qp= 3,74   1,35 = 5,049 KN/ml                      

                                                                                                    

4.)Détermination des efforts  

A) Décomposition de qp   

4.1 Calcul de la panne          

qx = qp   sin   = 5,049 sin (33,66) = 4,2 KN/ml 

 qy  = qp   cos   =5,049   cos (33,66
°
) = 2,797 KN/ml  

 

B) Contraintes                                                   

f
y
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x

fx

v

I

M
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I

M
   

Sachant que le bois utilisé est le bois de sapin de catégorie I, d’après les règles CB 71 f =142 

daN/cm
2
  

   

C) Moment de flexion  
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 Fig .5 :Schéma de chargement de la panne. 

 

                                                                            

Fig.6 : Schéma  statique de la panne.                        

 

  
qp 

X 

X 
Y 

Y 

qy 
qx 



 

D) Vérification de la section de la panne (105   225)  2mm         

D.1.Module de résistance  
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D.2.La contrainte  

  

     
2

22

/439,9
413

1096,22

886

104,34
cmdaN

v

I

M

v

I

M

y

fy

x

fx






   cmdaNf /142 2 

   

 f La section adoptée est admise. 

 

D.3.Vérification de la flèche 

 

300

L
f          Avec : L : Portée de la panne (Article 4.962 / CB 71). 

  


300

810
f 2,7 cm  

  

La valeur de la flèche réelle est donnée par : 

  

2
..48

..5 2

h
E

L
f

F

S
      Avec : EF : 11000  f 131080,13 daN/cm

2 

Par un raisonnement identique à celui développé à l’ELU, on trouve à l’ELS  
2/2.70 mdanS  :  



 

  

 437,0

2

5,22
13,13108048

810439,95 2






f  cm    7,2f  cm  

La valeur de la flèche est inférieure à la flèche admissible   Notre section est bonne.   

Donc on  garde les dimensions (10,5×22,5) cm
2 

 

3.2 Effort revenant aux chevrons  

  

-Espacement des chevrons : 0,8 m 

 -Portée des chevrons : 1m  

  Avec : qc = 0,5   3,74 = 1,87 KN/ml 

 4.2. Calcul des chevrons   

 Aux appuis : Ma =0,8 M0               

En travée    : Mt = 0,6  M0       

      Avec M0   =   
1,87×12

8
 =0,233Kn/ml      avec :Lc=1m  

  Ma=0,8×0,233=0,186 Kn/ml       

   Mt  =0,6×0,233=0,139 Kn/ml       

A).La contrainte      

V
I

M f
    

2/142 cmdaN  

 C).Vérification de la section du chevron (50   70)  2mm    

  

 C.1.Module de résistance  
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C.2.Les contraintes   

Lc

 
 

Lc
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qc 

qc 

1,00 m 

Schéma de chargement du chevron.                                                                  

 

 



 

  

Aux appuis : 
2

4

/14,41
83,40

10168,0
cmdaN

V
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M fa

a 


  

  

En travée    :  
2

4

/04,34
83,40

10139,0
cmdaN

V
I

M ft

t 


  

  

  ta ; (41,14  ; 34,04)    f 142 daN/cm
2
                         la condition vérifiée 

 

Donc  la section adoptée est bonne.  

C.3.Vérification de la flèche  

  

La vérification de la flèche se fait à l’ELS. 

 

 La valeur de la flèche admissible pour les pièces supportant directement les éléments de 

couvertures (chevrons, linteaux) est : 

  

    
200

L
f     (CB 71) 

Avec   

L : Portée du chevron    

      

   cmf 50,0
200

100
  

La valeur de la flèche réelle est : 
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En travée    : 077,0
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t  cm  f  

Donc  la section choisie est bonne. 

Les linteaux  

4.1 Calcul de la linteaux 

 -Espacement des linteaux : 0.3m 

-Portée des pannes : 0,5m  

-la section des section  (30×40) mm
2 
  

Avec : qp= 3,74   0,5 =1,875 KN/ml                      

       

qx = qp   sin   = 1,875 sin (33,66) = 1,56 KN 

qy  = qp   cos   =1,875   cos (33,66
°
) = 1,038 KN/ml  

 

B) Contraintes                                                   

f
y

fy

x

fx

v

I

M

v

I

M
   

Sachant que le bois utilisé est le bois de sapin de catégorie I, d’après les règles CB 71 f =142 

daN/cm
2
  

   

C) Moment de flexion  























mkN
lq

M

mkN
lq

M

y

fx

x
fx

.0225,0
8

5,0 1,56

8

.048,0
8

5,0 1,56

8
22

22

    

 

 

D) Vérification de la section de la panne (30   40)  2mm         

 

 



 

D.1.Module de résistance  

        

       






















3
32

3
32

6
6
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6

8
6
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hb

v

I

cm
bh

v

I

y

x

 

 

D.2.La contrainte  

  

     
2

22

/5,97
413

105,2

886

108,4
cmdaN

v

I

M

v

I

M

y

fy

x

fx






   cmdaNf /142 2 

   

 f La section adoptée est admise. 

 

D.3.Vérification de la flèche 

 

300

L
f          Avec : L : Portée de la panne (Article 4.962 / CB 71). 

  


300

50
f 0,25 cm  

  

La valeur de la flèche réelle est donnée par : 

  

2
..48

..5 2

h
E

L
f

F

S
      Avec : EF : 11000  f 131080,13 daN/cm

2 

Par un raisonnement identique à celui développé à l’ELU, on trouve à l’ELS  
2/2.70 mdanS  :  

  



 

 07,0
213,13108048

505,975 2





f  cm    077,0f  cm  

La valeur de la flèche est inférieure à la flèche admissible   Notre section est bonne.   

Etude de vent :  

a) Pressions dynamique : 

Q =(46+0,7h) 

Avec h la hauteur d bâtiment :h=27,7 m 

 Q = (46+0,7×27,7) =46,39 kg/m
2  

 

b)  Pressions dynamique de base QC : 

QC =q×ks×kr×km×δ 

 

Site normale :kr =1,4 

Effet de masque :aucaun façade de la toiture n’est abritée 

Km=0,79 
Effet de dimension  

Est donnée par le diagramme (s- δ) en fonction de la plus grande dimension de bâtiment 

27m : δ=0,78 

D’où : 

Qc=46,39 ×1×1,4×0,79×0,78=39,99 kg/m
2
 

c) Calcule de coefficient de pression  

 

 coefficient de pression extérieures ce :10
°≤  ≤40° 

 
Toiture au vent : 

ce =-2(0,45−
𝛼

100
 )               ce  =-0,4 

Toiture sous  vent : 

Ce =-2(0,6−
𝛼

100
)                 ce  =-0,425  

 coefficient de pression intérieure  

cas de pression : ci   = 0,3 

cas de dépression : ci   = -0,3 

  vent  

 combinaison     ce- ci 

 

 Versant au vent  Versant sous vent  



 

 vérification au soulèvement du vent  

calcule de pression portante  

 cas de pression :                              Up =U1+U2 

 
 U = qc (ce- ci )st . 

Avec :st la surface exposée au vent  

Versant au vent = 39,99×(-0,7) ×334,74=-9472,83 kg 

Versant sous  vent = 39,99×(-0,725) ×338,4=-8339,10kg 

 Up =17811,93 kg 

 Cas de dépression : 

                                                     Up =U1+U2 

 
                                                      U = qc (ce- ci )st . 

 

Avec :st la surface exposée au vent  

Versant au vent = 39,99×(-0,1) ×338,4=-1353,26 kg 

Versant sous  vent = 39,99×(-0,125) ×338,4=-1691,57kg 

 Up =3044,83 kg 

 On doit vérifiée que : U < P = G×S 

 

G : le poids propre de la toiture  

S : la surface horizontale de bâtiment  

U : la portance  

 P=1,32×338,4=446,7 kn=446,7×10                     P= 4467 kg 

Donc :          U<P 
 

 

 

 

 III.5 Calcul de la poutre de chainage :  

1. Introduction : 

cas de pression  -0,7 0-0,725 

cas de dépression -0,1 -0,125 



 

C’est une poutre qui se pose sur deux appuis semi encastré à ses extrémités elle support en plus de son 

poids propre celui de la closions extérieure    

2.  Pré dimensionnement :  

a)  Hauteur :  

La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante  

10

L
h

15

L max

t

max                         
10

360
h

15

360
t   

cm63hcm42:Donc t   

Compte tenu des exigences du RPA (Art 7.5.1), On opte pour ht =30cm  

b)  Largeur : 

La largeur de la poutre est donnée par : h=35cm 

tt h0,7bh0,4           D’ou :   cm12b12cm   
 

D’après les exigences du RPA, on prend  b = 25cm 

c) Vérification aux exigences de RPA (Art7.5.1.RPA 99) :                    b=25 cm                                 

b≥ 25cm………….25> 20                condition vérifiée 

ht≥ 30cm…………30>  30cm            condition vérifiée                                                         

ht

b
  ≤ 4…….

30

25
=1,2cm< 4cm            condition vérifiée 

Donc la poutre palière à pour dimensions :    (b×h) = (25×30) cm
2 
            

3) Détermination des charges revenant a la poutre :  

Les charges  permanentes :   

Poids propre de la poutre : KN/ml875,130,025,025   

Poids du mur double cloison : 2,36×2,6 = 8,496 KN/ml 

Poids du plancher : 5,1× 0,65/2 =1,875 KN/ml 

GT  = 12,02 KN/ml 

La charge d’exploitation : q =3,5× 0,65/2 =1,14 KN/ml 

Q= 1,14 KN/ml 



 

Combinaison de charges : 

L‘ELU : qu = 1.35 G + 1,5Q =1,5×12,02+ 1,5×1,14 =18,33 KN/ml 

L’ELS :qu =G+Q=12,02+1,14=13,70 KN/ml 

 

            

 

 

 RA         

                                        Fig.III.6.1 : Schéma statique de la poutre palière.’ ELU. 

4) Calcul des efforts à l’ELU :  

a) Moment isostatique  

KN.m69,29
8

6,333,18

8

lq
MM

22

umax

u0u 





  

b) Effort tranchant  

KN99,32
2

6,38,331

2

lq
TT umax

uu 





  

En considérant l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont :  

Aux appuis : KN.m90,869,290,3M0,3M max

ua   

En travée : KN.m23,2569,290,85M0,85M max

ut   

Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant 

qu =18,33 KN/ml               

 



 

  

Fig.III.6.2: Diagramme des efforts tranchants et les moments fléchissant 

 

5) Calcul des armatures  

 Armature principale : 

 En travée  

090,0
14,2(28)25

1023,25

.fb.d

M
μ

2

3

bc

2

t

b 





 

 0,392μ0900,μ lb    Section simplement armée  

β = 0,953 

2

3

st

t

t cm71,2
348820,953

1023,25

β.d.σ

M
A 




  

On opte pour : 3HA14 =4,62cm
2 

 Aux appuis 
 

0,031
14,2(28)25

108,9

.fb.d

M
μ

2

3

bc

2

a

b 



  

 0,392μ130,0μ lb    Section simplement armée 



 

0,9845β  

2

3

st

a

a cm927,0
348280.9845

109,8

β.d.σ

M
A 




  

On opte pour 2 HA12 = 2,26cm
2
. 

 

6) Vérifications à l’ELU  

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

2

e

t28

min 0,84cm
400

2.1
82250,23

f

f
0.23.b.d.A  . 

 

2

min

2

t

2

min

2

a

0,84cmA4,62cmA

cm84,0A2,26cmA





                    

Condition vérifiée

                                                       

 

b) Vérification de la contrainte tangentielle :(BAEL91.Art. A.5.2.2) 

KN99,32Tmax

u   

MPa471,0
8225

1099,32

b.d

T
τ

max

u

u 



  

  3,25MPa5MPa;0,13fminτ c28u 
 

3,25MPaτ0,471MPaτ uu                     Condition vérifiée 

 

c) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement(BAEL91.Art.A.6.1.3) 

Il faut vérifier que : 3,15MPa2,11,5.fψττ t28ssese 




 ..nu:avec
u.d9.0

T
i

i

max

u

se

MPa992,0
3,141,4)(3820.9

1099,32
τ se 




  

MPa3,15τMPa 992,0τ sese      Condition vérifiée. 



 

Pas de risque d’entraînement des barres longitudinal 

d) Ancrage des barres  (BAEL91/Art.6.1,23) 

2.835MPa2.11.5²x 0.6.fψ6.0τ t28s
2

s   





s

s
 x 4

fe
L


cm4,49

835.2 x 4

4004,1




 





s

s
 x 4

fe
L


cm42

835.2 x 4

4002,1




 

 

La longueur d’ancrage mesuré hors crochets : LC = 0.4LS 

LC = 0.4 x49,4 =19,76cm 

LC = 0.4 x42 =16,8cm 

e) L’influence de l’effort tranchant aux niveaux des appuis : 

 Sur le béton : 

On doit vérifier que : 

bd0.9
f   0.4 c28max 

b

UT


 

420KN 0,2582,00,9
5,1

 x10 x250,4 3
max UT  

𝑇𝑈
𝑚𝑎𝑥  = 32,99KN <   495 KN                              condition vérifiée 

 Sur l’acier : 

On doit vérifier que : 

Aa  ≥
𝛾𝑠

𝑓𝑒
   (𝑇𝑈

𝑚𝑎𝑥  -
𝑀𝑎

 0.9 𝑋𝑑
) 

Aa  ≥
1.15

400 
(32,99x-

8,9

0.9 𝑋0,28
)x10

-2
 = -0,000069cm² 

 

Aa =2,36cm²> 0,000069cm²                                  condition vérifiée 

 Les armatures transversales : 



 

Les diamètres des armatures transversales doivent être : 

  0,875cm2,5; 0,875;1,6min
10

b
;

35

h
;υminυ max

1t 








  

On choisit un diamètre : 8mmυ  

Donc on adopte   4HA8= 2.01cm
2
.      (1 cadre +1 étrier) 8υ  

 Espacement des armatures :  

    29,7cm40cm;2,25min40cm;0,9dminSt    Soit : St =25 cm. 

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

𝐴𝑡  𝑥 𝑓𝑒

𝑏 𝑥 𝑆𝑡
≥ 0.4MPa       ;             

4,62𝑥 400

25𝑥 25
= 2,727MPa ≥ 0,4MPa         condition vérifiée  

 

Selon (RPA 99 version 2003/Art ; 7.5.2.2) ; l’espacement doit vérifier 

 Sur appuis : 

7,5cm12x1,4;
4

30
min12;

4
minS Lt 



















h

 

Soit St   = 7cm 

 En travées : 

St ≤   
𝑕

2
  =

30

2
  = 25cm 

Soit  St   = 15cm 

Les premières armatures transversales doivent être dispose 5cm ou plus du nœud de l’appuis ou de 

l’encastrement. 

7. Calcul à L’ELS  

                                                              13,70KN/ml 

 

 

 RA          3,6m RB 

Fig. III.6.3 : Schéma statique de la poutre  palière  ELS 

 



 

 

a) Moment isostatique  

22,19KN.m  
8

(3,6)70,13

8

lq
MM

22

smax

s0s 






 

b)  Effort tranchant  

N66,24
2

6,313,70

2

lq
TT smax

ss 





  

En considérant l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont : 

Aux appuis : KN.m65,619,220,3M0,3M max

sa   

En travée : KN.m864,1819,220,85M0,85M max

st 
 

 Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant : 

 

Fig. III.6.4 : Diagramme des efforts tranchants et les moments fléchissant 



 

 

 

 

 

8. Vérifications à l’ELS : 

a) Etat limite d’ouverture des fissures : (BAEL91/Art A.4.5, 3) 
Les fissurations étant peu nuisibles, aucune vérification n’est à effectuer. 

b) Etat limite de résistance à la compression du béton : (BAEL91/Art A.4.5, 2) 

Il faut vérifier que : bc: bc 

bc =0.6 fc28= 0,6 × 25 = 15MPa. 

bc= 
𝜎𝑠

𝐾1
  =𝜎𝑠=  

𝑀𝑠

𝛽1 𝑑 𝐴𝑠
 

En travée : Ast= 4,62 cm
2
 

1=  
100𝑥𝐴𝑠𝑡

𝑏𝑑  
= =  

100𝑥4,62

25𝑥28
 = 0,66          𝛽1 =0,8818              K1 =27 

𝜎𝑠=  
𝑀𝑠

𝛽1 𝑑 𝐴𝑠
 = 𝜎𝑠=  

18,86𝑥103

0,8818𝑥27𝑥4,62
 = 171,46Mpa 

bc = 
𝜎𝑠

𝐾1
   = 

171,46

27
= 6,35Mpa  

bc= 6,35Mpa ≤bc=15 MPa                 Condition vérifiée. 

Sur appuis : Aa = 2,26 cm
2 

1=  
100xAa

bd  
= =  

100x2,26

25x28
 = 0,322                          β

1 
=0,9119 K1 =41,02 

σs=  
Ms

β1 d As
 = σs=  

18,86x103

0,9119x28x2,26
 = 326,83Mpa 

bc = 
σs

K1
= 

326,83

41,02
= 7,96Mpa 

bc= 7,96MPa        ≤bc=15 MPa          Condition vérifiée. 

 

9. Vérification de la flèche(BAEL91/B.6.5.1) :  

0,0625
16

1
0,083

360

30

L

h
 Condition vérifiée. 



 

0800,
194,2210

18,86

10M

M
080,0

L

h

0

tr 


           Condition  vérifiée

0,0105
f

4,2
660,00

25x28

4,62

b.d

A

e

t  Condition  vérifiée. 

Conclusion : 

On se dispense du calcul de la flèche car les 3 conditions sont vérifiées. 
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                                                Coupe A-A 

Fig.III.6.5Ferraillage de la poutre de chainage 
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III.6 Calcul de la poutre palière :  

1)Introduction : 

Les paliers intermédiaires de l’escalier reposent sur une poutre palière destinée à supporter son poids 

propre, le poids du mur en maçonnerie, et la réaction de la paillasse, semi encastré à ces extrémités 

dans les poteaux sa portée max est de 2,9m (entre nu d’appuis). 

2) Pré dimensionnement :  

d)  Hauteur :  

La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante  

10

L
h

15

L max

t

max                         
10

290
h

15

290
t   

29cmh19,33cm:Donc t   

Compte tenu des exigences du RPA (Art 7.5.1), On opte pour ht =35cm  

e)  Largeur : 

La largeur de la poutre est donnée par : 

tt h0,7bh0,4           D’ou :   cm24,5b14cm   

D’après les exigences du RPA, on prend  b = 25cm 

f) Vérification aux exigences de RPA (Art7.5.1.RPA 99) : 

b≥ 25cm………….25> 20                condition vérifiée 

ht≥ 35cm…………35>  30cm            condition vérifiée                                                        h=35cm 



 

ht

b
  ≤ 4…….

35

25
=1,4cm< 4cm            condition vérifiée 

Donc la poutre palière à pour dimensions :    (b×h) = (25×35) cm
2 
               b=25 cm                                 

1) Détermination des charges revenant a la poutre :  

Poids propre de la poutre : G = KN/ml19,235,025,025   

Réaction de l’escalier sur la poutre :       

ELU               Ru = 37,09 KN                       ELS               Rs =  23,62 KN  

 

Combinaison de charges : 

l‘ELU : qu = 1.35 G + Ru=  )19,235.1( 37,09 = 40,04 KN/ml 

 

 

 

qu =40,04 KN/ml               

 

 

 RA         

                                        Fig.III.7.1 : Schéma statique de la poutre palière.’ ELU. 

4)  Calcul des efforts à l’ELU :  

f) Moment isostatique  

KN.m09,42
8

2,904,04

8

lq
MM

22

umax

u0u 





  

g) Effort tranchant  

KN05,85
2

2,904,04

2

lq
TT umax

uu 





  

En considérant l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont :  

Aux appuis : KN.m62,1209,420,3M0,3M max

ua   

qu =40,04 KN/ml               

 



 

En travée : KN.m77,5309,420,85M0,85M max

ut   

Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant 

 

 

Fig.III.7.2: Diagramme des efforts tranchants et les moments fléchissant 

 

5)  Calcul des armatures  

 Armature principale : 

 En travée  

092,0
14,2(33)25

1077,53

.fb.d

M
μ

2

3

bc

2

t

b 
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
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 0,392μ0920,μ lb    Section simplement armée  

β = 0,952 

2

3

st

t

t cm27,3
348330,952

1077,35

β.d.σ

M
A 




  

On opte pour : 3HA14 =4,62cm
2 

 Aux appuis 
 

0,032
14,2(33)25

1062,21

.fb.d

M
μ

2

3

bc

2

a

b 



  



 

 0,392μ320,0μ lb    Section simplement armée 

0,984β  

2

3

st

a

a 1,11cm
348330.984

1062,21

β.d.σ

M
A 




  

On opte pour 2 HA12 = 2,26cm
2
. 

 

6) Vérifications à l’ELU  

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

2

e

t28
min 0,99cm

400

2.1
33250,23

f

f
0.23.b.d.A  . 

 

2

min

2

t

2

min

2

a

0,99cmA4,62cmA

cm99,0A2,26cmA





                    

Condition vérifiée

                                                       

 

i) Vérification de la contrainte tangentielle :(BAEL91.Art. A.5.2.2) 

KN06,65Tmax

u   

MPa67,0
3325

1006,65

b.d

T
τ

max

u

u 



  

  3,25MPa5MPa;0,13fminτ c28u 
 

3,25MPaτ0,67MPaτ uu                     Condition vérifiée 

 

j) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement(BAEL91.Art.A.6.1.3) 

Il faut vérifier que : 3,15MPa2,11,5.fψττ t28ssese 




 ..nu:avec
u.d9.0

T
i

i

max

u

se

1,43MPa
3,141,4)(3330.9

1006,65
τ se 




  



 

MPa3,15τMPa 1,43τ sese      Condition vérifiée. 

Pas de risque d’entraînement des barres longitudinal 

k) Ancrage des barres (BAEL91/Art.6.1,23) 

2.835MPa2.11.5²x 0.6.fψ6.0τ t28s
2

s   





s

s
 x 4

fe
L


cm4,49

835.2 x 4

4004,1




 





s

s
 x 4

fe
L


cm42

835.2 x 4

4002,1




 

 

La longueur d’ancrage mesuré hors crochets : LC = 0.4LS 

LC = 0.4 x49,4 =19,76cm 

LC = 0.4 x42 =16,8cm 

l) L’influence de l’effort tranchant aux niveaux des appuis : 

 Sur le béton : 

On doit vérifier que : 

bd0.9
f   0.4 c28max 

b

UT


 

495KN 0,2533,00,9
5,1

 x10 x250,4 3
max UT  

𝑇𝑈
𝑚𝑎𝑥  = 56,60KN <   495 KN                              condition vérifiée 

 Sur l’acier : 

On doit vérifier que : 

Aa  ≥
𝛾𝑠

𝑓𝑒
   (𝑇𝑈

𝑚𝑎𝑥  -
𝑀𝑎

 0.9 𝑋𝑑
) 

Aa  ≥
1.15

400 
(56,60x103-

12,62 𝑥106

0.9 𝑋330
)x10

-2
 = 0,405cm² 

 

Aa =0,405cm²> 0,336cm²                                  condition vérifiée 



 

 Les armatures transversales : 

Les diamètres des armatures transversales doivent être : 

  1cm2,5; 1;1,6min
10

b
;

35

h
;υminυ max

1t 








  

On choisit un diamètre : 8mmυ  

Donc on adopte   4HA8= 2.01cm
2
.      (1 cadre +1 étrier) 8υ  

 Espacement des armatures :  

    29,7cm40cm;29,7min40cm;0,9dminSt    Soit : St =25 cm. 

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

𝐴𝑡  𝑥 𝑓𝑒

𝑏 𝑥 𝑆𝑡
≥ 0.4MPa       ;             

2.01 𝑥 400

25𝑥 25
= 1,344MPa ≥ 0,4MPa         condition vérifiée  

 

Selon (RPA 99 version 2003/Art ; 7.5.2.2) ; l’espacement doit vérifier 

 Sur appuis : 

8,75cm12x1,4;
4

35
min12;

4
minS Lt 



















h

 

Soit St   = 7cm 

 En travées : 

St ≤   
𝑕

2
  =

40

2
  = 20cm 

Soit  St   = 15cm 

Les premières armatures transversales doivent être dispose 5cm ou plus du nœud de l’appuis ou de 

l’encastrement. 

7.  Calcul à L’ELS : 

Combinaison de charges : 

l’ELS : qs =  G + Rs= 19,2 23,62 = 25,81 KN/ml 

 



 

 

 

                                                              20,67KN/ml 

 

 

 RA          2,9m RB 

 

                                 Fig. III.7.3 : Schéma statique de la poutre  palière  ELS 

 

 

c) Moment isostatique  

27,13KN.m  
8

(2,9)81,52

8

lq
MM

22

smax

s0s 






 

 

d)  Effort tranchant  

KN42,73
2

2,925,81

2

lq
TT smax

ss 





  

En considérant l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont : 

Aux appuis : KN.m14,813,720,3M0,3M max

sa   

En travée : KN.m06,2313,270,85M0,85M max

st 
 

 Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant : 



 

 

Fig. III.7.4 : Diagramme des efforts tranchants et les moments fléchissant 

 

 

 

 

8.  Vérifications à l’ELS : 

 

c) Etat limite d’ouverture des fissures : (BAEL91/Art A.4.5, 3) 
Les fissurations étant peu nuisibles, aucune vérification n’est à effectuer. 

d) Etat limite de résistance à la compression du béton : (BAEL91/Art A.4.5, 2) 

Il faut vérifier que : bc: bc 

bc =0.6 fc28= 0,6 × 25 = 15MPa. 

bc= 
𝜎𝑠

𝐾1
  =𝜎𝑠=  

𝑀𝑠

𝛽1 𝑑 𝐴𝑠
 

En travée : Ast= 4,62 cm
2
 

1=  
100𝑥𝐴𝑠𝑡

𝑏𝑑  
= =  

100𝑥4,62

25𝑥33
 = 0,56          𝛽1 =0,885              K1 =30 

𝜎𝑠=  
𝑀𝑠

𝛽1 𝑑 𝐴𝑠
 = 𝜎𝑠=  

23,06𝑥103

0,885𝑥33𝑥4,62
 = 170,90Mpa 

bc = 
𝜎𝑠

𝐾1
   = 

170,90

30
= 5,65Mpa  

bc= 5,65Mpa ≤bc=15 MPa                 Condition vérifiée. 



 

Sur appuis : Aa = 2,26 cm
2 

1=  
100xAa

bd  
= =  

100x2,26

25x33
 = 0,275                          β

1 
=0,917 K1 =45,24 

σs=  
Ms

β1 d As
 = σs=  

8,14x103

0,917x33x2,26
 = 119,02Mpa 

bc = 
σs

K1
= 

119,02

45,24
= 2,63Mpa 

bc= 2,63MPa        ≤bc=15 MPa          Condition vérifiée. 

 

9. Vérification de la flèche(BAEL91/B.6.5.1) :  

0,0625
16

1
0,125

280

35

L

h
 Condition vérifiée. 

0850,
13,7210

23,06

10M

M
1250,

L

h

0

tr 


           Condition  vérifiée

0,0105
f

4,2
0,0056

25x33

4,62

b.d

A

e

t  Condition  vérifiée. 
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Fig.III.7.5Ferraillage de la poutre palière 
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III.7 Calcul des escaliers : 

1) Introduction : 

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

construction. 

Notre structure comporte un escalier à deux volées dans les étages courant,  et escalier de 3 

volées dans le RDC 

 

 Caractéristiques dimensionnelles  

 

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

arrondie, etc. 

o La contre marche : est la partie verticale entre deux marches évitant les chutes des 

objets. 

o Hauteur de contre  marche (h) : est la différence de niveau entre deux marches 

successives, valeurs courantes varies de 13 à 17 cm. 

o Le giron (g) : est la distance en plan, mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux 

contre marches. 

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

o Un palier : est une plate forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et 

/ou à chaque étage. 

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

o 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. 

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

marches.  

 

 

 

 

 



 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

g : la largeur de contre marche (giron) 

h : hauteur de la contre marche 

e : l’épaisseur de la paillasse et le palier 

H : hauteur de la volée  

L : longueur linéaire de la paillasse et celle de palier  

REMARAQUE  

L’escalier  de RDC il contient 3 volée  le 2 et 3 sont les même avec les autres étages    

I. Calcule le  1
er 

volée  

1. Pré-dimensionnement de l’escalier : 

Volée (h=1.26m) 

 Le dimensionnement des marches et des contre marches sera déterminé à l’aide de la 

formule de BLONDEL. 

 

Pour avoir un escalier confortable, on cherche à réaliser ces conditions : 

 

Fig. III.7.1 : Coupe verticale de l’escalier 

 

 

 

 

 

Palier intermédiaire 

h 

g 

L2 

e 

L1 

L 

Emmarchement   

        E              

H 

Marche 

Contre  marche 



 

                 59 ≤g+2h ≤66cm 

                  14 ≤h ≤20cm 

 

e nombre de contre marches (n) est égal à : n=
𝐻𝑡

𝑕
 

Le nombre de girons est pris alors : m = n -1. 

 

Le calcul de  1
er

 volée   

 

 
 

Fig III.7.I.1 : Le schéma  d’escalier 

 

 

Ht = 126 cm 

Soit : h = 18cn =
126

18
=   7     le nombre de marche m=7-1 =6 

 

Relation de BLANDEL  

59 ≤g+ (2x18) ≤66cm   

23 ≤g ≤30cm 

Soit : g=30 cm 

Vérification de la loi de BLONDEL : 

2h+g = 66cm ≤ 66cm                        condition est vérifiée 

 

 

 

 

La paillasse: 



 

L’épaisseur de la paillasse est donnée par la formule suivante :
𝐿

30
≤ ep≤

𝐿

20
 

L : longueur réelle du palier et de la paillasse : L = L1 

On:cos 𝛼=
𝑙

𝐿1
L1 =

𝑙

cos 𝛼
 

tan𝛼 =
𝐻

𝐿
=

126

180
= 0,7  =45 ,27° 

 

Donc : L1  = 
180

cos 745,2
=271,14m 

 

D’où  L  =  271,14+200=4271,17cm 

 

L’épaisseur de la paillasse est :
471,14 

30
≤ ep ≤

471,14

20
        15 ,23cm ep23,55cm 

 

Soit : ep=20cm 
2. Détermination des charges et des surcharges : 

 

 Le dimensionnement des marches étant très faible par rapport a la porté de la paillasse, on 

pourrait admettre que leur poids est uniformément répartie sur la palliasse. Le calcul 

s’effectuera pour une bande de 1m d’emmarchement et une bande de 1m de projection 

horizontale de la volée. 

 Charges permanentes : 

1. La paillasse : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tab. III.7.I.1. : Charge totale de la paillasse. 

 

Elément Poids (KN/m
2
) 

Poids propre de la paillasse 
14,7

27,45cos

20,025

cos

25









ep
 

Poids propre des marches 
5,2

2

20,025



 

Poids des Revêtement (carrelage, sable, mortier, enduit) 0.44+0.44+0.36+0.33=1.57
 

 

G  =11,21 



 

1. Le palier : 

Elément POIDS (Kn/m²) 

Poids propre de palier 25x0, 20=5 

Poids des revêtements (sable + mortier + carrelage + enduit) 1,57 

G =6,57 

 

Tableau III.7.I.2. : Charge totale du palier. 

 Les charges concentrées (mur):. 

Une charge concentrée (verticale) sur l’extrémité du palier due à la charge du mur (P). 

P =3,05 x 1,4x1  = 4,27 KN.m
2  

 

 Surcharge d’exploitation : 

 La surcharge d’exploitation des escaliers donnée par le DTR B.C.2.2 est : Q = 2.5 KN/m 

 

3. Combinaisons de charge et surcharge: 

 ELU : 1,35G+1,5Q 

 La paillasse :   KN/ml88,1812.51,521,111,35q1u   

 le palier :

  12,61KN/ml12.51,557,61,35=G 1,35q2u   

 le mur:                       Pu =1,35×4,27= 5,76KN 
 

ELS : G+Q 

 La paillasse :   KN/ml71,1312.521,11q1S   

 le palier :   KN/ml07,912.575,6q2S    

 le mur :                Ps= 4,24KN 

4. Calcul des efforts internes à l’ELU : 

 



 

Pour déterminer les efforts tranchants et les moments fléchissant on calcul d’abord les 

réactions d’appuis avec les formules de la R.D.M 

 

Fig.III.I.7.2 : diagramme des efforts à l’ELU 

Les réactions d’appuis : 

 

Σ F/y = 0                 RA + RB = (12,61 x2)+(18,88x1,8) +5,76 = 64,96KN 

 

 RA + RB = 64,96 KN 

∑𝑀/𝐵 =                 RAx3,35 -(12,61 x2) 0,55 - (18,88 x1,8) x2,45 +5,76 x 0,45= 0 

RA= 28,22KN 

∑𝑀/𝐴 = 0              -RAx3,35+ (12,61 x2x2,8 + (18,88 x1,8) x0,9+5,76 x3,8 =0 

RB =36,74KN 

Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant: 

 

 1
er

tronçon: 0  X  1,8m                                 18,88KN/ml                                       M                                                                                   

Efforts tranchants :  

 

ΣF/y = 0             T = -18,88x+28,22    T 

 X 

  X = 0 m                T(0) = 28,22KN                                                                                      

 X=1,65 m             T (1,8) = -5,76KN      

Moments fléchissant : 

 

ΣM/i = 0 => M = -18,88
𝑥2

2
+28,22 x -=-9,44x

2 
+28,22x 

X = 0 m                M(0) = 0 KN.m 

X = 1,65 m             M(1,8) = 20,21KN.m 



 

Mmax =>T = 0 =>x= 1,49 m      alors  M max =21,09 KN/ml 



Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant: 

 

 2
eme

 tronçon  0  X  0,45m                                                     T        M                    

Effort tranchant: 

 

ΣF/y = 0             T = 12,61x + 5,76 

X=0               T(0)  = 5,76 KN X 

X=0 ,45    T(0 ,45)  = 11,43 KN 

  

  

Moments fléchissant : 

 

ΣM/i = 0 => M = -12,61 
𝑥2

2
-5,76x+=-6,3x

2 
+5,76x 

X = 0 m                M(0) =0 KN.m 

X = 0,45m             M(0,45) = 1,31N.m 

 

 3
eme

 tronçon  0,45  X  2m                                  T          M 

Effort tranchant: 

 

ΣF/y = 0             T = 12,61x -+5,76- 36,74 

X=0               T(0,45)  = - 25,30KN 

X=0 ,45    T(2)  = -5,67  KN 

      X 

  

Moments fléchissant : 

 

ΣM/i = 0 => M = -12,61
𝑥2

2
-5,76x+36,74(x-0,45)=-6,3x

2 
+30,98x-16,533 

X = 0 m                M(0,45) =-3,66 KN.m 

X = 2 m             M(2) =20,43 KN.m 

Mmax =>T = 0 =>x= 2,45 m    n’est inclus dans le tronçon   0,45  X  2m    

 

REMARQUE 

 

Pour tenir en compte de l’encastrement partiel aux extrémités, on porte une correction a l’aide 

des coefficients réducteur pour le moment Mu max aux appuis et en travée 0.3 et 0.85       

respectivement. 

 

• Moment en appuis: 

Mu ap= (-0,3) Mu max = (-0,3) × (21,09) = -6,327KN.m 

 



 

• Moment en travée: 

 

Mu travée = (0,85) Mu max = (0,85) × (21,09) = 17,92KN. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 11,43  

 

 

 

 + + 

   

   

 - - 

 

 - 

  

 

   

 

 1,49 

 

 

 

 

 

 - 
    

 +  

    

 

 

Fi 

 

III.7.I.3 : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant à l’ELU 

5. Calcul des armatures à ELU : 

28,22 

T(Kn) 

5,76 

         25 ,3 

 

6,327 

17 ,92 

M             

(Kn.m) 

6,327 

5,76 



 

Le ferraillage se fera pour une bonde de 1m en flexion simple. Pour cela on utilise les 

résultats des efforts tranchants et moments fléchissant définis dans la figure précédente.                                                                                                                               

 Aux appuis : 

Muap= 8,721KN.m 

           h=20cm    c=2cm   d=18cm 

 Armatures principales   

fbu = MPa
f

b

c 2.14
5.11

2585.085.0 28 






 100cm 







2.1418100

1032,6

.. 2

3

2

bc

uapp

a
fdb

M
 0, 013 

013.0a  3920l .
                    SSA 

013,0a 9935,0  .                            

Aa =
348189935.0

1032,6

..

3






st

uapp

d

M


= 1,01cm

2
. 

On opte pour  4HA10 = 3,14cm
2
  avec St = 25cm. 

 Armatures de répartition  

Ar =
4

14,3

4


appA
=0,785 cm

2 
 

On opte pour : 4HA8=2,02cm
2 

avec St = 25cm. 

 

 En travée :       

Mutra= 17,92KN.m 

 Armatures principales : 







2.1418100

1092,17

.. 2

3

2

bc

utr

fdb

M
 0,038 



 

038.0  3920l .                SSA 

038.0 981.0  

34818981,0

1092,17

..

3






st

utr

tr
d

M
A


= 2,91cm

2
. 

On opte pour : 4HA12=4,52cm
2
 avec St = 25cm 

 Armatures de répartition. 

Ar = 213,1
4

52,4

4
cm

Atr  . 

On opte pour : 4HA10= 3,14 cm
2 

avec St = 25cm. 

6.  LES Vérifications à l’ELU 

a) Réparation des barres : 

 Armatures principales : 

St  Min (3h; 33 cm) = 33cm    

Appui :      St = 25   33cm                               condition vérifiée 

Travée :     St = 25   33cm                               condition vérifiée 

 

 Armatures de réparation : 

St  Min (4h; 45cm) = 45cm 

Appui :      St = 25  45cm                               condition vérifiée 

Travée :     St = 25  45cm                               condition vérifiée 

  

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

En travées : 

²17,2
400

1.21810023.023.0 28

min cm
fe

bdf
AA t 


  

Atr = 2,52cm ²  > 2,17cm²                  condition vérifiée 

Aux appuis : 



 

 

²17,2
400

1.21810023.023.0 28

min cm
fe

bdf
AA t 


  

Au
a
 = 3,14cm ²  > 1.57cm²                  condition vérifiée. 

c) Vérification à l’effort tranchant (contrainte  de cisaillement) (BAEL 91/ Art 

A.5.22) : 

bd

Tu
u    ≤ 









 MPafc
b

u 5;
2.0

min 28


  (BAEL 91/ Art. A.5.2.1, 211) 

MPau 152,0
18010

105,27
3

3





  

Pour les fissurations non préjudiciables : 









 MPafc
b

u 5;
2.0

min 28


  =  min {3.33MPa, 5 MPa} = 3.33 MPa 

       0,152MPa <  3.33MPa u < u                           Condition vérifiée 

 

d) Influence de l’effort tranchant aux appuis  

 

 Influence sur le béton (BAEL 91/ Art 5.1.313)  

On doit vérifier que :    Tu  0.4b a
b

28fc


   Avec :  a = 0.9d = 11,7cm 

Tu =   0.4×100×11,7×
51

25

.
×10

-1
 

Tu = 28,22 KN < 780  KN              Condition vérifiée 

 Influence sur l’acier    (BAEL 91/ Art 5.1.313)  

On doit vérifier que :      
fed

M
TuA

app

as

5.1
)

9.0
(   

400

5.1
)

189.0

327,6
22,28(52,4




  
 

AS = 4,52 cm²   0,107cm²                   Condition vérifié 

 

e) Vérification de l’adhérence d’entraînement des barres     (Art A6.1.3, BAEL 91). 



 

Il faut vérifier que : 28tssese f. =1.5 MPa15312 ..  . 




i

u
se

ud

T

9.0

max

          avec : iu
 :

 somme des périmètres utiles des barres. 

mmnui 72,1501214.34..   . 

MPase 91,0
72,1501809.0

1022,28 3





 . 

MPase 91,0  MPa153se .
                         

Condition vérifiée 

Pas de risque d’entrainement des barres longitudinal 

f) Ancrage des barres aux appuis :  (BAEL91 Art A6-1.2.1) 

se

s
4

fe
l






.
avec : MPa842f60 28t

2
sse ..   

Ψs =1.5                  ft28 =2.1 Mpa 

cmls 25,42
84.24

4002.1





 . 

Les règles de BAEL91 modifier99 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminé par 

un crocher normal est assuré lorsque la longueur de la porté mesuré hors crochet est au moins  

égale   0.4 ls pour les ACIERS HA. 

la= 0.4ls = 0.4 .90,1625,42 cm         soit     La 
=17cm 

6. Calcul des efforts interne à l’ELS : 

Le calcul des réactions se fait avec les lois de RDM 

 

 

 

 

 

 

 



 

                                   13,71KN/ml                  9,07 KN/ml                           4,24 KN                     

 

 

RA                                         1,8m 2m RB 

Fig. III.7.I.4 : Diagramme des efforts interne à l’ELS 

Les  réactions d’appuis : 

Σ F/y = 0                 RA + RB = (9,07 x2) + (13,78x1,8) +4,24 = 47,84KN 

 

 RA + RB = 47,84 KN 

∑𝑀/𝐵 =                 RAx3, 35 -(9,07 x2) 0,55 - (13,78x1,8) x2,45 +4,24x 0,45= 0 

RA= 20,54KN 

∑𝑀/𝐴 = 0              -RAx3,35- (9,07 x2x2,8 - 13,78 x1,8) x0,9-4,24 x3,8 =0 

RB =26,63KN 

 

Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant: 

 

 1
er

tronçon: 0  X  1,8m                                          13,71KN/ml                     M                                                                                   

Efforts tranchants :  

 

ΣF/y = 0             T = -13,7x + 20,54         

- T 

 20,54KN/ml X 

  X = 0 m                T(0) = 20,54KN                                                                                      

 X=1,8 m             T (1,8) = -4,12KN      

Moments fléchissant : 

 

ΣM/i = 0 => M = -13,71
𝑥2

2
+220,54 x -=-6,85x

2 
+20,54x 

X = 0 m                M(0) = 0 KN.m 

X = 1,65 m             M(1,8) = 14,78KN.m 

Mmax =>T = 0 =>x= 1,49 m      alors  M max =15,39 KN/ml 





 

Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant: 

 9,07          4,24 

 2
eme

 tronçon  0  X  0,45m                                                     T        M                    

Effort tranchant: 

 

ΣF/y = 0             T = 9,07x + 4,24 

X=0               T(0)  = 4,24 KN X 

X=0 ,45    T(0 ,45)  = 8,32KN 

  

  

Moments fléchissant : 

 

ΣM/i = 0 => M = -9,07 
𝑥2

2
-4,24x+=-4,53x

2 
+4,24x 

X = 0 m                M(0) =0 KN.m 

X = 0,45m             M(0,45) = 0,77N.m 

 

 3
eme

 tronçon  0,45  X  2m                                  T          M 

Effort tranchant: 

 

ΣF/y = 0             T = 9,07x +4,24- 26,36 

X=0               T(0,45)  =- -18,03KN 

X=0 ,45    T(2)  = -3,98KN 

 X 

  

Moments fléchissant : 

ΣM/i = 0 => M = -9,07 
𝑥2

2
-4,24x+26,36(x-0,45)=-4,53x

2 
+22,12x-11,86 

 

X = 0 m                M(0,45) = - 2,82 KN.m 

X = 2 m             M(2) =14,86 KN.m 

Mmax =>T = 0 =>x= 2,45 m    n’est inclus dans le tronçon   0,45  X  2m    

 

REMARQUE 

 

Pour tenir en compte de l’encastrement partiel aux extrémités, on porte une correction a l’aide 

des coefficients réducteur pour le moment Mu max aux appuis et en travée 0.3 et 0.85       

respectivement. 

 

• Moment en appuis: 

 

Mu ap= (-0,3) Mu max = (-0,3) × (15,39) = -4,617KN.m 

 

• Moment en travée: 



 

 

Mu travée = (0,85) Mu max = (0,85) × (15,39) = 13,08KN.m 
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 + 
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 1,49 
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Fig. III.I.7.5 : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant à l’ELU 

 

7. Vérifications à ELS : 

 

T(Kn) 

20,54 

4,24 

18,03 

 
4,617 

4,617 

M             

(Kn.m) 

13,08 

4,24 

3,92 

2,82 



 

 

a) Vérification des contraintes dans le béton : 

Il faut vérifier que : bcbc   

15f6.0 28tbc  MPa 

bc=
st

𝑘1
avec  st =

𝑀𝑠
𝑚𝑎𝑥

𝛽1𝑥𝑑𝑥 𝐴𝑠𝑡
 

 

En travée 

 

1 = 
100𝑥𝐴𝑠𝑡

𝑏𝑥𝑑
  =

100𝑥4,52

100𝑥18
 =0,251 

 

1 = 0,2511= 0,9209   k1= 48,26 

 

st =
13,08𝑥103

0,902𝑥18𝑥4,52
 = 191,92Mpa 

 

bc=
st

𝑘1
=

191,92

47,80
= 4,01Mpa 

4,01 Mpa  15Mpa                         condition vérifiée 

 

Aux appuis : 

 

1 = 
100𝑥𝐴𝑠𝑡

𝑏𝑥𝑑
  =

100𝑥3,14

100𝑥18
 =0,174 

 

1 = 0,1741= 0,932   k1= 58,53 

 

st =
3,14𝑥103

0,932𝑥18𝑥3,14
 =  59,41Mpa 

 

bc=
st

𝑘1
=

59,41

58,53
= 1,01Mpa 

 

bc= 1,01Mpa  bc =15Mpa                 condition vérifiée. 

 

Conclusion  

Les conditions sont vérifiées, donc les armatures adoptées à l’ELU sont suffisantes. 

Vérification de la flèche (B.6.5.2 BAEL91) 

Selon les règles BAEL91 le calcul de la flèche n’est indispensable que  si les 

conditions si après ne sont pas vérifiées. 

 



 

16

1

L

h
   h : Hauteur de la poutre. 

     L : Longueur libre de la plus grande travée. 

fe

2.4

d.b

A
   fe : Limite d’élasticité de l’acier. 

A : Section d’armature en travée. 


L

h

010M

M t
Mt : Moment max en travée. 

M0 : Moment max isostatique. 

Vérification  

h = 20 cm  ;  L = 380cm   ;  Autr = 4,52 cm ² 

Mstr = 17,92 KN m ;  M0 = 21,09 KN m ; fe = 400 MPa 

06.0
16

1
052.0

380

20


L

h
 Condition non vérifiée 

La condition n’est pas vérifiée, donc il est nécessaire de faire une vérification à la flèche. 

Calcul de la flèche 

On va vérifier la formule suivante 

f      f=
𝐿

500
 =

380

500
  = 0,76cm  

f =
5

384
 x
𝑞𝑠
𝑚𝑎𝑥 𝑙4

𝐸𝑣𝐼
  f 

Avec : I= moment d’inertie totale de la section homogène. 

I=
𝑏

3
 x (𝑦1

3+𝑦2
3) +15 x 𝐴𝑡(𝑦2-c)

2
 

Y1 =
𝑆
𝑥𝑥 ′

𝐵0
=
𝑏𝑥

𝑕2

2
+15𝐴𝑡𝑑

𝑏𝑕+15𝐴𝑡
   =   

100𝑥
202

2
+15𝑥4,52𝑥20

100𝑥20+15𝑥4,52
 =10,32cm 

Y2= 20 – 10,48= 9,672cm     

I=
100

3
 x (10,323+9,6723) +15 x 4,52𝑥(4,52-2)

2
 = 69398,7 cm

4 

Ev=37000  𝑓𝑐28
  3

     = 10818.86 Mpa 𝑓𝑐28=25Mpa 



 

f =
5

384
x

20,54𝑥106

10818 .86𝑥  69398,7 
=0,027cm 

f =0,027cm   f =0.76 cm                                      La flèche est vérifiée. 

 

II. Calcul la 2 eme et 3 eme
 
volée 

 

 

 
Fig : III.8.II.1 Le schéma  d’escalier 

  

 

 

 

Ht = 162 cm 

Soit : h = 18cm 

n =
162

18
=   9     le nombre de marche m=9-1 =8 

Relation de BLANDEL 

 

59 ≤g+ (2x18) ≤66cm   

23 ≤g ≤30cm 

Soit : g=30 

Vérification de la loi de BLONDEL : 

2h+g = 66cm ≤ 66cm                        condition est vérifiée 

 

 

 

 



 

La paillasse: 

L’épaisseur de la paillasse est donnée par la formule suivante :
𝐿

30
≤ ep≤

𝐿

20
 

L : longueur réelle du palier et de la paillasse : L = L1 

On:cos 𝛼=
𝑙

𝐿1
L1 =

𝑙

cos 𝛼
 

tan𝛼 =
𝐻

𝐿
=

162

240
= 0,675  =34,01° 

 

Donc : L1  = 
240

cos 34,01
=289,52cm 

 

D’où  L  =  289,52+160 + 120=569,52cm 

 

L’épaisseur de la paillasse est :
569,2 

30
≤ ep ≤

569,2

20
        18,9ep28,47cm 

 

Soit : ep=20cm 

 

1. Détermination des charges et des surcharges : 

 

 Le dimensionnement des marches étant très faible par rapport a la porté de la paillasse, on 

pourrait admettre que leur poids est uniformément répartie sur la palliasse. Le calcul 

s’effectuera pour une bande de 1m d’emmarchement et une bande de 1m de projection 

horizontale de la volée. 

 Charges permanentes : 

1.La paillasse : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tab. III.8.II.1 : Charge totale de la paillasse. 

 

2. Le palier : 

Elément 

 

Poids (KN/m
2
) 

Poids propre de la paillasse 
03,6

01,34cos

20,025

cos

25









ep
 

Poids propre des marches 
5,2

2

20,025



 

Poids des Revêtement (carrelage, sable, mortier, enduit) 0.44+0.44+0.36+0.33=1.57
 

G  = 10,10 



 

Elément POIDS (Kn/m²) 

Poids propre de palier 25x0, 20=5 

Poids des revêtements (sable + mortier + carrelage + enduit) 1,57 

G =6,57 

Tableau III.II.8.2 : Charge totale du palier. 

 Les charges concentrées (mur):. 

Une charge concentrée (verticale) sur l’extrémité du palier due à la charge du mur (P). 

P = (3,24-0,25) x 2,36x1  = 7,056 KN 

 

 Surcharge d’exploitation : 

 La surcharge d’exploitation des escaliers donnée par le DTR B.C.2.2 est : Q = 2.5 KN/m 

 

2.Combinaisons de charge et surcharge: 

 ELU : 1,35G+1,5Q 

 La paillasse :   KN/ml38,1712.51,510,101,35q1u   

 le palier :

  12,61KN/ml12.51,557,61,35=G 1,35q2u   

 le mur:                       Pu =1,35×7,056= 9,52KN 
 

ELS : G+Q 

 La paillasse :   ,6KN/ml2112.5,1001q1S   

 le palier :   KN/ml07,912.575,6q2S    

 le mur :                Ps= 7,056KN 

 

3.Calcul des efforts internes à l’ELU : 

Pour déterminer les efforts tranchants et les moments fléchissant on calcul d’abord les 

réactions d’appuis avec les formules de la R.D.M 

 



 

           9,52 KN         12,61 KN/ml                 17,39KN/ml                           12,61 KN/ml                     

 

 

 

RA                                         1,6m 2,4m  1,2m RB 

Fig.III.7.II.2 : diagramme des efforts à l’ELU 

Les réactions d’appuis : 

 

Σ F/y = 0                 RA + RB = (17,38x2.4) + (12,61x1,6) +(12,61×1,2) +9,52 = 85,72KN 

 

 RA + RB = 85,72KN 

∑𝑀/𝐴 = 0                 RBx5,2-(17,38x2,4) x2,8 - (12,61x1,6) x0,8- (12,61x1,2) x4,6= 0 

RB= 38,95KN 

∑𝑀/𝐵 = 0              -RAx4+ (17,38x2,4) x2,4 + (12,61x1,6) x4,4+(12,61x1,2) 

x0,6+9,52x5,2 =0 

RA =47,58KN 

Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant: 

 

 1
er

tronçon: 0  X  1,6m                         9,52KN/ml       12,61KN/ml      M                                                                                   

Efforts tranchants : 

 

ΣF/y = 0             T = -12,61x+38,95-9,52 =       

-12,61x+29,43  

 

  X = 0 m                T(0) = 29,43KN                                                                                     N 

 X=1,6m             T (1,6) = 9,254KN       38,17KN                      X 

Moments fléchissant : 

 

ΣM/i = 0 => M = -12,6 
𝑥2

2
+38,95 x -9,52x=-6,305x

2 
+29,43x 

X = 0 m                M(0) = 0 KN.m 

X = 1,6 m             M(1,6) = 30,94KN.m 



 

Mmax =>T = 0 =>x= 2,33 m      x n’est pas inclus dans le tronçon: 0  X  1,6m  alors le 

moment max n’est pas dans ce tronçon                         

 

Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant: 

 

 17,39KN/ml 

 

 2
er

tronçon: 1,6  X  2,4m                        9,52KN/ml    12,61KN/ml                      M                                                                                   

Efforts tranchants : 

 

 

 

 x-1,2 

 x 

ΣF/y = 0             T = -12,61x-17,39(x-1,2)+38,95-9,52 =       

-30x+50,94  

 

              T(1,6) = 2,94KN                                                                  

            T (2,4) = -21,06KN                       

Moments fléchissant : 

 

ΣM/i = 0 => M = -12,6 
𝑥2

2
-17,39(x-1,2) (x-1,2)/2  + 38,95 x -9,52x=-15x

2 
+50,95x-

12,51 

M(1,6) =30,61  KN.m             M(2,4) = 23,37KN.m 

Mmax =>T = 0 =>x= 1,67  m 

Mmax= M (1,91) = 32,27 KN 

 

 

 

 3
eme

 tronçon  0  X  1,2m                                12,61KN/ml                                                                                                      

Efforts tranchants :               M 

 

ΣF/y = 0 => T =12,61 x– 47,58  

                T(0) = -47,58KN                      

             T (1,2) = -30,448KN                                     X                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                        

                                                                                                                               47 ,58 

 Moments fléchissant : 

 

ΣM/i = 0 => M = -12,61
𝑥2

2
+45,58x=-6,3x

2 
+47,58x 

            M(0) =0 KN.m                           M(1,2) = 48,02KN.m 



 

. Mmax =>T = 0 =>x=3,77m      x n’est pas inclus dans le tronçon: 1,6  X  2,4m  alors le 

moment max n’est pas dans ce tronçon   

Alors      Mmax(1,2) = 48,02KN/ml 

                  

REMARQUE 

 

Pour tenir en compte de l’encastrement partiel aux extrémités, on porte une correction a l’aide 

des coefficients réducteur pour le moment Mu max aux appuis et en travée 0.3 et 0.85       

respectivement. 

 

• Moment en appuis: 

 

Mu ap= (-0,3) Mu max = (-0,3) × (48,02) = 14,40KN.m 

 

• Moment en travée: 

 

Mu travée = (0,85) Mu max = (0,85) ×( 48,02) = 40,81KN 
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 1,6m 2,4m 1,2m 
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Fig. III.II.7.3 : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant à l’ELU 

2) Calcul des armatures à ELU : 

Le ferraillage se fera pour une bonde de 1m en flexion simple. Pour cela on utilise les 

résultats des efforts tranchants et moments fléchissant définis dans la figure précédente.    

                                                                                                                            

 Aux appuis : 

Muap= 8,721KN.m                

           h=20cm    c=2cm   d=18cm  

                                                                                       b 

29,43 

T(Kn) 

      47,58 

14,40 

14,40 

 

32,27 

M             

(Kn.m) 
40,81 

 

d 

c 

9,254 

2,94 

21,06 

30,44 



 

 Armatures principales                                        

fbu = MPa
f

b

c 2.14
5.11

2585.085.0 28 






 100cm 







2.1420100

1040,14

.. 2

3

2

bc

uapp

a
fdb

M
 0, 025 

025.0a  392.0l      SSA                   9875,0   .                            

Aa =
348189875,0

1040,14

..

3






st

uapp

d

M


= 2,32cm

2
. 

On opte pour  4HA12 = 4,52cm
2
  avec St = 25cm. 

 Armatures de répartition  

Ar =
4

52,4

4


appA
=1,13 cm

2 
 

On opte pour : 4HA8=2,52cm
2
avec St = 25cm. 

 

 En travée :       

Mutra= 40,81KN.m 

 Armatures principales : 







2.1418100

1081,40

.. 2

3

2

bc

utr

fdb

M
 0,088 

088.0  3920l .                SSA             954.0  

34818954.0

1081,40

..

3






st

utr

tr
d

M
A


= 6,829cm

2
 

On opte pour : 6HA14=9,24cm
2
 avec St = 15cm 

 Armatures de répartition. 



 

Ar = 231,2
4

24,9

4
cm

Atr  . 

On opte pour : 6HA10= 4,71 cm
2 

avec St = 15cm. 

3. LES Vérifications à l’ELU 

a)Réparation des barres : 

 Armatures principales : 

St  Min (3h; 33 cm) = 33cm    

Appui :      St = 25   33cm                               condition vérifiée 

Travée :     St = 25   33cm                               condition vérifiée 

 

 Armatures de réparation : 

St  Min (4h; 45cm) = 45cm 

Appui :      St = 15  45cm                               condition vérifiée 

Travée :     St = 15  45cm                               condition vérifiée 

  

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

En travées : 

²17,2
400

1.21810023.023.0 28

min cm
fe

bdf
AA t 


  

Atr = 4,52cm ²  > 2,17cm²                  condition vérifiée 

Aux appuis : 

 

²17,2
400

1.21810023.023.0 28

min cm
fe

bdf
AA t 


  

Au
a
 = 9,24cm ²  > 1.57cm²                  condition vérifiée. 

c)Vérification à l’effort tranchant (contrainte  de cisaillement) (BAEL 91/ Art 

A.5.22) : 



 

bd

Tu
u    ≤ 









 MPafc
b

u 5;
2.0

min 28


  (BAEL 91/ Art. A.5.2.1, 211) 

MPau 264,0
18010

1058,47
3

3





  

Pour les fissurations non préjudiciables : 









 MPafc
b

u 5;
2.0

min 28


  =  min {3.33MPa, 5 MPa} = 3.33 MPa 

       0,264MPa <  3.33MPa u < u                           Condition vérifiée 

 

d) Influence de l’effort tranchant aux appuis  

 

 Influence sur le béton (BAEL 91/ Art 5.1.313)  

On doit vérifier que :    Tu  0.4b a
b

28fc


   Avec :  a = 0.9d = 11,7cm 

Tu = 47,58  0.4×100×11,7×
51

25

.
×10

-1
 

Tu = 47,58  KN < 780  KN              Condition vérifiée 

 Influence sur l’acier    (BAEL 91/ Art 5.1.313)  

On doit vérifier que :      
fed

M
TuA

app

as

5.1
)

9.0
(   

400

5.1
)

189.0

40,14
58,47(52,4




  
 

AS = 4,52 cm²   1,25cm²                   Condition vérifié 

 

e) Vérification de l’adhérence d’entraînement des barres     (Art A6.1.3, BAEL 91). 

Il faut vérifier que : 28tssese f. =1.5 MPa15312 ..  . 




i

u
se

ud

T

9.0

max

          avec : iu
 :

 somme des périmètres utiles des barres. 

mmnui 72,1501214.34..   . 



 

MPase 94,1
72,1501809,0

1058,47 3





 . 

MPase 94,1  MPa153se .
                         

Condition vérifiée 

Pas de risque d’entrainement des barres longitudinal 

f) Ancrage des barres aux appuis :  (BAEL91 Art A6-1.2.1) 

se

s
4

fe
l






.
avec : MPa842f60 28t

2
sse ..   

Ψs =1.5                  ft28 =2.1 Mpa 

cmls 25,42
84.24

4002.1





 . 

Les règles de BAEL91 modifier99 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminé par 

un crocher normal est assuré lorsque la longueur de la porté mesuré hors crochet est au moins  

égale   0.4 ls pour les ACIERS HA. 

la= 0.4ls = 0.4 .90,1625,42 cm         soit     La 
=17cm 

4. Calcul des efforts interne à l’ELS : 

Le calcul des réactions se fait avec les lois de RDM. 

           7,056KN         9,07 KN/ml                 12,6KN/ml                           9,07 KN/ml                     

 

 

 

RA                                         1,6m 2,4m  1,2m RB 

 

Fig. III.II.4 : Diagramme des efforts interne à l’ELS 

 

 

Les réactions d’appuis : 

 

Σ F/y = 0                 RA + RB = (12,6x2.4) + (9,07x1,6) +(9,07×1,2) +9,52 = 65,15KN 

 

∑𝑀/𝐴 = 0                 RBx5,2-(12,6x2,4) x2,8 - (9,07x1,6) x0,8- (9,07x1,2) x4,6= 0 

RB= 30,55KN 



 

∑𝑀/𝐵 = 0              -RAx5,2+ (12,6x2,4) x2,4 + (9,07x1,6) x4,4-+(9,07x1,2) 

x0,6+7,056x5,2 =0 

 

RA =34,54KN 

Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant: 

 

 1
er

tronçon: 0  X  1,6m                         7,056KN/ml       9,07KN/ml      M                                                                                   

Efforts tranchants : 

 

ΣF/y = 0             T = -9,07x+30,55-7,056 =       

-9,07x+23,464  

 

  X = 0 m                T(0) = 23,464KN                                                                                     N 

 X=1,6m             T (1,6) = 8,952KN             30,55KN                      XT 

Moments fléchissant : 

 

ΣM/i = 0 => M = -9,07
𝑥2

2
+30,55 x -7,056x=-4,53x

2 
+23,46x 

  M(0) = 0 KN.m                            M(1,6) = 25,93KN.m 

Mmax =>T = 0 =>x= 2,58 m      x n’est pas inclus dans le tronçon: 0  X  1,6m  alors le 

moment max n’est pas dans ce tronçon                         

 

Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant: 

 

 12,6KN/ml 

 

 2
er

tronçon: 1,6 X  2,4m                       7,056KN/ml    9,07KN/ml                      M                                                                                   

Efforts tranchants : 

 

 

 

 x-1,2 

 x 

ΣF/y = 0             T = -9,07x-12,6(x-1,2)+30,55-7,056 =       

-21,67x+38,62  

 

              T(1,6) = 3,95KN                                                                  

            T (2,4) = -13,38KN                       

Moments fléchissant : 

 



 

ΣM/i = 0 => M = -12,6 
𝑥2

2
-17,39(x-1,2) (x-1,2)/2  + 30,55 x -7,05x=-10,83x

2 
+38,60x-

9,072 

M(1,6) =24,96  KN.m             M(2,4) = 21,18KN.m 

Mmax =>T = 0 =>x= 1,78 m                Mmax= M (1,78) = 25,32 KN/ml 

 

 

 

 3
eme

 tronçon  0  X  1,2m                                12,61KN/ml                                                                                                      

Efforts tranchants :               M 

 

ΣF/y = 0 => T =9,07 x– 34,54  

                T(0) = -34,54KN                      

             T (1,2) = -23,65KN                                     X                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                        

                                                                                                                               34,54 

 Moments fléchissant : 

 

ΣM/i = 0 => M = -9,07
𝑥2

2
+34,54x=-4,535x

2 
+34,54x 

            M(0) =0 KN.m                           M(1,2) = 35,17KN.m 

Alors  Mmax              M(1,2) = 35,17KN.m 

REMARQUE 

 

Pour tenir en compte de l’encastrement partiel aux extrémités, on porte une correction a l’aide 

des coefficients réducteur pour le moment Mu max aux appuis et en travée 0.3 et 0.85       

respectivement. 

 

• Moment en appuis: 

 

Mu ap= (-0,3) Mu max = (-0,3) × (35,17) = 10,55KN.m 

 

• Moment en travée: 

 

Mu travée = (0,85) Mu max = (0,85) × (35,17) = 29,89KN.m 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 + 

 

 

 

 - 

 - 

 

  

 1,6m 2,4m 1,2m 

 

 

 - 

 

  

 

  

 

 

 

 

+ 

 + 

 

 
   

 

 

Fig. III.II.7.5: Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant à l’ELS. 

1) Vérifications à ELS :   
 

b) Vérification des contraintes dans le béton : 

Il faut vérifier que : bcbc   

15f6.0 28tbc  MPa 

bc=
st

𝑘1
avec  st =

𝑀𝑠
𝑚𝑎𝑥

𝛽1𝑥𝑑𝑥 𝐴𝑠𝑡
 

 

En travée 

 

23,46 

T(Kn) 

34,54 

10,55 

10,55 

 

25,32 

M             

(Kn.m) 
29,89 

8,52 

13,38 

3,95 

23,65 



 

1 = 
100𝑥𝐴𝑠𝑡

𝑏𝑥𝑑
  =

100𝑥9,24

100𝑥18
 =0,513 

 
1 = 0,5131= 0,8928   k1=  31,50 

 

st =
29,89𝑥103

0,8928𝑥18𝑥9,24
 = 216,57Mpa 

 

bc=
st

𝑘1
=

216,57

31,50
= 4,86Mpa 

6,87 Mpa  15Mpa                         condition vérifiée 

 

Aux appuis : 

 

1 = 
100𝑥𝐴𝑠𝑡

𝑏𝑥𝑑
  =

100𝑥4,52

100𝑥18
 =0,251 

 

1 = 0,2511= 0,9209   k1= 48,26 

 

st =
10,55𝑥103

0,9209𝑥18𝑥4,52
 =  140,80Mpa 

 

bc=
st

𝑘1
=

140,80

48,26
= 2,91Mpa 

 

bc= 2,91Mpabc =15Mpa                 condition vérifiée. 

 

Conclusion  

Les conditions sont vérifiées, donc les armatures adoptées à l’ELU sont suffisantes. 

 Vérification de la flèche (B.6.5.2 BAEL91) 

Selon les règles BAEL91 le calcul de la flèche n’est indispensable que  si les 

conditions si après ne sont pas vérifiées. 

 

16

1

L

h
   h : Hauteur de la poutre. 

     L : Longueur libre de la plus grande travée. 

fe

2.4

d.b

A
   fe : Limite d’élasticité de l’acier. 

A : Section d’armature en travée. 


L

h

010M

M t
Mt : Moment max en travée. 



 

M0 : Moment max isostatique. 

Vérification  

h = 20 cm  ;  L = 400cm   ;  Autr = 6,78 cm ² 

Mstr = 29,89 KN m ;  M0 = 35,17KN m ; fe = 400 MPa 

06.0
16

1
05.0

400

20


L

h
 Condition non vérifiée 

La conditions n’est pas vérifiée, donc il est nécessaire de faire une vérification à la flèche. 

Calcul de la flèche 

On va vérifier la formule suivante 

f      f=
𝐿

500
 =

400

500
  = 0,8cm  

f =
5

384
 x
𝑞𝑠
𝑚𝑎𝑥 𝑙4

𝐸𝑣𝐼
  f 

Avec : I= moment d’inertie totale de la section homogène. 

I=
𝑏

3
 x (𝑦1

3+𝑦2
3) +15 x 𝐴𝑡(𝑦2-c)

2
 

Y1 =
𝑆
𝑥𝑥 ′

𝐵0
=
𝑏𝑥

𝑕2

2
+15𝐴𝑡𝑑

𝑏𝑕+15𝐴𝑡
   =   

100𝑥
202

2
+15𝑥9,24𝑥20

100𝑥20+15𝑥9,24
 =10,64cm 

Y2= 15 – 10,64= 4,36cm     

I=
100

3
 x (10,43+4,363) +15 x 9,24𝑥(4,36-2)

2
 = 41030,14 cm

4 

Ev=37000  𝑓𝑐28
  3

     = 10818.86 Mpa 𝑓𝑐28=25Mpa 

f =
5

384
x

34,54𝑥(5,2)4𝑥106

10818 .86𝑥41030,14 
=0,74cm 

f =0,74cm   f =0.76 cm                                      La flèche est vérifie 

  



 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

IV. Introduction : 

 

La complexité de l’étude dynamique d’une structure vis-à-vis des différentes sollicitations qui 

la stabilisent, en particulier l’effort sismique, demande des méthodes de calcul très 

rigoureuses ; Pour cela, l’utilisation des méthodes numériques telle que la MEF est devenu 

indispensable. 

En s’appuyant sur l’outil informatique, qui nous offre des résultats plus exacts et un travail 

plus facile, on peut alors éviter le calcul manuel . 

IV .1 .Concept de base de la M.E.F (méthode des éléments finis). 

La méthode des éléments finis est une généralisation de la méthode des déformations pour les 

cas de structure ayant des éléments plans ou volumineux. La méthode considère le milieu 

solide, liquide ou gazeux constituant la structure comme un assemblage discret d’éléments 

finis. Ces derniers sont connectés entre eux par des nœuds situés sur leurs limites. 

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

utilisée dans la théorie des poutres. Pour chaque type d’éléments, une fonction de déformation 

(fonction de forme) 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, Un système d’équation 

algébrique 

linéaire peut être établi en imposant l’équilibre de chaque nœud, tout en considérant comme 

inconnues les déformations aux niveaux des nœuds. 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 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). 

IV.3.Choix de la Méthode de calcul : 

 

 Méthodes utilisables. 
Le calcul des forces sismiques peut être mené suivant trois méthodes : 

 La méthode statique équivalente. 

 La méthode d’analyse modale spectrale. 

 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 

 Hypothèses de calcul: 
Les masses sont supposées concentrées au niveau du plancher. 

 Seuls les déplacements horizontaux des nœuds sont pris en compte. 

 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 (RPA99 version 2003/Art 3.2). 

 Le sol est de catégorie S3 (site meuble) (tableau 4.7) 

 La structure se trouve dans une zone de forte sismicité Zone IIa. 

 La structure à étudiée fait 27,7 m de hauteur (RDC+5étages+s-sol)  
 

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 choisir l’unité de système c’est KN-m 

 Géométrie de base 

 Le nombre de portiques suivant x-x. 

 Le nombre de portique suivant y-y. 

 Le nombre des étages. 
 

b) Deuxième étape : 
 

La deuxième étape consiste à la définition des propriétés mécaniques des matériaux en 

L’occurrence, l’acier et le béton. 

 

c) Troisième étape : 

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

Poteaux, dalle, voile...) 

 

d) Quatrième étape :Charge dynamique (E) 
Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse dans le logiciel  RPA99 

Après avoir introduit les données dans ce logiciel on injecte le spectre dans ETABAS 

 



 

 

 

  
 

 

 

 
 

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

définition du chargement E (séisme)  

 

Dans la partie Input réponse spectral, nous allons Introduire le spectre à prendre en 

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

 définir les charges : 

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 surcharge d’exploitation 

E) Cinquième étape : chargement  

 Pour le chargement des poutres principales j’ai utilisée la méthode bardage  



 

Le bardage : c’est un panneau virtuelle qui n’épissure ni matériaux  

   

 

 Pour le Chargement les poutres secondaire  on utilise cette icone  après la 

sélection  

 Pour l’application des charges sur les panneaux (les dalles plein, le bardage) on utilise 

cette icône    

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 

Poids: G+0,2Q 

 

G+Q+ Ex 

G+Q+ Ey 

0.8G+ Ex 

0.8G+ Ey 

 

 

 

 



 

 

 

 

G) Septième étape : Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes, maillage) 

 

H)Huitième étape : Analyse et virification  

 

 Lancement de l’analyse : 

 Vérification RPA99 modifie 2003  : 
 

1. la masse participe :  

 

 

Il existe un mode    MM% X-X ≥ 90% 

                                 MM% Y-Y ≥ 90%  

Les résultats  de noter projet : 

 



 

Tableau 1 : la masse participent et la période  

 

Les  modes sont suffisants pour que la masse modale atteigne les 90% (selon l’rticle 4.34.a du RPA99 

version 2003) 

 

2. période  

Ce modèle présente une période fondamentale T=0,685sec. 

T empirique  = Cn ×ht 
¾
  =0,05×27,7

3/4
=0,603  

T empirique  ≤ T analytique   

3. résulta de la force sismique à la base :   

La résultante des forces sismiques à la base, Vt obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit 

pas être inférieure à 80% de la résultante des forces sismiques, déterminée par la méthode statique 

équivalente V pour une valeur de la période, fondamentale donnée par la formule empirique 

appropriée. 

Si VD ≤ 0.8 Vt ; il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces ; déplacements ; 

moments ;…….)dans le rapport 0.8Vt /VD 

 

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

La vérification de la condition de l’effort tranchant à la base nous permet de faire un dimensionnement  

parasismique par la méthode statique spectrale. 

dans cette méthode l’intensité effective de l’action sismique maximum est donnée sous la forme 

d’effort tranchant avec la méthode statique équivalente à la base de la structure :  

𝑽 =
𝑨.𝑫.𝙌

𝑹
 .𝑾……………… (Art 4.2.3RPA99/version2003) 

 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 en 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 : coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau 4.1 de RPA 

suivant la zone sismique et le groupe d’usage du bâtiment. 

A =0,15 

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 (T). 

      2,5𝜂 ……………0 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇2 

          D   =       2,5𝜂(𝑇2/T)
2/3………………𝑇2 ≤ 𝑇 ≤ 3,0𝑠𝑒𝑐 

2,5𝜂(𝑇2/T)
2/3

(3,0/T)
5/3

……3,0 ≥ 𝑇 

 

T2 période caractéristique, associée à la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7 

 

T1=0,15s ; T2=0,5s 

𝜂 =  
7

2 + 𝜁
≥ 0,7 

𝜁 : Pourcentage d’amortissement critique donné par le tableau 4.2 (RPA99/version2003)  



 

Dans notre cas𝛇 = 𝟕% 

𝜂 = 0,88 

D’où 𝜂= 0.88> 0,7 

 

 Estimation de la période fondamentale de la structure: 

D’où T=0,05×27,16
3/4

=0,603 

 

T2≤T≤3,0s 

 D=2,5.0,88(0,5/0 ,603)
2/3

= 

D=1,94 

 

R : coefficient de comportement global de la structure 

 R =5. Pour une structure en béton armé à contreventement mixte avec interaction et on le propos au 

debut   

 

b) Q : Facteur de qualité, défini par : 

                                                            Q = 1 + ∑Pa 

Q = 1 + (0,05+ 0 + 0,05+ 0 + 0 + 0) = 1,1. 

 

 

c) W : poids de la structure. 

Donc pour chaque niveau « i » on aura : Wi=WGi+ 𝜷 WQi  d’où  WT=Ʃ𝟏
𝟏𝟎𝑾𝒊 

WGi : Le poids de niveau i revenant a la charge permanente. 

WQi : Le poids de niveau i revenant a la charge d’exploitation. 

𝜷: Coefficient de pondération en fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation est 

donné par le tableau 4-5 du RPA99, 

  

 

 

 

Dans notre cas : pour bâtiment d’habitant 𝜷 =0,20. 

Pour avoir ces résultats on va introduire une nouvelle combinaison dans logiciel : 

𝑉 =
𝐴. 𝐷. 𝘘

𝑅
 .𝑊 

Wt=25827,76kN 

 

Story Load Loc P VX VY T MX MY 

STORY8 POID Bottom 844,04 0 0 0 5805,883 -10418,185 

STORY7 POID Bottom 4706,18 0 0 0 32323,528 -57896,339 

STORY6 POID Bottom 8532,94 0 0 0 58795,372 -104937,603 

STORY5 POID Bottom 12432,6 0 0 0 85773,871 -152879,182 

STORY4 POID Bottom 16332,26 0 0 0 112752,37 -200820,762 

STORY3 POID Bottom 20231,92 0 0 0 139730,869 -248762,341 

STORY2 POID Bottom 24747,81 0 0 0 170866,11 -304229,147 



 

STORY1 POID Bottom 28653,84 0 0 0 197671,919 -352229,621 

 

Tableau 2 : le poids de chaque étage   

Alors  

𝑉 =
0,15.1,94.1,1

5
 .28653,84 

  

VMSE=1834,4KN 

 

 Vérification : 

 

-Sens x-x : 

Vetabs=1584,97KN>0.8X1834,4=1467,5KN 

 

Sens y-y : 

Vetabs=1865,82>0.8X1834,4=1467,5KN 

La condition vérifie 

 

 

  5. 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 

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. 

Le déplacement relatif : au niveau "k" par rapport au niveau "k-1"  

 

Suivant EX : 

ETAGES Diaphragma δk δk - δk-1 1%He CONDITION 

STORY8 E8 0,0132 0,0013 0,034 cv 

STORY7 E7 0,0119 0,0015 0,0324 cv 

STORY6 E6 0,0104 0,0018 0,0324 cv 

STORY5 E5 0,0086 0,0019 0,0324 cv 

STORY4 E4 0,0067 0,0019 0,0324 cv 

STORY3 E3 0,0048 0,0019 0,0324 cv 

STORY2 E2 0,0029 0,0019 0,045 cv 

STORY1 E1 0,0008 0,0008 0,036 cv 

 

Tableau 3 : le déplacement relatif dans le sens x-x    

 

 

 

 

 



 

 

 

Suivant Ey : 

ETAGES Diaphragm δk δk - δk-1 1%He CONDITION 

STORY8 E8 0,0089 0,0003 0,034 cv 

STORY7 E7 0,0086 0,0013 0,0324 cv 

STORY6 E6 0,0073 0,0014 0,0324 cv 

STORY5 E5 0,0059 0,0014 0,0324 cv 

STORY4 E4 0,0045 0,0014 0,0324 cv 

STORY3 E3 0,0031 0,0014 0,0324 cv 

STORY2 E2 0,0017 0,0014 0,045 cv 

STORY1 E1 0,0003 0,0003 0,036 cv 

Tableau 4 : le déplacement relatif dans le sens y-y    

 

─ Remarque: 
On n’a pas introduit la valeur du coefficient de comportement R lors du calcul des 

déplacements, car elle est déjà introduite dans le logiciel lorsqu’on a fait la modélisation (on a spécifié 

le type de contreventement dans le spectre de réponse). 

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. 
On doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifié la formule suivante  

𝛅𝐦𝐚𝐱 ≤ 𝐟 =
𝐇𝐭

𝟓𝟎𝟎
  

 

f : La flèche admissible. 

Ht: La hauteur totale du bâtiment 

 

 Sens l’action de Ex : 

 

 



 

Fig 1.Vérification des déplacements selon Ex 

 

δmax = 0.01 ≤ f =
Ht

500
=

27,7

500
= 0.0554      Condition vérifiée 

 Sous l’action Ey : 

 

 

                               Fig.2.Vérification des déplacements selon Ey 

 

δmax = 0.01 ≤ f =
Ht

500
=

27,7

500
= 0.0554Condition vérif 

 

6. l’excentricité accidentelle : 

 

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. 

 

Suivant le sens x-x : Lx = 25m  
On doit vérifier que : │CM -CR│≤ 5% Lx=1,25m 

               Suivant le sens y-y : Ly = 13,9m 

On doit vérifier que : │CM -CR│≤ 5% Lx=1,25m 

 

 

 

 



 

 

 

Story  XCCM YCCM XCR YCR 

XCCM-XCR YCCM-

YCM 

La condition 

STORY8 
12,344 6,95 12,271 6,724 0,073 0,226 cv 

STORY7 
12,336 6,948 12,309 6,714 0,027 0,234 cv 

STORY6 
12,329 7,003 12,305 6,836 0,024 0,171 cv 

STORY5 
12,327 7,022 12,299 7,006 0,028 0,016 cv 

STORY4 
12,326 7,031 12,292 7,206 0,098 0,115 cv 

STORY3 
12,325 7,037 12,286 7,419 0,039 0,382 cv 

STORY2 
12,324 7,041 12,281 7,615 0,043 0,574 cv 

STORY1 
12,323 7,034 12,294 7,555 0,029 0,521 cv 

Tableau 5 : l’excentricité accidentelle  dans le sens x-x et y-y    

 

 

7. Justification Vis A Vis De l’effet P-∆: 

L’effet P-Delta est un effet de second ordre qui se produit dans chaque structure ou les éléments sont 

soumis à des charges axiales, cet effet est étroitement lié à la valeur de la force axiale appliquée(P) et 

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. 
En contrôlant la souplesse de la 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. 

 

 

Pk.k / 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 

 

Vk : effort tranchant d’étage au niveau « k ». 

∆k: déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » en 

considérons la le combinaison (G+Q+E). 

hk : hauteur de l’étage « k » 

 

 



 

 

 

ETAGES P Pk VX VY he δk - δk-

1 

δk - δk-

1 

θx θy θ<0.1 

terrasse 844,04 844,04 92,56 72,41 3,4 0,0013 0,0003 0,0044 0,0109 cv 

ETAGE 5 4706,18 3826,76 472,38 581,77 3,24 0,0015 0,0013 0,0030 0,0030 cv 

ETAGE 4 8532,94 3478,78 781,72 954,03 3,24 0,0018 0,0014 0,0016 0,0020 cv 

ETAGE 3 12432,6 3899,66 1048,9 1251,3 3,24 0,0019 0,0014 0,0018 0,0013 cv 

ETAGE 2 16332,26 3899,66 1264,42 1493,42 3,24 0,0019 0,0014 0,0015 0,0012 cv 

ETAGE 1 20231,92 3899,66 1422,29 1671,06 3,24 0,0019 0,0014 0,0013 0,0011 cv 

RDC 24747,81 4509,89 1536,59 1814,7 4,5 0,0019 0,0014 0,0012 0,00077 cv 

s-sol 28653,84 3906,03 1584,97 1865,82 3,6 0,0008 0,0003 0,0006 0,00013 cv 

 

   Tableau.6 . Justification Vis-à-vis De l’effet P-Delta dans les deux Sens 

 

Conclusion : 

─ D’après les résultats obtenus si dessus on peut conclure : 

 La structure est mixte portique voile avec interaction. 

 L’effort tranchant à la base est vérifiée. 

 Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont vérifiés. 

 Le pourcentage de participation massique est vérifié. 

 L’excentricité est vérifiée. 

 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 lesquels nous allons ferraillés les 

différentes éléments structuraux 
 

 

Justification de l’interaction portique voile   

On constate que kx et ky sont inférieur à « 0.1 ». 

Donc l’effet P-Delta peut être négligé pour le cas de notre structure 

L’effort sismique revenant aux portiques et aux voiles sont tirés du logiciel ETABAS 

  

8. Etudes de contreventement 

 

Pour avoir le pourcentage de l’effort verticale  revenant à le system portique voile  

 

La méthode : 

 

1-sélectionné les neudes de bases  

 2-display –show table   la combinaison poids 

3- réaction – on calcule la ∑de Fz =100% 

 

Pour avoir le pourcentage de l’effort revenant à le system voile  

1-sélectionné juste les neudes de bases des voiles  

 2-display –show table   la combinaison poids 

3- réaction – on calcule la ∑de Fz =X% 

 

Sens x-x 

∑de Fz(total) 28653,84=KN=100% 

+ 

+ 



 

∑de Fz(voile) =10990,08KN=X% 

 

X%=
10990,08×100

28653 ,84
=38,35% 

 

Sens y-y 

∑de Fz(total) =28653,84KN=100% 

∑de Fz(voile) =14966,9KN=X% 

 

X%=
14966,9×100

28653 ,84
= 52,223% 

 

Pour avoir le pourcentage de l’effort horizontal revenant à le system portique voile 

 

La méthode : 

Pour extraire l’effort horizontale de chaque niveau , on se positionne sur la vue en 2D Pius dans le 

menu View on clique sur Set 3D View et on sélectionne  le plan XZ dans Display on clique sur show 

deformerd shepe et on trace une droit transversale les élément du niveau considéré 

 
 

Fig 3 :effort horizontale repris l’ensemb selon le EX 

 

 



 

 

 

Fig 4 :effort horizontale repris les voies selon le EX 

 

 

 

 

 

Fig 5 :effort horizontale repris l’ensemple selon le EY 

 

 

 



 

 

 

 

Fig 5 :effort horizontale repris Les voiles selon le EX 

Suivant  EX : 

  E1 E2 E3 E4 E5 E6 E7 

A ENSEMBLE 288.20 244.03 313.67 297.06 273.47 229.42 225.10 

VOILE  240.30 205.23 267.05 256.36 228.32 200.58 189.76 

B ENSEMBLE  863.64 732.32 662.80 577.03 464.76 351.86 159.1 

VOILE  783.5 666.83 556.70 503.534 364.76 289.74 121.6 

C ENSEMBLE  494.42 492.71 362.06 294.56 364.39 138.74 57.84 

VOILE  433.2 426.73 283.34 226.42 224.08 93.88 49.9 

 

Calcule de pourcentage 

  E1 E2 E3 E4 E5 E6 E7 

A VOILE 83.37 84.10 85.34 86.29 83.49 87.42 84.35 

C VOILE 90.72 91.05 83.99 87.1 78.86 82.3 76.6 

B VOILE 87.61 86.60 78.25 76.90 61.75 67.66 86.27 

 

Le pourcentage totale de l’effort horizontal revenant au voile 82,38% 

Suivant  EY : 

  E1 E2 E3 E4 E5 E6 E7 

2 ENSEMBLE  402.66 253.52 197.53 174.99 131.74 101.11 43.65 

VOILE  388.70 239.22 175.63 152.10 107.85 86.18 33.32 

3 ENSEMBLE  392.79 246.79 192.62 170.76 128.63 98.58 41.93 

VOILE  386.9 232.97 170.52 148.22 105 83.71 30.85 

 

Calcule de pourcentage 

 

 



 

  E1 E2 E3 E4 E5 E6 E7 

2 VOILE 84.11 99.05 86.69 86.91 81.68 85.23 76.33 

3 VOILE 94.05 94.5 87.18 86.88 81.59 84.92 73.48 

 

Le pourcentage totale de l’effort horizontal revenant au voile 79,70% 

 

Conclusion :  

 Les voiles repreneur au plus  20% des efforts sollicitation due au chargement verticale  

 étant donné que les efforts horizontaux, type sismique, ne sont pas repris en totalité 

par les voiles 

on déduire que le bâtiment classé dans le système contreventement mixte  

 le bâtiment classé dans le système contreventement mixte alors le coefficient de 

comportement global de la structure R que on a proposé au début est vérifie   



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

V.1 Introduction : 

 

Les poteaux sont calculés en flexion composée dans le sens le plus défavorable, les 

combinaisons considérées pour les calculs sont : 

1.35𝐺 + 1.5𝑄 

  𝐺 + 𝑄 

 𝐺 + 𝑄 ∓ 𝐸 

 0.8𝐺 ∓ 𝐸 

Caractéristiques de calcul en situation durable et accidentelle : 

 

 Fe  (MPa) fC28 (Mpa) 𝜸𝒃      𝜸𝒔 𝒇𝒃𝒖(MPa) 𝝈𝒔 (MPa) 

 400 25 1.5 1.15 14.2 348 

 400 25 1.15 1 18.48 400 

 

𝐸𝐿𝑈 

𝐸𝐿𝑆 

𝑅𝑃𝐴99 𝑟é𝑣𝑖𝑠é 2003 

Situation : 

Durable 

Accidentelle 



 

 Tableau .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. 

 Effort normal minimal et le moment correspondant. 

 Moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant. 

 

Mx : moment du poteau dans le sens longitudinal 

My: moment du poteau dans le sens transversal 

Recommandation du RPA 2003 

 

V.2 Armatures longitudinales : 

Les armatures longitudinales doivent être à haute 

adhérence, droites et sans crochets. 

 

 

 

 Le diamètre minimal est de 12mm, 

 La longueur minimale de recouvrement est de 40 ∅  (zone III). 

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas 

dépasser 25 cm (zone IIa). 

 Pour tenir compte de la réversibilité du séisme, les poteaux doivent être 

ferraillés symétriquement. 

 Les jonctions par recouvrement doit être si possible, a l’extérieur des zones nodales 

(zones critiques). 

 

 Pourcentage minimal : 

Le pourcentage minimal d’aciers dans notre cas est de 0.8% de la section du béton 

 (zone IIa) : 

𝐩𝐨𝐭𝐞𝐚𝐮𝐱  𝟒𝟎𝐱𝟓𝟎 :       Amin = 0,8%b × h = 0,008 x 40 × 50 = 16cm2 

𝐩𝐨𝐭𝐞𝐚𝐮𝐱  𝟑𝟓 𝐱 𝟒𝟓 :       Amin = 0,8%b × h = 0,008 × 35 × 45 = 12,6cm2 

𝐩𝐨𝐭𝐞𝐚𝐮𝐱  𝟑 𝟎𝐱 𝟒𝟎 :       Amin = 0,8%b × h = 0,008 × 30 × 40 = 9,6cm2 

               𝐩𝐨𝐭𝐞𝐚𝐮𝐱  𝟑 𝟎𝐱 𝟑𝟎 :       Amin = 0,8%b × h = 0,008 × 30 × 30 = 7,2cm2  

 Pourcentage maximal : 

𝑌 

𝑀𝑥  

𝑀𝑦  

𝑋 



 

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

recouvrement (zone IIa) : 

 Zone courante : 

𝐩𝐨𝐭𝐞𝐚𝐮𝐱  𝟒𝟎𝐱𝟓𝟎 :       Amax = 4%b × h = 0,04 × 40 × 50 = 80cm2 

𝐩𝐨𝐭𝐞𝐚𝐮𝐱  𝟑𝟓 𝐱 𝟒𝟓 :       Amax = 4%b × h = 0,04 × 35 × 45 = 63cm2 

𝐩𝐨𝐭𝐞𝐚𝐮𝐱  𝟑𝟎𝐱 𝟒𝟎 :       Amax = 4%b × h = 0,04 × 30 × 40 = 48cm2 

 𝐩𝐨𝐭𝐞𝐚𝐮𝐱  𝟑𝟎𝐱 𝟑𝟎 :       Amax = 4%b × h = 0,04 × 30 × 30 = 36cm2 

 

 Zone de recouvrement : 

𝐩𝐨𝐭𝐞𝐚𝐮𝐱  𝟒𝟎𝐱𝟓𝟎 :       Amax = 6%b × h = 0,06 × 40 × 50 = 120cm2 

𝐩𝐨𝐭𝐞𝐚𝐮𝐱  𝟑𝟓 𝐱 𝟒𝟓 :       Amax = 6%b × h = 0,06 × 35 × 45 = 94, cm2 

𝐩𝐨𝐭𝐞𝐚𝐮𝐱  𝟑𝟎𝐱 𝟒𝟎 :       Amax = 6%b × h = 0,06 × 30 × 30 = 72cm2 

 𝐩𝐨𝐭𝐞𝐚𝐮𝐱  𝟑𝟎𝐱 𝟑𝟎 :       Amax = 6%b × h = 0,06 × 30 × 0 = 54cm2 

 

 

V.3 Armatures transversales : 

Le rôle des armatures transversales consiste à : 

-Empêcher les déformations transversales du béton et le flambement des armatures 

Longitudinales. 

-Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement. 

-Positionner les armatures longitudinales. 

Leur calcul se fait à l’aide de la formule suivante : (RPA 99 révisé 2003 / Art 7.4.2.2) 

𝐴𝑡

𝑆𝑡
=

𝜌𝑎 . 𝑉𝑢
𝑕𝑡 . 𝑓𝑒

 

Vu : effort tranchant de calcul. 

ht : hauteur total de la section brute. 

fe : Contrainte limite élastique des armatures transversales ; fe = 400 [MPa]. 

At : Armatures transversales. 

ρ : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de rupture par effort tranchant : 

 

ρ = 2.50 si l’élancement géométrique λg ≥ 5 

ρ = 3.75 si l’élancement géométrique λg < 5 

St : Espacement des armatures transversales : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑀𝑖𝑛(10∅ ,15 𝑐𝑚)  en zone nodal. 



 

𝑆𝑡 ≤ 15 ∅  en zone courante. 

Avec∅: diamètre minimal des armatures longitudinales dans les poteaux. 

La quantité d’armatures transversales minimale : 

𝐴𝑡

𝑏.𝑆𝑡
 en % est donnée comme suit : 

0.3 % si λg ≥ 5 

0.8 % si λg ≤ 3 

Par interpolation entre les valeurs précédentes si 3 < λg < 5 

 

Calcul d’élancement géométrique : 

Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à135° ayant une longueur droite 

de 10 ∅ minimum. 

𝜆𝑔 =(
𝑙𝑓

𝑎
ou

𝑙𝑓

𝑏
) 

Avec :« a » et « b » représentent les dimensions de la section droite du poteau  

   dans la direction de la déformation considérée. 

Lf : longueur de flambement du poteau. 

 

 

 

 

 

VI.3 Calcul du ferraillage à L’ELU :       

VI.3.1   Les armatures longitudinales : 

VI.3.1.1 Exposé de la méthode de calcul à l’ELU: 

Chaque poteau est soumis à un effort normal N (de compression ou de traction) et à 

un moment fléchissant M, ce qui nous conduit à étudier deux cas suivants : 

 Section partiellement comprimée (SPC). 

 Section entièrement comprimée (SEC). 

Calcul du centre de pression :𝐞 =
𝐌𝐮

𝐍𝐮
 

 

 

 

𝑏 

𝑎 

𝑀𝑈  

𝑁𝑈  

𝑏 

𝑕 𝑑 

𝐴𝑠𝑡  

𝐴𝑠𝑡
′  



 

 

 

a) Section partiellement comprimée : (SPC) 

 
La section est partiellement comprimée si l’une des conditions suivantes est vérifiée : 

𝑒 =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
≥ (

𝑕

2
− 𝑐 ) 

(d−𝑐′)𝑁𝑢 −𝑀𝑓 ≤  0.337 − 0.81
𝐶 ′

𝑕
 𝑏𝑕2𝑓𝑏𝑐  

Avec : Mf : moment par rapport au centre de gravité des armatures intérieures. 

𝑀𝑓 = 𝑀𝑢 + 𝑁𝑢  
𝑕

2
− 𝑐  

 

 

 

 

 

 

En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes : 

𝜇 =
𝑀𝑓

𝑏𝑑²𝑓𝑏𝑐
    Avec   𝑓𝑏𝑐 =

0.85 𝑓𝑐28

𝜃𝛾𝑏
= 14.2 𝑀𝑝𝑎 

𝜇 ≤ 𝜇𝑙 = 0.392                 la section est simplement armée (SSA)         𝛽 

𝐴𝑠𝑡1 =
𝑀𝑓

𝛽𝑑 𝜎𝑠𝑡
    ;        𝐴′ = 0 

D’ou la section réelle est :   𝐴𝑠𝑡 = 𝐴𝑠𝑡1 −
𝑁𝑢

𝜎𝑠𝑡
    si l’effort est négatif.  

Si 𝐴𝑠𝑡est négative 𝐴𝑠𝑡 ≥ 𝑚𝑎𝑥(
𝑏𝑕

1000
 , 0 ,23 bh 

𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 ) 

 

 

 Si : 𝜇 > 𝜇𝑙 = 0.392                la section est doublement armée (SDA). 

 

 

On calcul: 

𝑀𝑟 = 𝜇𝑙  𝑏𝑑²𝑓
𝑏𝑐

 

∆𝑀 = 𝑀𝑓 −𝑀𝑟  

 

𝐴𝑠𝑡  

𝐴𝑠𝑡
′  

● 
𝑮 

𝑁𝑢  

𝑀𝑢  

𝐴𝑠𝑡1 

𝐴𝑠𝑡
′  

● 
𝑮 

𝑀𝑓  

𝐴𝑠𝑡2 

● 
𝑮 

𝑁𝑢  

= + 

𝜎𝑏𝑐  

𝐴𝑠𝑡  

𝐴𝑠𝑏
′  

𝜎𝑠𝑡  

𝑑 



 

Avec :𝑀𝑟  :moment ultime pour une section simplement armée 

𝐴𝑠𝑡1 =
𝑀𝑟

𝛽𝑟𝑑𝜎𝑠𝑡
+

∆𝑀

(𝑑−𝑐 ′ )𝜎𝑠𝑡
² 

 

𝐴𝑠𝑡
′ =

∆𝑀

(𝑑−𝑐′)𝜎𝑠𝑡
 Avec :𝜎𝑠𝑡 =

𝑓𝑒

𝛾𝑠
= 348 𝑀𝑝𝑎 

La section réelle d’armature est      𝐴𝑠𝑡
′ = 𝐴′   ,𝐴𝑠𝑡 = 𝐴𝑠𝑡1 −

𝑁𝑢

𝜎𝑠𝑡
 

 

b) Section entièrement comprimée : (SEC) 

La section est entièrement comprimée si l’une des conditions suivantes est vérifiée : 

𝑒 =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
≤ (

𝑕

2
− 𝑐 ) 

𝑁𝑢 𝑑 − 𝑐′ − 𝑀𝑓 >  0.337 − 0.81
𝐶′

𝑕
 𝑏𝑕2𝑓𝑏𝑐  

Il y a deux cas possible de ferraillage, après vérification de la condition ci-dessus : 

𝟏𝒆𝒓Cas : S.S.A (Section Simplement Armée) : 

 

 Si :𝑁𝑢 𝑑 − 𝑐′ − 𝑀𝑓 <  0.5 −
𝐶 ′

𝑕
 𝑏𝑕²𝑓𝑏𝑐𝐴𝑠𝑡

′ ≠ 0    ;𝐴𝑠𝑡 = 0 

Les sections d’armatures sont : 

𝐴𝑠𝑡
′ =

𝑁−100.Ψ.𝑏.𝑕.𝑓𝑏𝑐

100.𝜎𝑠𝑡
   ;     𝐴𝑠𝑡 = 0 

Avec :Ψ =
0.3571+

N d−C′  −100 M u
100 bh ²𝑓𝑏𝑐

0.8571−
C′

h

 

𝟐𝒆𝒎𝒆Cas :S.D.A (Section Doublement Armée) : 

 Si :𝑁𝑢 𝑑 − 𝑐′ − 𝑀𝑓 ≥  0.5 −
𝐶 ′

𝑕
 𝑏𝑕²𝑓𝑏𝑐  

Les sections d’armatures sont :  

𝐴𝑠𝑡
′ =

𝑀𝑢− 𝑑−0.5𝑕 𝑏𝑕𝑓𝑏𝑢

(𝑑−𝑐 ′ )𝜎𝑠𝑡
    ;      𝐴𝑠𝑡 =

𝑁−𝑏𝑕𝑓𝑏𝑢

𝜎𝑠𝑡
−𝐴𝑠𝑡

′
 

 Si :𝑒 =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
= 0 (excentricité nulle ; compression pure), le calcul se fera a l’état limite 

de stabilité de forme et la section d’armature sera :   𝐴 =
𝑁𝑢−𝐵𝑓𝑏𝑢

𝜎𝑠𝑡
 

Avec      𝐵 ∶  Aire de la section du béton seul 

𝜎𝑠𝑡 :Contrainte de l’acie 

b) Les résultats des efforts internes des poteaux pour toutes les combinaisons sont donnés par 

le logiciel <ETABS>  

𝐴𝑠𝑡  

𝐴𝑠𝑏
′  𝑐′  

𝑐 

𝑑 
𝑕 



 

. Et leurs ferraillage se fait par un calcul automatique à l’aide du logiciel <SOCOTEC> 

Pot(40×50) Pot(35×40) Pot(30×40) Pot(30×30) 

Pmax=1335,6 kn 

M2=14,262kn.m 

M3=15,186kn.m 

A=0 

 

Pmax=1234 kn 

M2=0,263kn.m 

M3=15,22 kn.m 

A=0 

 

Pmax=421kn 

M2=12,384 kn.m 

M3=1,95 kn.m 

A=0 

 

Pmax=185 kn 

M2=0,996 kn.m 

M3=0,881 kn.m 

A=0 

 

Pmin=0,09kn 

M2=10,136 kn.m 

M3=0,437 kn.m 

A=0 

Pmin= 0,5kn 

M2=18,587 kn.m 

A=1,25 cm
2
 

M3=1,857 kn.m 

A=0,5 cm
2
 

Pmin=0,42 kn 

M2= 3,38 kn.m 

A=0,25 cm
2
 

M3=1,375 kn.m 

A=0,1 cm
2
 

Pmin=2,24 kn 

M2=0,561 kn.m 

A=0,02 cm
2 

M3=5,186 kn.m 

A=0,5 cm
2
 

M2max=48.69 kn .m 

P=364,37kn 

M3max=48.828 kn.m 

P=972.1 

A=0 

M2max= 51,71 kn .m 

P=350,75 kn 

M3max=54,245 kn.m 

P=231,02 

A=0 

M2max=35,646 kn .m 

P=57,76 kn 

A=1,971 cm
2 

M3max=31,833 kn.m 

P=171 ,29 

A=0,1cm
2 

M2max=5,171 kn .m 

P=84,7kn 

A=0 

M3max= 20,922kn.m 

P=1,19 

A=2,21 cm
2 

 

c) Exemple de calcul avec SOCOTEC: 

On introduit les caractéristiques de nos matériaux et nos efforts. 

 

 

 
 

 



 

 

Remarque : les sections d’armatures trouvées sont inférieures à celles exigées par le RPA 

donc les poteaux seront ferraillés avec les sections minimales réglementaires 

    

Section des poteaux 

(cm
2
) 

Amin (cm
2
) Ferraillages (cm

2
) Aadopté (cm

2
) 

(40x50) 16 8HA20 25,13 

(35x45) 12,6 8HA16 16 ,08 

(30x40) 9,6 8HA14 12,32 

(30x30) 7,2 8HA12 9,05 

 

Tableau VI.Choix des armatures longitudinales 



 

V.4 Vérification à l’ELU 

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 : 
𝑨𝒕

𝑺𝒕
=

𝝆𝒂𝑽𝒖

𝒉.𝒇𝒆
 

Espacement des armatures selon le RPA version 2003 : 

-En zone nodale : 

𝑆𝑡≤  ≤ 𝐦𝐢𝐧  𝟏𝟎 × 𝟏, 𝟐 ; 𝟏𝟓𝒄𝒎 = 𝟏𝟐𝒄𝒎  
-En zone courante 

                                                 St≤ 𝐦𝐢𝐧  
𝒃𝟏

𝟐
 ;

𝒉𝟏

𝟐
 ; 𝟏𝟎∅𝟏  

 Poteaux 40x50:                               St≤ 𝐦𝐢𝐧   
𝟒𝟎

𝟐
 ;

𝟓𝟎

𝟐
 ; 𝟏𝟎 × 𝟏, 𝟐 = 𝟏𝟐𝒄𝒎 

 Poteaux 35x45:                              St≤ 𝐦𝐢𝐧  
𝟑𝟓

𝟐
 ;

𝟒𝟓

𝟐
 ; 𝟏𝟎 × 𝟏, 𝟐 = 𝟏𝟐𝒄𝒎 

 Poteaux 30x40:                              St≤ 𝐦𝐢𝐧  
𝟑𝟎

𝟐
 ;

𝟒𝟎

𝟐
 ; 𝟏𝟎 × 𝟏, 𝟐 = 𝟏𝟐𝒄𝒎 

 Poteaux 30x30:                              St≤ 𝐦𝐢𝐧  
𝟑𝟎

𝟐
 ;

𝟑𝟎

𝟐
 ; 𝟏𝟎 × 𝟏, 𝟐 = 𝟏𝟐𝒄𝒎 

 
 
 
L’élancement géométrique du poteau est donné par la relation : 

l0=360 cm pour le s-sol       Lf = 0.7 × 𝟑. 𝟎𝟔 =  𝟐, 𝟓𝟐 𝒎.      
l0=450 cm pour le RDC             Lf = 0.7 × 𝟒, 𝟓 = 𝟑, 𝟏𝟓 𝒎. 

l0=324cm pour étages courants             Lf = 0.7 × 𝟑, 𝟐𝟒 = 𝟐, 𝟐𝟔𝟖 𝒎. 

l0=340cm pour étages terrasse            Lf = 0.7 × 𝟑, 𝟒 = 𝟐, 𝟑𝟖 𝒎. 

 

 Vérification de la quantité d’armatures : 

𝝀𝒈 =  
𝒍𝒇

𝒊
  ; 𝒊 =  

𝑰

𝑩
𝒍𝒇 = 𝟎. 𝟕 𝒉𝒆 

 Poteaux (40x50) : 1Vu=28,71KN 

𝜆𝑔 =
𝑙𝑓

𝑏
=

2,52 

0,40
= 6,31 

𝜆𝑔 > 5 𝑑′𝑜𝑢 𝜌 = 2,5 

─ la zone nodale : 

𝑨𝒕 =
𝝆𝑽𝒖

𝒉𝟏𝒇𝒆
𝒔𝒕  =  

𝟐, 𝟓 × 𝟐𝟖, 𝟕

𝟎. 𝟓𝟎 × 𝟒𝟎𝟎
 × 0.1 × 12 = 0,43cm2 

Soit un cadre de Ф8 At=1,01 cm
2
. ( 2 brins Ø8) 



 

 

─ la zone courante: 

𝑨𝒕 =
𝝆𝑽𝒖

𝒉𝟏𝒇𝒆
𝒔𝒕  =  

𝟐, 𝟓 × 𝟐𝟖, 𝟕

𝟎. 𝟓𝟎 × 𝟒𝟎𝟎
 × 0.1 × 12 = 0,43cm2 

Soit un cadre de Ф8 At=1,01 cm
2
. ( 2 brins Ø8) 

 

 Poteaux (35x45) :   Vu=-32,94KN 

𝜆𝑔 =
𝑙𝑓

𝑏
=

3,15

0.35
= 9 

𝜆𝑔 > 5 𝑑′𝑜𝑢 𝜌 = 2,5 

─ la zone nodale : 

𝑨𝒕 =
𝝆𝑽𝒖

𝒉𝟏𝒇𝒆
𝒔𝒕  =  

𝟐, 𝟓 × 𝟑𝟐, 𝟗𝟒

𝟎. 𝟒𝟓 × 𝟒𝟎𝟎
 × 0.1 × 12 = 0.76 cm2 

Soit un cadre de Ф8 At=2,01m
2
. (4 brins Ø8) 

 

─ la zone courante: 

─ 𝑨𝒕 =
𝝆𝑽𝒖

𝒉𝟏𝒇𝒆
𝒔𝒕  =  

𝟐,𝟓×𝟑𝟐,𝟗𝟒

𝟎.𝟒𝟓×𝟒𝟎𝟎
 × 0.1 × 12 = 0.76 cm2 

Soit un cadre de Ф8At=2,01 cm
2
. (4 brins Ø8) 

 

 Poteaux (30x40) :Vu=-28,09KN 

𝜆𝑔 =
𝑙𝑓

𝑏
=

2,268

0,3
= 7,56 

𝜆𝑔 > 5 𝑑′𝑜𝑢 𝜌 = 2,5 

  

─ la zone nodale : 

𝑨𝒕 =
𝝆𝑽𝒖

𝒉𝟏𝒇𝒆
𝒔𝒕  =  

𝟐, 𝟓 × 𝟐𝟖, 𝟎𝟗

𝟎, 𝟒 × 𝟒𝟎𝟎
 × 0.1 × 12 = 0.52 cm2 

Soit un cadre de Ф8 At=1.00 cm
2
. (2 brins Ø8) 

─ la zone courante: 

─ 𝑨𝒕 =
𝝆𝑽𝒖

𝒉𝟏𝒇𝒆
𝒔𝒕  =  

𝟐,𝟓×𝟐𝟖,𝟎𝟗

𝟎,𝟒×𝟒𝟎𝟎
 × 0.1 × 12 = 0.52 cm2 

─ Soit un cadre de Ф8 At=1.00 cm
2
. (2 brins Ø8) 

─  

 Poteaux (30x30) :Vu=-2,55KN 

𝜆𝑔 =
𝑙𝑓

𝑏
=

2,38

0,3
= 7,93 

𝜆𝑔 > 5 𝑑′𝑜𝑢 𝜌 = 2,5 



 

  

─ la zone nodale : 

𝑨𝒕 =
𝝆𝑽𝒖

𝒉𝟏𝒇𝒆
𝒔𝒕  =  

𝟐, 𝟓 × 𝟐, 𝟓𝟓

𝟎, 𝟑 × 𝟒𝟎𝟎
 × 0.1 × 12 = 0.063 cm2 

Soit un cadre de Ф6 At=0,57 cm
2
. (2 brins Ø6) 

─ la zone courante: 

𝑨𝒕 =
𝝆𝑽𝒖

𝒉𝟏𝒇𝒆
𝒔𝒕  =  

𝟐, 𝟓 × 𝟐, 𝟓𝟓

𝟎, 𝟑 × 𝟒𝟎𝟎
 × 0.1 × 12 = 0.063 cm2 

Soit un cadre de Ф6 At=0,57 cm
2
. (2 brins Ø6) 

- D’après notre calcul les armatures longitudinales des poteaux seront encadrée 

avec un cadre et un étrier de HA8 de section transversal 4HA8=2,01cm
2 

- Les cadres et les étriers doivent être fermés par crochets a 135° ayant une longueur
 

droite de 10Øtmin =8cm 

 Longueur d’ancrage : (B.A.E.L.91Article :A.6.1.221) 

𝒍𝒔 =
φ. 𝒇𝒆
𝟒. 𝝉𝒔𝒖

 

𝒇𝒕𝟐𝟖 =0,6+0,06𝒇𝒄𝟐𝟖  ;   𝝉𝒔𝒖 = 𝟎, 𝟔𝜳𝟐𝒇𝒕𝟐𝟖 

𝜳 =1,5 pour les aciers à haute adhérence 

Pour les HA 20: 𝑙𝑠 =
∅𝑓𝑒

4𝜏𝑠𝑢
=

2×400

4(0,6×1,52×2,10)
= 𝟕𝟎,𝟓𝟒𝐜𝐦 

Pour les HA 16 : 𝑙𝑠 =
∅𝑓𝑒

4𝜏𝑠𝑢
=

1,6×400

4(0,6×1,52×2,10)
= 𝟓𝟔.𝟒𝟑𝐜𝐦 

Pour les HA 14: 𝑙𝑠 =
∅𝑓𝑒

4𝜏𝑠𝑢
=

1,4×400

4(0,6×1,52×2,10)
= 𝟒𝟗,𝟑𝟖𝐜𝐦 

Pour les HA 12: 𝑙𝑠 =
∅𝑓𝑒

4𝜏𝑠𝑢
=

1,2×400

4(0,6×1,52×2,10)
= 𝟒𝟐,𝟑𝟐𝐜𝐦 

 

 Longueur de recouvrement : 

Selon le RPA ;la longueur minimale de recouvrement est : L = 50 ×φ 
 Pour les HA12 : 

L = 50×φ = 50×1.2 =60 cm 

 Pour les HA14 : 

L = 50×φ = 50×1.4 = 70cm 

 Pour les HA16: 

L = 50×φ= 50×1,6 = 80cm 

 Pour les HA20: 

L = 50×φ= 50×2 = 100cm 

 Vérification au cisaillement :(RPA99/Art7.4.3.2) : 

 v𝜏𝑏 =
𝑉𝑢

𝑏𝑑
 ≤  𝜏𝑏𝑢 = 𝜌𝑏𝑓𝑐28  

Avec : fc28 =25MPa  

Et:  
λg  ≥ 5 → ρb = 0,075

λg < 5 → ρb = 0,04
  

 Poteaux 40x50: 

λg = 6,3 → ρb = 0,075 



 

𝜏𝑏=
𝑉𝑢

𝑏𝑑
=  

𝟐𝟖,𝟕𝟏×103

400×480
= 0,149 MPa 

𝜏𝑏 = 𝟎, 𝟏𝟒 𝐌𝐏𝐚 ≤ 𝜏𝑏𝑢 = 𝜌𝑏𝑓𝑐28  =0,025 × 25 = 𝟏, 𝟖𝟕𝟓𝐌𝐏𝐚     La condition est vérifiée 

  

 Poteaux 35x45: 

λg = 9 → ρb = 0,075 

𝜏𝑏=
𝑉𝑢

𝑏𝑑
=  

𝟑𝟐,𝟗𝟒×103

350×430
= 0,21MPa 

𝜏𝑏 = 𝟎, 𝟐𝟏𝐌𝐏𝐚 ≤ 𝜏𝑏𝑢 = 𝜌𝑏𝑓𝑐28  =0,025× 25 = 𝟏, 𝟖𝟕𝟓𝐌𝐏𝐚 La condition est vérifiée 

 

 

 Poteaux 30x40: 

λg = 2,5 → ρb = 0.04 

𝜏𝑏=
𝑉𝑢

𝑏𝑑
=  

𝟐,𝟓×103

300×280
= 0,029MPa 

𝜏𝑏 = 𝟎, 𝟎𝟐𝟗 𝐌𝐏𝐚 ≤ 𝜏𝑏𝑢 = 𝜌𝑏𝑓𝑐28  = 0,04× 25 = 𝟏𝐌𝐏𝐚 La condition est vérifiée 

 

 

La section minimale de RPA est : 

-En zone nodale : 

 

A t min0.003bSt0.003121,44 cm² 

A t min0.003bSt0.00335121,26cm² 

A t min0.003bSt 0.00330121,08 cm² 

A t min0.003bSt 0.00330121,08 cm² 
En zone courante : 

A t min0.003bSt0.003121,44 cm² 

A t min0.003bSt0.00335121,26cm² 

A t min0.003bSt 0.00330121,08 cm² 

A t min0.003bSt 0.00330121,08 cm² 
 

 

 
 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 2HA10=2.01cm
2 

 Les cadres et les losanges doivent être fermés par crochets a 135° ayant une longueur 

droite de 10Øtmin =8cm 

 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. 

 

 



 

 

 Délimitation de la zone nodale : 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                      FIG. 1 : zone nodale 
 

 

Remarque : 

La zone nodale est importante par rapport à la hauteur de poteau donc on 

adopte le ferraillage de la zone nodale le long de ces poteaux avec un 

espacement de 10 cm 

 

 

Au niveau des poutres h’=2xh 

h'= Max (he/6;b1;h1;60) 

h: Hauteur de la poutre. 

b1; h1: dimensions du poteau. 

he: hauteur entre nœuds des poutres. 

S-sol 

he=360-45=315/6=52 ,5 

cm : hauteur de la poutre principale 

h' =max (52,5 ; 50 ; 50 ; 60) 

h'=60cm 

RDC 

 he=450-45=405/6=67,5 

cm : hauteur de la poutre principale 



 

 

h' =max (67,5 ; 50 ; 50 ; 60) 

h'=67,5cm 

Étage courante 

 he=324-45=279/6=46,5 

cm : hauteur de la poutre principale 

h' =max (46,5 ; 50 ; 50 ; 60) 

h'=60cm 

 

 

V.5 Vérification à L’ELS : 

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

𝑨𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é ≥ 𝑨𝒎𝒊𝒏 =
𝟎, 𝟐𝟑𝒃.𝒅𝒇𝒕𝟐𝟖

𝒇𝒆
.  
𝒆𝒔 − 𝟎, 𝟒𝟓𝟓 × 𝒅

𝒆𝒔 − 𝟎, 𝟏𝟖𝟓𝒅
  

 es  Asmin  𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡 é OBS  

Zone1 N𝒎𝒂𝒙  945  

 

M2cor  

M3cor  

 

 13,195  

 1,397  

0,0139 

0,0014 

0,753 

0,685 

25,13 vérifiée 

Nmin   85,01  M2cor  

M3cor  

 

 1,055  

 0,145  

0,0124 

0,0017 

0,744 

0,396 

Ncor  

 

 396  

 445,5  

M2max  

M3max  

 33,145  

 5,782  

0,0836 

0,0129 

14,88 

0,747 

Zone2  N𝒎𝒂𝒙  770,85  M2cor  

M3cor  

 

 15,293  

 4,551  

0,01986 

0,0059 

0,63 

0,55 

16,08 vérifiée 



 

 

 

 

 

 

Remarque : 

D’après les résultats trouvés sur le tableau, on constate que la condition de non  

fragilité est vérifiée car 𝑨𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é ≥ 𝑨𝒎𝒊𝒏 

Nmin   54  M2cor  

M3cor  

 

 0,612  

 0,096  

0,0011 

0,0017 

0,536 

0,61 

Ncor   770,85  

 522,27  

M2max  

M3max  

 15,293  

 11,56  

0,01986 

0 ,022 

0.69 

0,65 

Zone3  N𝒎𝒂𝒙  306  M2cor  

M3cor  

 

 9,035  

 1,376  

0,029 

0,004 

0,57 

0,4 

12,32 vérifiée 

Nmin   23,45  M2cor  

M3cor  

 

 0,745  

 0,194  

0,031 

0,008 

0,59 

0,43 

Ncor   34,53  

 124,99  

 

M2max  

M3max  

 20,616  

 11,052  

0,59 

0,0088 

0,13 

0,43 

Le poteau 

de la 

charpente   

Nmax   135,13  M2cor  

M3cor  

 

 0,772  

 0,598  

0,005 

0,0044 

0 ,31 

0,31 

9,24  

N𝒎𝒊𝒏  30,82  M2cor  

M3cor  

 

 2,202  

 1,734  

0,071 

0,056 

0 ,35 

0,488 

Ncor   30,82  

 69,25  

M2max  

M3max  

 2,02  

 5,328  

0,0655 

0,076 

2,05 

0,25 



 

 

 

 Etat limite d’ouverture de fissures  : 

La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’est pas nécessaire 

de vérifier la contrainte dans les aciers.  

 

 Etat limite de compression du béton  : 

Les contraintes sont calculées à l’état limite de service sous Ms et Ns, on doit 

déterminer les contraintes du béton puis les comparer aux contraintes 

admissibles . 

 

 

 

ςbc ≤ ς bc = 0,6fc28 = 15MPA 

 

Les résultats sont donnés à l’aide du logiciel SOCOTEC et récapitulés dans les 

tableaux suivants :  

o Pour le beton et l’acier  : 

 

Secti

on 

(cm
2

)  

Nmax

(KN) 

Mcor(K

N)  

As=𝐴𝑠
′

(cm
2
) 

𝜎𝑏𝑐  

(𝑀𝑃𝐴) 

𝜎𝑏𝑖  

(𝑀𝑃𝐴) 

𝜎 𝑏𝑐  

(𝑀𝑃𝐴) 

𝜎𝑠𝑢𝑝  

(𝑀𝑃𝐴) 

𝜎𝑖𝑛𝑓  

(𝑀𝑃𝐴) 

𝜎 𝑠 

(𝑀𝑃𝐴) 

OB

S 

Zone

1  

 945  3,319 0,753 4,86 4,48 15 72,6 67,6 348 cv 

Zone

2  

 770  15,293 0,63 6,09 3,57 15 89,4 55,3 348 cv  

Zone

3 

 306  19,035 0,75 4,29 1,45 15 61,9 24,1 348 cv  

Zone

4 

 135,13  0,772 0,31 1,65 1,32 15 24 ,5 20,1  cv  

 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

 

VI.1Introduction: 

 
Le ferraillage des poutres sera déterminé en flexion simple, à l’état limite ultime(ELU), puis 

on procédera à une vérification à l’état limite de service(ELS). 

Le ferraillage des poutres sera déterminé en flexion des moments fléchissant max, qui sera  

données par les combinaisons suivantes : 

G+Q±E 

 Combinaison RPA 

0,8G±E 

G+Q (ELS) 

  Combinaison RPA 

1,35G +1,5G (ELU) 

VI.2 Calcul des armatures à l’ELU : 

Armatures longitudinales : elles seront déterminer en utilisant les moments fléchissant en 

travées et aux appuis, le calcul se fera comme sui : 

𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
 

Avec : 𝑓𝑏𝑢 =
0,85𝑓𝑐28

𝛾𝑏
= 14,2𝑀𝑃𝑎 

Pour le FeE400 on à :𝜇1 = 0,392 

𝟏𝐞𝐫𝐜𝐚𝐬 



 

 

𝜇 ≤ 𝜇1 = 0,392                  les armatures comprimée se sont pas necéssaire                𝐴𝑆𝐶 = 0 

 

Asc =
My

βdςs
 

Avec 𝜎𝑠 =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
= 348𝑀𝑃𝑎 

𝛾𝑠 = 1,5 Cas générale 

𝛾𝑠 = 1,15                         Cas accidentelle  

Fe=400MPa 

𝐴𝑠𝑡 :Section d’acier tendu  

𝑑:La distance entre la fibre extrême exprimée et les aciers tendus 

𝟐𝐞𝐦𝐞𝐜𝐚𝐬 

𝜇 ≥ 𝜇𝑙 = 0,392                 la section doublement armée (SDA) 

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections fictives. 

 

Ast = As1 + As2 =
M1

βL × d
+

ΔM

 d − c′ ςst
 

Asc =
ΔM

 d − c′ ςsc
 

Remarque :  

 Béton  Acier  



 

 

Situation  𝜸𝒃 𝑴𝑷𝒂  𝒇𝒄𝟐𝟖 𝑴𝑷𝒂  𝑭𝒃𝒖 𝑴𝑷𝒂  𝜸𝒔 𝑴𝑷𝒂  𝒇𝒆 𝑴𝑷𝒂  𝝈𝒔 𝑴𝑷𝒂  

Situation 

durable 

1,5 25 14,16 1,15 400 348 

Situation 

accidentelle 

1,15 25 18,48 1 400 400 

 

VI.3 Recommandation du RPA : 
1) Armatures longitudinales (Art 7.5.21) : 

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

de : 

Amin=0,5% b h dans la section. 

-Poutres principales de (30×45) : Amin = 0,005×30×45= 6,75 cm2 

-Poutres secondaires  (30×35) : Amin = 0,005×30×35 = 5,25 cm2 

- poutres de la charpente (30×50) : Amin 0,005×30×50=7,5cm2 

Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est 

de 

             4% b h : en zone courante 

             6% b h : en zone de recouvrement. 

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 crochets à 90. 

 

Poutres principales de (30×45) :                Poutres secondaires de (30×40) : 

 En zone courante :     

𝐴𝑚𝑎𝑥 = 0,04×30×45 =54 cm²                                                                  𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,04×30×35 = 42cm²     

 En zone de recouvrement : 

 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,06×30×45= 81cm²                                  𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,06×30×35= 63cm²  

2) Armatures transversales minimales : 

𝐴𝑡 = 0,003 × 𝑠𝑡 × 𝑏 

L’espacement maximum entre les armatures transversales est détermine comme suite : 

𝑠𝑡
𝑚𝑎𝑥 = 𝑚𝑖𝑛  

𝑕

4
, 𝐻𝐴12  En zone nodale et en travée  

𝑠𝑡 ≤
𝑙

2
 En zone de recouvrement  

Avec : 

Φ: 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. 

 

Remarque : 

Pour des raisons de mise en œuvre et pour faciliter le ferraillage, le calcul se fera pour le 

moment maximal et les sections adoptées seront retenues pour toutes les travées. 

 

 Disposition constructive :
 

Conformément au CBA 93 annexes E3, concernant la détermination de la longueur des 

chapeaux et des barres inférieures, 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 
1

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

d’appuin’appartenant pas à une travée de rive. 

 A 
1

4
de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un 

appui intermédiaire voisin d’un appui de rive. 

 au moins la moitié de la section des armatures inférieures 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
1

10
 _de la portée. 

 

VI.4 Ferraillages des poutres à l’ELU : 

 
 Calcul du moment réduit : 

 

μ =
Mu

b×d2×fbc
 . 

 

fbc =
0.85×fc 28

γb
 . 

Si μ ≤ μ1=0.392          la section est simplement armée (SSA). 

 

AS =
M

β × d × ςs
 

 

 

Si μ ≥ μ1=0.392          la section est doublement armée (SDA). 

 

On calcule : Mr = μ1. b. d2 . fbc  

ΔM = Mu − Mr  
Avec :  

Mr  :moment ultime pour une section simplement armée 

 

𝐀𝐬𝟏 =
𝐌𝐅

𝛃𝐫.𝐝.𝛔𝐬
+

∆𝐌

 𝐝−𝐜′  .𝛔𝐬
 ; 𝐀′ =

∆𝐌

 𝐝−𝐜′  .𝛔𝐬
 

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme de deux sections fictives 

 

 

VI.5 Ferraillage : 



 

 

Le ferraillage des poutres est récapitulé dans les tableaux suivants : 

 Ferraillage des poutres principales : 

 Aux appuis: 

 

 

Niveau 𝐌𝐭(𝐊𝐍.𝐦) 𝛍 obs. 𝜷 𝑨𝒔𝒕(𝒄𝒎
𝟐) 𝑨𝒎𝒊𝒏(𝒄𝒎𝟐) ferraillage 𝑨𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é 

 

 s- sol et 

RDC  

 

-119,11 

 

0,151 

 

SSA 

 

0,9175 

 

7,8 

 

6,75 

 

3HA16+ 

Chap 

(3HA16) 

 

12,06 

 

1éme , 2éme  

et 3 
eme

 

étage: 

 

 

-132,295 

 

0 ,167 

 

SSA 

 

0,9075 

 

8,82 

 

6,75 

 

3HA16+ 

Chap 

(3HA16) 

 

12,06 

4éme et 

5éme étage 

 

 

-120,074 

 

0,152 

 

SSA 

 

0,917 

 

7,9 

 

6,75 

 

3HA16+ 

Chap 

(3HA16) 

 

12,06 

La 

charpente  

-25,21 0,032 SSA 0,984 1,7 7,5  

3HA16+ 

Chap 

(3HA16) 

12,06 

 

 

 

 

 

 En travée: 

 

 

Niveau 

𝐌𝐭(𝐊𝐍.𝐦) 𝛍 obs 𝜷 𝑨𝒔𝒕(𝒄𝒎
𝟐) 𝑨𝒎𝒊𝒏(𝒄𝒎𝟐) ferraillage 𝑨𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é 

 

 s- sol et 

RDC  

113,034  

0,143 

 

SSA 

 

0,9225 

 

7,4 

 

6,75 

 

3HA16+ 

Chap 

(3HA14) 

 

10,65 

 

1éme , 2éme  

et 3 
eme

 

étage: 

 

127,013  

0,161 

 

SSA 

 

0,9115 

 

8,2 

 

6,75 

 

3HA16+ 

Chap 

(3HA14) 

 

10,65 

4éme et 

5éme étage 

 

112,65  

0,143 

 

SSA 

 

0,9225 

8,4  

6,75 

 

3HA16+ 

Chap 

(3HA14) 

 

10,65 

La 

charpente  

25,38 0,032 SSA 0,984 1,55 7,5 3HA16+ 

Chap 

(3HA14) 

10 ,65 

 



 

 

 

 Ferraillage des poutres secondaire : 

 

 Aux travées  : 

 

 

 

Niveau 𝐌𝐭(𝐊𝐍.𝐦) 𝛍 obs 𝜷 𝑨𝒔𝒕(𝒄𝒎
𝟐) 𝑨𝒎𝒊𝒏(𝒄𝒎𝟐) ferraillage 𝑨𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é 

 

 s- sol et 

RDC  

 

74,86 

 

0,121 

 

SSA 

 

0,9355 

 

5,4 

5,25  

3HA14+ 

Chap 

(3HA12) 

8,01 

 

1éme , 2éme  

et 3 
eme

 

étage: 

 

72,114  

0,117 

 

SSA 

 

0,9357 

 

5,2 

5,25 3HA14+ 

Chap 

(3HA12) 

8,01 

4éme et 

5éme  et la 

poutre de 

charpente  
 

 

57,182 

 

0,092 

 

SSA 

 

0,952 

 

4,11 

5,25  

3HA14+ 

Chap 

(3HA12) 

8,01 

 

 

 

  

Aux appuis: 

 

Niveau 𝐌𝐭(𝐊𝐍.𝐦) 𝛍 obs 𝜷 𝑨𝒔𝒕(𝒄𝒎
𝟐) 𝑨𝒎𝒊𝒏(𝒄𝒎𝟐) ferraillage 𝑨𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é 

 

 s- sol et 

RDC  

 

-119,90 

 

0,194 

 

SSA 

 

0,891 

 

9,15 

5,25  

3HA14+ 

Chap 

(3HA14) 

 

9,23 

 

1éme , 2éme  

et 3 
eme

 

étage: 

 

 

-114,864 

 

0,186 

 

SSA 

 

0,896 

 

8,7 

5,25  

3HA14+ 

Chap 

(3HA14) 

 

9,23 

4éme et 

5éme  et la 

poutre de 
charpente  

 

 

-103,112 

 

0,167 

 

SSA 

 

0,9075 

 

7,7 

5,25  

3HA14+ 

Chap 

(3HA14) 

 

9,23 

 

VI.6 Vérification a l’ELU :  

 
Les vérifications à effectuées sont les suivantes ; 

a) Condition de non fragilité : (BEAL 91 ;Art 4.2.1) 

As ≥ Amin = 0.23 × b × d
ft28

fe
 ; 



 

 

 Poutres principales (30x45) cm
2
 

 

Amin = 0.23 × 30 × 43 ×
2.1

400
= 1.56cm

2 

 Poutre secondaire (30x40) cm
2
 

Amin = 0.23 × 30 × 38 ×
2.1

400
= 1.38cm

2
 

D’où : pp                         As=10,65> 1.56cm
2 

           Ps                          As=8,01> 1,38cm
2
                                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 «τu», prise conventionnellement 

égale à : 

𝛕𝐮 =
𝐓𝐦𝐚𝐱
𝐮

𝐛. 𝐝
 

𝐓𝐦𝐚𝐱
𝐮  : Effort tranchant max à l’ELU 

 Poutres principales :𝛕𝐮 =
146.77×103

300×430
= 1,137MPa 

 Poutre secondaire :𝛕𝐮 =
227,25×103

300×380
= 1,99MPa 

 

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 : 

𝛕𝐮 =
𝐓𝐦𝐚𝐱
𝐮

𝐛.𝐝
≤min(

0.2×fc 28

γb
)=3.33 

 

 Poutres principales :1,137MPa ≤ 3.33 MPa……………condition vérifiée  

 Poutres secondaires 1,99MPa ≤ 3.33 MPa……………..condition vérifiée  

 

c) Influence de l’effort tranchant sur béton au niveau des appuis : 

 Influence sur le béton : 

Tu ≤ T u=0,40×
0.9×b×d×fc 28

γb
 

 Poutres principales : Tu=146,77kN≤ T u=0,40×
0.9×0.30×0.43×25×103

1.5
=774KN 

 Poutres secondaires : Tu=227,25kN≤ T u=0,40×
0.9×0.30×0.38x25×103

1.5
=684KN 

 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 àTu −
Mu

0.9d
. 

D’où : As ≥
1.15

fe
(Vu −

Mu

0.9d
) 

Poutres principales : 

 

133,56 −
119,11

0,9×0,43
= −174,21 < 0    CV 

146,77 −
127,013

0,9×0,43
= −182,08 < 0                                               CV 

143,88 −
120,074

0,9×0,43
= −166,38 < 0                                                  CV 

19,6 −
25,21

0,9×0,43
= −45,54 <                                                            CV 



 

 

Poutres secondaires :        

  228,25 −
119

0,9×0,38
= −122,33 < 0                                                 CV 

227,25 −
114,864

0,9×0,38
= −108,60 < 0                                                    CV 

174,74−
103,112

0,9×0,38
= −126,78 < 0                                                      CV 

Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires. 

 

c)Vérification de la contrainte d’adhérence acier - béton (Article A.6.1-2-1 du BAEL 91) 

𝜏𝑠𝑒 ≤ 𝜏 𝑠𝑒 = 𝛹𝑠𝑓𝑡28 = 1,5 × 2,1 = 3,15𝑀𝑃𝑎 

 

Avec :                                         𝜏𝑠𝑒 =
𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥

0,9𝑑 ∑𝑈𝑖
 

∑𝑈𝑖  : Périmètre minimal circonscrit a la section droite des barres  

-Poutres principales : 

Σui = nϕπ =  3 × 16 + 3 × 16 × 3,14 = 301,44 mm 

3HA14+3HA16                ∑𝑈𝑖=301,44cm 

𝜏𝑠𝑒 =
133,56×103

0,9×430×301,44
= 1,144 𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏 𝑠𝑒 = 3,15 𝑀𝑃𝑎                CV  

𝜏𝑠𝑒 =
146,77×103

0,9×430×301,44
= 1,25𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏 𝑠𝑒 = 3,15 𝑀𝑃𝑎                CV  

𝜏𝑠𝑒 =
115,39×103

0,9×430×301,44
= 1,23 𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏 𝑠𝑒 = 3,15 𝑀𝑃𝑎                CV   

𝜏𝑠𝑒 =
25,214×103

0,9×430×301,44
= 0,188 𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏 𝑠𝑒 = 3,15 𝑀𝑃𝑎                CV   

-Poutres secondaires : 

Σui = nϕπ =  3 × 14 + 3 × 14 × 3,14 = 263,76 mm 

3HA14+3HA14∑𝑈𝑖=263,76cm 

𝜏𝑠𝑒 =
228,25×103

0,9×380×263,76
= 2,53 𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏 𝑠𝑒 = 3,15 𝑀𝑃𝑎                CV (sous sol 2,1,RDC,étage 1) 

𝜏𝑠𝑒 =
227,25×103

0,9×380×263,76
= 2,51𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏 𝑠𝑒 = 3,15 𝑀𝑃𝑎                CV (sous sol 2,1,RDC,étage 1) 

𝜏𝑠𝑒 =
174,71×103

0,9×380×263,76
= 1,93 𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏 𝑠𝑒 = 3,15 𝑀𝑃𝑎                CV (sous sol 2,1,RDC,étage 1) 



 

 

d) Calcul de la longueur d’ancrage : 

La longueur de scellement droit des barres :𝑙𝑠 =
∅fe

4×τsu
 

Avec :τsu = 0,6 × Ψs
2 × ft28 = 2,835 MPa 

pour les T14  ls =
1,4x400

4x2,84
= 49,29 cm  

pour les T16  ls =
1,6x400

4x2,84
= 56,34 cm  

pour les T12  ls =
1,4x400

4x2,84
= 42,25 cm  

      Pour l’ancrage des barres rectilignes se terminant par un crochet normal, la longueur de la 

partie ancrée mesurée hors crochet est au moins égale à «0,4𝑙𝑠» (Pour les barres à haute 

adhérence). 

Pour les T14 La=0,4x49, 29=19,71 cm→ 𝐋𝐚 = 𝟐𝟎𝐜𝐦 

 

Pour les T16 La=0,4x56, 34=22,54 cm→ 𝐋𝐚 = 𝟐𝟓𝐜𝐦 

Pour les T12 La=0,4x42, 25=16,9 cm→ 𝐋𝐚 = 𝟐𝟓𝐜𝐦 

g) Calcul des armatures transversales : 

∅t ≤ min  (
h

35
; ∅l;

b

10
 = min 1,28; 1,6; 3 = 1,28cm. 

On prend : ∅t = 8mm 

On choisira 1 cadre + 1 étrier soit At=4HA8 =2.01cm² 

h) Calcul des espacements : 

 

1)  Zone nodale : 

St ≤ min  
ht

4
; 12∅l; 30cm  

- Poutre principales de (30x45) : St=11,25cm Soit St = 10cm 

-Poutre secondaire de (30x40) : St=10cm
 

Soit St = 10cm 

        2)  Zone courante : 

St ≤
h

2
 

-Poutre principales de (30x45) : St=22,5cm                            Soit St = 15 cm 

-Poutre secondaire de (30x40) : St=20cm                           Soit St=15cm 



 

 

 

 Selon l’RPA 99 : la section d’armatures transversale doit vérifier : 

*Poutres principale : 

At ≥ At
min = 0,003 × St × b = 0,003 × 15 × 30 = 1,35cm2 

At = 2,01cm2 > 1,35cm2 → 𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

 

 *poutres secondaire : 

At ≥ At
min = 0,003 × St × b = 0,003 × 15 × 30 = 1,35cm2 

At = 2,01 > 1,35cm2  𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

 

 

 

 

3) Délimitation de la zone nodale : 

L’=2xh 

h′ = max  
he

6
; b1; h1; 60cm  

h : hauteur de la poutre. 

b1et h1 : dimensions du poteau. 

he : hauteur entre nus des poutres. 

On aura : 

- h’= 62 cm 

- L’=2x45=90[cm] : poutre principale de (30x45) :  

- L’=2x40=80[cm] : poutre secondaire de (30x40) : 

 

VI.7 Vérifications à l’ELS : 

a)  Vérification de la condition de non fragilité : 

Poutre 

P
o

te
au

 

L’ 
h 

h’ 



 

 

Au ≥ Amin = 0,23 × b × d
ft28

fe
 

Poutres principale (30x45) : 

Amin = 0,23 × 30 × 43 ×
2,1

400
= 1,55 

Poutres secondaire (30x40) : 

Amin = 0,23 × 30 × 38 ×
2,1

400
= 1,37 

La condition de non fragilité est vérifiée, ainsi que les sections recommandées par le RPA. 

 

 

b) Vérification de la résistance du béton à la compression 𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝜎 𝑏𝑐 = 15𝑀𝑃𝑎 

ςbc =
ςs

k1
       avec    ςs =

Ms

β1 × d × As
 

β1et k1en fonction de 

𝜌1 =
100 × 𝐴𝑠

𝑏 × 𝑑
 

Les résultats sont donnés par le tableau suivant : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

Vérification du ferraillage des poutres principales à l'ELS 

Niveaux  𝑀𝑠𝑚𝑎𝑥  𝐴𝑠 𝜌1 𝛽1 K1 𝜎𝑆 𝜎𝑏𝑐  𝜎 𝑏𝑐  Observation   

 

 s- sol et 

RDC  

 

 

49,14 10,65 0,826 0,8703 23,548 123,29 5,2 15 CV travée 

73,29 12,06 0,935 0,8641 21,791 162,99 7,48 15 CV appuis 

1éme , 2éme  

et 3 
eme

 

étage: 

 

34,496 10,65 0,826 0,8703 23,548 86,53 3,6 15 CV travée 

75,354 12,06 0,935 0,8641 21,791 168,15 7,7 15 CV appuis 

4éme et 

5éme étage 

 

38,48 10,65 0,826 0,8703 23,548 96,54 4,10 15 CV travée 

62,03 12,06 0,935 0,8641 21,791 138,42 6,3 15 CV appuis 

La 

charpente 

14,725 10,65 0,826 0,8703 23,548 36,94 1,56 15 CV travée 

11,028 12,06 0,935 0,8641 21,791 24,613 1,12 15 CV appuis 

 

Vérification du ferraillage des poutres secondaires à l'ELS 

Niveaux  𝑀𝑠𝑚𝑎𝑥  𝐴𝑠 𝜌1 𝛽1 K1 𝜎𝑆 𝜎𝑏𝑐  𝜎 𝑏𝑐  Observation   

RDC- 

2eme 

étage 

14,934 8,01 0,702 0,878 25,98 55,88 2,15 15 vérifiée travée 

24,226 9,23 0,810 0,871 23,765 79,3 3,33 15 vérifiée appuis 

3- 6éme 

étage 

29,572 8,01 0,702 0,878 25,98 110,64 4,25 15 vérifiée travée 

45,684 9,23 0,810 0,871 23,765 149,52 6,31 15 vérifiée appuis 

7et 

8eme 

étage 

34,199 8,01 0,702 0,878 25,98 127,96 4,92 15 vérifiée travée 

51,863 9,23 0,810 0,871 23,765 169,76 7,14 15 vérifiée appuis 

 



 

 

c) Etat limite de déformation du béton: (Article B.6.5-3 du BAEL 91) 

On doit justifier l’état limite de déformation par le calcul de la flèche « f », qui ne doit pas 

dépasser la valeur limite « 𝑓 », 

d) Valeurs limites de la flèche : 

Pour L ≤ 5m 𝑓 =
𝐿

500
 

 Sens des poutres principale : 

La flèche admissible :                 𝑓 =
𝐿

500
=

550

500
= 1,1 

 Sens des poutres secondaire 

La flèche admissible :                 𝑓 =
𝐿

500
=

370

500
= 0,74 

L : La portée mesurée entre nus d’appuis. 

 La plus grande  flèche tirée par le logiciel ETABS est :  

Poutres principales : 1,1287,0  fcmf  

Poutres secondaire : 75,0230,0  fcmf  

Donc la flèche est vérifiée 

 

 Disposition des armatures : 

 Lors de la détermination de la longueur des chapeaux, il y’a lieu d’observer les 

recommandations qui stipulent que la longueur des chapeaux à partir des nus d’appuis doit 

être au moins égale à :    

 
5

1
de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un 

appui n’appartenant pas à une travée de rive. 

 

 
4

1
 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un 

appui intermédiaire voisin d’un appui de rive. 

 

 

 La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est 

 

 

 

 

 



 

 

prolongée jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une distance des 

appuis au plus égale à
10

1
 de la port 

 

  

 Armature longitudinale Armature transversale 

Travée Appuis Zone 

courante 

Zone nodal 

Poutres 

principales 

 

 

3HA16+3chap 

HA14 

 

Sup=3HA16+3chap HA16 

 

 

Cad+etr T8 

 

 

Cad+etr T8 
 

Inf.=3HA16+3chap HA16 

Poutres 

secondaires 

 

 

3HA14+3chap 

HA12 

 

Sup=3HA14+3chap HA14 

 

 

 

Cad+etr T8 

 

 

 

Cad+etr T8  

Inf.=3HA14+3chap HA14 

 



 

 

 
  



 

 

 

VII.1 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. 

 Zone I : s-sol 

 Zone II : RDC 

 Zone III :1
eme

 2
eme 

3
eme 

4
eme 

et 5
eme  

étage 

 

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 

 

VII.2 Ferraillage des trumeaux : 
 

La méthode utilisée est la méthode de RDM qui se fait pour une bande de largeur (d). 

 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 : 

 

 
𝛔𝐦𝐚𝐱 =

𝐍

𝐁
+
𝐌.𝐕

𝐈

𝛔𝐦𝐚𝐱 =
𝐍

𝐁
−
𝐌.𝐕′

𝐈

  

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

𝟔
 ;
𝟐

𝟑
𝒍𝒄) 

he : hauteur entre nus du planchers du voile considéré 

Lc : la longueur de la zone comprimée              𝒍𝒄 =
𝝈𝒎𝒂𝒙

𝝈𝒎𝒂𝒙+𝝈𝒎𝒊𝒏
. 𝒍 

L t : longueur tendue = L - Lc 

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des diagrammes des 

contraintes obtenues : 

 Section entièrement comprimée : (SEC) 

𝑵𝒊 =  
𝝈𝒎𝒂𝒙 + 𝝈𝟏

𝟐
. 𝒅. 𝒆 

𝑵𝒊+𝟏 =
𝝈𝟏 + 𝝈𝟐

𝟐
. 𝒅. 𝒆 

Avec : e : épaisseur du voile. 

 
Figure 1 : Section extérieurement comprimé 

 

 Section partiellement comprimée : (SPC) 

𝑵𝒊 =  
𝝈𝒎𝒂𝒙 + 𝝈𝟏

𝟐
. 𝒅. 𝒆 

𝑵𝒊+𝟏 =
𝝈𝟏

𝟐
. 𝒅. 𝒆 

 
            Figure . 2 : Section partiellement comprimé 

 

 Section entièrement tendue : (SET) 

 

𝑵𝒊 =  
𝝈𝒎𝒂𝒙 + 𝝈𝟏

𝟐
. 𝒅. 𝒆 

 



 

 

 
 Figure .3 : Section entièrement tendue 

 

a) Armatures verticales : 

 Section entièrement comprimée : 

𝑨𝒗 =
𝑵𝒊 + 𝑩. 𝒇𝒃𝒄

𝝈𝒔𝟏𝟎
 

 B : section du voile. 

σs10: Contrainte de l’acier. 

 Section partiellement comprimée : 

 

𝑨𝒗 =
𝑵𝒊

𝝈𝒔𝟏𝟎
 

σs10: Contrainte de l’acier. 

 

b) Armatures minimales : 
 Pour une Section entièrement comprimée : 

𝑨𝒎𝒊𝒏 ≥
𝟒𝒄𝒎𝟐

𝒎𝒍
(Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99) 

𝟎. 𝟐% ≤
𝑨𝒎𝒊𝒏

𝑩
≤ 𝟎. 𝟓%(Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99) 

 Pour une Section entièrement tendue: 

𝑨𝒎𝒊𝒏 ≥ 𝒎𝒂𝒙  
𝑩𝒇𝒕𝟐𝟖
𝒇𝒆

; 𝟎. 𝟏𝟓%𝑩  

 Section partiellement comprimée : 

𝑨𝒎𝒊𝒏 ≥ 𝒎𝒂𝒙  
𝟎. 𝟐𝟑𝑩𝒇𝒕𝟐𝟖

𝒇𝒆
; 𝟎. 𝟎𝟎𝟐𝑩  

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. 

𝑨𝒉 =
𝑨𝒗

𝟒
 

 
𝑨𝒉 ≥ 𝟎. 𝟏𝟓%𝑩.

𝑨𝒉 ≥ 𝟎. 𝟏𝟎%𝑩 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. 

 

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 : 

𝑨𝑽𝒋 = 𝟏. 𝟏
𝑻

𝒇𝒆
 

Avec: T=1.4Vu 

Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré.  

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les effortsde 

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 ≥4HA10 avec des cadres horizontaux dont l’espacement ne doit pas 

être supérieur à l’épaisseur du voile. 

 

 

 

 Espacement : 

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire : 

𝑺𝒕 ≤ 𝒎𝒊𝒏 𝟏. 𝟓𝒆; 𝟑𝟎𝒄𝒎                        Art 7.7.4.3 RPA99 (version 2003). 

Avec : 

e = épaisseur du voile. 

Aux extrémités des voiles l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la 

longueur du voile. 

Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15 cm 

 

 Longueur de recouvrement : 

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. 

 

 Diamètre minimal : 

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser l/10 

de l’épaisseur du voile. 

 

Figure .4 : disposition des armatures verticales 

 

VII.3 Vérification : 

 

a)Vérification à L’ELS : 

Pour cet état, il considère : 

𝑵𝒔𝒆𝒓 = 𝑮 + 𝑸 

𝝈𝒃 =
𝑵

𝑩 + 𝟏𝟓. 𝑨
≤ 𝝈 𝑩 

𝝈 𝑩 = 𝟎. 𝟔𝒇𝒄𝟐𝟖 =15MPa 

Avec :  

Nser : Effort normal applique. 

B: Section du béton. 

A: Section d’armatures adoptée. 

 

b) Vérification de la contrainte de cisaillement : 

 

 D’après le RPA99 révise 2003 : 



 

 

𝝉𝒃 ≤ 𝝉 𝒃 = 𝟎. 𝟐𝒇𝒄𝟐𝟖 

𝝉𝒃 =
𝑽

𝒃𝟎. 𝒅
 

𝑽 = 𝟏. 𝟒𝑽𝒖.𝒄𝒂𝒍𝒄𝒖𝒍 

 

Avec : 

 b0 : Epaisseur du linteau ou du voile 

d : Hauteur utile (d = 0.9 h). 

h : Hauteur totale de la section brute. 

 D’après le BAEL 91 : 

Il faut vérifier que : 

𝝉𝒖 ≤ 𝝉 𝒖 

𝝉𝒖 =
𝑽𝒖

𝒃. 𝒅
 

Avec : 

𝝉𝒖: Contrainte de cisaillement 

𝝉𝒖 = min  0.15
fcj

γb

; 4MPa                              Pour la fissuration très préjudiciable. 

 

 

 Exemple de calcul : 
Soit à calculer le ferraillage du voile longitudinal VT1de la zone I : 

 

 Caractéristiques géométrique : 
L = 2,9 m, e = 0,20m, B=0,840m², I=1 ,235 m4, V=V‘=2,1m 

𝜎𝑚𝑎𝑥 = 5339,15𝐾𝑁/𝑚2𝜎𝑚𝑖𝑛 = −8485,84𝐾𝑁/𝑚2 

Calcul de Lc: 

𝑙𝑐 =
𝜎𝑚𝑎𝑥

𝜎𝑚𝑎𝑥 +   𝜎𝑚𝑖𝑛
× 𝑙 =

7645,730

7645.3 + 3619,100
× 2,9 = 1,96m 

Lt=L-Lc=2,9 -1,96=0,93m. 

Soit d1 = 
Lt

2
=

0,93

2
=0,46m  

Longueur d’extrémité. 

L/10=2,9/10=0.29m=29cm 

 Calcul de N : 

Zone tendue : 

𝜎1 =  Lt − d 
𝜎𝑚𝑖𝑛

Lt
=  0,93 − 0,46 

3619,10

0,93
= 1829,00𝐾𝑁/𝑚2  

𝑁1 =
𝜎𝑚𝑖𝑛 +𝜎1

2
× 𝑑1. 𝑒 =

3619,10+1829

2
× 0,46 × 0.25 = 313,26𝐾𝑁  



 

 

𝑁2 =
𝜎1

2
× 𝑑1. 𝑒 =

1829

2
× 0,46 × 0,25 = 105,16𝐾𝑁 

 Calcul des armatures : 

─ Armatures verticales : 

𝐴𝑣1 =
𝑁1

𝜎𝑠
=

313,26

400
× 10 = 7,9𝑐𝑚2 

𝐴𝑣2 =
𝑁2

𝜎𝑠
=

105,16

400
× 10 = 2,6𝑐𝑚2 

─ Armatures minimales: 

𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥ max⁡(0.20%𝐵,
𝐵𝑓𝑡28

𝑓𝑒
) 

Avec : B = d×e= 2.9 × 0,25=0,725𝑚2 

𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥ max⁡(0.20% × 0,725 × 100,   ,
0,725 × 2.1

400
× 100) = (9,2  3,8) = 14,5) 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 14.5𝑐𝑚2 

 

 Armatures de coutures : 

𝐴𝑣𝑗 =
1.1 × 1.4 × 𝑇

𝑓𝑒
=

1.1 × 1.4 × 437,27 × 10

400
= 16,83𝑐𝑚2 

𝐴𝑣1 = 𝐴𝑣1 +
𝐴𝑣𝑗

4
= 7,9 +

16,83

4
= 12,14𝑐𝑚2 

𝐴𝑣2 = 𝐴𝑣2 +
𝐴𝑣𝑗

4
= 2,6 +

16,83

4
= 6,80𝑐𝑚2 

Le ferraillage adopté: 

Le voile est ferraillé symétriquement, afin d’assurer la sécurité en cas d’inversion de l’action 

Sismique : 

 

 1
ere

 bande :12HA14= 62,82 cm2/d1 soit: 6HA14 /nappe .avec espacement de 11cm. 

 2
ième 

bande :12HA14 = 31,41 cm2/d2 soit: 6HA14/nappe avec espacement de 11cm 

 Armature transversales : 

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingle au mètre carré. 

Soit : 04 épingles de HA8 / m² 

 

 

 Vérification des contraintes de cisaillement: 

Selon le RPA99 : (Art 7.2.2 /RPA 99 version 2003) : 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑢
𝑏. 𝑑

=
437,27 × 103

250 × 0,9 × 2900
= 0,76𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢   = 3.26𝑀𝑃𝑎 

RPA : 

𝑉𝑢 = 1.4𝑉𝑢  



 

 

𝜏𝑏 =
𝑉𝑢 

𝑏. 𝑑
=

1.4 × 437,27 × 103

250 × 0.9 × 2900
= 0,938𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢   = 5𝑀𝑃𝑎 

6) Vérification à l’ELS: 

𝜎𝑠 =
𝑁𝑠

𝐵 + 15𝐴
=

2464,66 × 103

725000 + 15 × 1848
= 3,27𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑠 = 15𝑀𝑃𝑎 

 

                   Condition vérifiée 

 Ferraillage  de tous les voiles de la structure :  
 

  



 

 

 
ferraillage de vl1 

 

C
a

ra
ct

é

ri
st

iq
u

es
 

g
éo

m
ét

ri

q
u

es
 Zone   I II III 

  hpoutre(m)   0,35 0,35 0,35 

  hauteur etage   

(m) 

  3,25 4,15 2,89 

  L (m)   2,90 2,90 2,90 

  e (m)   0,25 0,25 0,25 

  B (m²)   0,725 0,725 0,725 

  He   3,250 4,150 2,890 

  h   2,90 3,80 2,54 

S
o
li

ci
ta

ti
o

n
 d

e 

ca
lc

u
l 

T(kN)   437,270 452,660 299,880 

  Nser  (kN)   2464,66 1732,83 2549,80 

  Vu (kN)   612,178 633,724 419,832 

  σmax    (kN/m
2
)   7645,730 5841,920 3384,460 

  σmin    (kN/m
2
)   3619,100 2415,330 2345,550 

  σs    (kN/m
2
)   400,00 400,00 400,00 

  Lc   1,97 2,05 1,71 

  Lt   0,93 0,85 1,19 

  d   1,31 1,37 1,14 

  d adopté   0,47 0,42 0,59 

  d2 = Lt -d adopté   0,47 0,42 0,59 

  σ1   1809,550 1207,665 1172,775 

  N1   316,12 192,08 261,04 

  N2   105,37 64,03 87,01 

a
rm

a
tu

r

es
 

v
er

ti
ca

le

s 

Av1/bande (cm
2
)   7,90 4,80 6,53 

  Av2/bande (cm
2
)   2,63 1,60 2,18 

  Avj (cm
2
)   16,83 17,43 11,55 

  A’v1/bande/nappe   12,11 9,16 9,41 

  A’v2/bande/nappe   6,84 5,96 5,06 

a
rm

a

tu
re

s 

m
in

i

m
a

le

s 
  Amin/bande/nappe  

(cm
2
) 

  17,22 17,95 14,99 

F
er

ra
il

la
g
e 

a
d

o
p

té
 

p
o
u

r 

le
s 

a
rm

a
t

u
re

s 

v
er

ti
ca

le
s 

A’v1 adopté   

(cm
2
) 

  18,46 18,01 18,45 

  A’v2  adopté  

(cm
2
) 

  18,46 18,01 18,45 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  
Choix de A (cm

2
) Bande 1 12HA14 16HA12 12HA14 

  

Choix de A (cm
2
) Bande 2 12HA14 16HA12 12HA14 

  ST   30 30 30 

  

Espacement (cm) Bande 1 11 9 11 

    Bande 2 11 9 11 

A
rm

a
t

u
re

s 

h
o

ri
zo

n
ta

le
s AH /nappe        

(cm2) 

  4,61 4,50 4,61 

  AH adopté        

(cm2) 

  6,28 6,28 4,71 

  choix de la section   8HA10 8HA10 6HA10 

  ST   24 24 24 

A
rm

a
tu

r

es
 

tr
a

n
sv

er
s

a
le

s 

Espacement    

st(cm) 

  6 6 6 

  At  adoptées   2,01 2,01 2,01 

V
éf

ic
a
ti

o
n

 d
es

 

co
n

tr
u

c

ti
o
n

  

 
τb 0,938 0,971 0,643 

  2,26 Mpa τu 0,670 0,694 0,460 

 
 

σbc 3,274 2,304 3,388 

 ferraillage de vl2 

 

5MPab 

15MPabc 



 

 

 Zone   I II III 
  hpoutre(m)   0,35 0,35 0,35 

  hauteur etage   (m)   3,25 4,15 2,89 

  L (m)   2,50 2,50 2,50 

  e (m)   0,25 0,25 0,25 

  B (m²)   0,625 0,625 0,625 

  He   3,250 4,150 2,890 

  h   2,90 3,80 2,54 

S
o

li
ci

ta
ti

o
n

 

d
e 

ca
lc

u
l T(kN)   404,930 381,510 316,130 

  Nser  (kN)   2464,66 1770,80 1472,92 

  Vu (kN)   566,902 534,114 442,582 

  σmax    (kN/m
2
)   8261,270 6008,880 3857,440 

  σmin    (kN/m
2
)   4081,820 2406,230 1475,100 

  σs    (kN/m
2
)   400,00 400,00 400,00 

  Lc   1,67 1,79 1,81 

  Lt   0,83 0,71 0,69 

  d   1,12 1,19 1,21 

  d adopté   0,41 0,36 0,35 

  d2 = Lt -d adopté   0,41 0,36 0,35 

  σ1   2040,910 1203,115 737,550 

  N1   316,37 161,26 95,64 

  N2   105,46 53,75 31,88 

a
rm

a
tu

re
s 

v
er

ti
ca

le
s Av1/bande (cm

2
)   7,91 4,03 2,39 

  Av2/bande (cm
2
)   2,64 1,34 0,80 

  Avj (cm
2
)   15,59 14,69 12,17 

  A’v1/bande/nappe   11,81 7,70 5,43 

  A’v2/bande/nappe   6,53 5,02 3,84 

a
rm

a
tu

re
s 

m
in

im
a
le

s 
  Amin/bande/nappe  

(cm
2
) 

  14,64 15,62 15,82 



 

 

  

F
er

ra
il

la
g

e 

a
d

o
p

té
 

p
o

u
r 

le
s 

a
rm

a
tu

re
s 

v
er

ti
ca

le
s A’v1 adopté   

(cm
2
) 

  16,07 18,84 18,84 
  A’v2  adopté  

(cm
2
) 

  16,07 18,84 16,07 

  

Choix de A (cm
2
) Bande 1 8HA16 6HA20 8HA16 

  

Choix de A (cm
2
) Bande 2 8HA16 6HA20 8HA16 

  ST   30 30 30 

  

Espacement (cm) Bande 1 16 21 16 

    Bande 2 16 21 16 

A
rm

a
tu

re
s 

h
o

ri
zo

n
ta

le
s 

AH /nappe        

(cm2) 

  9,38 9,38 9,38 

  AH adopté        

(cm2) 

  13,56 13,56 13,56 

  choix de la section   12HA12 12HA12 12HA12 

A
rm

a
tu

re
s 

tr
a
n

sv
er

sa
le

s 

Espacement    

st(cm) 

  28 30 25 

  At  adoptées   2,01 2,01 2,01 

V
éf

ic
a
ti

o
n

 

d
es

 

co
n

tr
u

ct
io

n
  

 
τb 1,008 0,950 0,787 

  2,26 Mpa τu 0,720 0,678 0,562 

   

 
σbc 3,797 2,711 2,255 

5MPab 

15MPa
bc





 

 

 ferraillage de vl3 

 

 Zone   I II III 

  hpoutre(m)   0,35 0,35 0,35 

  hauteur etage   (m)   3,25 4,15 2,89 

  L (m)   1,00 1,00 1,00 

  e (m)   0,25 0,25 0,25 

  B (m²)   0,25 0,25 0,25 

  He   3,250 4,150 2,890 

  h   2,90 3,80 2,54 

S
o

li
ci

ta
ti

o
n

 d
e 

ca
lc

u
l T(kN)   154,690 72,150 58,330 

  Nser  (kN)   1427,13 1285,48 1070,77 

  Vu (kN)   216,566 101,010 81,662 

  σmax    (kN/m
2
)   19799,980 10686,786 10310,740 

  σmin    (kN/m
2
)   10003,700 2821,590 6433,930 

  σs    (kN/m
2
)   400,00 400,00 400,00 

  Lc   0,66 0,79 0,62 

  Lt   0,34 0,21 0,38 

  d   0,44 0,53 0,41 

  d adopté   0,17 0,10 0,19 

  d2 = Lt -d adopté   0,17 0,10 0,19 

  σ1   5001,850 1410,795 3216,965 

  N1   314,79 55,25 231,76 

  N2   104,93 18,42 77,25 

a
rm

a
tu

re
s 

v
er

ti
ca

le
s Av1/bande (cm

2
)   7,87 1,38 5,79 

  Av2/bande (cm
2
)   2,62 0,46 1,93 

  Avj (cm
2
)   5,96 2,78 2,25 

  A’v1/bande/nappe   9,36 2,08 6,36 

  A’v2/bande/nappe   4,11 1,15 2,49 

a
rm

a
tu

re
s 

m
in

im
a

le
s 

  

Amin/bande/nappe  

(cm
2
) 

  5,81 6,92 5,39 



 

 

 

 

 

  

F
er

ra
il

la
g

e 
a

d
o

p
té

 

p
o

u
r 

le
s 

a
rm

a
tu

re
s 

v
er

ti
ca

le
s 

A’v1 adopté   (cm
2
)   6,78 9,23 6,78 

  A’v2  adopté  (cm
2
)   6,78 9,23 6,78 

  

Choix de A (cm
2
) Bande 1 6HA12 6HA14 6HA12 

  

Choix de A (cm
2
) Bande 2 6HA12 6HA14 6HA12 

  ST   30 30 30 

  

Espacement (cm) Bande 1 7 9 7 

    Bande 2 7 9 7 

A
rm

a
tu

re
s 

h
o
ri

zo
n

ta
le

s 

AH /nappe        

(cm2) 

  3,75 3,75 3,75 

  AH adopté        

(cm2) 

  4,01 4,01 4,01 

  choix de la section   8HA8 8HA8 8HA8 

A
rm

a
tu

re
s 

tr
a
n

sv
er

sa
le

s 

Espacement    st(cm)   30 30 30 

  At  adoptées   2,01 2,01 2,01 

V
éf

ic
a
ti

o
n

 

d
es

 

co
n

tr
u

ct
io

n
  

 
τb 0,963 0,449 0,363 

  2,26 Mpa τu 0,688 0,321 0,259 

   

 
σbc 5,485 4,872 4,116 

5MPab 

15MPa
bc





 

 

Ferraillage de vl4 
C

a
ra

c
té

ri
s

ti
q

u

e
s
 

g
é
o

m
é

tr
iq

u
e

s
 

Zone   I II III 

            

  hpoutre(m)   0,35 0,35 0,35 

  hauteur etage   (m)   3,25 4,15 2,89 

  L (m)   1,10 1,10 1,10 

  e (m)   0,25 0,25 0,25 

  B (m²)   0,275 0,275 0,275 

  He   3,250 4,150 2,890 

  h   2,90 3,80 2,54 

S
o

li
c

it
a

t

io
n

 d
e
 

c
a
lc

u
l T(kN)   261,710 237,520 102,478 

  Nser  (kN)   2256,73 1946,25 1606,96 

  Vu (kN)   366,394 332,528 143,469 

  σmax    (kN/m2)   19799,980 10686,780 10125,850 

  σmin    (kN/m2)   1003,700 2681,200 6083,150 

  σs    (kN/m2)   400,00 400,00 400,00 

  Lc   1,05 0,88 0,69 

  Lt   0,05 0,22 0,41 

  d   0,70 0,59 0,46 

  d adopté   0,03 0,11 0,21 

  d2 = Lt -d adopté   0,03 0,11 0,21 

  σ1   501,850 1340,600 3041,575 

  N1   4,99 55,46 235,43 

  N2   1,66 18,49 78,48 

a
rm

a
tu

re
s

 

v
e
rt

ic
a
le

s
 

Av1/bande (cm2)   0,12 1,39 5,89 

  Av2/bande (cm2)   0,04 0,46 1,96 

  Avj (cm2)   10,08 9,14 3,95 

  A’v1/bande/nappe   2,64 3,67 6,87 

  A’v2/bande/nappe   2,56 2,75 2,95 

a
rm

a
tu

re
s

 

m
in

im
a
le

s
  
 

Amin/bande/nappe  
(cm2) 

  9,16 7,69 6,01 



 

 

 

  

F
e
rr

a
il
la

g
e
 a

d
o

p
té

 

p
o

u
r 

le
s
 a

rm
a

tu
re

s
 

v
e
rt

ic
a
le

s
 

A’v1 adopté   
(cm2) 

  9,23 9,23 6,78 
  A’v2  adopté  

(cm2) 
  9,23 9,23 6,78 

  

Choix de A (cm2) Bande 1 6HA14 6HA14 6HA12 

  

Choix de A (cm2) Bande 2 6HA14 6HA14 6HA12 

  ST   30 30 30 

  

Espacement (cm) Bande 1 12 10 8 

    Bande 2 12 10 8 

A
rm

a
tu

re
s
 

h
o

ri
z
o

n
ta

le

s
 

AH /nappe        
(cm2) 

  4,13 4,13 4,13 

  AH adopté        
(cm2) 

  5,02 5,02 4,015,02 

  choix de la section   8HA10 8HA10 8HA10 

A
rm

a
tu

re
s
 

tr
a

n
s
v

e
rs

a
l

e
s
 

Espacement    
st(cm) 

  30 30 30 

  At  adoptées   2,01 2,01 2,01 

V
é

fi
c

a
ti

o
n

 

d
e
s
 

c
o

n
tr

u
c
ti

o
n

 

 
 

τb 1,480 1,344 0,580 

  2,26 Mpa τu 1,057 0,960 0,414 

   
 

σbc 7,813 6,738 5,635 

5MPab 

15MPa
bc





 

 

 ferraillage de vl5 

 

C
a

ra
ct

ér
is

ti
q

u

es
 

g
éo

m
ét

ri
q

u
es

 

Zone   I II III 

            

  hpoutre(m)   0,35 0,35 0,35 

  hauteur etage   

(m) 

  3,25 4,15 2,89 

  L (m)   0,70 0,70 0,70 

  e (m)   0,25 0,25 0,25 

  B (m²)   0,175 0,175 0,175 

  He   3,250 4,150 2,890 

  h   2,90 3,80 2,54 

S
o
ll

ic
it

a
t

io
n

 d
e 

ca
lc

u
l T(kN)   52,460 54,790 85,090 

  Nser  (kN)   880,42 728,49 597,68 

  Vu (kN)   73,444 76,706 119,126 

  σmax    (kN/m
2
)   5036,000 3962,380 3982,990 

  σmin    (kN/m
2
)   1099,950 598,790 2528,140 

  σs    (kN/m
2
)   400,00 400,00 400,00 

  Lc   0,57 0,61 0,43 

  Lt   0,13 0,09 0,27 

  d   0,38 0,41 0,29 

  d adopté   0,06 0,05 0,14 

  d2 = Lt -d adopté   0,06 0,05 0,14 

  σ1   549,975 299,395 1264,070 

  N1   12,94 5,16 64,42 

  N2   4,31 1,72 21,47 

a
rm

a
tu

re
s 

v
er

ti
ca

le
s Av1/bande (cm

2
)   0,32 0,13 1,61 

  Av2/bande (cm
2
)   0,11 0,04 0,54 

  Avj (cm
2
)   2,02 2,11 3,28 

  A’v1/bande/nappe   0,83 0,66 2,43 

  A’v2/bande/nappe   0,61 0,57 1,36 

a
rm

a
tu

re
s 

m
in

im
a
le

s 
  

Amin/bande/nappe  

(cm
2
) 

  5,03 5,32 3,75 



 

 

 

  

F
er

ra
il

la
g

e 
a

d
o

p
té

 

p
o

u
r 

le
s 

a
rm

a
tu

re
s 

v
er

ti
ca

le
s 

A’v1 adopté   

(cm
2
) 

  6,15 6,15 6,15 

  A’v2  adopté  

(cm
2
) 

  4,52 4,52 4,52 

  

Choix de A (cm
2
) Bande 1 4HA14 4HA12 4HA12 

  

Choix de A (cm
2
) Bande 2 4HA14 4HA12 4HA12 

  ST   30 30 30 

  

Espacement (cm) Bande 1 10 11 8 

    Bande 2 10 11 8 

A
rm

a
tu

re
s 

h
o
ri

zo
n

ta
le

s 

AH /nappe        

(cm2) 

  2,63 2,63 2,63 

  AH adopté        

(cm2) 

  3,01 3,01 3,01 

  choix de la section   6HA8 6HA8 6HA8 

A
rm

a
tu

re
s 

tr
a
n

sv
er

sa
le

s 

Espacement    

st(cm) 

  30 30 30 

  At  adoptées   2,01 2,01 2,01 

V
ér

if
ic

a
ti

o
n

 

d
es

 

co
n

tr
a
in

te
s  

 
τb 0,466 0,487 0,756 

  2,26 Mpa τu 0,333 0,348 0,540 

   

 
σbc 4,779 3,954 3,244 

5MPab 

15MPa
bc





 

 

 ferraillage de vt1 

 

C
a

ra
ct

ér
is

t

iq
u

es
 

g
éo

m
ét

ri
q

u

es
 

Zone   I II III 

  hpoutre(m)   0,45 0,45 0,45 

  hauteur etage   

(m) 

  3,15 4,05 2,79 

  L (m)   1,50 1,50 1,50 

  e (m)   0,25 0,25 0,25 

  B (m²)   0,375 0,375 0,375 

  He   3,150 4,050 2,790 

  h   2,70 3,60 2,34 

S
o

ll
ic

it
a
t

io
n

 d
e 

ca
lc

u
l T(kN)   220,640 138,340 98,690 

  Nser  (kN)   2250,40 1946,20 1463,94 

  Vu (kN)   308,896 193,676 138,166 

  σmax    (kN/m
2
)   19116,310 11459,230 15525,120 

  σmin    (kN/m
2
)   539,940 3642,300 11058,990 

  σs    (kN/m
2
)   400,00 400,00 400,00 

  Lc   1,46 1,14 0,88 

  Lt   0,04 0,36 0,62 

  d   0,97 0,76 0,58 

  d adopté   0,02 0,18 0,31 

  d2 = Lt -d adopté   0,02 0,18 0,31 

  σ1   269,970 1821,150 5529,495 

  N1   2,09 123,54 646,95 

  N2   0,70 41,18 215,65 

a
rm

a
tu

re
s 

v
er

ti
ca

le
s Av1/bande (cm

2
)   0,05 3,09 16,17 

  Av2/bande (cm
2
)   0,02 1,03 5,39 

  Avj (cm
2
)   8,49 5,33 3,80 

  A’v1/bande/nappe   2,18 4,42 17,12 

  A’v2/bande/nappe   2,14 2,36 6,34 

a
rm

a
tu

re
s 

m
in

im
a

le
s 

  

Amin/bande/nappe  

(cm
2
) 

  12,76 9,96 7,66 



 

 

F
er

ra
il

la
g

e 
a

d
o

p
té

 

p
o

u
r 

le
s 

a
rm

a
tu

re
s 

v
er

ti
ca

le
s 

A’v1 adopté   

(cm
2
) 

  16,07 12,3 12,3 
  A’v2  adopté  

(cm
2
) 

  9,04 12,3 12,3 

  

Choix de A (cm
2
) Bande 1 8HA16 8HA14 8HA14 

  

Choix de A (cm
2
) Bande 2 8HA16 8HA14 8HA14 

  ST   30 30 30 

  

Espacement (cm) Bande 1 13 10 8 

    Bande 2 13 10 8 

A
rm

a
tu

re
s 

h
o
ri

zo
n

ta
le

s 

AH /nappe        

(cm2) 

  5,63 5,63 5,63 

  AH adopté        

(cm2) 

  6,78 6,78 6,78 

  choix de la section   8HA14 8HA14 8HA14 

A
rm

a
tu

re
s 

tr
a
n

sv
er

sa
le

s 

Espacement    

st(cm) 

  30 30 30 

  At  adoptées   2,01 2,01 2,01 

V
ér

if
ic

a
ti

o
n

 

d
es

 

co
n

tr
a
in

te
s  

 
τb 0,915 0,574 0,409 

  2,26 Mpa τu 0,654 0,410 0,292 

   

 
σbc 5,639 4,946 3,721 

 

  

5MPab 

15MPa
bc





 

 

 

ferraillage de vt2 

 

C
a

ra
c

té
ri

s
ti

q
u

e
s
 

g
é
o

m
é

tr
iq

u
e

s
 

Zone   I II III 

  hpoutre(m)   0,45 0,45 0,45 

  hauteur etage   
(m) 

  3,15 4,05 2,79 

  L (m)   3,20 3,20 3,20 

  e (m)   0,25 0,25 0,25 

  B (m²)   0,8 0,8 0,8 

  He   3,150 4,050 2,790 

  h   2,70 3,60 2,34 

S
o

li
c

it
a

t

io
n

 d
e
 

c
a
lc

u
l T(kN)   313,850 382,870 358,660 

  Nser  (kN)   1968,62 1647,45 1354,06 

  Vu (kN)   439,390 536,018 502,124 

  σmax    (kN/m2)   7113,900 5160,800 3619,310 

  σmin    (kN/m2)   3462,920 2502,760 1456,800 

  σs    (kN/m2)   400,00 400,00 400,00 

  Lc   2,15 2,15 2,28 

  Lt   1,05 1,05 0,92 

  d   1,35 1,44 1,17 

  d adopté   0,52 0,52 0,46 

  d2 = Lt -d adopté   0,52 0,52 0,46 

  σ1   1731,460 1251,380 728,400 

  N1   340,13 245,20 125,43 

  N2   113,38 81,73 41,81 

a
rm

a
tu

re
s

 

v
e
rt

ic
a
le

s
 

Av1/bande (cm2)   8,50 6,13 3,14 

  Av2/bande (cm2)   2,83 2,04 1,05 

  Avj (cm2)   12,08 14,74 13,81 

  A’v1/bande/nappe   11,52 9,82 6,59 

  A’v2/bande/nappe   5,86 5,73 4,50 



 

 

a
rm

a
tu

re
s

 

m
in

im
a
le

s
  
 

Amin/bande/nappe  
(cm2) 

  17,72 18,86 15,36 
F

e
rr

a
il
la

g
e
 a

d
o

p
té

 

p
o

u
r 

le
s
 a

rm
a

tu
re

s
 

v
e
rt

ic
a
le

s
 

A’v1 adopté   
(cm2) 

  18,46 21,54 18,46 

  A’v2  adopté  
(cm2) 

  18,46 21,54 18,46 

  

Choix de A (cm2) Bande 1 12HA14 14HA14 12HA14 

  

Choix de A (cm2) Bande 2 12HA14 14HA14 12HA14 

  ST   30 30 30 

  

Espacement (cm) Bande 1 12 11 10 

    Bande 2 12 11 10 

A
rm

a
tu

re
s
 

h
o

ri
z
o

n
ta

le

s
 

AH /nappe        
(cm2) 

  12,00 12,00 12,00 

  AH adopté        
(cm2) 

  15,38 15,38 15,38 

  choix de la 
section 

  10HA14 10HA14 10HA14 

A
rm

a
tu

re
s
 

tr
a

n
s
v

e
rs

a
l

e
s
 

Espacement    
st(cm) 

  30 30 28 

  At  adoptées   2,01 2,01 2,01 

V
é

fi
c

a
ti

o
n

 

d
e
s
 

c
o

n
tr

u
c
ti

o
n

 

 
 

τb 0,610 0,744 0,697 

  2,26 Mpa τu 0,436 0,532 0,498 

   
 

σbc 2,378 1,979 1,636 

 

  

5MPab 

15MPa
bc





 

 

  



 

 

 

VIII.1 Introduction : 

Les fondations sont des éléments de la structure ayant un rôle de transmission des charges de la 

superstructure au sol. Cette transmission se fait soit directement (cas des semelles reposant sur le sol 

ou cas d’un radier), soit par l’intermédiaire d’autres organes (cas des semelles sur pieux). 

 Dans le cas le plus générale un élément déterminé de la structure peut transmettre à sa fondation : 

 Un effort normal: charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs 

extrêmes. 

 Une force horizontale : résultant de l’action de séisme, qui peut être variable en 

grandeur et en direction. 

 Un moment : qui peut être exercé dans de différents plans.  

On distingue deux types de fondation selon leur mode d’exécution et selon la résistance aux 

sollicitations extérieurs. 

 

1- Fondations superficielles : 

Elles sont utilisées pour les sols de bonne capacité portante. Elles permettent la transmission directe 

des efforts au sol. 

Les principaux types de fondations superficielles que l’on rencontre dans la pratique sont : 

 Les semelles isolées ; 

 Les semelles continues sous mur ; 

 Les semelles continues sous poteaux ;  

 Les radiers. 

 

2- Fondations profondes : 

Elles sont utilisées dans le cas des 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.2 Etude du sol de fondation : 

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur étude de sol détaillée, qui nous 

renseigne sur la capacité portante de ce dernier. 

Une étude préalable du sol nous a donné la valeur de 2 bars comme contrainte admissible du 

Sol à une profondeur de 2m. 

 

VIII.3 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. 

 

1. Dimensionnement : 

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement effort normal « Nser » qui est obtenue à la 

base de tous les poteaux du RDC. 

sol

ser

σ

N
BA 

 
Homothétie des dimensions :  

1,1K
45

50

B
A

b
a  (Poteau carré). 

D’où   
SOL

SN
B


  

Exemple :  ²/200,49,1394 mkNkNN solser 

m
N

B
SOL

S 64,2
200

49,1394



 

Remarque : Vu que les dimensions des semelles sont très importantes, donc le risque de 

chevauchements est inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VII.1 : Semelle isolée. 

Conclusion : 

L’importance des dimensions des semelles isolées engendre un chevauchement, donc on opte pour 

des semelles filantes. 

 

2. Semelles filantes : 

B 

A 

a 

b 

Ns 

A 



 

 

 

Figure .1: Semelles filante  

 

 

a) Dimensionnement des semelles filantes sous les voiles: 

LB

QG

S

N s

sol
.


  

σsol : Capacité portante du sol ( sol  = 200kN/m
2 =

 0,20MPa) 

B : Largeur de la semelle ; 

G et Q : charge et surcharge à la base du voile ;  

L : longueur de la semelle sous voile ; 

L

N
B

L

N
BA

sol

s

sol

s




 .
 

Les résultats de calcul sont résumés sur le tableau ci – dessous : 

Voile Nser(kN) L (m) B (m) S = B x L (m
2
) 

VT4+ -1512,51 0,85 2,98 2,53 

VT5+ -265,8 0,8 1,25 1 

VT6+ -882,33 0,55 2,83 1,55 

VT1+ -1568,01 2,6 1,73 4,5 

VT3+ -1431,86 2,35 1,74 4,10 

St=13,63 

 

Tableau.1 : Surface des semelles filantes sous voiles (sens longitudinal). 

 

Voile Nser(kN) L (m) B (m) S = B x L (m
2
) 

VL1+ -2254,65 3,2 1,87 6 

VL2+ -2108,66 1,25 2,9 3,63 

St = 9,63 

Tableau .2 : Surface des semelles filantes sous voiles (sens transversal). 



 

 

 

La surface des semelles filantes sous les voiles est :  

13,63+9,63=23,255m
2
. 

b) Dimensionnement des Semelles filantes 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 le centre de  

gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes sur la semelle.  

 

Figure .2: Semelles filante sous poteaux. 

 

 Etape de calcul : 

 Détermination de  la résultante des charges  iNR  

 Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces : 
R

MeN
e

iii 
  

 Détermination de la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle : 

 

   Si : 
6

L
e Répartition trapézoïdale. 

   Si : 
6

L
e Répartition triangulaire 








 


L

e

L

R
q

6
1min 







 


L

e

L

R
q

6
1max   







 


L

e

L

R
q L

3
14/  

On fera le calcul sur le portique transversal (fil de poteaux le plus sollicité). 

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

Application : 

On fera le calcul sur le portique transversal (B-B) 

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

  iv SS



 

 

 

Poteaux Ns(kN) ei(m) Ns x ei(kN.m) Mi 

C3 178,76 5,5 983,18 1,032 

C11 653,35 0 0 2,075 

C19 165,71 -5,5 -911,4 1,743 

  iNR =989,58  ∑ =71,775 ∑ =4,85 

 

Tableau -3 : Tableau des efforts normaux sous les poteaux 

 

 Détermination de la distribution (par mètre linéaire) des sollicitationsde la semelle : 
On a : 

82,997

85,4775,71 




 

R

MeN
e

iii
=  0,076m <

6

L
=

6

5,5
= 0,91m 

Nous avons une répartition trapézoïdale. 

 

mlkN
L

e

L

R
q /01,183
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076,06
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82,9976
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


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 
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
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 
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mlkN
L

e

L

R
q /76,217

5

076,06
1

5

82,9976
1max 







 








 
  

 

  mlkN
L

e

L

R
q L /94,188

5,5

076,03
1

5,5

82,9973
14/ 







 








 


 

 Détermination de la largeur de la semelle : 

 
mBprendonm

q
B

SOL

L
195,0

200

94,1884/



 

Nous aurons donc : S = B x L = 1x15,5 = 5,5m² 

Nous aurons la surface totale des semelles sous poteaux : nSSp   

 ²5,1635,5 mS p   

 Vpt SSS   



 

 

 ²755,7223,2555,49 mSt   

La surface totale de la structure : 
226,179 mSst   

Avec :  

n : Nombre de portique dans le sens considéré 

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est : 

 .40,0
26,179

73,72


st

t

S

S
 

 St<50 Sst 

La surface des semelles représente moin  que 50% de la surface totale 

 

Conclusion :  

La surface totale des semelles représente 40% de la surface totale du bâtiment                                 

( Ss 50 % ST ), ce qui nous ramène à opter pour des semelles filantes comme fondations  

                                                                                                                                   

                                                                 

VI.4   Calcule de semelle sous poteau : 

 
    

 

p                                         p                                                      p                                   

 

 

 

  

 

 Figure .2: Semelles filante sous poteaux. 

                                   

                                                                                                                        

VI.4.1  Hauteur de la semelle :                                                                                                      

 
cm

bB
hs 5

4





                                                                                                                                   

R 

e 

M1 M2 M3 

                       5,5m                                                5,5m 



 

 

Avec                                                                                                                                                               

B :largeur de la semelle. 

hs : Hauteur de la semelle. 

b  : largeur du poteau dans le sens  de B 

cmcmhs 75,185
4

45100





                                                                                                                   
On adopte une hauteur hs=35cm                                                                                                               

Les dimensions adoptées sont les suivantes :                                                  

                                         

L= 5,5m                                                   

B=  130cm                                                                                                                                      

hs=35cm           

            

                                                                                                                                          

                                                                                                                                    

VI.4.2  Etude de la poutre de rigidité : 

VI.4.2.1 Dimensionnement de la poutre de rigidité :                                                                                                                 

Il faut que :                                                                                                                                                                    

La hauteur :
69

L
ph

L
                                                                                                                                 

la largeur :    hpbphp
3

2

3

1
                                                                                                                                              

L étant la plus grande portée dans le sens étudié. L=5,5cm                                                                                                   

6

550

9

550
 ph                                                                                        

cmphcm 66,9111,61                                                                                                                         

On adopte une hauteur       hp =90 cm                                                                                                          

                                                                                       

90
3

2
90

3

1
 bp                                                                                                       

6030  bp
       

 

    On adopte une largeur   bp = 60 cm  

  VI.4.2.2  Ferraillage de la poutre (ELU) : 

                                         

Le schéma statique de la poutre de redressement est équivalent à une poutre continue sur 4 

appuis. 

Le calcul des moments le long de la poutre se fera par les méthodes classiques de calcul en 

béton armé. (Méthode forfaitaire, ou méthodes des trois moments). 

Remarque  

Poteaux Ns(kN) ei(m) Ns x ei(kN.m) Mi 



 

 

Dans notre cas la méthode forfaitaire  n’est pas applicable.                                                                                                                                             

                                                                                        

Calcul de la charge uniforme        

            

             

 

Détermination de la distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle : 

On a  

23,1374

106,066,105 




 

R

MeN
e

iii
=  0,076m <

6

L
=

6

5,5
= 0,91m 

Nous avons une répartition trapézoïdale. 
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calcul des moments isostatiques 

mKN
lq

M u .91,938
8

5,521,260

8

22

10 




 

Calcule des moments aux appuis :  

0,3M0 =0,3×938,91=295,17 kn.m  

0,5M0 =0,5×938,1= 496,05 kn.m  

Calcule des moments en travée :  

0,85M0 =0,85×938,1= 836,33 kn.m  

Calcule des armature :  

𝜇= 
MU

bx d2xfbu
 ;fbu = 14.2MPa ;    A= 

MU

βx𝑑x𝜎𝑠𝑡
  

 

 

 

C3 245 ,42 5,5 -1349,81 2,267 

C11 902,6 0 0 -4,785 

C19 226,21 -5,5 1244,15 2,412 

  iNR =1374,23  ∑ =-105,66 ∑ =-0,106 



 

 

 

appui Mu 

(KN.m) 
μu β 

Amin Aado Ferraillage 

1 295,17 0,058 0,970 10,28 15,71 5HA20 

2 469,05 0,092 0,952 16,65 18 ,85 6HA20 

Travée  836,33 0,163 0,910 29,78 31,42 10HA20 

 

 Vérification à L’ELU : 

1- Section minimal : 

Selon le BAEL91/99(Condition de non fragilité Art. A.4.2) : 

A adopté> Amin = 0.23b x d x 
ft28

400
 = 0.23x500x850x

2.1

400
 = 5 ,13 cm2 

Aux appuis : 
A1=15,71 cm2>5,13 cm2 

A2=18,85 cm2>5,13 cm2 

En travée : A= 31,42 cm2>5,13 cm2 

 
2- Vérification de la contrainte tangentielle  

On doit vérifier que : 

)MPa5,f13,0min( 28cuu       «Fissuration peu nuisible» 

MPa25,3)MPa5,MPa25,3min(u   

max

uV = 
2

lqu =
260,21×5,5

2
= 715kn 

 

    MPaMPa uu 25,3401,1        

 Condition vérifiée 

Armatures transversales : 

cm
bh

t 2.1)2;5;57,2min(2;
10

50
;

35

90
min;

10
;

35
min max0 


















                                                            

                                                                                                                 

les armatures transversales seront réalisées par un étrier de ∅8                                                             

on adopte un cadre et un étrier de HA8 , soit 4HA8=2.01cm²                                                  
                                                                                                                  
Calcul des espacements :                                                                                                                                         
                                     
Selon le RPA 99 (corrigé en 2003), l’espacement entre les cadres doit être :                                                                                                                                                      

MPa
db

Vu

u 401,1
850.500

10.715 3

0

max





 

 

En zone nodale :                                                                                               

St≤  min(
𝑕

4
; 12∅𝑙; 30)                                                                                                                                                    

St≤  min(22,5; 24; 30)                                                                                        

St   ≤   24cm                     on prend St=10 cm              

  
𝑕

2
   ≤  St ≤

90

 2
= 45𝑐𝑚                                                                                                                  

on prend   St=25 cm                                                                                                                                  

on a : At≥0,003 St b =0,003.10.50=1,5cm²                                                                                                                         

At= 4HA8=2.01cm²  ≥   1,5 cm²           Condition vérifiée                                                                                                                                                 

                                                                                                                                                    

                                                                                                             

                                                                                                                                                         

                                                                                                                                                                                                                                     

La longueur de recouvrement :  
La longueur minimale de recouvrement  ls≥50∅ 

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux doit être 

Effectué avec des crochets de 90°   .                                                                                                  

            

                                                                                                                                                        

            

                 

VI.5  Vérification à l’ELS : 

                                                        

KNms 94,188q 

 

Calcul des moments isostatiques 

mKN
lq

M u .31,714
8

5,594,188

8

22

10 




 

Calcule des moments aux appuis :  

0,3M0 =0,3×714,31=214,29 kn.m  

0,5M0 =0,5×14,31= 357,155 kn.m  

Calcule des moments en travée :  

0,85M0 =0,85×714,31= 607,29 kn.m
                                                                        

 
                                                                                                                                  

                                                                 

Etat limite de compression du béton : 

-Dans le béton : On doit vérifier :     
MPaavec bcbcbc 15:  

                                                                                                     

𝜎𝑠<𝜎𝑠        db

A






100
1                                                                                                                                  

puis à partir  des annexes on tire les valeur de K1 et  1                   

 

                                                                                                                                           



 

 

                                                                                                                    

-dans les aciers :    on doit vérifier :    𝜎𝑠 ≤ 𝜎𝑠    =min(2/3fe ;110 𝑛. 𝑓𝑡28) 

s

s
Ad

Ms

..1
 

        
std

M
A S

 


1
                           

                                                                                                  

                                                                                                                                 

                     

                

          
Les résultats des vérifications sont donnés dans les tableaux suivants :                                    

Aux appuis :    b=50cm    d=85cm    

 

 

 

 

 

   

appuis Aado Ms 

(kN.m)  

ρ1 β1 k1 σbc  

𝜎 bc 

Observation 

1 15,71 214,29 0,937 0.8845 28.29 5,017 15 Vérifiée 

2 18 ,85 357,77 0,443 0  ,898 34,02 7,30 15 Vérifiée 

travée 

 31,42 607,29  0.901 35,50 10,81 15 Vérifiée 

                    Tableau 5   : Vérifications des contraintes aux appuis et en travée                 

                                

   

            

VI.6Ferraillage de la semelle dans le sens B (largeur de la semelle) :  

                                                                                       

                                                                  
                                                                                                                             

Le calcul des armatures se fera avec la méthode des bielles      

                                                                                                                                   

𝐴𝐵 =
𝑁𝑢𝑓 (𝐵−𝑏)

8.𝑑.𝜎𝑠𝑡
 

 B=1m                                                

 Nuf=B.𝜎(3 /4).100  

=1×188,94×1 =188,94 kn                                                                                                                                                                                                                                      

                                                                                      

    
 
𝐴𝐵

 est la section d’armatures longitudinales donnée par mètre linière (cm²/ml).                              

Ce qui nous donne                                                                                                                                        

 𝐴𝐵 =
188,94.103(1000−5000 )

8 85 348
=0,339cm² /ml                                                                                                     

On prend 4 HA 12 =4.52 cm 

                                                                                                                                                           

Armatures de répartition :                                                                                                                        

Ar=
𝐴𝐵

4
=1.13 cm²   On prend 4 HA 10 = 3,14 cm²                                   



 

 

           VI.7  Ferraillage de la semelle sous voiles : 

 
 

 

 

a)Dimensionnement :           
Ns=1568,01KN      L= 2,6 m  ςsol = 0,2bars = 0,2MPA = 200KN. m²                                                           

La largeur de la semelle : mB 11,2
7,3200

01,1568





     

On prend : B = 3m                                                                                        

La hauteur de la semelle :
 

cm
bB

hs 5
4





                                                                                        

cmcmhs 75,435
4

45250





                                 
On prend : h = 45cm        

                                                       

b)Vérification de la contrainte du sol :                                                                                        
 

²/250²/04,233
7,35,2

68,2155

.
mKNmKN

LB

Ns
sol 


 Condition vérifiée     

                                                                       c)Calcul des armatures 

:           
Les armatures seront calculées en considérant une bande de 1 m                                                                                                              

B

bBN
Mu u

8

)²( 


                   

mKNMu .19,78
)5,2(8

)²45,05,2(01,1568





                                                                                                              

sd

Mu
A

9,0


                           

²24,6
348)400(9,0

1019,78 6

cmA 




                                                                                                       

                              
On prend 6 HA14 = 9.24 cm²

                                                                                             Armatures de répartition  :                                                                                                           

Ar=
𝐴𝑠

4
=2.31cm²   On prend 4 HA 10 = 3,14 cm²              

  



 

 



 

 

 

 

IX.1 Introduction : 

 

 



 

 

     Afin de relier l’infrastructure à la superstructure et réaliser l’encastrement de la structure 

dans le sol, nous prévoyons un mur plaque qui doit assurer la fonction de soutènement et de 

résistance à la pression latérale des terres. 

IX.2 Pré-dimensionnement du mur plaque : 

L’épaisseur minimale exigée pas le  RPA 99 (Article.10.12) pour le mur plaque est de 15cm, 

dans notre cas on optera pour une épaisseur de20.et une hauteur de 3,6 m 

 

IX.3 Méthode de calcul : 

Le mur plaque sera calculé comme une console verticale encastrée au niveau de la  semelle et 

simplement appuyé au niveau du plancher. Un joint de 3cm d’épaisseur, qui sera occupé par 

une feuille de polystyrène, est pris en compte entre le mur et le verso des poteaux. 
 

 

 
Figure.1 schéma statique de mur plaque. 

 

1- Détermination des sollicitations : 

En absence du rapport de sol nous optons pour les caractéristiques mécaniques et physiques 

suivantes : 

- Poids volumique du sol :𝛾= 18 KN/m
3
. 

- Angle de frottement interne : 𝜑= 30°. 

- Cohésion : C = 0. 

- Surcharge éventuelle : q = 10 KN/m
2
. 

- La contrainte admissible du sol : σsol =2 bars. 

 

 

 



 

 

 

2- Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur : 

Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont : 

ςH = K0 x ςV  

ςV= q + (x h) 

 
Avec :  

ςH : Contrainte horizontale. 

ςV : Contrainte verticale. 

K0 : coefficient de poussée des terres au repos. 

Puisque le sol est pulvérulent la relation de Jacky est applicable. 

Donc : K0 = 1-sin 𝜑 = 1- sin 30 =0.5  

- ELU : 

ςH = K0 x ςV  = K0 (1.35x 𝛾 x h +1.5xq)  

 

Pour h =0 ςH =0.5 x1.5x10= 7.5KN/m
2
. 

Pour h =3,6m ςH=0.5 (1,35x18x3,6+1,5x10) = 51,24KN/m
2
. 

 

- ELS :  

ςH = K0 x ςV  = K0(𝛾 x h + q)  

 

Pour h =0               ςH =0.5x10= 5KN/m
2
. 

Pour h =3,6m ςH=0.5 (18x3,6 +10) =37,4KN/m
2
. 

 

3- Diagramme des contraintes : 

 

3,6m 



 

 

 
 

 Figure -3 : Diagramme des contraintes 

4- Charges moyennes : 

 

Charges moyennes à considérer dans le calcul pour une bande de 1 m : 

 

ELU:qu = 
3𝑥𝜎𝑕𝑖𝑛𝑓 +𝜎𝑕𝑠𝑢𝑝

4
= 

3𝑥52,24+7,15

4
x 1m = 40,97 KN/ml. 

ELS:qs= 
3𝑥𝜎𝑕𝑖𝑛𝑓 +𝜎𝑕𝑠𝑢𝑝

4
= 

3𝑥60.71+5

4
x 1m = 29,3 KN/ml. 

IX.4 Ferraillage du mur plaque: 

1- Méthode de calcul : 

Le mur de plaque sera considérer comme un ensemble de dalles continues encastrées sur 

quatre cotés au niveau des nervures et des poteaux. 

 

2- Détermination des moments : 

La détermination des moments de flexion se fera à partir de la méthode des panneaux 

encastrés sur quatre appuis. 

Le panneau considéré est un panneau de rive, dont l’appui peut assurer un encastrement 

partiel. Pour tenir compte de la continuité d’une dalle, les moments seront affectés aux 

Coefficients suivants : 

 Moment en travée : 0.75 

 Moment d’encastrement sur les grands côtés : 

      -0.3 (Appui de rive). 

      -0.5   (Autre appui). 



 

 

3- Identification des panneaux : 

Ly= 3,6 m. 

Lx= 3,7 m. 

𝜌= 
𝑙𝑦

𝑙𝑥
 = 

3,6

3,7
 = 0,97> 0.4                Le panneau travaille dans les deux sens. 

𝜌= 0.56μx = 0, 0452 

μy= 0, 9857 

 

M0x = μx x qu x lx
2
 = 0,0452 x 40,97 x 3,7

2
 = 25,35 KN.m 

M0y= μy x M0x= 0,9875x 25,35 = 25,033KN.m 

4-Correction des moments : 

 Sens xx : 

Sur appuis : Ma = 0.50 M0x = 0.50x 40,97 =20,48KN.m. 

En travée : Mt= 0.75M0x=0.75x 40,95= 30,72 KN.m. 

 Sens yy : 

Sur appuis : Ma = 0.50M0y= 0.50 x 25,033= 12,51KN.m. 

En travée : Mt  = 0.75 M0y=0.75 x 25,033= 18,77KN.m 

5- Calcul des armatures: 

 

Le ferraillage se fera pour une bande de 1 ml. 

 

𝜇= 
MU

bx d2xfbu
 ;fbu = 14.2MPa ;    A= 

MU

βx𝑑x𝜎𝑠𝑡
  

Amin=0.23×b×dx
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 = 0.23x100x17 x

2.1

400
 = 2.052cm

2
. 

Le résumé des calculs est donné dans le tableau suivant : 

Sens Zone Mu 

(KN.m) 
μu Obs β Amin 

(cm
2
) 

A 

(cm
2
) 

A 

Adopté 

(cm²/ml) 

Ferraillage St 

(cm) 

X-X Appuis 20,48 0.05 SSA 0,974 2.052 3,55 6,79 6HA12 15 

Travée 30,72 0,074 SSA 0,963 2.052 5 ,39 9 ,24 6HA14 15 



 

 

Y-Y Appuis 12,51 0,03 SSA 0,985 2.052 2,14 6,79 6HA12 15 

Travée 18.77 0,045 SSA 0,9765 2.052 3,24 6,79 6HA12 15 

Tableau -1 : ferraillage du mur plaque. 

Armatures transversales : 

∅𝑡 ≥ ∅𝑙/3 = 12/3= 4.4cm². 

Soit le diamètre des armatures transversales=∅𝑡 8mm. 

6- Recommandation du RPA : 

 

Le mur doit avoir les caractéristiques suivantes : 

- Les armatures sont constituées de deux nappes. 

- Le pourcentage minimal des armatures est de (0.1%B) dans les deux sens (horizontal 

et vertical) : 

A ≥ 0.001 × b × h = 0.001 × 100 × 20 = 2 cm
2
. 

- Les deux nappes sont reliées par quatre (04) épingles/m2 de HA8. 

IX.5 Vérification à L’ELU : 

2- Section minimal : 

Selon le BAEL91/99(Condition de non fragilité Art. A.4.2) : 

A adopté> Amin = 0.23b x d x 
ft28

400
 = 0.23x100x17x

2.1

400
 = 2.052 cm

2
 

Selon le RPA99/2003 : 

Amin= 0.001x100x20=2.5cm² 

A adopté= 4,71cm
2>Amin= 2.052 cm

2 
                         condition vérifiée. 

 

XI-5. Vérification à L’ELS : 

 

𝜌= 
𝑙𝑦

𝑙𝑥
 = 

3,6

3,7
 = 0,97> 0.4                𝜌= 0.56μx = 0, 0452 

μy= 0, 9857 

 

M0x = μx x qu x lx
2
 = 0,0452 x 29,3x 3,7

2
 = 18,13 KN.m 

M0y= μy x M0x= 0,9857 x 18 ,13= 17,87KN.m 

 Sens xx : 

Sur appuis : Ma = 0.50 M0x = 0.50x18,13 =9,065KN.m. 

En travée : Mt= 0.75M0x=0.75x 18,13= 13,59 KN.m. 

 

 Sens yy : 



 

 

Sur appuis : Ma = 0.50M0y= 0.50 x 17,87= 11.225KN.m. 

En travée : Mt  = 0.75 M0y=0.75 x17,87= 13,40 KN.m 

Vérification des contraintes : 

Notre mur plaque  peut être en contact direct avec de l’eau, dans notre cas on va considérer les 

fissurations comme préjudiciable. 

 

 

 

 Dans les aciers : 

𝜎𝑠 ≤ 𝜎𝑠
−= min (

2 

3
fe ; max (0.5fe ; 110 𝜂𝑓𝑡𝑗)) = 201.63MPa. 

 Dans le béton : 
 

ςbc ≤ 𝜎𝑏𝑐
−

 = 0.6x fc28 = 15MPa 

𝜎𝑠=
𝑀𝑠

𝛽1𝑥𝑑𝑥𝐴𝑠
    ;    ςbc = 

𝜎𝑠

𝐾1
      ;      𝜌1=

100𝑥𝐴𝑠

𝑏𝑥𝑑
 

 

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :  

 

Sens 

 

Zone 

As 

(cm
2
) 

Ms 

(KN.m) 
ρ1 

 

𝜷𝟏 K1 σs 

(MPa) 

𝝈𝒔
− 

(MPa) 

𝛔𝐛𝐜 

(MPa) 

𝝈𝒃𝒄
−  

(MPa) 

 

Obs 

 

X-X 

Appuis 6,79 9,065 0,399 0.903 36.55 86,96 201.63 2,37 15 vérifiée 

Travée 9,23 13,59 0.543 0.890 30.45 97,31 201.63 3,19 15 vérifiée 

 

Y-Y 

Appuis 6,79 11,225 0.399 0.903 36.55 107 ,69 201 ,63 2,94 15 vérifiée 

Travée 6,79 13,40 0.399 0.903 36.55 128,55 201.63 3,51 15 vérifiée 

 

Tableau-2 : vérification des contraintes à l’ELS 

 

IX.6 Le ferraillage de mur plaque :  



 

 

 

 


