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Introduction générale : 

                Le génie civil est une branche de l'ingénierie qui se concentre sur la 

conception, la construction, et la maintenance des infrastructures physiques et 

des ouvrages publics. Cela inclut des éléments tels que les bâtiments, les ponts, 

les routes, les barrages, les canaux, et d'autres structures similaires. Les 

ingénieurs civils jouent un rôle essentiel dans le développement de projets qui 

façonnent notre environnement bâti. Ils s'emploient à résoudre des problèmes 

complexes liés à la conception, à la gestion de projets et à la garantie de la 

sécurité des structures. Leur expertise contribue à la création d'infrastructures 

durables et fonctionnelles qui répondent aux besoins de la société. 

Dans le cadre de notre étude, nous nous attèlerons à l'analyse d'un édifice à 

usage mixte (habitation, service et commerce) en R+9. Cette démarche se pliera 

aux exigences du règlement parasismique Algérien RPA, ainsi qu'au règlement 

du béton armé aux états limites BAEL 91 modifiée 99. 

 

                 Notre travail s'organisera en plusieurs étapes méthodiques. Nous 

débuterons par la présentation détaillée de l'ouvrage ainsi que des matériaux 

préconisés, notamment le béton et l'acier. Ensuite, nous aborderons le pré 

dimensionnement des éléments structuraux, suivi des calculs relatifs aux 

éléments non structuraux, chacun étant développé dans un chapitre dédié. 

 

       Le quatrième chapitre sera consacré à l'analyse dynamique de la structure, 

où nous procéderons à sa modélisation à l'aide du logiciel Etabs, puis à la 

vérification de sa conformité aux exigences du RPA. 

 

       Dans le cinquième chapitre, nous nous attèlerons au ferraillage minutieux 

des éléments structuraux, garant de leur résistance et de leur stabilité. 

 

        Enfin, le dernier chapitre sera dédié à l'étude de l'infrastructure, clé de 

voûte de la solidité de l'ensemble. Nous conclurons notre travail par une 

synthèse globale, qui consolidera l'ensemble des analyses et des 

recommandations formulées au fil de notre étude. 
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   I.1. Introduction :  

           Chaque travail a un but précis à satisfaire, le projet à étudier, comme tout ouvrage de génie civil 

doit être calculé de façon à assurer la stabilité de l’ouvrage et la sécurité des usages pendant et après la 

réalisation avec un moindre coût.  

           Pour cela, nos calculs seront vérifiés aux règlements en vigueur ; à savoir le règlement parasis-

mique Algérien RPA (version 2003) et les règlements du béton aux états limites BAEL 91modifiée 99, 

CBA93, DTU et DTR. 

   I.2. Description de l’ouvrage : 

L’ouvrage en question est un bâtiment R+9, qui a les caractéristiques suivantes : 
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Usage : 

Multiple 

 RDC à usage commercial. 

 9 étages à usage d’habitation. 

Zone 

d’implantation 

Lieu d’implantation est à Draa El Mizane willaya de Tizi-Ouzou, 

cette région est classée comme une zone de moyenne sismicité 

Zone IIa 

Groupe d’usage Ouvrage d’importance moyenne «groupe d’usage 2 » 
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Dimension en élé-

vation 

 Hauteur du bâtiment  est de : 30,6 m (sans l’acrotère). 

 Hauteur du Rez-de-chaussée est de : 3,06 m. 

 Hauteur de l’étage courant est de : 3,06 m. 

Dimension en plan  Longueur totale : L= 31,8 m (sens longitudinal). 

 Largeur totale :    l = 19,2 m (sens transversal). 

Tableau I-1 : Description de l’ouvrage. 

   I.3. Conception structurelle : 

Ⅰ.3.1 Ossature et contreventement : 

 La hauteur de l'ouvrage qui égale à 30,6 m ; dépasse 14 mètre, d’après le RPA 99 version 

2003, le système de contreventement du bâtiment sera  assuré soit : par des voiles ou bien 

par des voiles et des portiques. 

I.3.2 Les voiles : 

   Sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place, dans les deux sens. Ils sont destinés d’une 

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

l’effet des chargements horizontaux. 

I.3.3 Les planchers : 

    En ce qui concerne le type de plancher, on a opté pour un plancher en  corps creux. 
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I.3.4 Revêtements : 

 Etanchéité : destiné à la protection de plancher terrasse, composé de : gravillon roulé, 

feuille multicouches, isolation et une forme de pente de 1,5 %.  

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

murs extérieurs et les cages d’escaliers.  

 Enduit intérieur : réalisé en plâtre pour les plafonds et pour le revêtement des murs inté-

rieurs 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 et les 

escaliers. 

 Carreaux céramiques pour les façades principales. 

 Céramique pour les salles d’eau et les cuisines. 

Ⅰ.3.5 Fondations : 

Le choix de type de fondation dépend : 

 du type d'ouvrage à fonder, donc des charges appliquées à la fondation. 

 Etude géotechnique du sol : Il est important de faire une bonne reconnaissance des 

sols. Même i la couche superficielle est suffisamment résistants, il sera quand même né-

cessaire de faire une reconnaissance de sol sous le niveau de la fondation sur une pro-

fondeur de deux fois la largeur de la fondation et s’assurer que les couches du dessous 

sont assez résistantes .Si la couche superficielle n’est pas assez résistante une reconnais-

sance des sols devra être faite sur une profondeur plus importante. 

Ⅰ.3.6 Les escaliers : 

Notre bâtiment comporte un escalier composé de deux volées avec un palier au niveau des 
étages courant et le rez-de-chaussée. 

Ⅰ.3.7 L’acrotère : 

 Partie supérieure d’un mur réalisé dans le cas de toiture, terrasse ou à L’extrémité ; destinées à rece-
voir un relevé d’étanchéité. Dans notre projet la terrasse inaccessible sera entourée d’un acrotère de 
1m de hauteur et de 10 cm d’épaisseur. 

        Ⅰ.3.8 La maçonnerie : 

-Les murs extérieurs : sont les murs qui séparent l'intérieur d'un bâtiment de l'extérieur. 

-Les murs intérieurs : quant à eux, sont les murs qui séparent les différentes pièces à l'intérieur 

d'un bâtiment. 
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       I.3.9 Cage d’ascenseur : 

Notre bâtiment est muni d’une cage d’ascenseur, elle assure le déplacement vertical de celle-

ci à travers les différents niveaux d'un bâtiment. 

   I.4. Règlement utilises : 

Les règles utilisées sont :  

 Les règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et construction en béton 

armé suivant la méthode des états limites (BAEL91).  

 Les règles parasismiques algériennes (RPA 99modifié 2003).  

 Les charges et surcharges d’exploitation (DTR-BC-22).  

 Construction en béton armé (CBA 93). 

   I.4. Caractéristique mécanique des matériaux : 

      I.4.1 Béton : 

a. Les différentes caractéristiques de béton : 

 Formule /Art BAEL99 Résultat  
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Compression 

 

  

BAEL99: Art. A.2.1.11 : 

fcj=  
୨

ସ,଻଺ା଴,଼ଷ୨
  fc28 

pour  fc28 < 40MPA. 

 

fc28=25 MPA 

Traction BAEL99: Art. A.2.1.12 : 

ftj =0,6+0,06.fcj  

 si : fc28 < 60MPA 

ft28=2,1MPA 

Coefficient de 

Poisson 

BAEL99 : Art A.2.1.3  

•ELU :      ν =0      calcul des sollicitations. 

•ELS :      ν =0,2   calcul des déformations. 

Poids volumique ρ= 25 kN/m³ pour béton armé. 
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Instantané BAEL99: Art. A.2.1.21  

Eij =11000(fcj)1/3 

Ei28=32164,2MPA 

 

Diffère BAEL99: Art. A.2.1.22  Ev28=10818,87MPA 
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Tableau I-2 : Caractéristique de béton selon BAEL99. 

 

b. Diagramme de déformations (BAEL 99: Art A.4.3.41): 

 

  

   

  

   

  

  

 

Figure I-1 : Diagramme contrainte-déformation du béton (ELS) et(ELU) respectivement. 

Evj =3700(fcj)1/3  
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ELU BAEL99: Art A.4.3.41 

b

c
bc

f
f

 .

.85,0 28  

Avec :    θ =1 si la durée 

>24h. 

              θ =0,9 si la du-

rée >1h et <24h. 

               Si non θ =0,85. 

- situations durables :  

γb =1,5 

fbc= 14,20 MPA 

- situations accidentelle :  

γb =1,15 

fbc= 21,74 MPA 

ELS BAEL99: Art. A.4.5.2 

  28.6,0 cbc f
 

MPabc 15  
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BAEL99: Art.5.1.1: 𝝉𝒖 =
𝒗𝒖

𝒃.𝒅
 

 𝛕𝐮 ≤ min (0,20fc28 /𝛄𝐛 ; 5Mpa)       pour fissuration non préjudiciable. 

 τu  ≤  min (0,15fc28 /𝛄𝐛; 4 MPA)  pour fissuration préjudiciable  et très préjudiciable. 

(BAEL99 : Art A.5.1.211). 
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       I.4.2 Aciers : 

a. Caractéristique de l’acier : 

 Formule /Art BAEL + valeurs 

L’acier utilisé  Barres à haute adhérences (HA) : FeE400. 

 Treillis soudés (TS) : FeE520. 

Module d’élasticité longitudinal BAEL99 : Art A.2.2.1  :         Es = 2.105MPa 

Contrainte limite ELU 
BAEL 91 / modifier 99 : Art.4.3.2 :    

s

e
s

f


   

ELS Fissuration peu nuisible : BAEL99 : Art A.4.5.32 

Pas de vérification. 

Fissuration préjudiciable : BAEL99 : Art A.4.5.33 

)).110.,5,0(;
3

2
min( tjs ffeMaxfe    

Fissuration très préjudiciable : BAEL99 : Art A.4.5.34 

)).110.,5,0(;
3

2
min(.8,0 tjs ffeMaxfe    

η =1,60  pour les aciers à haute adhérence. 

Coefficient de sécurité de 

l’acier. 









lesaccidentelsituationsdesCas

durablessituationsdesCas
s

00,1

15,1
  

Tableau I-3 : Caractéristique de l’acier selon BAEL99. 
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b. Diagramme des contraintes (BAEL99, Art A.2.2.2): 

 

 

c. Protection d’armatures : (BAEL91 modifiées 99/ Art A.7.2.4) : 

Dans le but d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets d’intempéries 
et d’agents agressifs, on doit veiller à ce que l’enrobage(C) des armatures soit conforme aux 
prescriptions suivantes : 

 C ≥ 5cm : pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards salins 
ainsi pour ceux exposés aux atmosphères très agressives, et pour les éléments en con-
tact d’un liquide (réservoir, tuyaux, canalisations). 

 5cm > C ≥ 2cm : pour les éléments situés dans des locaux non couverts soumis aux 
condensations.  

 2cm > C ≥ 𝟏cm ∶ Pour les parois situées dans les locaux non exposés aux condensa-
tions. 

      Conclusion : 
   Dans ce premier chapitre on a présenté la structure à étudier, définit les différents éléments 
qui la composent et on a choisi les matériaux à utilisés. Ceci est dans le but d’approfondir 
l’étude qui permettra ensuite une étude de pré dimensionnement précise au chapitre suivant. 
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 INTRODURCTION :  

Le pré-dimensionnement des éléments en génie civil est une étape essentielle dans la 
conception et la réalisation de tout projet de construction. Il s'agit d'une étape préliminaire où 
les dimensions initiales des éléments structurels sont évaluées afin de garantir leur efficacité 
et leur sécurité. Il permet de déterminer les caractéristiques initiales des éléments structuraux 
avant de procéder à une analyse plus détaillée.  

Pour cela on se réfère au RPA99/Version2003, le BAEL91/Modifié 99, et le DTR-B 
C.2.2. 

 

II.1. Pré-dimensionnement des éléments : 

II.1-1. Les planchers : 

II.1-1-1 Planchers à cops creux : 

Ils sont constitués d’un corps creux et d’une dalle de compression reposant sur des 
poutrelles préfabriquées en béton armé ; offrant de nombreux avantages en termes de légèreté, 
de résistance, de rigidité et de facilité d'installation des services.  

Ces planchers sont conçus pour supporter leurs poids propre et les surcharges ainsi 
que toutes  les charges verticales qui s'appliquent sur le bâtiment et les transmettre aux 
éléments porteurs de la structure.  

• Pour sa hauteur : 

ℎ𝑡 ≥ 
୐୫ୟ୶

ଶଶ.ହ
…................. (BAEL 91modifies99 / Art B.6.8.4) 

Tel que : 

Lmax : portée libre de la plus grande travée dans le sens des poutrelles. 

Dans notre cas :  

 Lmax = 435cm  

Donc : ℎ𝑡 ≥ 
ସଷହ

ଶଶ.ହ
 ≥20 cm  

On opte pour un plancher de (16+4) ;  ℎ𝑡 =20 cm 

Epaisseur du corps creux = 20cm 

Epaisseur de la dalle de compression = 4cm 

Ce dimensionnement reste valable pour le reste des planchers. 
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II.1-1-2 Planchers dalle pleine : 

*La résistance au feu : 
 
Cette condition nous permet de fixer l’épaisseur minimale de la dalle afin d’assurer 
une protection suffisante vis-à-vis du feu pour une durée moyenne. 
ep = 7cm pour une heure de coupe-feu. 
ep = 11cm pour deux heures de coupe-feu. 
ep = 17,5 cm pour un coupe-feu de quatre heures. 

On prend ep = 11cm 

*l’isolation acoustique : 

Pour assurer un minimum d’isolation acoustique, il est exigé d’avoir une masse surfacique 
minimale de 350kg/m2 d’où : 

MP =𝜌béton x e ≥ 350 kg /m2 ⟾ e ≥
୑୮

஡béton
≥

ଷହ଴

ଶହ଴଴
= 0,14 m /Avec : 𝜌béton = 2500 kg/m3 

e ≥0,14 m 

alors on  opte pour e=15cm. 

II.1-2 Les poutres :  
 
Ce sont des éléments horizontaux en béton armé coulés sur place dont le rôle est de 
reprendre les charges et les surcharges des planchers et les transmettre aux éléments 
verticaux.  
Elles doivent respecter les 
dimensions ci-après : 

 La largeur : b≥ 20cm 
 Hauteur : h≥ 30cm 
 Rapport : h/b≤4 

II.1-2-1 poutres principales : 
 Hauteur : 

୐୫ୟ୶

ଵହ
 ≤h ≤ 

୐୫ୟ୶

ଵ଴
      /      Largeur : 0,4h≤ 𝑏 ≤ 0,7ℎ 

 Hauteur : 
୐୫ୟ୶

ଵହ
 ≤h ≤ 

୐୫ୟ୶

ଵ଴
      →   

ହଷହ

ଵହ
 ≤h ≤ 

ହଷହ

ଵ଴
            →   35,66≤ h ≤ 53,5 

→ Nous optons pour: h= 40cm 
 Largeur : 0,4h≤ 𝑏 ≤ 0,7ℎ        →  16≤ 𝑏≤ 28       
 
→ Nous optons pour: b= 25cm 
 
 
*Vérifications du RPA : 
  

 La largeur : b≥ 20cm→ 25≥20  → Condition vérifiée 

 Hauteur : h≥ 30cm → 40≥30 → Condition vérifiée 
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 Rapport : h/b ≤4 →  
ସ଴

ଶହ
 ≤1,6≤ 4   → Condition vérifiée 

II.1-2-2 poutres secondaires : 
 
 Hauteur : 

୐୫ୟ୶

ଵହ
 ≤h ≤ 

୐୫ୟ୶

ଵ଴
      →     

ସ଼଴

ଵହ
 ≤h ≤ 

ସ଼଴

ଵ଴
          →   32≤ h ≤ 48,5 

 
→ Nous optons pour: h= 35cm 
 
 
 Largeur : 0,4h≤ 𝑏 ≤ 0,7ℎ        →  14≤ 𝑏≤ 24,5      
 
→ Nous optons pour: b= 25cm 
 
 
*Vérifications du RPA : 
  

 La largeur : b≥ 20cm→ 25≥20  → Condition vérifiée 

 Hauteur : h≥ 30cm → 35≥30 → Condition vérifiée 

 Rapport : 
୦

ୠ
 ≤ 4 →  

ଷହ

ଶହ
 ≤1,4 ≤4   → Condition vérifiée 

 

II.1-2-3 Poutres palière : 
 
La poutre palière est une poutre horizontale de section rectangulaire de dimension (bxh), elle 
repose sur deux appuis. Elle est destinée à supporter son poids propre, le poids du mur et  la 
réaction de la paillasse. 
Son pré-dimensionnement est comme suit :  

 Hauteur : 
୐୫ୟ୶

ଵହ
 ≤h ≤ 

୐୫ୟ୶

ଵ଴
      /      Largeur : 0,4h≤ 𝑏 ≤ 0,7 

 

 Hauteur : 
୐୫ୟ୶

ଵହ
 ≤h ≤ 

୐୫ୟ୶

ଵ଴
      →      

ଷଵହ

ଵହ
 ≤ h ≤ 

ଷଵହ

ଵ଴
         →   21≤ h ≤ 31.5 

→ Nous optons pour: h= 30cm 
 
 Largeur : 0,4h≤ 𝑏 ≤ 0,7ℎ        →  12≤ 𝑏≤ 21 
 
→ Nous optons pour: b= 20cm 
 
*Vérifications du RPA : 

 La largeur : b≥ 20cm→ 20≥20  → Condition vérifiée 

 Hauteur : h≥ 30cm → 30≥30 → Condition vérifiée 

 Rapport : 
୦

ୠ
 ≤ 4 →  

ଷ଴

ଶ଴
 ≤1,5 ≤4   → Condition vérifiée 
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II.1-3. Les poteaux:   

Le pré dimensionnement des poteaux sera fait à l’état limite de service (ELS) en 
Compression simple. Avec un effort normal de compression : (Ns = G + Q) 

En supposant que seul le béton reprend l’effort normal Ns qui est la somme de charge Q et G 
, La section du poteau est obtenue par la formule suivante : 
   

                                               S ≥ ୒ୱ

஢̅ୠୡ
 

 
Avec : 
 
Ns: effort normal de compression à la base du Poteau qui est donnée par : 
Ns = G+Q 
 
S : section transversale du poteau. 
𝛔̅𝐛𝐜 : Contrainte admissible du béton 
𝜎𝑏𝑐 = 0,6 × 𝑓𝑐28 → 𝜎𝑏𝑐 = 0,6 × 25 = 15𝑀𝑃𝑎 = 1.5 kn/cm2     
 
Selon le RPA 99/version 2003,A.7.4.1) la dimension des sections transversales des poteaux 
doivent satisfaire les conditions suivantes : 
 

 Min (b, h) ≥ 25cm EN zone I et II a. 
 Min (b, h) ≥ 30cm EN zone IIb et III. 

 Min (b, h) ≥ ୦ୣ

ଶ଴
  avec he : hauteur libre des étages. 

 ଵ

ସ
≺ 

ୠ

୦
 ≺4. 

II.1-3-1 Détermination des charges et surcharge : 
  

Pour déterminer les charges permanentes G et les charges d’exploitation Q, nous allons nous 
référer du document technique réglementaire (DTR B.C.2.2).         
 
 

II.1-3-1-1 Charges permanentes G : 

Plancher terrasse : 
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Tableau.II.1 : Charges permanentes de la terrasse inaccessible. 

      

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

Plancher étage courant : 

                         Tableau.II.2 Charges permanentes de l’étage courant. 

                    

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Désignation des éléments 

Epaisseur 

(m) 

Poids 

volumique 

(KN/m3) 

Poids 

surfacique (KN/m2) 

1 Couche de gravillons. 0.05 17 0,85 

2 
Étanchéité de type 

multiple 
0.02 6 0,12 

3 Béton en forme de pente 0.07 22 1.54 

4 Pare vapeur 1 feuille / 0.01 

5 Isolation thermique 0.04 4 0.16 

6 
Plancher corps creux 

(16+4) 
0.2 14 2.8 

7 Enduit en plâtre 0.02 10 0.2 

TOTAL    G=5.68 

 
Désignation des éléments 

Epaisseur 

(m) 

Poids 

volumique 

(KN/m3) 

Poids 

surfacique 

(KN/m2) 

1 Cloisons intérieurs 0.10 10 1 

2 
Revêtement en 

carrelage 0.02 20 0,4 

3 Mortier de pose 0.02 20 0.4 

4 Couche de sable 0.02 18 0.36 

5 
Plancher en corps 

creux 0.2 14 2.8 

6 Enduit en plâtre 0.02 10 0.2 

TOTAL  G=5.16 
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 Balcon : 

                      Tableau.II.3 : Charges permanentes des loggias et séchoirs.   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Murs intérieurs : 

                            Tableau.II.4 : Charges permanentes des murs intérieurs. 

 
Désignation des éléments 

Epaisseur 

(m) 

Poids 

volumique 

(KN/m3) 

Poids 

surfacique 

(KN/m2) 

1 Enduit en plâtre 0.02 10 0,2 

2 Biques creuses 0.1 9 0,9 

1 Enduit en plâtre 0.02 10 0,2 

TOTAL  G=1,3 

 

 

 

 

 

 

 
Désignation des éléments 

Epaisseur 

(m) 

Poids 

volumique 

(KN/m3) 

Poids 

surfacique 

(KN/m2) 

1 1. Carrelage  0.02 20 0.40 

2 2.Mortier De Pose 0.02 20 0.4 

3 3.Couche De Sable 0.02 18 0.36 

4 4.Dalle Pleine  0.15 25 3.75 

5 5.Mortier ciment 0.02 18 0.36 

TOTAL  G=5.27 
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Murs extérieurs : 

                               Tableau.II.5 : Charges permanentes des murs extérieurs. 

 
Désignation des éléments 

Epaisseur 

(m) 

Poids 

volumique 

(kN/m3) 

Poids 

surfacique 

(kN/m2) 

1 Enduit de ciment 0.02 22 0.44 

2 Maçonnerie  en 

briques creuses 
0.10 9 0,9 

 Lame d’air 0.05 0 0 

2 Maçonnerie  en 

briques creuses 

 
0.1 

 
9 

 
0,9 

3 Enduit en plâtre 0.02 10 0,2 

TOTAL  G=2.44 

 

II.1-3-1-2 Localisation du poteau le plus sollicité :  

Ce sont les poteaux D3 et D8 : 

En considérant en premier lieu que les poteaux sont d’une dimension (25,25). 

La  surface d’influence nette du poteau (Sn) est : 

S1 = 1.475 x 2.55= 3.76 m² 

S2 = 1.475 x 2.375 = 3,50 m² 

S3 =1.925x 2.55 = 4.90 m² 

S4 = 1.925x 2.375 = 4.57 m² 

Sn = S1+S2+S3+S4 = 16.73 m² 

II.1-3-1-3 Poids propre des éléments : 

* Les planchers : 
 
- Plancher terrasse : Gpt = Gt × Sn →  Gpt= 5.68×16.73= 95.026 KN 

- Plancher courant : Gpc = Gc × Sn →  GpC= 5.16×16.73 = 86.326 KN 

* Poutres : 
 
- Poutres principales : 
Gpp= 0.40 × 0.25 × (2.55+2.375) × 25 = 12.3125 KN 
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- Poutres secondaire : 
Gps= 0.35 × 0.2× (1.475+1.925) × 25 = 5.95 KN 

-Le poids total : 
GP=G𝑝𝑝 + G𝑝𝑠 = 12.3125+5.95 
GPtotal=18.262 KN 

*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 : 

-GpRDC = GpEtage = 0,25×0,25×(he)×25= (0,25×0,25)×( 3.06)×25 = 4.78 KN 

II.1-3-1-4 Les surcharges d’exploitation : 

 Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR B.C.2.2.2 comme suit :  

 Plancher terrasse ………………………………………..… . Q =1,00 kN/m2 

 Plancher étage courant: à usage d’habitation ………………. Q =1,50 kN/m2 

Plancher du RDC à usage commercial…………………...… Q=2.5 kN/m2  

L’escalier…………………………………………………….. Q=2,50 kN/m²  

Balcons/séchoirs/loggias……………………………………Q=3,50 kN/m² 

II.1-3-1-5 Surcharge d’exploitation de chaque plancher : 
 
-Plancher terrasse inaccessible : Q = 1.00 ×16.73= 16.73KN 
 
-Plancher étage 01 (usage commercial) : Q= 2.50×16.73 = 41.825KN  
 
-Plancher étages courant 02…09 (usage habitation): Q = 1.5 ×16.73 = 25.095KN 

II.1-3-2 Loi de dégression des charges : 

Elle s’applique aux bâtiments à grand nombre de niveaux 𝑛 ≥ 5, ou les occupations des divers 
niveaux peuvent être considérées comme indépendantes. Dans notre cas la loi de dégression 
de charges est applicable D.T.R B.C 2.2 Art 6.3. 
 
La loi de dégression de charges d’exploitation est donné tel que : 
 Q = Qo + (3 + n)/2n × Σ Qi. 
 
Avec : 
*(3 + n)/2n : Coefficient valable pour n ≥ 05. 
*Q0 : surcharge d’exploitation à la terrasse. 
*Qi : surcharge d’exploitation de l’étage i. 
*n : numéro de l’étage du haut vers le bas. 
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             Tableau.II.6 : valeurs des coefficients de dégression des surcharges. 

 
 
II.1-3-2-1 Surcharges d’exploitation cumulées : 
 
Niveau 9 : Q0= 16.73 KN 

 

Niveau 8 : Q0 + Q1= 16.73+25.095= 41.825 KN 

 

Niveau 7 : Q0 + 0.95 (Q1 + Q2)= 16.73+ 0.95 (25.095×2)= 64.41KN 

 

Niveau 6 : Q0 + 0.90 (Q1+ Q2+ Q3)= 16.73 + 0.90 (25.095×3)= 84.486 KN 

 

Niveau 5 : Q0 + 0.80 (Q1+ Q2+ Q3+Q4)= 16.73+ 0.80 (25.095×4)= 97.034 KN 

 

Niveau 4 : Q0 + 0.75 (Q1+ Q2+ Q3+Q4+Q5)= 16.73 + 0.75 (25.095×5)= 110.836KN 

 

Niveau 3 : 𝑄0 + 0.71 (𝑄1 + 𝑄2 + 𝑄3 + 𝑄4 + 𝑄5 + 𝑄6)  

= 16.73 + 0.71 (25.095×6)= 123.634KN 

 

Niveau 2 : 𝑄0 + 0.68 (𝑄1 + 𝑄2 + 𝑄3 + 𝑄4 + 𝑄5 + 𝑄6 + 𝑄7) 

= 16.73 + 0.68 (25.095×7)= 136.182KN  

 

Niveau 1 : 𝑄0 + 0.66 (𝑄1 + 𝑄2 + 𝑄3 + 𝑄4 + 𝑄5 + 𝑄6 + 𝑄7 + 𝑄8) 

= 16.73 + 0.66 (25.095×8)= 149.231KN 

 

Niveau du RDC : 𝑄0 + 0.65 (𝑄1 + 𝑄2 + 𝑄3 + 𝑄4 + 𝑄5 + 𝑄6 + 𝑄7 + 𝑄8 + 𝑄9)  

= 16.73 + 0.65 (25.095×8+41.825)= 174.41KN 

 

 

Niveaux 9 8 7 6 5 4 3 2 1 RDC 

Coefficients 1 1 0.95 0.90 0.80 0.75  0.71 0.68 0.66 0.65 



Chapitre II :                                                                     Pré-dimensionnement des éléments 

16 
 

II.1-3-3 Dimensionnement des sections des poteaux : 

                                          Tableau.II.7 : Sections des poteaux 

  
II.1-3-3-1 Vérification de la section du poteau : 
 
II.1-3-3-1-1 Vérification relative aux exigences du RPA (art7.4.1du RPA99) : 
 
Selon le (RPA 99/version 2003,A.7.4.1) la dimension des sections transversales des poteaux 
doivent satisfaire les conditions suivantes : 
 

 Min (b, h) ≥ 25cm EN zone I et II a. 
 Min (b, h) ≥ 30cm EN zone IIb et III. 

 Min (b, h) ≥ ୦ୣ

ଶ଴
  avec he : hauteur libre des étages. 

 ଵ

ସ
≺ 

ୠ

୦
 ≺4. 

 

Du RDC au 3eme : 

Min (b, h) = 55 ≥ 25cm ……………Condition vérifiée. 

Min (b, h) = 55 ≥ ୦ୣ

ଶ଴
 = 

ଷ଴଺

ଶ଴
 =15.3……………Condition vérifiée. 

 N
iv

ea
ux

 

 
Charges permanentes (KN) 

Su
rc

ha
rg

es
 

D
’e

xp
lo

it
at

io
n 

(K
N

) 

E
ff

or
t 

no
rm

al
 

(K
N

) 

N
 =

 G
c 

+
 Q

c 

 

Section des Poteaux 

(cm2) 

 
 

Poids du 

plancher 

 
Poids 

des 

poteaux 

 
Poids 

des 

poutres 

 
 
 

Gtot 

 
 
 

Gcum 

 
 
 

Qcum 

E
ff

or
t 

no
rm

al
 

(K
N

) 
   

   
   

   
   

   
  N

 =
 G

c 
+

 Q
c Section 

trouvée 

N 

 
 

Section 

Adopté 
    ϭ𝑏𝑐 

9 95.026  4.78   18.262  118.068 118.068  16.73 134.798 89.865 45×45 

8 86.326   4.78   18.262  109.368 227.436 41.825 269.255 179.503      45×45 

7 86.326   4.78   18.262  109.368 336.804  64.41 401.214     267.476      45×45 

6 86.326   4.78   18.262  109.368 446.172  84.486 530.658 353.772      50×50 

5 86.326   4.78   18.262  109.368 555.54  97.034 652.574 435.049      50×50 

4 86.326   4.78   18.262  109.368 664.908 110.836 775.744 517.162      50×50 

3 86.326   4.78   18.262  109.368 774.276 123.634 897.91 598.606 55×55 

2 86.326   4.78   18.262  109.368 883.644 136.182 1019.826     679.884 55×55 

1 86.326   4.78   18.262  109.368 993.012 149.231 1142.243 761.495 55×55 

     (RDC) 86.326   4.78   18.262  109.368 1102.38 174.41 1276.79 851.193 55×55 
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ଵ

ସ
 ≺ 

ହହ

ହହ
 ≺4……………Condition vérifiée. 

 

Du 4eme au 6eme étage : 

 

Min (b, h) = 50 ≥ 25cm ……………Condition vérifiée. 

Min (b, h) = 50 ≥ ୦ୣ

ଶ଴
 = 

ଷ଴଺

ଶ଴
 =15.3……………Condition vérifiée. 

  
ଵ

ସ
 ≺ 

ହ଴

ହ଴
 ≺4……………Condition vérifiée. 

 
 
Du 7eme au 9eme étage : 
 

Min (b, h) = 45 ≥ 25cm ……………Condition vérifiée. 

Min (b, h) = 45 ≥ ୦ୣ

ଶ଴
 = 

ଷ଴଺

ଶ଴
 =15.3……………Condition vérifiée. 

  
ଵ

ସ
 ≺ 

ସହ

ସହ
 ≺4……………Condition vérifiée. 

 
II.1-3-3-1-2 Vérification des poteaux au flambement : 
  
Lorsqu'une structure est compressée dans le sens de la longueur, elle a tendance à fléchir 
perpendiculairement à l'axe de la force appliquée et les poteaux sont soumis à un effort de 
compression en raison d'un phénomène d’instabilité qui est le flambement.  
 
La stabilité du poteau vis-à-vis du flambement sera vérifiée par la condition suivante : 

       λ= 
୐୤

୧
 ≤ 50    

 

Avec : 
 
Lf : Longueur de flambement (Lf=0.7×L0) 
 
L0 : hauteur libre de poteau. 
 

i : Rayon de giration (i=ට
I

S
) 

I: Moment d’inertie du poteau I=
ୠଷ୦

ଵଶ

                                                                                                                                               

 
S : section transversale du poteau (b×h) 
 
On a : 
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                                 λ= 
୐୤

ට
౅

౏

 = 
଴.଻୐଴

ටౘ²

భమ

 = 0.7 L0 
√ଵଶ

ୠ
     

                                            →    →     →   →   
  
 

          

  

 
                     Tableau.II.8 : Vérification du flambement des poteaux. 
 

 
 
II.-1-4. Les voiles:   

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place, leur fonction principale 
est d’assurer la stabilité de l’ouvrage sous l’effet des efforts horizontaux, et à reprendre une 
partie des efforts dus aux charges verticales. 
 
Le pré dimensionnement des voiles se fera conformément au RPA 99 /version 2003 Art 
7.7.1. 
 
L’épaisseur minimale d’un voile : 𝒂𝒎𝒊𝒏=15cm 
 
Les éléments satisfaisant la condition Lmin ≥ 4a seront considérés comme des voiles et 
l’épaisseur du voile ̏a˝ sera déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et de la 
rigidité aux extrémités. 
 
 

Niveaux 𝒃 

(𝒄𝒎) 

𝒉 

(𝒄𝒎) 

𝑰 

(𝒄𝒎𝟒) 

𝑺 

(𝒄𝒎𝟐) 

𝒊 

(𝒄𝒎) 

L𝟎 

(𝒄𝒎) 

𝑳𝒇 

(𝒄𝒎) 

λ 
     Condition 

     λ ≤ 50    
9 30 30 67500 900 8,66 306 214,2 24,73 Condition vérifiée 

8 30 30 67500 900 8,66 306 214,2 24,73 Condition vérifiée 

7 30 30 67500 900 8,66 306 214,2 24,73 Condition vérifiée 

6 35 35 125052,08 1225 10,10 306 214,2 21,20 Condition vérifiée 

5 35 35 125052,08 1225 10,10 306 214,2 21,20 Condition verifiée 

 4 35 35 125052,08 1225 10,10 306 214.2 21.20 Condition vérifiée 

3 40 40 213333.33 1600 11.54 306 214.2 18.55 Condition vérifiée 

2 40 40 213333.33 1600 11.54 306 214.2 18.55 Condition vérifiée 

1 40 40 213333.33 1600 11.54 306 214.2 18.55 Condition vérifiée 

RDC 40 40 213333.33 1600 11.54 306 214.2 18.55 Condition vérifiée 
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L : longueur du voile. 
a : épaisseur du voile. 
he : hauteur d’étage 
 

 
                                                                    

Figure II.1 : Coupe d’un voile en élévation   
L’épaisseur des voiles est donnée par la formule : 

→ e ≥ 
୦ୣ

ଶ଴
 

 
De plus l’épaisseur est déterminée en fonction de la hauteur libre et des conditions de rigidité aux 
extrémités 
 
Avec : ℎ𝑒 =h-𝑒p 
 
 h : hauteur d’étage  
 
𝑒p : épaisseur du plancher  
 
L’épaisseur des voiles pour étage courant et RDC : 
 
ℎ𝑒 = 306-20= 286cm 
 

e ≥ 
୦ୣ

ଶ଴
≥ 

ଶ଼଺

ଶ଴
≥14.3cm 

 
On prend : e= 20cm. 
 
 
Vérification des exigences du RPA 99 version 2003 (Art 7.7.1) : 
 
*a=20cm → a>15cm………………. (Condition vérifiée). 
 
*𝐿𝑚𝑖𝑛 ≥ 4𝑎 → 𝐿𝑚𝑖𝑛 ≥ 4 × 20 =80𝑐𝑚. →𝑳𝒎𝒊𝒏 ≥ 𝟖0cm………. (Condition vérifiée). 
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II.2-Conclusion : 

- Poutres principales : 25 × 40 

- Poutres secondaires : 25 × 35 

- Poutres palières : 20 × 30 

- Epaisseur des voiles : 20 cm 

- Epaisseur dalle pleine : 15 cm 

- Epaisseur planché en corps creux : 16 + 4 = 20cm 

- Sections adoptées pour les poteaux : 

* RDC au 3éme étage : 55× 55 

* 4éme au 6éme étage : 50× 50 

*7éme au 9éme étage : 45× 45 
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III.1 Les planchers : 

  III.1.1 Introduction : 

Notre structure comporte un plancher constituée de poutrelles préfabriquées en 

forme de Té, disposées transversalement avec un espacement de 65 cm. Les 

poutrelles supportent des corps creux qui servent de coffrage perdu et 

d'isolant. Une dalle de compression en béton armé de 4 cm d'épaisseur est 

coulée sur les poutrelles et les corps creux pour former la surface du plancher. 

              

              
Figure III.1.1: Coupe vertical d’un plancher corps creux. 

   III .1.2 Etude de la Dalle de compression : 

La dalle de compression, également appelée table de compression ou dalle de 

répartition, est une dalle en béton coulée sur place qui recouvre l'ensemble du 

plancher et assure la transmission des charges vers les poutrelles. Elle est armée 

d'un treillis soudé de nuance TL520 avec un diamètre maximal des barres de 6 

mm et a généralement une épaisseur courante d'environ 4 cm. 

Les dimensions des mailles sont au plus égale aux valeurs indiquées par : BAEL 

91 modifiée 99/ L’Article B.6.8.423. 

o 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures.   

o 33 cm pour les armatures parallèles aux nervures. 
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Figure III.1.2: Disposition constrictive de la dalle de compression. 

 

    Calcul des Armatures : 

 Pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles : 

A⊥ = 
4l

fₑ
  

  Avec : 

 A : en (cm2) par mètre de nervure. 
 l : distance entre axes des poutrelles. 
50cm < l < 80cm   on prend : l = 65 cm. 

 Fe = 520 MPa : Limite d’élasticité. 

A⊥ = 
4×65

520
 = 0,5 cm ml⁄                                    A⊥ = 5T5 = 0,98 cm2 

Avec un espacement : St = 20 cm. 

 Pour les armatures parallèles aux poutrelles : 
A∥ = 

A⊥

2
 = 

1,41

2
 = 0,705 cm2                                     A∥ = 5T5 = 0,98 cm 

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

(TL520) de dimension (5×5×200×200) 
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                                                            20cm 

                                                                

                                                                             20cm 

 

 

 

                                                                                 ∅5(TL520) 

 

 

Figure III.1.3: schéma statique du treillis soudé. 

III.1.3 Etude de la poutrelle : 

Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément répartie et le calcul 

se fait en deux étapes :   

o Avant coulage de la dalle de compression. 

o Après coulage de la dalle de compression. 
 

a. Dimensionnement de la poutrelle : 
 

                     b 

 

                                                                       

                                                                                                       

        h            b1                         b1 

 

L 

                                   b0 

Figure III.1.4: caractéristique géométrique de la section en T. 

 

D’après [BAEL99 ; art A.4.1.3], la largeur de la dalle de compression à prendre 

en compte de chaque côté d’une poutrelle est limitée par :                                 



Chapitre III :                                                              Calcul des éléments non structuraux 

24 
 

                  b1 ≤ ( 
L

2
 ; 

L₁

10
;  
L

3
×

L₁

2
 ) 

 b0 =12 cm : Largeur de la nervure. 

 b : Distance entre axes des poutrelles. 

 L : La distance entre deux parements voisins de deux poutrelles  

L = 65 − 12 = 53 cm. 

 L1 = 4,50m : Longueur de la plus grande. 

 h0 = 4 cm : épaisseur de la dalle de compression. 

 h : hauteur totale de plancher. 

  

b1 ≤
L

2
 =  

53

2 
 = 26.5 cm 

b1 ≤ 
L1

10
 =  

450

10
 = 45 cm                                 on prend : b1 = 26,5cm. 

b1 ≤ 
2

3 

L₁

2
= 

2

3

450

2
= 150 cm 

 

b = 2b1 + b0 = 2 × 26,5 + 12 = 65cm……………………….condition vérifié. 

 

b. Calcul de la poutrelle : 

Les poutrelles sont sollicitées par des charges uniformément reparties dont la 

largeur est déterminée par l’entre axe de deux poutrelles successives (b = 65cm). 

Le calcul des poutrelles est généralement fait en deux étapes : 

1ère  Étape : avant coulage de la dalle de compression : 

Avant le coulage du béton de la dalle de compression, la poutrelle est considérée 

comme étant simplement appuyée, elle supporte son poids propre, le poids de 

corps creux et la surcharge de l’ouvrier. Mais ce n’est pas la panne de faire le 

calcul parce que les poutrelles sont maintenues par des pieds droit. 

2ème Etape : Après le coulage de la dalle de compression : 

Apres coulage, la poutrelle travaille comme une poutre en Te reposant sur des 

appuis intermédiaires, partiellement encastrée à ses deux extrémités. Elle 

supporte son poids propre ainsi que les charges et surcharges revenant au 

plancher. 
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c. Chargement : 

Étage courant :  

                                               G = 5,16 KN/m2   

                                               Q = 1,5 KN/m2 

Poids du plancher : G = 5,16 × 0,65 = 3,354 KN/m. 

Surcharge d’exploitation : Q = 1,5 × 0,65 = 0,975 KN/m. 

Combinaison des charges : 

qu = 1,35G + 1,5Q = 3,354 × 1,35 + 0,975 × 1,5 = 5,99 KN/ml 

qs =  G + Q = 3,354 + 0,975 = 𝟒, 𝟑𝟑 KN/m 

d. Choix de la méthode : 
  Les efforts interne sont déterminés, Selon le type de plancher, à l’aide des 

méthodes suivants :  

 Méthode forfaitaire.  

 Méthode de Caquot.  

 Méthode des trois moments. 

 

1. méthode forfaitaire : 
 

 Vérification des conditions d’application de la méthode : (BAEL 91 

modifiée99/ Art B.6.210). 
 

 La méthode s’applique aux planchers à surcharge d’exploitation modérée. 

 La surcharge d’exploitation doit vérifier la relation : 

      Q ≤ max (2G ; 5 KN/ml) 

      Q = 2,5 KN ≤ max (2G ; 5 KN/ml)…………………...condition vérifié. 

 Les moments d’inertie des sections transversales sont les mêmes dans les 

différentes travées…………………………………….........condition vérifie. 
 La fissuration est considérée comme non préjudiciable…...condition vérifie. 
 Le rapport des portées successives doit être compris entre : 
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0,8 ≤
l

lᵢ₊₁
  ≤ 1,25 

0,8 > 
200

320
 < 1,25 

0,8 > 
320

410
 < 1,25                                          condition non vérifié. 

0,8 < 
410

480
 < 1,25 

0,8 <
480

315
  > 1,25 

 
Les conditions ne sont pas vérifiées donc la méthode forfaitaire est non 

applicable. 

 Exposé de la méthode des 3 moments : 
Aux appuis : 

 

                 Mi-1.Li + 2Mi (Li+Li+1) + Mi+1.Li+1 = [(
−qᵢ.Lᵢᶾ

4
) + (

−q₊₁.Lᵢ₊₁ᶾ

4
)] 

 
En travée :  

 

               M(x) = µ(x) + Mi (1 - 
x 

Lᵢ
) + Mi+1.

X

Lᵢ
 

 

Tel que : µ(x) = 
qL 

2
x - 

qx²

2
= q 

x

2
 (L-x) 

 La position du point qui nous donne le moment max en travée est : 

 

                x = 
L

2
+

Mᵢ₊₁ − Mᵢ

q.Lᵢ
 

 

Les efforts tranchants : 

 

                v(x) = q 
Lᵢ

2
+ 

Mᵢ₊₁ − Mᵢ

Lᵢ
 

 

Avec :  

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

• ‟Mi-1″, ‟Mi″ et ‟Mi+1 ″ : Sont respectivement les moments en valeurs 

algébriques aux appuis « i-1 », « i » et « i+1 ».  
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• li : Portée de la travée à gauche de l’appui ‟i″.  

• li+1 : Portée de la travée à droite de l’appui ‟i″.  

• qi : Charge répartie à gauche de l’appui ‟i″.  

• qi+1 : Charge répartie à droite de l’appui ‟i″. 

 

   Ⅲ.1.4 Calcul à l’ELU  

On doit étudier trois cas  

 Premier cas : 

 
Figure III.1.5: schéma statique des poutrelles à l’ELU (1ercas). 

 

Calcul des moments aux appuis: 

Mi-1.Li + 2Mi (Li+Li+1) + Mi+1.Li+1 = [(
−qᵢ.Lᵢᶾ

4
) + (

−qᵢ₊₁.Lᵢ₊₁ᶾ

4
)] 

 Appuis 0: 

0 + 2M0 (0 + 2,00) + 2,00M1 = -qu (
0

4
+ 

2,00ᶾ

4
) 

4M0 + 2M1 = -11,98 KN.m. 

 Appuis 1: 

2,00M0 + 2M1 (2,00 + 3,20) + 3,20M2 = -qu (
2,00ᶾ

4
+ 

3,20ᶾ

4
) 

2,00M0 + 10,4M1 + 3,20M2 = -61,05 KN.m. 

 Appuis 2: 

3,20M1 + 2M2 (3,20 + 4,10) + 4,10M3  = -qu (
3,20ᶾ

4
+

4,10ᶾ

4
) 

3,20M1 + 14,6M2 + 4,10M3 = -152,28 KN.m. 

 

 Appuis 3: 

4,1M2 + 2M3 (4,10 + 4,80) + 4,80M4 = -qu (
4,10ᶾ

4
+

4,80ᶾ

4
) 
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4,1M2 + 17,8M3 + 4,8M4 = -268,82 KN.m. 

 Appuis 4: 

4,80M3 + 2M4 (4,80 + 3,15) + 3,15M5 = -qu (
4,80ᶾ

4
+

3,15ᶾ

4
) 

4,800M3 + 15,9M4 + 3,15M5 = -212,42 KN.m. 

 Appuis 5: 

3,15M4 + 2M5 (3,15 + 4,80) + 4,8M6 = -qu (
3,15ᶾ

4 
+

4,8ᶾ

4
) 

3,15M4 + 15,9M5 + 4,8M6 = -212,42 KN.m. 

 Appuis 6: 

4,80M5 + 2M6 (4,80 + 4,10) + 4,10M7 = -qu (
4,80ᶾ

4 
+

4,10ᶾ

4
) 

4,80M5 + 17,8M6 + 4,10M7 = -268,82 KN.m. 

 Appuis 7: 

4,10M6 + 2M7 (4,10 + 3,20) + 3,20M8 = -qu (
4,10ᶾ

4
+

3,20ᶾ

4
) 

4,10M6 + 14,6M7 + 3,20M8 = -152,28 KN.m. 

 Appuis 8: 

3,20M7 + 2M8 (3,20 + 2,00) + 2,00M9 = -qu (
3,20ᶾ

4
+

2,00ᶾ

4
) 

3,20M7 + 10,4M8 + 2,00M9 = -61,05 KN.m. 

 Appuis 9: 

2,00M8 + 2M9 (2,00 + 0) + 0 = -qu (
2,00ᶾ

4
+

0

4
) 

2,00M8 + 4M9 = -11,98 KN.m. 

 

Après résolution du système on aura : 

M0 = -1,16 KN.m                               M5 = -8,28 KN.m 

M1 = -3,67 KN.m                               M6 = -11,39 KN.m 

M2 = -6,43 KN.m                               M7 = -6,43 KN.m 

M3 = -11,39 KN.m                             M8 = -3,67 KN.m 

M4 =  -8,28 KN.m                              M9 = -1,16 KN.m 

Les moments calculés sont pour un matériau homogène, à cause de la faible 

résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu,           

les moments seront minorés en leur effectuant le coefficient (0,3) aux appuis de 

rives. 

On aura donc : 

M0 = -0,35 KN.m                               M5 = -8,28 KN.m 



Chapitre III :                                                              Calcul des éléments non structuraux 

29 
 

M1 = -3,67 KN.m                               M6 = -11,39 KN.m 

M2 = -6,43 KN.m                               M7 = -6,43 KN.m 

M3 = -11,39 KN.m                             M8 = -3,67 KN.m 

M4 =  -8,28 KN.m                              M9 = -0,35 KN.m 

 

      Calcul des moments en travées : 

         M(x) = q 
x

2
 (L-x) + Mi (1 - 

x 

Lᵢ
) + Mi+1.

x

Lᵢ
          

 Avec : x =  
L

2
+

Mᵢ₊₁ − Mᵢ

q.Lᵢ
 

Travée L 

(m) 

qu 

(KN/ml) 

Mi 

(KN.m) 

Mi+1 

(KN.m) 

x 

(m) 

Mmax       

(KN.m) 

0-1 2,00 5,99 -0,35 -3,67 0,72 1,21 

1-2 3,20 5,99 -3,67 -6,43 1,46 2,68 

2-3 4,10 5,99 -6,43 -11,39 1,85 3,8 

3-4 4,80 5,99 -11,39 -8,28 2,51 7,45 

4-5 3,15 5,99 -8,28 -8,28 1,58 -0,85 

5-6 4,80 5,99 -8,28 -11,39 2,29 7,45 

6-7 4,10 5,99 -11,39 -6,43 2,25 3,8 

7-8 3,20 5,99 -6,43 -3,67 1,74 2,68 

8-9 2,00 5,99 -3,67 -0,35 1,28 1,21 

Tableau III.1.1 : Les moments en travées à l’ELU (1ercas). 

 

 

 
                                       

                  Figure III.1.6: Diagramme des moments à l’ELU (1ercas). 

                                                   

  

Calcul des efforts tranchants : 

Au niveau d’un appui « i » : v(x) = q 
L

2
+ 

Mᵢ₊₁ − Mᵢ

Lᵢ
            les moments seront pris 

Au niveau d’un appui « i+1 » : v(x) = - q 
L

2
+ 

Mᵢ₊₁ − Mᵢ

Lᵢ
      en valeur absolue. 
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Travée L 

(m) 

qu 

(KN/ml) 

Mi 

(KN.m) 

Mi+1 

(KN.m) 

Ti 

(KN) 

Ti+1 

(KN) 

0-1 2,00 5,99 -0,35 -3,67 7,65 -4,33 

1-2 3,20 5,99 -3,67 -6,43 10,45 -8,72 

2-3 4,10 5,99 -6,43 -11,39 13,49 -11,07 

3-4 4,80 5,99 -11,39 -8,28 13,73 -15,02 

4-5 3,15 5,99 -8,28 -8,28 9,43 -9,43 

5-6 4,80 5,99 -8,28 -11,39 15,02 -13,73 

6-7 4,10 5,99 -11,39 -6,43 11,07 -13,49 

7-8 3,20 5,99 -6,43 -3,67 8,72 -10,45 

8-9 2,00 5,99 -3,67 -0,35 4,33 -7,65 

Tableau III.1.2 : Les efforts tranchants à l’ELU (1er cas). 

              

 deuxième cas : 

     

 
FigureIII.1.7: schéma statique des poutrelles à l’ELU (2ème cas). 

 

Calcul des moments aux appuis: 

Appuis 0: 

0 + 2M0 (0 + 2,00) + 2,00M1 = -qu (
0

4
+ 

2,00ᶾ

4
) 

4M0 + 2M1 = -11,98 KN.m. 

 Appuis 1: 

2,00M0 + 2M1 (2,00 + 3,20) + 3,20M2 = -qu (
2,00ᶾ

4
+ 

3,20ᶾ

4
) 

2,00M0 + 10,4M1 + 3,20M2 = -61,05 KN.m. 

 Appuis 2: 

3,20M1 + 2M2 (3,20 + 4,10) + 4,10M3  = -qu (
3,20ᶾ

4
+

4,10ᶾ

4
) 
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3,20M1 + 14,6M2 + 4,10M3 = -152,28 KN.m. 

 Appuis 3: 

4,1M2 + 2M3 (4,10 + 4,80) + 4,80M4 = -qu (
4,10ᶾ

4
+

4,80ᶾ

4
) 

4,1M2 + 17,8M3 + 4,8M4 = -268,82 KN.m. 

 Appuis 4: 

4,80M3 + 2M4 (4,80 + 0) = -qu (
4,80ᶾ

4
+

0

4
) 

4,800M3 + 9,6M4 = -165,61 KN.m. 

 

Après résolution du système on aura : 

M0 = -1,22 KN.m                               

M1 = -3,55 KN.m                                

M2 = -6,78 KN.m                                

M3 = -10,24 KN.m                              

M4 =  -12,14KN.m                               

Les moments calculés sont pour un matériau homogène, à cause de la faible 

résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu, les 

moments seront minorés en leur effectuant le coefficient (0,3) aux appuis de 

rives. 

On aura donc : 

M0 = -0,37 KN.m                               

M1 = -3,55 KN.m                                

M2 = -6,78 KN.m                                

M3 = -10,24 KN.m                              

M4 =  -3,64KN.m                               

      Calcul des moments en travées : 

Travée L 

(m) 

qu 

(KN/ml) 

Mi 

(KN.m) 

Mi+1 

(KN.m) 

x 

(m) 

Mmax       

(KN.m) 

0-1 2,00 5,99 -0,37 -3,55 0,73 1,25 

1-2 3,20 5,99 -3,55 -6,78 1,43 2,59 

2-3 4,10 5,99 -6,78 -10,24 1,91 4,14 

3-4 4,80 5,99 -10,24 -3,64 2,63 10,47 

Tableau III.1.3 : les moments en travées à l’ELU (2ème cas). 
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Figure III.1.8: Diagramme des moments à l’ELU (2ème cas). 

Calcul des efforts tranchant : 

Travée L 

(m) 

qu 

(KN/ml) 

Mi 

(KN.m) 

Mi+1 

(KN.m) 

Ti 

(KN) 

Ti+1 

(KN) 

0-1 2,00 5,99 -0,37 -3,55 7,58 -4,4 

1-2 3,20 5,99 -3,55 -6,78 10,59 -8,57 

2-3 4,10 5,99 -6,78 -10,24 13,12 -11,44 

3-4 4,80 5,99 -10,24 -3,64 13,00 -15,75  

Tableau III.1.4 : Les efforts tranchants à l’ELU (2ème cas). 

 troisième cas : 

 

 
Figure III.1.9: schéma statique des poutrelles à l’ELU (3ème cas). 

 

Calcul des moments aux appuis: 

Appuis 1: 

0 + 2M1 (0 + 3,2) + 3,2M2 = -qu (
0

4
+ 

3,20ᶾ

4
) 

6,4M1 + 3,20M2 = -49,07 KN.m. 

 Appuis 2: 

3,20M1 + 2M2 (3,20 + 4,10) + 4,10M3  = -qu (
3,20ᶾ

4
+

4,10ᶾ

4
) 

3,20M1 + 14,6M2 + 4,10M3 = -152,28 KN.m. 
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 Appuis 3:  

4,1M2 + 2M3 (4,10 + 0) = -qu (
4,10ᶾ

4
+

0

4
) 

4,1M2 + 8,2M3 = -103,21 KN.m. 
  

Après résolution du système on aura :                             

M1 = -6,18 KN.m                                

M2 = -6,45 KN.m                                

M3 = -9,36 KN.m                              

Les moments calculés sont pour un matériau homogène, à cause de la faible 

résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu, les 

moments seront minorés en leur effectuant le coefficient (0,3) aux appuis de 

rives. 
On aura donc : 

M1 = -1,85 KN.m                                

M2 = -6,45 KN.m                                

M3 = -2,81 KN.m                              

 

      Calcul des moments en travées : 

Travée L 

(m) 

qu 

(KN/ml) 

Mi 

(KN.m) 

Mi+1 

(KN.m) 

x 

(m) 

Mmax       

(KN.m) 

1-2 3,20 5,99 -1,85 -6,45 1,36 3,69 

2-3 4,10 5,99 -6,45 -2,81 2,20 8,02 

Tableau III.1.5 : les moments en travées à l’ELU (3ème cas). 

 

 

 
                                 

Figure III.1.10: Diagramme des moments à l’ELU (3ème cas). 

 

Calcul des efforts tranchants :  
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Travée L 

(m) 

qu 

(KN/ml) 

Mi 

(KN.m) 

Mi+1 

(KN.m) 

Ti 

(KN) 

Ti+1 

(KN) 

1-2 3,20 5,99 -1,85 -6,45 11,02 -8,15 

2-3 4,10 5,99 -6,45 -2,81 11,39 -13,17 

Tableau III.1.6 : Les efforts tranchants à l’ELU (3ème cas). 

 

   III.1.5 Calcul des Armatures à l’ELU :  

  Les poutrelles seront calculées comme une section en Té :     

b = 65 cm. 

b0= 12 cm. 

h = 20 cm. 

h0 = 4 cm. 

d = h – c = 20 – 2 = 18 cm. 

 Position de l’axe neutre :  

Les moments maximaux aux appuis et en travée : 

Mt
max = 10,47 KN.m     (deuxième cas) 

Ma
max =  11,39 KN.m    (premier cas) 

   Si :    

 Mt
max

  > M0  ⟹ l’axe neutre est dans la nervure.  

 Mt
max

 < M0 ⟹ l’axe neutre est dans la table de compression. 

   Avec : 

M0 = b × h0 (d −
h₀

2
) × fbu 

M0 = 0,65× 0,04 (0,18 −
0,04

2
 ) 14,2 ×103  = 59,072 KN.m 

M0 = 59,072 KN.m > Mt
max = 10,47 KN.m                           l’axe neutre est donc 

dans la table de compression. La section en Té sera calculée comme une section 

rectangulaire de (b × h)= (65 × 20) cm² 
 

 Calcul des Armatures longitudinales : 
 

 En travées : 
Mt

max = 10,47  KN.m 

𝜇t = 
Mₜᵐᵃˣ

b.d².fbᵤ
 = 

10,47 ×10ᶾ 

65×18²×14,2
 = 0,0350 

𝜇t = 0,0350 <  𝜇id =0,392                                   section simplement armé. 

𝜇t = 0,036                                β = 0,9825      
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At  = 
Mₜᵐᵃˣ

β.d.σₜₜ
 = 

10,47×10ᶾ

0,9825 ×18×348
 = 1,70 cm2 

On opte pour une section d’armatures ∶ 3HA10  ⟹ AAdp = 2,35 cm2. 

 Aux appuis : 

Ma
max = 11,39 KN.m 

μa = 
Mₐᵐᵃ˟

b₀.d².fbu
 = 

11,39×10ᶾ

12×18²×14,2
 = 0,206 

μa = 0,206 <  μid =0,392                                  section simplement armé. 

μa = 0,214                               𝛽 = 0,883 

At = 
Mₐᵐᵃˣ

β.d.σₜₜ
 = 

11,39×10ᶾ

0,883×18×348
 = 2,06 cm2 

On opte pour une section d’armatures ∶ 2HA12  ⟹ AAdp = 2,26 cm2. 

 

 Calcul des Armatures Transversales : 
Diamètre des armatures transversales (BAEL 91 modifiée 99/ Art A.7.2) 

∅t = min ( 
h

35
 ; ∅₁ ;

b₀

10
 ) 

∅t = min ( 
200

35
; 10 ;

120

10
 ) = min (5,71 ; 10 ; 12) 

∅t = 5,71 mm. 

On prend: ∅= 8mm ; On adopte : AAp = 2HA8 =1.00 cm² 

 Espacement des Armatures (BAEL 91 modifiée 99/ Art A.5.1.22) : 

St ≤ min (0,9d; 40 cm) = min (16,2 cm ; 40 cm) = 16,2 cm  

On prend: St =15 cm 

 

   III.1.6 Vérification à l’ELU: 

1. Condition de non fragilité du béton de la section minimale (BAEL 

91/ modifiée99/ Art B.4.2.1). 
 

 Calcul de la section minimale : 

 En travées : 

Ast
min  ≥ 

0,23b.d.fₜ₂₈

fₑ
      avec : ft28 = 0,6 + 0,06fc28 = 2,1 MPa. 

Ast
min ≥ 

0,23×65×18×2,1

400
 = 1,41 cm2. 

Ast
min = 1,41 cm² < AAp = 2,35 cm2…………………………condition vérifiée. 
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 Aux appuis : 

Ast
min ≥ 

0,23.b₀.d.fₜ₂₈

fₑ
      avec : ft28 = 0,6 + 0,06fc28 = 2,1 MPa. 

Ast
min ≥ 

0,23×12×18×2,1

400
 = 0,26 cm2. 

Ast
min = 0,26 m2 < AAp =  2,26 cm2………………………….condition vérifiée. 

 

2. Vérification aux cisaillements (BAEL 91 modifiée 99/ Art 5.1.211). 

𝜏u = 
Tₜₐₓ

b₀d
< 𝜏̅u      avec : Tmax = 15,75KN   (deuxième cas) 

 Calcul la contrainte de cisaillement admissible : 

𝜏̅u = min (0,20
fc28

γb
 ; 5 MPa) = min (

0,2×25

1,5
 ; 5 MPa) 

𝜏̅u = min (3,33 MPa ; 5 MPa) = 3,33 MPa. 

 Calcul la contrainte de cisaillement : 

𝜏u = 
Tₜₐₓ

b₀d
 = 

15,75 ×10ᶾ

120×180
 = 0,73 MPa 

𝜏u = 0,73 MPa  < 𝜏̅u = 3,33 MPa………………………..……condition vérifiée. 

                       Pas de risque de cisaillement. 

3. Vérification d’adhérence et d’entrainement des barres (BAEL 91 

modifiée 99/ Art 6.1.3).     

𝜏se ≤ 𝜏̅̅sc    Avec : 𝜏̅̅sc = Ψ𝑠𝑓𝑡28 = 1,5×2,1 = 3,15 MPa. 

𝜏se = 
Tₜₐₓ

0,9d.∑Uᵢ
 

Avec : Ψ𝑠 = 1,5 : Coefficient scellement HA. 

           ∑Ui : Somme des périmètres utiles des barres. 

 En travée : 

∑Ui = n × π × ∅ = 3 × 3,14 × 10 = 94,2 mm 

𝜏se = 
15,75 ×10ᶾ

0,9×180×94,2
 = 1,03 MPa 

𝜏se =  1,03 MPa  < 𝜏̅̅sc = 3,15 MPa…………………………….condition vérifiée. 

 Aux appuis : 

∑Ui = n × π × ∅ = 2 × 3,14 × 12 = 75,36MPa 

𝜏se = 
15,75×10ᶾ

0,9×180×75,36
 = 1,29 MPa. 

𝜏se =  1,29 MPa  < 𝜏̅̅sc = 3,15 MPa…………………………….condition vérifiée. 
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4. Ancrage des armatures (longueur de scellement) (BAEL 91 modifiée 

99/ Art 6.1.22) : 

Ls = 
∅fₑ

4𝜏ₜᵤ
   Avec : 𝜏su = 0,6 × Ψₜ² × ft28 = 0,6 × 1,5² × 2,1 = 2,835 MPa. 

        ∅ = 10 mm                          Ls = 
400×1

4×2,835
 = 35,27 cm.  

        ∅ = 12 mm                          Lₜ =
400×1,2

4×2,835
 = 42,33 cm. 

Vu que la longueur de scellement est importante, les armatures dépassent la 

largeur de la poutre auxquelles les barres seront ancrées. Cela nous oblige à 

mettre des crochets aux extrémités des barres. La longueur d’ancrage mesurée 

hors crochets est au moins égale a 0,4 LS pour les aciers HA.  

       ∅ = 10 mm                        Lad = 0,4Ls = 0,4 × 35,27 = 15 cm. 

 

5. Influence de l’effort tranchant : 
 Sur le béton: 

Vu
max  ≤ 0,4 ×

fc₂₈

γb
 × 0,9d × b0 

Vu
max = 0,4 ×

25

1,5
× 0,9 × 180 × 120 = 129600 N = 129,6 KN. 

Vu
max = 15,75 KN < 129,6 KN……………………………....condition vérifiée. 

 Sur les armatures : 

Aa ≥  
γs

fe
 + (

Mmax

0,9.d
) 

Aa ≥ 
1,15

400
(15,75 × 10³ +

−11,39×10⁶

0,9×180
) = 156,856 mm2 = -1,568 cm2  

Aa
  = -1,568 < 0 

Aucune vérification a effectué. 

 

   III.1.7 Calcul à l’ELS : 

On doit étudier trois cas : 

 Premier cas : 
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Figure III.1.11: schéma statique des poutrelles à l’ELS (1ercas). 

          

      Calcul des moments aux appuis: 

Appuis 0: 

0 + 2M0 (0 + 2,00) + 2,00M1 = -qu (
0

4
+ 

2,00ᶾ

4
) 

4M0 + 2M1 = -8,66 KN.m. 

 Appuis 1: 

2,00M0 + 2M1 (2,00 + 3,20) + 3,20M2 = -qu (
2,00ᶾ

4
+ 

3,20ᶾ

4
) 

2,00M0 + 10,4M1 + 3,20M2 = -44,13 KN.m. 

 Appuis 2: 

3,20M1 + 2M2 (3,20 + 4,10) + 4,10M3  = -qu (
3,20ᶾ

4
+

4,10ᶾ

4
) 

3,20M1 + 14,6M2 + 4,10M3 = -110,08 KN.m. 

 Appuis 3: 

4,1M2 + 2M3 (4,10 + 4,80) + 4,80M4 = -qu (
4,10ᶾ

4
+

4,80ᶾ

4
) 

4,1M2 + 17,8M3 + 4,8M4 = -194,32 KN.m. 

 Appuis 4: 

4,80M3 + 2M4 (4,80 + 3,15) + 3,15M5 = -qu (
4,80ᶾ

4
+

3,15ᶾ

4
) 

4,800M3 + 15,9M4 + 3,15M5 = -153,55 KN.m. 

 Appuis 5: 

3,15M4 + 2M5 (3,15 + 4,80) + 4,8M6 = -qu (
3,15ᶾ

4 
+

4,8ᶾ

4
) 

3,15M4 + 15,9M5 + 4,8M6 = -153,55 KN.m. 

 Appuis 6: 

4,80M5 + 2M6 (4,80 + 4,10) + 4,10M7 = -qu (
4,80ᶾ

4 
+

4,10ᶾ

4
) 

4,80M5 + 17,8M6 + 4,10M7 = -194,32 KN.m. 
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 Appuis 8: 

4,10M6 + 2M7 (4,10 + 3,20) + 3,20M8 = -qu (
4,10ᶾ

4
+

3,20ᶾ

4
) 

4,10M6 + 14,6M7 + 3,20M8 = -110,08 KN.m. 

 Appuis 8: 

3,20M7 + 2M8 (3,20 + 2,00) + 2,00M9 = -qu (
3,20ᶾ

4
+

2,00ᶾ

4
) 

3,20M7 + 10,4M8 + 2,00M9 = -44,13 KN.m. 

 Appuis 9: 

2,00M8 + 2M9 (2,00 + 0) + 0 = -qu (
2,00ᶾ

4
+

0

4
) 

2,00M8 + 4M9 = -8,66 KN.m. 

 

Après résolution du système on aura : 

M0 = -0,84 KN.m                                 M5 = -5,99 KN.m 

M1 = -2,65 KN.m                                 M6 = -8,23KN.m 

M2 = -4,65 KN.m                                 M7 = -4,65 KN.m 

M3 = -8,23 KN.m                                 M8 = -2,65 KN.m 

M4 =  -5,99 KN.m                                M9 = -0,84 KN.m 

Les moments calculés sont pour un matériau homogène, à cause de la faible 

résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu, les 

moments seront minorés en leur effectuant le coefficient (0,3) aux appuis de 

rives. 

On aura donc : 

M0 = -0,25 KN.m                                 M5 = -5,99 KN.m 

M1 = -2,65 KN.m                                 M6 = -8,23 KN.m 

M2 = -4,65 KN.m                                 M7 = -4,65 KN.m 

M3 = -8,23 KN.m                                 M8 = -2,65 KN.m 

M4 =  -5,99 KN.m                                M9 = -0,25 KN.m 
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Calcul des moments en travées : 

Travée L 

(m) 

qu 

(KN.ml) 

Mi 

(KN.ml) 

Mi+1 

(KN.ml) 

x 

(m) 

Mmax       

(KN.m) 

0-1 2,00 4,33 -0,25 -2,65 0,72 0,88 

1-2 3,20 4,33 -2,65 -4,65 1,46 1,94 

2-3 4,10 4,33 -4,65 -8,23 1,85 2,75 

3-4 4,80 4,33 -8,23 -5,99 2,51 5,39 

4-5 3,15 4,33 -5,99 -5,99 1,58 -0,62 

5-6 4,80 4,33 -5,99 -8,23 2,29 5,39 

6-7 4,10 4,33 -8,23 -4,65 2,25 2,75 

7-8 3,20 4,33 -4,65 -2,65 1,74 1,94 

8-9 2,00 4,33 -2,65 -0,25 1,28 0,88 

Tableau III.1.7 : les moments en travées à l’ELS (1er cas). 

 

 

 

 

Figure III..1.12: Diagramme des moments à l’ELS (1er cas). 

Calcul des efforts tranchants :  

Travée L 

(m) 

qu 

(KN.ml) 

Mi 

(KN.ml) 

Mi+1 

(KN.ml) 

Ti 

(KN) 

Ti+1 

(KN) 

0-1 2,00 4,33 -0,25 -2,65 5,53 -3,13 

1-2 3,20 4,33 -2,65 -4,65 7,55 -6,30 

2-3 4,10 4,33 -4,65 -8,23 9,75 -8,00 

3-4 4,80 4,33 -8,23 -5,99 9,93 -10,86 

4-5 3,15 4,33 -5,99 -5,99 6,84 -6,84 

5-6 4,80 4,33 -5,99 -8,23 10,86 -9,93 

6-7 4,10 4,33 -8,23 -4,65 8,00 -9,75 

7-8 3,20 4,33 -4,65 -2,65 6,30 -7,55 

8-9 2,00 4,33 -2,65 -0,25 3,13 -5,53 

Tableau III.1.8 : Les efforts tranchants à l’ELS (1er cas). 
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 deuxième cas : 

 

 

Figure III.1.13: schéma statique des poutrelles à l’ELS (2ème cas). 

 

         Calcul des moments aux appuis: 

Appuis 0: 

0 + 2M0 (0 + 2,00) + 2,00M1 = -qu (
0

4
+ 

2,00ᶾ

4
) 

4M0 + 2M1 = -8,66 KN.m. 

 Appuis 1: 

2,00M0 + 2M1 (2,00 + 3,20) + 3,20M2 = -qu (
2,00ᶾ

4
+ 

3,20ᶾ

4
) 

2,00M0 + 10,4M1 + 3,20M2 = -44,13 KN.m. 

 Appuis 2: 

3,20M1 + 2M2 (3,20 + 4,10) + 4,10M3  = -qu (
3,20ᶾ

4
+

4,10ᶾ

4
) 

3,20M1 + 14,6M2 + 4,10M3 = -110,08 KN.m. 

 Appuis 3: 

4,1M2 + 2M3 (4,10 + 4,80) + 4,80M4 = -qu (
4,10ᶾ

4
+

4,80ᶾ

4
) 

4,1M2 + 17,8M3 + 4,8M4 = -194,32 KN.m. 

 Appuis 4: 

4,80M3 + 2M4 (4,80 + 0) = -qu (
4,80ᶾ

4
+

0

4
) 

4,800M3 + 9,6M4 = -119,72 KN.m. 

 

Après résolution du système on aura : 

M0 = -0,88 KN.m                                  

M1 = -2,57 KN.m                                  
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M2 = -4,89 KN.m                                  

M3 = -7,43 KN.m                                  

M4 =  -8,76 KN.m                                

Les moments calculés sont pour un matériau homogène, à cause de la faible 

résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu, les 

moments seront minorés en leur effectuant le coefficient (0,3) aux appuis de 

rives. 

On aura donc : 

M0 = -0,26 KN.m                                  

M1 = -2,57 KN.m                                  

M2 = -4,89 KN.m                                  

M3 = -7,43 KN.m                                  

M4 =  -2,65 KN.m                                

 

Calcul des moments en travée : 

Travée L 

(m) 

qu 

(KN.ml) 

Mi 

(KN.ml) 

Mi+1 

(KN.ml) 

x 

(m) 

Mmax       

(KN.m) 

0-1 2,00 4,33 -0,26 -2,57 0,73 0,90 

1-2 3,20 4,33 -2,57 -4,89 1,43 1,87 

2-3 4,10 4,33 -4,89 -7,43 1,91 2,98 

3-4 4,80 4,33 -7,43 -2,65 2,63 7,54 

Tableau III.1.9 : les moments en travées à l’ELS (2ème cas). 

 

 

 

Figure III.1.14: Diagramme des moments à l’ELS (2ème cas). 
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Calcul des efforts tranchant :  

Travée L 

(m) 

qu 

(KN.ml) 

Mi 

(KN.ml) 

Mi+1 

(KN.ml) 

Ti 

(KN) 

Ti+1 

(KN) 

0-1 2,00 4,33 -0,26 -2,57 5,49 -3,18 

1-2 3,20 4,33 -2,57 -4,89 7,65 -6,20 

2-3 4,10 4,33 -4,89 -7,43 9,50 -8,26 

3-4 4,80 4,33 -7,43 -2,65 17,19 -19,18 

Tableau Ⅲ.1.10 : Les efforts tranchants à l’ELS (2ème cas). 

 

 Troisième cas: 

 

 

Figure III..1.15: schéma statique des poutrelles à l’ELS (3ème cas). 

   

    Calcul des moments aux appuis: 

Appuis 1: 

0 + 2M1 (0 + 3,20) + 3,20M2 = -qu (
0

4
+ 

3,20ᶾ

4
) 

6,4M1 + 3,20M2 = -35,47 KN.m. 

 Appuis 2: 

 3,20M1 + 2M2 (3,20 + 4,10) + 4,10M3  = -qu (
3,20ᶾ

4
+

4,10ᶾ

4
) 

3,20M1 + 14,6M2 + 4,10M3 = -110,08 KN.m. 

 Appuis 3: 

4,1M2 + 2M3 (4,10 + 0) = -qu (
4,10ᶾ

4
+

0

4
) 

4,1M2 + 8,2M3  = -74,61 KN.m. 

 

Après résolution du système on aura : 

M1 = -3,03 KN.m                                  
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M2 = -5,02 KN.m                                  

M3 = -6,59 KN.m                                  

Les moments calculés sont pour un matériau homogène, à cause de la faible 

résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu, les 

moments seront minorés en leur effectuant le coefficient (0,3) aux appuis de 

rives. 

On aura donc : 

M1 = -0,91 KN.m                                  

M2 = -4,89 KN.m                                  

M3 = -1,98 KN.m                                                  

 

Calcul des moments en travées :  

Travée L 

(m) 

qu 

(KN.ml) 

Mi 

(KN.ml) 

Mi+1 

(KN.ml) 

x 

(m) 

Mmax       

(KN.m) 

1-2 3,20 4,33 -0,91 -4,89 1,31 2,82 

2-3 4,10 4,33 -4,89 -1,98 2,21 5,72 

Tableau III..1.11 : les moments en travées à l’ELS (3ème cas). 

 

 

 

Figure III.1.16: Diagramme des moments à l’ELS (3ème cas). 

 

Calcul des efforts tranchants :  

Travée L 

(m) 

qu 

(KN.ml) 

Mi 

(KN.ml) 

Mi+1 

(KN.ml) 

Ti 

(KN) 

Ti+1 

(KN) 

1-2 3,20 4,33 -0,91 -4,89 8,17 -5,68 

2-3 4,10 4,33 -4,89 -1,98 8,17 -9,59 

Tableau III.1.12 : Les efforts tranchants à l’ELS (3ème cas). 
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𝜎𝒔𝒕  ≤ 𝝈̅̅̅𝒔𝒕 : Dans l’acier. 

𝜎𝒃𝒄  ≤ 𝝈̅̅̅𝒃𝒄: Dans le béton. 

 Aux appuis : 
 

 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

σ𝑠𝑡 = 
Mᵅₜₐₓ

Aᴀₜ×β₁×d
 

Avec : AAdp = 2,26 cm2 ;  Ma
max = 8,23 KN.m ; d= 18 cm. 

 

𝛽1 est en fonction de : 𝜌 = 
100 × Aᴀp 

b.d
= 

100 × 2,26 

100×18
 = 0,126 

Par interpolation, à l’ELS : 

𝐾1 = 70,05 
𝛽1 = 0,9412 

σ𝑠𝑡 = 
Mₐₜ

Aᴀₜ×β1×d
 = 

8,23 ×10⁶

2,26×10² ×0,9412×180
 = 214,95 MPa 

Avec : 𝝈̅̅̅𝒔𝒕 = 
fe

γs
 = 

400

1,15
 = 348 MPa. 

σ𝑠𝑡 = 214,95 MPa < 𝝈   𝒔𝒕 = 348 MPa………………………... Condition vérifiée. 

 Vérification de la contrainte dans le béton :  

𝝈̅̅̅bc = 0,6 × fc28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = k × 𝜎𝑠𝑡 

Avec : k = 
1

K1
 = 

1

70,05
 = 0.0143 

𝜎𝑏𝑐 = 0,0143 × 214,95 = 1,230 MPa 

𝜎𝑏𝑐 = 3,074 MPa < 𝝈   bc = 15 MPa…………..………………. Condition vérifiée. 

 En travée: 
 

 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

σ𝑠𝑡 = 
Mᵗₜₐₓ

Aᴀₜ.β₁.d
 

   Avec: At = 2,35 cm; Mt
max = 7,54 KN.m ;  d = 18 cm. 

𝛽1 est en fonction de : 𝜌 = 
100 × Aᴀₜ 

b.d
 = 

100 × 2,35 

100×18
 = 0,131 



Chapitre III :                                                              Calcul des éléments non structuraux 

46 
 

À partir des tableaux, à l’ELS : 

Par interpolation on trouve: 

𝐾1 = 68,614 
𝛽1 = 0,9402 

σ𝑠𝑡 =  = 
7,54×10⁶

2,35×10²×0,9402 ×180
 = 189,59 MPa. 

Avec : 𝝈̅̅̅𝒔𝒕 = 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348 MPa. 

σ𝑠𝑡 = 189,59 MPa < 𝝈̅̅̅𝒔𝒕 = 348 MPa …………….…………. Condition vérifiée. 

 Vérification de la contrainte dans le béton :  

𝝈̅̅̅bc= 0,6 × 𝑓𝐶28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = k × 𝜎𝑠𝑡 

Avec : k = 
1

 k₁
 = 

1

 68,614
 = 0.0146 

𝜎𝑏𝑐 = 0,0146 × 189,59 = 2,77 MPa 

𝜎𝑏𝑐 = 2,77 MPa < 𝝈̅̅̅bc = 15 MPa ………………………….…. Condition vérifiée. 

 

 Etat limite d’ouverture des fissurations : 

La fissuration étant peu nuisible (non préjudiciable) donc aucune vérification 
n’est nécessaire. 

 Vérification de la flèche (Etat limite de déformation) (BAEL 91 
modifiée 99/ Art B.6.8.424) : 

Lorsqu'il est prévu de mettre des étais intermédiaires, on peut cependant se 
dispenser de donner une justification de la déformabilité des planchers à 
entrevous a condition que : 

 

        
h

l
≥

1

22,5
 

        
Aₜₜ

b₀.d
≤

3,6

fₑ
 

        
h

l
≥

Mₜ

15M₀
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h

l
= 

20

450
 = 0,0444 

                                                                      
h

l
=

1

22,5
 …………………..Condition vérifiée. 

          
1

22,5
= 0,0444 

 

         
Aₜₜ

b₀.d
 = 

2,35

12×18
 = 0,0109 

                                                                 
Aₜₜ

b₀.d
 >  

3,6

fₑ
……...Condition non 

vérifiée. 

          
3,6

fₑ
 = 

3,6

400
 = 0,009 

             

Vu que la deuxième condition n’est pas vérifiée on doit procéder au calcul de la 

flèche : 

 

                             vv

2ser

t

v
IfE10

LM
f 

 

                                b= 65 cm 

             

                                      h0=4 cm                                 

      V1                                                                                                

                                      ˟       

      V2                                                     h-h0=16 cm 

                                                         

                           

                       b0=12 cm 

   

Aire de la section homogénéisée :  

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

B0 = 12 × 20 + (65 – 12) × 4 + 15 × 2,35= 487,25cm2 
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Moment statique : 

S/xx =
b₀.h²

2
+ (b − b₀)

h₀²

2
+ 15Aₜ. d 

S/xx =
12×20²

2
+ (65 − 12)

42

2
+ 15 × 2,35 × 18 = 3458,5 cm² 

V1 =
S/ₓₓ

B₀
=

3458,5

487,25
= 7,10 cm     ;    V2 = h − V₁ = 20 − 7,10 = 12,90 cm   

I0 =  
b₀

3
(V₁³ + V₂³) + (b − b₀)h₀  [h₀²

12
+  (V₁−

h₀

2
 )²]+15A(V2 − c)² 

I0= 
12

3
(7,10³ + 12,9³) + (65 − 12) × 4 [4²

12
+ (7,10−

4

2
)²]+15 ×

       2,35(12,9² − 2)² = 20003,24 cm⁴ 

ρ =
Aₜ

b₀.d
=

2,35

12×18
= 0,011 

   D’où: λᵥ=
0,02fₜ₂₈

ρ(2+
3b₀

b
)
=

0,02×2,1

0,011×(2+
3×12

65
)
= 1,50  

μ = max (1 −
1,75𝑓ₜ28

4𝜌.𝜎ₜ+𝑓ₜ28
 ; 0) = (1 −

1,75×2,1

4×0,011×113,805+2,1
; 0) = 0,48     

Ifv =
1,1I₀

1+λᵥ.μ
=

1,1×20003,24

1+1,5×0,48
= 12792,77 cm⁴ 

fv=
5,29×4,6²×10⁷

10×10818,87×12792,77
= 0,81 < 0,92 cm………la flèche est vérifiée. 

 

  Conclusion : 

 Armatures longitudinales :   

 En travée : 3HA10   

 Aux appuis : 2HA12  

 

 Armatures transversales :  

 Etrier : HA8   

 

 Treillis soudé : Ts ∅5 – 200 × 200. 
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III.2 Salle machine  

    III.2.1 Introduction : 

L’ascenseur est un appareil élévateur desservant des niveaux définis, il comporte 

une cabine dont les dimensions et la constitution permettent l’accès aux 

personnes, se déplaçant le long de guide verticaux.  

Notre immeuble comporte une cage d’ascenseur, de vitesse d’entraînement     

V= (1m/s), pouvant charger 8 personnes de 6,3 KN, la charge totale que 

transmet le système de levage avec la cabine chargé est de 10 tonnes. La cage 

d’ascenseur est composée d’une dalle pleine de dimensions (2,10 x 2,10) m². En 

plus de son poids propre, la dalle est soumise à un chargement localisé au centre 

du panneau estimé à 90kN.  

L’étude du panneau de dalle donne lieu à des coefficients permettant de calculer 

les moments engendrés par les charges localisées suivant les deux portées. 

   III.2.2 Caractéristiques de la salle machine : 

Surface de la salle machine est de : 2,10 × 2,10 = 4,41 m 

La charge totale du système de levage et la cabine chargée est de : 9t (P=90KN). 

    III.2.3 Pré dimensionnement : 
L’épaisseur de la dalle est donnée par la formule suivante : 

                        ht =  
lₓ

30
 

                        ht = 
210

30
= 7 cm 

Le RPA 2003 exige une hauteur ht ≥ 12cm ;  

On adopte une hauteur  ht = 15 cm. 

    III.2.4 Détermination des sollicitations : 

 

a. les charges : 

  G1                Poids de système de levage              90 KN 

  G2 Poids propre de la dalle et les revêtements  25 × 0,15 = 3,75 KN/m2 

  Q                Charge d’exploitation              1 KN/ml  

Tableau III.2.1: Les charges. 
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b. combinaison des charges : 

  ELU ELS 

        qu = 1,35G + 1,5Q                 qs = G2 + Q 

qu = 1,35 × 3,75 + 1,5 × 1 = 6,56 KN/m       qs = 3,75 + 1 = 4,75 KN/m 

TableauIII.2.2: Combinaison des charges. 

c. Mode de fonctionnement des panneaux : 

                    ρ = 
Lₓ

Ly
           L′annexe E. 3 du BAEL91 

 

               Ly : la grande portée de la cabine 

Avec :    Lx : la petit portée de la cabine 

                 Lx =  Ly et : 0,4  ≤ ρ ≤ 1 

 ρ =
210

210
= 1                 0,4 ≤ 1 ≤ 1 ………………………….condition vérifié. 

La dalle travaille dans les deux sens. Le panneau rectangulaire isolé porte dans 

les deux sens pour l’étude de cette dalle. On considère dans une première phase 

la dalle simplement appuis sur les quatre cotés. 

 hypothèse : 

La dalle est soumise aux charges suivantes :   

Charges uniformément réparties sur toute la surface de la dalle ; dans ce cas les 

Moments au centre de la dalle, pour une bande de largeur unité, sont pour 

expressions :  

-Dans le sens de la petite portée : Mx = Ux × qu × Lx
2 

-Dans sens de la grande portée : My = Uy × Mx   

Charges concentriques sur un rectangle concentrique de la dalle. 

- Mx = p (M1 + νM2)  

- My = p (νM1 + M2)  

Avec : M1 et M2 : coefficients donnés par les abaques de PIGEAUD  

            p : la charge totale appliqué sur le rectangle.  

             𝜈 : Coefficient de poisson ; dont les valeurs sont : 𝜈 = 0 à l’ELU  

                                                                                           𝜈 = 0.2 à l’ELS 
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III.2.5 Calcul des moments : 

a. Calcul des moments engendrés par le système de levage : 

L’étude se fera à l’aide des tables de PIGEAUD, qui donnent des coefficients 

permettent de calculer les moments engendres par la charge localisée. 

                                               Rectangle d’impacte 

U = a + 2ξe0 + ht 

V = b + 2ξe0 + ht 

ξ = 1 pour le revêtement en 

béton. 

ξ = 0,75 pour le revêtement 

moins résistant. 

 Dans notre cas on prend : ξ = 1 

e0 = 5 cm épaisseur de 

revêtement. 

ht = 15 cm épaisseur de la dalle. 

a = b = 80 cm cotes du rectangle 

sur lequel agit la charge P. 

 

U = 80 + 2(1)(5) + 15 

U = 105 cm. 

V = 80 + 2(1)(5) + 15 

V = 105 cm. 

Tableau Ⅲ.2.3: Rectangle d’impacte. 
 

M1 et M2 coefficients donnés en fonction de (ρ, 
U

Lₓ
 , 

V

Ly
 ) à partir des abaques de 

PIGEAUD 

     ρ = 1    ;    
U

Lₓ
 = 

105

210
 = 0,5     ;    

V

Ly
 = 

105

210
 = 0,5      

A partir des abaques de PIGEAUD nous aurons : 

M1 = 0,105 

M2 = 0,071 

P = 90 KN 

Les moments fléchissant       A l’ELU (𝜈 = 0)      A l’ELS (𝜈 = 0,2) 

Mx = P (M1 + 𝜈M2)       Mxu = 1,35PM1 

Mxu = 1,35× 90 × 0,105 

      Mxu = 12,76 KN.m 

     Mxs = P (M1 + 𝜈M2) 

Mxs = 90[0,105 + (0,2× 0,071)] 

      Mxs = 10,73 KN.m 

My = P (𝜈M1 + M2)      Myu = 1,35 PM2 

Myu = 1,35× 90 × 0,071 

       Myu = 8,63 KN.m                

 

     Mys = P (𝜈M1 + M2) 

Mys = 90[(0,2 × 0,105) + 0,071] 

     Mys = 8,28 KN.m 

Tableau III.2.4: Calcul des moments fléchissant Mx et My 
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b. Calcul du moment du au poids propre de la dalle 

Au centre du panneau et pour une bande de largeur unitaire (1 m) la valeur des 

moments est :  

Sens Lx : Mx0 = Ux × qu × Lx
2 

Sens Ly : My0 = Uy × Mx     Où : Ux et Uy : Coefficients données par le tableau 

de l’annexe E.3 du BAEL 91 en fonction du rapport (𝜌 ; 𝜈). 

 

       A l’ELU (𝜈 = 0)      A l’ELS (𝜈 = 0,2) 

                 Ux                 0,0368              0,0442 
                 Uy                 1,000              1,000 
  Mx0 = Ux × qu × Lx

2 Mxu = 0,0368 × 6,56 × 2,10²  

         Mxu = 1,06 KN.m                

Mxs = 0,0442 × 4,75 × 2,10² 

       Mxs = 0,93 KN.m                

  My0 = Uy × Mx Myu = 1× 1,06 

         Myu= 𝟏, 𝟎𝟔 KN.m                

Mys = 1 × 0,93 

       Mys = 0,93 KN.m                

 

Tableau III.2.5: Calcul des moments du au poids propre de la dalle. 

 

c. Superposition des moments : 

                     A l’ELU                      A l’ELS 

Mx
u = Mxu + Mxu’ 

Mx
u = 12,76 + 1,06 

Mx
u = 13,82 KN.m                

Mx
s = Mxs + Mxs’ 

Mx
s = 10,73 + 0,93 

Mx
s = 11,66 KN.m                

 

My
u = Myu + Myu' 

My
u = 8,63 + 1,06 

My
u = 9,69 KN.m                

My
s = Mys + Mys' 

My
s = 8,28 + 0,93 

My
s = 9,21 KN.m                

Tableau III.2.6: Superposition des moments. 

    III.2.6 Ferraillage: 

Afin de tenir compte du semi encastrement du panneau au niveau de son porteur, 

les moments calculés seront minorés en leur effectuant le coefficient (0.85) en 

travée ; et (0.3) aux appuis 
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            A l’ELU               A l’ELS 

        En travée 

       Mt = 0,85M 

 

   Mx
t =0,85 × 13,82 

  Mx
t = 11,75 KN.m 

  Mx
t  = 0,85 × 11,66 

  Mx
t = 9,91 KN.m 

  My
t  = 0,85 × 9,69 

  My
t  = 8,24 KN.m 

 

  My
t = 0,85 × 9,21 

  My
t = 7,83 KN.m 

  

        Aux appuis 

       Ma = 0,3M 

 

  Mx
a = 0,3 × 13,82 

  Mx
a = 4,15 KN.m 

   Mx
a = 0,3 × 11,66 

   Mx
a = 3,5 KN.m 

  My
a = 0,3 × 9,69 

  My
a = 2,91 KN.m 

 

   My
a = 0,3 × 9,21 

   My
a = 2,76 KN.m 

Tableau III.2.7: Les moments en travées et aux appuis. 

   

 

Calcul des armatures : 

Le calcul se fait en flexion simple pour une bonde de 1m. 

 

                 h            La hauteur               15 cm 

                 b            La largeur               100 cm 

               c = c'            L’enrobage                2 cm 

                 d              h - c                13 cm 

 

    

 Moment réduit : 

μ =
M

b.d².fbᵤ
 ;    Avec : fbu = 

0,85fc₂₈

θ.γb
= 14,2 MPa   et  μl =0,392 

    Armature fictive : 

Af = 
M

β.d.δₛₛ
 ;     avec : δst = 

fᵤ

γₛ
 = 348 MPa  et β (dans l’abaque) 
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                Aux appuis                   En travée 

  Sens X-X   Sens Y-Y   Sens X-X   Sens Y-Y 

Les moments 

(KN.m) 

      4,15       2,91       11,75       8,24 

Moment réduit       0,017       0,012       0,048       0,034 

Vérification μ < 𝜇l 0,017 < 0,392  

      C.V 

0,012 < 0,392 

        C.V 

0,048 < 0,392 

        C.V 

0,034 < 0,392 

        C.V 

                                                            La section est simplement armée 

Valeur de β       0,9915       0,994       0,975        0,983 

Armature fictives 

(cm2) 

      0,93       0,65       2,66        1,85 

A adoptée (cm2)                                    4HA10       3,14 cm2 

Espacement des 

barres longitudinales 

St (cm) 

                                                25 

Tableau III.2.8: calcul des armatures à l’ELU. 

   Conclusion : Les armatures obtenues à l’ELU sont largement suffisantes. 

    III.2.7 Vérification à l’ELU : 

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

                                         Condition de non fragilité  

Condition de non fragilité donne une section minimale des armatures tendues, 

sont déterminer a partir d’un pourcentage de référence W0 =0.8‰ qui dépend 

de la nuance des aciers de leurs diamètres et de la résistance à la compression 

du béton. 

    A (cm2)                               3,14 

 Aₛₛmin
 (cm2)                 Amin = ρ₀ × b ×

h

2
(3 −

Lₓ

Ly
) 

Avec : 
Lₓ

Ly
=

210

210
= 1 

ρ0 : taux d’armatures dans chaque direction,  

      ρ0 = 0.8‰ 
            Amin = 0,0008 × 100 ×

15

2
(3 − 1) = 1,2 

Vérification A ≥ Amin                             3,14 > 1,2        C.V 

Tableau III.2.9: Vérification au non fragilité. 
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 Diamètre maximal des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.7.2.1) 

  D’après l’article, le diamètre des barres employées comme armatures de dalles 

doit être au plus égale au dixième de l’épaisseur de l’élément 

  ∅max = 
h

10
 (mm)              ∅max = 

150

10
 = 15 

  ∅adopté (mm)              ∅adopté = 10  

  Vérification ∅adopté = 10mm  <  ∅max = 15mm        C.V 

Tableau Ⅲ..2.10: Diamètre maximal des barres. 

 

 Espacements des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.8.2, 4,2) 

            Sens X-X            Sens Y-Y 

       St                   25 cm                   25 cm 

     St min    St min < min (2h ; 25cm) 

  St min < min (30 ; 25cm) = 25 cm  

St min < min (3h ; 33cm) 

St min < min (45 ; 33cm) = 33 cm 

  St ≤ St min              25 ≤ 25       C.V                25 < 33        C.V 

Tableau III.2.11: Espacement des barres. 

 Vérification de non poinçonnement (CBA 93(Art a .5.2.4.2) 

A l’état limite ultime, la force résistance au poinçonnement qui est déterminé 

par les formules suivantes qui tienne compte de l’effet favorable du la présence 

d’un ferraillage horizontale 

    Qu(KN)                 Charge de calcul à l’état limite ultime 

                       Qu = 1,35P = 1,35 × 90 

                              Qu = 121,5 KN 

 0,045Uc.h
fc₂₈

γb
             Uc = 2(U + V) = 2(105 + 105) = 4,20 m 

             0,045 × 4,2 × 0,15
25×10³

1,5
= 472,5 KN 

 Vérification                                 Qu ≤ 0,045Uc.h
fc₂₈

γb
 

                             121,5 < 472,5       C.V 

Tableau III.2.12: Vérification de non poinçonnement. 

 

Conclusion : On considère qu’aucune armature particulière n'est nécessaire (la 

charge localisée est éloignée des bords de la dalle) 

 Contrainte tangentielle : 

Au niveau de U : Tmax = Vu = 
qᵤ

2(U+V)
 = 

121,5

2(105+105)
= 28,93 KN 
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Au niveau de V : Tmax = Vu = 
qᵤ

2U
 = 

121,5

2×105
= 38,57 KN 

 

                             Vérification de l’effort tranchant 

 τu = 
Tᵤᵐᵃᵡ

b.d
   Tu

max = 38,57 
  b = 100 cm ; d = 13 cm 

τu = 
38,57×10

100×10×13×10
 

τu = 0,287 MPa 

 τ̅u = 0,07
fc₂₈

γb
         fc28 = 25 MPa τ̅u = 0,07

25

1,5
 

τ̅u = 1,167 MPa 

       Vérification :        τu ≤ τ̅u    0,287< 1,167       C.V 

Tableau III.2.13: Vérification de la contrainte tangentielle. 

 

    III.2.8 Vérification à l’ELS : 

 Etat limite d’ouverture des fissures (BAEL91. Art. 5.34) : 
La dalle de la salle machine n’est pas exposé aux intempéries et aux milieux 

agressifs, ce qui veut dire que la fissuration est peu nuisible. Donc aucune 

vérification n’est nécessaire. 

 Vérification des contraintes dans le béton : 
 α <

γ−1

2
+

fc₂₈

100
    Avec : γ =

Mᵤ

Mₛ
 

 

                Aux appuis                   En travée 

  Sens X-X   Sens Y-Y   Sens X-X   Sens Y-Y 

Les moments 

(KN.m) 

      3,5      2,76       9,91       7,83 

Moment réduit μ       0,014      0,011       0,041           0,032 

 α (d’après 

l’abaque) 

      0,0176      0,01385       0,0523       0,0406 

 γ =
Mᵤ

Mₛ
       1,185      1,054       1,185       1,052 

 
γ−1

2
+

fc₂₈

100
       0,3425       0,277       0,3425       0,276 

Vérification : 

α <
γ−1

2
+

fc₂₈

100
 

0,0176<0,3425 

      C.V 

0,01385<0,277 

      C.V 

0,0523<0,3425 

      C.V 

0,0406<0,276 

     C.V 

Tableau III.2.14: Vérification des contraintes dans le béton.  
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 Etat limite de déformation (Art B.6.8.424/BAEL 91) 

 

     
hₛ

Lₓ
≥

Mₛₓ

20Mₓ
 hₛ = 0,15m ; Lx = 2,10m  

Mtₓ : moment en travée dans le sens (xx). Mt ₓ= 11,75 KN.m 

Mx : moment en travée isostatique dans le sens (xx). Mx = 13,82 KN.m                          
h

Lₓ
 = 

0,15

2,10
= 0,071  

Mₛ

20×M₀
 = 

11,75

20×13,82
= 0,043 

 

 0,071 > 0,043          C.V 

     
Aₓ

b.d
≤

2

fₑ
 Fe = 400 MPa ;  

Aₓ : section des armatures. Aₓ = 3,14 cm2 

b = 100 cm ; d = 13cm 
2

400
 = 0,005 

Aₓ

b.d
 = 

3,14

100×13
 = 0,0024 

0,0024 < 0,005           C.V 

Tableau III.2.15: Etat limite de déformation.  

Les deux conditions sont vérifiées. Donc, le calcul de la flèche n’est pas 

nécessaire (la flèche est vérifiée). 

 

    Conclusion : 

Le ferraillage de la dalle de la salle machine est comme suit : 

o Sens x-x : 

En travée : 4HA10 = 3,14 cm2 avec un espacement de 25 cm. 

Aux appuis : 4HA10 = 3,14 cm2 avec un espacement de 25 cm. 

o Sens y-y : 

En travée : 4HA10 = 3,14 cm2 avec un espacement de 25 cm. 

Aux appuis : 4HA10 = 3,14 cm2 avec un espacement de 25 cm. 
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III.3. Les escaliers  
 

III.3.1 Introduction : 
    Un escalier est une structure composée d'une série de marches horizontales 
(marches et paliers) qui permettent de se déplacer à pied d'un niveau à un 
autre à l'intérieur d'un bâtiment. Les dimensions de l'escalier sont 
réglementées par des normes, des DTU (Documents Techniques Unifiés) et des 
décrets, en fonction du nombre d'utilisateurs prévus et du type de bâtiment 
dans lequel l'escalier est installé. 

    III.3.2  La structure générale d’un escalier: 

 

 Marche : Partie horizontale de l'escalier sur laquelle on pose le pied. 

 Contremarche : Partie verticale située entre deux marches successives. 

 Nez de marche : Intersection entre la marche et la contremarche. 

 Hauteur de la marche (h) : Différence de niveau entre deux marches 
consécutives. 

 Giron : Distance en plan mesurée sur la ligne de foulée, c'est-à-dire la 
distance qui sépare deux contremarches. Il y a une valeur minimale 
constante de 28 cm. 
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Relation de Blondel : Relation permettant de déterminer les dimensions 
optimales d'un escalier pour un confort de montée sans fatigue. Selon cette 
relation, la somme de deux fois la hauteur de la marche (2h) et du giron doit être 
comprise entre 59 cm et 64. 

Volée : Ensemble des marches situées entre deux paliers consécutifs. 

Palier : Plateforme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et/ou à 
chaque étage. 

Les lettres utilisées dans les calculs représentent les dimensions spécifiques de 
l'escalier : 

 
 g : Largeur de la marche. 

 h : Hauteur de la contremarche. 

 e : Épaisseur de la dalle de l'escalier et du palier. 

 l : Portée de la dalle de l'escalier. 

 l2 : Largeur du palier. 

 l1 : Longueur projetée de la dalle de l'escalier. 

 

 
 
Ces termes et dimensions sont utilisés conformément aux normes et 
réglementations applicables pour calculer et concevoir les éléments d'un escalier 

III.3.3 Pré-dimensionnement : 

La formule de Blondel est utilisée pour pré-dimensionner les escaliers en termes 
de hauteur de marche (h) et de giron (g). Elle est basée sur une relation 
empirique qui tente de garantir le confort et la sécurité lors de l'utilisation des 
escaliers. 
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La formule de Blondel est la suivante : 

59 cm ≤ 2h + g ≤ 66 cm 

a. Calcul de n, h et g : 
 

 La hauteur de la marche h : 

14cm ≤ h ≤ 18 cm; on prend : h = 17 cm.

 Nombre de marches n : 

n = 
ୌ

ଵ଻
 = 

ଷ଴଺

ଵ଻
 = 18 

n : nombre des contre marches. 
Donc on a 18 marches qui se divisent sur deux volées identiques telles que 
chacune comporte 9 marches. 

 Le giron g : 

28 cm≤ g≤ 36cm 

g = 
୪ₘ

୬
 = 

ଶ଻଴

ଽ
 = 30 cm 

b. Vérification de la relation de BLONDEL : 

2 × h + g = 2 × 17 + 30 = 64 cm 
59 cm ≤ 2 × 17 + 30 ≤ 64 cm…………………………condition est vérifié. 

c. Epaisseur de la paillasse et du palier : 

L’épaisseur de la paillasse et du palier, notée "ep", est conditionné par les 
valeurs de L1, L2et L0 selon les limites suivantes : 
୐₀

ଷ଴
≤ ep ≤

୐₀

ଶ଴
 

Avec :  
L0 : longueur réelle de la paillasse et du palier (entre appuis) : L0 = L1 + L2. 
L1 : longueur de la paillasse projetée.  
L2: longueur du palier. 

𝑇𝑔𝛼 = 
ு

୐₁
 = 

ଵହଷ

ଶ଻଴
 = 0.566    α = 29.53° 

L' =
୐₁

஼ைௌఈ
 = 

ଶ଻଴

ୡ୭ୱ ଶଽ,ହଷ
 =310.30 cm 

L0 = L' + L2 = 310.30 + 125 = 435.3 cm 
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Donc l’épaisseur de la paillasse est :      
ସଷହ.ଷ

ଷ଴
≤ ep ≤

ସଷହ.ଷ

ଶ଴
 

14.51 ≤ ep ≤ 21.765   on prend : ep = 18 cm 

Nb : on prend la même épaisseur pour la volée et le palier 

III.3.4  Détermination des sollicitations de calcul : 

Le calcul se fera en flexion simple pour 1mètre d’emmarchement et une bande 
de 1mètre de projection horizontale et en considérant une poutre simplement 
appuyée soumise à la flexion simple. 

1. Les charges permanentes : 
 
Tableau.III.3.1 charges permanents de la volée : 
 
Eléments Epaisseur  (m) Poids volumique  

(KN/m3) 
G (KN/m2) 

Revêtement de 
carrelage  

         0.02            22           0.44 

Mortier de pose          0.02            22           0.44 
couche de sable          0.02            18           0.36 
Enduit de ciment          0.02            18           0.36 
Poids propre du 
garde corps 

         /           /           0.2 

Marche  ep× γb /cosα = 0.18 × 25 /cos29.53           5.17 
Paillasse h ×𝛾b/2 = 0.17 × 25/2            2.12 

TOT          9.09 

 
Tableau.III.3. 2 charges permanentes du palier : 
 
 Eléments    Epaisseur  (m)  Poids volumique  

        (KN/m3) 
    G (KN/m2) 

Revêtement de 
carrelage 

          0.02           22         0.44 

Mortier de pose           0.02           22         0.44 
couche de sable           0.02           18         0.36 
Enduit de ciment           0.02           18         0.36 
Dalle en BA           0.18            25         4.5 
                                 TOT       6.1 
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2. Les charges d’exploitations : 
La surcharge d’exploitation des escaliers donnée par le (DTR B.C.2.2) est : 
 

Q = 2,5x1 = 2,5KN/ml 
 

a. Combinaisons de charge : 
 

A l’état limite ultime ELU : 1.35G + 1.5Q 
 

Palier : 𝑞𝑢 = 1.35𝐺 + 1.5𝑄 = 1.35 × 6.1 + 1.5 × 2.5 = 11.985 KN/ml 
 

Volée : 𝑞𝑢 = 1.35𝐺 + 1.5𝑄 = 1.35 × 9.09 + 1.5 × 2.5 = 16.021 KN/ml 
 
A l’état limite de service ELS : G + Q 
 

Palier :s = 𝐺 + 𝑄 = 6.1 + 2.5 =8.6 KN/ml 
 

Volée : 𝑞s = 𝐺 + 𝑄 = 9.09 + 2.5 =11.59 N/ml 
 
 

b. Les réactions d’appuis et les efforts internes : 
 

1. A l’état limite ultime (ELU) : 
 
                                                               qu1=16,021kn/ml 
 
                                                                                                             qu2=11,985kn/ml 
 

 
                                                   l1=2,70m                               l2=1,25m 
                                   A                                                                              B 
  

1.1 Les réactions d’appuis : 

 Σ Fy = 0 KN 

→ RA+RB=qu1×L1+qu2×L2 

→ RA+RB=16,021×2,7+11,985×1,25 

→ RA+RB=58,237KN. 

 Σ MA = 0 

→ RB=  
୯୳ଵ.୐ଵ.

ైభ

మ
 ା ୯୳ଶ.୐ଶ ቀ୐ଵା

ైమ

మ
ቁ 

୐ଵା୐
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→ RB=  
ଵ଺,଴ଶଵ×ଶ,଻×

మ,ళ

మ
ା 11,985×1,25ቀଶ,଻ା

భ,మఱ

మ
ቁ

ଶ,଻ାଵ,ଶହ
 

→ RB= 27,394 KN. 

 Σ MB = 0 

 → RA=  
୯୳₁.୐₁ቀ

ై₁

మ
ା୐₂ቁା ୯୳₂.୐₂.

ై₂

మ

୐₁ା୐₂
 

→ RA=  
[ଵ଺,଴ଶଵ×ଶ,଻ቀ

మ,ళ

మ
ାଵ,ଶହቁା ଵଵ,ଽ଼ହ×ଵ,ଶହ×

భ,మఱ

మ

ଶ,଻ାଵ,ଶହ
 

→ RA=  30,843 KN. 
 
Vérification : RA + RB = 30,843+27,394= 58,237 …………….. Vérifié. 
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                                                              qu1=16,021kn/ml 
 
                                                                                                             qu2=11,985kn/ml 
 

 
                              A                                                                              B 
                                                        l1=2,70m                          l2=1,25m                              
                               RA                                                                                   RB                                                                                                                              

figure 3.3.01 : 

  Diagramme des moments calculé  
    si dessous (avant et après les  
       coefficients de réduction) : 

                               0Kn.m            

                                    

                                                                                                24,87kn.m 

                                                             

                                                                1.92m   29,68kn.m 

                                  

        

                   - 8,904KN.m                                                         - 8,904KN.m 
                                              

                                               

 

                                                         1.92m                      25,228kn.m                                                

                                     

Figure III.3.1 : Diagramme des moments calculés dessous                           
(avant et après les  coefficients de réduction)  

 
                                                    



Chapitre III :                                                              Calcul des éléments non structuraux 

65 
 

 
 
 
 
 
                                           30,843kN 
 

 

 

 

                                                                                                                             

                                                           1.92m 

                                                                                                   -12,413KN 

 

                                                                                                       -27,394KN   

 

                                 Figure III.3.2: Diagramme des efforts tranchants  

1.2 Les efforts internes : 

*1er Tronçon : 0m ≤ x ≤ 2,7m : 

 Effort normal : Nx = 0 KN 
 

 Effort tranchant : Ty : 

Ty= RA – qu1× x 
= 30,843-16,021× x 
→Ty(x=0)= 30,843KN 
→Ty(x=2,7)=-12,413 KN 

 Moment fléchissant Mz : 

Mz=RA× x – qu1× x ×(x/2)= 30,843x – 16,021 (x2/2) 

→Mz(x=0)= 0 KN.m 
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→Mz(x=2,7)= 24,879 KN.m 

                                           

                                                           qu1=16,021kn/ml 

 

 
 

                                                                                                                                                                             
                              A                                                                                       x                                                                    
                               RA                                                                                                                                                                                                                                                 

 

*2eme Tronçon : 0m ≤ x ≤ 1 ,25m : 

 Effort normal : Nx= 0 KN 
 

 Effort tranchant : Ty :  

 yyF  0 

Ty= -Rb + qu2× x 
Ty = -27,394 + 11,985×x 
 

→Ty(x=0)= -27,394KN 
→Ty(x=1,25)= -12,413 KN 

 Moment fléchissant Mz : 

 GM  0 

Mz = Rb× x - qu2 × x ×(x/2) 

Mz = 27,394 x – 11,985 × x²/2 

 →Mz(x=0)= 0 KN.m 
→Mz(x=1 ,25)= 24,879 KN.m 
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                                                                                                             qu2=11,985kn/ml 

                                                                                                   

                                                      

                                                                                                                              B                            

                                                                                                                      RB 

Calcul du moment max  « Mmax » : 

dMz(x)/dx = -Ty  

 Ty=0 → Mz = Mmax 
 

Ty=0 → Ty= 30,843-16,021× x = 0 → x= 1,92m 
 

Mz(1,92)= 30,843x – 16,021 (x2/2) = 29,68 kN.m 
→ Mmax = 29,68 kN.m 

Ty(1,92)= 0 

Remarque: 
 Afin de tenir compte de semi encastrement aux extrémités, on porte une 
correction à l’aide des coefficients réducteurs pour le moment Mumax au niveau 
des appuis et en travée. 
*Muap = (-0.3) M umax = (-0.3) ×29,68 = - 8,904KN.m……..(appui) 
*Mutra = (0.85) Mumax = (0.85) ×29,68 = 25,228 KN.m……..(travée) 

 

III.3.5   Ferraillage: 
Calcul des armatures: 

Le calcul des armatures sera basé sur le calcul d’une section rectangulaire 
soumise à la flexion simple pour une bande de 1 mètre. 

d = 16 cm; h = 18 cm; c = c' = 2 cm; b = 100 cm. 
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 Aux appuis : Mᴬmax= 8,904 KN.m 
 

 Armatures principales : 
 

μA= 
  ୑ᴬᵤ

ୠ.ୢ².୤ୠᵤ
= 

଼,ଽ଴ସ×ଵ଴²

ଵ଴଴×ଵ଺²×ଵ,ସଶ
= 0,024 

μA = 0,024 <μl = 0,392                          Section simplement armée (S.S.A). 

La section est simplement armée donc les armatures comprimées ne sont pas 
nécessaires (Asc= 0 cm²). 

μA = 0,024                          β = 0,988 

AAp = 
  ୑ᵤᴬ

ஒ.ୢ.ஔₛₜ
 = 

8,904 ×ଵ଴²

଴,ଽ଼଼×ଵ଺×ଷସ,଼
 = 1,61cm2. 

On opte pour une section d’armature 5HA8 ⟹AAp = 2,51 𝑐𝑚2, avec un 
espacement St= 20 cm2. 

 Armatures de répartition : 

Ar = 
୅ₚ

ସ
 = 

ଶ,ହଵ

ସ
 = 0,6275 cm2. 

On opte pour une section d’armature 5HA8⟹Ar = 2,51𝑐𝑚2, avec un espacement 
St= 20cm2. 
 
 

 En travées : Mᵗmax = 25,228KN.m 
 

 Armatures principales : 

μₜ= 
୑ᵗᵤ

ୠ.ୢ².୤ୠᵤ
 = 

25,228×10²

ଵ଴଴×ଵ଺²×ଵ.ସଶ
 =0,069 

μt = 0,069<μl = 0.392                                                      section simplement armée (S.S.A). 

La section est simplement armée donc les armatures comprimées ne sont pas 
nécessaires (Asc= 0 cm²). 
μₜ= 0,069                                              β = 0.9645 

At=
Mᵤ

ஒ.ୢ.ஔₛₜ
 = 

ଶହ,ଶଶ଼×ଵ଴²

଴.ଽ଺ସହ×ଵ଺×ଷସ,଼ 
 = 4.69 cm2 

On opte pour une section d’armature 5HA12 ⟹ At = 5.65 𝑐𝑚2, avec un 
espacement St = 20cm2. 
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 Armatures de répartitions : 

Ar = 
୅୲

ସ
= 

ହ.଺ହ

ସ
= 1.41cm2 

On opte pour une section d’armature 5HA8⟹Ar = 2,51 cm 2, avec un 
espacement St= 20cm2 

III.3.6   Vérification à l’ELU : 

 Condition de non fragilité du béton de la section minimale (BAEL 91 
modifier 99 /Art B.4.2.1) 

Un élément est considéré comme non fragile lorsque la section des armatures 
tendues qui travaille à la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de 
première fissuration de la section droite. Le ferraillage de l’escalier doit 
satisfaire la C.N. F 𝑨𝒔𝒕 ≥ 𝑨𝒔𝒕𝒎𝒊𝒏. 
 
Calcul de la section minimale : 

Ast min= 
଴,ଶଷ.ୠ.ୢ.୤ₜ₂₈

୤ₑ
  avec : ft28 = 0,6 + 0,06fc28 = 0,6 + 0,06× 25 = 𝟐, 𝟏 𝐌𝐏𝐚. 

Ast min = 
଴,ଶଷ×ଵ଴଴×ଵ଺×ଶ,ଵ

ସ଴଴
 =1,932 cm2 

   Aux appuis : 
Aap : Aadopté= 2,51 cm²≥  Ast min=1,569 cm²……………….condition vérifiée. 
Ar : Aadopté =2,51cm²≥  Ast min = 1,569 cm2………………..condition vérifié. 
 
  En travées : 
At : Aadopté =5,65cm²≥  Ast min = 1,569 cm2………………………..condition vérifié. 
Ar : Aadopté= 2,51 cm²≥  Ast min=1,569 cm²……………….condition vérifiée. 
 
 

 Vérification des espacements des barres (BAEL 91 révisé 99/ Art. 4-
5-3. 3) : 

 

 Armatures principales : St ≤ min (3h ; 33 cm) = 33 cm. 
 

Aux appuis : St = 20 cm ≤ 33cm …………………..condition vérifié. 
En travées : St = 20 cm≤33cm …………………….condition vérifié. 
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 Armatures de répartition : St ≤ (4h ; 45 cm) = 45 cm. 
 

Aux appuis : St = 20 cm ≤ 45 cm …………………..condition vérifié. 
En travées : St = 20 cm ≤ 45 cm …………………..condition vérifié. 
 

 Vérification aux cisaillements (BAEL 91 modifié 99/ Art 5.1.1) : 
 

On doit vérifier que : 𝜏𝑢<𝜏̅u 

Avec : 𝜏̅𝑢̅ = min (
଴,ଵହ.୤ୡ₂₈

ஓ௕
 ; 4 MPa) = min ( 

଴,ଵହ×ଶହ

ଵ,ହ
 ; 4 MPa) 

𝜏̅𝑢̅ = 2,5 MPa. 

𝜏u= 
୘୫ୟ୶

ୠ .ୢ
   avec : Tmax = 30,843KN. 

𝜏u =
ଷ଴,଼ସଷ×ଵ଴³

ଵ଴଴଴×ଵ଺଴
 = 0,192 MPa. 

𝜏u = 0,192MPa < 𝜏 ̅𝑢̅ = 2,5 MPa…………………………condition vérifie. 

Il n’y a Pas de risque de cisaillement. 
 

 Ancrage des armatures (BAEL 91 modifier 99 / Art 6.1.22). 

Pour les aciers à haute adhérence FeE400 et pour fc28= 25 MPa, la longueur de 
scellement droite Ls est égale à : LS= 𝟑𝟓𝛟. 

Lad= Pour les HA8∶LS = 35x0,8 = 28 cm. 
Lad = Pour les HA12 ∶Ls = 35x1,2 = 42 cm. 

Vu que la longueur de scellement est importante, les armatures dépassent 
l’épaisseur du palliasse. Cela nous oblige à mettre des crochets aux extrémités 
des barres. La langueur d’ancrage mesurée hors crochets est au moins égale  
0,4 LS pour les aciers HA :  
Pour les HA8∶Lad = 0,4 LS = 0,4×28 = 11,2 cm. 
Pour les HA12∶Lad = 0,4 LS = 0,4 × 42 = 16,8 cm. 

 

 Vérification d’adhérence des barres (BAEL 91 modifier 99/ Art 
6.1.3). 

On doit vérifier que : 𝑠𝑒 ≤ 𝜏 ̅s̅c 

Avec : 𝜏̅𝑠̅c= Ψ𝑠𝑓𝑡28 
Et : 𝑠𝑒= 

୘ₘₐₓ

଴,ଽୢ.∑ ୙ᵢ
 

Ψs = 1,5: Coefficient scellement HA. 
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∑ Uᵢ: Somme des périmètres utiles des barres. 

𝜏̅s̅c = 1,5 × 2,1 = 3,15 MPa 

 

 Pour 5HA12 : 

∑ Uᵢ = nπ∅ = 5× 3,14 × 12  = 188,4mm 

Donc : 𝑠𝑒 = 
ଷ଴,଼ସଷ×ଵ଴³

଴,ଽ×ଵ଺଴×ଵ଼଼,ସ
 = 1.136MPa 

𝑠𝑒=  1,136MPa ≤ 𝜏 ̅𝑠̅c= 3,15 MPa……………………….condition vérifié. 

 
 Pour 5HA8: 

∑ Uᵢ = nπ∅ = 5× 3,14 × 8  = 125.6mm 

Donc : 𝑠𝑒 = 
ଷ଴,଼ସଷ×ଵ଴³

଴,ଽ×ଵ଺଴×ଵଶହ,଺
 = 1.70MPa 

𝑠𝑒=  1.70MPa ≤ 𝜏 ̅𝑠̅c=  3,15 MPa……………………….condition vérifié. 

Donc il n’y a pas de risque d’entrainement des barres. 
 

 Influence de l’effort tranchant. 
 Influence sur les aciers (BAEL 91 modifier 99/ Art A5.1.312). 

Ast adopté  > Ast ancrer : 

 

A = (Tu×
ஓₛ

୤ₑ
) = 30,843 × 10³ ×

ଵ,ଵହ

ସ଴଴×ଵ଴²
 = 0,886 cm² 

 Pour 5HA12 : 

Ast =  5.65cm2 > A = 0,886 cm²……………………………condition vérifié. 

 Pour 5HA8: 

Ast =  2,51 cm2  > A = 0,886 cm²……………………………condition vérifié. 

 Influence sur le béton (BAEL91 modifier 99/ Art A 5.1.313). 
Il faut vérifier que : 

2Tₘₐₓ

0,9b₀. d
≤  

0,8fc₂₈

γb
 

Avec : Tmax = 
଴,଼×଴,ଽ

ଶ

୤ୡ₂₈.ୠ₀.ୢ

ஓୠ
 

b0 =100 cm (largeur de la poutre). 
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0,36
୤ୡ₂₈.ୠ₀.ୢ

ஓୠ
 = 0,36

ଶହ×ଵ଴³×ଵ଺଴

ଵ,ହ
 = 960KN. 

Tmax = 30,843KN < 980 KN ………………………..condition vérifié. 

 
III.3.7A l’état limite de service (ELS) : 

 
                                                               qs1=11,59kn/ml 
 
                                                                                                             qs2=8,6kn/ml 
 

 
                                                   l1=2,70m                               l2=1,25m 
                                   A                                                                              B 
                                                              

1.1 Les réactions d’appuis : 

 Σ Fy = 0 KN 

→ RA+RB=qu1×L1+qu2×L2 

→ RA+RB=11,59×2,7+8,6×1,25 

→ RA+RB=42,043KN. 

 Σ MA = 0 

→ RB=  
୯୳ଵ.୐ଵ.

ైభ

మ
 ା ୯୳ .୐ଶ ቀ୐ଵା

ైమ

మ
ቁ 

୐ଵା୐
 

→ RB=  
ଵଵ,ହଽ×ଶ,଻×

మ,ళ

మ
ା 8,6×1,25ቀଶ,଻ା

భ,మఱ

మ
ቁ

ଶ,଻ାଵ,ଶହ
 

→ RB= 19,744 KN. 

 Σ MB = 0 

 → RA=  
୯୳₁.୐₁ቀ

ై₁

మ
ା୐₂ቁା ୯୳₂.୐₂.

ై₂

మ

୐₁ା୐₂
 

→ RA=  
[ଵଵ,ହଽ×ଶ,଻ቀ

మ,ళ

మ
ାଵ,ଶହቁା ଼,଺×ଵ,ଶହ×

భ,మఱ

మ

ଶ,଻ାଵ,ଶହ
 

→ RA=  22,299 KN. 
 
Vérification : RA + RB = 22,299+19,744= 42,043 …………….. Vérifié. 
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                                                              qs1=11,59kn/ml 
 
                                                                                                             qs2=8,6kn/ml 
 

 
                              A                                                                              B 
                                                        l1=2,70m                          l2=1,25m                              
                               RA                                                                                   RB                                                                                                      

 

figure 3.3. 3 : 

  Diagramme des moments calculé  
    si dessous (avant et après les  
       coefficients de réduction) : 

                               0Kn.m            

                                    

                                                                                                17,96 kn.m 

                                                             

                                                                1.92m       21,45kn.m 

                                         

                   - 6,435KN.m                                                          - 6,435KN.m 
                                              

                                               

 

                                                         1.92m                      18,2325kn.m                                                

                                    

Figure III.3.3 : Diagramme des moments calculé  si dessous 

(avant et après les   coefficients de réduction)  
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                                           22,299kN 
 

 

 

 

                                                                                                                             

                                                           1.92m 

                                                                                                   -8,994KN 

 

                                                                                                       -19,744KN   

 

                           Figure III. 3.4 ; Diagramme des efforts tranchants calculé si dessous  

1.2 Les efforts internes : 

*1er Tronçon : 0m ≤ x ≤ 2,7m : 

 Effort normal : Nx = 0 KN 
 

 Effort tranchant : Ty : 

Ty= RA – qu1× x 
= 22,299-11,59 × x 
→Ty(x=0)= 22,299KN 
→Ty(x=2,7)= -8,994 KN 

 Moment fléchissant Mz : 

Mz=RA× x – qu1× x ×(x/2)= 22,299x – 11,59 (x2/2) 

→Mz(x=0)= 0 KN.m 
→Mz(x=2,7)= 17,961 KN.m 
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                                                           qu1=11,59kn/ml 

 

 
 

                                                                                                                                          
                              A                                                                                       x                                                    
                               RA                                                                                                                                                                                                                 

 

*2eme Tronçon : 0m ≤ x ≤ 1 ,25m : 

 Effort normal : Nx= 0 KN 
 

 Effort tranchant : Ty :  

 yyF  0 

Ty= -Rb + qu2× x 
Ty = -19,744+ 8,6×x 
 

→Ty(x=0)= -19,744KN 
→Ty(x=1,25)= -8,994 KN 

 Moment fléchissant Mz : 

 GM  0 

Mz = Rb× x - qu2 × x ×(x/2) 

Mz = 19,744× x – 8,6× x²/2 

 →Mz(x=0)= 0 KN.m 
→Mz(x=1 ,25)= 17,961 KN.m 
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                                                                                                             qu2=8,6kn/ml 

 

                                                      

                                                                                                                              B       

                                                                                                                      RB 

Calcul du moment max  « Mmax » : 

dMz(x)/dx = -Ty  

 Ty=0 → Mz = Mmax 
 

Ty=0 → Ty= 22,299-11,59 × x = 0 → x= 1,92m 
 

Mz(1,92)= 22,299x – 11,59 (x2/2) = 21,45 kN.m 
→ Mmax = 21,45 kN.m 

Ty(1,92)= 0 

Remarque: 
 Afin de tenir compte de semi encastrement aux extrémités, on porte une 
correction à l’aide des coefficients réducteurs pour le moment Mumax au niveau 
des appuis et en travée. 
*Muap = (-0.3) M umax = (-0.3) ×21,45 = - 6,435KN.m……..(appui) 
*Mutra = (0.85) Mumax = (0.85) ×21,45 = 18,2325 KN.m……..(travée) 

 

III.3.8 Vérification a l’ELS : 

𝜎𝒔𝒕 ≤ 𝝈 ̅ ̅𝒔̅𝒕 : Dans l’acier 
𝜎𝒃𝒄 ≤ 𝝈̅ ̅𝒃̅𝒄: Dans le béton 

1. Aux appuis : 
 

 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

σ𝑠𝑡 =
୑ᴀₚ

୅ᴀₚ×ஒ₁×ୢ
 

   Avec : AAp = 2,51𝑐𝑚2   ;   MAp = 6,435KN.m ; d= 16𝑐𝑚. 

𝛽1 est en fonction de : 𝜌 = 
ଵ଴଴ × ୅ᴀ୮ 

ୠ.ୢ
= 

ଵ଴଴ × ଶ,ହଵ 

ଵ଴଴×ଵ଺
 = 0,418 
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À partir des tableaux, à l’ELS : 

*𝐾1 = 35,5 
*𝛽1 = 0,901 

σ𝑠𝑡 = 
୑ୟ୮

஺௔௣×ఉଵ×ௗ
 = 

6,435×ଵ଴⁶

ଶହଵ ×଴,ଽ଴ଵ×ଵ଺଴
 = 177,840MPa. 

Avec : 𝝈̅ ̅𝒔̅𝒕 = 
୤ୣ

ஓୱ
 = 

ସ଴଴

ଵ,ଵହ
 = 347,826 MPa. 

σ𝑠𝑡 = 177,840 𝑀𝑃𝑎 < 𝝈̅̅̅𝒔𝒕 = 347,826 𝑀𝑃𝑎………………. Condition vérifiée. 

 Vérification de la contrainte dans le béton :  

𝝈 ̅ ̅b̅c= 0,6 × fc28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = k × 𝜎𝑠𝑡 

Avec : k = 
ଵ

୏ଵ
 = 

ଵ

ଷହ,ହ
 = 0.028 

𝜎𝑏𝑐 = 0,028 × 177,840 = 4,97 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 4,97 MPa < 𝝈̅̅b̅c = 15 MPa…………..………………. Condition vérifiée. 

2. En travée: 
 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

σ𝑠𝑡 = 
୑୲

୅୲.ஒ₁.ୢ
 

   Avec: At = 5,65cm2; Mt = 18,2325 KN.m ;  d = 16 cm. 

𝛽1 est en fonction de : 𝜌 = 
ଵ଴଴ × ୅୲ 

ୠ.ୢ
 = 

ଵ଴଴ × ହ,ହ଺

ଵ଴଴×ଵ଺
 = 0,347 

À partir des tableaux, à l’ELS : 

Par interpolation on trouve: 

*𝐾1 = 39,61 
*𝛽1 = 0,9084 

σ𝑠𝑡 = 
୑୲

஺௧×ఉ₁×ௗ
 = 

ଵ଼,ଶଷଶହ  ×ଵ଴⁶

ହ଺ହ ×଴,ଽ଴଼ସ×ଵ଺଴
 = 222,024 MPa. 

Avec : 𝝈̅ ̅𝒔̅𝒕 = 
୤ୣ

ஓୱ
 = 

ସ଴଴

ଵ.ଵହ
 = 347.826 MPa. 
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σ𝑠𝑡 = 222,024 MPa < 𝝈 ̅ ̅𝒔̅𝒕 = 347.826 MPa ………………. Condition vérifié  

 Vérification de la contrainte dans le béton :  

𝝈 ̅ ̅b̅c= 0,6 × 𝑓𝐶28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = k × 𝜎𝑠𝑡 

Avec : k = 
ଵ

 ୩₁
 = 

ଵ

 ଷଽ,଺ଵ
 = 0.025 

𝜎𝑏𝑐 = 0,025 × 222,024 = 5,55 MPa 

𝜎𝑏𝑐 = 5,55 MPa < 𝝈̅ ̅b̅c = 15 MPa ………………. Condition vérifiée. 

 

 Vérification de la flèche : Etat limite de déformation (BAEL 91 modifier 
99/ Art 6.5.2) : 

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont 
vérifiées : 

 

1/.      
୦ 

୐ 
 ≥ 

ଵ

ଵ଺
                                 

h : Hauteur de section. 

L : Portée libre maximale (L1+L2). 

 

2/.    
୅୲

௕ௗ
 ≤ 

ସ.ଶ

௙௘ 
 

fe : Limite d’élasticité de l’acier. 

At : Section d’armature en travée. 

𝑏 : largeur de la section. 

𝑑 : la hauteur utile. 

 

3/.     
௛

௅
 ≥ 

ெ௧

ଵ଴ெ଴ 
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Mt : Moment max en travée. 

M0 : Moment max isostatique. 

  

1/.      
୦ 

୐ 
 ≥ 

ଵ

ଵ଺
            

ଵ଼ 

ଷଽହ 
 = 0,0455 ≤   

ଵ

ଵ଺
 = 0,0625.......Condition non verifiée.                

 

L’une des conditions n’est pas vérifiée, alors le calcul de la flèche est nécessaire. 

 

Calcul de la flèche : 

  La flèche des escaliers est calculé comme une poutre simplement appuyée (cas 
le plus défavorable) : 

On vérifie que : 

 𝑓 = 
ହ × ୯ₛ× ୐⁴ 

ଷ଼ସ × ୉୴× ୍
 ≤ 𝑓 ̅.    Avec :                                                                                                    

•𝑓̅ = 
௅

ହ଴଴
 

• 𝐸𝑣 : module de déformation différée = 37003√𝑓𝑐28= 10818,86𝑀𝑝𝑎  

• 𝑓 : flèche due aux déformations. 

• 𝐼 : moment d’inertie fictif de la section.  

• L=longueur de travée                                                                                                             

•qs= max (qpl  ; qps)  = max (11,59 ; 8,6) → qs = 11,59 KN/m 
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   Tableau III.3.3 : vérification de la flèche  

 
 

 
La flèche: 

 
 

 
 
 

   𝑓 = 
ହ × ୯ₛ× ୐⁴ 

ଷ଼ସ × ୉୴× ୍
 

 

qs = 11,59 KN/m 

L = 3.95m 

𝐸𝑣 = 37003√𝑓𝑐28= 10818,86𝑀𝑝𝑎 

                                      I = 
௕

ଷ
 (V13 + V23) + 15At (V2 − c)2       Avec :                

           V1= 
ఋ௫௫

ఉ଴
  ; b =100cm; c = 2cm;   V2 = h − V1; A = 5,65 cm2. 

             
    δxx :moment statique de la section homogène: 

    δxx = 
௕ × ௛² 

ଶ
  + 15 × At × d = 

ଵ଴଴ × ଵ଼² 

ଶ
  + 15 × 5,65× 16 

                 δxx  = 17556cm3 
  
    β0: Surface de la section homogène: 
    β0 = b × h + 15At = 100 × 18 + 15× 5,65 = 1884,75cm2. 
           

               V1= 
ఋ௫௫

ఉ଴
 =  

17556

1884,75
 = 9,31cm 

             V2 = h − V1  = 18 – 9,31 = 8,69cm 
                                               Alors : 

      I = 
ଵ଴଴

ଷ
 (9,313 + 8,693) + 15 × 5,65 (8,69 − 2)2   

         = 48772,98+ 3793,079 
 →                                  I = 52566,059 cm4 

     𝑓 = 
ହ × ୯ₛ× ୐⁴ 

ଷ଼ସ × ୉୴× ୍
=  

ହ ×ଵଵ,ହଽ × ଷ.ଽହ⁴ 

ଷ଼ସ ×ଵ଴଼ଵ଼,଼଺× ଵ଴ᶾ × ହଶହ଺଺,଴ହଽ  ×ଵ଴⁻⁸
 = 

ଵସଵ଴଻,ଶଷଶ

ଶଵ଼ଷ଼ଶ଺,ହହଽ
 

                                          𝑓 = 0,0065m → 𝑓 = 0,65cm 

         

      𝑓̅ = 
௅

ହ଴଴
 

 

 

                            𝑓̅ = 
௅

ହ଴଴
      𝑓̅ = 

ଷଽହ

ହ଴଴
 = 0,79 cm 

Vérification  𝑓  <  𝑓̅      𝑓   <   𝑓̅                 →             0,65 <   0,79            →        condition verifiée. 
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III.4 Acrotère 

III.4.1. Introduction : 

Ce chapitre, portera sur l’étude complète et spécifique pour chaque élément structural 

secondaire (ne fait pas partie du système de contreventement) ; ces éléments ont une influence 

plus ou moins directe sur la structure globale ; l’étude sera basée sur le dimensionnement, le 

ferraillage et les différentes vérifications. 

         Le calcul se fera conformément aux règles (BAEL 91 modifié 99) et le RPA. 

 

III.4.2.  Définition et rôle de l’acrotère : 

L’acrotère est un élément structural contournant le bâtiment conçu pour assurer la 

sécurité totale au niveau de la terrasse inaccessible et protéger le gravier contre poussée du 

vent. La forme de pente de l’acrotère sert de protection contre l’infiltration des eaux pluviales. 

L’acrotère est réalisé en béton arme assimile a une console encastrée au niveau du 

plancher terrasse, il est soumis à son poids propre G donnant un effort normal N et une charge 

d’exploitation horizontale ( Q= 1[KN/ml] ) non pondérée due a l’application de la main 

courante qui engendre un moment de flexion (M) dans la section d’encastrement. 

Donc le calcul de l’acrotère se fait en flexion composée à L’ELU et L’ELS pour une 

bande de 1 [m]de largeur.  
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III.4.3.  Calcul des efforts : 

a) Effort normal dû au poids propre G :  

L’effort normal dû au poids propre est donné par : 𝑵𝑮 = 𝐺 × 1𝑚 

Avec :  𝑮 = 𝜌 × 𝑆 

N : effort normal 

G : poids propre  

ρ : masse volumique de béton         𝜌 = 25 
௄ே

௠య
            

S : section transversale  

𝑮 = 25[(0.03 x 0.1/2) + (0.07 x 0.1)  +  (0.1 x 0.5)]  ×  1 = 1.46KN/ml. 

⟹ 𝑵ீ = 𝐺 × 1 𝑚 = 1,46 × 1 𝑚 = 1,46 𝐾𝑁 

b) Effort tranchant T :   𝑻 = 𝑄 × 1 𝑚 = 1 × 1 𝑚𝑙 = 1 𝐾𝑁 

c) Moment fléchissent max dû à la surcharge Q : 

      𝑴𝒒 = Q × H × 1 𝑚 = 1 × 0,5 × 1 𝑚 = 0,5 𝐾𝑁. 𝑚 

Combinaison des charges (BAEL 91 révisé 99-art A.3.2.2) :   

 A l’E.L.U : sous la combinaison  1,35 × 𝐺 + 1,5 × 𝑄  

 Effort normal de compression dû au poids propre G : 

                                         𝑵𝒖 = 1,35 × 𝐺 = 1,35 × 1,46 = 1,97𝐾𝑁 

a) Effort tranchant T :  

𝑻𝒖 = 1,5 × 𝑇 = 1,5 × 1 𝑚 = 1,5 𝐾𝑁 

b) Moment de renversement dû à la surcharge Q  

                                         𝑴𝒖 = 1,5 × 𝑀௤ = 1,5 × 0,5 = 0,75 𝐾𝑁. 𝑚 

 A l’E.L.S : sous la combinaison  𝐺 + 𝑄  

a) Effort normal de compression dû au poids propre G :   

                                𝑵𝒔 = 𝐺 = 1,46 𝐾𝑁  

b) Effort tranchant T :         

                              𝑻𝒔 = 𝑇 = 1 𝐾𝑁      

  Moment de renversement dû à la surcharge Q :             

                                                          𝑴𝒔 = 𝑀௤ = 0,5 𝐾𝑁. 𝑚 
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Schéma statique de l’Acrotère  

 

                                                                             

 

                                          (-)                     +                        + 
 

 

 

 

 

 

 

III.4.4.  Ferraillage : 

      Il consiste à étudier une section rectangulaire soumise à une flexion composée. 

 

Figure III. 4.2 Schéma statique de la section de l’acrotère. 

 

h : Epaisseur de la section : 10cm 

b : Largeur de la section   : 100cm 

c et c’ : Enrobage : 3cm 

d : Hauteur utile (h – c)   : 7cm 

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

 

Calcul de l’excentricité : 

  Calcul de l’excentricité      𝑒௨ =
ெೠ

ேೠ
=

଴,଻ହ

ଵ,ଽ଻
= 0,38 𝑚  ⟹   𝑒௨ >

௛

ଶ
− 𝑐 =

ଵ଴

ଶ
− 3 = 2 𝑐𝑚 

            2.5125KN 
Digramme des Efforts   
normaux N(x)= 𝛾⬚S.x 

0.6KNm       
Diagramme des moments         

M = Q.H 

               1KN 
Diagramme des efforts 

tranchants T=Q 

H
 

Q 

G 

Figure III -4.1  Diagrammes des efforts internes. 
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Le centre de pression (point d’application de l’effort normale) se trouve à l’extérieur de la 

section limitée par les armatures. N est un effort de compression.  

 Donc la section est partiellement comprimée. Elle sera calculée en flexion simple 

sous l’effort d’un moment fictif (Mf) 

 

. Calcul d’armatures en flexion simple : 

𝑴𝒇 = 𝑁௨ × g = 𝑁௨ ൬𝑒௨ +
ℎ

2
− 𝑐൰ = 1,97 ൬0,38 +

0,1

2
− 0,03൰ = 0,788 𝐾𝑁. 𝑚 

g : la distance entre le centre de compression et le centre de gravité de la section d’armature 

tendue. 

Calcul du moment réduit :    𝝁 =
ெ೑

௕ௗమ௙್ೠ
 

𝒇𝒃𝒖 =
଴,଼ହ×௙೎మఴ

ఏఊ್
 , 𝑓஼ଶ଼ = 25 𝑀𝑃𝑎  ,   𝜃 = 1  ,   𝛾௕ = 1,5 𝑠𝑖𝑡𝑢𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑐𝑜𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒 

𝒇𝒃𝒖 =
଴,଼ହ×ଶହ

ଵ×ଵ,ହ
= 14,2 𝑀𝑃𝑎   ;    𝝁 =

଴,଻଼଼ × ଵ଴మ

ଵ଴଴×଻మ×ଵ,ସଶ
= 0,011 < 𝜇௜ௗ = 0,392  

Donc la section est simplement armé (S.S.A). 

 

Armatures fictives (Flexion Simple) 

Les armatures comprimées non ne sont pas nécessaire car la section est simplement  

armé  𝐴௦௧௙ =
ெ೑

ఉ.ௗ.ఙೞ೟
    ,    𝜎௦௧ =

௙೐

ఊೞ
=

ସ଴଴

ଵ.ଵହ
= 348 𝑀𝑃𝑎   

𝜇 = 0.006                  𝛽 = 0.994   

𝐴௦௧௙ =
0,788 ×  10ଷ

0,994 ×  7 ×  348
= 0.33 𝑐𝑚ଶ 

La section est simplement armée donc les armatures comprimées ne sont donc pas 

nécessaires. 𝐴௦௖ = 0 

       

    Mais dans la réalité l’acrotère travaille dans les deux sens opposés, supportant les charges 

extérieures due à la main courante (échafaudage, échelle des pompiers…etc., ce qui nous 

permet de considérer deux nappes d’armatures. 

 Donc 𝐴௦௖ = 0.33 𝑐𝑚ଶ  
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Armatures réelles (flexion composée) : 

 

𝐴௦௧ = 𝐴௦௧௙ −
ேೠ

ఙೞ೟
= 0,33 −

ଵ,ଽ଻

ଷସ,଼
= 0,27𝑐𝑚²  

 

III.4.5.  Vérification à l’ELU : 

 Condition de non fragilité du béton de la section minimale (Art B.4.2.1 

BAEL 91 modifiée 99) 

Un élément est considéré comme non fragile lorsque la section des armatures tendues qui 

travaille à la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de première fissuration de la 

section droite. 

Le ferraillage de l’acrotère doit satisfaire la C.N.F    𝐴௦௧ ≥ 𝐴௦௧
௠௜௡ 

 

a) Calcul la section minimale :   

𝐴௦௧
௠௜௡ ≥

଴.ଶଷ ௕ௗ௙೟మఴ

௙೐
(

௘ೞ ି ଴,ସହହ ௗ

௘ೞ ି ଴,ଵ଼ହ ௗ
) ,   𝑒௦ =

ெೞ

ேೞ
=

଴,ହ

ଵ,ସ଺
= 0,342 𝑚 = 34,2 𝑐𝑚  

𝑓௧ଶ଼ = 0,6 + 0,06𝑓௖ଶ଼ = 2,1 𝑀𝑃𝑎 

𝐴௦௧
௠௜௡ ≥

0.23 × 100 × 7 × 2,1

400
൬

34,2 − 0,455 × 7

34,2 − 0,185 × 7
൰ = 0,797 𝑐𝑚ଶ 

  𝐴௦௧ < 𝐴௦௧
௠௜௡  ,  la section n’est pas vérifiée, donc on opte pour une section  

 𝐴 ≥ 𝐴௦௧
௠௜௡ = 0,797 𝑐𝑚ଶ   

  Soit   4HA8………… 𝐴 = 2,01 𝑐𝑚ଶ  > 𝐴௦௧
௠௜௡ 

Avec un espacement : St ≤ min {3h, 33cm} =30 cm. 

 Soit  𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚 

Armature de répartition : 

𝐴௥ =
஺

ସ
=

ଶ,଴ଵ

ସ
 = 0,502 𝑐𝑚ଶ       Soit      4 HA8………… 𝐴 = 2,01 𝑐𝑚ଶ 

Avec un espacement : St ≤ min {4h, 45cm} = 40cm.  

Soit 𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚 

 

   Vérification au cisaillement (BAEL 91 révisé 99-Art, 5-1-1) : 
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               𝜏௨ =
௏௨

௕×ௗ
 

 

Avec : 

Vu : Effort tranchant à l’ELU 

b = Largeur de la bande considérée 

d = Hauteur utile de la section. 

Vu =1,5.q =1,5×1=1,5 KN 

𝜏௨ =
ଵ,ହ

ଵ×଴,଴଻
= 21,4KN/m2 = 0,0214MPa. 

Comme la fissuration est préjudiciable le BAEL impose : 

 ≤ min








MPa
f

b

c 4,
15,0 28


 

 ≤ min MPa4;5,2  

u   
=  0,0214 MPa ≤ 2,5MPa……………………….condition vérifiée. 

 

 Vérification de l’adhérence des barres (BAEL 91 modifiée 99 Art 

6.1. 3) : 

Le béton armé est une structure composite acier et béton qui travaillent 

ensemble et au même temps, donc il est nécessaire de connaître aussi le comportement 

de l’interface entre les deux matériaux. 

Pour cela le BAEL (A-6-1-3) exige que : 

     se ≤ se = s . ft28 

Avec : se = 
 iud

Vu

.9,0
 

 iu  : Somme des périmètres ultimes des barres 

 iu =n.  . =4x x0,8 = 10,048 cm. 

se = 
ଵ,ହ×ଵ଴య

଴,ଽ×଻଴×ଵ଴,଴ସ଼×ଵ଴
= 0,06 MPa 

se = 1,5x2,1 =3.15MPa 

se = 0,06 ≤ se =3.15MPa………………………. Condition vérifiée. Donc il n’y a pas de 

risque d’entrainement des barres. 

 



Chapitre III :                                                              Calcul des éléments non structuraux 

87 
 

 

 

 Ancrage des barres (BAEL 91 révisé 99-Art-6-1-2) : 

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

sa longueur de scellement droit  « Ls » 

𝐿௦ =
su

ef




.4

.
    ;    su = 0,6 

2
s  ft28 = 0,6 x 1,52 x 2,1 = 2,835MPa. 

𝐿௦ =
ସ଴଴ × ଴,଼

ସ × ଶ,଼ଷହ
 = 28,218 𝑐𝑚     

 

D’après le BAEL91/R99 (Art6.1.21) la langueur de scellement pour les HA 400 :  

Ls = 40 ×  = 40 × 0.8 = 32 cm. 

 

                     - « Ls » calculé 

Ls = max                                                                                 Ls = 32 cm 

                     - « Ls » BAEL (Ls = 40) 

 

III.4.6.  Vérification des contraintes à l’ELS : 

      

      Notre élément est exposé aux intempéries et aux infiltrations d’eau, on prend les 

fissurations comme étant des Fissurations préjudiciable. 

On doit vérifier : 

 La contrainte dans les aciers s ≤ s  

 La contrainte dans le beton bc ≤ bc  

 Vérification de la contrainte dans l’acier : (BAEL 91 révisé 99-Art- A-4-5-3-3)  

s ≤ s =min  








28110,5,0max;.
3

2
te nffef  

. = 1,6 : Fissuration préjudiciable, (acier HA), ≥8mm 

𝜎ത௦௧ = 𝑀𝑖𝑛 ൤൜
2

3
𝑓௘ , 𝑀𝑎𝑥 ൬

1

2
𝑓௘ ; 110ට𝑛 × 𝑓௧௝൰ൠ൨ 

𝜎ത௦௧ = 𝑀𝑖𝑛 ൤൜
2

3
400 , 𝑀𝑎𝑥 ൬

1

2
400 ; 110√1.6𝑥2.1൰ൠ൨ 

𝜎௦௧തതതത = min(266,66 ; max (200 ; 201,63)) = 201,63 𝑀𝑃𝑎 
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𝜎௦௧ =
ெೄ

 ஺ೞఉభௗ
      ;   𝜌 =  

ଵ଴଴஺ೞ

௕ௗ
=

ଵ଴଴ × ଶ,଴ଵ

 ଵ଴଴ × ଻
= 0,287              

               ൜
𝐾ଵ = 44,52
𝛽ଵ = 0,916

ൠ ⟹Dans le tableau 7 section rectangulaire en flexion simple. 

𝜎௦௧ =
଴,ହ ×ଵ଴ల 

 ଴,ଽଵଵ × ଻ × ଶ,଴ଵ×ଵ଴య
 = 39 𝑀𝑃𝑎 

𝜎௦௧ = 39 𝑀𝑃𝑎 < 𝜎௦௧തതതത = 201,63 𝑀𝑃𝑎 ……….. Condition est vérifiée.  

 

 Vérification des contraintes de compression dans le béton :  

(BAEL99/ Art.A.2.1.12).  

 

𝜎௕௖തതതത = 0,6 ×  𝑓஼ଶ଼ = 0,6 × 25 = 15 𝑀𝑃𝑎                                     

𝜎௕௖ = 𝐾 𝜎௦௧ ,               dans le tableau  𝐾 =
ଵ

௄భ
=

ଵ

ସଵ,ଵ଼
= 0,0224                                    

 𝜎௕௖ = 0,0224 ×  54,314 = 1,22 𝑀𝑃𝑎                       

 𝜎௕௖ = 1,22 𝑀𝑃𝑎 < 𝜎௕௖ തതതതത = 15 𝑀𝑃𝑎. ………… Condition est vérifiée. 

 

  Vérification au séisme (Art 6.2.3 RPA99/version 2003): 

Selon (RPA99/Vers 2003), la force horizontale agissant sur l’acrotère est calculée 

suivant la formule 

     Fp = 4.A. Cp .Wp           Avec : 

A : Coefficient de l’accélération de la zone obtenu dans le tableau (4-1) du RPA en fonction 

de la zone et du groupe d’usage. 

𝑍𝑜𝑛𝑒 𝐼𝐼௔

𝐺𝑟𝑜𝑢𝑝𝑒 𝑑ᇱ𝑢𝑠𝑎𝑔𝑒 2
ൠ

்௔௕ ସ.ଵ ௗ௨ ோ௉஺
ሳልልልልልልልልልሰ  𝐴 = 0,15  

Cp : Facteur de forces horizontales pour les éléments secondaires variant entre 0,3 et 0,8 

Cp : Facteur de force horizontal pour les éléments secondaires Cp = 0.3 (Tableau 1-6.RPA) 

Wp = Poids de l’élément considéré  

Wp = 25[(0.03 x 0.1/2) + (0.07 x 0.1)  +  (0.1 x 0.5)]  ×  1 = 1.46KN/ml. 

D’où : Fp = 4 × 0, 15 × 0, 3 × 1,46 = 0,452 KN/ml 

           Fp = 0,452KN/ml < Q = 1KN/ml 

 

Notre acrotère est calculé sous un effort horizontal statique supérieur à l’effort 

sismique Fp, donc le ferraillage adopté est vérifié vis à vis des charges sismiques. 
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III-5-Balcon dalle pleine : 

   III.5.1. Introduction :  

Le balcon se calcule comme une console encastrée au niveau de la poutre du 

plancher; soumis à des charges permanentes dues à son poids propre (G), au 

poids propre du garde-corps. Le calcul du ferraillage se fera pour une bande de 

1m. 

    

III.5.1: Schéma statique du balcon 

  III.5.2. Pré-dimensionnement du balcon : 

L’épaisseur du balcon est donnée par la formule suivante : 

L : La largeur de balcon 
L = 1,4 m 

e ≥
L

10
 = 

140

10
 = 14 cm 

Ce qui donne : e = 15 cm. 

   III.5.3. Caractéristiques et sollicitations 

 

 

longueur L = 1,40 m 

hauteur h = 0,15 m 

G (KN/m2) 5,27 KN/m2 

Q (KN/m2) 3,5 KN/m2 

Combinaisons des charges et sollicitations  

 ELU  qu = (1,35G + 1,5Q) × 1 ml qu = 12,3645 KN 

Ty = qu × L 

Ty = 17,3103 KN 

Ty 
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Mz = qu ×
L²

2
 

Mz = -12,12 KN.m 

 

                                                                
ELS Qs = (G + Q) × 1ml qs = 8,77 KN 

Mz = qs × 
L²

8
 

Mz = -8,60 KN.m 

                                    
III5.1: Caractéristique et sollicitations 

    III.5.4. Ferraillage : 

Nous considérons une bande de 1[m]de balcon. 

        

               c= 2 cm 

                                                                                                        h= 15 cm 

               d=13cm          

 

                                                               b= 100 cm 

        III.5.4.1 hypothèse : 

 Balcon est sollicité en flexion simple.  

 La fissuration est considérée comme préjudiciable. 

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

        Ⅲ.5.4.2 calcul de ferraillage (flexion simple) : 

a. Armatures principales : 

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

𝜇t = 
Mᵤ

b.d².fbᵤ
 = 

12,12×10³

100×13²×14,2
=  0,0505  

𝜇t = 0,0505 <  𝜇id =0,392                                   section simplement armé. 

𝜇t = 0,0505                              β = 0,974     

Ap  = 
Mᵤ

β.d.σₛₛ
 = 

12,12×10ᶾ

0,974 ×13×348
 = 2,75 cm2 

On opte pour une section d’armatures ∶ 4HA10  ⟹ AAdp = 3,14 cm2. 
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Avec un espacement : St = 25cm < St
max = min (2h, 25cm) = 25cm. 

b. armatures de répartitions : 

Ar = 
Aₛ

4
=

3,14

4
= 0,785 cm2 

On opte pour une section d’armatures ∶ 4HA8  ⟹ AAdp = 2,01 cm2. 

Avec un espacement : St =25cm < St
max = min (3h, 33cm) =33cm. 

    III.5.5. Vérification a l’ELU : 

Vu  = 17,31 KN 

1. Condition de non fragilité du béton de la section minimale (BAEL 91/ 

modifiée99/ Art B.4.2.1). 

Calcul de la section minimale : 

Ast
min  ≥ 

0,23b.d.fₛ₂₈

fₑ
      avec : ft28 = 0,6 + 0,06fc28 = 2,1 MPa. 

Ast
min ≥ 

0,23×100×13×2,1

400
 = 1,57 cm2. 

Ast
min = 1,57 cm² < AAp = 3,14 cm2…………………………condition vérifiée. 

2. Vérification aux cisaillements (BAEL 91 modifiée 99/ Art 5.1.211). 

Pour une fissuration préjudiciable : 

𝜏u = 
Tₛₐₓ

b₀d
< 𝜏̅u      avec : Vu = 17,31 KN 

 Calcul la contrainte de cisaillement admissible : 

𝜏̅u = min (0,15
fc28

γb
 ; 4 MPa) = min (

0,15×25

1,5
 ; 4 MPa) 

𝜏̅u = min (2,5 MPa ; 4 MPa) = 2,5 MPa. 

 Calcul la contrainte de cisaillement : 

𝜏u = 
Vᵤ

b.d
 = 

17,31 ×10ᶾ

100×130
 = 1,33 MPa 

𝜏u = 1,33 MPa  < 𝜏̅u = 2,5 MPa………………………..……condition vérifiée. 

                       Pas de risque de cisaillement. 

3. Vérification d’adhérence et d’entrainement des barres (BAEL 91 

modifiée 99/ Art 6.1.3).     

𝜏se ≤ 𝜏̅̅sc    Avec : 𝜏̅̅sc = Ψ𝑠𝑓𝑡28 = 1,5×2,1 = 3,15 MPa. 

𝜏se = 
Vᵤ

0,9d.∑Uᵢ
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Avec : Ψ𝑠 = 1,5 : Coefficient scellement HA. 

            ∑Ui : Somme des périmètres utiles des barres. 

∑Ui = n × π × ∅ = 4 × 3,14 × 10 = 125,6 mm 

𝜏se = 
17,31 ×10ᶾ

0,9×130×125,6
 = 1,18 MPa 

𝜏se =  1,18 MPa  < 𝜏̅̅sc = 3,15 MPa…………………………….condition vérifiée. 

4. Ancrage des armatures (longueur de scellement) (BAEL 91 modifiée 

99/ Art 6.1.22) : 

Ls = 
∅fₑ

4𝜏ₛᵤ
   Avec : 𝜏su = 0,6 × Ψₛ² × ft28 = 0,6 × 1,5² × 2,1 = 2,835 MPa. 

        ∅ = 10 mm                          Ls = 
400×1

4×2,835
 = 35,27 cm.  

Pour des raisons de pratique on adopte un crochet normal, la longueur de 

recouvrement d’après l’article (A.61.235 BAEL91/99) 

       ∅ = 10 mm                        Lad = 0,4Ls = 0,4 × 35,27 = 15 cm. 

5. Influence de l’effort tranchant : 
    Sur  les armatures : 

σs
adm = 

fₑ

γₛ
 = 

400

1,15
= 348 MPa 

Ap = 3,14 cm2 ≥ Vᵤ

σₛᵅᵈᵐ
 = 

17,31×10³

348
= 0,5 cm²………………….condition vérifiée. 

    III.5.6. Vérification a l’ELS : 

1. Vérification de la contrainte dans les aciers : 

σ𝑠𝑡 =
Mₛ

Aᴀₛ×β₁×d
 

Avec : AAdp = 3,14 cm2 ;  Ms = 8,60 KN.m ; d= 13 cm. 

 

𝛽1 est en fonction de : 𝜌 = 
100 × Aᴀp 

b.d
= 

100 × 3,14 

100×13
 = 0,241 

Par interpolation, à l’ELS : 

𝐾1 = 48,18 
𝛽1 = 0,9215 

σ𝑠𝑡 = 
Mₐₛ

Aₛ×β1×d
 = 

8,6 ×10⁶

3,14×10² ×0,9215×130
 = 228,63 MPa 
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Avec : 𝝈̅̅̅𝒔𝒕 = 
fe

γs
 = 

400

1,15
 = 348 MPa. 

σ𝑠𝑡 = 228,63 MPa < 𝝈   𝒔𝒕 = 348 MPa………………………... Condition vérifiée. 

2. Vérification de la contrainte dans le béton :  

𝝈̅̅̅bc = 0,6 × fc28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = k × 𝜎𝑠𝑡 

Avec : k = 
1

K1
 = 

1

48,18
 = 0.0208 

𝜎𝑏𝑐 = 0,0208 × 228,63 = 4,76 MPa 

𝜎𝑏𝑐 = 4,76 MPa < 𝝈   bc = 15 MPa…………..…………...……. Condition vérifiée. 

3. vérification de la flèche : 

h

L
 >

1

16
 ↔

15

140
= 0,11 ≥ 0,0625……………………………….Condition vérifiée.  

h

L
≥

Ms

10.M0
 ↔ 0,11 ≥ 0,10……………………………………...Condition vérifiée. 

Ast

b.d
≤

4,2

fe
↔ 0,0024 < 0,0105………………………………….Condition vérifiée. 

Toutes les conditions sont vérifiées, alors le calcul de la flèche n'est pas 

nécessaire. 
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III.6. La poutre palière 
   III.6.1-  Définition : 
  

 C’est une poutre de section rectangulaire. Les paliers 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 est   L=3,15m (entre nu 

d’appuis). 
 

 

III.6.2-  Pré dimensionnement : 
 

 La poutre aura pour dimension : b  h  20 30cm (trouvé dans  le chapitre 02). 

 

               

 III.6.3-   Détermination des charges et surcharges : 
 

            Poids propre de la poutre : 

 

GP = 0,30,225 1,5KN/ml 
 

• Réaction de l’escalier sur la poutre :  

ELU  RU = 27,394 KN/m 

ELS   RS = 19,744 KN/m 

 

III.6.4-Calcul à l’ELU: 
 

III.6.4.1- Calcul des efforts internes:  
 

qu= 1 .35G + Ru  

qu = 1.35x1.5 +27,394 = 29,419 kN/ml 

 

III.6.4.1.1 Réaction d’appuis: 

 

 ΣF=0  RA= RB = 
quL

2
 . 

 RB= RA= 46.33KN 

 

III.6.4.1.2 Moment isostatique :   

 

Mu =   
quL²

8
 = 

29,419 3,15²

8
 = 36,488 Kn.m 

 

III.6.4.1.3 Effort tranchant : 

  

Tu = RA = RB = 46,33 KN  

 

Tenant compte de l’effet de semi encastrement on aura : 

 

 Mua= -0.3Mu = - 10,946 KN.m  

 Mut = 0.85Mu = 31,014 KN.m 
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Les résultats sont sur le diagramme suivant: 

 

 

                                                           qu = 29,419 kN/ml 

 

 

 

 

 

                                                                 L = 3,15 m 

                           -10,946 KN.m 

                          

 

  

 

 

 

 

                                                                                        
                                                                                 31,014 KN.m 

                       M (KN.m)          

 

                                  T(KN) 

 

 
                              46,33 KN 

 
                                                                                                                                      

                                                                                      

 

 

 

                                                                                                                                     - 46,33KN 

 

 

Figure III.6.1 : Diagramme des moments et effots tranchants ELU 
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III.6.5-Calcul des armatures: 
 

 En travée : Mt max = 31,014 KN.m 

 
d = 28 cm; h = 30 cm; c = c' = 2 cm; b = 20 cm. 

μₜ= 
Mᵗᵤ

b.d².fbᵤ
 = 

31,014×10²

20×28²×1.42
 =0,139 

 
μt = 0,139 <μl = 0.392                                                    section simplement armée (S.S.A). 

 

La section est simplement armée donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires (Asc= 0 cm²). 

μₜ= 0,139                                               β = 0.9245 
 

At=
Mᵤ

β.d.δₜₜ
 = 

31,014×10²

0.9245×28×34,8 
 = 3,44 cm2  

 

On opte pour une section d’armature 3HA14 ⟹ At = 4,62 𝑐𝑚2.     

 

 Aux appuis : Mᴬmax= 10,946 KN.m 

 

μA= 
  Mᴬᵤ

b.d².fbᵤ
= 

10,946×10²

20×28²×1,42
= 0,049 

 
μA = 0,049 <μl = 0,392                          Section simplement armée (S.S.A). 
 
La section est simplement armée donc les armatures comprimées ne sont pas 
nécessaires (Asc= 0 cm²). 
 
μA = 0,049                          β = 0,9745 
 

AAp = 
  Mᵤᴬ

β.d.δₜₜ
 = 

10,946 ×10²

0,9745×28×34,8
 = 1,15cm2. 

 

On opte pour une section d’armature 3HA12 ⟹AAp = 3,39 𝑐𝑚2. 
 

III.6.6-Vérification à l’ELU : 

 
 III.6.6-1-Condition de non fragilité du béton de la section minimale 

(BAEL 91 modifier 99 /Art B.4.2.1) : 
 

     Un élément est considéré comme non fragile lorsque la section des armatures 
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tendues qui travaille à la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de 

première fissuration de la section droite. Le ferraillage de l’escalier doit 

satisfaire la C.N. F 𝑨𝒔𝒕 ≥ 𝑨𝒔𝒕𝒎𝒊𝒏. 

 
Calcul de la section minimale : 

 

Ast min= 
0,23.b.d.fₜ₂₈

fₑ
        avec : ft28 = 0,6 + 0,06fc28   = 0,6 + 0,06× 25 = 𝟐, 𝟏 𝐌𝐏𝐚. 

 

Ast min = 
0,23×20×28×2,1

400
 =0,676 cm2 

 

   Aux appuis : 

Aadopté= 3,39 cm²>  Ast min=0,676 cm²……………………….condition vérifié. 
 

 

   En travées : 

Aadopté = 4,62cm²>  Ast min = 0,676 cm2………………………..condition vérifié. 
 

 

III.6.6.2-Vérification aux cisaillements (BAEL 91 modifié 99/ Art 5.1.1) : 

 

On doit vérifier que : 𝜏𝑢<𝜏̅u 

Avec : 𝜏̅̅𝑢 = min (
0,15.fc₂₈

γ𝑏
 ; 4 MPa) = min ( 

0,15×25

1,5
 ; 4 MPa) 

𝜏̅̅𝑢 = 2,5 MPa. 

 

𝜏u= 
Tmax

b .d
   avec : Tmax = 46,33 KN. 

 

𝜏u =
46,33 ×10³

200×280
 = 0,827 MPa. 

 

𝜏u = 0,827MPa < 𝜏̅̅𝑢 = 2,5 MPa…………………………condition vérifie. 

Il n’y a Pas de risque de cisaillement. 

 

 

III.6.6.3 Ancrage des armatures (BAEL 91 modifier 99 / Art 6.1.22). 

Pour les aciers à haute adhérence FeE400 et pour fc28= 25 MPa, la longueur de 

scellement droite Ls est égale à : LS= 𝟑𝟓𝛟. 

Lad= Pour les HA12∶LS = 35x1.2 = 42 cm. 

Lad = Pour les HA14 ∶Ls = 35x1.4 = 49 cm. 
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Vu que la longueur de scellement est importante, les armatures dépassent 

l’épaisseur du palliasse. Cela nous oblige à mettre des crochets aux extrémités 

des barres. La langueur d’ancrage mesurée hors crochets est au moins égale  

0,4 LS pour les aciers HA :  

Pour les HA12∶Lad = 0,4 LS = 0,4×42 = 16.8 cm. 
Pour les HA14∶Lad = 0,4 LS = 0,4 × 49 = 19,6 cm. 
 

III.6.6.4-Vérification d’adhérence des barres (BAEL 91 modifier 99/ Art 

6.1.3). 
On doit vérifier que : 𝜏𝑠𝑒 ≤ 𝜏 ̅̅sc 

Avec : 𝜏 ̅̅𝑠c= Ψ𝑠𝑓𝑡28 
 

Et : 𝜏𝑠𝑒= 
Tₜₐₓ

0,9d.∑Uᵢ
 

Ψs = 1,5: Coefficient scellement HA. 

∑Uᵢ: Somme des périmètres utiles des barres. 

𝜏̅̅sc = 1,5 × 2,1 = 3,15 MPa 
 
 

 Pour 3HA14 : 

∑Uᵢ = nπ∅ = 3× 3,14 × 14  = 131.88 mm 

Donc : 𝜏𝑠𝑒 = 
46,33×10³

0,9×280×131.88
 =1,394MPa 

𝜏𝑠𝑒=  1,394 MPa < 𝜏 ̅̅𝑠c=3,15 MPa……………………….condition vérifié. 

 
 Pour 3HA12 : 

∑Uᵢ = nπ∅ = 3× 3,14 × 12  = 113,04 mm 

Donc : 𝜏𝑠𝑒 = 
46,33×10³

0,9×280×113.04
 = 1,626MPa 

𝜏𝑠𝑒=  1,626MPa < 𝜏 ̅̅𝑠c= 3,15 MPa……………………….condition vérifié. 

 

III.6.6.5 Influence de l’effort tranchant. 

 Influence sur les aciers (BAEL 91 modifier 99/ Art A5.1.312). 

Ast adopté  > Ast ancrer : 

 

A = (Tu×
γₜ

fₑ
) = 46,33× 10³ ×

1,15

400
  = 1,331 cm² 
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 Pour 3HA14 : 

Ast = 4,62 cm2 > A = 1,331 cm²……………………………condition vérifié. 

 

 Pour 3HA12 : 

Ast =  3.39cm2 > A = 1,331 cm²……………………………condition vérifié. 

 

III.6.6.6.Influence sur le béton (BAEL91 modifier 99/ Art A 5.1.313) : 

 
Il faut vérifier que : 

2Tₜₐₓ

0,9b₀. d
≤  

0,8fc₂₈

γb
 

 

Avec : Tmax = 
0,8×0,9

2

fc₂₈.b₀.d

γb
 

 

b0 = 20 cm  

 

0,36
fc₂₈.b₀.d

γb
 = 0,36

25×200×180

1,5
 = 216KN. 

 
Tmax = 46,33KN < 216 KN ………………………..condition vérifié. 

 

III.6.7-Calcul à l’ELS: 
 

III.6.7-1 Calcul des efforts internes:  
 

qs= G + Rs  

qs = 1.5 +19,744 = 21,244 kN/ml 

 

III.6.7-2 Réaction d’appuis: 

 

 ΣF=0  RA= RB =  
qsL

2
 . 

 RB= RA= 33,459KN 

 

III.6.7-3 Moment isostatique :   

 

Ms =   
qsL²

8
 = 

21,244 3,15²

8
 = 26,349 Kn.m 
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III.6.7-4-Effort tranchant : 

  

Ts = RA = RB = 33,459 KN  

 

Tenant compte de l’effet de semi encastrement on aura : 

 

 Msa= -0.3Ms = - 7,904 KN.m  

 Mst = 0.85Ms = 22,396 KN.m 

 

 

Les résultats sont sur le diagramme suivant: 
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                                                           qs = 21,244 kN/ml 

 

 

 

 

 

                                                                 L = 3,15 m 

                           -7,904 KN.m 

                          

 

  

 

 

 

 

                                                                                        
                                                                                 22,396 KN.m 

                       M (KN.m)          

 

 

 

 

                                  T(KN) 

 

 
                              33,459 KN 

 
                                                                                                                                      

                                                                                      

 

 

 

                                                                                                                                     - 33,459KN  

 

 

Figure III.6.1 : Diagramme des moments et effots tranchants ELS 
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III.6.8-Vérification a l’ELS : 
 

𝜎𝒔𝒕 ≤ 𝝈̅̅̅𝒔𝒕 : Dans l’acier 
𝜎𝒃𝒄 ≤ 𝝈̅̅̅𝒃𝒄: Dans le béton 

 

III.6.8-1- Aux appuis : 

 

 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

σ𝑠𝑡 =
Mᴀₜ

Aᴀₜ×β₁×d
 

   Avec : AAp = 3,39𝑐𝑚2   ;   MAp = 7,904KN.m ; d= 28𝑐𝑚. 

𝛽1 est en fonction de : 𝜌 = 
100 × Aᴀp 

b.d
= 

100 × 3.39 

20×28
 = 0,605  

À partir des tableaux, à l’ELS : 

*𝐾1 = 28,5 
*𝛽1 = 0,88508 

σ𝑠𝑡 = 
Map

𝐴𝑎𝑝×𝛽1×𝑑
 = 

7,904×10⁶

339 ×0,88508×280
 = 94,082MPa. 

Avec : 𝝈̅̅̅𝒔𝒕 = 
fe

γs
 = 

400

1,15
 = 347,826 MPa. 

σ𝑠𝑡 = 94,082 𝑀𝑃𝑎 < 𝝈   𝒔𝒕 = 347,826 𝑀𝑃𝑎………………. Condition vérifiée. 

 Vérification de la contrainte dans le béton :  

𝝈̅̅̅bc= 0,6 × fc28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = k × 𝜎𝑠𝑡 

Avec : k = 
1

K1
 = 

1

28,5
 = 0.035 

𝜎𝑏𝑐 = 0,035 × 94,082 = 3,292 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 3,292 MPa < 𝝈   bc = 15 MPa…………..………………. Condition vérifiée. 
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III.6.8-2 En travée: 

 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

σ𝑠𝑡 = 
Mt

At.β₁.d
 

   Avec: At = 4,62cm2; Mt = 22,396 KN.m ;  d = 28 cm. 

𝛽1 est en fonction de : 𝜌 = 
100 × At 

b.d
 = 

100 × 4.62

20×18
 = 0,825 

À partir des tableaux, à l’ELS : 

Par interpolation on trouve: 

*𝐾1 = 23,56 
*𝛽1 = 0,8703 

σ𝑠𝑡 = 
Mt

𝐴𝑡×𝛽₁×𝑑
 = 

22,396  ×10⁶

462 ×0,8703×280
 = 198,930 MPa. 

Avec : 𝝈̅̅̅𝒔𝒕 = 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 347.826 MPa. 

σ𝑠𝑡 = 198,930 MPa < 𝝈̅̅̅𝒔𝒕 = 347.826 MPa ………………. Condition vérifié  

 Vérification de la contrainte dans le béton :  

𝝈̅̅̅bc= 0,6 × 𝑓𝐶28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = k × 𝜎𝑠𝑡 

Avec : k = 
1

 k₁
 = 

1

 23,56
 = 0.042 

𝜎𝑏𝑐 = 0,042 × 198,930 = 8,355 MPa 

𝜎𝑏𝑐 = 8,355 MPa < 𝝈̅̅̅bc = 15 MPa ………………. Condition vérifiée. 

 Vérification de la flèche : Etat limite de déformation (BAEL 91 modifier 

99/ Art 6.5.2) : 

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont 

vérifiées : 

1/.      
h 

L 
 ≥ 

1

16
                                 

h : Hauteur de section. 

L : Portée libre maximale.  



Chapitre III :                                                              Calcul des éléments non structuraux 

 

104  

2.    
At

𝑏𝑑
 ≤ 

4.2

𝑓𝑒 
 

fe : Limite d’élasticité de l’acier. 

At : Section d’armature en travée. 

𝑏 : largeur de la section. 

𝑑 : la hauteur utile. 

3.     
ℎ

𝐿
 ≥ 

𝑀𝑡

10𝑀0 
 

Mt : Moment max en travée. 

M0 : Moment max isostatique. 

1/.      
h 

L 
 ≥ 

1

16
            

30 

315 
 = 0,095 ≥   

1

16
 = 0,0625..................Condition verifiée. 

2/.    
At

𝑏𝑑
 ≤ 

4.2

𝑓𝑒 
           

4,62 

28×20 
 = 0,00825 ≤  

4.2

400 
 = 0,01………Condition verifiée. 

 3/.     
ℎ

𝐿
 ≥ 

𝑀𝑡

10𝑀0 
           

30

315
 = 0,095 ≥ 

22,396

10×26,349 
 = 0,084….Condition verifiée. 

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

nécessaire. 

Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes à l’ELS. 
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IV.1. Introduction : 

         L’analyse dynamique d’une structure représente une étape primordiale dans 

l’étude d’un ouvrage en génie civil. Parmi les charges dynamiques les plus importantes 

et les plus dangereuses par l’étendue des dégâts causés se trouvent les séismes. 

Actuellement, toutes les constructions doivent respecter le règlement parasismique 

algérien R.P.A99 version 2003. 

IV.2. La méthode de calcul : 

          Le calcul sismique se fera par la méthode dynamique modale spectrale. 

A l’aide de logiciel ETABS on obtient se model : 

 
Figure IV.1 : Model étudiée avec logiciel ETABS. 

IV.3. Vérification des conditions du Règlement Parasismique Algériens : 

IV.3.1. Nombre de modes à retenir : 

         Le RPA 99/ version 2003 (Art 4.3.4) préconise de prendre en considération ce qui 

suit : 

Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions 

orthogonales le 

nombre de mode de vibration à retenir dans les deux directions d’excitation doit être : 
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 Les sommes des masses effectives pour les modes retenus soit égale à 90 % au 

moins 

de la masse totale de la structure, avec un minimum de mode à retenir égale à 03 pour 

chaque direction. 

Mode Période UX UY SumUX SumUY RZ 

1 0,76415 69,3854 0,1429 69,3854 0,1429 0,722 

2 0,653475 0,1353 67,1655 69,5207 67,3084 0,0106 

3 0,559743 0,7581 0,0045 70,2789 67,3128 66,6334 

4 0,206722 16,2406 0,0162 86,5194 67,329 0,1007 

5 0,154497 0,0198 19,2605 86,5392 86,5895 0 

6 0,133538 0,0803 0,0001 86,6195 86,5895 19,3784 

7 0,096483 6,2068 0,0043 92,8263 86,5938 0,0263 

8 0,068825 0,0048 6,8598 92,831 93,4536 0,0007 

Tableau IV.1. : Résultats d’analyse dynamique. 

 Ce modèle présente une période fondamentale :   T = 0,76415s. 

 Les 1ere 
 et 2eme mode sont des modes de translation. 

 Le 3eme 
 mode est un mode de rotation. 

 On doit retenir les 8 premiers modes que la masse atteigne les 90% (selon 

RPA.99). 

 IV.3.2. Etude de système de contreventement : 

1) Vis-à-vis des efforts sismique 

 voile Effort 
sismique 

Effort tranchant 
des voile 𝐕𝐕𝐎𝐈𝐋𝐄 

La 
somme𝐕𝐕𝐎𝐈𝐋𝐄 

L’effort 
tranchant a 
la base : 𝐕𝐱 

𝟏𝟎𝟎𝐱
𝐕𝐕𝐎𝐈𝐋𝐄

𝐕𝐱
 

RDC VL1 EX 506,65 1958,53 2592,86 75,5355091 
VL2 193,41 
VL3 408,21 
VL4 331,97 
VL5 316,24 
VL6 202,05 

 
RDC VT1 EY 547,57 2766,56 2796,53 98,9283147 

VT2 667,87 
VT5 188,89 
VT3 558,2 
VT4 680,05 
VT6 123,98 

Tableau IV.2:Vérification de système de contreventement Vis-à-vis de l’effort sismique 
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1) Vis-à-vis de l’effort vertical :  

Etage 𝐏𝐕𝐎𝐈𝐋𝐄  à chaque 
étage 

POIDS DE 
CHAQUE 
ETAGE 

𝟏𝟎𝟎𝐱𝐏𝐕𝐎𝐈𝐋𝐄

𝐏𝐞𝐭𝐚𝐠𝐞 
 

RDC 11162,88 43563,85 25,6241815 
ET1 10099 39079,55 25,8421604 
ET2 8996,47 34595,24 26,0049359 
ET3 7904,43 30110,94 26,2510237 
ET4 7261,93 25626,63 28,3374365 
ET5 6089,08 21311,01 28,5724609 
ET6 4888,2 16995,39 28,7619172 
ET7 3922,71 12679,77 30,9367599 
ET8 2634,56 8516,76 30,9338293 
ET9 1318,27 4353,76 30,2788854 

  Tableau IV.3 : Vérification de système de contreventement Vis-à-vis de l’effort verticale 

D’après les résultats représentés dans le tableau des efforts verticaux on remarque que 

pour tous les étages les voiles reprennent plus de 20% des sollicitations dues aux charges 

verticales. 

Selon les résultats représentés dans les deux tableaux des efforts horizontaux on 

remarque que les voiles reprennent presque la totalité des sollicitations dues aux charges 

verticales  

o Donc suivant l’article 3.4 de RPA 99/2003 qui nous permet de classer notre système 

de contreventement et nos résultats ci-dessus, on opte pour un système de 

contreventement par voiles porteurs, son coefficient de comportement est pris R=3,5 

d’après le tableau 4.3 de RPA 99/2003.  

IV.3.3. Vérification de l’effort tranchant à la base : 

                 La force sismique totale V appliquée à la base de la structure doit être calculée 

successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule suivante  

        

                                               RPA2003 Page 28  formule (4.1) . 

 

 

 

 

1) Coefficient d’accélération de zone A : Tableau 4.1.page 26 RPA2003. 
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Zone sismique Groupe d’usage La valeur 

IIa 2 A= 0,15 

 
 

2) Calcul de la période T : RPA version 2003 ; page 31 formule 4.6. 

formule CT Hauteur de bâtiment période T 

T= Ct*(hn)3/4 CT =0,05   Tableau (4-6) hn=30,60m. T=0,65052s 

3) Facteur d'amplification dynamique  D: RPA 2003 page 26 Formule (4.2). 

 

 

4) Coefficient de comportement de la structure R: RPA 2003 Tableau (4.3)

  

  

Formule  

 
 
 

 

P
ar

am
èt

re
s 

    

Valeur T2 : RPA2003 page 34 :       Site meuble      d’où      T2=0,5. 

Valeur de 𝛏: RPA99 version 2003Page 26  Tableau (4.2)  

     remplissage dense et contreventement voile  : ξ  =10 

Facteur de correction d'amortissement : RPA99  Page 26  Formule (4.2).

                =0,76 

D D =1,59 

 Contreventement Valeur de R 

Voile porteur  R=3,5 
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5) Facteur de qualité Q: RPA version 2003 Page 29 Formule (4-4). 

 Qx Qy 

Observation de critère Oui non oui non 

1. Condition minimales sur les files de 

contreventement 

0 0,05 0 0,05 

2. Redondance en plan 0 0,05 0 0,05 

3. Régularité en plan 0 0,05 0 0,05 

4. Régularité en élévation  0 0,05 0 0,05 

5. Contrôle de qualité des matériaux 0 0,05 0 0,05 

6. Contrôle de qualité de l'exécution 0 0,1 0 0,1 

Q=1+∑Pq 1,05 1,05 

6) Poids total Wt : 

Poids total Wt 43563,85KN 

 

D’âpres l’Art4.3.6 du R.P.A 99/2003, la résultante des forces sismique à la base Vlogiciel  

obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80% de la 

résultante des forces sismiques déterminées par la méthode spectrale pour une valeur de 

la période fondamentale donnée par la formule empirique appropriée soit :  

VEtabs > 0,8 VMSE. 

 L’effort tranchant (MSE) 0,8*VMSE Vlogiciel 

Vlogiciel 

>0,8×VMSE 

Sens X-X Vx =
𝐀.𝐃.𝐐𝐱

𝐑
.w 3116,993KN 2493,59KN 2592,86KN 

Condition 

vérifiée 

Sens Y-Y Vy =
𝐀.𝐃.𝐐𝐲

𝐑
.w 3116,99KN 2493,59KN 2796,53KN 

Condition 

vérifiée 

Tableau IV.4 : Vérification de la force sismique à la base. 

IV.3.4. Vérification de l’effort normal réduit dans les poteaux : 

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d’ensemble 

dues au séisme, l’effort normal de compression de calcul est limité par la condition 

suivante : 
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RPA99/Version2003 Art7.1.3.3 

 

Les valeurs obtenues après calcul (pour les poteaux 55x55) sont donnés dans le tableau 

Suivant ci – dessous : 

Nd (KN) B (cm²) fc28 (KN/cm²) V Observation 

2178,45 3025 2,5 0,2880595 0,28805≤ 0,3    Condition 

vérifiée. 

 

IV.3.5. Vérification de l’excentricité : 

D’après le RPA 99 /version 2003 (Article 4.3), dans le cas où il est procédé à une analyse 

Tridimensionnelle, en plus de l’excentricité théorique calculée, une excentricité 

accidentelle 

Egale à ±0,05 Lmax.                       CM – CR ≤ 5% Lmax.                 Lmax= Lx=31,35m. 

 

 

Tableau IV-5 : Vérification de l’excentricité. 

 
  

Plancher XCM XCR CM – CR≤0,05lx YCM YCR CM – CR ≤ 0,05lx 

ET1 15,608 15,368 0,24< 1,5675 9,556 10,533 0,977< 1,5675 

ET2 15,608 15,497 0,111< 1,5675 9,556 10,636 1,08< 1,5675 

ET3 15,608 15,55 0,058< 1,5675 9,556 10,652 1,096< 1,5675 

ET4 15,607 15,572 0,035< 1,5675 9,552 10,646 1,094< 1,5675 

ET5 15,606 15,582 0,024< 1,5675 9,548 10,631 1,083< 1,5675 

ET6 15,606 15,587 0,019< 1,5675 9,548 10,61 1,062< 1,5675 

ET7 15,604 15,59 0,014< 1,5675 9,543 10,588 1,045< 1,5675 

ET8 15,603 15,591 0,012< 1,5675 9,539 10,567 1,028< 1,5675 

ET9 15,6 15,591 0,009< 1,5675 9,523 10,545 1,022< 1,5675 

TERRASSE 15,649 15,59 0,059< 1,5675 9,533 10,52 0,987< 1,5675 
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IV.3.6. Déplacements relatifs : 
D’après le RPA 99 (Art 5-10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport 

aux étages adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage. 

D’après le RPA 99 (Art  4-43) :        ΔK = R δek 

Le déplacement relatif du niveau k” par rapport au niveau k-1”est égal à : ΔK = δk- δk-

1 

Plancher Diaphragme UX δk- δk-1 he 1%he Observation 

TERRASSE D10 0,0171 0,0017 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET9 D9 0,0154 0,0018 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET8 D8 0,0136 0,002 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET7 D7 0,0116 0,002 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET6 D6 0,0096 0,0021 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET5 D5 0,0075 0,002 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET4 D4 0,0055 0,0019 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET3 D3 0,0036 0,0017 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET2 D2 0,0019 0,0013 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET1 D1 0,0006 0,0006 3,06 0,0306 condition vérifiée 

Tableau IV.6 : Vérification de déplacements inter-étages suivant Ex. 

 

Plancher Diaphragme Uy δk- δk-1 he 1%he observation 

TERRASSE D10 0,0143 0,0017 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET9 D9 0,0126 0,0018 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET8 D8 0,0108 0,0018 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET7 D7 0,009 0,0017 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET6 D6 0,0073 0,0018 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET5 D5 0,0055 0,0016 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET4 D4 0,0039 0,0014 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET3 D3 0,0025 0,0012 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET2 D2 0,0013 0,0009 3,06 0,0306 condition vérifiée 

ET1 D1 0,0004 0,0004 3,06 0,0306 condition vérifiée 

Tableau IV.7 : Vérification de déplacements inter-étages suivant Ey. 
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IV.3.7 : Justification vis-à-vis de l’effet P-Delta : 

D’après le RPA 99 /version 2003 (article 4.9), L’effet P-Delta est un effet de second ordre 

qui se produit dans chaque structure où les éléments sont soumis à des charges axiales. 

Cet effet est étroitement lié à la valeur de la force axiale appliquée (P) et le déplacement 

(Delta). 

L’effet P-Δ peut être négligé dans le cas des bâtiments si la condition suivante est 

satisfaite à 

tous les niveaux :  

 

Pk : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associés au-dessus du niveau 

«k». 

Vk : Effort tranchant d’étage au niveau « k ». 

hk : Hauteur de l’étage « k ». 

Δk: Déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ». 

 

Suivant Ex : 

niveau Pk  (KN) ∆kx   (m) Hk Vkx  (m) 𝜽kx 

Etage 9 4353,76 0,0017 3,06 548,41 0,00441049 

Etage 8 4163 0,0018 3,06 980,69 0,00249704 

Etage7 4163,01 0,002 3,06 1326,22 0,00205164 

Etagr6 4315,62 0,002 3,06 1626,77 0,00173391 

Etage5 4315,62 0,0021 3,06 1883,21 0,00157269 

Etage4 4315,62 0,002 3,06 2100,1 0,00134311 

Etage3 4484,31 0,0019 3,06 2280,99 0,00122069 

Etage2 4484,3 0,0017 3,06 2424,12 0,0010277 

Etage1 4484,31 0,0013 3,06 2535,6 0,00075134 

RDC 4484,3 0,0006 3,06 2592,86 0,00033911 

Tableau IV.8 : Vérification L’effet P-Delta suivant Ex. 
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Suivant Ey : 

niveau Pk (KN) ∆ky  (m) Hk Vky   (m) 𝜽ky 

Etage 9 4353,76 0,0017 3,06 609,07 0,00397123 

Etage 8 4163 0,0018 3,06 1096,79 0,00223272 

Etage7 4163,01 0,0018 3,06 1469,5 0,00166644 

Etagr6 4315,62 0,0017 3,06 1789,16 0,00134005 

Etage5 4315,62 0,0018 3,06 2069,79 0,0012265 

Etage4 4315,62 0,0016 3,06 2294,72 0,00098336 

Etage3 4484,31 0,0014 3,06 2474,43 0,00082914 

Etage2 4484,3 0,0012 3,06 2627,09 0,00066939 

Etage1 4484,31 0,0009 3,06 2743,05 0,00048082 

RDC 4484,3 0,0004 3,06 2796,53 0,00020961 

Tableau IV.9 : Vérification L’effet P-Delta suivant Ey. 

 

Conclusion générale : 

 

Apres avoir vérifiée  les exigences  imposées par le règlement parasismique 

algérien RPA 99/Version 2003 ; le model étudié et modélisé à l’aide de 

logiciel ETABS, peut passer aux ferraillages de ces éléments porteurs. 
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V.I. Introduction :      

 

      Dans ce chapitre, nous abordons les éléments essentiels, ceux qui jouent un 

rôle crucial dans la résistance aux forces sismiques globales et dans la répartition 

de ces forces au sein de la structure.  

Nous vous présenterons également le calcul des armature de ces éléments 

résistants, notamment les portiques "poteaux-poutres" et les voiles, en plus de 

vous fournir leurs schémas de ferraillage correspondants. 
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V.2. Poteaux 

 

V.2.1. Calcul des éléments principaux  

 On désigne sous le nom des éléments principaux les éléments qui interviennent dans 

la résistance aux actions sismiques d’ensemble ou dans la distribution de ces actions au sein 

de l’ouvrage.  

 Nous présentons dans ce chapitre le calcul du ferraillage de ces éléments résistants 

(Les portiques « poteaux – poutres », et les voiles), accompagnée de leurs schémas de 

ferraillage. 

 

 V.2.2. Etude des poteaux  

V.2.2.1. Introduction 

 Les poteaux sont des éléments structuraux qui ont pour rôle la transmission des efforts 

vers la fondation. Un poteau est soumis à un effort normal « N » et un moment de flexion « M 

» dans les deux sens (sens longitudinal et transversal) donc le calcul de ferraillage des poteaux 

se fera en flexion composé dans le sens le plus défavorable selon les deux directions, puis 

vérifies à l’ELS 

Les combinaisons considérées pour les calculs sont : 

1.35 G + 1.5 Q…………………..ELU 

G + Q……………………………ELS 

G + Q ± E………………………RPA 99/2003 

0.8 G ± E………………………RPA 99/2003 

Les calculs se font en tenant compte de trois sollicitations : 

Effort normal maximal et le moment correspondant 𝑁𝑚𝑎𝑥 ⇒ 𝑀𝑐𝑜𝑟, 

Effort normal minimal et le moment correspondant 𝑁𝑚𝑖𝑛 ⇒ 𝑀𝑐𝑜𝑟, 

Moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant 𝑀𝑚𝑎𝑥 ⇒ 𝑁𝑐𝑜𝑟.  

Tableau V.2.1 : Caractéristiques mécaniques des matériaux en situation durable 

et accidentelle. 

Situation Béton Acier 

 fc28[MPa] fbu [MPa]  Fe [MPa]  

Durable 1.5 25 14.167 1.15 400 348 

accidentelle 1.15 25 21.74 1 400 400 
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V.2.2.2. Recommandations et exigences du RPA 

 

 Les armatures longitudinales Art 7.4.2.1RPA 99/ version 2003 : 

 

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

Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport à la section du béton sont : 

 Le pourcentage minimal d’armatures est de 0,8 % × 𝑏 × ℎ 𝑒𝑛 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝐼𝐼𝑎. 

 Le pourcentage maximal dans la zone courante est de 4% × 𝑏 × ℎ 𝑒𝑛 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝐼𝐼𝑎. 

 Le pourcentage maximal dans la zone de recouvrement est de 6% × 𝑏 ×
ℎ 𝑒𝑛 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝐼𝐼𝑎. 

Tableau V.2.2 : Armatures longitudinales des poteaux exigés par le RPA 

Sections des 

poteaux cm2 

Pourcentage 

minimal 

Pourcentage maximal 

0.8 % [bh] 4% [bh] en zone 

courante 

6% [bh] en zone de recouvrement 

55 X 55 24,2 121 181,5 

50 X 50 20 100 150 

45X 45 16,2 81 121,5 

 Le diamètre minimum est de 12 mm. 

 La longueur minimale des recouvrements est de: 40 ∅ 𝑒𝑛 zone IIa 

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser : 

25 cm en zone II 

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l'extérieur des zones     

nodales. 

V.2.2.3. Calcul des Armatures : 

a) Armatures longitudinales : 

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 les deux cas suivants : 

 Section partiellement comprimée (SPC). 

 Section entièrement comprimée (SEC). 

Le système constitué d’un moment et d’un effort normal peut être remplacé par un 

effort normal appliqué au centre de pression « C » qui est distant du centre de gravité de la 

section de    e = M N⁄ . 
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Figure V.2.1 : Section en flexion composée 

b) Sollicitations dans les poteaux : 

Les sollicitations dans les poteaux sont extraites du logiciel ETABS qui a été 

utilisé dans la modélisation au chapitre précédant. 

1) Section partiellement comprimée (S.P.C) : 

Une section est partiellement comprimée si : 

1er cas : 

𝐶 : Le centre de pression se trouve à l’extérieur du segment 𝑒 =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
≥ (

ℎ

2
− 𝑐′)  

𝑁 : Effort de compression ou de traction. 

2ème cas : 

𝐶 : Le centre de pression se trouve à l’intérieur du segment 𝑒 =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
< (

ℎ

2
− 𝑐′) 

𝑁 : Effort de compression. 

Dans ce cas il faut aussi vérifier l’inégalité suivante :   

𝑁(𝑑 − 𝑐) − 𝑀𝑓 ≤ (0,337 − 0,81
𝑐 ′

ℎ
) × 𝑏 × ℎ2 × 𝑓𝑏𝑢. 

Avec : 

𝑀𝑓 = 𝑁𝑢 × 𝑔 = 𝑁𝑢 (
ℎ

2
− 𝑐 + 𝑒). 

𝐴𝑠𝑡 = 𝐴𝑠𝑡1 −
𝑁𝑢

𝜎𝑠𝑡
  ⇒   𝑁𝑢 ∶ 𝑒𝑓𝑓𝑜𝑟𝑡 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑠𝑖𝑜𝑛. 𝜎𝑠𝑡 =

𝑓𝑒

𝛾𝑠
. 

𝐴𝑠𝑡 = 𝐴𝑠𝑡1 +
𝑁𝑢

𝜎𝑠𝑡
  ⇒   𝑁𝑢 ∶ 𝑒𝑓𝑓𝑜𝑟𝑡 𝑑𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛. 

𝐴𝑠𝑐 = 𝐴𝑠𝑐1 

En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes : 

𝜇 =
𝑀𝑓

𝑏 × 𝑑² × ƒ
𝑏𝑢

 

1ercas :   Section simplement armée : (ASc = 0) 

Si μ < μi = 0,392  la section d’acier nécessaire sera donnée par la formule suivante :   

Ast1 =
Mf

β × d × σst
 

2emecas : Section doublement armée : 

M
N

e

Cp
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Si μ > μi = 0,392  la section d’acier nécessaire sera données par les formules suivant  

Ast1 =
M1

βe×d×σst
+

∆M

(d−c)×σst
   ;      Asc1 =

∆M

(d−c′)×σst
 

Avec : 

M1 = μ1 × b × d2 × fbu 

∆M = Mf − M1 

2) Section entièrement comprimée (S.E.C) : 

𝐶 : Le centre de pression ce trouve entre les armatures  𝑒 =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
< (

ℎ

2
− 𝑐′) 

𝑁 : Effort de compression. 

𝑁(𝑑 − 𝑐) − 𝑀𝑓 ≥ (0,337 − 0,81
𝑐 ′

ℎ
) × 𝑏 × ℎ2 × 𝑓𝑏𝑢 

Deux cas peuvent se présenter : 

1er cas : 

N(d − c) − Mf ≥ (0,5 −
c′

h
) × b × h2 × fbu 

Asc1 =
M − (d − 0,5 h)  ×  b ×  h × fbu

(d − c′) × σsc
 

 

Asc2 =
N − bhfbu

σsc
− Asc1 

2ème cas : 

(0,337 − 0,81
𝑐 ′

ℎ
) × 𝑏 × ℎ2 × 𝑓𝑏𝑢 < 𝑁(𝑑 − 𝑐) − 𝑀𝑓 < (0,5 −

𝑐 ′

ℎ
) × 𝑏 × ℎ2 × 𝑓𝑏𝑢 

 

𝐴𝑠𝑐1 =
𝑁−Ψ × 𝑏 × ℎ × 𝑓𝑏𝑢

𝜎𝑠𝑐
               ;          𝐴𝑠𝑐2 = 0 

 

𝛹 =
0,3571 + 

𝑁 × (𝑑−𝑐′)−𝑀𝑓

𝑏 × ℎ2 × 𝑓𝑏𝑐

0,8571 + 
𝑐′

ℎ

                    ;𝜎𝑠𝑐 =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 

 

3) Section entièrement tendue (S.E.T) : 

𝐶 : Le centre de pression ce trouve entre les armatures  

𝑁 : Effort de compression. 

𝐴𝑠𝑡1 =
𝑁×𝑎

(𝑑−𝑐 ′)× 𝜎𝑠𝑐
;      𝐴𝑠𝑡2 =

𝑁

𝜎𝑠𝑐
− 𝐴𝑠𝑡1 
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Calcul des armatures longitudinales à l’ELU :      
 

 Le ferraillage des poteaux est fait par un calcul automatique à l’aide d’une application de 

calcul des sections d’armatures « Socotec». 

Figure V.2.2 : Calcul des armatures à l’aide de l’application Socotec. 

 

 Les résultats de calcul sont récapitulés dans le tableau ci-dessous : 

Tableau V.2.3: Résultats de ferraillage à l’ELU suivant les deux sens 

P
o

tea
u

x 

Effort Normal (KN) Moment 

 (KN.m) 

Combinaison  N
a

tu
re  

𝐴𝐼𝑛𝑓 

cm2 

𝐴𝑆𝑢𝑝 

cm2 

𝐴
𝑚

𝑖𝑛
c

m
2 

F
erra

ill

a
g

e 

𝐴
𝑎

𝑑
cm

2 

5
5

 x
 5

5
 

𝑁𝑚𝑎𝑥  2178,45 Mcorr -10,503 ELU SEC 0 0 

2
4

 ,2
 

1
2

 H
A

 2
0
 

3
7

,7
 

𝑁𝑚𝑖𝑛 -448,72 Mcorr 20,32 0.8G+EX SET 6,61 4,61 

Ncorr 114,51 Mmax 61,396 G+Q+Ex SPC 1,47 0 

5
0

 x
 5

0
 

𝑁𝑚𝑎𝑥  1272,55 Mcorr -25,214 ELU SEC 0 0 

2
0
 

1
2

 H
A

 1
6
 

2
4

,1
3
 

𝑁𝑚𝑖𝑛 -296,71 Mcorr 8,793 0.8G+Ey SET 4,19 3,23 

Ncorr 604,94 Mmax -95,607 G+Q+Ex SEC 0 0 

4
5

 x
 4

5
 

𝑁𝑚𝑎𝑥  626,97 Mcorr -24,925 ELU SEC 0 0 

1
6

,2
 

1
2

 H
A

 1
4
 

1
8

,4
7
 

𝑁𝑚𝑖𝑛 -58,14 Mcorr 4,219 0.8G+EX SET 0,98 0,47 

Ncorr 323,63 Mmax -64,28 G+Q+Ex SEC 0 0 
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V.2.2.4. Vérifications à l’ELU :  

 Les Armatures transversales Art 7.4.2.2RPA 99/ version 2003 : 

Les armatures transversales sont calculées par la formule suivante :  

𝐴𝑡

𝑆𝑡
=

𝜌𝑎𝑇𝑢

ℎ1𝑓𝑒
 

a) Diamètre des armatures transversales : (Art A.8.1,3/BAEL91 modifiées 99) : 

        Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur normalisée 

la plus proche du tiers du diamètre des armatures longitudinales qu’elles maintiennent.  

 ∅𝑡 ≥
1

3
∅𝐿

𝑚𝑎𝑥 ≥
20

3
≥ 6,66 𝑚𝑚     

Avec :  

∅𝐿
𝑚𝑎𝑥 : Le plus grand diamètre des armatures longitudinales  

Les armatures transversales des poteaux 55 X 55 seront encadrées avec des cadres de 

section : (4HA8. At=2.01cm2) 

Pour les poteaux 50X50 on opte pour des cardes (4HA8;  At = 2.01cm2).  

Pour les poteaux 40X45 on opte pour des cardes (4HA8;  At = 2.01 cm2).  

b) Espacement des armatures transversales : 

 Selon BAEL 91 modifié 99 (Art A8.1.3) 

𝐒𝐭 ≤ 𝐦𝐢𝐧{𝟏𝟓∅𝐥
𝐦𝐢𝐧; 𝟒𝟎𝐜𝐦; (𝐚 + 𝟏𝟎)𝐜𝐦} 

St ≤ min{15 × 1.4; 40cm; (45 + 10)cm} 

Avec : 

a: c’est la petite dimension transversale des poteaux. 

St ≤ 21cm  → Soit :𝑺𝒕 = 𝟏𝟓𝒄𝒎 

Selon RPA99 vs 2003 (Art 7.4.2.2) 

 En zone courante (pour zone IIa) : 

𝑆𝑡 ≤ {15∅𝑙
𝑚𝑖𝑛} = 15 × 1.4 = 21𝑐𝑚 

St ≤ 21cm    →     soit     𝐒𝐭 = 𝟏𝟓𝐜𝐦 

 En zone nodale (pour zone IIa) : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{15𝑐𝑚; 10∅𝑙
𝑚𝑖𝑛} = 𝑚𝑖𝑛{15𝑐𝑚; 10 × 1.4} = 14𝑐𝑚 

St ≤ 14cm     → 𝐒𝐨𝐢𝐭 𝐒𝐭 = 𝟏𝟎𝐜𝐦 
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c) Vérification de la quantité d’armatures transversales : 

Si : 𝒈 ≥ 𝟓                  →                 𝑨𝒕
𝒎𝒊𝒏 = 𝟎. 𝟑%𝑺𝒕 × 𝒃𝟏 

      Si : 𝒈 ≤ 𝟑                  →        𝑨𝒕
𝒎𝒊𝒏 = 𝟎. 𝟖%𝑺𝒕 × 𝒃𝟏   

      Si :  𝟑 ≤ 𝒈 ≤ 𝟓         →    Interpoler entre les deux valeurs précédentes. 

Avec : 

b1 : dimension de la section droite du poteau dans la direction considérée 

𝒈 : Elancement géométrique du poteau 𝒈 =
𝑳𝒇

𝒂
 

Lf : Longueur de flambement du poteau  𝐋𝐟 = 𝟎. 𝟕𝐋𝟎 

 

 

Tableau V.2.4: Vérification de la quantité d’armatures transversales  

 

 Délimitation de la zone nodale 

 La zone nodale est constituée par le nœud poutre-poteaux proprement   dit et les 

extrémités des barres qui y concourent. Les longueurs à prendre en compte pour chaque barre 

sont données dans la figure ci-dessous. 

h'=   Max (he/6; b1;h1;60)                 (Art.7.4.2.1). 

he : la hauteur d’étage moins la hauteur de la poutre secondaire. 

                            Tableau V.2.5 : Détermination de la zone nodale. 

 H h' 

Poteau (55*55) 3,06   h'= Max (
306−35

6
; 55;55;60)  = 60 cm 

Poteau (50*50) 3,06    h'= Max (
306−35

6
; 50;50;60) = 60cm 

Poteau (45*45) 3,06    h'= = Max (
306−35

6
; 45;45;60) = 60cm 

 

 

 

 

Poteaux 

 

 

Hauteur 

 

 

𝑳𝒇 

 

 

𝒈 

 

At
min[cm2] 

 

 

 

Aadoptée 

  [cm2] 

 

 

Observation 

Zone courante 

    St=15 cm 

Zone nodale 

  St=10 cm 

55x55 306 214,2 3,894 4,75 3,17 5.5 Condition vérifiée  

50x50 306 214,2 4,284 3,59 2,36 4.71 Condition vérifiée  

45x45 306 214,2 4,76 2,43 1,62 3.02 Condition vérifiée  
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 Longueur minimale de recouvrement : 
 

La longueur minimale des recouvrement est de : 40∅ 𝑒𝑛 zone IIa  . 

Poteaux (55 x 55) :𝑙𝑟 = 40 ×  2 = 80 𝑐𝑚.. 

Poteaux (50 x 50) :𝑙𝑟 = 40 ×  1,6 = 64 𝑐𝑚. 

Poteaux (45 x 45) :𝑙𝑟 = 40 ×  1,4 = 56𝑐𝑚. 

 Encrage des armatures (longueur de scellement) (Art 6.1.22 BAEL 91 

modifiée 99). 

Longueur de scellement :  𝐿𝑠 =
𝜙𝑓𝑒

4 𝜏𝑠𝑢
     =≫    𝜏𝑠𝑢 =  0,6 ×  𝛹𝑠

2  ×  𝑓
𝑡28

= 2,835 𝑀𝑃𝑎 

 Pour les∅𝟐𝟎:  𝑳𝒔 = 𝟕𝟎, 𝟓𝟓 𝒄𝒎 

 Pour les ∅𝟏𝟔 : 𝑳𝒔 = 𝟓𝟔, 𝟒𝟒 𝒄𝒎 

 Pour les ∅𝟏𝟒 : 𝑳𝒔 = 𝟒𝟗, 𝟑𝟖 𝒄𝒎 

  Pour l’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la 

partie ancrée mesurée hors crochet est au moins égale à :0,4 𝐿𝑠, pour les aciers HA. 

 Pour les ∅𝟏𝟒 : 𝑳𝒂 = 𝟐𝟖, 𝟐𝟐 𝒄𝒎. 

 Pour les ∅𝟏𝟐 : 𝑳𝒂 = 𝟐𝟐, 𝟓𝟕 𝒄𝒎. 

 Pour les ∅𝟏𝟐 : 𝑳𝒂 = 𝟏𝟗, 𝟕𝟓 𝒄𝒎. 

 Vérification au cisaillement (Art 7.4.3.2RPA 99/ version 2003) : 

      La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton 𝝉𝒃𝒖 sous 

combinaison sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante :  

𝜏𝑏𝑢 =
𝑇𝑢

𝑏𝑑
≤ 𝜏𝑏𝑢̅̅ ̅̅ = 𝜌𝑑𝑓𝑐28 

Avec : 

𝜌𝑑 = {
0,075     𝑠𝑖     𝜆𝑔 ≥ 5

0,04       𝑠𝑖     𝜆𝑔 < 5 
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Tableau V.2.6 : Vérification au cisaillement dans les poteaux. 

Poteau (cm2) b(mm) h (mm) g<5 d 

(mm) 

Tu 

X103N 

𝝉𝒃 

(MPa) 

𝝉̅𝒃𝒖 

(MPa) 

Observation 

55x55 550 550 3,894 530 71.73 0,23 1 Condition 

vérifiée 

50x50 500 500 4,284 480 61.39 0,27 1 Condition 

vérifiée 

45x45 450 450 4,76 430 46.87 0,23 1 Condition 

vérifiée 

 

V.2.2.5. Vérifications à l’ELS : 

 Vérification des contraintes à l’ELS :  

La vérification d’une section en béton armé à l’ELS consiste à démontrer que les 

contraintes maximales dans le béton 𝛔𝐛𝐜 et dans les aciers 𝛔𝐬𝐭sont au plus égales aux 

contraintes admissibles : 𝛔̅𝐛𝐜 𝐞𝐭 𝛔̅𝐬𝐭. 

 

𝛔𝐛𝐜 ≤ 𝛔̅𝐛 = 𝟏𝟓𝑴𝑷𝒂 

𝛔𝐬𝐭 ≤ 𝛔̅𝐬 = 𝟑𝟒𝟖𝑴𝑷 

Tableau V.2.7 : Vérifications des contraintes à l’ELS 

 

poteaux N (KN) M(KN.m) 
 

Mpa 
 

 

MPa 
 

 

MPa 
 

 

MPa 
 

OBS 

55*55 

Nmin=247,19 Mcor= 9,165 1,06 15,5 0,55 8,65 CV 

Nmax= 1583,66 Mcor= -7,604 4,86 72,7 4,45     67 CV 

Ncor=806,5 Mmax= 31,98 3,25 47,6 1,49 23,5 CV 

50*50 

Nmin=142,02 Mcor= 9,376 0,88 12,7 0,15 2,85 CV 

Nmax= 925,24 Mcor= -18,25 4,09 60,2 2,67 41,1 CV 

Ncor=341,54 Mmax= -31,62 2,48 35,3 0,02 2,09 CV 

45*45 

Nmin=18,7 Mcor= 3,59 0,33 4,43 0 -3,6 CV 

Nmax= 456,22 Mcor= -18,04 3,04 44     1,09 17,9 CV 

Ncor=70,02 Mmax=42,412    3,88 47,4 0 -125 CV 
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V.3: Les poutres 

   V.3.1 Introduction : 

Les poutres sont des éléments structuraux qui ont pour rôle la transmission des 

efforts des  planchers vers les poteaux. Chaque poutre est soumise à un effort 

tranchant T et à un moment fléchissant M, qui sont extrait à partir de logiciel 

ETABS (V9.6), ils sont donc calculés en flexion simple. 

   V.3.2 Recommandations du RPA 99 version 2003 : 

1) Armatures longitudinales (RPA99 version 2003/ Art 5.7.2.1) : 

Pourcentage total 

maximum 

Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux 

est de : 

Amax=4%b h  en zone courante. 

Amax=6% b h  en zone de recouvrement. 

Pourcentage total 

minimum : 

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux 

sur toute la longueur des poutres est de 0.5% en toute 

section. 

Amin = 0,5% b h 

  Résultats 

Section 0,5%b h  (cm²) 4% b h  (cm²) 6% b h  (cm²) 

Poutre principale 25×40 5 40 72 

Poutre secondaire 25×35 4,375 35 52,5 

Tableau V.3.1 : Les recommandations du RPA. 

 

 Le diamètre minimal est de 12mm. 

 La longueur minimale de recouvrement est de 40∅ en zone IIa. 

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieur dans les 

poteaux de rive et d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 
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 On doit avoir un espacement  maximum de 10 cm entre deux cadres et un  

minimum de trois cadres par nœud. 

 Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitées 

principalement par les forces latérales sismiques doivent avoir des 

armatures symétriques avec une section en travée au moins égale à la 

moitié de la section sur appui. 

 Les cadres du nœud disposés comme armatures transversales des poteaux, 

sont constitués de 2U superposés formant un carré ou un rectangle (là où 

les circonstances le permettent, des cadres traditionnels peuvent 

également être utilisés).  

 Les directions de recouvrement de ces U doivent être alternées. 

Néanmoins, il faudra veiller à ce qu'au moins un côté fermé des U d'un 

cadre soit disposé de sorte à s'opposer à la poussée au vide des crochets 

droits des armatures longitudinales des poutres. 

Les combinaisons considérées pour les calculs sont : 

1.35G + 1.5Q → à l’ELU. 

G + Q → à l’ELS 

G + Q ± E → RPA99 révisée 2003. 

0.8G ± E →RPA99 révisée 2003 

 

2) Armatures transversales (RPA 99/ version 2003 Art 7.5.2.2) : 

   La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par : 

      At = 0,003 × s × b 

  L'espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme 

suit : 

 Stmax = min (
h

4
; 12∅) en zone nodale et en travées. 

 St ≤
h

2
 en zone de recouvrement. 
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   La valeur du diamètre ∅l des armatures longitudinales à prendre est le plus 

petit diamètre utilisé, et dans le cas d'une section en travée avec armatures 

comprimées, c'est le diamètre le plus petit des aciers comprimés.  

   Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus 

du nu de l'appui ou de l'encastrement. 

   V.3.3 Calcul du moment réduit : 

μ =
Mᵤ

b. d². fbᵤ
 

   On distingue deux cas: 

Si μ < μₗ = 0,392 : Section simplement armée (SSA) 

Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires : Asc = 0 

Ast =
Mᵤ

β.d.σₗₗ
     avec : σₗₗ =

fe

γb
 

Si μ > μₗ = 0,392 : es sections d’acier nécessaire seront données par les 

formules suivantes : 

Ast =
Mₑ

βₑ.d.σₗₗ
  

ΔM

(d−c)×σₗₗ
     ;   Asc = 

ΔM

(d−c′)×σₗₗ
 

Avec: Me = μₑ × b × d² 

fbu =
0,85×fc₂₈

θ.γb
 

ΔM =Mu - Me 

Mu: moment sollicitant. 

Me: moment pour qu’une section soit simplement armée.  
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   V.3.4 Les efforts internes et Ferraillage des poutres : 

Les valeurs extrêmes globales des efforts sont résumées dans les tableaux ci-

dessous, selon les différentes combinaisons : 

  

 

M 

(KN) 

 

d 

(cm) 

 

μ obs β At 

(cm²) 

Amin 

(cm2) 

 

Choix 

des 

armatures 

Aadp 

Poutre 

principale 

25×40 

En 

travée 

90,851 38 0,177 SSA 0,9015 7,620 1,15 3HA14 

+3HA12 

8 

À 

l’appui 

56,724 38 0,101 SSA 0,9465 4,532 1,15 6HA12 6,78 

Poutre 

secondaire 

25×35 

En 

travée 

63,296 33 0,164 SSA 0,910 6,057 0,996 6HA12 6,78 

À 

l’appui 

56,302 33 0,146 SSA 0,921 5,323 0,996 6HA12 6,78 

Tableau V.3.2 : Résultats de ferraillage des poutres à ELU. 

   V.3.5 Armatures transversales (BAEL 91. Art.7.2.2) 

 Calcul des armatures transversales : 

a) Diamètre des armatures transversales: (BAEL91/ Art A.8.1.3 

modifiées 99) : 

∅ₗ ≤ min (
h

35
 ;

b

10
 ;  ∅ₗ) 

     ∅𝐭 ≤ min (
35

35
 ;

25

35
 ; 1,2) = min (1; 2,5 ; 1,2) = 1cm. 

   Soit: ∅ₗ = 𝟖 𝐦𝐦 

b) La section d’armature transversale : 

                At =  
𝟒𝛑∅𝐭

𝟐

𝟒
=  

𝟒 𝐱 𝟑,𝟏𝟒 𝐱 𝟎,𝟖𝟐

𝟒
= 2,01cm²  

                On choisira un cadre et un étrier :    At = 4HA8 = 2,01 cm². 

c) Espacement des armatures transversales : 

o Selon le BAEL  99 : St < min(0,9d ; 40cm) 

o D’après le RPA 2003 : (Art 7-5-22) : 
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        Zone nodale : Sₗ ≤ min (
h

4
; 12∅ₗ)  

                Zone courante : Sₗ ≤  
h

2
 

d) Vérification de la section minimale d’armatures transversales : 

-  De BAEL : 

                                           
Aₗ×fₑ

b×Sₗ
≥ 4 MPa 

-  Du RPA: 

At  ≥ 0,3% St b  

             Poutre principale:  At = 2,01 cm2 ≥ 0,003 x 15 x 25 = 𝟏, 𝟏𝟐𝟓 𝐜𝐦² 

             Poutre secondaire :  At = 2,01 cm2 ≥ 0,003 x 15 x 25 = 𝟏, 𝟏𝟐𝟓 𝐜𝐦² 

Les résultats sont résumés dans le tableau ci-dessous : 

BAEL RPA Section adoptée 

Section 

(Cm2) 

 

Zone  ∅ 

(cm) 

St 

(cm) 

At
min

 

(cm2) 

St 

(cm) 

At 

(cm2) 

∅ 

(cm) 

St
min

 

(cm2) 

Ferraillage Aadp 

(cm2) 

 

Poutre 

principale 

25×40 

nodale  

0,8 

 

25 

 

0,625 

8 0,6  

0,8 

8 4HA8 2,01 

courante 15 1,125 15 4HA8 2,01 

Poutre 

secondaire 

25×35 

nodale  

0,8 

 

25 

 

0,625 

8 0,6  

0,8 

8 4HA8 2,01 

courante 15 1,125 15 4HA8 2,01 

Tableau Ⅴ.3.3: Vérification de la section minimale d’armatures 

transversales  

e) Délimitation de la zone nodale : 

  Dans le cas des poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale L’ est 

égale à deux fois la hauteur de la poutre considérée. 
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Poutre principal Poutre secondaire 

L’ = 2 × 40 = 80 cm L’ = 2 × 35 = 70 cm 

 

   Remarque :  

  Les premières armatures transversales doivent être disposées  à 5 cm au plus 

du nu de l'appui ou de l'encastrement. 

Ancrage des armatures (longueur de scellement) (BAEL 91modifiée 99/ Art 

6.1.22). 

    Ls = 
∅fₑ

4𝜏ₗᵤ
         Avec : 𝜏su = 0,6 × Ψₗ² × ft28 = 0,6 × 1,5² × 2,1 = 2,835 MPa 

        ∅ = 12 mm                          Lₗ =
400×1,2

4×2,835
 = 42,34 cm. 

        ∅ = 14 mm                          Lₗ =
400×1,4

4×2,835
 = 49,38 cm. 

Le règlement  BAEL99 admet que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée par 

un crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet   Lc 

est au moins égale à 0.4Ls                 

ϕ = 12 : Lc= 16,936 cm. 

ϕ = 14 : Lc= 19,752 cm 

 

   V.3.6 Vérification à l’ELU : 

1. Vérification condition de non fragilité (BAEL 91 modifiée 99/ Art 

B.4.2.1). 

Le ferraillage de la poutre doit satisfaire la C.N.F : Ast  ≥  Ast
min 
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 Calcul de la section minimale : 

Ast
min  ≥  

0,23b.d.fₗ₂₈

fₑ
      avec : ft28 = 0,6 + 0,06fc28 = 2,1 MPa. 

 

 Localisation  Ast
min Aadopté Observation  

Poutre 

principale 

Travée 1,15 8 C.V 

Appui 1,15 6,78 C.V 

Poutre 

secondaire 

Travée 0,996 6,78 C.V 

Appui 0,996 6,78 C.V 

Tableau Ⅴ.3.4: Calcul de la section minimale. 

 

2. Vérification aux cisaillements (BAEL 91 modifiée 99 /Art 5.1.1). 

τᵤ=
Tᵤ

b.d
< 𝜏̅u     avec : Tu

max : l’effort tranchant max a l’ELU 

𝜏̅u = min (0,15
fc₂₈

γb
; 4MPa) = min (

0,15×25

1,5
; 4MPa) 

𝜏̅u = 2,5 MPa 

 

Poutre 

 

T 

(KN) 

b 

(cm) 

d 

(cm) 
τᵤ 

(MPa) 

𝜏̅u 

(MPa) 

Observation 

Poutre 

Principale 

25×40 

 

113,09 

 

25 

 

38 

 

1,190 

 

2,5 

 

C.V 

Poutre 

secondaire 

25×35 

 

179,87 

 

25 

 

33 

 

2,18 

 

2,5 

 

C.V 

Tableau Ⅴ.3.5: Vérification aux cisaillements. 

 

3. Influence de l’effort tranchant. 
 Influence sur le béton (BAEL 91 modifiée 99 /Art A.5.1.313). 

On se doit de vérifier la relation : 

Tmax < Tu 

Avec : 

2×Tᵤ

0,9b.d
≤ 

0,8fc₂₈

γb
                Tu ≤

0,8×0,9

2
×

fc₂₈

γb
≤ 0,36 ×

fc₂₈.b.d

γb
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Poutre 

 

b 

(cm) 

d 

(cm) 

Fc28 

(MPa) 

𝛄b 

 

T 

(KN) 

Tu 

(KN) 

Observation : 

Poutre 

Principale 

25×40 

25 38 25 

 

1,5 113,09 570 

 

C.V 

Poutre 

secondaire 

25×35 

25 33 25 1,5 179,87 495 C.V 

Tableau Ⅴ.3.6: Influence de l’effort tranchant sur le béton. 

 

 Influence sur les aciers (BAEL 91 modifiée 99/ Art A.5.1.312). 

Lorsqu’au droit d’un appui : Tu +
Mᵤ

0,9d
> 0 on doit prolonger au-delà de 

l’appareil de l’appui, une section d’armature pour équilibrer un moment égal à 

(Tᵤ +
Mᵤ

0,9d
) ×

1

δₗₗ
 

D’où : As ≥
1,15

fₑ
(Vᵤ +

Mᵤ

0,9d
)   si : Tu + 

Mᵤ

0,9d
< 0 la vérification n’est pas 

nécessaire. 

Poutre 

 

Tu
max 

(KN) 

Mu
max 

(KN.m) 

d 

(mm) 

0,9 × d 

(mm) 

As 

(cm2) 

Observation 

Poutre 

Principale 

25×40 

113,09 90,851 0,38 0,342 -4,386 C.V 

Poutre 

secondaire 

25×35 

179,87 63,296 0,33 0,297 -0,956 C.V 

Tableau Ⅴ.3.7: Influence de l’effort tranchant sur les aciers 

4. Vérification d’adhérence et d’entrainement des barres (BAEL 91 

modifiée 99 Art 6.1.3). 

𝜏se ≤ 𝜏̅̅sc    Avec : 𝜏̅̅sc = Ψ𝑠𝑓𝑡28 = 1,5 × 2,1 = 3,15 MPa. 

                                      𝜏se = 
Tₗₐₓ

0,9d.∑ Uᵢ
 

Avec : Ψ𝑠 = 1,5 : Coefficient scellement HA. 

            ∑ Ui : Somme des périmètres utiles des barres. 

  ∑ Ui = n × π × ∅ 
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Poutre 

 

 Ferraillage  Tu
max 

(KN) 

0,9 × d 

(mm) 

∑ 𝐔i 

(mm) 

𝝉se 

(MPa) 

𝜏̅̅sc 

(MPa) 

Observation 

Poutre 

Principale 

25×40 

En 

travée 

3HA14 

+3HA12 

113,09 342 

 

245,04 1,35 3,15 C.V 

À 

l’appui 

6HA12 226,19 1,46 

Poutre 

secondaire 

25×35 

En 

travée 

6HA12 179,87 297 226,19 2,68 3,15 C.V 

À 

l’appui 

6HA12 226,19 2,68 

Tableau Ⅴ.3.8: Vérification d’adhérence et d’entrainement des barres. 

V.3.7 Vérification à l’ELS : 

 Etat limite d’ouverture des fissurations (BAEL 91 modifié 99/ Art. 

B.6.3) : 

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

nécessaire. 

 Etat limite de compression du béton : 

𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝝈̅̅̅bc 

Avec : 

𝝈̅̅̅bc = 0,6 × fc28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = k × 𝜎𝑠𝑡 

σ𝑠𝑡 = 
Mₗ

Aₗₗ×β₁×d
 

𝜌 = 
100 × Aₗₗ 

b.d
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Ms 

(KN) 

 

Aadp 

(cm2) 

𝛒1 β1 K1 σ𝑠𝑡 

(MPa) 

σbc 

(MPa) 

𝝈̅̅̅bc 

(MPa) 

observation 

Poutre 

principa

le 

25×40 

En 

travée 

41,386 8 0,842 0,8698 23,41 156,52 6,686 15 C.V 

À 

l’appui 

65,798 6,78 0,713 0,8774 25,78 291,07 11,29 15 C.V 

Poutre 

seconda

ire 

25×35 

En 

travée 

25,533 6,78 0,821 0,8706 23,64 131,08 5,545 15 C.V 

À 

l’appui 

27,279 6,78 0,821 0,8706 23,64 140,04 5,923 15 C.V 

Tableau Ⅴ.3.9: Vérification des contraintes à l’ELS. 

 

Conclusion : 

Localisation Ferraillage 

longitudinale 

Ferraillage 

transversale 

Poutre 

principale 

25×40 

En travée 3HA14 

+3HA12 

4HA8 

À l’appui 6HA12 4HA8 

Poutre 

secondaire 

25×35 

En travée 6HA12 4HA8 

À l’appui 6HA12 4HA8 

Tableau Ⅴ.3.10: ferraillage des poutres 
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                             V.4 Les voiles de contreventement : 

Le ferraillage d’un voile consiste à déterminer ses armatures en flexion 

composée sous l’action des sollicitations verticales (G et Q) et horizontales dues 

au séisme. Pour faire face à ces sollicitations, on doit prévoir trois types 

d’armatures :  

 Les armatures verticales 

  Les armatures horizontales  

  Les Armatures transversales 

 Les combinaisons de calcul : 

Les voiles seront calculés en flexion composée sous les combinaisons les plus 

défavorables en tenant compte des combinaisons suivantes : 

 1,35G+1,5Q (BAEL91 modifie 99) 

 G+Q   

 G+Q ± E (RPA99 version 2003) 

 0,8G ±  E 

   V.4.1 Calcul des armatures : 

Pour avoir fait le calcul du ferraillage pour les voiles, nous avons constaté qu’il 

est possible d’adopter le même ferraillage pour un certain nombre de niveaux ; 

pour cela nous allons ferrailler nos voiles par zones : 

 Zone I : RDC 

 Zone II : 1er, 2ème, 3ème et 4ème étage. 

 Zone III : 5ème, 6ème, 7ème, 8ème et 9ème étage. 

    V.4.1.1 Exposé de la méthode de calcul : 

 La méthode à utiliser pour le ferraillage des voiles est la méthode de RDM. Elle 

consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations les 

plus défavorables N et M.  
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a. Calcul des contraintes : 

                               σmax = 
N

B
+  

M.V

I
 

                               σmin = 
N

B
−  

M.V′

I
 

Avec :  

           B : la section du béton, (B = L × e) 

                     L : la longueur de voile. 

                     e : épaisseur de voile. 

                     I : moment d’inertie du trumeau 

                      V et V’: bras de levier, V = V’ = 
L

2
 

Le calcul se fera pour des bandes de longueur « d » donnée par : 

                           d ≤ min (
he

2
;

2

3
 lc) 

Avec :  

Lc : longueur de la zone comprimée. 

          he : hauteur libre de l’étage. 

Tel que :  

        Lc = 
σₘₐₓ

σₘₐₓ+σₘᵢₘ
× L       

Et :  Lt = L – Lc 

b. Calcul des efforts normaux : 

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des 

diagrammes des contraintes obtenues. 
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Section 
Diagramme des 

contraintes 
L’effort normal Ni L’effort normal Ni+1 

S.E.C 

 

Ni = 
σₘₐₓ+σ1

2
× d × e Ni+1 = 

σ1+σ2

2
× d × e 

S.P.C. 

 

Ni = 
σₘᵢₘ+σ1

2
× d × e Ni+1 = 

σ1

2
× d × e 

S.E.T 

 

Ni = 
σₘₐₓ+σ1

2
× d × e Ni+1 = 

σ1+σ2

2
× d × e 

 

 

    V.4.1.2 Détermination des armatures : 

a. Armatures verticales : 

Avi = 
Nt

σₘ 
             Avec : σs : Contrainte de l’acier 

 Le pourcentage minimum des armatures verticales sur toute la zone tendue est 

de 0,20% 

 La section totale d'armatures verticales de la zone tendue devant rester au 

moins égale à           0,20% de la section horizontale du béton tendu. 

           Amin ≥ A = 0.002B     (RPA version 2003 Art 7.7.4.1) 

      Amin = 
Bft28

fe
                  (BAEL 91 modifié 99 Art A4.2.1) 

        Avec :   B : section du béton tendue 

 Les barres verticales des zones extrêmes devraient être ligaturées avec des 

cadres horizontaux dont l'espacement ne doit pas être supérieur à l'épaisseur 

du voile.  

Tableau Ⅴ.1 : Tableau des efforts normaux 
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 Les barres verticales du dernier niveau doivent être munies de crochets à la 

partie supérieure. Toutes les autres barres n'ont pas de crochets (jonction par 

recouvrement). 

 A chaque extrémité du voile (trumeau) l'espacement des barres doit être réduit 

de moitié sur 1/10 de la largeur du voile. Cet espacement d’extrémité doit être 

au plus égal à 15 cm.  

b. Armatures horizontales : 

La section d’armatures horizontale est égale à                

                              AH= 
Av

4
 

- Les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur. 

- Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° 

ayant une longueur de 10 ∅. 

c. Armatures transversales : 

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. Elles 

retiennent les deux nappes d’armatures verticales. Ce sont généralement des 

épingles dont le rôle est d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous 

l’action de la compression. 

D’après l’article 7.7.4.3 du RPA 2003 : Les deux nappes d’armatures verticales 

doivent être reliées au moins par « 4 » épingles au mètre carré. 

d. Armatures de coutures : (Article 7.7.4.3/RPA99 version 2003) 

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être pris par les 

aciers de coutures dont la section est donnée par la formule : 

                       Avj = 1.1 
V

fe
       

Avec :    V= 1.4 T 

 Vu : Effort tranchant calculée au niveau considéré 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaire pour 

équilibrer les efforts de traction dus au moment de renversement. 
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   V.4.1.3 Règles communes du RPA : (Article 7.7.4.3)  

Le pourcentage minimum d'armatures verticales et horizontales des trumeaux, 

est donné comme suit :  

- Globalement dans la section du voile (0,15 % .B) 

- En zone courante (0,10 %. B) 

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers 

l'extérieur. 

        Diamètre minimal : 

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas 

dépasser 1/10 de l'épaisseur du voile.  

  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 ligaturées avec des cadres 

horizontaux dont l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.  

       Espacement : (Art 7.7.4.3/RPA 99 version 2003) 

L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la plus 

petite des deux valeurs suivantes : St ≤ min {1.5e ; 30cm}  

  Longueur de recouvrement : (Art: 7.7.4. 3, RPA 99/Ver 2003)  

Elles doivent être égales à : 

       40  pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des 

efforts est possible. 

       20 pour les barres situées dans les zones comprimées sous l'action de 

toutes les combinaisons possibles de charges. 

     V.4.1.4 Vérification à L’ELS : 

A l’état limite de service il faudra vérifier que la contrainte de compression  soit 

inférieure à 15 MPA. 

𝛔𝐛𝐜 =
𝐍𝐬

𝐁 + 𝟏𝟓. 𝐀
< 𝛔̅𝐛𝐜 = 𝟎. 𝟔𝐟𝐜𝟐𝟖 = 𝟏𝟓𝐌𝐩𝐀. 
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V.4.1.5 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

  D’après l’RPA (Art 7.7.2 /RPA99 version  2003) : 

Mpa5f0,2ττ c28bb 
 

   

 

   Avec :    V = 1,4 ⨯T 

b0 : Epaisseur du linteau ou du voile  

d : Hauteur utile (d = 0,9 h) 

h : Hauteur totale de la section brute. 

 D’après le BAEL91 : 

Il faut vérifier que : 𝛕𝐮 ≤ 𝛕̅𝐮 

Fissuration préjudiciable : 𝛕̅𝐮 ≤ 𝐦𝐢𝐧 {𝟎. 𝟏𝟓
𝐟𝐜𝐣

𝛄𝐛
; 𝟒 𝐌𝐩𝐚} 

    Voiles L2, L6 et L4 : 

Zone I II III 

L (m) 2,00 2,00 2,00 

e (m) 0,15 0,15 0,15 

hp (m) 0,35 0,35 0,35 

he (m) 3,06 3,06 3,06 

σmax (kN/m2) 6414,040 3512,47 2284,07 

σmin (kN/m2) 4665,970 974,76 14488,75 

T (kN) 365,68 211,02 123,14 

NS (kN) 969,13 635,1 349,21 

σs (kN/m2) 400 400 400 

 

 

 

 

 

 

db

V
τ

0

b



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C
a
ra

ct
ér

is
ti

q
u

es
 g

éo
m

ét
ri

q
u

es
 

Zone I II III 

h poutre   (m) 0,35 0,35 0,35 

hauteur d’étage   (m) 3,06 3,06 3,06 

L   (m) 2,00 2,00 2,00 

e   (m) 0,15 0,15 0,15 

B   (m²) 0,3 0,3 0,3 

he   (m) 3,060 3,060 3,060 

 h   (m) 2,71 2,71 2,71 

S
o
ll

ic
it

a
ti

o
n

 d
e 

ca
lc

u
l 

T (KN) 365,680 211,020 123,140 

Nser  (KN) 969,13 635,10 349,21 

Vu (KN) 511,952 295,428 172,396 

σmax    (KN/m2) 6414,040 3512,470 2284,070 

σmin    (KN/m2) 4665,970 974,760 14488,750 

σs    (KN/m2) 400,00 400,00 400,00 

Lt  (m) 1,16 1,57 0,27 

Lc  (m) 0,84 0,43 1,73 

d  (m) 0,77 1,04 0,18 

σ1 (KN/m2) 2138,013 1170,823 761,357 

N1 (KN) 495,06 366,59 41,47 

a
rm

a
tu

re
s 

v
er

ti
ca

le
s Av1/bande   (cm2) 12,38 9,16 1,04 

Avj    (cm2) 14,08 8,12 4,74 

A’v1/bande/nappe  (cm2) 15,90 11,20 2,22 

a
rm

a
t

u
re

s 

m
in

i

m
a
le

s 
  

Amin/bande/nappe  (cm2) 2,32 3,13 0,54 

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   (cm2) 16,07 12,3 2,26 

Choix de A (cm2) 

  
2*4HA16 2*8HA14 2*1HA12 

Stmax 22,5 22,5 22,5 

Espacement (cm) 

  
15 15 15 

A
rm

a
tu

re

s 

h
o
ri

zo
n

ta
l

es
 

AH /nappe        (cm2) 4,50 4,50 4,50 

AH adopté        (cm2) 7,5336 7,5336 7,5336 

choix de la section 15HA8 15HA8 15HA8 

A
rm

a
tu

r

es
 

tr
a
n

sv
er

s

a
le

s 

Espacement    st (cm) 15 15 15 

At  adoptées 4 épingles HA8 /m² 

V
ér

if
ic

a
ti

o
n

 d
es

 

co
n

st
ru

ct
io

n
s 

 

  
 

τb 1,896 1,094 0,639 

3,26 Mpa τu 1,354 0,782 0,456 

 

  
 

σbc 2,990 1,994 1,151 

5MPab 

15MPa
bc


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Tableau des sections 

    

Nombre 

des 

barres Section 

0,5024 T8 15 7,536 

0,785 T10 0 0 

1,1304 T12 2 2,2608 

 T14 8 12,3088 

 T16 8 16,0768 

3,14 T20 0 0 

4,90625 T25   0 

  Total 38,1824 
 

 

     Voile L3 : 

Zone I II III 

L  (m) 2,50 2,50 2,50 

E  (m) 0,15 0,15 0,15 

hp  (m) 0,35 0,35 0,35 

he  (m) 3,06 3,06 3,06 

σmax   (kN/m2) 8281,230 3808,39 2073,14 

σmin   (kN/m2) 4192,310 217,93 1488,75 

T  (KN) 469,39 364,86 191,00 

NS  (KN) 978,41 631,53 335,02 

σs   (kN/m2) 400 400 400 
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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 d’étage   (m) 3,06 3,06 3,06 

L   (m) 2,50 2,50 2,50 

e   (m) 0,15 0,15 0,15 

B   (m²) 0,375 0,375 0,375 

he  (m) 3,060 3,060 3,060 

h   (m) 2,71 2,71 2,71 

S
o

ll
ic

it
a

ti
o

n
 d

e
 c

a
lc

u
l 

T  (KN) 469,390 364,860 191,000 

Nser  (KN) 978,41 631,53 335,02 

Vu   (KN) 657,146 510,804 267,400 

σmax    (KN/m2) 8281,230 3808,390 2073,140 

σmin    (KN/m2) 4192,310 217,930 1488,750 

σs    (KN/m2) 400,00 400,00 400,00 

Lt   (m) 1,66 2,36 1,46 

Lc  (m) 0,84 0,14 1,04 

d   (m) 1,11 1,36 0,97 

σ1  (KN/m2) 2760,410 1626,125 691,047 

N1  (KN) 916,32 552,28 201,11 

a
rm

a
tu

re

s
 

v
e

rt
ic

a
le

s
 

Av1/bande (cm2) 22,91 13,81 5,03 

Avj (cm2) 18,07 14,05 7,35 

A’v1/bande/nappe (cm2) 27,43 17,32 6,87 

a
rm

a
tu

r

e
s

 

m
in

im
a

l
e

s
  
 

Amin/bande/nappe  (cm2) 3,32 4,07 2,91 

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) 28,13 24,62 11,3 

Choix de A (cm2) 
  

2*7HA16 2*8HA14 2*5HA12 

Stmax 22,5 22,5 22,5 

Espacement (cm) 
  

15 15 15 

A
rm

a
tu

r

e
s

 

h
o

ri
z
o

n
t

a
le

s
 AH /nappe        (cm2) 7,03 6,16 5,63 

AH adopté        (cm2) 11,775 7,536 7,536 

choix de la section 15HA10 15HA8 15HA8 

A
rm

a
t

u
re

s
 

tr
a

n
s

v

e
rs

a
le

s
 Espacement    st  (cm) 15 15 15 

At  adoptées 4 épingles HA8 /m² 

V
é

ri
fi

c
a

ti
o

n
 

d
e

s
 

c
o

n
s

tr
u

c
ti

o
n

s
 

 

  
 

𝝉b 1,947 1,513 0,792 

3,26 Mpa 𝝉u 1,391 1,081 0,566 

 σbc 2,345 1,533 0,855 

5MPab 

15MPa
bc


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Tableau des sections 

    

Nombre 

des 

barres Section 

0,5024 T8 15 7,536 

0,785 T10 11 8,635 

1,1304 T12 10 11,304 

 T14 16 24,6176 

 T16 14 28,1344 

3,14 T20 0 0 

4,90625 T25   0 

  Total 80,227 
 

     Voile L1 : 

Zone I II III 

L  (m) 3,20 3,20 3,20 

e   (m) 0,15 0,15 0,15 

hp  (m) 0,35 0,35 0,35 

he  (m) 3,06 3,06 3,06 

σmax   (kN/m2) 6309,960 3038,26 2119,91 

σmin   (KN/m2) 2963,590 54,50 1529,98 

T   (KN) 567,32 354,28 207,03 

NS   (KN) 1382,28 900,82 493,2 

σs   (kN/m2) 400 400 400 
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C
a
r
a
c
té

r
is

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 d’étage   (m) 3,06 3,06 3,06 

L (m) 3,20 3,20 3,20 

e  (m) 0,15 0,15 0,15 

B  (m²) 0,48 0,48 0,48 

he  (m) 3,060 3,060 3,060 

h  (m) 2,71 2,71 2,71 

S
o
ll

ic
it

a
ti

o
n

 d
e
 c

a
lc

u
l 

T   (KN) 567,320 354,280 207,030 

Nser  (KN) 1382,28 900,82 493,20 

Vu (KN) 794,248 495,992 289,842 

σmax    (KN/m2) 6309,960 3038,260 2119,910 

σmin    (KN/m2) 2963,590 54,500 1529,980 

σs    (KN/m2) 400,00 400,00 400,00 

Lt  (m) 2,18 3,14 1,86 

Lc  (m) 1,02 0,06 1,34 

d  (m) 1,36 1,36 1,24 

σ1  (KN/m2) 2383,191 1728,669 706,637 

N1 (KN) 883,44 484,44 262,67 

a
r
m

a
tu

r
e

s 

v
e
r
ti

c
a
le

s 

Av1/bande (cm2) 22,09 12,11 6,57 

Avj (cm2) 21,84 13,64 7,97 

A’v1/bande/nappe 27,55 15,52 8,56 

a
r
m

a
tu

r
e
s 

m
in

im

a
le

s 
  

Amin/bande/nappe  (cm2) 4,07 4,07 3,72 

F
e
r
r
a
il

la
g
e
 a

d
o
p

té
 

p
o
u

r
 l

e
s 

a
r
m

a
tu

r
e
s 

v
e
r
ti

c
a
le

s 

A’v1 adopté   (cm2) 27,69 20,34 20,34 

Choix de A (cm2) 

  
2*9HA14 2*9HA12 2*9HA12 

Stmax 22,5 22,5 22,5 

Espacement (cm) 

  
15 15 15 

A
r
m

a
tu

r

e
s 

h
o
r
iz

o
n

t

a
le

s 

AH /nappe        (cm2) 7,20 7,20 7,20 

AH adopté        (cm2) 7,53 7,53 7,53 

choix de la section 15HA8 15HA8 15HA8 

A
r
m

a
t

u
r
e
s 

tr
a
n

sv
e

r
sa

le
s Espacement    st  (cm) 15 15 15 

At  adoptées 4 épingles HA8 /m² 

V
é
r
if

ic
a
ti

o
n

 

d
e
s 

c
o
n

st
r
u

c
ti

o
n

s 

 

  
 

τb 1,839 1,148 0,671 

3,26 Mpa τu 1,313 0,820 0,479 

 σbc 2,650 1,765 0,966 

5MPab 

15MPa
bc


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Tableau des sections 

    

Nombre 

des 

barres Section 

0,5024 T8 15 7,536 

0,785 T10 11 8,635 

1,1304 T12 18 20,3472 

 T14 18 27,6948 

 T16 0 0 

3,14 T20 0 0 

4,90625 T25   0 

  Total 64,213 
 

      Voiles T1 et T3 : 

Zone I II III 

L   (m) 4,30 4,30 4,30 

e   (m) 0,15 0,15 0,15 

hp   (m) 0,40 0,4 0,4 

he   (m) 3,06 3,06 3,06 

 σmax    (KN/m2) 4664,620 3082,47 1522,07 

σmin    (KN/m2) 3796,900 1256,96 714,62 

T  (KN) 601,07 457,88 276,00 

NS  (KN) 1130,51 722,59 368,64 

σs    (KN/m2) 400 400 400 
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C
a
r
a
c
té

r
is

ti
q

u
e
s 

g
é
o
m

é
tr

iq
u

e
s 

Zone I II III 

hpoutre  (m) 0,40 0,40 0,40 

hauteur d’étage   (m) 3,06 3,06 3,06 

L  (m) 4,30 4,30 4,30 

e   (m) 0,15 0,15 0,15 

B  (m²) 0,645 0,645 0,645 

he  (m) 3,060  3,060 3,060 

h   (m) 2,66 2,66 2,66 

S
o
ll

ic
it

a
ti

o
n

 d
e
 c

a
lc

u
l 

T  (KN) 601,070 457,880 276,000 

Nser  (KN) 1130,51 722,59 368,64 

Vu (KN) 841,498 641,032 386,400 

σmax    (KN/m2) 4664,620 3082,470 1522,070 

σmin    (KN/m2) 3796,900 1256,960 714,620 

σs    (KN/m2) 400,00 400,00 400,00 

Lt  (m) 2,37 3,05 2,93 

Lc  (m) 1,93 1,25 1,37 

d  (m) 1,33 1,33 1,33 

σ1 (KN/m2) 2047,452 1740,274 830,257 

N1 (KN) 669,53 481,07 234,64 

a
r
m

a
tu

r
e

s 

v
e
r
ti

c
a
le

s 

Av1/bande (cm2) 16,74 12,03 5,87 

Avj (cm2) 23,14 17,63 10,63 

A’v1/bande/nappe 22,52 16,43 8,52 

a
r
m

a
tu

r
e
s 

m
in

im

a
le

s 
  

Amin/bande/nappe  (cm2) 3,99 3,99 3,99 

F
e
r
r
a
il

la
g
e
 a

d
o
p

té
 

p
o
u

r
 l

e
s 

a
r
m

a
tu

r
e
s 

v
e
r
ti

c
a
le

s 

A’v1 adopté   (cm2) 27,69 20,34 20,34 

Choix de A (cm2) 

  
2*9HA14 2*9HA12 2*9HA12 

Stmax 22,5 22,5 22,5 

Espacement (cm) 

  
15 15 15 

A
r
m

a
tu

r

e
s 

h
o
r
iz

o
n

t

a
le

s 

AH /nappe        (cm2) 9,68 9,68 9,68 

AH adopté        (cm2) 11,775 11,775 11,775 

choix de la section 15HA10 15HA10 15HA10 

A
r
m

a
tu

r
e
s 

tr
a
n

sv
e

r
sa

le
s Espacement    st(cm) 15 15 15 

At  adoptées 4 épingles HA8 /m² 

V
é
r
if

ic
a
ti

o
n

 

d
e
s 

c
o
n

st
r
u

c
ti

o
n

s 

 

  
 

τb 1,450 1,104 0,666 

3,26 Mpa τu 1,035 0,789 0,475 

 σbc 1,647 1,070 0,546 

5MPab 

15MPa
bc


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Tableau des sections 

    Nombre Section 

0,5024 T8   0 

0,785 T10 15 11,775 

1,1304 T12 18 20,3472 

 T14 18 27,6948 

 T16 0 0 

3,14 T20 0 0 

4,90625 T25   0 

  Total 59,817 
 

     Voiles T2 et T4 : 

Zone I II III 

L   (m) 5,00 5,00 5,00 

e    (m) 0,15 0,15 0,15 

hp   (m) 0,40 0,4 0,4 

he    (m) 3,06 3,06 3,06 

σmax   (KN/m2) 6195,680 3345,87 2474,04 

σmin    (KN/m2) 4991,670 1395,59 1089,02 

T    (KN) 722,39 611,61 366,41 

NS   (KN) 1310,65 834,34 422,83 

σs    (KN/m2) 400 400 400 
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C
a
r
a
c
té

r
is

ti
q

u
e
s 

g
é
o
m

é
tr

iq
u

e
s 

Zone I II III 

hpoutre   (m) 0,40 0,40 0,40 

hauteur d’étage   (m) 3,06 3,06 3,06 

L   (m) 5,00 5,00 5,00 

e   (m) 0,15 0,15 0,15 

B   (m²) 0,75 0,75 0,75 

he   (m) 3,060 3,060 3,060 

h   (m) 2,66 2,66 2,66 

S
o
ll

ic
it

a
ti

o
n

 d
e
 c

a
lc

u
l 

T   (KN) 722,390 611,610 366,410 

Nser  (KN) 1310,65 834,34 422,83 

Vu   (KN) 1011,346 856,254 512,974 

σmax    (KN/m2) 6195,680 3345,870 2474,040 

σmin    (KN/m2) 4991,670 1395,590 1089,020 

σs     (KN/m2) 400,00 400,00 400,00 

Lt    (m) 2,77 3,53 3,47 

Lc    (m) 2,23 1,47 1,53 

d     (m) 1,33 1,33 1,33 

σ1     (KN/m2) 3219,845 2084,642 1526,266 

N1    (KN) 939,20 541,69 399,03 

a
r
m

a
tu

r
e

s 

v
e
r
ti

c
a
le

s 

Av1/bande (cm2) 23,48 13,54 9,98 

Avj (cm2) 27,81 23,55 14,11 

A’v1/bande/nappe 30,43 19,43 13,50 

a
r
m

a
t

u
r
e
s 

m
in

im

a
le

s 
  

Amin/bande/nappe  (cm2) 3,99 3,99 3,99 

F
e
r
r
a
il

la
g
e
 a

d
o
p

té
 

p
o
u

r
 l

e
s 

a
r
m

a
tu

r
e
s 

v
e
r
ti

c
a
le

s 

A’v1 adopté   (cm2) 30,772 22,6 22,6 

Choix de A (cm2) 

  
2*10HA14 2*10HA12 2*10HA12 

Stmax 22,5 22,5 22,5 

Espacement (cm) 

  
15 15 15 

A
r
m

a
tu

r

e
s 

h
o
r
iz

o
n

t

a
le

s 

AH /nappe        (cm2) 11,25 11,25 11,25 

AH adopté        (cm2) 11,775 11,775 11,775 

choix de la section 15HA10 15HA10 15HA10 

A
r
m

a
t

u
r
e
s 

tr
a
n

sv

e
r
sa

le
s 

Espacement    st  (cm) 15 15 15 

At  adoptées 4 épingles HA8 /m² 

V
é
r
if

ic
a
ti

o
n

 d
e
s 

c
o
n

st
r
u

c
ti

o
n

s   

  
 

τb 1,498 1,269 0,760 

3,26 Mpa τu 1,070 0,906 0,543 

 

  
 

σbc 1,646 1,064 0,539 

5MPab 

15MPa
bc


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     Voiles d’ascenseur : 

Zone I II III 

L    (m) 2,10 2,100 2,100 

e    (m) 0,15 0,150 0,150 

hp   (m) 0,40 0,4 0,4 

he   (m) 3,06 3,06 3,06 

σmax    (kN/m2) 6541,200 2402,54 1205,13 

σmin     (kN/m2) 4034,640 678,71 462,67 

T   (KN) 352,99 268,67 171,02 

NS   (KN) 769,66 489,51 252,1 

σs    (kN/m2) 400 400 400 
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C
a
r
a
c
té

r
is

ti
q

u
e
s 

g
é
o
m

é
tr

iq
u

e
s 

Zone I II III 

hpoutre      (m) 0,40 0,40 0,40 

hauteur d’étage   (m) 3,06 3,06 3,06 

L   (m) 2,10 2,10 2,10 

e   (m) 0,15 0,15 0,15 

B   (m²) 0,315 0,315 0,315 

he  (m)  3,060 3,060 3,060 

h   (m) 2,66 2,66 2,66 

S
o
ll

ic
it

a
ti

o
n

 d
e
 c

a
lc

u
l 

T   (KN) 352,990 268,670 171,020 

Nser  (KN) 769,66 489,51 252,10 

Vu (KN) 494,186 376,138 239,428 

σmax    (KN/m2) 6541,200 2402,540 1205,130 

σmin    (KN/m2) 4034,640 678,710 462,670 

σs     (KN/m2) 400,00 400,00 400,00 

Lt 1,30 1,64 1,52 

Lc 0,80 0,46 0,58 

d 0,87 1,09 1,01 

σ1     (KN/m2) 2180,400 800,847 401,710 

N1    (KN)  566,41 262,27 121,91 

a
r
m

a
tu

r
e

s 

v
e
r
ti

c
a
le

s 

Av1/bande  (cm2) 14,16 6,56 3,05 

Avj  (cm2) 13,59 10,34 6,58 

A’v1/bande/nappe 17,56 9,14 4,69 

a
r
m

a
tu

r

e
s 

m
in

im
a
l

e
s 

  

Amin/bande/nappe  (cm2) 2,60 3,27 3,03 

F
e
r
r
a
il

la
g
e
 a

d
o
p

té
 

p
o
u

r
 l

e
s 

a
r
m

a
tu

r
e
s 

v
e
r
ti

c
a
le

s 

A’v1 adopté   (cm2) 18,46 13,56 13,56 

Choix de A (cm2) 

  
2*6HA14 2*6HA12 2*6HA12 

Stmax 22,5 22,5 22,5 

Espacement (cm) 

  
15 15 15 

A
r
m

a
tu

r

e
s 

h
o
r
iz

o
n

t

a
le

s 

AH /nappe        (cm2) 4,73 4,73 4,73 

AH adopté        (cm2) 7,536 7,536 7,536 

choix de la section 15HA8 15HA8 15HA8 

A
r
m

a
t

u
r
e
s 

tr
a
n

sv

e
r
sa

le
s 

Espacement    st  (cm) 15 15 15 

At  adoptées 4 épingles HA8 /m² 

V
é
r
if

ic
a
ti

o
n

 

d
e
s 

c
o
n

st
r
u

c
ti

o
n

s 

 

  
 

τb 1,743 1,327 0,845 

3,26 Mpa τu 1,245 0,948 0,603 

 σbc 2,246 1,460 0,752 

5MPab 

15MPa
bc


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Tableau des sections 

    

Nombre 

des 

barres Section 

0,5024 T8 15 7,536 

0,785 T10 0 0 

1,1304 T12 12 13,5648 

 T14 12 18,4632 

 T16 12 24,1152 

3,14 T20 0 0 

4,90625 T25   0 

  Total 63,6792 
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  VI.1. Introduction : 

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission  des charges 

de la superstructure au sol. Cette transmission se fait soit directement (cas des semelles 

reposant sur le sol ou cas des radiers), soit par l’intermédiaire d’autres organes (cas des 

semelles sur pieux). 

   VI.2. Etude géotechnique du sol : 

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol qui nous 

renseigne sur la capacité portante de ce dernier. Les résultats de cette étude sont : 

 La contrainte admissible du sol est sol = 2,00 bars. 

 Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 

   VI.3. Justification du choix d’un radier général : 

 VI.3.1 Dimensionnement : 

a) Semelles isolées (semelle isolée sous un effort N):  

 

Combinaison de calcul  G+Q±E, 0,8G±E (RPA 2003, Art 

Méthode de calcul 𝐀 × 𝐛 ≥
𝐍𝐬𝐞𝐫

𝛔𝐬𝐨𝐥
 ,  

𝐚

𝐛
=

𝐀

𝐁
= K = 𝟏 ⟹ 𝐀 = 𝐁 (poteau 

carré) 

𝐁 ≥ √
𝐍𝐒

𝛔̅𝐬𝐨𝐥
 

Nsmax Nsmax = 1583,66KN 

σsol 𝛔𝐬𝐨𝐥 = 𝟎, 𝟐𝟎 𝐌𝐩𝐚 

Les dimensions 

adoptées  
                       𝐁 ≥ √

𝟏𝟓𝟖𝟑.𝟔𝟔

𝟐𝟎𝟎
= 𝟐, 𝟖𝟏𝟒 𝐌𝐏𝐚                   

                              ⟹ 𝐀 = 𝐁 = 𝟑 𝐦       

L’importance des dimensions des semelles expose nos fondations au chevauchement, 

alors il faut opter pour des semelles filantes. 

Tableau VI.1 : Dimensionnement des semelles isolées. 

B 

A 

a 

b 

N

s 

A 
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b) Semelles filantes (semelle filante sous un effort N):  

 Sous voiles :  

𝐍𝐬

𝐒
≤ 𝛔𝐬𝐨𝐥    →  

𝐆 + 𝐐

𝐁. 𝐋
≤ 𝛔𝐬𝐨𝐥    →  

𝐆 + 𝐐

𝛔𝐬𝐨𝐥. 𝐋
≤ 𝐁    

 Avec : 

 B : La largeur de la semelle. 

 L : Longueur de la semelle. 

 G, Q : Charge et surcharge revenant au voile considéré. 

 𝜎SOL : Contrainte admissible du sol. 

 

        Sens longitudinal : 

Voile Ns(KN) L(m) B Nombre de voile S=B×L×N 

(m2) 

VL1 1382,28 3,2 2,16 1 6,912 

VL2 

VL6 

VL4 

 

969,13 

 

2 

 

          2,42 

 

3 

 

14,52 

VL3 978,41 2,5 1,96 1 4,9 

VLa 769,66 2,1 1,83 1 3,843 

∑= 30,175 

Tableau VI.2 : Surface des semelles filantes sous voile (sens longitudinal). 

    Sens transversal : 

Voile Ns(KN) L(m) B Nombre de voile S=B×L×N 

(m2) 

VT1 

VT3 

1130,51 4,3        1,315 2 11,309 

VT2 

VT4 

1310,65    5 1,31 

 

2 13,1 

VTa 769,69 2,1 1,83 2 7,686 

∑= 32,095 

Tableau VI.3 : Surface des semelles filantes sous voile (sens transversal). 
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La somme des surfaces des semelles sous voiles est : 

SV =∑Si =32,095+30,175= 62,27 m2 

 Sous poteaux : 

On fera le calcul sur le portique longitudinal (fil de poteaux le plus sollicité). 

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

Poteaux NS (KN) Minf (KN.m) ei (m) N x ei 

C16 700,46 -6,879 -9,375 -6566,813 

C17 1583,66 -7,604 -4,375 -6928,513 

C18 1018,96  6,517 0,975 993,486 

C19 1197,15 2,607 5,075 6075,536 

C20 640,44  4,707 9,375 6004,125 

∑ 5140,67 -0,652 / -422,181 

Tableau VI.4 : Surface des semelles filantes sous poteaux. 

 

 Détermination de la coordonnée de la résultante des forces 

𝐞 =
∑ 𝐍𝐢𝐞𝐢 + ∑ 𝐌𝐢

𝐑
=

−𝟒𝟐𝟐, 𝟏𝟖𝟏 + (−𝟎, 𝟔𝟓𝟐)

𝟓𝟏𝟒𝟎, 𝟔𝟕
= −𝟎, 𝟎𝟖𝟐𝐦 

 Détermination de la distribution par mètre linéaire de la semelle 

 - Détermination de la distribution par (ml) de semelle : 

 e ≤
L

6
→ Répartition trapézoïdale. 

 e >
L

6
→ Répartition triangulaire. 

Avec  L : longueur du bâtiment. 

 

       On a : e = -0,082m <   
𝐋

𝟔
  = 

𝟏𝟗,𝟐

𝟔
 = 3,2 m  =>  Répartition trapézoïdale 

 

𝐪𝐦𝐢𝐧 =
𝐑

𝐋
 (𝟏 − 

𝟔 𝐞

𝐋
) =

𝟓𝟏𝟒𝟎, 𝟔𝟕

𝟏𝟗. 𝟐
 𝐱 (𝟏 −

𝟔 𝐱(−𝟎. 𝟎𝟖𝟐)

𝟏𝟗. 𝟐
) = 𝟐𝟕𝟒, 𝟔𝟎𝟒𝐊𝐍/𝐦𝐥 

 

𝐪𝐦𝐚𝐱 =
𝐑

𝐋
 (𝟏 +  

𝟔 𝐞

𝐋
) =

𝟓𝟏𝟒𝟎, 𝟔𝟕

𝟏𝟗. 𝟐
 𝐱 (𝟏 +

𝟔 𝐱(−𝟎. 𝟎𝟖𝟐)

𝟏𝟗. 𝟐
) =  𝟐𝟕𝟒. 𝟕𝟖𝟓𝐊𝐍/𝐦𝐥 
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𝐪(𝐋/𝟒) =
𝐑

𝐋
 (𝟏 +  

𝟔 𝐞

𝐋
) =

𝟓𝟏𝟒𝟎. 𝟔𝟕

𝟏𝟗. 𝟐
 𝐱 (𝟏 +

𝟑𝐱 (−𝟎. 𝟎𝟖𝟐)

𝟏𝟗. 𝟐
) = 𝟐𝟔𝟒, 𝟑𝟏𝟑 𝐊𝐍/𝐦𝐥 

 

 

 Détermination de la largeur de la semelle 

𝐁 ≥  
𝐪 (𝐋/𝟒)

𝛔̅𝐬𝐨𝐥
=  

𝟐𝟔𝟒, 𝟑𝟏𝟑

𝟐𝟎𝟎
= 𝟏. 𝟑𝟐𝟐 𝐦 

Donc on opte pour  B = 1,50 m. 

Nous aurons la surface totale des  semelles sous poteaux :    𝐒𝐩 = 𝐒 𝐱 𝐧                
 

n : Nombre de portique dans le sens considéré. 

               Sp = 1,5 𝐱 19,2 𝐱 10 = 288 m2 

          La surface totale occupée par les semelles filantes est :  

St = Sp+ Sv=288 + 62,27= 350,27 m2 

La surface totale de la structure : Sbat = 458,97m²  

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est : 

𝐒𝐭

𝐒𝐛𝐚𝐭
=  

𝟑𝟓𝟎, 𝟐𝟕

𝟒𝟓𝟖, 𝟗𝟕
 𝐱 𝟏𝟎𝟎 = 𝟕𝟔, 𝟔𝟑% 

Donc : St > 50 Sbat 

    Conclusion : 

Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles 

occupant ainsi une superficie supérieure à 50%  de la surface totale du bâtiment, pour cela 

nous opterons pour un radier général. 
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VI.4. Pré dimensionnement du radier :  

Tableau VI.5 : Dimensionnement de radier général.

Elément Condition Valeur 

adoptée 

(cm) 

Radier Condition 

de 

vérification 

de la 

longueur 

élastique 

h ≥ √(
2

π
  Lmax)

4

 
3 K

E

3

 

Avec :   K= 40 MPa pour un sol moyen. 

Lmax = 5,35 m.                                                                           

E = 10818.865 MPa 

h ≥ √(
2

π
  x 4,80)

4

 
3 x 40

10818.865

3

= 𝟎, 𝟗𝟕 𝐦 

h=100 

Condition 

forfaitaire 

Lmax

8
 ≤ 𝐡 ≤

Lmax

5
                        

480

8
 ≤ 𝐡 ≤

480

5
 

60 ≤ h ≤ 96 cm 

Dalle 

 

La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante : 

𝐡𝐝  ≥  
Lmax

20
              

 avec un minimum de 25cm.                      hd  ≥  
535

20
= 𝟐𝟔, 𝟕𝟓 𝐜𝐦                    

hd = 30  

 

 

 

Nervure 

(poutre) 

𝐡𝐧 ≥
Lmax

10
 =

535

10
= 𝟓𝟑, 𝟓 𝐜𝐦                 Soit    hn = 100 cm      

 et  0,4 hn ≤ bn ≤ 0,7 hn 

                                  0,4 × 100  = 40 cm  ≤  bn  ≤ 0,7 ×100 =70 cm. 

  hn = 100     

  bn = 50 

  

Épaisseur 

de la 

dalle 

flottante 

Lₘₐₓ

50
 ≤ ht ≤  

𝐋ₘₐₓ

40
 

535

50
= 10,7 cm ≤ ht ≤  

535

40
 = 13,38 cm 

 

ht = 12 
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   VI.5. Calcul de la surface nécessaire au radier :  

Chargement Charge permanente de la structure G = 42203,72 KN. 

Charge d’exploitation de la structure Q = 6800,65 KN. 

Combinaison 

d’actions 
ELU 

NU = 1,35G + 1,5Q 

= 1,35x 42203,72 + 1,5 x 6800,65 = 𝟔𝟕𝟏𝟕𝟓, 𝟗𝟗𝟕 𝐊𝐍 

ELS NS = G + Q = 42203,72 + 6800,65 = 𝟒𝟗𝟎𝟎𝟒, 𝟑𝟕 𝐊𝐍 

la surface du 

radier 
ELU Snec

ELU  ≥  
Nu

1,33 σsol
=  

67175,997

1,33 x 200
= 𝟐𝟓𝟐, 𝟓𝟒𝟏 𝐦² 

ELS Snec
ELS  ≥  

Ns

σsol
=  

49004,37

 200
= 𝟐𝟒𝟓, 𝟎𝟐𝟐 𝐦² 

Surface adoptée Srad = max (snec
ELU  , snec

ELS) = 𝟐𝟓𝟐, 𝟓𝟒𝟏 𝐦² 

la surface du 

bâtiment 

Sbat = 𝟒𝟓𝟖, 𝟗𝟕 𝐦𝟐 

Conclusion 𝐒𝐛𝐚𝐭 = 𝟒𝟓𝟖, 𝟗𝟕 𝐦𝟐 >  𝐒𝐫𝐚𝐝 = 𝟐𝟓𝟐, 𝟓𝟒𝟏 𝐦² 

On remarque que la surface totale du bâtiment est supérieure à la 

surface nécessaire du radier, dans ce cas on opte juste pour un débord 

minimal que nous imposent les règles du BAEL 

Longueur de  

débord 
Ldeb  ≥ max (

h

2
 ; 30cm) = max (

100

2
; 30cm) = 50cm 

L déb= 50 cm 

Surface de débord Sdéb = P. Ldéb =  120,6 x 0,5 = 𝟔𝟎, 𝟑 𝐦² 

Avec : P : périmètre de notre bâtiment. 

surface totale du 

radier 

Srad = Sbat + Sdeb= 458,97 + 60,3 = 519,27 m2 

Tableau VI.6 : surface du radier général
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   VI.6. Calcul des sollicitations à la base du radier : 
C

h
ar

g
es

 p
er

m
an

en
te

s 

 
Poids du bâtiment G =  42203,72 KN. 

P
o
id

s 
d

e 
ra

d
ie

r 

Poids de 

la dalle : 

P dalle = Sradier  hd  ρb 

P dalle = 519,27 × 0,30 × 25 

3894,525 KN 

Poids des 

nervures 

P nerv   = bn ( hn – hd)  ρb ∑(Lx × n + Ly × m) 

P nerv     = 0,50 x (1 - 0,30) x 25 x (31,8 × 10 + 19,2 × 5) 

3622,5 KN 

Poids de 

TVO 

P TVO  = ( Srad – Sner) .( hn - hd).ρ TVO 

Sner = = bn  ∑(Lx.n +Ly x m) = 0,50 x 414 =  207 m2. 

P TVO  = (519,27 – 207) x 0,7 x 17 

3715,775 KN 

Poids de 

la dalle 

flottante 

P dalle flottante  =  Srad  .epdalle flottante .ρb 

P dalle flottante   = 519,27 x 0,12 x 25 

edalle flottante=12 cm. 

1557,81 KN 

  Poids de radier : ∑ 12790,61 KN 

Surcharges 

d’exploitations 

Surcharge de bâtiment Q 6800,65 KN 

Surcharge du radier : Q  = 3,5 X 519,27 1817,445 KN 

Poids total de 

la structure 

GT  =  Gbat  + Grad = 42203,72 + 12790,61 54994,33 KN 

QT  =  Qbat  + Qrad = 6800,65 +  1817,445 8618,095 KN 

C
o
m

b
in

ai
so

n
s 

 

A l’ELU : 

NU = 1,35 G + 1,5 Q = 1,35 x 54994,33 + 1,5 x 8618,095 

𝟖𝟕𝟏𝟔𝟗, 𝟒𝟖𝟖 KN 

A l’ELS : 

NS =  G +  Q = 54994,33 + 8618,095 

63612,4250 KN 

Tableau VI.7: Sollicitations à la base du radier. 

    VI.7. Vérifications: 

a) Vérification à la contrainte de cisaillement : 

Contrainte de cisaillement 
TU

max =  
qu Lmax

2
=

Nu b

Srad
 .

Lmax

2
=

87169,488 x 1

519,27
 x 

5,35

2
= 449,050 KN 

τu =
Vu

b. d
=

449,050 x 103

1000 x 270
= 𝟏, 𝟔𝟔𝟑 𝐌𝐏𝐀 

Contrainte cisaillement 

admissible τ̅ = min {0,15 
fc28

Ɣb
  ; 4 MPa} = 𝟐, 𝟓 𝐌𝐏𝐚 

Vérification de la 

contrainte de cisaillement 
τu = 1,663 MPA < τadm= 2,5MPA. 

Condition vérifiée. 

Avec : b=100 cm ; d= 0,9hd = 0,9 x 30 =27cm 
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b) Vérification de la stabilité du radier : 


 
S

en
s 

lo
n

g
it

u
d

in
a
l 

: 

 
Calcul du centre de 

gravité du radier 
XG =

∑ SiXi

∑ Si
 

𝟏𝟓, 𝟗 𝐦 

Moment d’inertie Iyy = 
19,2×31,8³

12
 51451,8912 m4 

Moment à la base  M =  M0 +  T0. h 

Mx = 53966,257 + 2592,86 × 1,0 = 56559,117 KN.m 

ELU 
σ1 =

Nu

Srad
+  

Mx

Iyy
 × V =

 87169,488

519,27
+  

56559,117 

51451,8912
 ×  15,9

= 𝟏𝟖𝟓, 𝟑𝟒𝟖 𝐊𝐍/𝐦² 

σ2 =
Nu

Srad
 −  

Mx

Iyy
 × V =

87169,488

519,27 
 −  

56559,117

51451,8912
 × 15,9

= 𝟏𝟓𝟎, 𝟑𝟗𝟏 𝐊𝐍/𝐦² 

σm =
3. σ1 + σ2

4
 

 

σm =
3 x 185,348 + 150,391

4
= 𝟏𝟕𝟔, 𝟔𝟎𝟗 𝐊𝐍/𝐦² 

Observation σm = 176,609
KN

m2 < 1,33σsol = 266,00 KN / m²                         

Condition vérifiée 

l’ELS 
σ1 =

Ns

Srad
+  

Mx

Iyy
 . V =

 63612,4250

519,27
+  

56559,117

51451,8912
 x 15,9 

= 𝟏𝟑𝟗, 𝟗𝟖𝟐 𝐊𝐍/𝐦² 

σ2 =
Ns

Srad
 −  

Mx

Iyy
 . V =

63612,4250

519,27
 −  

56559,117

51451,8912
 x 15,9

= 𝟏𝟎𝟓, 𝟗𝟖𝟐 𝐊𝐍/𝐦² 

σm =
3. σ1 + σ2

4
 

 

σm =
3 x 139,982 + 105,982

4
= 𝟏𝟑𝟏, 𝟒𝟖𝟐 𝐊𝐍/𝐦² 

Observation σm = 131,482 KN/m² < σsol = 200KN / m²                              

Condition vérifiée. 

Tableau VI.8: Vérification de la stabilité du radier sens longitudinal. 
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
 

S
en

s 
tr

a
n

sv
er

sa
l 

: 

 

Calcul du centre de 

gravité du radier 
YG =

∑ SiYi

∑ Si
 

𝟗, 𝟔 𝐦 

Moment d’inertie Ixx = 
31,8 × 19,2³

12
 𝟏𝟖𝟕𝟓𝟔, 𝟒𝟎𝟑𝟐 m4. 

Moment à la base  M =  M0 +  T0. h 

My = 58887,989 + 2796,53 × 1,0 = 61684,519 KN.m 

ELU 
σ1 =

Nu

Srad
+  

My

Ixx
 × V =

 87169,488

519,27
+  

61684,519 

18756,4032 
 × 9,6

= 𝟏𝟗𝟗, 𝟒𝟒𝟎 𝐊𝐍/𝐦² 

σ2 =
Nu

Srad
−  

My

Ixx
 . V =

 87169,488

519,27
 −  

61684,519

18756,4032 
 × 9,6

= 𝟏𝟑𝟔, 𝟐𝟗𝟕 𝐊𝐍/𝐦² 

σm =
3 σ1 + σ2

4
 

 

σm =
3 ×  199,440 + 136,297

4
= 𝟏𝟗𝟖, 𝟓𝟏𝟒 𝐊𝐍/𝐦² 

Observation σm = 198,514
KN

m2 < 1,33σsol = 266KN / m²                              

Condition vérifiée 

l’ELS 
σ1 =

Ns

Srad
+ 

My

Ixx
 . V =

63612,4250

519,27
+  

61684,519 

18756,4032 
 x 8,25

= 𝟏𝟓𝟒, 𝟎𝟕𝟓 𝐊𝐍/𝐦² 

σ2 =
Ns

Srad
 − 

My

Ixx
 . V =

  63612,4250

519,27
 – 

61684,519 

18756,4032
 x8,25

= 𝟗𝟎, 𝟗𝟑𝟏 𝐊𝐍/𝐦² 

σm =
3. σ1 + σ2

4
 

 

σm =
3 x 154,075 + 90,931

4
= 𝟏𝟑𝟖, 𝟐𝟖𝟗 𝐊𝐍/𝐦² 

Observation σm = 138,289 KN/m² < σsol = 200 KN / m²                              

Condition vérifiée. 

Tableau VI.9: Vérification de la stabilité du radier sens transversal. 

     

VI.8. Ferraillage du radier : 

        VI.8.1. Ferraillage des panneaux : 

Pour le calcul du ferraillage, on soustrait de la contrainte maximale 𝝈𝒎
𝒎𝒂𝒙, la contrainte due au 

poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol. 
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 Chargements : 

Dimension :    

Panneau le 

plus sollicitée           

                            Lx= 4,8 m 

        

         

 Ly= 5,35 m    

Domaine de 

portance  

ρx =
Lx

Ly
 = 0,89 ≥ 0,4 le panneau de dalle porte dans les deux sens. 

Contrainte  ELU  σm
max = max ( σu 

1 ;  σu 
2 ) = max (176,609  ; 198,514)

= 𝟏𝟗𝟖, 𝟓𝟏𝟒 𝐊𝐍/𝐦² 

ELS
 

σm
max = max ( σs 

1 ;  σs 
2 ) = max (131,482 ; 138,289)

= 𝟏𝟑𝟖, 𝟐𝟖𝟗 𝐊𝐍/𝐦²
 

Chargements  ELU  
qu =  σm −

Grad

Srad
= (198,514 −

12790,61 

519,27
 ) x1m

= 𝟏𝟕𝟑, 𝟖𝟖𝟐 𝐊𝐍/𝐦𝐥 

ELS
 

qs =  σm −
Grad

Srad
= (138,289 −

12790,61

519,27
 ) x1m

= 𝟏𝟏𝟑, 𝟔𝟓𝟕 𝐊𝐍/𝐦𝐥
 

Tableau VI.10: Chargements de la dalle du radier à ELU; ELS respectivement. 

 

 Sollicitations : 

On prend une bande de 1m de largeur aux milieux de chaque portée : 

Avec : Lx= 4,80m 

                    Mx = μx .q.lx
2 . 

                      My = μy .Mx. 

                                                    Ly= 5,35m 

 

 

 

 

 

 1m 

             1m 
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 ELU ELS 

ρx =
Lx

Ly
 

0,89 0,89 

Coefficient de poisson 𝜐=0 𝜐=0,2 

μx 0,0468 0,0539 

μy 0,759 0,832 

Mx1 0,0468 x 173,882 x 4,802 

= 𝟏𝟖𝟕, 𝟒𝟗𝟐 𝐊𝐍. 𝐦 

0,0539 x 113,657 x 4,802

= 𝟏𝟒𝟏, 𝟏𝟒𝟔 𝐊𝐍. 𝐦 

My1 0,759 x 187,492 

= 𝟏𝟒𝟐, 𝟑𝟎 𝐊𝐍. 𝐦 

0,832 x 121,81 

 = 𝟏𝟏𝟕, 𝟒𝟑 𝐊𝐍. 𝐦 

Tableau VI.11: Moments de la dalle du radier à ELU; ELS respectivement. 

  

 Correction des moments : Mt + (Mw + Me ) /2 ≥ 1,25Mx. 

Afin  de tenir compte du semi encastrement de cette dalle au niveau des nervures, les 

moments calculés seront minorés en leur affectant un coefficient de 0,5 aux appuis et 0,75 

en travée. 

ELU : 

Moments en travées : 

 Mtx =  0,75 M0x = 0,75 x 187,492 = 𝟏𝟒𝟎, 𝟔𝟏𝟗 𝐊𝐍. 𝐦 

Mty =  0,75 M0x = 0,75 x 142,30 = 𝟏𝟎𝟔, 𝟕𝟐𝟓 𝐊𝐍. 𝐦 

Moments aux appuis : 

                           Max =  −0.5 M0x = −0.5 x 187,492 = −𝟗𝟑, 𝟕𝟒𝟔 𝐊𝐍. 𝐦 

May =  −0.5 M0x = −0.5 x 142,30 = −𝟕𝟏, 𝟏𝟓 𝐊𝐍. 𝐦 

ELS : 

Moments en travées : 

    Mtx =  0.75 M0x = 0,75 x 141,146 = 𝟏𝟎𝟓, 𝟖𝟓𝟗 𝐊𝐍. 𝐦 

 Mty =  0.75 M0x = 0,75 x 117,43 = 𝟖𝟖, 𝟎𝟕𝟐𝟓 𝐊𝐍. 𝐦 

Moments aux appuis : 

                          Max =  −0.5 M0x = −0.5 x 141,146 = −𝟕𝟎, 𝟓𝟕𝟑 𝐊𝐍. 𝐦 

May =  −0.5 M0x = −0.5 x 117,43 = −𝟓𝟖, 𝟕𝟏𝟓 𝐊𝐍. 𝐦 

 

 

 



Chapitre VI :                                                                                              Etude d’infrastructure  
 

163 
 

 Ferraillage (flexion simple) : 

         Le ferraillage se fait pour une bande de 1m de largeur dans les deux sens, en flexion 

Simple.  

  

 

 

 

Sens X-X En travée Aux appuis 

Le moment Mtx= 𝟏𝟒𝟎, 𝟔𝟏𝟗 𝐊𝐍. 𝐦 Max= 𝟗𝟑, 𝟕𝟒𝟔 KN.m. 

Calcul des 

moments réduits 

μ =
Mt

fbubd2
=0,126 < 0,392 

S.S.A (Ac = 0). 

μ =
Ma

fbubd2
=0,0842 < 0,392 

S.S.A (Ac = 0). 

β = (1 − 0.4α) β = 0,932 β = 0,956 

Ast=Mf β. d.⁄ σst Ast = 15,48 cm² Ast = 10,06 cm² 

Condition de non 

fragilité 

Wₓ ≥ W₀
3−ρ

2
          avec : Wx =  

Aₘᵢₘ

b.h
 , ρ =  

Lₓ

Ly
 

Avec :  

Wx : Taux d’acier qui est égal au rapport de la section 

d’armatures minimale dans une direction donnée à la 

section totale de béton. 

W0 : Taux d’aciers minimal. 

           𝐖₀ = 𝟖 ‰   pour H.A(Fe400) 

 

Aadp 8HA16= 16,09 cm² 8HA14= 12,31cm² 

Espacement St=12,5cm St=12,5cm 

 

Tableau VI.12_: Ferraillage de la dalle de radier à ELU sens x-x. 
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Sens Y-Y En travée Aux appuis 

Le moment Mtx = 𝟏𝟎𝟔, 𝟕𝟐𝟓  𝐊𝐍. 𝐦 Max = 𝟕𝟏, 𝟏𝟓 KN.m. 

Calcul des 

moments réduits 

μ =
Mt

fbubd2
=0,0958 < 0,392 

S.S.A (Ac=0). 

μ =
Ma

fbubd2
=0,0639 < 0,392 

S.S.A (Ac=0). 

β = (1 − 0.4α) β= 0,95 β= 0,9675 

Ast=Mf β. d.⁄ σst Ast = 11,53 cm² Ast = 7,55 cm² 

Condition de non 

fragilité 

Wₓ ≥ W₀
3−ρ

2
          avec : Wx =  

Aₘᵢₘ

b.h
 , ρ =

Lₓ

Ly
 

 

Aadp 8HA14 = 12,31cm² 8HA12 = 9,05 cm² 

Espacement St = 12,5cm St = 12,5cm 

Tableau VI.13_: Ferraillage de la dalle de radier à ELU sens y-y. 

 

 

 vérification a ELU: 

F
is

su
ra

ti
o
n
 

p
ré

ju
d
ic

ia
b
le

 

 

 Espacement des barres 

Sens Lx : 

St ≤ min {3h; 33cm} = min {330; 33cm} = 33cm 

En travée : St =12,5cm. 

En appuis : St =12,5cm  

Sens Ly : 

St ≤ min {4h; 45cm} = min {430; 45cm} = 45cm 

En travée : St =12,5cm  

En appuis : St =12,5cm  
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Contrainte tangentielle :τu =  
Vu

max

b d
 ≤  τ̅u 

L’effort 

Tranchant  

𝐩 p = qum lx ly = 173,882  x 4,8 x 5,35 = 𝟒𝟒𝟔𝟓, 𝟐𝟗 𝐊𝐍  

𝐕𝐮 Vu =  
P

3 ly
=  

4465,29

3 x 4,80
= 𝟑𝟏𝟎, 𝟎𝟗 KN 

τu =  
Vu

max

b d
 =  

310,09 x 103

1000 x 280
= 𝟏, 𝟏𝟎𝟕𝟒 𝐌𝐏𝐚 

τ̅ 
τ̅ = min {0,2

fc28

Ɣb
  ; 5 MPa} = 3,33 MPa 

Observation 𝛕𝐮 = 𝟏, 𝟏𝟎𝟕𝟒 𝐌𝐏𝐚 ≤  𝛕̅𝐮 = 𝟑, 𝟑𝟑 𝐌𝐏𝐚                             

 

 Aadoptée Amin Observation 

Sur xx Sur appuis 16,09 2.532  CV 

Sur travée 12,31 2,532  CV 

Sur yy Sur appuis 12,31 2.24 CV 

Sur travée 9,05 2.24 CV 

Tableau Ⅵ.14 : vérification de la condition de non fragilité. 

 

 Vérification a ELS : 

Sens X-X 

 

Sens Y-Y 

 

𝛔̅𝐛𝐜  = 𝟎. 𝟔  𝐟𝐜𝟐𝟖 = 𝟎. 𝟔 𝐱  𝟐𝟓 = 𝟏𝟓 𝐌𝐏𝐚     Avec : 𝛔𝐬𝐭 = 
𝐌𝒔

𝛃 𝟏 .𝐝 .  𝐀𝐬𝐭
   ; 𝛒𝟏 =

𝟏𝟎𝟎 .  𝐀𝐬

𝐛 .𝐝
 ; 𝛔𝐛 =  

𝛔𝐬𝐭

𝐊𝟏 
 

zone As Ms
 

ρ1  K1 σst σ̅st σb  σb̅̅ ̅̅  Obs 

travée 16,09 105,859 0,574 0.88746 29,43 264,77 348 8,99 15 Cv 

appuis 12,31 70,573 0,572 0,894 32,60 229,03 348 7,03 15 Cv 

𝛔̅𝐛𝐜  = 𝟎. 𝟔  𝐟𝐜𝟐𝟖 = 𝟎. 𝟔 𝐱  𝟐𝟓 = 𝟏𝟓 𝐌𝐏𝐚     Avec : 𝛔𝐬𝐭 = 
𝐌𝒔

𝛃 𝟏 .𝐝 .  𝐀𝐬𝐭
   ; 𝛒𝟏 =

𝟏𝟎𝟎 .  𝐀𝐬

𝐛 .𝐝
 ; 𝛔𝐛 =  

𝛔𝐬𝐭

𝐊𝟏 
 

zone As Ms
 

ρ1  K1 σst σ̅st σb  σb̅̅ ̅̅  Obs 

travée 12,31 88,0725 0,572 0.887 29,30 288,07 348 9,83 15 Cv 

appuis 9,05 58,715 0,482 0,894 32,60 259,18 348 7,95 15 Cv 
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        VI.8.2.Ferraillage du débord : 

 Sollicitation de calcul : 

 

Calcul des armatures :             b = 100 cm;  d = 28 cm 

Calcul des moments réduits 

 μ =
Mu

fbu.b.d2
=  0,019  ≤ μl = 0,392 « Pas d'aciers comprimés » S.S. A 

Calcul des moments réduits 

A partir des abaques β=0,9905 

Détermination de la section des aciers tendus principales 

Section d’acier Mᵤ

β. d. σst
 

𝐀𝐬 = 𝟐, 𝟐𝟓 𝐜𝐦² 

Condition de non fragilité 0,23b. d. fₘ₂₈

fₑ
 

Amin = 3,381cm² 

Ap = 3,38cm² soit 4HA12 = 4,52 cm2       

Avec un espacement : S = 25cm < Smax=min (2h, 25cm) =25cm. 

Les armatures de répartition  
A

4
 1,13cm² 

4HA10=3,14cm², avec un espacement : S=25cm < Smax=min (3h, 33cm) =33cm. 

Tableau VI.15: Ferraillage du débord à ELU. 

  

 Longueur  L = 0,50 m. 

ELU :    Pu = qu 𝟏𝟕𝟑, 𝟖𝟖𝟐  𝐊𝐍/𝐦𝐥 

ELS :   Ps = qs 𝟏𝟏𝟑, 𝟔𝟓𝟕 𝐊𝐍/𝐦𝐥 

Sollicitation Mz = qu.
x² 

2
                  Mz = -21,735 KN.m    (ELU) 

Mz = qs.
x²

2
                   Mz = -14,207 KN.m    (ELS) 

50 cm 
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 Vérification à l’ELS : 

a) Vérification a l'état d'ouverture des fissures  

Contrainte limite d’acier à la 

fissuration peu préjudiciable  

aucune vérification a effectue  

 

Contrainte d’acier calcule 

σs =
Ms

As.β1.d
   

Avec :  

ρ₁ =
100.A

b×d
=

100×4,52

100×28
 =0,16 

β = 0,934  et k1 = 60,76 

𝛔𝐬 = 120,18 MPA 

 

b) Vérification des contrainte dans le béton 

Contrainte limite de béton σb = 0,6fc28 𝛔𝐛 = 15 MPA 

Contrainte de béton calculée  σb =
σs

k₁
=

120,18

60,76
 𝛔𝐛 = 𝟏, 𝟗𝟖MPA 

Vérification de la contrainte de 

béton 
σb =

σs

k₁
≤ σb= 0,6fc28 

1,98  < 15MPA  

C.V 

 

   VI.8.3. Ferraillage de la nervure : 

Les nervures seront calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis, soumises 

aux    charges des dalles. 

Pour le calcul des efforts internes maximaux, on ramènera ces types de chargement à des 

répartitions simplifiées constituant des charges uniformément réparties. 

Cela consiste à trouver la largeur de dalle correspondant à un diagramme rectangulaire qui 

donnerait le même moment (largeur Lm), et le même effort tranchant (largeur Lt) que le 

diagramme trapézoïdal, dans ce cas le calcul devient classique. 
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Cas de chargement Schéma Sollicitation 

Cas de chargement 

trapézoïdal 

 Moment fléchissant :   

 lm = lx  (0.5 −
ρ2

6
) 

 Effort tranchant :  

  lt = lx  (0.5 −
ρ²

4
) 

 

Cas de chargement 

triangulaire : 

 

 Moment fléchissant :  

  lm = 0.333 ×  lx 

Effort tranchant :  

  lt = 0.25 ×  lx 

 

 

Tableau VI.16: répartitions simplifiées des chargements. 

 

 Déterminations des charges : 

𝐪𝐮   = (σm −
Grad

Srad
−

Gner

Sner
 ) = (198,514 −

12790,61

519,27
−

3622,5 

207
 ) × 1 ml = 𝟏𝟗𝟏, 𝟑𝟖 𝐊𝐍/𝐦𝐥  

 

𝐪𝐬  = (σm −
Grad

Srad
−

Gner

Sner
 ) = (138,289 −

12790,61

519,27
−

3622,5 

207
 ) × 1 ml = 𝟏𝟑𝟏, 𝟏𝟔 𝐊𝐍/𝐦𝐥  

 Sollicitations : 

 Moments fléchissant : 

𝐐𝐔 = qu lm 

𝐐𝐒 = qS lm 

 Efforts tranchant :   

           𝐐𝐔 = qu lt 

𝐐𝐒 = qS lt 

Apres tout calcul effectue on obtient les résultats  suivants   :       
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  Moment fléchissant Effort tranchant 

Travé

e 
Panneaux Lx Ly ρ Chargement lm Lt qu qs Qu ∑Qu Qs ∑Qs Qu ∑Qu 

01-

févr 

1 2 3,6 0,55555556 Triangulaire 0,666 0,5 191,38 131,16 127,45908   87,35256   95,69   

2 2 4,85 0,41237113 Triangulaire 0,666 0,5 191,38 131,16 127,45908 254,91816 87,35256 174,70512 95,69 191,38 

02-

mars 

1 3,2 3,6 0,88888889 Triangulaire 1,0656 0,8 191,38 131,16 203,93453   139,7641   153,104   

2 3,2 4,85 0,65979381 Triangulaire 1,0656 0,8 191,38 131,16 203,93453 407,86906 139,7641 279,52819 153,104 306,208 

03-

avr 

1 3,6 4,1 0,87804878 Trapézoïdal 1,3374182 1,10612731 191,38 131,16 255,9551   175,41577   211,69064   

2 4,1 4,85 0,84536082 Triangulaire 1,3653 1,025 191,38 131,16 261,29111 517,24621 179,07275 354,48852 196,1645 407,85514 

04-

mai 

1 3,6 4,8 0,75 Trapézoïdal 1,4625 1,29375 191,38 131,16 279,89325   191,8215   247,59788   

2 4,8 4,85 0,98969072 Triangulaire 1,5984 1,2 191,38 131,16 305,90179 585,79504 209,64614 401,46764 229,656 477,25388 

05-

juin 

1 3,15 3,6 0,875 Triangulaire 1,04895 0,7875 191,38 131,16 200,74805   137,58028   150,71175   

2 3,15 4,85 0,64948454 Triangulaire 1,04895 0,7875 191,38 131,16 200,74805 401,4961 137,58028 275,16056 150,71175 301,4235 

06-

juil 

1 3,6 4,8 0,75 Trapézoïdal 1,4625 1,29375 191,38 131,16 279,89325   191,8215   247,59788   

2 4,8 4,85 0,98969072 Triangulaire 1,5984 1,2 191,38 131,16 305,90179 585,79504 209,64614 401,46764 229,656 477,25388 

07-

août 

1 3,6 4,1 0,87804878 Trapézoïdal 1,3374182 1,10612731 191,38 131,16 255,9551   175,41577   211,69064   

2 4,1 4,85 0,84536082 Triangulaire 1,3653 1,025 191,38 131,16 261,29111 517,24621 179,07275 354,48852 196,1645 407,85514 

llokko 1 3,2 3,6 0,88888889 Triangulaire 1,0656 0,8 191,38 131,16 203,93453   139,7641   153,104   

08-

sept 
2 3,2 4,85 0,65979381 Triangulaire 1,0656 0,8 191,38 131,16 203,93453 407,86906 139,7641 279,52819 153,104 306,208 

09-oct 
1 2 3,6 0,55555556 Triangulaire 0,666 0,5 191,38 131,16 127,45908   87,35256   95,69   

2 2 4,85 0,41237113 Triangulaire 0,666 0,5 191,38 131,16 127,45908 254,91816 87,35256 174,70512 95,69 191,38 

        

    Tableau Ⅵ.17: Charges à l’ELU et l’ELS dans le sens longitudinal. 
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  Moment fléchissant KN.m 
Effort trenchant 

KN 

travée panneaux Lx Ly ρ Chargement lm lt qu qs Qu ∑Qu Qs ∑Qs Qu ∑Qu 

A-B 
1 4,1 4,3 0,95 Trapézoïdal 1,428 1,118 191,38 131,16 273,43   187,39   213,98   

2 4,3 4,8 0,89 Triangulaire 1,431 1,075 0 0 0 273,43 0 187,39 0 213,98 

B-C 
1 4,1 4,1 1 Triangulaire 1,365 1,025 191,38 131,16 261,29   179,07   196,16   

2 4,1 4,8 0,85 Triangulaire 1,365 1,025 191,38 131,16 261,29 522,58 179,07 358,14 196,16 392,32 

C-D 
1 4,1 5,35 0,76 Trapézoïdal 1,648 1,448 191,38 131,16 315,52   216,24   277,12   

2 4,8 5,35 0,89 Trapézoïdal 1,756 1,434 191,38 131,16 336,06 651,59 230,32 446,56 274,44 551,56 

D-E 
1 4,1 5 0,82 Trapézoïdal 1,590 1,360 191,38 131,16 304,39   208,61   260,42   

2 4,8 5 0,96 Trapézoïdal 1,662 1,294 0 0 0 304,39 0 208,61 0 260,42 

 

                    Tableau Ⅵ.18: Charges à l’ELU et l’ELS dans le sens transversal 
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 DIAGRAMME DES EFFORTES INTERNEE : 

Sens longitudinal :  
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Figure VI.1: Diagramme des moments fléchissant à ELU et ELS respectivement. 
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Figure VI.2 : Diagramme des efforts tranchant  à ELU. 

Conclusion : 

Les efforts max ELU ELS 

Moment fléchissant Mmax = 610,65 KN.m en travée Mmax = 418,50 KN.m en travée 

Mmax = 832,77 KN.m aux appuis Mmax = 570,72 KN.m aux appuis 

L’effort tranchant Tmax = 1061,77 KN / 
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Sens transversal :  
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Figure VI.3 : Diagramme des moments fléchissant à ELU et ELS respectivement. 

 

 

 

 

 

Figure VI.4: Diagramme des efforts tranchant  à ELU. 
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Conclusion : 

Les efforts max ELU ELS 

Moment fléchissant Mmax = 837,96 KN.m en travée Mmax = 574,28 KN.m en travée 

Mmax = 1051,28 KN.m aux appuis Mmax = 720,48 KN.m aux appuis 

L’effort tranchant Tmax = 1335,65 KN / 

 

 Ferraillage de la nervure : 

a) Armatures longitudinales :           b = 50 cm   d = 98 cm. 

Le ferraillage adopté pour la nervure dans les deux sens est donné dans le tableau ci-dessous : 

 Zone Mu(KN.cm) µ Obs β A choix 

d’armature 

Sens 

longitudinal 

travée 61065 0,089 SSA 0,9535 18,78 10HA16 

appuis 83277 0,122 SSA 0,935 26,28  10HA20  

Sens 

transversal 

travée 83796 0,122 SSA 0,935 26,28 10HA20 

appuis 105128 0,154 SSA 0,916 33,65 12HA20  

Tableau VI.19: Le ferraillage adopté pour la nervure. 

b) Armatures transversales  (Art A.7.2.2/ BAEL 91modifiée 99) : 

Diamètre   ϕt ≥  
ϕl max

3
=  

20

3
= 6.66 mm    Soit :   𝛟 = 𝟖 𝐦𝐦 

Espacement 

 

zone nodale 

  St ≤  min {
h

4
; 12ϕl max } 

= min {
100

4
; 12 × 2} = min{25; 24} = 𝟏𝟎 𝐜𝐦 

zone courante 
                  St ≤  

h

2
=  

100

2
=  50cm 

Soit :                𝐒𝐭 = 𝟐𝟎 𝐜𝐦 

Armatures transversales 

minimales (Art 7.5.2.2 

RPA 99 2003) 

 Amin = 0.003 × St × b = 0.003 × 10 × 60 =  𝟏, 𝟖𝐜𝐦𝟐 

Soit :   At = 4HA8 = 2,01cm2 (un cadre et un étrier). 

 

 

c) Armatures de peau (Art 4.5.34/ BAEL 91modifiée 99) : 
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   Les armatures de peau sont réparties et disposées parallèlement à la fibre moyenne des 

poutres de grande hauteur ; leur section est d'au moins (3cm2/ml) par mètre de longueur de 

paroi mesurée perpendiculairement à leur direction. En l’absence de ces armatures, on 

risquerait d’avoir des fissures relativement ouvertes en en dehors des zones armées. 

  Dans notre cas, la hauteur de la poutre est de 100cm, la quantité d’armatures de peau 

nécessaire est donc. 

Ap = 3 cm2 /ml1 = 3 cm2 

On opte pour :      2HA14 = 3,08 cm2 

 Vérification à l’ELU :  

a) Condition de non fragilité (BAEL91 modifiées 99/ Art. A.4.2.1) : 

Amin = 0,23 × b × d ×
ft28

fe
= 0,23 × 60 × 95 ×

2.1

400
= 𝟔, 𝟖𝟖 𝐜𝐦𝟐 

Aadoptéee  ≥  𝐀𝐦𝐢𝐧   Condition vérifiée. 

 

b) Vérification de la contrainte de cisaillement : (Effort tranchant) : 

τu =
Tu

max

b × d
≤ τu = min {0,15

fc28

γb
 ,4Mpa} = 2,5 Mpa 

Sens longitudinale : 

Tu
max = 1061,77 KN 

τu =
1061,77 × 1000

500 × 980
= 2,17 Mpa ≤ τu = 2,5Mpa                                

Condition vérifiée 

Sens transversal: 

 Tu
max = 1335,65 KN 

τu =
1335,65 × 1000

500 × 980
= 2,73 Mpa ≤ τu = 2,5Mpa                                

Condition vérifiée 

 

 Vérification à l’ELS : 

 

 

σ̅bc  = 0.6  fc28 = 0,6 x  25 = 15 MPa  avec   σst = 
M𝑠

β 1 .d .  Ast
          ρ1 =

100 .  As

b .d
      σb =  

σst

K1 
 

Sens zone 
As 

(cm2) 
Ms ρ1  K1 σst σ̅st σb  σb̅̅ ̅̅  Obs 

xx 
Travée 20,11 418,50 0,410 0,9018 35,996 235,48 348 6,54 15 CV 

Appuis 31,41 570,72 0,641 0,8824 27,524 210,12 348 7,63 15 CV 

yy 
Travée 31,41 574,28 0,641 0,8824 27,524 210,12 348 7,63 15 CV 

Appuis 37,69 720,48 0,769 0,8738 24,641 223,23 348 9,06 15 CV 
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Conclusion générale  

         La réalisation de ce mémoire de fin d'études a représenté pour nous une 

véritable passerelle entre la théorie académique et la réalité pratique du génie 

civil. À travers ce travail, nous avons eu l'opportunité d'appliquer et 

d'approfondir nos connaissances théoriques, acquises au fil de notre parcours 

universitaire, de manière exponentielle. Cela nous a permis de mieux 

appréhender les exigences du vaste monde professionnel qui nous attend. 

     Nous avons pris conscience que le rôle de l'ingénieur consiste à harmoniser 

les impératifs économiques et les impératifs de sécurité, cette dernière étant 

d'une importance cruciale lors de toute étude. Pour parvenir aux phases ultimes 

de dimensionnement et d'armature, nous avons minutieusement étudié les divers 

éléments constitutifs d'un bâtiment, en respectant scrupuleusement les 

réglementations en vigueur en Algérie. 

      Par ailleurs, l'usage du logiciel ETABS a constitué une étape décisive dans 

notre travail. Les résultats techniques obtenus, ainsi que les représentations 

graphiques générées, nous ont permis d'assimiler, d'interpréter et d'observer le 

comportement de la structure. Cette approche a grandement optimisé notre 

efficacité et notre gestion du temps. 

      En définitive, nous avons constaté que la conception d'un projet en génie 

civil ne saurait se réduire à des calculs abstraits, mais doit impérativement 

s'inscrire dans une perspective pragmatique. Ce modeste travail ne représente 

qu'une infime partie de l'immensité du domaine du génie civil, au sein duquel 

nous espérons continuer à évoluer dans notre future carrière professionnelle. 
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