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Introduction générale 

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

ses occupations privilégiées. La construction des ouvrages a été depuis  toujours, 

sujet de beaucoup de questions axées principalement sur le choix du type 

d’ouvrage et la détermination dans chaque cas la structure la mieux adaptée 

parmi celles qui existent. 

        

        Cependant, si le métier de construire peut être considérer parmi les plus 

anciens exercés par l'homme, il faut reconnaître qu'il leur a fallu au cours des 

dernières décades, s'adapter pour tenir compte de l'évolution des constructions, 

mais surtout des nouvelles techniques qui permettent une fiabilité maximum de 

la structure vis-à-vis des aléas naturels tel que les séismes. 

        

        Une structure doit être calculée et conçue de telle manière qu’elle reste apte 

à l'utilisation pour laquelle elle a été prévue, compte tenu de sa durée de vie 

envisagée et de son coût. 

        

        A cet effet, et à travers le monde, on a créé et imposé des règlements visant 

à cadrer les constructions en zones sismiques et à les classer, afin de mieux les 

concevoir et réaliser. Ces règlements sont le fruit de longues années 

d’expériences et de recherche approfondie, dont le but est d’offrir un seuil de 

sécurité qui permettra de protéger les vies humaines et de limiter les dommages 

Lors des secousses sismiques. 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre I : Présentation de l’ouvrage. 
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I.1-Présentation de l’ouvrage :  
 

        Notre  projet de fin d’études consiste à étudier et calculer les différents éléments  
résistants d’un immeuble d’habitation composé d’un R+5+S SOL.                         
        Ce projet sera implanté à BOUMERDES, située en zone sismique moyenne II b  classée 
selon le Règlement Parasismique Algérien (RPA99 version 2003).  

 
I.2- Caractéristiques géométriques de l’ouvrage : 
    
 Les dimensions de l’ouvrage en plan sont :   

- Longueur totale ………………………………………………26.60m  
- Hauteur totale de bâtiment y compris de l’acrotère …………2.2.77m 

• Sous-sol 
- Largeur …………………………………………………...........9.50m 
- Hauteur ………………………………………………………...3.91m  

• RDC  
- Largeur ……………………………………………………….19.00 m 
- Hauteur ……………………………………………………….03.06 m  

• ETAGES COURANTS 
- Largeur ………………………………………………….........19.00 m 
- Hauteur ………………………………………………………...3.06 m 

 

I.3- Les éléments  de l’ouvrage : 
I.3.1- L’ossature : 

 La structure est à ossature mixte, composée de : 
-   Portiques transversaux et longitudinaux qui reprennent essentiellement les charges et 

surcharges verticales. 
- Voiles en béton armé disposés dans les deux sens (longitudinal et transversal) qui 

reprennent essentiellement les charges horizontales et verticales (séisme, vent…). 

I.3.2- Les planchers :  
     Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les revêtements et les 
surcharges, principalement ils assurent deux fonctions :   
    -   Fonction de la résistance mécanique : les planchers supposés infiniment rigides dans le 
plan horizontal, supportent et transmettent aux éléments porteurs de la structure les charges 
permanentes et les surcharges.  
    -    Fonction d’isolation : les planchers isolés thermiquement et acoustiquement. 
 
    Dans notre cas nous avons un seul type de plancher : plancher à corps creux. 
 
I.3.3- Les escaliers : 
    Le bâtiment est muni d’une cage d’escaliers, assurant la circulation sur toute la hauteur du 
bâtiment. Elle est  réalisée en béton armé à deux volées coulées sur place. 
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I.3.4 -Le remplissage (maçonnerie):                                                                                                                  
Murs extérieurs : Ils sont réalisés en doubles cloisons de briques creuses de 10 cm 
d’épaisseur avec une lame d’air de 5 cm.  
Murs intérieurs : Ils sont réalisés en simple cloison de briques creuses de 10 cm d’épaisseur. 

I.3.5-L’acrotère : 
Au niveau de terrasse, le bâtiment est entouré d’un  acrotère en béton armé 50cm de hauteur.  

 
.I.3.6- Revêtements : 

-  Carrelage pour les planchers et les escaliers, 
- Céramique pour les salles d’eau et les cuisines, 
- Enduit en ciment pour les murs de façade et les cages d’escaliers, 
- Plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds. 

I.3.7- Les fondations : 
      La fondation est l’élément qui est situé à la base de la structure, elle constitue une partie 
importante de l’ouvrage. Elle assure la transmission des charges et surcharges au sol par sa 
liaison directe avec ce dernier. 
      Leur choix dépend du type du sol d’implantation et de l’importance de l’ouvrage. 

 
I.3.8-Système de coffrage: 
        On opte pour un coffrage classique en bois pour les portiques et un coffrage tunnel 
(métallique) pour les voiles de façon à limiter le temps d’exécution.                                                                                                                             
Par ailleurs ce coffrage métallique offre d’autres avantages à savoir : 

              - Réduction des opérations manuelles. 

              - Réalisation rapide des travaux. 

              - Sécurisation de la main d’œuvre. 

              -Rentabilité du chantier. 
 
I.4- La réglementation : 
L’étude de l’ouvrage est menée en respectant les règlements en vigueur, à savoir : 
� Les règles de BAEL91 modifié en 99 (béton armé aux états limite). 
�  Règlement parasismique Algérien RPA99 version 2003. 

I.5- caractéristiques mécaniques des matériaux : 
 I.5.1- Le béton :  
     Le béton est un matériau constitué par mélange de ciment, de granulats (sable et gravier) 
et de l’eau, il est caractérisé du point de vue mécanique par sa résistance à la compression 
qui varie en fonction de la granulométrie, le dosage en ciment, la quantité d’eau de gâchage 
et l’âge du béton. Ce dernier sera conforme aux règles BAEL 91 et le RPA 99 version 2003 
applicable en ALGERIE.  
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  a- Résistance caractéristique à la traction  :(Art A.2.1 .12 BAEL 91 modifiées 99). 
      La résistance du béton à la traction est très faible, elle est donnée conventionnellement en 
fonction de la résistance à la compression par la relation suivante : 
 
              ftj =  0.6 + 0.06 fc28              fc28=25MPA. 
              ft28=2.1MPA 
 
  b-Résistance  caractéristique a la compression :  
      Le béton est défini par sa résistance à la compression à 28 jours d’âge, dite résistance 
caractéristique à la compression, notée fc28. Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton 
d’âge <28 jours, sa résistance à la compression est calculée comme suit :(Art A.2.1.11 BAEL 
91modifiées 99).  
 

  fcj =
�

�.���	.
��
× fc28         Pour      fc28 ≤ 40MPA.  

  fcj =
�

�.��	.���
×  fc28         Pour       fc28 > 40MPA. 

 
Pour ce projet, on adoptera un béton de classe C 25, fc28=25MPA. 
 
I.6-Contrainte admissible :(BAEL91, Art. A-4-3-41) 
I.6.1- Contrainte admissible de compression : 
                  a) ELU : 
           Avec : 

                                                   f�� = 	,
�����

θγ�
    MPA 

 

θ : dépend de la durée d’application des contraintes. 
   

                       1 : lorsque la durée probable d’application >24 heures. 

           θ =      0.9 : lorsque : 1 heure < la durée probable d’application<24heures. 
            0.85 : lorsque la durée probable d’application <1 heure. 
 
 
ɣb : coefficient de sécurité, pour tenir compte d’éventuels défauts localisés dans la masse du 
béton qui entraine la diminution de la résistance. 
 
  ɣb =      1.5  : en situation durable et transitoire (SDT). 
              1.15: en situation accidentelle (SA). 
 
 

D’où :  f��  =      14.16 MPA en (SDT).  
                           21.74 MPA en (SA). 
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         b) ELS : la contrainte admissible en compression est donnée par : 
 

Ϭ bc =0.6fc28   Ϭ bc =15MPa 

I.6.2- Contrainte admissible de cisaillement :(BAEL91, Art. A-5-2-11) : 
La contrainte limite tangentielle du béton pour une section rectangulaire est définie par : 
 

 τu = ��
�×�

    (Art.5.1.21 de BAEL91 modifié99) 

 
τu = min (0,13 fc28, 5) MPa        pour les fissuration peu nuisible. 
τu = min (0,10 fc28, 4) MPa        pour les fissuration préjudiciable et très préjudiciables. 
 

A. Diagrammes contraintes-déformations : 

� ELU : pour le calcul a l’ELU, le diagramme contrainte - déformation donné 
sur la figure ci-dessous : 

 

Figure.1 : Diagramme contrainte – déformation du béton a  l’ELU 
« Parabole rectangle » 

 
� ELS : la déformation dans le béton est considérée comme élastique et  

linéaire. La relation contrainte-déformation est illustrée dans la figure suivante : 
 

                                  
 
Figure.2 : Diagramme contrainte – déformation du béton a l’ELS 
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     B .Module d’élasticité : on définit le module d’élasticité comme étant le rapport entre la 
contrainte normale et la déformation engendrée. Selon la durée d’application de la contrainte, 
on distingue deux sortes de module : 
 
1. module de déformation longitudinale : il existe deux modules de déformation 
longitudinale : 
 

� Module de déformation instantané : 
Le module instantané est utilisée pour les calculs sous chargements instantané de durée 
inférieure à 24 heures donné par la formule suivante et vérifié par (Art.2.1, 2 BAEL 91 
modifié 99) 
 

             Eij MPafcj
311000=               (Chargement de courte durée) 

Ei28 =11000� !
c28=32164.2   MPa         pour       fc28=25MPA. 

 
� Module de déformation différée :                                                                                                         

Lorsque la contrainte normale appliquée de longue durée et afin de tenir compte de l’effet du 
fluage et de retrait du béton. Nous prendrons un module égal : 

 

  Evj = 3700√f!
cj    (Art A.2.1, 22 /BAEL91 modifié 99)  

  Ev28= 3700√f!
c28  =10818.87 MPa 

 
2 .module de déformation transversale : le module de déformation transversale G caractérise 
la déformation du matériau sous l’effet de l’effort tranchant.il est donné par la relation 
suivante : 

G =
E

2(1 + ν)
 

Avec : 
- E : module de Young (module d’élasticité). 

- ν : coefficient de poisson.  
 

 
� Coefficient de poisson : 

 C’est le rapport entre la déformation relative transversale  et la déformation relative 
longitudinale.il est prêt égale à : 

 

ν = 0 à l′ELU, Pour le calcule des sollicitations.  
 (Art 2.1, 3 BAEL 91 modifié 99). 
ν = 0.2 a l′ELS,  Pour le calcul des déformations. 
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�  Poids volumique de béton : le poids volumique de béton est de : 

 

             - 2300 à 2400 daN/m3  s’il n est pas armé. 
             -2500 daN/m3 s’il est armé. 
 
I.7-Aciers :  

I.7.1- Généralités : 

     Les armatures du béton armé sont des aciers qui se distinguent par leurs nuances et leurs 
états de surface. L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance à la traction et à la 
compression. Dans le présent projet, nous aurons à utiliser 02 types d’aciers dont les 
principales caractéristiques sont regroupées dans le tableau suivant : 
I.7.2- Caractéristiques des aciers utilisés : 

     
Tableau I.1 : Caractéristiques des aciers utilisés 

 

I.7.3-Module d’élasticité longitudinale : 

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

MPaEs
5102×= .    (Art A.2.2,1/BAEL 91 modifier 99). 

 

 

 

 

Type 

d’aciers 

 

Nomination 

 

Symbole 

Limite 
d’élasticité 

Fe [MPa] 

Allongement 
relatif à la 

rupture 

( )00
0  

Coefficient 
de 

fissuration 

(η) 

Coefficient 
de 

scellement 

(Ψ) 

Aciers 
en barre 

Haute 
adhérence 

FeE 400 

 

H A 

 

400 

 

14 

 

1.6 

 

1.5 

Aciers 
en 

treillis 

Treillis 
soudé 

(T S) 

TL520 
(Ф<6) 

 

T S 

 

520 

 

 

 

8 

 

1.3 

 

1 
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I.7.4-Contraintes limites: 

• Contrainte limite de calcul (ELU) :  (Art A.4. 3, 2/ BAEL91 modifié 99). 

s
γ

e
F

s
σ =  

Avec : :γs  Coefficient de sécurité :




=
=

le.accidentelsituation1γ

durable.situation15,1γ

s

s  

 
 

• Contrainte maximale des armatures tendues (ELS) : 

    A fin de réduire le risque d’application des fissures pour diminuer l’importance de leurs 
ouvertures dans le béton, on a été amené à limiter les contraintes des armatures tendues. 
D’après les règles BAEL 91 modifié 99, on distingue trois cas de fissurations : 
 

� Fissuration peu nuisible  

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

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

• D’éviter de très petits diamètres dans les pièces exposées aux intempéries. 

• De prévoir le plus grand nombre de barres compatibles avec une mise en place correcte 
du béton. 

 

� Fissuration préjudiciable : 

Cas des éléments exposés aux intempéries, risque d’infiltration. 

( ) .η110;5.0max,
3

2
minσσ







=≤ tjestst fffe       (Art A.4. 5, 33/ BAEL91 modifié 99). 

 
� Fissuration très préjudiciable : 

          stst σ.8,0σ ≤                                        (Art A.4. 5, 33/ BAEL91 modifié 99). 

  

Avec : η: coefficient de fissuration. 

  
 η =1.6  pour les adhérence (HA) de diamètre ≥ 6 mm. 
 η = 1.3  pour les HA < 6 mm 
 η =1.0  pour les ronds lisses. 
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Diagrammes des contraintes – déformations de calcul :(Art A.2.2, 1/ BAEL91 modifié 99). 

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

 
 

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

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

 

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

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

� C ≥ 5 cm : Pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards 
salins ainsi que pour les éléments exposés aux atmosphères très agressives.  

� C ≥ 3 cm : Pour les parois coffrées ou non qui sont soumises (ou sont susceptibles 
de l’être) à des actions agressives, ou à des intempéries, ou des condensations, ou 
encore, eu égard à la destination des ouvrages  au contact d’un liquide (réservoir, 
tuyaux, canalisations) 

� C ≥ 1 cm : Pour les parois situées dans des locaux couverts et clos et non exposés 
aux condensations. 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre II : pré dimensionnement des éléments. 
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Introduction : 
     
      Le pré dimensionnement permet de déterminer les différentes dimensions des éléments 
de la structure tels que les planchers, les poutres, les poteaux et les voiles. 
 
II.1- Les planchers : 
      Le plancher est une partie horizontale de la construction séparant deux niveaux d’un 
bâtiment, capable de supporter les charges et surcharges et de les transmettre aux éléments 
porteurs horizontaux et verticaux, on distingue un seul type de planchers : 

� Planchers à corps creux. 

Planchers à corps creux : 

    Il est constitue de corps creux et d’une dalle de compression ferraillée avec un treillis 
soudé, reposant sur des poutrelles préfabriquées en béton armé placées dans le sens de la 
petite portée.       

         Avec :    ht ≥ L/22.5  (condition de la flèche)        (Art B.6.8.424 BAE 91)           

� ht : Epaisseur du plancher. 
� L : Portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des poutrelles. 

Dans notre cas nous avons : 
   
    L = 360-30=330 cm 
   
 D’où:    ht ≥ 330 /22.5 =14.66 cm                                   
 

  On opte pour un plancher d’épaisseur : ht = (16+4) = 20cm. 

NB : On à choisir un plancher de 20cm d’épaisseur pour la raison de la disponibilité de 
l’hourdis de 12cm sur le marché. 

� L’épaisseur de corps creux est de 16cm et l’épaisseur de la dalle de compression               
est de 4cm.   

� Schéma  correspondant  
 

  

                            Figure 1 : Plancher à corps creux 16+4  
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II.2- Les poutres: 

    Les poutres sont des éléments en béton arme qui assurent la transmission des charges et 
surcharges des planchers aux éléments verticaux (poteaux, voiles).Les dimensions des poutres 
sont définies en fonction de leurs portée L, telles que : 

a. Poutres principales   

Elles sont disposées perpendiculairement aux poutrelles tels que :  

             L=490-30                                 L= 460cm 
            

               
�

��
≤ ℎ ≤

�

��
                                                                                                            

 
(ANDRE COIN, OSSATURES DES BATIIMENTS, EDITION  EYROLLES, 1981, 
chapitre III,  P87). 
 
Avec :                     
                • h : hauteur de la poutre, 
                • b : largeur de la poutre, 
                • L : portée maximum entre nus d’appuis. 

Qui donne :            
�	�

��
≤ h ≤

�	�

��
                               23≤ h ≤ 30.67  

On prend : h =30cm. 

                         0.4 h ≤  b ≤ 0.7 h                          12 ≤ b ≤ 21 

   On prend:   b =25cm.                      

                                                                                                               h=30cm                                                                    

              D’où:                  h =30cm                                                           

                                          b =25cm                                                                         b =25cm 

 

  Vérification des conditions sur RPA : 

         h = 30 cm ≥ 30 cm 
         b = 25 cm ≥20 cm                   Toutes les conditions sont vérifiées. 
         h/b = 1.2 ≤4 
                      

 Section adoptée  pour Poutres principales : PP (25x30) cm² 
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b. Poutres secondaires : 
Elles sont parallèles aux poutrelles. Elles assurent le chainage ; 
                    
          L=360-30                     L=330cm 
                                               

                              
�

��
≤ ℎ ≤

�

��
                                      

                

 Qui donne :     
���

��
≤ ℎ ≤

���

��
                          16.5 ≤  h ≤ 22 

                          
 On prend:    h= 30cm               
 
    0.4 ℎ ≤ � ≤ 0.7 ℎ                             12cm ≤ b ≤ 21cm   
 
On prend : b= 25cm  
            h  =30cm 
        D’où:            h =30cm 
                              b =25cm 
                      b =25cm 
 Vérification des conditions sur RPA :                                                     

          h = 30 cm≥ 30 cm 
          b= 25 cm ≥20 cm                    Toutes les conditions sont vérifiées.  
           h/b = 1.2 ≤4 
 

 La section des poutres secondaire adoptée est :( 25x30) cm2 

    
 II.3-les voiles :   
    
  Les voiles sont des éléments rigides en béton armé destinés d’une part à assurer la stabilité 
de l’ouvrage, sous l’effet des efforts horizontaux (séisme et vent) et d’autre part ils assurent, 
selon leur différentes conception, la reprise des efforts verticaux. 
   Selon le RPA 99 version 2003, (art 7-7-1) en considère comme voiles les éléments 
satisfaisant la condition suivante : l ≥ 4a 
 
 
Avec :                            l : longueur du voile 
                                      a : épaisseur du voile  
 
  L’épaisseur du voile doit être déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et des 
conditions de rigidité aux extrémités, elle doit être au minimum égale à 15cm. 
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de plus la largeur du voile doit être supérieure à 4 fois son épaisseur, si non ce dernier ne sera 
pas considéré comme voile de contreventement. 
 
 

 
 

• RDC :  
 

he = h - ep                               

he = 306 - 20 = 286 cm                         � ≥
��	

��
= 14.3cm 

 

et :    l ≥ 4×a                    Qui donne:              a =20cm 

       l = 80cm 

• Etage courant : 

  he = h – e p   

  h e = 306 - 20  =286 cm                         � ≥
��	

��
= 14.3cm 

 

   l min  ≥ 4 a                                l min ≥ 80 cm           (condition vérifiée). 

                                     Qui donne :                 a =20cm 

                                                                         l = 80cm 

• S-SOL : 

 he = h – e p  

 he =391-20 = 370 cm                           � ≥
���

��
= 18.5 cm         

  
l min ≥4 a                                l min ≥ 80 cm                (condition vérifiée). 
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                                Qui donne:            a =20cm 

                                                              l = 80 

II.4- les poteaux : 

      Le Pré dimensionnement des poteaux se fait en compression simple à L’ELS  en 
supposant que le béton seul reprend l’effort normal. 
     Les poteaux sont pré dimensionnées en faisant la descente de charge sur un ou plusieurs 
poteaux. 
       La section du poteau est donnée par la formule suivante : 

                               " ≥  Ns/ σ bc       AVEC :        Ns=G +Q 

   NS : effort normal maximal à la base du poteau 
 
Selon le ($%&''/)*+,-./ ����; &. �. 1. 2 )   la dimension des sections transversales des 
poteaux doivent satisfaire les conditions suivantes : 
     
     Min (b1 ; h1) ≥ 25 cm…………………en zone    I    et   II a.                                                       h 
     Min (b1 ; h1) ≥ 30 cm………………… en zone    II b  et  III.  

     Min (b1 ; h1) ≥ 
ℎ4

��
              he : hauteur libre des étage                                                         b 

 
Avec : σbc : Contrainte admissible du béton en compression, égale à 15MPa (chapitre I). 
 
II.5 -Descente de charge : 
     La descente de charge est obtenue en déterminant le cheminement des efforts dans la 
structure depuis leurs point d’application jusqu’aux fondations.                                                    
D’une façon générale, les charges se distribuent en fonction des surfaces attribuées à chaque 
élément porteur (portique- voile) appelées surfaces d’influences             
   

� Surface d’influence : 
      Le poteau le plus sollicité est celui de s-sol, correspondant au croisement des portiques 
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� surface d’influence du plancher 

 
S= (2.375×1.7) ×2+ (2.45×1.7) × 2=16.405cm2. 

                                         
                        S=16.405 cm2 

 II.5.1-  Détermination des charges permanentes et surcharges d’exploitation : 

      II-5-1-a) Les charges permanentes : 
 Plancher terrasse: 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

S1 

S4 S3 

S2 

1.70 0.30 1.70 

2.45 

0.30 

2.37

3.7 

5.12

Figure II.5 : Surface d’influence du poteau le plus 

sollicité 

Figure II.6 : Coupe verticale du plancher terrasse 

 

7 

1 

2 

3 

5 

6 

4 
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Elles se résument dans le tableau suivant : 

            Tableau II.2 : Poids des différents éléments constituant le plancher terrasse 

 
 

 Plancher étage courant  
 
                              

 7 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

N° Eléments Epaisseur 
(m) 

Poids 
volumique 
γ (KN/m3) 

Charges 
G (KN/m²) 

1 Couche de gravillon 0.05 20 1.00 

2 Etanchéité 0.02 6 0.12 

3 Forme de pente en béton 0.08 22 1.76 

4 Feuille de polyane 0.01 1 0.01 

5 Isolation thermique (liège) 0.04 4 0.16 

6 Plancher en corps creux (16+4) 0.20 14 2.8 

7 Enduit de plâtre 0.02 10 0.20 

Total 6.05 

Figure II.7 : Coupe verticale du plancher d’étage courant 

5 

4 

6 

1 

2 

3 

Figure II.7 : Coupe verticale du plancher d’étage courant 

5 

4 

6 

1 

2 

3 
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Elles se résument dans le tableau suivant : 

         Tableau II.3 : Poids des différents éléments constituant le plancher d’étage courant 

 
 Maçonnerie : 

Il y a deux types de murs, murs extérieurs et murs intérieurs : 

� Murs extérieurs : 
 

 

 
 
 
 
 
 Elles se résument dans le tableau suivant : 

                     Tableau II.4 : Poids des différents éléments constituant le mur extérieur
  

N° Eléments Epaisseur 
(m) 

Poids volumique 
γ (KN/m3) 

Charges 
G (KN/m²) 

1 Revêtement en carrelage 0.02 22 0.44 

2 Mortier de pose 0.02 20 0.4 

3 Lit de sable 0.02 18 0.36 

4 Plancher à corps creux 0.2 14 2.8 

5 Enduit de plâtre 0.02 10 0.2 

6 briques creuses 0.10 9 0.9 

7 enduit de plâtre 0.02 10 0.2x2 

Total 5.50 

N° Eléments Epaisseur 
(m) 

Poids volumique 
γ (KN/m3) 

Charges 
G (KN/m²) 

1 Mortier de ciment 0.02 18 0.36 

2 Briques creuses 0.10 09 0.90 

3 Lame d’air 0.05 00 0.00 

4 Briques creuses 0.10 09 0.90 

5 Enduit de plâtre 0.02 10 0.20 

Total 2.36 

Figure II.8 : Coupe verticale d’un mur extérieur 

1 

2 

3 

5 

4 
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� Murs intérieurs : 
  

 

 

 

 

Elles se résument dans le tableau suivant : 

                 Tableau II.5 : Poids des différents éléments constituant le mur intérieur. 

 

 Dalles pleines 

 

N° Eléments Epaisseur 
(m) 

Poids volumique 
γ (KN/m3) 

Charges 
G (KN/m²) 

1 Enduit de plâtre 0.02 10 0.20 

2 Briques creuses 0.10 09 0.90 

3 Enduit de plâtre 0.02 10 0.20 

 1.30 

N° Eléments Epaisseur 
(m) 

Poids volumique 
γ (KN/m3) 

Charges 
G (KN/m²) 

1 Revêtement en carrelage 0.2 22 0.44 

2 Mortier de pose 0.2 20 0.40 

3 Lit de sable 0.2 18 0.36 

4 Dalle pleine 0.15 25 3.75 

5 Enduit de ciment 0.15 22 0.44 

 Mur intérieur 0.10 / 1.30 

Total 6.45 

1 

2 

3 

Figure II.9 : Coupe verticale d’un mur intérieur 
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 II-5-1-b) Les surcharges d’exploitation :  

Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR comme suit  

 

 

 

 

 

 

                         Tableau II.6 : Surcharges d’exploitation des différents éléments 

II-5-1-c)Détermination du poids propre des éléments : 

                               Avec : 2/25 mKN=ρ  

 Poids propre des planchers : 

 

Tableau II.7 : Charges permanentes des planchers 

Eléments Surcharges 
 Q (KN/m²) 

Plancher terrasse inaccessible 1.0 

Plancher d’étage courant 1.5 

Plancher RDC 1.5 

Balcon 3.5 

Escalier 2.5 

Plancher Surface d’influence 
S (m²) 

Charges 
G (KN/m²) 

Charges permanente du plancher 
P (KN) 

Terrasse 16.405 6.05 25.99=×= SGPterrasse  

Etage courant 16.405 5.50 227.90. =×= SGP courante  
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 Poids propre des poutres : 
 

 

 Poids propre des poteaux : 
 

 

 

 

 

 

II.6- Calcul des surcharges d’exploitation selon la loi de dégression : 

� Loi de dégression des charges : 
Les règles du BAEL 99 exigent l’application de la dégression des surcharges 

d’exploitation. Cette dernière s’applique aux bâtiments à grand nombre d’étages ou de 
niveaux, où les occupations des divers niveaux peuvent être considérées comme 
indépendantes.  
      

 Dans notre cas, la charge d’exploitation est la même pour tous les étages, donc on peut 
utiliser la formule préconisée par le D.T.R.B.C2, 2. 

 

 

 

 

 

 

 
Plancher 

 
Charge permanente des poutres 
G (KN/m²) 

Charge permanente totale 
des poutres 
P totale = GPP + GPS (KN) 

Poutres 
principales 

(0.25×0.3) (3.7-0.3) 25 = 6.375
 

 
      P totale = 
6.375+9.0375=15.41 
    

Poutres 
secondaires 

0375.925)3.012.5)(3.025.0( =−×  

 
NIVEAU 

 
Charge permanente des poteaux  G (KN) 
 

Pot RDC/EC (0.3×0.3)× 3.06 ×25 =6.89
 

POT S-SOL (0.3×0.3)×3.91×25 =8.80 
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La loi de dégression est donc définie comme suit : 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

Avec :  

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, 

Qn: surcharge d’exploitation à l’étage n en tenant compte de la dégression des surcharges. 

 Coefficients de dégression de surcharges : 

                              

                    Tableau II.9 : Coefficients de dégression de surcharges. 

 

 

 

 

 

 

Niveau 12 11 10 9 8 7 6 5 4 3 2 1 

coef 1 1 0.95 0.90 0.85 0.80 0.75 0.71 0.68 0.66 0.65 0.63 

Q0 

Q1 

Q2 

Q3 

Qn 

00 Q=∑  

101 QQ +=∑  

)(.95.0 2102 QQQ ++=∑

 
)(.9.0 32103 QQQQ +++=∑

 

5)..............(.
2

3
210 ≥++







 ++=∑ npourQQQ
n

n
Q nn  

             Figure II.11 : Loi de dégression des surcharges d’exploitation 
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 Les surcharges cumulées Qn : 

Niveaux Opérations Résultats 
     KN 

Terrasse Q0=1x16.405 16.405 

Niveau4 Q0+ Q1 =16.405+(1.5x16.405)=16.405+24.608 41.00 

Niveau3 Q0+0.95 (Q1+Q2)= 16.405+0.95 (24.608x2) 63.159 

Niveau2 Q0+0.90 (Q1+Q2+Q3) = 16.405+0.9 (24.608x3) 82.85 

Niveau1 Q0+0.85 (Q1+Q2+Q3+Q4)= 16.405+0.85 (24.608x4) 100.07 

RDC Q0+0.80 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5)= 16.405+0.80 (24.608x5) 114.84 

S-SOL Q0+0.75 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6)= 16.405+0.75 (24.608x6) 127.14 

 

 

                Tableau II.5 récapitulatif de la descente de charge sur le poteau (C-2 

 

 

 

N
IV

E
A

U
 

Charges permanentes 
(KN) 

Surcharges 
d’exploitation (KN) 

E
ffo

rt
s 

no
rm

au
x 

N
=

G
c+

Q
c 

K
N

 

Section du poteau 
(cm²) 

P
oi

ds
 d

es
 p

la
nc

he
rs

 

P
oi

ds
 d

es
 p

ou
tr

es
 

P
oi

ds
 d

es
 p

ot
ea

ux
  

 
G 

 
 

G c 

 
 

Q 

 
 

Qc 

S
ec

tio
n 

tr
ou

vé
e 

S
ec

tio
n 

ad
op

té
e 

Terrasse 99.25 15.41 00 114.66 114.66 16.405 16.405 131.07 87.38 30x30 

4 90.227 15.41 6.89 112.53 227.19 24.608 41.00 268.19 178.79 30x30 

3 90.227 15.41 
 

6.89 112.53 339.72 24.608 63.159 402.88 268.59 30x30 

2 90.227 15.41 6.89 112.53 452.25 24.608 82.85 535.1 356.73 30x30 

1 90.227 15.41 6.89 112.53 564.78 24.608 100.07 664.85 443.23 30x30 

RDC 90.227 15.41 6.89 112.53 677.31 24.608 114.84 792.15 528.1 30x30 

   S-SOL 
 

90.227 15.41 6.89 112.53 789.84 24.608 127.14 916.98 611.32 30x30 
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II.4.2. Vérification des sections des poteaux aux recommandations du RPA : 

Poteaux Conditions exigées par 
RPA 

Valeur calculée et 
vérification 

Observation 

 
 
 
30x30 

( ) cmhbMin 30, ≥  ( ) .3030, cmcmhbMin ==  Condition 
vérifiée 

( ) .
20

, eh
hbMin ≥  303.15

20

306

20
cmcm

he
p==

 

Condition 
vérifiée 

.4
4

1
pp

h

b
 .41

30

30

4

1
pp ==

h

b
 

Condition 
vérifiée 

 

II.7- Vérification des poteaux au flambement :  

Le flambement est un phénomène d’instabilité de la forme qui peut survenir dans les 
éléments  comprimés des structures, lorsque ces derniers sont élancés suite à l’influence 
défavorable des sollicitations. 

♦ Il faut vérifier l’élancement  λ des poteaux : 50
i

≤= fL
λ  

 Lf : longueur de flambement  (Lf  = 0.7 L0)  

i : rayon de giration (i = 
S

I
 ) 

 L0 : hauteur libre du poteau ; 
S : section transversale du poteau (b x h) ; 

I : moment d’inertie du poteau (I yy = 
12

3hb
 ;  I xx = 

12

3bh
  ). 

D’où : 

λ = 
b

L
i

L f 12
7.0 0=  . 

 

♦ Poteaux (30x30) : L0 = 3.06 m   λ = 24.73 .50<  

♦ Poteaux (30x30) : L0 = 3.91 m                            λ =31.30  .50<  
 

Conclusion : 
 

Tous les poteaux vérifient la condition de non-flambement. 
 
 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre III : Calcul des éléments secondaires. 
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   Introduction: 
         Les éléments secondaires sont des éléments qui n’ont pas une fonction de 
contreventement. 
Le calcul de ces éléments se fait généralement sous l’action des charges permanentes et des 
surcharges d’exploitation. 
 
        Dans ce chapitre, on va procéder au calcul des éléments suivants : 
 

• L’acrotère. 
• Les planchers à corps. 
• Les escaliers et la poutre palière 

• Les balcons. 
 
III.1-L’acrotère : 
 
       Cet acrotère est encastré à sa base , Le calcul s’effectue pour une bande de 1 mètre de 
largeur , le ferraillage sera déterminer en flexion composée et la fissuration est considérée 
comme préjudiciable . 

                                   

                                                  Figure III.1 : Schéma statique de l’acrotère 

                            

III.1.1-Calcul des sollicitations :  

� Effort normal dû au poids propre : .1mlSG ××= ρ  

Avec :           ρ: Masse volumique du béton. 

            S: Section transversale de l’acrotère. 

./28.2
2

15.005.0
15.005.01.00825 mKNG =




 ×+×+×=  

� Surcharge due à la poussée latérale Q : ./1 mlKNQ =  

 8
0

c
m
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� Effort tranchant dû à la poussée latérale :  .11 KNmlQT =×=  

� Effort normal dû au poids propre G :             .28.21 KNGNG =×=  

� Effort normal dû à la surcharge Q :  .0=QN  

� Moment de renversement dû à G :   .0=GM  

� Moment de renversement dû à Q :   ..8.08.01 mlKNhQMQ =×=×=  

 

 

 

 

III.1.2-Combinaisons de charges : 

• A l’ELU :  

La combinaison de charge est : 1.35 G + 1.5 Q 

� Effort normal de compression :  

.078.328.235.15.135.1 KNNNN QGu =×=+=  

� Moment de renversement :  

..2.18.05.15.135.1 mKNMMM QGu =×=+=  

• A l’ELS  :  

La combinaison de charges est : G + Q 

� Effort normal de compression :  

.28.2 KNNNN QGs =+=  

� Moment de renversement :  

..8.0 mKNMMM QGs =+=  
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III.1.3-Ferraillage : 

          Le ferraillage se fera comme une console qui travaille en flexion composée. 
  
Le calcul se fera à l’ELU et les vérifications à l’ELS. 

 

 

 

Calcul à l’ELU : 

a) Calcul de l’excentricité : 

       

       
u

u
u N

M
e =  = 

( )
.5.2

2
08.35

28.2

108.0 2

cmc
h

cm =−>=×
   

 

 

 

 

 

 

          

            

 

b) Calcul de la section d’armatures en flexion simple : 

� Moment fictif : 

gNu .M f =   

    Avec:     g : distance entre « pc  » et le centre de gravité des armatures inférieures 

tendues. 

.58.375.2
2

10
08.35

2
e g u cmc

h =−+=−+=  

D’où : ..156.13758.0078.3M f mKN=×=  

 

 

 CG 

 Cp 

 Nu 

Mf g 

Nu 

eu 

          III.1.3- Section rectangulaire soumise à la flexion composée 

 

100 cm 

h= 10 cm 
d=7.5 cm 

C=2.5cm 
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� Moment réduit : 

0144.0
2.14²5.7100

10156.1

²

3

=
××

×=
⋅⋅

=
bu

f
b fdb

M
µ                   

      AVEC :         fbu = �,����	

γ�   =14.2  MPA.  

                .392.00144.0b =<= lµµ     S.S.A 

993.0014.0b =⇒= βµ  

� Armatures fictives :  

.446.0
3485.730.99

10156.1

σdβ

M
A 2

3

s

f
f cm=

××
×=

⋅⋅
=   

c) Calcul de la section des armatures réelles en flexion composée : 

ts

u
fu

N
AA

σ
−=  ;   Avec : .348

15.1

400
MPa

f

s

e
s ===

γ
σ  

.088.0
348

10078.3
466.0 2cmAu =×−=          

d) Vérifications à l’ELU: 

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

Un élément est considéré non fragile lorsque la section des armatures tendues qui 
travaillent à la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de la première 
fissuration de la section droite. 

� Armatures principales : 

minAAu ≥  

.
.185.0

.445.0...23.0 28
min 









−
−

=
de

de

f

fdb
A

s

s

e

t                                  

.1.22506.06.006.06.0 2828 MPaff ct =×+=+=  …. ….. …chapitre I 

cm08.35
28.2

10080.

N

M
e

s

s
s =×==  

2
min 85.0

5.7185.008.35

5.7445.008.35

400

2.15.710023.0
A cm=






×−
×−×××=                                                                 

 
Au = 0.088 cm2 < Amin = 0.85 cm2                   
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 la section n’est pas vérifiée donc on adopte une section                                                             
Au= Amin   = 0.85 cm2 

   Soit : 5HA8=2.51 cm2 /ml                Avec :     un espacement  St = 15cm         

 

� Armatures de répartition : 

262.0
4

51.2

4
cm

A
A adoptée

r ===               

  Soit : 4HA8 = 2.01 cm2/ml         Avec :    un espacement   St= 20cm/ml          

   

� Vérification de la contrainte de cisaillement : (Art A.5.2.1/BAEL91) 

La fissuration est préjudiciable donc : 









=≤= 4,
15.0

min
. 28c

b
u

u
u f

db

v

γ
ττ …….avec… .5.115.15.1 KNQVu =×=×=  

{ } .5.24;5.2min4;
5.1

2515.0
min4,

15,0
min 28 MPaf c

b

==






×=









=
γ

τ  

D’où : MPau 2.0
75100

105.1 3

=
×

×=τ  

.5.22.0 MPau =<= ττ                 Condition vérifiée. 

 

 Donc le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement ; les armatures 
transversales ne sont pas nécessaires.  

   

  

� Vérification de l’adhérence des barres : (Art A.6.1.3/BAEL91) 

28. tssese fψττ =<  ;     Avec : MPaf t 1.228 =    

sψ  : Coefficient de scellement ; 5.1=sψ  (Acier de haute adhérence) 

D’où : .15.31.25.1 MPase =×=τ  

∑⋅
=

i

u
se

μd0.9

V
τ             

∑ iu : Somme des périmètres utiles des armatures. 
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.05.108.04 cmnui =××=××=∑ πφπ    

D’où : MPa22.0
05.015.70.9

101.5
τse =

××
×=    

.15.322.0 MPaMPa sese =<= ττ          Condition vérifiée. 

� Espacement des barres : 

Armatures principales : .15cmSt = { } .3033;3min cmcmh =<   

        Avec :      h=10cm                     Condition vérifiée. 

Armatures de répartition : .20cmSt = { } .4045;4min cmcmh =<      

• Ancrage des barres verticales : 

La longueur de scellement droit est : 
s

e
s

f
L

τ
φ
4

=  

Avec : ( ) ( ) .84.21.25.16.06.0 2
28

2 MPaf tss =××== ψτ  

D’où : .69.281
84.24

4008
mmLs =

×
×=                     Soit : .30cmLs =  

e) Vérification à L’E L S : 

On doit vérifier les conditions suivantes : 

bcσ ≤ bcσ
 ;     stσ ≤   stσ    

bcσ
: Contrainte dans le béton comprimé. 

bcσ
 : Contrainte limite dans le béton comprimé. 

stσ
: Contrainte dans les aciers tendus.   

stσ
 : Contrainte limite dans les aciers tendus.         

 

• Vérification des contraintes dans l’acier : 

s

s
st Ad

M

1β
σ =

 

Avec :       �
 = 
��× ��� × �    =

�� × �.�

�� × �.� = 0.333             

1ρ = 0.333→ 1β   = 0,910    

stσ MPa69.46
51.25.7910.0

108.0 3

=
××

×=  
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





≤ )110;5,0max(;

3
2

min 28teest fff ησ  

Avec :η = 1.6 pour les Barres H.A 

=






 ××≤ 1.26.1110;400

3
2

minstσ min    266.6 ;  201.63 

stσ = 201.63 MPa 

stσ = 46.69MPa  <   stσ    = 201.63 MPa     Condition  vérifiée 

• Vérification des contraintes dans le béton : 

.156.0 28 MPaf cbc ==σ  

K
st

bc

σσ =   

On a :   1ρ = 0.333   1β  = 0,910                    K = 40.56 

MPabc 15.1
56.40

69.46 ==σ     

MPaMPa bcbc 1515.1 =<= σσ         Condition vérifiée 

 Donc il n’y a pas de fissuration dans le béton comprimé. 

 

• Vérification de l’acrotère au séisme : (Art 6.2.3 RPA99)    

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

....4 PPp WCAF =  

 

Avec : 

A : coefficient d’accélération de zone, dans notre cas : A= 0.2 (Zone IIb, groupe 
d’usage2). 

Cp : facteur des forces horizontales pour les éléments secondaires, Cp = 0.3 

Wn : poids de l’acrotère, Wp = 1.71 KN/ ml. 

./1/103.071.13.02.04 mlKNQmlKNFp =<=×××=  
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Conclusion :  

Condition vérifiée, donc l’acrotère est calculé avec un effort horizontal 
Q=1KN/ml supérieur à la force sismique, d’où le calcul au séisme est inutile. 

 

 On opte donc pour le ferraillage celui choisi précédemment. 

          Armatures principales :     5HA8/ml=2.51 cm2    avec :    St = 15 cm. 

Armatures de répartition : 4 HA8/ml = 2.01 cm2     avec :    St = 20cm. 
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III.2-Calcul des planchers : 

        Cette structure comporte des planchers en corps creux et une dalle de compression  
(16+4) cm reposant sur les poutrelles préfabriquées, disposées suivant le sens de petite portée. 

III.2.1-Etude de la dalle de compression : 

     La dalle de compression est coulée sur place, avec une épaisseur de 4 cm et sera armée 
d’un treillis soudé (TLE 520) d’élasticité Fe=520 MPa ; dont les dimensions des mailles ne 
doivent pas dépasser les normes qui sont mentionnées dans le BAEL 91 modifié 99  
[Art  :B.6.8, 423]. 

• 20 cm : pour les armatures perpendiculaires aux nervures. 

• 33 cm : pour les armatures parallèles aux nervures. 

     Le calcul se fera pour une surface de ( 1 x1) m2, et on appliquera le même ferraillage pour 
tous les   autres    planchers. 

A) Les armatures perpendiculaires aux poutrelles : 

                           A⊥ 25,0
520

6544
cm

f

L

e

=×=×=  

L : distance entre axes des poutrelles L = 65 cm 

On adoptera pour A⊥ : 5Ø6 =1.18 cm2  Avec : un espacement e = 

��� =20 cm 

B) Armatures parallèles aux poutrelles  

 A∕∕ = 
2
⊥A

 = ²59.0
2

18.1
cm=      

On adoptera pour A⊥ : 5Ø6 =1.18 cm2   Avec un espacement de e = 20 cm 

Conclusion : 

On adoptera donc un treillis soudé (TLE520) de (5x5x200x200) mm 

                 

        

 

 

                                               

                                        

 

 

      Figure III.2.1 : Treillis soudés. 

20 cm. 

20 cm. 

TS5Ф6 - 200X200 
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III.2.2-Calcul des poutrelles :  

      On s’intéressera à l’étude de la poutrelle du plancher le plus sollicité, c'est-à-dire celui qui 
supporte la plus grande charge d’exploitation (plancher du rez-de-chaussée) le calcul se fera 
en deux étapes  

• Etape1: Avant coulage de la dalle de compression : 

La poutrelle sera considérée comme simplement appuyée à ces deux extrémités, elle doit 
supporter en plus de son poids propre la charge due à la main d’œuvre et le poids du corps 
creux. 

Chargement : 
Poids propre ………………….G = 0,04 × 0.12 ×25 = 0.12 KN/ml 
Poids des corps creux ………..G’ = 0,95×0,65 = 0,62 KN/ml 
Poids ouvrier………...........….Q = 1KN/m2 

III.2.3-Ferraillage à l’ELU : 
La combinaison de charge à considérées est : q =1,35G+1,5Q 

( ) mlKNq /5,215,162.012,035,1 =×++=  

• Moment en travée :  

mkN
ql

M t .05.4
8

6,35,2

8

22

=×==  

• Effort tranchant : 

 kN
ql

T 5,4
2

6,35,2
2

=×==  

• Calcul des armatures : 

 ⇒=>=
××

×== 394,064.2
2.14312

1005.4
2

3

2 r
t

b fbubd

M µµ  S.D.A                 

 Conclusion : 
         Vu la faible hauteur de la poutrelle, il est impossible de disposer deux nappes 
d’armatures, par conséquent il est nécessaire de prévoir des étriers pour soulager la poutrelle 
pour l’aider à supporter les charges qui lui sont appliquées et de manière à ce que les 
armatures comprimées (Asc) ne soient pas nécessaires. 
 

• étape2: Après coulage de la dalle de compression : 

       Considérant la poutrelle continue de section en Té, avec une inertie constante; reposant 
sur 08 appuis, les appuis de rives seront considérés comme des semi encastrement, et les 
autres comme des appuis simples. La poutrelle travaille en flexion  simple sous la charge qu. 

  

 

l = 3,60m 

q = 2,5 kN/ml 
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On notera que la longueur de chaque travée est prise entre nus d’appuis 

 

  

                          

 

 

 

 

  

• Les charges supportées par la poutrelle : 

- Charges d’exploitations    Q = 1.5×0.65 =0.975 KN/m 
- Charges permanentes       G = 5,5×0.65 =3.575 KN/m 

Avec :              G : charge permanente de l’étage courant. 

III.2.4-Choix de la méthode de calcul : 
 

   Le calcul des efforts internes se fera à l’aide de l’une de ces trois méthodes. 
• Méthode forfaitaire. 

• Méthode des trois moments. 
• Méthode de Caquot. 

 

 
� Les conditions de la méthode forfaitaire sont : 

       1)  La méthode s’applique aux planchers à surcharge d’exploitation modéré. La surcharge 
d’exploitation  au plus égale à 2 fois la charge permanente ou 5 KN/ m2. 
  

           Q = 1.5 ≤ max [2G; 5 KN /m2] = 11.5KN… …………... la condition est vérifiée. 

      2)  Les moment d’inertie des sections transversales sont les mêmes dans les différentes 
travées. …………...la condition est vérifiée. 

      3) Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25 : 













==

≤≤

+

+

95.0
60,3

40,3

25.18.0

1

1

i

i

i

i

L

L

L

L

 ……………          Conditions vérifiées 

3.6m 3.4m 3.4m 3.4m 3.4m 3.4m

m 

3.6m 

Figure III.2.3: Schéma de chargement de la poutrelle continue 

Q G 
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       4)  La fissuration étant non préjudiciable …………... la condition est vérifiée. 

 

Conclusion :                                                                                                                                                      
La méthode forfaitaire est applicable pour ce calcul.           

• Exposé de la méthode : 
� Le rapport (α) des charges l’exploitation à la somme des charges permanente et 

d’exploitation, en valeurs non pondérées  
GQ

Q

+
=α  . 

� M0 la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de comparaison.   

         M0 
8

2qL=  dont L longueur entre nus des appuis. 

• MW : Valeur absolue du moment sur l’appui de gauche. 
• Me : Valeur absolue du moment sur l’appui de droite. 
• M t : Moment maximal en  travée dans la travée considérée. 

 

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

M t ≥ max{1,05 ; (1+ 0,3α) M0} - 
2

MM eW +
 

M t ≥ 0M
2

3,01 α+
 dans une travée intermédiaire 

M t ≥ 0M
2

3,02,1 α+
 dans une travée de rive 

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

� 0,6 M0 pour une poutre à deux travées ; 
� 0,5 M0 pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travées. 
� 0,4 M0 pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois travées. 

 

� Application de la méthode : 

 A l’ELU  :                    G = 5.5× 0.65 = 3.375 kN /ml               

                                      Q = 1.5×0.65 = 0.975 kN/ml 

 

                     qu = 1.35G + 1.5Q = 1.35(3.375) +1.5(0.975)= 6.019 kN/ml 
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Calcul du rapport de charge α : 

               

214,0
5.55.1

5.1 =
+

=α
 

 

   

                                       

                                             

kNm
Lq

M u 75.9
8

6.3019.6

8

22

01 =×==  ;         mkNM .69.8
8

4.3019.6 2

02 =×
 

• Moments aux appuis : 

MA = MH = 0.3 M0 = 0.3X9.75 = 2.92 kn.m 

MB = MG = 0.5 M0 = 0.5 max (9.75; 8.69) = 4.87 kn.m 

MC = MD = ME = MF = 0.4 M0 = 0.4 ×8.69 =3.47 kn.m 

 
• Moments En travées : 

Pour les travées de rive (A - B) et (G - H) : 

• Mt + 
2

eW MM +
≥ 0)M3.01( α+  . et  ( α3.01+ =1.064 ≥ 1.05) 

  Mt + (
2

875.4925.2 +
) ≥ (1.064 × 9.75)       Mt  ≥ 6.47 KN.m 

• Mt  ≥ 0
2

3.02.1
M

α+

   
Mt  ≥ 6.14 KN.m   

Soit :     M t  = 6.47KN.m 

 

 

α α3,01+
 2

3.02.1 α+

 2

3.01 α+

 
0.214 1.064 0.63 0.53 
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Pour les travées intermédiaires (B - C) et (F - G) : 

• Mt + 
2

eW MM +
≥ 0)M3,01( α+  ;  et ( α3.01+ =1.064 ≥ 1.05) 

Mt + (
2

476.3875.4 +
) ≥ (1.064 × 8.69)     Mt  ≥ 5.07KN.m 

• M t  ≥ 0
2

3.01
M

α+

                             
Mt  ≥ 4.62 KN.m  

Soit :       M t = 5.07 KN.m 

Pour les travées intermédiaires (C - D) et (D- E) (E - F) : 

 

• Mt + 
2

eW MM +
≥ 0)M3,01( α+  ;  et ( α3.01+ =1.064 ≥ 1.05) 

Mt + (
2

476.3476.3 +
) ≥ (1.064 × 8.69)     Mt  ≥ 5.77KN.m 

• M t  ≥ 0
2

3.01
M

α+

                             
Mt  ≥ 4.62 KN.m  

Soit :       M t = 5.77 KN.m    

 

2.92          4.87           3.47        3.47            3.47            3.47          4.87           2.92 

                                                                                                                                      X(m) 

    +                 +                + +         + + + 

 
      6.47   5.07         5.77    5.77          5.77           5.07             6.47 
 
 
M (kn .m) 
                                   Figure III.2.5 : Valeurs des moments aux appuis et on travée 

   

• Les efforts tranchants : 

• ���� =  ���� + � !"#� $          Avec    % &' = () *�&+ = −() *�
-  
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Avec :     Tw : Effort tranchant à gauche de travée.  

     Te : Effort tranchant à droite de travée. 

 

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

Tableau : Valeur des efforts tranchants dans les différentes travées 

Travée A-B B-C C-D D-E E-F F-G G-H 
Mw 2.92 4.87 3.47 3.47 3.47 3.47 4.87 
Me 4.87 3.47 3.47 3.47 3.47 4.87 2.92 
Tw 10.29 10.64 10.23 10.23 10.23 9.82 11.37 
Te -11.37 -9.82 -10.23 -10.23 -10.23 -10.64 -10.29 
M t 6.47 5.07 4.62 4.62 4.62 5.07 6.47 

 

+   T(Kn) 

 

10.29       10.64       10.23          10.23             10.23            9.82             11.37 

 

             X(m) 

  

             -11.37          9.82            10.23            10.23             10.23          10.64              10.29 

                           Figure III.2.6 :   Diagramme des efforts tranchant à l’ELU.       

 

III.2.5- Calcul des armatures : 

• Calcul à l’état limite ultime (ELU) : 

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

a) Armatures longitudinales : 
• En travées :  

Le moment maximal en travée : =tM max 9.75 KN.m     

Le moment équilibré par la table de compression : 

mKNbu .07.59102.14
2

04.0
18.004.065.0f

2

h
dhbM 30

0
t
ab =××







 −××=×






 −××=  
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=t
abM 59.07 KN.m 

                                                                      

 

 

MM t ≤max    L’axe neutre est dans la table de compression 

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

033.0
2.141865

1075.9

fbd

M
μ

2

3

bu
2

t
max

b =
××

×==  

0.392μ0.033μ eb =<=      S S A    donc As = 0 

                                   9835.0=β  

348MPa
1.15

400

γ

fe
σ

s
st ===   .    

²05.1
348189835.0

10474.6

βdσ

M
A

3

st

max
t

st cm=
××

×==   

On opte pour :    stΑ =  3HA12 = 3.39cm² 

• Aux appuis :   
La table étant entièrement tendue, le calcul se fera  comme une section rectangulaire. 

Le moment max aux appuis :  max
aM = 4.875 KN.m 

016.0
14.21865

104.875

fbd

M
μ

2

3

bu
2

max
a

b =
××

×==  

0.392μ0.016μ eb =<=    S S A 

                                 992.0=β  

        0.78cm²
348180.992

104.875

βdσ

M
A

3

st

max
t

st =
××

×==  

 On opte pour :   Aa = 1 HA12 = 1.13 cm2   

 

 

 

 

 

 

 

65 cm 

2
0

 c
m

 

1
8

cm
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b) Armatures transversales : 
• Section minimale d’armatures d’âme :   (Art A.5.1, 22 /BAEL91 modifié 99) : 
 

Si on désigne par At  la section d’un cours d’armatures transversales de limite d’élasticité fe 

On doit avoir :    0.4MPa
Sb

fA

t0

et ≥                
e

t

t f

Sb
A 04.0

≥  

L’espacement (St) des cours successifs de ces armatures doit être au plus égal à la plus petite 
des valeurs : 0.9d et 40 cm. 

}{ cmdSt 40;9.0min≤  

St }{ cm2.1640;2,16min =≤        Soit:      St = 15 cm. 

• Possibilité de bétonnage correct : (Art A.5.1 ,22 /BAEL91 modifié 99) 
Le diamètre d’armature d’âme d’une poutre est au plus à h/35 (h étant la hauteur de la 

poutre), ainsi qu’au diamètre des barres longitudinales et au dixième de la longueur d’âme. 







≤Φ l

bh φ,
10

,
35

min 0

  
ΦL  Diamètre maximal des armatures longitudinales. 

mmcm
bh

l 5757.02.1,
10

12
,

35

20
min,

10
,

35
min max0 ==







=







≤Φ φ  

On choisit un étrier T6, soit 2brins :           ²18.0A0.57cmA min
t

2
t cm=>=

²18.0
400

15120.4
A t cm=××≥

                                 
Amin = 0.18 cm2 

 

Conclusion :      Les armatures transversales seront réalisées par des étriers T6, avec un 
espacement constant  St = 15 cm sur la totalité des poutrelles. 

III.2.6 : Calcul de l’ancrage : 

• Ancrages rectilignes : (Art A.5.1, 22 /BAEL91 modifié 99) :   

     Les barres rectilignes de diamètre Φ et de limite d’élasticité  fe  sont ancrées sur une 
longueur LS dite longueur de scellement droit donnée par l’expression : 

su

e
S

τ4

f
L

⋅
⋅= φ

         Avec :   τsu = 0.6 Ψ2 ft28 = 0.6 ×  (1.5)2  × 2.1 = 2.835 MPa 

2.8354

4001
LS ×

×=   = 35.27cm     Soit :             Ls = 40 cm. 
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Vérifications à l’ELU : 

• Condition de non fragilité : (Art A 4.2.1/ BAEL 91 modifié 99) : 

     Par définition, une section tendue ou fléchie est considérée comme non fragile si la 
sollicitation provoquant la fissuration du béton dans le plan de la section considérée entraine 
dans les aciers une contrainte au plus égale à leur limite d’élasticités garante. Dans le cas 
d’une section rectangulaire  simplement fléchit, de  largeur « b » armée d’une section « As » 
cette condition s’exprime par : 

e

t28
0s f

f
d0.23bA ≥ =   Amin 

• En travée : 

  0.26
400

2.1
18120.23A min =×××=  cm2 

2
min

2
s 260.A1.51cmA cm=>=    Condition vérifiée 

 

• Aux appuis :                              

26.0
400

1.2
181223.0A min =×××= cm²  

2
min

2
s 0.26cmA0.79cmA =>=    Condition vérifiée 

• Justification sous sollicitation de l’effort tranchant : (Art A.5.1 /BAEL 91 modifié 
99) : 

      Les poutres soumises à des efforts sont justifiées vis-à-vis de l’état limite ultime. Cette 

justification est conduite à partir de la contrainte tangentielleuτ , prise conventionnellement 

égale à : 

db
T

τ
0

max
u ×

=      Avec   Tmax = 11.37 KN 

MPa526.010
180120

37.11 3 =×
×

=
u

τ  

• État ultime des armatures d’âme : (Art A 5.1, 23 /BAEL 91 modifié 99) : 

La justification vis-à-vis de l’état limite ultime des armatures d’âme, dans le cas courant 
de flexion simple avec des armatures d’âme droites (c'est-à-dire perpendiculaires à la fibre 
moyenne), s’exprime par : 
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05.0
4009.0

15 12)1.23.0526.0(15.1
A min −=

×
×××= −

 

        

  Amin < 0                  Aucune vérification à effectuer. 

 

• État limite ultime du béton de l’âme : (Art A 5.1, 21/BAEL 91 modifié 99) : 

Dans le cas où les armatures d’âme sont droites et les fissurations sont peux nuisibles, la 

contrainte uτ doit vérifier : 

 3.33MPa5MPa  ;  
1.5

25
0.2min =







 ×=τ  

MPa33.3τ0.6MPaτu =<=                                    Condition vérifiée                  

 

• Influence de l’effort tranchant sur le béton : (Art A.5.1, 3/BAEL 91 modifié 99) : 

Pour les appuis simples d’about, on doit vérifier les conditions suivantes : 

               Avec :             ɣb =1.5 

  

a : longueur d’appuis de la bielle  a ≤ 0.9d 

 

=maxV 129600N
1.5

25180)(0.91200.4 =××××
 

=maxV 129.6KN. 

Tmax   = 11.37 KN <<  Vmax  =129.6 KN                Condition vérifiée. 

 

III.2.6-Calcul à l’état limite de service (ELS) : 

La charge étant la même sur toutes les travées des poutrelles, les grandeurs des 
moments et des efforts tranchants calculées à l’ELU sont proportionnelles à cette charge (qu). 
Il suffit donc de multiplier les résultats du calcul à l’ELU par (qs) et de diviser par (qu) pour 
obtenir les valeurs à l’ELS, c'est-à-dire par le coefficient : 

( )
e

ttus

t f

Sbf
AA

9.0

3.0 028

min

−
=≥

τγ

τ;5MPa
γ

f
0.2minτ

b

c28
u =









≤

b

cafb
VT

γ
280

maxmax

4.0=≤
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7227.0

019.6

35.4

q

q

u

s ===I    

 

Avec :               qu = 1.35G + 1.5Q = 1.35(3.375) +1.5(0.975)= 6.019 kN/ml 

                         qS =G+Q =3.375 +0.975 =4.34  kN/ml 

 
• Moments fléchissant : 

 
� En travée : 

Pour les travées de rives (A-B) et (G-H) :  MAB = MGH = 9.75 × I =7.046 KN.m 

Pour les travées  (B-C) et (F-G) :   MBC = MFG =8.69× I =6.28 KN.m 

� Aux appuis : 
MA =  MH =2.925x0.7227=2.113 KN.m         ;        MB = MG =3.523 KN.m   

                                     MC = MD =ME =MF =2.513 KN.m  

Le tableau suivant nous résume les moments fléchissants et les efforts tranchants à l’ELS  

                        Valeurs des moments fléchissants et efforts tranchants à l’ELS : 

 

 

                                                                                                                                                  

                                                                                                                                                  x(m) 

 

                                                                                                                                                                                      

 

M (kn .m) 

 

Travée A-B B-C C-D D-E E-F F-G G-H 

M i (KN.m) 2.113 3.523 2.513 2.513 2.513 2.513 3.523 

M i+1 (KN.m) 3.523 2.513 2.513 2.513 2.513 3.523 2.113 

Ti (KN) 7.42 7.67 7.38 7.38 7.38 7.08 8.2 

Ti+1 (KN) -8.2 -7.08 -7.38 -7.38 -7.38 -7.67 -7.42 

M t (KN.m) 4.67 3.66 4.17 4.17 4.17 3.66 4.67 

 2.51 2.11 3.52 2.51 2.51 3.52 2.11  

7.04 6.28 6.28 6.28 6.28 6.28 7.04 

2.51 

 (+)  (+)  (+)  (+) (+) (+)  (+) 

            Figure III.2.7 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELS  
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+   T(Kn) 

 

7.42         7.67          7.38           7.38                7.38             7.08                8.2 

 

             X(m) 

  

              8.2            7.08             7.38               7.38               7.38            7.67              7.42 

                            

                   Figure III.2.8 Diagramme des efforts tranchant à l’ELS.      

                   

Vérifications à l’état limite de service (ELS) : 

• Etat limite d’ouverture des fissures : (Art A.4.5,3/BAEL 91 modifié 99) : 
Les formes et dimensions de chaque élément, ainsi que les dispositions des armatures, 

sont conçues de manier à limiter la probabilité d’apparition des fissures d’une largeur 
supérieur à celle qui serait tolérable en raison du rôle et de la situation d’ouvrage. Dans ce cas, 
la fissuration est considérée peu préjudiciable car l’élément est couvert, on admet donc de ne 
pas effectuer de vérifications de l’état limite d’ouverture de fissures (A.4.5,3/ BAEL91 
modifié 99)  

• Etat limite de résistance du béton en compression : 
On peut se dispenser  de vérifier la contrainte maximale de compression debcσ , si les trois 

conditions suivantes sont vérifiées : 

- La section est rectangulaire soumise à la flexion simple. 
- La nuance des aciers est Fe E400. 

- Si :           
1002

1 28cf
+−< αα    

 
• Aux appuis : 

Ms = 3.523KN.m            Mu = 4.875 KN.m         

γ =
s

u

M

M
=

523.3

875.4
=1.384 
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Si la condition    
2

1−< αα + 
100

28cf
   est vérifiée, donc pas de vérification pourbcσ  

2

1−α
+

100

28cf
= 0.44 

On a         µ = 0.018     α = 0.0227 <  0.44   

2

1
0227,0

−<= αα + 
100

28cf
                   Condition vérifiée. 

• En travée :  
 

Ms =  7.04KN.m            Mu =  9.75 KN.m         

γ =
s

u

M

M
=

04.7

75.9
=1.38 

On a         µ = 0.018     α = 0.0227 <  0.44 

2

1
0227,0

−<= αα +
100

28cf

 
= 0.43               Condition vérifiée. 

 
• Etat limite de déformation-Vérification de la flèche : (Art A.3.6.51/ BAEL91 modifié 

99) : 
   La flèche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par rapport à 
la flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction. 

    Les règles du BAEL.91 (article B.5.6.1), précisent qu’on peut se disposer de vérifier à 
l’ELS les poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites : 

16

1≥
L

h

 

010

1

M

M

L

h t×≥
 

e0 f

2,4

db

A ≤
⋅  

 

h : hauteur totale : h =20 cm ; 

L : porté entre nue d’appuis ; 

Mt : moment max en travée ; 

M0 : moment max de la travée isostatique ; 
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A : section des armatures ; 

b0 : largeur de la nervure ; 

d : hauteur utile de la section droite 

On a :    cm06.0
330

20 ==
L

h
 < 



. = 0.0625cm 

 

 La première condition n’est pas vérifiée, donc le calcul de la flèche est 
indispensable.  

 
• Calcul de la flèche : 

On doit vérifier que :            mm
l

f
IE

lM
f

fvv

ts 2.7
500

3600

50010

2

===≤=  

f  : La flèche admissible  

VE  : Module de déformation différé 

MPafE cV 87.108182537003700 33
28 =⋅=⋅=  

fvI  : Moment d’inertie total de la section droite homogénéisée par rapport au CDG de la 

section. 

                                           V

fv

I
I

λµ ⋅+
⋅

=
1

1.1 0  

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

de la section. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 b0 

b 

y1 

y2 

h0 

h 
d 
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( ) ( ) ( )2
2

0
1

2
0

00

3
2

3
10

0 cyA15
2

h
y

12

h
h.bb

3

yyb
I −+















 −+−++⋅=  

0
1 B

S
y

xx=  ;     

Sxx : moment statique par apport à l’axe xx passant par le centre de gravité de la section ; 

B0 : la section homogénéisée. 

( )
( ) A15hbbhb

dA15
2

h
bb

2

h
b

y
000

2
0

0

2

0

1 ⋅+−+⋅

⋅⋅+−+⋅
= cmy 80.6

5.1154)1265(2012

185.115
2
4

)1265(
2

20
12

22

1 =
×+×−+×

××+×−+×
=  

cmy 80.61 =  

12 yhy −=  

cmy 2.1380.6202 =−=  

422
233

0 3.36184)22.13(5.115)
2

4
8.6(

12

4
4)1265(

3

)2.138.6(12
cmI =−××+








−+×−++×=  

4
0 3,36184 cmI =  

• Calcul des coefficients :  

0069,0
1812

50,1

0

=
×

=
⋅

=
db

Aρ            β=0.996 

ρ : le rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure (pourcentage 
d’armatures).          

La contrainte dans les aciers est donnée par : 

173.65MPa
50.1180996.0

1067.4
.β.d.A

M 4t
s

St =
××

×==σ  

38.2
0069.0)

65

123
2(

1.202.0

)
3

2(

02.0

0

28 =
××+

×=
+

=
ρ

λ

b

b
f t

v
 

µ= 1 − 
.��  × �.
0×�.��.1×
�2..�3�.
 = 0.46      
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V

fv

I
I

λµ ⋅+
⋅=

1

1.1 0             73.19126
38.246.01

3.361841.1 =
×+

×=fvI cm4 

 

        D’où la flèche : 

                    
4 = 2.1×
�5×2.��	


�×
��
�.��×
1
�..�2×
�6 =2.44mm 

 

f =2.44 mm < mm
L

f 2.7
500

3600

500
===      ………………    Condition vérifiée. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

fvV

S
t

IE

lM
f

⋅⋅
⋅

=
10

2

3T12 

5T6 (20x20) 
1T12 

4Cm 

16C

m 

 Plan de ferraillage du plancher 
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III.3 Escalier : 
III.3.1-Pré dimensionnement : 
 

a) Schémas statique : 

                                  

           
 
                      1.8m          0.55 m                    2.4m                        1.8 m 
    
 
- Hauteur de marche : 17 cm 
 
- Nombre de contre marches : n = H / 17 =153 / 17 = 9 contre marches. 
 
- Nombre de marches : m = (n-1) = (9-1) = 8 marches. 
 
- le giron : g = L1 / m = 240 / 8 =30 cm                     g = 30 cm. 
 
b) Vérification de la loi de BLANDEL : 
 
59 cm ≤  g + 2h ≤ 66cm 
59 cm ≤  30 + 2×17 ≤ 66cm 
59 cm ≤  64 ≤ 66cm                    (condition vérifiée) 
 

Dimensionnement de la paillasse : 

L’épaisseur (ep) de la paillasse et du palier est donnée par la relation : 
2030

L
e

L
p ≤≤  

Avec : 

L : longueur réelle de la paillasse est : L = L’+L 1+L2              

cmL 47555240180 =++=                       D’où : 
20

475

30

475 ≤≤ pe  

.75.2383.15 cmecm p ≤≤  
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 On opte pour une épaisseur : .18cmep =  

N.B : On prend la même épaisseur pour la paillasse et le palier. 

III.3.2-Détermination des charges et surcharges : 

a. Charges permanentes : 
� Poids des revêtements : 

ELEMENTS POIDS (KN/M²) 

- Revêtement de carrelage (2 cm) 44.002.022 =×  

- Mortier de pose (2 cm) 44.002.022 =×  

- Couche de sable (2 cm) 36.002.018 =×  

- Enduit de ciment (1.5 cm) 33.0015.022 =×  

- Poids propre du garde corps 0.2 

Total Gr = 1.77 

 Tableau III.2.1: Poids des revêtement 

 
� Le palier : 

ELEMENTS POIDS (KN/M²) 

- Poids propre de la dalle pleine en BA 5.418.025 =×  

- Poids des revêtements 1.77 

Total G1 = 6.27 

Tableau II.2.2 : Charge totale du palier 

 
� La paillasse :  

ELEMENTS POIDS (KN/M²) 

- Poids propre de la paillasse 
172.5

cos

18.025 =×
α

 

- Poids des marches 
125.2

2

17.025 =×
 

- Poids des revêtements 1.77 
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Total G2 = 9.06 

 Tableau III.2.3: Charge totale de la paillasse 

 

a. Surcharge d’exploitation : 

              Q = 2.5 KN / ml. 

b. Combinaison de charges :   

L’ELU:       qu = 1.35 G + 1.5 Q  

Plier : ( ) ./21.1215.25.127.635.1 mlKNmqu =××+×=  

Paillasse : ( ) ./98.1515.25.106.935.1 mlKNmqu =××+×=   

qmu =1.35 G =1.35 x 8.28=11.18KN. 

L’ELS :  qs = G + Q 

Plier : ( ) ./77.815.227.6 mlKNmqs =×+=  

Paillasse : ( ) ./56.1115.206.9 mlKNmqs =×+=  

qms = 8.28KN / ml  

                      

III.3.3- Calcul des efforts internes à l’ELU : 

      11.18KN           12.21KN/ml                            15.98KN/ml                    12.21KN/ml  

      

            1.8m       RA     0.55 m                         2.4m                         1.8m           RB           

 

� Réactions d’appuis : 
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∑ = 0BM      RA (4.75) = 12.21×2.35 (2.35 / 2 +4.2)+(15.98×2.4)(2.4/2+1.8)+(12.21×1.8) 

                           (1.8/2)+11.18×6.55                    

                       RA=  
���.��

�.�� = ��. ��
� / ��             RA =76.27KN / ml             

∑ = 0AM     RB (4.75) = 12.21×1.8 (1.8 / 2 +2.95)+(15.98×2.4)(2.4/2+0.55)+(12.21×0.55) 

                           (0.55/2)-(12.21×1.8)(1.8/2)-11.18×1.8                           

                      RB = 
���.��

�.�� =23.93KN / ml                RB=23.93KN / ml    

   Verification:  

   ∑ = 0F              RA+ RB= 2.35q1u+2.4q2u+1.8q1u+ qmu 

 RA+RB = (12.21× 2.35) + (15.98×2.4) + (12.21×1.8) + 11.18 =  100.2KN / ml 

 RA+RB =76.27+23.93=  100.2KN / ml     ok 

   

� Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant : 

���� 1er tronçon : mx 8.10 ≤≤            11.18                    12.21                                                   

                                                                                                                                                                                      

∑ = 0F    18.1121.12 += xT  

       0=x            KNT 18.11=  

       mx 8.1=                KNT 15.33=  

 

∑ = 0GM              
2

²
21.1218.11

x
xM −−=    

      0=x         0=M  
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      mx 8.1=       mKNM .90.39−=  

 

���� 2ème tronçon : mxm 35.28.1 ≤≤  

                                        11.18                        12.21     

                                                  

                                                           1.8m       76.27                                                

                                                                                  X 
 

∑ = 0F       18.1121.1227.76 ++−= xT       

mx 8.1=   KNT 11.43−=   

mx 35.2=     KNT 39.36−=  

 

∑ = 0GM     )
2

²
(21.12)(18.11)8.1(27.76
x

xxM −−−=  

mx 8.1=               mKNM .90.39−=  

mx 35.2=     mKNM .04.18−=  

 

� 3ème tronçon : mx 75.435..2 ≤≤  

                    11.18                    12.21                               15.98     

                                     

                                           1.8m      76.27     0.55m 

                                                                    X 
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∑ = 0F            18.11)35.2(98.15)35.221.12(27.76 +−++−= xxT  

   
39.36)35.2(98.15 −−= xT

 

mx 35.2=   KNT 39.36−=   

mx 75.4=     KNT 96.1=  

 

∑ = 0GM     )8.1(27.76)
2

)²35.2(
(98.15)175.1)(35.221.12(18.11 −−−+−++ x

x
xxxM =0 

)8.1(27.76)
2

)²35.2(
(98.15)175.1(69.2818.11 −+−−−−−= x

x
xxM  

 

mx 35.2=                           M=  _ 26.27_ 33.71+41.94    M= _ 18.04KN.M  

mx 75.4=                         99.224022.4656.102105.53 +−−−=M     M=23.30KN.M 

 

4eme tronçon : mx 8.10 ≤≤                                                                                  12.21             

                                                                                    

                                                                                                                   X        23.93 

∑ = 0F    93.2321.12 +−= xT                                                                            

       0=x            KNT 93.23=                                                                           

       mx 8.1=                KNT 96.1=                           

 

∑ = 0GM              
2

²
21.1293.23

x
xM −=    

       

      0=x         0=M  

      mx 8.1=       mKNM .30.23=  
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� Le moment max : 

Dans le 3eme tronçon : 

Pour M = Mmax on a T(x)=0 

T(x) = 0               T(x)= 15.98(x-2.35)-36.39 

          x= 4.46 m 

                            )8.1(27.76)
2

)²35.2(
(98.15)175.1(69.2818.11 −+−−−−−= x

x
xxM   

  Mmax=M (4.63) 

                            Mmax = 23.43kN.m 

 

      On tenant compte des semi-encastrements aux extrémités, les moments en travée et en 

appuis sont affectés à des coefficients 0,85 et 0,3 respectivement. 

 

Mtravée =0,85 (23.43) = 19.9 kN.m 

Mappuis = -0,3 (23.43) = - 7.03kN.m 
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     T(Kn)                                                                                                                          

                               33.15                                                                                  23.93 

             11.18                                                                           1.96                

                                                                                                                 x(m)              

                                                            ▬        

                                          ▬               

                                                      36.39                                                                                    

                                43.11       

                              39.9 

                                                      18.03 

                                   ▬                                                                                            x(m)              

 

                                                                                             

  M(kn.m)                                                                                                        23.30 

                              39.9                                                    

                                                    18.2  7.03 

                                 ▬                x(m)              

 

                                                                                          

 M(kn.m)                                                                                                    19.9 

                                                  Diagrammes des efforts internes à l’ELU. 
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III.3.4- Calcul des efforts internes à l’ELS : 

8.28KN                   8.77KN/ml                           11.56KN/ml                    8.77KN/ml  

      

           1.8m        RA     0.55 m                         2.4 m                         1.8 m           RB           

� Réactions d’appuis : 

∑ = 0BM        RA (4.75) = 8.77x2.35(2.35/2 +4.2)+(11.56x2.4)(2.4/2+1.8)+(8.77x1.8) 

                           (1.8/2)+8.28x6.55  

                          RA= ���.��
�.�� = 55.25 KN/ ml                RA = 55.25 KN/ ml                                                                  

∑ = 0AM     RB (4.75) = 8.77×1.8 (1.8 / 2 +2.95)+(11.56×2.4)(2.4/2+0.55)+(8.77×0.55) 

                           (0.55/2) - (8.77×1.8) (1.8/2) -8.28×1.8                           

                       RB = 
��.��
�.�� =17.17KN / ml                 RB=17.17KN / ml    

Verification:  

∑ = 0F              RA+ RB= 2.35q1s+2.4q2s+1.8q1s+ qms 

 RA+RB = (8.77x 2.35) + (11.56x2.4) + (8.77x1.8) + 8.28 =72.42 KN / ml 

                         RA+RB = 55.25+17.17=72.42       ok  
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� Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant : 

���� 1er tronçon : mx 8.10 ≤≤                8.28                    8.77                                                  

                                                                                                                                                                                      

∑ = 0F    xT 77.828.8 +=  

        

  0=x                   KNT 28.8=  

 mx 8.1=                       KNT 06.24=  

∑ = 0GM              
2

²
77.828.8

x
xM −−=    

      0=x         0=M  

      mx 8.1=       mKNM .11.29−=  

� 2ème tronçon : mx 35.28.1 ≤≤  

                                        8.28                            8.77  

                                                  

                                                           1.8m       55.25                                             

                                                                                  X 
 
 

∑ = 0F       28.825.5577.8 +−= xT      97.4677.8 −= xT  

 

mx 8.1=   KNT 18.31−=   

mx 35.2=     KNT 36.26−=  
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∑ = 0GM     )
2

²
(77.828.8)8.1(25.55
x

xxM −−−=  

mx 8.1=               mKNM .11.29−=  

mx 35.2=     mKNM .28.13−=  

 

3ème tronçon : mx 75.435.2 ≤≤  

       8.28                      8.77                               11.56    

                       

                            1.8m      55.25     0.55m 

                                                                    X 
 

∑ = 0F       28.8)35.2(56.11)35.277.8(25.55 +−++−= xxT      

   
36.26)35.2(56.11 −−= xT

 

mx 35.2=   KNT 36.26−=   

mx 75.4=     KNT 38.1=  

 

∑ = 0GM     )8.1(25.55)
2

)²35.2(
(56.11)175.1)(35.277.8(28.8 −−−+−++ x

x
xxxM =0 

)8.1(25.55)
2

)²35.2(
(56.11)175.1(61.2028.8 −+−−−−−= x

x
xxM  

mx 35.2=                           38.3021.2445.19 +−−=M      M= -13.28KN.M  

mx 75.4=                          98.16229.3368.7333.39 +−−−=M    M= 16.68KN.M 
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4eme tronçon : mx 8.10 ≤≤    

                                                                                                                                 8.77 

                                                                                                

∑ = 0F    17.1777.8 +−= xT                                                           x        17.17 

       0=x            KNT 17.17=  

       mx 8.1=                KNT 38.1=  

 

∑ = 0GM              
2

²
77.817.17

x
xM −=    

      0=x         0=M  

      mx 8.1=       mKNM .68.16=  

          

� Le moment max : 

Dans le 3eme tronçon : 

Pour M = Mmax on a T(x)=0 

T(x) = 0                

36.26)35.2(56.11 −−= xT
 

        x= 4.63m 

                             )8.1(25.55)
2

)²35.2(
(56.11)175.1(61.2028.8 −+−−−−−= x

x
xxM  

  Mmax=M (4.63) 

                            Mmax = 16.78kN.m 

 

        On tenant compte des semi-encastrements aux extrémités, les moments en travée et en 

appuis sont affectés à des coefficients 0,85 et 0,3 respectivement. 

Mtravée = 0,85 (16.8) = 14.28kN.m 

Mappuis = -0,3(16.8) = -5.04kN.m  
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 T(kn)                     24.06                                                                                           17.17 

    8.28                                                                                  1.38                             

                                                                                                                                       x(m)              

                                       ▬              ▬                     

                                                        

                      31.18                      26.36 

                      29.11                     13.28 

                                  ▬                                                                                                     x(m)                      

 

 M(kn.m)                                                                                   

                                                                                              16.68                                                                                                     

 

                           29.11             13.5                                                                          5.04 

                                 ▬                                                                                                      x(m)              

                                                                                       

 M(kn.m)                                                                                                                                                                 

                                                                                     14.28                                                                            

                                                                           

                                            Diagrammes des efforts internes à l’ELS.                              

 

 



Chapitre III                                                                                                            Calcul des éléments. 

 

61 

 

III.3.5- Calcul des armatures : 

1) A l’ELU : 

b = 100 cm ; h =  18 cm ; c = 2.5 cm ; d = 15.5 cm. 

   

 

 

  

a) Calcul des armatures principales : 

� Aux appuis : 

� �
 �� = 7.03KN.m 

( ) .392.002.0
)2.14(²5.15100

1003.7

²

3

=<=
××

×== l
bu

ap
u

b fbd

M µµ         S.S.A. 

02.0=bµ                    990.0=β  

²31.1
3485.15990.0

1003.7 3

cm
d

M
A

st
a =

××
×==

σβ
 

Soit : Aa = 4 HA 12= 4.52cm² ; Avec un espacement : St = 15 cm. 

� En travée : 

mKNM t
u .9.19=  

( ) ( ) .392.0058.0
2.14²5.15100

109.19

²

3

=<=
××

×== l
bu

t
u

b fbd

M µµ                      S.S.A. 

058.0=bµ   970.0=β  

²8.3
3485.15970.0

109.19 3

cm
d

M
A

st
t =

××
×==

σβ
 

Soit : At = 4HA12= 4.52cm² ; Avec un espacement : St = 15cm. 

 

h= 18cm 

b= 100 cm 

d = 15.5 

cm 
  c= 2.5 cm 
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b) Calcul des armatures de répartition : 

� Aux appuis : 

²13.1
4

52.4

4
cm

A
A aa

r ===  

Soit : a
rA  = 4 HA 10 = 3.14 cm² ; Avec un espacement : St = 20 cm. 

� En travée : 

²13.1
4

52.4

4
cm

A
A tt

r ===  

Soit : t
rA  = 4 HA 10 =3.14cm² ; Avec un espacement : St = 15 cm. 

III.3.6- Vérifications A l’ELU : 

a)  Condition de non fragilité : (Art A.4.2,1/BAEL 91 modifié 99) 
  

 

e

t

f

f
dbA 28

min ...23.0=  

²87.1
400

1.2
5.1510023.0min cmA =×××=  

At = 4HA12 = 4.52 cm² > ²87.1min cmA =     Condition vérifiée. 

Aa= 4 HA10 = 3.14 cm² > ²87.1min cmA =  

b) Repartition des bares : 
• Armatures principals : 

    
    St ≤ min{2h; 25cm} (charge répartie + charge concentrée) 

 
    St ≤min = {36; 25 cm} = 25 cm. 

 
        -  appui:   St= 15 cm ≤ 25 cm.                               
       -  travée:   St=15 cm ≤ 25 cm.                              Condition vérifiée. 

• Armatures de répartition: 
   
  St ≤ {3h ; 33cm} 
St ≤ {54; 33 cm} = 33 cm. 

minAAs ≥
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- appui : St = 20 cm ≤ 33 cm.                                    Condition vérifiée. 

-travée : St = 15 cm ≤ 33 cm.              

c)  Vérification de l’effort tranchant : (BAEL 99. Art 5.1 ,211) : 
 
Nous avons des fissurations peu nuisibles : 
  

 
u

u
u db

V ττ ≤
×

=
max

  

τu = min  0.13fc28, 5       MPA         

τu = min (3.25, 5) =3.25 MPA   

MPau 278.0
1551000

1011.43 3

=
×
×=τ  

MPau 278.0=τ  < MPau 25.3=τ    Condition vérifiée. 

 
d) Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis : 

• Influence sur le béton : (Art A.5.1,313/ BAEL 91 modifié 99) 
 

b

cju
f

ab

V

γ
8.0

.

2
≤  

 
b

c
u

baf
V

γ
...4.0 28=  ; Avec : a = 0.9 d ;  

KNVu 930
5.1

1155.09.010254.0 3

=×××××=  

KNVu 11.43max = < KNVu 930=     Condition vérifiée.  

 
e) Influence de l’effort tranchant sur les armatures : Selon BAE 91 (modifié 99) 

(article A5.1.23) on doit vérifier que : 
 
 

AS  ≥  
�.��

� 
  [!�"�# + 

$�
%.& ' ] 

As ≥ 
�.��

�%%#�%() [43.11 + �.%� # �%%
%.& #��.� ]= 2.68cm2 

Aa  = 2.68cm² >2.27cm2                                       Condition vérifiée 
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f) Vérification à la condition d’adhérence et d’entraînement des barres: 

On doit vérifier d’après le (BAEL 99. Art A.6.1.3) 

τse≤̈  τse = ψ × ft28 = 1.5×2.1=3.15 MPA      avec : ψ =1.5 pour les aciers HA. 

 τse  
/0123

%.&'456                                             

τse :  Contraintes d’adhérence et d’entraînement des barres.   

Vu : effort tranchant =43.11KN  

•Σµi : Somme des périmètres des barres : n× π× ɸ = 4× π×12= 150.72mm.  

       τse  =   ��.��×�%8
%.& # ��� × ��%.��  = 2.05�:; 

 

Donc : τse = 2.05 MPa < τse =  3.15 MPa                (Condition vérifiée). 

       

  

g) Ancrage des barres aux appuis : 

La longueur de scellement droit : 
s

e
s

f
L

τ
φ

.4

.
=  

Avec : ( ) MPaf tss 835.21.2²5.16.06.0 28
2 =××=××= ψτ  

cmLs 32.42
835.24

4002.1 =
×

×=  

Les armatures comportent des crochets, donc : cmLs 93.1632.424.0 =×=  

Soit : cmLs 18=  

 
III.3.7-Vérification à l’ELS.  
   

  <=> ≤ <=>@@@@   : Dans l’acier                  

   <AB ≤ <AB @@@@@ : Dans le béton 
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• Aux appuis : 

a)Vérification de la contrainte dans les aciers : 

 

σDE = $2
F2×G)×'    Avec : ;� = 4.52HI�   ;   �� = 5.04JK. I ; L = 15.5 HI 

M� est en fonction de :    N = �%% × F2
O ' = �%% × �.��

�%% × ��.� = 0.29 

Q J� = 68.6
M� = 0.9404T ⟹ A partir des tableaux, à l’ELS. 

σDE = �.%�× �%8
%,&�%� × ��.� × �.%� = 172.02 �:X   Avec : Y@DE = � 

Z[
= �%%

�,�� = 348 �:X 

σDE = 172.02 �:X < Y@DE = 348 �:X  ……………………….. Condition est vérifiée. 

b) Vérification de la contrainte dans le béton : 
 

 
YO] @@@@@ = 0,6 × _̂�` = 0,6 × 25 = 15 �:X 
 

YO] = J × YDE      Avec : J = �
a)

= �
�`.� = 0,0145 

 
YO] = 0,0145 × 172.02 = 2.49 �:X 
 
YO] = 2.49�:X < YO] @@@@@ = 15 �:X … … … … … … … … … ….Condition est vérifiée. 
 

• Aux travées: 
a) Vérification de la contrainte dans les aciers : 

 

σDE = $c
Fc×G)×'    Avec : ;E = 4.52 HI�   ;   �E = 14.28JK. I ; L = 15,5 HI 

M� est en fonction de :    N = �%% × Fc
O ' = �%% ×�.��

�%% × ��.� = 0.291 

QJ� = 43.82
M� = 0.915T ⟹ par interpolation à partir des tableaux, à l’ELS. 

σDE = ��.�`×�%8
%,&��×��.�×�.�� = 222.75 �:X   Avec : Y@DE = � 

Z[
= �%%

�,�� = 348 �:X 

σDE = 222.75 �:X < Y@DE = 348 �:X ………………………. Condition est vérifiée. 
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b)  Vérification de la contrainte dans le béton : 
 

YO] @@@@@ = 0,6 × _̂�` = 0,6 × 25 = 15 �:X 

YO] = J × YDE      Avec : J = �
a)

= �
��.`� = 0.022 

 
YO] = 0,022 × 222.75 = 4.9�:X 
 
YO] = 4.9 �:X < YO] @@@@@ = 15 �:X ………………...…Condition est vérifiée. 

 

III.3.8-Vérification de la flèche : (Art 6.5.2 BAEL 91 modifier 99) 

• Calcul de la flèche : 

On doit vérifier que :            mm
l

f
IE

lM
f

fvv

ts 1.13
500

6550

50010

2

===≤=  

f  : La flèche admissible  

VE  : Module de déformation différé 

MPafE cV 108192537003700 33
28 =⋅=⋅=  

fvI  : Inertie fictive de la section                 
V

fv

I
I

λµ ⋅+
⋅=

1

1.1 0        

 

λv  = 
%.%��Ede
(�g8hi

h )k             µ= 1- 
�.��  × �Ede
�klDg�Ede

       

 

• Aire de la section homogénéisée : 

B0 : surface de la section homogénéisée.      

m% = n × ℎ + 15;E = (100 × 18) + 15 × 4.52 = 1867.8 HI� 

• Calcule du centre de gravite : 

p% = O
� (!�� + !��) + 15 × ;E(!� − r)�  

p% = �%%
� (9.23� + 8.7�) + 15s4.52 × (8,7 − 2.5)� = 45561.08HI�  

!� = t33
ui

 ;   Sxx : Moment statique de la section homogène.     

Sww = xyd
� + 15 × A{ × d = �%% ×�`d

� + 15 × 4.52 × 15.5 = 17250.9 cm�  
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!� = t33
ui

= ����%.&
�`��.` = 9.23HI  

!� = ℎ − !� = 18 − 9.23 = 8.7HI  

 

• Calcul des coefficients :  

N = F�
Oi×' = �.��

�%%×��.� = 0.00291         β=0.915 

 

La contrainte dans les aciers est donnée par : 

222.75MPa
52.45.15915.0

1028.14

.β.d.A

M 3t
s

St =
××

×==σ       

µ= 1- 
�.��  × �.�

�×%.%%�&�×���.��g�.� = 0.216   

 

λv  = 
%.%�×�.�

(�g��.%�)×%.%%�&� =0.248           

D’où :    01.47569
248.0216.01

08.455611.1 =
×+

×=fvI cm4 

 

   D’où la flèche :               

                          

 

^ = ��.�`×�%�×���%d
�%×�%`�&×����&.%�×�%�=11.9mm 

 

f =11.9 mm < mm
L

f 1.13
500

6550

500
===                   Condition vérifiée. 

  

 

 

fvV

S
t

IE

lM
f

⋅⋅
⋅=

10

2
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- Aux appuis : 
� Armatures principale : 4HA12 espacement = 15cm 
� Armatures de répartition : 4HA10 espacement = 15 cm 

-  En travée : 
� Armatures principale : 4HA12 espacement = 15 cm 
� Armatures de répartition : 4HA10 espacement = 20 cm 
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III.4. Calcul de la poutre palière : 

La poutre palière  se calcule comme une poutre semi encastrée dans deux poteaux; sa 

portée est : L = 3.4 m.  

III.4.1-Pré-dimensionnement : 

 Hauteur : 

 

L= 340-30 = 310 cm 

1520

L
h

L
t                   

15

310

20

310
 th               cmhcm t 67.205.15   

Soit : ht = 30cm. 

 Largeur :                                                                                  h= 30cm    

tt hbh  7.04.0    cmbcm 5.1710      

Soit : b = 25cm.                                                                                                      b=25cm                                                                                           

                                                                                                              

 Section adoptée  pour Poutres palière : PP (20x25) cm².               

 

III.4.2- Détermination des charges : 

 Charge permanente : 

- Poids propre de la poutre :                           KN/ml 

- Réaction du palier à l’ELU :              

- Réaction du palier à l’ELS :              

 Charge d’exploitation :       KN/ml 

 Combinaison à considérer 

 

 E LU : 

 

qu = 1,35 G + R Au. 

qu = 1,35  1.875+ 
       

   
= 51.73KN/ml. 

 

 E LS : 

 

qs = G + Q = G+R As. 

qs= 1.875+ 
       

   
 = 37.5 KN/ml                                                             
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                                                                                                                 qu=51.73KN/ml 

 

                                                              

                                                              RA                           L=3.1m                        RB 

 
 

III.4.3. Etude de la poutre à l’ELU : 

 Réaction d’appuis : 

 

RA=RB=   
            

 
  

          

 
      KN 

 

 Calcul des efforts internes : 

 

- Effort tranchant : 

     
    

      

 
          

 

- Moment isostatique : 

           
    

      

 
 

             

 
           

En tenant compte de l’effort de semi encastrement on aura : 
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   T(kn)       

                 80.18 

                               

                                                                                                                           x(m)                 

                                                                                             ▬   

 

                                                                                                          80.18 

                                                                                                              

                                                         

                             18.64                                                                    18.64 

                         

                                                                                                                        x(m)                

                                                                        

              M(kn.m) 

                                                                       

                                                52.81 

            

             Les diagrammes des moments et efforts tranchants 
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III.4.4 Calcul des armatures : 

         ;           ;               ;           

a) En travée :      
            

 

 Armature principale :  

   
  

 

       
 

             

                
                

La section est simplement armée (S.S.A) 

         
       
⇒              

   
  

       
 

           

              
         

On opte pour une section d’armature : 

 

 On opte pour 4HA14                   At= 6.15cm
2
 

 

b) Aux appuis :      
            

 

 Armature principale :  

   
  

 

       
 

           

                
                   

La section est simplement armée (S.S.A) 

         
       
⇒                

    
  

       
 

           

              
         

 On opte pour une section d’armature                       . 
 

1) Vérifications à l’ELU : 

a. Condition de non fragilité : (Art A.4.2,1/BAEL 91 modifié 99) 

minAAs 
e

t

f

f
db 28...23.0  

²83.0
400

1.2
5.272523.0min cmA 
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At = 4HA14 =6.15cm² > ²83.0min cmA      Condition vérifiée. 

Aa = 3 HA 12 = 3.39 cm² > ²83.0min cmA   

 

a. Vérification de l’entraînement des barres : (Art A.6.1,3/BAEL 91 modifié 99) 

MPaf
Ud

V
tsse

i

u

se 15.3.
9.0

28

max







  

 
MPase 84.1

1414.342759.0

1018.80 3





  

MPase 84.1  < MPase 15.3   Condition vérifiée. 

 Donc il n’y a aucun risque d’entraînement des barres. 

 

b. . Vérification de l’effort tranchant : (Art A.5.1,1/BAEL 91 modifié 99) 

u
u

u
db

V
 




max

 

MPaMPa
f

b

c
u 5.24;

.15.0
min 28 












   

MPau 7.1
275250

1018.80 3





  

MPau 7.1  < MPau 5.2   Condition vérifiée.   

 

c. Encrage des armatures (longueur de scellement) (BAEL Art6.1. 22). 

   
   

     
  Avec :              

                  

   
       

       
           

 La langueur d’ancrage mesurée hors crochets est au moins égale        pour les aciers HA   
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 Calcul des armatures transversales : 

 

 
Avec : 

Cadre droits : sinα+cosα =1 

k = la fissuration peu nuisible. 

   : Contrainte de cisaillement dans le béton. 

D’où :       
                    

       
         

Le diamètre des armatures transversales : 

     {
 

   
       

 

  
}     {            } 

Soit :       

 On opte pour une section d’armature                       

  

 

La répartition des cadres le long de la poutre :  

Méthode forfaitaire de Caquot : 

Cette méthode est applicable sur des poutres de section constante et soumises à des charges 

Uniformément réparties. 

-On prendra l’espacement dans la série de Caquot suivante : 7; 8; 9; 10; 13; 16; 20; 25; 35 (cm) 

dans la demi portée de la poutre. 

   
         

              
 

           

                  
                 

Condition complémentaire : 

S tmin ≤   ≤ min (0.9 d ; 40 cm) = min (24.75 ; 40 cm) 

Avec    = 7 cm. 

De la série de Caquot  =16 cm 

7 cm≤ 16cm ≤ 25 cm 

La section d’armatures transversales doit vérifier la condition suivante : 
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          D’après la s rie de Caquot on prend :                St =7cm  

                                                                                          n = L /2= 4.6 /2=2.3cm  

D’où :              n =2m (en valeur entier). 

 

 d’après la s rie de Caquot on prend :      Stmin =7cm  

                                                                       n = L /2=  3.1/2=1.55cm  

D’où :              n =1 (en valeur entier). 

NB : Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus du nu  

d’appui ou de l’encastrement. 

 

 

 

               7cm        9cm     10cm        13cm         16cm          20cm                25cm               35cm 

 

                     

                 La répartition des cadres sur les demi- portis de la poutre palière.      

 

   

 Calcul à l’état limite de service ELS :  

 

                 

    

 Calcul des efforts internes : 

 

- Effort tranchant : 

     
    

    

 
 

         

 
           

- Moment isostatique : 
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En tenant compte de l’effort de semi encastrement on aura : 
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                                                                                                                        45.04KN /ml 

                          

  

 

                           58.12 

   

  

     ▬  

                                                                                                                        58.12 

 

 13.51 13.51 

 

  

 

       38.28 

                      

               Les diagrammes des moments et efforts tranchants 
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2) Vérification à l’ELS. 

       ̅̅ ̅̅        Dans l’acier 

        ̅̅ ̅̅ ̅    Dans le béton                      

a) Aux appuis : 

 

 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

 

    
    

        
    Avec :                ;                   

                 

   est en fonction de :      
         

    
 

          

         
      

{
        
        

}   À partir des tableaux, à l’ELS. 

    
           

                   
             Avec :  ̅   

  

  
 

   

    
         

               ̅          …………. La Condition est vérifiée. 

 

 Vérification de la contrainte dans le béton : 

 

    ̅̅ ̅̅ ̅                         

 

               D’où    5.03Mpa
32.17

162.1

K

σ
σ

1

St
bc   

                 ̅̅ ̅̅ ̅          ……….…la Condition est vérifiée. 

 

a) En travée : 

 

 Vérification de la contrainte dans les aciers 

 

    
  

       
    Avec :               ;                 ;           

   est en fonction de :      
        

  
 

          

         
       

{
        
        

}   À partir des tableaux, à l’ELS. 
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              Avec :  ̅   

  

  
 

   

    
         

                ̅          …………. La Condition est vérifiée. 

 Vérification de la contrainte dans le béton : 

 

    ̅̅ ̅̅ ̅                         

 

                 D’où    11.55Mpa
22.59

261.06

K

σ
σ

1

St
bc   

 

                 ̅̅ ̅̅ ̅         …………….…La Condition est vérifiée. 

 

 

 Vérification de la flèche : (Art 6.5.2 BAEL 91 modifier 99) : 

 

 

 
 

 

  
                 Avec :           h = 30  cm : hauteur totale.    

 
 

 
 

  

     
                          L = 3.1m : portée entre nus d’appuis. 

 
 

  
 

 

  
                             A : section des armatures. 

     M t : moment maximum en travée.  

 

 

 
 

   

   
       

 

  
        ………………………. Condition vérifiée. 

  

     
 

     

             
       

 

 
       …………….. Condition vérifiée. 

 

  
 

     

         
        

   

   
        …………………Condition vérifiée. 

 

Les 3 conditions sont vérifiées donc il n’y a pas lieu de vérifier la flèche. 
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Conclusion : 

 

On adopte les armatures calculées à l’ELU (elles sont vérifiées à l’ELS). 

 

 

 

 

 

 

 Armatures longitudinales : 

        - En travée : 4HA14 

        - Aux appuis : 3HA12 

 Armatures transversales : 
Un cadre et étrier HA8 

 

- 
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III.5)  Les porte à faux: 
      Le bâtiment est constitué d’un seul  type de porte à faux en corps creux (16+4) coulé sur 
place muni d’une poutre de chainage. 
 

III.6) Etude de la poutre de chainage : 
     C’est une poutre qui se pose sur deux appuis semi encastré à ses extrémités, elle supporte 
en plus de son poids propre celui de la cloison extérieur. 
 sa portée est : L = 4.9m.  

III.6.1) Pré-dimensionnement : 

• Hauteur : 

L= 490-30 = 460cm 

1520

L
h

L
t ≤≤                   

15

460

20

460 ≤≤ th               cmhcm t 66.3023 ≤≤  

Soit : ht = 30 cm. 

• Largeur : 

tt hbh ×≤≤× 7.04.0                      cmbcm 2112 ≤≤  

Soit : b = 20cm. 

 Section adoptée  pour Poutres chainage : PP (20x30) cm².               
                                                                                                                                                                                                                           

                                                                                                                    ht
 = 30cm  

                                                                                                              b=  20cm                                                                                                                    
                                                                                                                                            

III.6.2) Détermination des charges : 

• Charge permanente : 

- Poids propre de la poutre : ��� = 25 × 0,2 × 0,3 = 1.5 KN/ml 

-Poids du mur (double cloison) : (3,06 - 0.3)2.36 = 6.514 kN/ml            . 
 
-Poids du plancher : 5.50 × 0.65/2 = 1.787 KN/ml. 
                                                                                        

                                           Gt = 9.8KN/ml 

• Charge d’exploitation : 
 = �.� × �.��
� = 1.137KN/ml 
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• Combinaison de charge : 
 
  A L’ E LU : 
qu = 1.35 G + 1.5 Q = (1.35×9.8) + (1.5×1.137) = 14.93KN/ml. 
 
A L’ELS : 
qs = G +Q = 9.8+1.137= 10.93KN/ml. 
 
III.6.3) Calcul à l’ELU : 
On considère que la poutre est simplement appuyée. 
 
                                                                                                                   qu=14.93KN/ml 

                          

                                                              

                                                              RA                           L=4.6m                        RB 

• Réaction d’appuis : 

RA=RB=    �� ×  �    
�  =��.�� × �.�

� = 34.34KN. 

� Calcul des efforts internes : 
 

-Effort tranchant : 

�� = ����� =  �� ×      
2 = 34.34"#. 

-Moment isostatique : 

  $� = $���� = �� × �%
& = ��.��× (�.�)%

& = 39.49"#. * 

En tenant compte de l’effort de semi encastrement on aura : 

$���+ = − 0,3 $��� = − 0,3 × 39.49 = −11.84"#. *   
$���. = 0,85 $��� = 0,85 × 39.49 = 33.56"#. *   
III.6.4- Calcul des armatures : 

0 = 27.51* ;   ℎ = 301* ;   3 = 34 = 2,5 1* ;   5 = 201* 

a) En travée :  $���. = 33.56"#. * 
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� Armature principale :  

6. = 7�8
9 :%;<�

= ��.��  × ��=
��× �>.�% × ��.� = 0.156 < μ = 0.392  

La section est simplement armée (S.S.A) 

6. = 0.156 .�9�A��BCCCCD  E = 0.915 

F. = 7�
G : HI8

=   ��.��×��=
�.���×�>.�×��& = 3.83 cm2 

 On opte pour une section d’armature :   3HA14  At = 4.62cm2. 
 

b) Aux appuis :  JKLMN = OO. PQRS. K 
 

� Armature principale :  

6+ = 7�T
9 :%;<�

= ��.&� × ��=
��× �>.�% × ��.� = 0,055 < μ = 0,392    

La section est simplement armée (S.S.A) 

6+ = 0.055 .�9�A��BCCCCD  E = 0,9715 

F+U = $�
E 0 VW.

=   11.84 × 10�

0,9715 × 27.5 × 348 = 1.271*� 

 On opte pour une section d’armature:     YZNO[ Aa = 2.36cm2. 
 
III.6.5-Vérifications à l’ELU : 

a. Condition de non fragilité : (Art A.4.2,1/BAEL 91 modifié 99) 

minAAs ≥
e

t

f

f
db 28...23.0=  

²66.0
400

1.2
5.272023.0min cmA =×××=  

At = 3HA14 =4.62 cm² > ²66.0min cmA =        (Condition vérifiée). 

Aa = 3HA10 = 2.36 cm² > ²66.0min cmA =  

b. Vérification de l’entraînement des barres : (Art A.6.1,3/BAEL 91 modifié 99) 

MPaf
Ud

V
tsse

i

u
se 15.3.

9.0 28

max

==≤
××

=
∑

ψττ  

( ) MPase 05.1
1414.332759.0

1034.34 3

=
××××

×=τ  
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MPase 05.1=τ  < MPase 15.3=τ   (Condition vérifiée). 

 Donc il n’y a aucun risque d’entraînement des barres. 

 
c. Vérification de l’effort tranchant : (Art A.5.1,1/BAEL 91 modifié 99) 

u
u

u db

V ττ ≤
×

=
max

 

MPaMPa
f

b

c
u 5.24;

.15.0
min 28 =









=
γ

τ   

 

 

MPau 624.0=τ  < MPau 5.2=τ   (Condition vérifiée).   

d. Armatures transversales (support du cours Béton Armé I TEC185) : 

 

Avec : 
Cadre droits : sinα+cosα =1 
k = la fissuration peu nuisible. 
\�  : Contrainte de cisaillement dans le béton. 

D’où :   F. = (�.��]�.�×�×�.�)×��×>
�.&×��� = 0.571*� 

Le diamètre des armatures transversales : 

∅ < *_` a ℎ
35 ;  ∅c ;  5

10d = *_`e8.5 ;  14 ; 20f 

Soit : ∅ = 8** 

 On opte pour une section d’armature:    QZNP ⟹  Nh = i, [O jKi 
  

 
La répartition des cadres le long de la poutre :  

Méthode forfaitaire de Caquot : 

Cette méthode est applicable sur des poutres de section constante et soumises à des charges 

Uniformément réparties. 

MPau 624.0
275200

1034.34 3

=
×
×=τ
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-On prendra l’espacement dans la série de Caquot suivante : 7; 8; 9; 10; 13; 16; 20; 25; 35 (cm) 

dans la demi portée de la poutre. 

k. ≤ 0.8 × mA × F.
5(\� − 0.3 × n × m.o

= 0.8 × 400 × 201
200(1.65 − 0.3 × 1 × 2.1) =  242.23** < 251* 

Condition complémentaire : 

Stmin ≤k. ≤ min (0.9 d ; 40 cm) = min (24.75 ; 40 cm) 

Avec k. = 7 cm. 

De la série de Caquot  =16 cm 

7 cm≤ 16cm ≤ 25 cm 

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

F.mA
5k.

> 0,4 $�q ⇒ 201 × 400
250 × 242 = 1.32$�q > 0.4 $�q                 ( stuvwxwtu  yézw{wé|). 

          D’après la série de Caquot on prend :                St =7cm  

                                                                                          n = L /2= 4.6 /2=2.3cm  

D’où :              n =2m (en valeur entier). 

 

 

             

          5cm         7cm            16  cm                 20 cm                25cm                       35cm 

                                                     2m 

                 La répartition des cadres sur les demi  portis de la poutre chinage. 

III.6.6-Calcul à l’état limite de service ELS :  

qs = G +Q = 9.8+1.137= 10.93 KN/ml. 
 

� Calcul des efforts internes : 
 
- Effort tranchant : 

�W = �W��� = �W  ×  
2 = 10.93 × 4.6

2 = 25.14 "#. 

- Moment isostatique : 

$W = $W��� = �I × �%
& = ��.�� × (�.�)%

& = 28.91"#. *. 

En tenant compte de l’effort de semi encastrement on aura : 
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$���+ = − 0,3 $��� = −0,3 × 28.91 = −8.67"#. *   
$���. = 0,85 $��� = 0,85 × 28.91 = 24.57"#. *   
III.6.7-Vérification à l’ELS :  

}~h ≤ }~h����      Dans l’acier 

}�j ≤ }�j �����    Dans le béton                      

• Aux appuis : 
 

a. Vérification de la contrainte dans les aciers : 
 

σW. = 7T�
+T�×G�×:    Avec : F+U = 2.36 1*�   ;   $+U = 8.67"#. *  

       0 = 27.5 1* 

E� est en fonction de :    � = ��� × +T�
9 : = ��� × �.��

�� × �>.� = 0.429 

a "� = 35
   E� = 0.900d ⟹ Par interpolation à partir des tableaux, à l’ELS. 

σW. = &.�> × ��=
�.�� × �.���× �>.� = 148.43$�q   Avec : V�W. = ;�

�I
= ���

�,�� = 348 $�q 

σW. = 148.43$�q < V�W. = 348 $�q…………. La Condition est vérifiée. 

 

b. Vérification de la contrainte dans le béton : 
 

V9� ����� = 0,6 × m��& = 0,6 × 25 = 15 $�q 
 

V9� = " × VW.      Avec : " = �
��

= �
�� = 0,028 

 
 
V9� = 0,028 × 148.43 = 4.15$�q 
 
V9� = 4.15 $�q < V9� ����� = 15 $�q  ……….…la Condition est vérifiée. 
 

• En travée : 
 

c. Vérification de la contrainte dans les aciers 
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σW. = 78
+8×G�×:    Avec : F. = 4.62 1*�   ;   $. = 24.57"#. * ; 0 = 27.5 1* 

E� est en fonction de :    � = ��� × +8
9: = ��� × �.��

�� × �>.� = 0.84 

a"� = 23.17
E� = 0.869d ⟹ À partir des tableaux, à l’ELS. 

σW. = ��.�> × ��=
�,&�� × �>.� × �.�� = 222.54$�q   Avec : V�W. = ;�

�I
= ���

�,�� = 348 $�q 

 
σW. = 222.54$�q < V�W. = 348 $�q…………. La Condition est vérifiée. 

d. Vérification de la contrainte dans le béton : 
 

V9� ����� = 0,6 × m��& = 0,6 × 25 = 15 $�q 
 

V9� = " × VW.      Avec : " = �
��

= �
��.�> = 0,043 

 
 
V9� = 0,043 × 222.54 = 9.57$�q 
 
 
V9� = 9.57 $�q < V9� ����� = 15 $�q …………….…La Condition est vérifiée. 
 
 
 
 

 
 
 

 

� Armatures longitudinales : 

        - En travée : 3HA14  

        - Aux appuis : 3HA10 

� Armatures transversales : 

     cadre et étrier HA8 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre IV : Modélisation et vérification. 
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IV-1) Description générale du logiciel ROBOT : 
 
       Le logiciel Autodesk Robot Structural Analysis  (nommé Robot) est  destiné à modéliser, 
analyser et dimensionner les différents types de structures. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                           Figure IV-1 : Page d’accueil du logiciel ROBOT 
 
IV-2) Le mode opératoire : Peut se diviser en quatre étapes : 
 
IV-2-1) Définition du modèle de la structure : 

a) Choix du type de la structure : 
 

Dans notre cas on choisira le type « Coque » pour l’étude de notre structure. 
 

 

 

 

 

 

 

                                     Figure IV-2 : Choix de la structure à étudier. 
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b) Lignes de construction : 

Avant de dessiner la structure, on doit créer les lignes de construction qui servent à 
modéliser la structure. Dans la barre d’outils « Modèle de structure », on clique sur 

l’icône     
 

                   

                            Figure IV-4 : Lignes de construction. 

 

c) Profilés des barres : Cette étape nous permet de définir les différentes sections. Dans la 

barre d’outils « Modèle de structure », on clique sr l’icône :   
 
Une boite de dialogue apparait, on clique sur « Définir un nouveau profilé », on choisit 
 le type et la géométrie de notre profilé afin d’introduire ses dimensions. 
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                          Figure IV-5 : Choix des profilés des Barres. 

 
Exemple : 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

d) Définition des voiles de contreventement : 
 

Dans la barre d’outil, on clique sur l’icone « épaisseur »    pour introduire les 
caractéristiques géométriques des voiles. On clique sur le bouton « définir nouvel épaisseur », 
on choisit l’onglet (uniforme) et on introduit le nom, l’épaisseur et le type de la géométrie 
ainsi que le matériau. 
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                                            Figure  IV-6: Epaisseur des voiles. 

 
Avant de modéliser les voiles, on crée leurs lignes de construction, comme montré 
précédemment, après on dessine avec l’icone « voiles ». 
 

              
                                     Figure IV-7 : Définition des voiles. 

e) Définition des degrés de liberté des nœuds de la base : 

Afin d’affecter les appuis dans notre structure on clique sur l’icône  « appuis »,  
on choisit les encastrements nodaux pour les nœuds et les encastrements linéaires pour les 
voiles. 
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                                     Figure IV-8 : Définition des appuis. 

 

f) Définition des cas de charges : 

Pour définir les charges statiques (permanentes et d’exploitation) de la structure, on clique sur 

l’icône « cas de charges »  , on choisit le nom et la nature de la charge puis on clique sur 
« nouveau ». 
 
 
 
 

                              
 
 
 
 
 
 
                                      Figure IV-9 : Définition des charges. 
 

 

g) Chargement de la structure :    

      Pour charger la structure on choisit le type de charge G (permanente) ou Q (exploitation), 

puis on sélectionne dans le menu « charge », « autres charges », « charge surfacique sur 
barre par objet 3D », on introduit la valeur de G ou Q dans la zone « charge ». 
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                     Figure IV-10 : Application des charges surfaciques. 

 

on choisit le type de bardage :   

                                    

                                     Figure IV-11: choix de bardages. 

 
on clique sur « Définir » pour définir le contour du plancher qui est soumis à une charge 
surfacique uniformément répartie. 

                                                                  



Chapitre IV                                                                                       modélisation et vérification.  

 

92 

 

              

 

                                 Figure IV-12 : Application des charges surfaciques. 

 

IV-2-2) Définition des options de calcul : 

 
La création des trois types d’analyse  « Modale », « Sismique Ex » et  « Sismique Ey » et est 
accessible depuis le menu déroulant « Analyse », puis « type d’analyse » : 
 

            

                        Figure IV-13 : l’analyse  Modale et sismique. 

 

Le logiciel permet de convertir les charges en masses pour éviter la définition séparée des 
charges (pour les calculs en statique) et des masses (pour les calculs en dynamique), cela se 
fait dans le menu  « masse » de la boite de dialogue « option de calcul », 
 
 



Chapitre IV                                                                                       modélisation et vérification.  

 

93 

 

    

                    Figure IV-14 : la conversion des charges en masses. 

 

� Les combinaisons d’actions : 

    Dans le menu « charges », « combinaison manuelle », on choisit le type de la 
combinaison et sa nature puis on valide. 
    Ainsi on introduit les charges statiques « ELU,  ELS  » et de la même manière on introduit 
les combinaisons sismique : G + Q ± E ;   0.8 G ± E. 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

                    Figure IV-15 : Définition des combinaisons d’actions. 
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� Le nœud maitre : 

Pour satisfaire l’hypothèse des planchers infiniment rigides il faut définir le nœud maitre, 
et pour cela on clique dans le menu « structure », « caractéristiques additionnelles » et on 
sélectionne « liaison rigide », une boite de dialogue s’affiche, double clic sur Membrane  
puis on coche les directions qu’on veut bloquer. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                         Figure IV-16: Définition des directions à bloquer. 

 

     Ensuite on affiche les numéros des nœuds et on choisit le nœud maitre qu’on introduit dans 
le tableau précédant. 

On finit par sélectionner la structure et on clique sur « appliquer ». 

 

                 

                 Figure IV-17: création du diaphragme (nœud maitre) 
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On répète cette opération pour tous les planchers de la structure. 

 

� Vérification de la structure: 

Dans le menu « Analyse » on clique sur « Vérifier la structure » et s’il y a des erreurs dans 
la modélisation de la structure ROBOT nous affiche le nombre et la natures de ces erreurs. 
 

 

 

 

 

 

 

                                     Figure IV-18 : Vérification de la structure. 

� Analyse de la structure : 
Dans le menu « analyse », « calculer », on lance le calcul de la structure. 

 

 

 

 

 

 

                                           Figure IV-19 : le calcul de la structure. 

 

IV-2-3) Définition des données à introduire dans ROBOT : 

 
� Choix des sections : 
1) première étape : 

Les poutres : 

Les poutres principales :                  (25×30) cm2 
Les poutres secondaires :                 (25×30) cm2 
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Les poteaux : 

S- sol, RDC et 1 er niveaux :   (35×35) cm2                                          

Le 2 eme , 3 eme ,4 eme et 5 eme  niveaux :   (30×30) cm2 

 

Les voiles : 

Ils ont une épaisseur de 20cm.  

Les balcons : 

Ils ont une épaisseur de 20 cm.  

2) Deuxième étape :  

Les nœuds de la base sont considérés comme des encastrements.  

Nœud maitre :  

Attribution des degrés de liberté pour les noeuds maitres :  

· Une translation suivant X 

· Une translation suivant Y. 

· Une rotation autour de Z.  

 Les Diaphragmes : 

Comme les planchers sont supposés infiniment rigides, on doit relier tous les nœuds 
du plancher au nœud maitre de sorte qu’ils forment un diaphragme.  

3) Troisième  étape :  

Charges permanentes et exploitations: 

                    Tableau des différentes charge introduit dans Robot 

 

Eléments Charge permanentes 
G  

Charge d’exploitation 
Q  

Plancher terrasse  6.05 KN /m2 1.0 KN /m2 

Plancher d’étage courant, RDC 5.50 KN /m2 1.5 KN /m2 

Balcon 5.5 KN /m2 3.5 KN /m2 

Acrotère 2.28 KN /ml 1 KN /ml 
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Evaluation du poids de la structure: 
Pour les bâtiments à usage d’habitation, le poids de la structure doit comprendre la totalité des 
charges permanentes et 20% des charges d’exploitations. 
 
NB: Le poids propre des poutres, poteaux et des voiles sont calculés et pris en compte 

par le logiciel Robot dans la modélisation de la structure. 
 
 
4) Quatrième étape : 

Combinaisons de charge : 
 
Les sollicitations à prendre en considération sont imposées par le BAEL 91 et le RPA 99 ; 

qui sont combinées de façon à prévoir les efforts les plus défavorables. Elles sont 

résumées dans le tableau suivant : 

 
Avec : 
G: Charge permanente.  
Q: Charge d’exploitation.  
E: Charge sismique. 
 
Remarque : L’action du vent est négligeable devant celle du séisme, c’est pour ça elle n’est 
pas prise en considération. 
 

5) Cinquième étape : L’étude géologique du site a donné:  ���� =1.8 bars. 
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IV-2-4) Exploitation des résultats : 

           
              On s’intéressera à l’affichage des résultats (les périodes de vibration, les 
déplacements des nœuds, les efforts internes et le ferraillage des éléments de la structure) 
donnés par le logiciel. 
 
 

          

                                                        Vue en 3D. 
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                                                            Vue en plan. 

             

                  Vue en Y-Z.                                                             Vue en X-Z. 
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� Déplacement et déformation : 

 

 de vibration T = 0.56 sec (translation sens X)  

                        

 

 de vibration T = 0.43 sec (translation sens Y)  
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 de vibration T=0.32 sec (Rotation autour de l’axe Z) 

                     

 
 
 
 
Note de calcul :                      
 
Type de structure: Coque   
 
 
Coordonnées du centre de gravité de la structure:   
X =     12.100 (m) 
Y =      7.949 (m) 
Z =      8.391 (m) 
 
Moments d'inertie centraux de la structure:   
Ix = 60736076.641 (kg.m4) 
Iy = 110012695.837 (kg.m4) 
Iz = 101889724.872 (kg.m4) 
Masse = 903027.001 (k) 
 
Coordonnées du centre de gravité de la structure avec la prise en compte des masses dynamiques 
globales:   
X =     12.100 (m) 
Y =      7.860 (m) 
Z =      9.558 (m) 
 
Moments d'inertie centraux de la structure avec la prise en compte des masses dynamiques globales:   
Ix = 175724761.351 (kg.m4) 
Iy = 303537791.554 (kg.m4) 
Iz = 276072018.771 (kg.m4) 
Masse = 2855139.190 (kg) 
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Description de la structure   
Nombre de noeuds: 3446 
Nombre de barres: 742 
Eléments finis linéiques: 1664  
Eléments finis surfaciques: 3020 
Eléments finis volumiques: 0 
Nbre de degrés de liberté stat.: 20112  
Cas: 16  
Combinaisons: 11  

                  
 

 
Liste de cas de charges/types de calculs 
 
Cas 1 : G  
Type d'analyse: Statique linéaire 
 
 
 
Cas 2 : Q  
Type d'analyse: Statique linéaire 
 
 
 
Cas 3 : Modale   
Type d'analyse: Modale 
 
 
Données: 
Mode d'analyse : Modal  
Type de matrices de masses : Cohérente 
Nombre de modes : 21 
Limites :      0.000  
Coefficient des masses participantes :     90.000  
 
 
 
Cas 4 : EX  
Type d'analyse: Sismique - RPA 99 (2003) 
 
 
 
Direction de l'excitation:  
 
X =      1.000 
Y =      0.000 
Z =      0.000 
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Données: 
Zone : IIb  
Usage : 2  
Assise  : S4 
Coefficient de qualité  :      1.050 
Coefficient de comportement  :      4.000 
Amortissement : x =       9.00 % 
 
Paramčtres du spectre:  
Correction de l'amortissement : η = [7/(2+ξ)]0,5 =        0.798 
A =      0.200  
T1 =      0.150 T2 =      0.700 
 
 
Cas 5 : EY  
Type d'analyse: Sismique - RPA 99 (2003) 
 
 
Direction de l'excitation:  
 
X =      0.000 
Y =      1.000 
Z =      0.000 

  

  0.0   1.0   2.0   3.0  0.0

  1.0

  2.0

  3.0

Période (s)

Accélération(m/s^2)
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Données: 
Zone : IIb  
Usage : 2  
Assise  : S4 
Coefficient de qualité  :      1.050 
Coefficient de comportement  :      4.000 
Amortissement : x =       9.00 % 
 
Paramčtres du spectre:  
Correction de l'amortissement : η = [7/(2+ξ)]0,5 =        0.798 
A =      0.200  
T1 =      0.150 T2 =      0.700 
 
 
Cas 6 : ELU  
Type d'analyse: Combinaison linéaire 
 
 
 
Cas 7 : ELS  
Type d'analyse: Combinaison linéaire 
 
 
 
Cas 8 : G+0.2Q  
Type d'analyse: Combinaison linéaire 
 
 
 
Cas 9 : G+Q+EX  
Type d'analyse: Combinaison linéaire 
 
 
 
 
 

  0.0   1.0   2.0   3.0  0.0

  1.0

  2.0

  3.0

Période (s)

Accélération(m/s^2)
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Cas 10 : G+Q-EX  
Type d'analyse: Combinaison linéaire 
 
 
 
Cas 11 : G+Q+EY  
Type d'analyse: Combinaison linéaire 
 
 
 
Cas 12 : G+Q-EY  
Type d'analyse: Combinaison linéaire 
 
 
 
Cas 13 : 0.8G+EX  
Type d'analyse: Combinaison linéaire 
 
 
 
Cas 14 : 0.8G-EX  
Type d'analyse: Combinaison linéaire 
 
 
 
 
Cas 15 : 0.8G+EY  
Type d'analyse: Combinaison linéaire 
 
 
 
Cas 16 : 0.8G-EY  
Type d'analyse: Combinaison linéaire 
 
 
 
 
 
Vérification des résultats selon le RPA2003 : (art .4.2.4.4, Page 46) 

Avant de passer au effort et ferraillage, on doit vérifier les conditions suivantes : 

 

-la Période de vibration. 

-Nombre de mode. 

-Le déplacement inter étage. 

-Excentricité. 

-Vérification de l’effort tranchant à la base. 

 

� Les périodes de vibration : 

Elles sont données dans un tableau qui nous permet d’avoir les extrêmes globaux. La 
période max = 0.56 s  et la période min = 0.05 s. 
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              Tableau IV.1 : Extrêmes globaux des périodes de vibration. 

 

La période critique imposée par le (RPA99version 2003 ; art.4.2.4, page45) est comme 
suit : 

T� = C	. H 
� = 0.05 × (22.27)
� = 0.51s 

 	  	� < 1.3                                     
	  	� = �.���.�� = 1.09 < 1.3                    (condition vérifier) 

 

� Nombre de mode :  

Pour les structures représentées par des modèles planes dans deux directions orthogonales, le 
nombre de mode de vibration à retenir dans chaqu’une des deux directions d’excitation doit 
être telle que : 
 

nombre d’étage x 3 =7 x 3 = 21modes 

 

� Les déplacements inter étage : 

Les extrêmes globaux des déplacements de la structure sont résumés dans le tableau 
ci-dessous : 
 
          

                       Tableau IV.2 : Les extrêmes globaux des déplacements. 
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Remarque : 

les déplacement d’une structure donnée par le logiciel doivent être multipliées par le 
coefficient de comportement  R=4. 

Vérification : 

D’après le RPA 99version 2003 (Art :5.10), le déplacement relatif latéral d’un étage 
 par rapport à l’étage qui lui est adjacente, ne doit pas dépasser 1% de la hauteur d’étage. 
 
  Dans notre cas: 
 
       ht s-sol =3.91 m                         Le déplacement max <3.91cm 

       ht RDC  = ht e .courante=3.06 m                         Le déplacement max <3.06 cm 

 
Le déplacement relatif au niveau « k » par rapport au niveau « k-1 »est égale à : 
 ∆ = ! − ! #$         avec :               ! = !% × &      
  

!%  : Déplacement dû aux forces sismiques '( (y compris de l’effet de torsion).   

 

 Déplacement Sens XX (cm)                       Déplacement Sens YY (cm) 

NIVEAUX  !   ∆  Obs !  ∆  Obs 

Etage 5 5.6 1.2 CV 3.6 0.8 CV 

Etage 4 4.4 0.8 CV 2.8 0.8 CV 

Etage 3 3.6 1.2 CV 2 0.4 CV 

Etage 2 2.4 0.8 CV 1.6 0.8 CV 

Etage 1 1.6 0.8 CV 0.8 0.4 CV 

RDC 0.8 0.4 CV 0.4 0.4 CV 

S-Sol  0.4 0,4 CV 0 0 CV 

 

                           Tableau IV.3 : Vérification de déplacement inter étage. 

  

� Les excentricités : 

Comme pour toutes les structures comportant des planchers ou diaphragmes horizontaux 
rigides dans leur plan, on supposera qu’à chaque niveau et dans chaque direction, la résultante 
des forces horizontales a une excentricité par rapport au centre de torsion égale à la plus 
grande des deux valeurs : 
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• 5% de la plus grande dimension du bâtiment à ce niveau. 

• Excentricité théorique résultant des plans. 
 

 
 
                                   Tableau IV.4: Tableau des excentricités théoriques.  
 
 

 
 
                               Tableau IV.5: Tableau des excentricités accidentelles. 
 
 

On doit vérifier que :           |CM −  CR| ≤ 5 % L 

Soit : 
CM : centre de masse 
CR : centre de rigidité 
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 Sens XX                      Sens YY  

NIVEAUX  |,- −  ,.| 5℅ Lx Obs |,- −  ,.| 5℅ Ly  Obs 

S-Sol 0.00 1.32 CV 0.37 0.51 CV 

RDC 0.00 1.32 CV 0.49 0.93 CV 

Etage 1 0.00 1.32 CV 0.49 0.93 CV 

Etage 2 0.00 1.32 CV 0.47 0.93 CV 

Etage 3 0.00 1.32 CV 0.47 0.93 CV 

Etage 4 0.00 1.32 CV 0.47 0.93 CV 

Etage 5 0.00 1.32 CV 0.47 0.93 CV 

                         

                            Tableau IV.6 : Vérification des excentricités. 

 
 

� Coefficient de participation massique : [4] Art 4.3.4 (P35) 
 
La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90% au moins 
de la masse totale de la structure. 
Pour notre structure nous avons :  
                             
       Sens XX : 96.46 %  > 90%                          (condition vérifier).     
       Sens YY : 90.01 %  > 90%                          (condition vérifier). 
 
 

� Calcul de l’effort tranchant : 
 

 

0 = 1 ×  2 × 34  5 

 
Conditions d’application de la méthode statique équivalente (Art 4.1.2 RPA 99/ version 

2003) 
 
La hauteur total de bâtiment: ht  =22.27 m  

Le bâtiment irrégulier, peuvent être calculer par la MSE si la condition suivant est satisfaite :  

Zone II b                            « Groupe d’usage 2   ht ≤ 17 m ou 5 niveaux ». 

 

Dans ce cas la méthode statique équivalente n’est pas applicable, car la structure dépasse les 

tolérances fixées par le RPA99 révisée 2003. 
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 On opte donc pour la méthode dynamique modale spectrale. 

678 =

9:
::
;
::
:<1,251 >1 + @@� A2,5 B 34 − 1CD         0 ≤ @ ≤ @�

2,5 B(1,251) A34C                           @� ≤ @ ≤ @F 
2,5 B(1,251) A34C A@F@ CF
            @F ≤ @ ≤ 3,0 G
2,5 B(1,251) A@F3 CF
 A3@C�
 A34C            @ ≥ 3,0 G

I 

 

- A= 0.20 (coefficient d’accélération : zone II b ; groupe 2). 

- R= 4 (valeur du coefficient de comportement : Portiques contreventés par des voiles). 

- J : Pourcentage d’amortissement critique (J = K%  ) 

- Q : facteur de qualité. 

 

• Les facteurs des qualités sont résumés comme suit : 
 

Critères à vérifier LM (pénalité) 

Conditions minimales sur les files de contreventement 0 

Redondance en plan   0 

Régularité en plan   0,05 

Régularité en élévation 0 

Contrôle de la qualité des matériaux 0 

Contrôle de la qualité de l’exécution 0 

N = $ + O LM
P
$

 1,05 

 
W t : la masse totale de la structure 
 
W t = WG +  QWQ 
 
 
  R=0.2        (pour un bâtiment d'habitation) 
 
WG = 14190.91 KN 
WQ = 4952.77 KN 
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Wt =1518.45 KN  
 
D : facteur d’amplification dynamique moyen : 
 

S =
9:
;
:<

T, P × U                                    V ≤ W ≤ WT  
T, P × U AWTW CTX                         WT ≤ W ≤ X �
T, P ×  U AWTX CTX × AXWCPX                   W ≥ X �

I 

 
T1 ,T2 : périodes caractéristiques associées à la catégorie de site (Tab 4.7), (RPA 99/ version 
2003)  
                                                   
   
   T1 =0.15               site S4 : (très meule) 
   T2 =0.70 
 
T : La période analytique   W = V. P$ � 
 

U ∶ Facteur de correction d’amortissement (quand l’amortissement est différent de 5%) 
 

U = Z [(F\]) ≥ V, ^                 U = Z [(F\_) = V, ` ≥ V, ^     

 
 
  Avec :  a = K % 
 
On a :   V ≤ W ≤ WT 
  S = 2,5 × B = T  
 
 

VMSE = b × c ×de  5= 
�.F×F×�.��� × 15181.45 = 1594.05ij 

 
� Effort tranchant à la base (Art 4.3.6 du RPA 99/ version  2003) : 

La résultante des forces sismiques à la base  Vt  obtenue par combinaison des valeurs modales 
ne doit pas être inférieure à 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée par la 
méthode statique équivalente V  pour une valeur de la période fondamentale donnée par la 
formule empirique appropriée 
 
VMSE  × 0.8 < kdyn 
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                              Tableau VI.6 : Tableau de l’effort tranchant à la base. 
 
� Sens XX : 
 0lmno = $KXp. V`qr 

 0,8 × 1594.05 =   $T^P. Tpqr   <   0lmno = $KXp. V`qr ……… Condition vérifiée. 

 

� Sens YY : 

0lmn m = TsVs. pPqr 

0,8 × 1594.05 =  $T^P. Tpqr   <   0lmn m = TsVs. pPqr  ……… Condition vérifiée. 

 

� Justification de l’interaction portiques-voiles : 

Charges sismiques : 
 

� Sens xx : 
Les portiques :        2079.25KN        ;     Soit  31.40 % 
Les voiles :              4542.39KN        ;      Soit  68.60 % 
   
    

� Sens yy :    
Les portiques :          1240.86KN        ;      Soit  16.61 % 
Les voiles :                  6229KN            ;      Soit  83.39 % 
       
    
    Les voiles reprenant la totalité des charges séismiques donc la structure est contreventé 
par voiles porteurs. 
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Conclusion : 
 

D’après les résultats obtenus on peut dire que toutes les conditions  sont vérifiées. 
 
DONC : on passe au chapitre suivant relatif au ferraillage des éléments structuraux. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                     
 
 
 
 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre V : Ferraillage des éléments. 
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V-1) Ferraillage des poteaux : 

     Le ferraillage des poteaux se fera en flexion composée dans les deux sens (transversal 
et longitudinal), en tenant compte des trois types de sollicitations suivantes : 

• Effort normal maximal et le moment correspondant. 
• Effort normal minimal et le moment correspondant. 
• Moment fléchissant maximal et l’effort correspondant. 

 

  En tenant compte des combinaisons considérées comme suivent : 

• 1,35G +1,5Q → à l’ELU. 
•  G +Q → à l’ELS 
•  G + Q ± E → RPA99 révisé 2003. 
•  0,8G ± E → RPA99 révisé 2003. 

Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations : 

   - effort normal maximal et moment correspondant. 
   - effort normal minimal et moment correspondant. 
   - moment fléchissant maximal et effort normal correspondant. 

V-1-1) Recommandation du RPA 2003 : 

V-1-2) Armatures longitudinales : 
 
 - Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets 

-Le diamètre minimal est de 12 mm, 

-La longueur minimale de recouvrement est de 40 Ø (zone IIb),  

-La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm 
(zone IIb). 
 
 

-Pour tenir compte de la réversibilité du séisme, les poteaux doivent être ferraillés 
symétriquement. 

 
�  Pourcentage minimal : 
 

Le pourcentage minimal d’armatures sera  0.8 % de la section du béton : 
   

 s- sol ; RDC et  1er étage   

 Poteaux 35x35 :        Amin = 35x35 x 0.008 = 9.8cm2 

 De  2éme  aux derniers étages :  

 Poteaux 30x30 :        Amin = 30x30 x 0.008 = 7.2cm2 
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� Pourcentage maximal : 

Le pourcentage maximum    : 4 %(zone courante) et 6 %( zone de recouvrement). 

 

a) Zone courante : 

 s- sol ; RDC et  1er étage   

 Poteaux 35x35 :        Amin = 35x35 x 0.04 = 49cm2 

 De  2éme  aux derniers étages :  

 Poteaux 30x30 :        Amin = 30x30 x 0.04 = 36cm2 

 

 b) Zone de recouvrement : 

 s- sol ; RDC et  1er étage   

 Poteaux 35x35 :        Amin = 35x35 x 0.06 = 73.5cm2 

 De  2éme  aux derniers étages :  

 Poteaux 30x30 :        Amin = 30x30 x 0.06 = 54cm2 

 
V-1-3) Exposé de la méthode de calcul : 

Pour la  Détermination des armatures longitudinales trois cas peuvent  représenter : 

1- Section partiellement comprimée (SPC).  
2-  Section entièrement comprimée (SEC).  
3- Section entièrement tendue  (SET). 

 

1-  Section partiellement comprimée (S.P.C) : 

 Calcul de centre de pression :   e = 
u

u

N

M
 

  La section est partiellement comprimée si l’une des deux conditions suivantes est satisfaite : 

- 






 −> c
2

h
eu

 

- ( ) ( ) bu
2

fu fbh0.81c0.337hMcdN −≤−′−  

 
 
 
                                                                                                        Figure : section d’un poteau à SPC 

 

A 

SPC 

A1 

A
’ 

Mf 

Nu 

+ = 
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Avec :            
                       fM  : Moment fictif   

                      







 −+= c
2

h
NMM uuf

 
 
 
 
 
Calcul des armatures :

  

bu
2

f

fbd

M
μ =

 

 

Si : 392.01 =µ≤µ ………….la section est simplement armée. 
 

Si :     0.392μμ 1 =≥ ………….la section est doublement armée. 

2-  Section entièrement comprimée   (S.E.C) : 
 

La section est entièrement comprimée si la condition suivante est vérifiée :  

� 






 −≤ c
2

h
eu

 

� ( ) bu
2

'

fu fbh
h

c
0.810.337McdN 








−>−′−  

� Deux cas peuvent se présenter : 

    Si :         

( ) bu
2

fubu
2

'

fbh
h

c
0.5McdNfbh

h

c
0.810.337 







 ′
−<−′−<








−

 

Les sections d’armatures sont :  

       

0
2100

100

1
=

−
= A;

s
σ

buΨbhfN
A  

          

Avec : 

                                                      

h

c
0.8571

fbh

M)cN(d
0.3571

Ψ bu
2

f

′
−

−′−+
=

 

A1 

A’ 

d 

c
’ 

b 

σbc 

σSt 
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( ) bu
2

fu fbh
h
c

0.5McdN         : Si 






 ′
−≥−′−      

 
Les sections d’armatures sont 

           
 

           

  

( )
( ) s

buf
1

σcd

bhf0.5hdM
A

′−
−−

=

                      
                

1
s

bu
2 A

σ

bhfN
A −−=

 

 

 

3-   Section entièrement tendue (SET) : 

          eu=
��
��   ≤ (

�
� − c) 

 

   A si  =NU× ( �

�������

��
sγ

×(���)) 

 A ss   =(NU× sγ
�� ) − Asi 

 

Remarque :  

Si :
 

0
Nu

Mu
eu ==  (excentricité nulle ⇒ compression pure), le calcul se fera à l’état limite de 

stabilité de  forme et la section d’armature sera 
s

buu

σ

BfN
A

−=  

Avec :               B : Aire de la section du béton seul. 

                          σs : Contrainte de l’acier. 

 

V-1-4) Calcul des armatures longitudinales l’ELU : 

 s- sol ; RDC et  1er étage   

                     b = 35cm               h =35 cm               ƒbu = 21.74MPa 

                               d = 33cm               c = c’= 2cm            σs = 400 MPa 

     Nu 

≡ 

     Nu 

   

Mu 

Fsi =A si ×  ��
sγ  

 Fss = Ass ×  ��
sγ  

eu 
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KN.m97.270fbh 
h

c
0.810.337 bu

2 =






 ′
−

 

 

 De  2éme  aux derniers étages : 

                     b = 30cm               h =30 cm                ƒbu = 21.74MPa 

                               d = 27cm               c = c’= 2cm            σs = 400 MPa 

                             
KN.m11.166fbh 

h

c
0.810.337 bu

2 =






 ′
−

 

 

Les résultats du calcul à l’ELU sont résumés dans le tableau suivant :     

     On notera :                 Nu (d-c') - Mf ……………………………(1) 

                                        (0.337-0.81c’/h)  bh²ƒbu …………………(2) 

� poteaux 35x35 (s-sol ; RDC et 1er
 étage). 

 
Section 

 

 
Sans 

 

 

Sollici
tation 

 

Sollicitation 
N 

(KN) 
M 

(KN. 
m) 

 
Nature 

 
Asup  

 
Ainf 
Cm2 

Ferraillage 
 
 
 

 
 
 
 
 
 

35X35 
 
 
 

 
 
 

X-X 
 
 
 

 
 
 
 

COM 

N max-M corr. 
  987,7 0,15 SPC 0 15,091 

A cal = 11.25cm2 
 

Amin=9.8cm2 
 

4HA16+4HA16 
(A=16.08cm²) 

N min –M corr.  
 177,98 -0,71 SPC 0 2,402 

M max- N corr.  
 682,84 -6,84 SPC 0 9.598 

 
 
 

ACC 

N max-M corr. 
  734,93 2,46 SPC 0 9.541 

N min –M corr.  
 33,71 6,33 SPC 0 0,882 

M max- N corr.  
 177,67 38,8 

SPC 0 
5,245 

 
 
 
 
 
 

35X35 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
Y-Y 

 
 
 
 

COM 

N max-M corr. 
  987,7 4,02 SPC 0 15,607 

N min –M corr.  
 177,98 -9,42 SPC 0 1,609 

M max- N corr.  
 427,64 35,48 SPC 0 9,902 

 
 
 

ACC 

N max-M corr. 
  734,93 5,06 SPC 0 9.774 

N min –M corr.  
 33,71 4,61 SPC 0 0,750 

M max- N corr.  
 330,01 29,09 

SPC 0 
6,406 
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�  poteaux 30x30 (2ème et 3ème jusqu'à 5 ème  étage). 
 

 
Section 

 

 
Sans 

 

 

Sollicitation 
 

Sollicitation 
 

N 
(KN) 

 
M 

(KN.m) 

 
Nature 

 
Asup  

 
Ainf 
Cm2 

 
Ferraillage 

 
 
 

 
 
 
 

        
30x30 
 
 
 

 
 
 

X-X 
 
 
 

 
 
 
 

COM 

N max-M corr. 
  

575,21 -1,06 
SPC 

0 8,659 

A cal = 8.659cm2 
 

Amin=7.2cm2 
 

4HA14+4HA12 
(A=10.67cm²) 

N min –M corr.  
 44,46 -5,54 SPC 0 0,025 

M max- N corr.  
 121,76 13,15 SPC 0 3,116 

 
 
 

ACC 

N max-M corr. 
  431,21 12,11 SPC 0 6.557 

N min –M corr.  
 13,5 14,55 SPC 0 1,480 

M max- N corr.  
 65,82 34,31 SPC 0 4,003 

 
 
 

         
30x30 
 
 
 

 
 
 
 
 Y-Y 

 
 
 
 

COM 

N max-M corr. 
  575,21 -6,87 SPC 0 7,873 

N min –M corr.  
 44,46 17,83 SPC 0 2,515 

M max- N corr.  
 90,49 39,67 SPC 0 5,763 

 
 
 

ACC 

N max-M corr. 
  431,21 7,13 SPC 0 6,041 

N min –M corr.  
 13,5 7,68 SPC 0 0,850 

M max- N corr.  
 70,93 37,48 SPC 0 4,380 

 
 
  
V-1-5) Armatures transversales : 
  

 Le rôle des armatures transversales consiste à : 
 
-les déformations du béton et le flambement des armatures longitudinales.  

-Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement.  
 

 Les armatures transversales sont calculées à l’aide de la formule suivante :  
 
(RPA 99 version 2003 .Art 7-4-2-2). 

 

Avec :        Tu : effort tranchant de calcul 

                 h1 : hauteur total de la section brute. 

  ƒe : contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale. 

  
1ρ  : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant. 

 

e

ut

fh

T

St

A

⋅
⋅=

1

1ρ
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1ρ   =2.5 si l’élancement géométrique dans la direction considérée λ ≥5 

1ρ   =3.75 dans le cas contraire 

 

St = Espacement des armatures transversales. 

St  ≤min (10φl ,15 cm ) en zone nodale. 

   St ≤ min (15φl) en zone courante. 

  Φ l : diamètre minimal des armatures longitudinales dans les poteaux. 

 

 Les armatures transversales minimales : 

La quantité d’armatures transversales est donnée comme suit : 

Si : λ  ≥ 5…………………      � !"#  = 0.3 % Stxb1 

 λ ≥ 3……………………  � !"#   = 0.38% Stxb1 

            3 ≤  λ ≤  5…………………… Interpoler entre les deux valeurs précédentes. 

λ: l’élancement géométrique du poteaux. 

                     λ  = 
$%
!                      

 

       avec:                                      l f = 0.7 he                 

                                                       & = ( )
*  

he: longueur libre du poteau                                      

� he  = 391 cm  

Poteau de (35 × 35) cm2 :         08.273917.0
35

12
.

12 =××== fl
h

λ
   

 

� he  =360 cm  

Poteau de (35x35) cm2 :          2.213067.0
35

1212 =××== fl
h

λ
 

Poteau de (30x30) cm2 :          73.243067.0
30

1212 =××== fl
h

λ
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 On remarque que :    λλλλ > 5                     
1ρ =  2.5 

 On opte pour   λ  ≥ 5……………………  +,-./  = 0.3 % Stxb1 

  Diamètre des armatures transversales : 

     Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur normalisée la plus 
proche des trios tier du diamètre des armatures longitudinales qu’elles maintiennent. 
 
 

Øt =
∅1
2 = 34

2 = 5.3388                         Øt   = 8mm.  

 

Adopter des cadres de section A t = 2.01 cm2   

Calcul l’espacement  entre armatures transversales : 

• En zone nodale : 

 St ≤ min (10 Ф min  ,  15 cm )                     

 St ≤ min (  12 cm ; 15  cm )                       Soit  :  St = 10 cm .  

• En zone courante : 

St ≤ Min (b1/2 ; h1/2 ; 10 Ф1)  

     St ≤ Min (
29
�   ; 

29
�  ; 16)                              Soit  :     St=14cm  

Vérification  de la quantité d’armatures transversales  

 . En zone nodale (St = 10cm) :  

Poteau de (35×35) cm2              Amin = 0.3%× St × b = 0.003 ×10 × 35 = 1.05 cm2 

Poteau de (30×30) cm2                  Amin = 0.3%× St × b = 0.003 × 10 × 30 =  0.9cm2 
 

 En zone courante (St = 14cm): 

Poteau de (50×50) cm2             Amin  = 0.3% × St ×  b = 0.003 ×14 × 35 = 1.47 cm2. 
Poteau de (45×45) cm2             Amin = 0.3% × St ×  b = 0.003 ×14 × 30 = 1.26 cm2. 

 
    On’a :       
              At = 2.01 cm2 ˃ Amin donc nous adoptons :    φt  = 8 mm  pour toutes les  sections. 
 

Conclusion : On adopte       
 zone nodale : 
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• S –sol ; RDC jusqu'à la 5éme étage   :         φt  = 8 mm   ; ;# = 10>8                   

 

 zone courante : 

• S –sol ; RDC jusqu'à la 5éme étage  :           φt  = 8 mm   ; ;# = 14>8                   

 

Longueur de recouvrement : 

Pour le @16 => C = 40@D = 40 × 1.6 = 64 >8 

Pour le @14 => C = 40@D = 40 × 1.4 = 56>8 

Pour le @12 => C = 40@D = 40 × 1.2 = 48>8 

 

Détermination de la zone nodale : 

 

 Poteaux (35 × GH) cm2: 
 

ℎ′ = max ( JK
4  ,ℎ3 ,L3 ,60 cm) = max ( 2M3�2N

4  , 35 ; 35 ; 60) = 65cm 

ℎ′ = max ( JK
4  ,ℎ3 ,L3 ,60 cm) = max ( 2N4�2N

4  , 30 ; 30 ; 60) = 60cm  

 

 Poteaux (30 × GO) cm2: 

ℎ′ = max (
JK
4  ;ℎ3 ; L3; 60) = max (

2N4�2N
4  ; 30; 30 ; 60) = 60cm 

 

  Remarque 

Le cadre d’armature transversale doit être disposé à 5 cm au plus du nu d’appui. 

 
V-1-6) Vérifications à l’ELS : 

    Dans le cas des poteaux, il y’a lieu de vérifier : 

1) Etat limite d’ouverture des fissures : 

Aucune vérification n’est nécessaire car la fissuration est peu nuisible.
 

2) Contraintes dans le béton : (Art.4.5.2/ BAEL 91 modifié 2003) 

PQ
 

h 

PQ
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MPafcbcbc 156,0 28 =×=≤ σσ           

On a deux cas à vérifier, en flexion composée à l’ELS : 

• Si 
s

s

N

M
<

6

h
          la section est entièrement comprimée 

 

3) Vérification des contraintes :     

 La section homogénéisée est :        B0 = b. h + η (As+A's) 

                                                        







 ++= '.d)A.c'15(A
2

b.h²
V ss1            V2= h-V1 

 

Le moment d’inertie de la section totale homogène : 

                                                                                     

( ) ( )[ ]2
2s

2
1s

3
2

3
1 cVA'c'VA15)V(V

3

b
I −+−⋅++=  

                                                           





 +=
0

1s

0

s
b B

V M

B

N
σ  bcσ≤  =  0.06 fc28  = 15 MPa 

 

Puisque : 21 bb σσ >   il suffit donc de vérifier que : <1bσ bcσ  

                                                          NS : Effort de compression à l’ELS. 

                                                          MS : Moment fléchissant à l’ELS. 

                                                          B0 : Section homogénéisée. 

 

• Si >
s

s

N

M

6

h
    la section est partiellement comprimée. 

Il faut vérifier que :  

                             

<bσ  bcσ = 15 MPa ;   =bσ  K.y1 ;   
x-x

s

I

M
K =  








 ++= )²c'-y('Ay)²-(d15A
2

b.y
I ss

3

x-x

 

cyy 21 +=  

y2 : est déterminé par l’équation suivante : 
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                    0qypy 2
3
2 =+⋅+

 

Avec :     c)(d
b

90A
)c'(c

b

90A
3cp s

'
s2 −+−−−=  

               ( ) ( )2
s

2'

'
s3 cd90Acc

b

A90
  2cq −+−−−=  

               e
2

h
 c −=  

c: distance le centre de pression et la fibre la plus comprimé.    
 

Tableaux  récapitulatifs  des vérifications à l’ELS : 

� poteaux 35x35 (s-sol ; RDC et 1er
 étage 

 
� poteaux 30x30 (2ème et 3ème jusqu'à 5ème  étage). 

Section 
 

Sollicitation Ns 
(KN) 

Ms 
(KN. m) 

Obs σ s 

Mpa 
σ i 

Mpa 
σ st 

Mpa 
σbs 

Mpa 
σbi 

Mpa 
σ bc 

Mpa 
  Obs 
  
 

 
 

   
 
 
 
35x35 
 
    
 

 
 
 
x-x 
 
 

N max-M corr. 
  710.60     0.23 SSA 74.1 74.2 348 4.94 4.95 15 vérifiée 

N min –M corr.  
 128.30 0.52 SSA 14 12.8 348 0.94 0.84 15 vérifiée 

M max- N corr.  
 492.39 4.91 

SSA 57.5 45.5 348 3.92 2.93 15 vérifiée 

 
 
y-y 
 

N max-M corr. 
  710.60 5.69 SSA 81.1 67.3 348 5.51 4.38 15 vérifiée 

N min –M corr.  
 128.30 6.9 SSA 22.2 4.81 348 1.6 0.18 15 vérifiée 

M max- N corr.  
 308.37 25.65 SSA 65.5 19.5 348 6.07 0 15 vérifiée 

Section 
 

Sollicitation Ns 
(KN) 

Ms 
(KN. m) 

Obs σ s 

Mpa 
σ i 

Mpa 
σ st 

Mpa 
σbs 
Mpa 

σbi 

Mpa 

 

σ bc 

Mpa 
  Obs 
    

 
 
 
 
 
30x30 
 
   
 

 
 
 
x-x 
 
 

N max-M corr. 
  413.34 0.79 SSA 60.1 57.6 348 4.03 3.81 15 vérifiée 

N min –M corr.  
 32.17 3.99 SSA 13.7 -8.3 348 1.1 0 15 vérifiée 

M max- N corr.  
 89.02 9.45 

SSA 33.6 -13.3 348 2.64 0 15 vérifiée 

 
y-y 

N max-M corr. 
  413.34 5.08 SSA 74.8 43.4 348 5.26 2.58 15 vérifiée 

N min –M corr.  
 32.17 12.91 SSA 36.2 -77 348 3.37 0 15 vérifiée 

M max- N corr.  
 65.79 28.95 

SSA 80.1 -
178.1 

348 7.53 
0 

15 vérifiée 



Chapitre V                                                                                            ferraillages des éléments.                                                              

 

125 

 

 

� Condition de nom fragilité : 

db
de

de

fe

f
A

s

st ⋅⋅
⋅−
⋅−⋅⋅=

185.0

455.023.0 28
min

 

Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants : 

� poteaux 35x35 (s-sol ; RDC et 1er
 étage) 

 
Section 

 

 
Sollicitation 

 
N 

(KN) 
 

 
M 

(KN.m) 

 
Fe 

MPa 
 

 

 
d 

(m) 
 

 
b 

(m) 

 
Amin 

(cm²) 

 
Aadop 

   (cm²) 

 
Obs 

 
 
 
 

35x35 
 

 
 

x-x 

N max-M corr. 
 

710.60 0.23 400 0,35 0,33 3,37 16.08 cv 

N min –M corr. 
 

128.30 0.52 400 0,35 0,33 3,49 16.08 cv 

M max- N corr. 
 

492.39 4.91 400 0,35 0,33 3,74 16.08 cv 

 
 

y-y 

N max-M corr. 
 

710.60 5.69 400 0,35 0,33 3,65 16.08 cv 

N min –M corr. 
 

128.30 6.9 400 0,35 0,33 6,00 16.08 cv 

M max- N corr. 
 

308.37 25.65 400 0,35 0,33 2.02 16.08 cv 

 
 
� poteaux 30x30 (2ème et 3ème jusqu'à 5ème  étage). 

 

 
Section 

 

 
Sollicitation 

 
N 
(KN) 

 
M 
(KN.m) 

 
Fe 
MPa 

 
d 
(m) 
 

 
b 
(m) 

 
Amin 

(cm²) 

 
Aadop 
(cm²) 

 
Obs 

 
 
 
 

30x30 
 

 
 

x-x 
 
 

N max-M corr. 
 

413.34 0.79 400 0,3 0,28 2,49 10,3 cv 

N min –M corr. 
 

32.17 3.99 400 0,3 0,28 0.89 10,3 cv 

M max- N corr. 
 

89.02 9.45 400 0,3 0,28 1.15 10,3 cv 

     y-y 

N max-M corr. 
 

413.34 5.08 400 0,3 0,28 2,88 10,3 cv 

N min –M corr. 
 

32.17 12.91 400 0,3 0,28 0,80 10,3 cv 

M max- N corr. 
 

65.79 28.95 400 0,3 0,28 0,82 10,3 cv 
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� Vérification de la quantité d’armatures transversales : 

Avec : Rbu =1.88 Mpa                         ʎg  ≥ 5  

            Rbu =1 Mpa                                ʎg  ≤5 

 
 

 

 

 

� Conclusion : 

Toutes les conditions à l’ELS sont vérifiées ; Le ferraillage adopté est comme suit : 

  

 
Section 

 

h 
(m) 

b 
(m) 

H 
(m) 

hp 

(m) 
H0 
(m) 

Lf 

(m) 
ʎT UV Rb 

mpa 
Rbu 
mpa 

obs 

35x35 
 

0.35 0.35 3,91 0,3 3,61 2,55 4,76 0.04 0,25    1 CV 

35x35 
 

0.35 0.35 3,06 0,3 2,76 1,95 5,58 0.075 0,25  1.88 CV 

30x30 
 

0.3 0.3 3,06 0,3 2,76 1,95 6,50 0.075 0,35  1.88 CV 
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V-2)  Ferraillage des poutres : 

      Les poutres sont des éléments non exposée aux intempéries et sollicitées par des moments 
de flexion et des efforts tranchants. 

      Le calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations les plus défavorables dans 
chaque élément en considérant la fissuration comme étant peu nuisible. 

 

 V-2-1)  Recommandations du RPA99 :  

V-2-2)  Armatures longitudinales : 

    Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur tout la longueur de la  
 
poutre est de : 0.5 % en tout section.  

 
- Poutres principales (25x30) cm2:            Amin = 0.005 x 25 x 30= 3.75 cm2 

                - Poutres secondaires (25x30) cm2 :           Amin = 0.005 x 25x 30 = 3.75   cm2 

 
 Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est : 

 

→ 4%  en zone courante. 
→ 6%  en zone de recouvrement. 

• Poutres principales : 

      A max   = 0.04 x 25 x 30 = 30 cm2             (en zone courante). 

 A max =    0.06 x 25 x 30  = 45 cm2            (en zone de recouvrement). 

 

• Poutres secondaires : 

               A max = 0.04 x 25 x 30 = 30  cm2                (en zone courante). 

A max = 0.06 x 25 x 30  = 45 cm2               (en zone de recouvrement). 

 

V-2-3)   Calcul des armatures longitudinales : 

   Dans le cas d’une flexion simple, on a les étapes de calcul suivantes : 

Soit : 

                stA  : Section inférieure tendue ou’ la moins comprimée selon le cas. 

               scA  : Section supérieure la plus comprimée. 

          Mu : moment de flexion.    
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On calcul le moment réduit :    
bc

2
u

fbd

M=µ
  

fbc = θγ ×
×

b

cf 2885,0
,        courante)situation (2,145,1 MPafbcb =→=γ                               

                                 
le)accidentelSituation  (74.2115,1 MPafbcb =→=γ

 

=stσ  
s

ef

γ
  ,              courante)situation (34815,1 MPasts =→= σγ

 

                                 )accidentelsituation (4001 MPasts =→= σγ
 

 

 Si : µ ≤  µ = 0.392                     ��� (Les armatures comprimées ne sont pas 
nécessaires) 

                                

                 Ast =
s

u

d

M

σβ
.                                 

 

 

 Si : µ ≥ µ = 0.392                       ���  (Les armatures comprimées  sont  nécessaires) 

   

On calcul:         
lu

bcrl

MMM

fbdM

−=∆
= 2µ

 

Avec : 

Mr : moment ultime pour une section simplement armée. 

Mu : moment maximum à l’ELU dans les poutres. 

 

� Armatures tendues :         

( ) ssr

r
st cd

M

d

M
A

σσβ '−
∆+=  

� Armatures comprimées :  

 ( ) s
sc cd

M
A

σ'−
∆=  

 

 

b 

 h 

Ast 

d AN 

c 

b 

Mu 
Ml ∆M 

A’S A’S 

ASt2 ASt1 
AS 
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V -2-4)   Le calcul des sections d’armatures est donné par les tableaux  suivants: 

Ferraillage des poutres principales et secondaires zone̋  Iʺ : 

• Poutres  principales : 

 

 

 

• Poutres secondaires : 

 

 

 

 
Ferraillage aux 

appuis ELU barre 

    
M a  ( kn .m) 

 
obs 
 

     A
cal 

  

    ( cm
2
)                

 

CNF 
Amin  

( cm
2
) 

 

  A
ad 

(cm
2
) 

 

 
     Choix d  barres 
 

 
 
 
 
 
         
 

Zone 
I 

 
 

 
 
 
 

Aux travées 
 

ELU 606 19.47 SSA 1.77 0.83 4.62 3HA14 

ACC 608 25.71 SSA 2.36 0.83 4.62 3HA14 

ELU 611 34.25 SSA 3.17 0.83 4.62 3HA14 

ACC 612 25.86 SSA 2.37 0.83 4.62 3HA14 

ELU 613 34.94 SSA 3.23 0.83 4.62 3HA14 

ACC 615 25.27 SSA 2.31 0.83 4.62 3HA14 

ELU 616 34.69 SSA 3.21 0.83 4.62 3HA14 

ACC 619 18.75 SSA 1.71 0.83 4.62 3HA14 

 
 

Aux appuis 
 

ELU 606 -50.49 SSA 4.31 0.83 6.79 3HA12+3HA12 (chapeaux) 

ACC 608 -62.22 SSA 5.25 0.83 6.79 3HA12+3HA12 (chapeaux) 
ELU 611 -71.07 SSA 5.96 0.83 6.79 3HA12+3HA12 (chapeaux) 
ACC 612 -59.74 SSA 5.05 0.83 6.79 3HA12+3HA12 (chapeaux) 
ELU 613 -70.81 SSA 5.94 0.83 6.79 3HA12+3HA12 (chapeaux) 
ACC 615 -58.99 SSA 4.99 0.83 6.79 3HA12+3HA12 (chapeaux) 
ELU 616 -73.17 SSA 6.12 0.83 6.79 3HA12+3HA12 (chapeaux) 
ACC 619 -45.80 SSA 3.92 0.83 6.79 3HA12+3HA12 (chapeaux) 

 
Ferraillage aux 

appuis ELU barre 

 
 
M a  ( kn .m)   

 
obs 
 

   

A
cal

( cm
2
)                

 

CNF 
Amin 
Cm2 

 

 

A
ad

(cm
2
) 

 

  
 Choix de  barres              
 

 
 
 

 
 
 
 

Zone 
I 
 

 

 
 
 
Aux  
travées 

 
 

ACC 620 14.67 SSA 1.33 0.83 4.62 3HA14 

ELU 622 7.89 SSA 0.71 0.83 4.62 3HA14 

ACC 589 40.99 SSA 3.32 0.83 4.62 3HA14 

ELU 599 13.79 SSA 1.25 0.83 4.62 3HA14 

ACC 596 15.57 SSA 1.41 0.83 4.62 3HA14 

   
 
 
Aux 
appuis 

 

ACC 620 -15.99 SSA 1.41 0.83 4.62 3HA14 

ELU 622 -8.80 SSA 0.78 0.83 4.62 3HA14 

ACC 589 -40.89 SSA 3.02 0.83 4.62 3HA14 

ELU 599 -14.97 SSA 1.32 0.83 4.62 3HA14 

ACC 596 -16.57 SSA 1.46 0.83 4.62 3HA14 
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Ferraillage adopté pour les poutres zone̋ Iʺ : 

� Poutre  principale : 

� Aux appuis : 

On opte : 3HA12+3HA12 (chapeaux) = 6.79 cm2  

� Aux travées : 

On opte :   3HA14 =4.62 cm2  

� Poutres secondaires : 

� Aux appuis : 

On opte : 3HA14 = 4.62 cm2  

� Aux travées : 

On opte :   3HA14 =4.62 cm2 

 
Vérification RPA 99 modifié 2003 : 
 
Minimum du RPA : 
 

• Poutre principales : Amin = 0,005 ´ 25´30 = 3.75cm2. 
-Aux appuis : 

          Aado = 6.79cm² > 3.75 cm² ………………………. CV 

-Aux travées ; 

          Aado = 4.62cm² > 3.75 cm² ………………………. CV 

• Poutre secondaire : Amin = 0,005 ´25´30 = 3.75 cm 2. 
-Aux appuis : 

      Aado = 4.62cm² > 3.75 cm² ………………………. CV 

-Aux travées ; 

        Aado = 4.62cm² > 3.75 cm² ………………………. CV 
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V-2-5)  Vérification à l’ELU : 
V-2-5-1)  Vérification de la condition de nom fragilité : 

              
e

t28
min

f

.f..23.0
A

db=   

• Pour les poutres principales (25 × 30) :    Amin = 0.83 cm². 

• Pour les poutres secondaires (25× 30) :    Amin = 0.83 cm². 
 

 Adoptée > Amin                     La condition de non fragilité est vérifiée. 

 

V-2-5-2)  Vérification de l’effort tranchant :  (Art. A.5.1 BAEL91 modifié en 99) 

Les poutres soumises à des efforts tranchants sont justifiées vis-à-vis de l’état limite 

ultime, cette justification est conduite à partir de la contrainte tangente «uτ », prise 

conventionnellement égale à : 
bd

Tmax
u

u =τ        

max
uT : Effort tranchant max à l’ELU. 

• Poutres principales MPa65.1
275250

1063.113 3

=
×

×=uτ  

• Poutres secondaires MPa930.0
275250

1097.63 3

=
×
×=uτ

   

 

 

V-2-5-3)  Etat limite ultime du béton de l’âme : (Art A.5.1.21/ BAEL91 modifié 99) 

       Dans le cas où  la fissuration est peu nuisible  la contrainte doit vérifier :   

.34.45,
2.0

min 28 MPaMPa
f

b

c
u =








=≤

γ
τ

 
 

• Poutres principales : 34.1=uτ   < 4.38 MPa    CV 

• Poutres secondaires : 93.0=uτ < 4.38 MPa                 CV  

V-2-5-4)  Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales :  

(Art A.5.1.32/ BAEL91 modifié 99) 

   Si 0
0,9d

M
T u

u >−
   

on doit prolonger au delà de l’appareil de l’appui une section d’armatures 

pour équilibrer un moment égal à : 
0,9d

M
T u

u −  
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D’ou  .
d9,0

M
V

f

15,1
A u

u
e

s 






 −≥  

• Poutres principales :        078.287
0.2750.9

99.35
113.63 <−=

×
−   

• Poutres secondaires :  066.124
0.2750.9

46.65
63.82 <−=

×
−  

 Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires. 

 

 

V-2-5-5)  Influence de l’effort tranchant sur béton au niveau des appuis : 

   (Art A.5.1.32/ BAEL91 modifié 99) 

b

c
uu

bd
TT

γ
28f9.0

40.0
×××

=≤  

• Poutres principales : 

kNu 75.618
1.15

10250,250,2750,9
4.0T  113.63KNT

3

u =×××××=<= .  

• Poutres secondaires   

 kNu 04.538
1.15

10250,250.2750,9
4.0T  63.82KNT

3

u =×××××=<=  

              La condition est vérifiée. 

 

V-2-5-6)  Vérification de la contrainte d’adhérence acier-béton :  

(Art. A.6.1,3/ BAEL91 modifié en 99) 

La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour l’ancrage  des armatures : 

      3.15MPax2.15.1f 28 ==Ψ= tsseτ  

La contrainte d’adhérence au niveau  de l’appui le plus sollicité doit être : 

 

  

 
Σ Ui =3 × (Ф1 + Ø2 ) ( 

�

�
+ 1) = 3× (1.2 + 1.4) ( 

�

�
+ 1)   

  

ΣUi = 20.046 cm 

• Poutre principale: 

        

aciers, de périmétre le:          Avec    
9.0 ∑
∑

= U
Ud

Tu
seτ

MPa
Ud

T

i

u
se 44.2

04.205.279.0

²1014.12

9.0
=

××
×=

∑
τ
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• Poutre secondaire :       

   

                     CV. 

 

V-2-6)  Calcul de la longueur de scellement des barres : 

    Elle correspond à la longueur d’acier adhérent au béton nécessaire pour que l’effort de 

traction ou de compression demandé à la barre puisse être mobilisé. 

      
s

e
sl τ

φ
×
×=

4

f 
         Avec     MPatsu 835.2f6.0 28

2 == ψτ  

• Pour  Φ 14 :           ls = 49.3cm. 

 

Les règles du (Art.6.A.1/ BAEL91 modifié 99) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne 

terminé par un crochet normale est assuré l’lorsque la longueur de la partie encrée, mesuré 

hors crochet, est au moins égale à 0.4 ls pour les aciers H.A. 

 

• Pour  Φ 14 :           la = 19.75 cm. 

 

V-2-6-1)  Calcul des armatures transversales : (A.2.12/ BAEL91 modifié 99) 

Le diamètre des armatures transversales est : 








 Φ≤Φ lt

bh
;

10
;

35
min = ( 

��

�	
  ,

��

�� 
 , 1.4  )= (0.85 ; 2.5, 1.4) cm. 

Soit  tφ =8 mm. 

�� =
�����

4
=

6.67

4
= 1.66��� 

 On choisira  At. = 4HA8 = 2.01 cm²    Pour les cadres et les étriers.    

 

V-2-6-2)  Calcul des espacements : 

• Zone nodale :          






 Φ≤ cm30,12,
4

h
minS Lt

                

( )cmSt 30,8.16,5.7min≤  

- Poutres principales    cmSt 5.7=  

- Poutre secondaire    cmSt 5.7=  

• Zone courante :        
2

h
S'

t ≤
                                      

 

MPa
Ud

T

i

u
se 26.2

04.205.279.0

²1025.11

9,0
=

××
×==

∑
τ
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• Poutre principales     cmSt 15=   

• Poutre secondaire    cmSt 15=  

 

V-2-7) Vérifications à l’ELS : 

 Etat limite d’ouverture des fissures : 

   La fissuration dans le cas des poutres étant considéré peu nuisible, alors cette  

vérification n’est  pas nécessaire. 

 

V-2-7-1) Etat limite de déformation du béton en compression :                                                                           

Il faut vérifier la contrainte  dans le béton :  

bc K.σσ =s MPafcbc 156,0 28 ==≤σ                 Avec  � =
���×�

��×�
 

Et à partir des tableaux, on extrait les valeurs de β1 et K.                                                                                                

La contrainte dans l’acier est      
Ad

M s
s

1β
σ =  

Avec :    

            A : Armatures adoptées à l’ELU 

 

Les résultats des vérifications à l’ELS sont donnés dans les tableaux suivants : 

 Poutres principales et secondaires sans voiles : 
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• Aux appuis : 

 

• Aux travées : 

 

 

 

 

 
Vérifications à 
l’ELS  

 
           
combinaison 

 
 
 MS

 max   
 (kn.m)   

   
A

adoptée 

 
(cm

2
)                

 

� 
 

  
  

!1 
     

     "s 
 
"bc 

 
"bc 

 
Obs 

 
 

 
Poutre 

principale 
 

ELS -58.39 6.67 0.012 0.981 248.2 257.35 1.03 15 CV 

ELS -57.04 6.67 0.012 0.981 248.2 251.41 1.01 15 CV 

ELS -70.64 6.67 0.016 0.978 212.3 246.15 1.15 15 CV 

ELS -54.80 6.67 0.012 0.981 248.2 241.53 0.97 15 CV 
ELS -52.93 6.67 0.012 0.981 248.2 233.29 0.94 15 CV 
ELS -52.01 6.67 0.012 0.981 248.2 229.23 0.93 15 CV 
ELS -44.30 6.67 0.012 0.981 248.2 195.25 0.79 15 CV 

 
 
 

    Poutre 
secondaire 

 
 
 
 

ELS -18.36 4.62 0.007 0.985 318.3 149.95 0.47 15 CV 
ELS -16.27 4.62 0.007 0.985 318.3 132.88 0.42 15 CV 
ELS -15.27 4.62 0.007 0.985 318.3 124.72 0.39 15 CV 
ELS -13.21 4.62 0.007 0.985 318.3 107.89 0.34 15 CV 
ELS -10.79 4.62 0.007 0.985 318.3 88.12 0.27 15 CV 
ELS -8.30 4.62 0.007 0.985 318.3 67.79 0.23 15 CV 
ELS -5.65 4.62 0.007 0.985 318.3 46.15 0.15 15 CV 

 
Vérifications à 

l’ELS  

 
           
combinaison 

 
   MS 

max   
   (kn.m)   

   A
adoptée 

 
(cm

2
)                

 

� 
 

  
  

!1 
 

"s 
 

"bc 
 

"bc 
 

obs 

 
 
 
 
 

Poutre principale 
 

ELS 39.4 4.62 0.007 0.985 318.3 321.8 1.01 15 CV 

ELS 35.24 4.62 0.007 0.985 318.3 287.82 0.91 15 CV 

ELS 47.64 4.62 0.007 0.985 318.3 389.10 1.22 15 CV 
ELS 35.81 4.62 0.007 0.985 318.3 292.48 0.92 15 CV 
ELS 34.82 4.62 0.007 0.985 318.3 284.39 0.89 15 CV 
ELS 35.35 4.62 0.007 0.985 318.3 288.73 0.9 15 CV 
ELS 34.58 4.62 0.007 0.985 318.3 282.43 0.88 15 CV 

 
 
 
 

Poutre 
secondaire 

 
 
 
 

ELS 20.32 4.62 0.007 0.985 318.3 165.96 0.52 15 CV 
ELS 22.42 4.62 0.007 0.985 318.3 183.11 0.57 15 CV 
ELS 20.02 4.62 0.007 0.985 318.3 163.51 0.50 15 CV 
ELS 17.14 4.62 0.007 0.985 318.3 139.99 0.43 15 CV 
ELS 13.99 4.62 0.007 0.985 318.3 114.26 0.35 15 CV 
ELS 11.02 4.62 0.007 0.985 318.3 90.01 0.28 15 CV 
ELS 6.71 4.62 0.007 0.985 318.3 54.8 0.17 15 CV 
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V.2.7-2) Etat limite de déformation :  

 

� Calcul de la flèche : 

La valeur de la flèche est :
            500

f
..10

f
2 L

IE

LM

fvv

s =≤
×

=
 

f  : La flèche admissible  

VE  : Module de déformation différé 

MPafE cV 87.108182537003700 33
28 =⋅=⋅=  

fvI  : Moment d’inertie total de la section droite homogénéisée par rapport au CDG de la 

section. 

                                           V
fv

I
I

λµ ⋅+
⋅

=
1

1.1 0  

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

de la section. 

( ) ( ) ( )2
2

0
1

2
0

00

3
2

3
10

0 cyA15
2

h
y

12

h
h.bb

3

yyb
I −+















 −+−++⋅=  

0
1 B

S
y

xx=  ;     

Sxx : moment statique par apport à l’axe xx passant par le centre de gravité de la section ; 

B0 : la section homogénéisée. 

• Sens transversal, la flèche admissible :  

mm
L

8.9
500

4900

500
fmm 7.05f ===≤=   

• Sens  longitudinal, la flèche admissible :  

mm
L

2.7
500

3600

500
f mm 4.49f ===≤=    (condition vérifier). 
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Ferraillage des Voiles :  
 
 Introduction :  
 
Un voile est un élément structural  de contreventement qui soumit à des forces verticales et 
horizontales.  Donc le ferraillage des voiles consiste à déterminer les armatures en flexion 
composée sous l’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) et aux 
surcharges d’exploitation (Q), ainsi sous l’action des sollicitations horizontales dues aux 
séismes. 
 
Pour faire face à ces sollicitations, on doit prévoir trois types d’armatures : 

• Armatures verticales.  
• Armatures horizontales. 

• Armatures transversales.  
 

Dans le but de faciliter la réalisation et les calculs, on a décomposé le bâtiment en quatre 
zones : 

• Zone I : S sol. 
• Zone II : RDC, 1ere étage.  

• Zone III : 2ème, 3ème ,4ème, 5ème  étage. 
 
V.3 Ferraillage des trumeaux : 
 
     Les trumeaux sont sollicités en générale en flexion composée avec un effort tranchant, 
cependant l’application des règles classiques de béton armé n’est possible que si la structure 
considérée est contreventée par des voiles suivant deux directions orthogonales dans ce cas le 
calcul des trumeaux se fera suivant la direction de leur plan moyenne. Ce qui est le cas dans 
notre ouvrage. 
 
V.3.1Méthode de calcul : 
 
M, N leur valeurs seront tirés du logiciel robot. 
 
V.3.2 Excentricité 

� = ����  

V.3.3 Calcul de la hauteur utile d : 
 
Trois possibilités se présentent : 
 

a) - La première consiste à choisir le ferraillage du potelet comme étant les armatures 
tendues qui seront calculées (leur nombre sera de 4 barres). Déterminer la hauteur utile par 
rapport à leur centre de gravité et de calculer le ferraillage (schéma 1). 
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Remarque : Si la section est trop importante et que l’on ne peut pas choisir 4 barres, on passe 
à la deuxième option. 
 
b)- La deuxième consiste à disposer les armatures tendues de calcul dans la zone d’extrémité 
(L/10). Choisir le centre de gravité des armatures à disposer dans cette zone (par rapport à 
L’espacement des armatures) et  calculer la hauteur utile correspondante. Ainsi on peut 
Calculer les armatures liées à cette zone (schéma 2). 
 
Remarque : Si la section est trop importante et qu’elle ne peut pas être disposée dans cette 
zone d’extrémité, alors on passe à la troisième option. 
 
c)- La troisième option consiste à disposer toutes les armatures tendues de calcul sur toute la 
longueur  l t. Déterminer leur centre de gravité et calculer le ferraillage correspondant  
(schéma 3). 
 
V.3.4 La longueur de la zone tendue. 

�� = �	
��	
�  +  �	�� × � 

� = �
� ± � × �

�  

Avec : 
 
B: Section du béton 

 I: Moment d’inertie  I=
�×ℎ�

��  

Y : Bras de levier       � = �
� 

 

V.3.5 Calcul du moment par rapport à l’axe de symétrie des armatures tendues : 

� = �� − �� �� − �
2  

Si :   �� > 0               ($%&'$()*) 

Si :   �� < 0          (')-.%�//()*) 

 
V.3.6 Ferraillage : 

A.  Armatures verticales :       01= 
2

3456 + 7
58            

9 = �
: × �� × ;�� 
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A.  Armatures horizontales : 
• Exigence du RPA 99 version 2003 (Art 7.7.4.1) : 
- Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de 

10Ø 
- 0< ≥ 0,15% (: × ℎ) 
- Les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur. 
- Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 

1/10 de l’épaisseur pour les armatures au potelet. 

• Exigence du BAEL91 (Art A.8.2.4) : 

01 ≥ 0C4  

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.  
Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingles au 
mètre carré. 
 

D. Armatures de coutures : 

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de 
coutures dont la section est donnée par la formule : 

u

e
vj

TT

f

T
A

4.1

1.1

=

=
 (Article 7.7.4.3/RPA99/ modifie 2003) 

Tu: Effort tranchant calculé 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. 

• 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. 
 

• Espacement : 
 

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire : 

ESG ≤ 1,5 × e
SG ≤ 30 cm    MNO PP/  RSTUVUWXYYZ.\ 
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e : épaisseur du voile. 

Aux extrémités des voiles l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la 
longueur du voile. Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15 cm. 
 

• Les longueurs de recouvrement : 

Les longueurs de recouvrement 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.3.7 Vérifications : 

A. Exigence de RPA : 

Zone tendue: 01 ≥ 0,2% :�1                                  (Art 7.7.4.1) 
Globalement dans le trumeau: 01 ≥ 0,15% �      (Art 7.7.4.2) 
 

Zone courante : 

On doit vérifier que :100] > 0.10% × 8 × � 
0]: Section d’armature dans la zone courante. 

 

B. Exigence du BAEL : A`ab = c×defg
dh  

V.3.8 Vérification à l’ELS : 

On doit vérifier que�� ≤ ��=15 Mpa 

AB

N
b ⋅+

=
15

σ  

Avec :      Nser : Effort normal applique  

   B    : Section du béton  

      A   : Section d’armatures adoptée 

V.3.9 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

Selon le RPA 2003 : 

282.0 cbb f=≤ ττ  
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Lb

T
b 9.0×

=τ  

uTT ⋅= 4.1  

Avec :   b : Epaisseur  du voile. 

d : Hauteur utile (d = 0.9 h). 

h : Hauteur totale de la section brute. 

 
Selon le BAEL91: Il faut vérifier que : 

Lb

T u
u

uu

9.0×
=

≤

τ

ττ

 

   i�= 
�

jk × 0.64 × ;mn�/o 

 

 Exemple de calcul : 

Nous prenons comme exemple de calcul le voile (L=3.25m). 

 
Zone I : S SOL (cas accidentel). 
 

L=3.25 m 

� = 0.20 - 

� = 0.65 -� 

� = 0.57 -q 

�	
� = 1863.35r�. - →�mst = 687.29r� (effort de compression) 

La hauteur utile d : 

1er cas: 
 
d= L – (CDG des armatures du potelet)= 325 – (5+4) = 316cm 
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1.  Calcul de l’excentricité : 

� = 2v
7v = �wxo.oy

xwz.�{ = 2.71m  

Le centre de pression se trouve en dehors de segment limité par les armatures, d’où la section 
est partiellement comprimée. 

2. Calcul des contraintes : 

�	
� = 7
| + 2×C

} = xwz.�{
~.xy + �wxo.oy× �.xo

~.yz = 6385.89KN/m2 

�	�� = 7
| − 2×C

} = xwz.�{
~.xy − �wxo.oy× �.xo

~.yz = −4271.15 KN/m2 

3.  Calcul de la longueur de zone tendue : 

�1 = �	
��	
� + �	�� × � = 6385.89
6385.89 + 4271.15 × 3.25 = 1.94- 

 

4. Calcul du moment par rapport à l’axe de symétrie des armatures tendues 

� = �� − �� �� − �
2� = 1863.35 − 687.29 �3.16 − 3.25

2 � = 808.35r�. - 

5.  Ferraillage du voile : 

A. Armatures verticales :  

9 = �
:��;�� &��':  ;�� = 0.85 × ;m�w��� = 0.85 × 25

0.85 × 1.15 = 21.74��& 

 

9 = 2
�4f�kv = w~w.oy×�~�

�~×o�xf×��.zq = 0.018<9 = 0.392 SSA 

� =0.991 

 

01 = �
���� + �

�� = 808.35 × 10o
0.991 × 316 × 400 + 687.29 × 10

400 = 23.63 '-� 

4HA32=32.17 cm2 
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Pour un meilleur choix du diamètre on va calculer la section d’acier pour le 2éme cas. 

 

2ème cas: 

d= L – [(L/10)/2] = 325 -16.25= 308.75cm 

 

1.  Calcul de l’excentricité : 

� =2.71m  

Le centre de pression se trouve en dehors de segment limité par les armatures, d’où la section 
est partiellement comprimée. 

2.  Calcul des contraintes  

�	
� = 6385.89KN/m2 

�	�� = −4271.15 KN/m2 

3.  Calcul de la longueur de zone tendue : 

�1 = 1.94- 

4.  Calcul du moment par rapport à l’axe de symétrie des armatures tendues 

� = �� − �� �� − �
2� = 1863.35 − 687.29 �3.0875 − 3.25

2 � = 858.18r�. - 

 

5.  Ferraillage du voile : 

A. Armatures verticales :  

9 = �
:��;�� &��':  ;�� = 0.85 × ;m�w��� = 0.85 × 25

0.85 × 1.15 = 21.74��& 

 

9 = 2
�4f�kv = wyw.�w×�~�

�~×o~w.zyf×��.zq = 0.02 < 9 = 0.392 SSA 

� =0.990 
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01 = �
���� + �

�� = 858.18 × 10o
0.990 × 308.75 × 400 + 687.29 × 10

400 = 24.20 '-� 

Soit 4HA25+2HA20 = 25.91 cm2    St= 10m         c=5cm 

Calcul des armatures verticales dans tout le voile : 
Détermination de la zone courante : Lc 

Lc = L – (L/10+ L/10) = 325 – 65 = 260 cm. 

 

 

Armatures verticales de la zone courante : 

0m = 0.10% × �' 

Avec : 

�m= la section de la zone courante. 

�m = 2.6×0.20= 0.52m² 

A� = 0.10% × Bc =0.001× 5200= 5.2cm² 

Soit  2×(10HA8)   espacement=25cm 
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Aadopté = 20HA8= 10.04 cm² 

 Section adoptée pour la zone tendue 

À L/10:       Aadopté = 25.91 cm² 

À L= 161.5 cm:    Aadopté = 12HA8 = 6.02cm² 

Atotal= 25.91+6.02 =31.93 cm² 

♦ Section minimale pour la zone tendue  
La section minimale qui est donnée par le RPA est : 

0	�� = 0.2%:�1 = 0.002 × 20 × 194 = 7.76cm2 

ALT adopté=31.93'-�.>0	��= 7.76cm²  

 

♦ Section minimale dans tout le voile (Article 7.7.4.3 RPA 99 modifié2003) 

0	�� = ( 0.15%�) = 0.0015 × 0.72 = 10.8'-� 

Av  = 31.93cm² > 10.8 cm² 

La section totale adoptée est de 32.93cm²  (2(�Y���)+(4HA25+2HA20)) 

 

B. Armature horizontale       

0� ≥ -&� �0�
44  ; 0.15%�� = -&�(7.98; 10.8) = 10.8 '-� 

Soit 0� = 15�010 = 11.77 '-²  &��':   �1 = 25 '- 

c. Armature transversale :  

Les deux nappes d’armature sont reliées par 4 épingles en HA8 par mètre carré de surface 
verticale. 

6.  Vérification à l’ELS 

 On doit vérifier que �� < ��� = 15 ��& 

�� = ��� + 150 = 91.52 × 10o
0.72 × 10x + 15 ×  31.93 × 10� = 0.119��& 

�� = 0.119 < ��� = 15 ��& 

7. Vérification de la contrainte de cisaillement  

A. D’après le RPA 99 version 2003  

i� ≤ i�̅ = 0.2;m�w = 5 ��& 
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i� = �
: × 0.9�  = 1.4 × 225.52

0.20 × 0.9 × 3.25 × 10o = 0.54��& 

i� = 0.54��& ≤ i�̅ = 5 MPa. 

 

A. D’après BAEL91 

 
i� ≤ i�̅ 

i� = ��:� = 225.52
0.20 × 0.9 × 3.25 × 10o = 0.38��& 

i�̅ = 1
�� 0.64;mn�/o = 4.75 ��& 

i� = 0.38 ≤ i�̅ = 4.75 ……………………..Condition vérifiée  
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voil 

 

L(m) 

 

e(m) 

 

B(m
2
) 

 

I(m
4)

 

 

cas 

 

Nu(KN) 

 

M u 
(kn.m) 

 
 

Obs 
 

���� 

 

Mpa 

���� 

 

Mpa 

 

 ¡(m) 

 

d(m) 

 

M 

Kn.m 

�¡ 
 

Cm2 

�¡ ��� 

 

Cm2 

�¡ ��� 

 

Cm2 

�¢ 

 

Cm2 

�¢ �£¤¥ 

 

Cm2 

 

T 

KN 

�¡¤¡ 

 

Cm2 

�¡¤¡ RU¦ 

 

Cm2    

    

�¡¤¡adop 

Cm2 

�§ 

 

Cm2    

 

 

Zone1 

3.25 0.20 0.65 0.57 1 687.29 1863.35 SPC 6.38 −¨. X© 1.94 3.08 858.18 X¨. XY 

 

25.91 

 

7.76 

 

5.2 

 

10.04 

 

225.52 

 

31.93 

 

10.8 

 

2(4HA25+2HA20) 
St= 10 cm 

 

2(10HA8) 

St = 25 cm 

 

�ª���Y 

Xª 

 
3.25 0.20 0.65 0.57 2 253.55 2210.07 SPC 6.7 -5.9 1.73 3.08 1839.25 21.53 

3.25 0.20 0.65 0.57 3 502.00 2209.01 SPC 7.09 -5.54 1.8 3.08 1474.84 23.07 

 

 

Zone2 

3.25 0.20 0.65 0.57 1 112.52 1716.10 SPC 5.08 -4.73 1.68 3.08 1551.53 15.61 

 

18.84 

 

6.8 

 

5.2 

 

10.04 

 

75.23 

 

23.86 

 

10.8 

2(6HA20) 
St= 10 cm 

 

2(10HA8) 

St = 25 cm 

 

�ª���Y 

Xª 

 

3.25 0.20 0.65 0.57 2 173.57 1815.17 SPC 5.45 -4.92 1.70 3.08 1561.32 17.22 

3.25 0.20 0.65 0.57 3 153.07 1600.2 SPC 4.81 -4.34 1.71 3.08 1376.37 15.15 

 

 

Zone3 

3.25 0.20 0.65 0.57 1 433.61 1009.35 SPC 3.48 -2.16 1.8 3.13 365.43 13.76 

 

14.32 

 

8.12 

 

5.2 

 

10.04 

 

16.88 

 

21.34 

 

10.8 

 
2(2HA20+4HA16) 

 
St= 10 cm 

 

2(10HA8) 

St = 25cm 

 

�ª���Y 

Xª 

 

3.25 0.20 0.65 0.57 2 93.94 1067.24 SPC 2.59 -2.33 1.71 3.13 915.057 9.09 

3.25 0.20 0.65 0.57 3 200.05 1012.65 SPC 4.95 -2.05 1.65 3.13 688.56 10.07 



 

 

147 

 

 

 
 
 

Vérification de la contrainte de cisaillement 

 

Vérification de contraintes de cisaillement 
vérification à l'ELS 

RPA V2003 BAEL 

Les zones Vu(KN) «¬ «¬ «¬ < «¬ «­(®¯�«­(®¥�) i� ≤ i�̅ Ns (KN) °±(²N³°±(²N³°± < °± 

Zone1 225.52 0.54 

 
 
5 

C.V 0.38 

 

4.75 C.V 91.52 0.119 15 C.V 

Zone2 75.23 0.17 5 C.V 0.12 4.75 C.V 81.00 0.116 15 C.V 

Zone3 16.88 0.04 5 C.V 0.02 4.75 C.V 120.38 0.174 15 C.V 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre VI : Etude de l’infrastructure. 
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Introduction : 

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission au sol 

des efforts apportés par la superstructure. Ces efforts consistent-en : 

             - Un effort normal : charge et surcharge verticale centrée. 

            -  Un moment qui peut être de valeur variable qui s’exerce dans les plans différents. 

Nous pouvons classer les fondations selon le mode d’exécution et la résistance aux 

sollicitations extérieures en deux types : 

1. Fondations superficielles : 

Utilisées pour des sols de grande capacité portante. Elles sont réalisées prés de la 

surface, (semelles isolées, semelles filantes et radier). 

2. Fondations profondes : 

Elles sont utilisés dans le cas des sols ayant une faible capacité portante ou dans les cas ou 
le bon sol se trouve à une grande profondeur, les principaux types de fondations profondes 
sont : 
       -Les pieux. 
      - Les puits.  

3. Choix du type de fondations : 

Le type de fondations est choisi essentiellement selon les paramètres suivants : 

 

• La stabilité de l’ouvrage (rigidité). 

• La Facilité de l’exécution (coffrage). 

• Economie. 

• La résistance du sol. 

• Le tassement du sol. 

• Le mode constructif de la structure. 

 

Pour le cas de la structure étudiée, nous avons le choix entre des semelles filantes et un 

radier général, en fonction des résultats du dimensionnement, on adoptera le type de semelle 

convenable. 

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 du sol  pour le calcul est σσσσsol = 1.8 bars. 

• Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 
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VI.1.1.Dimensionnement : 

 Semelle isolée :  
Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal serN  qui 

est obtenu à la base de tous les poteaux du RDC. 

sol

serN
BA

σ
≥⋅  

Homothétie des dimensions :   
 
-Poteaux carré : 

1=== K
B

A

b

a

                
 
-Poteaux rectangulaire : 
 

K
B

A

b

a ==  

 

Avec :           
sol

sN
B

σ
≥  

 
Exemple de calcul:     
 

²/180,62.710 mKNKNN solser == σ  

sol

sN
B

σ
≥ = 98.1

180

62.710 = m,  On a opté pour:   B = 2 m. 

 
 
Remarque : L’importance des dimensions des semelles entrain un chevauchement des 
fondations, alors il y’a lieu donc d’opter pour des semelles filantes.  
 
Semelles filantes : 

1. Semelles filantes sous voiles : 

 

���� ≥ ��
� = 	 � �


×�                               
 ≥ ��
�×����

 

 

Avec : 

B : Largeur de la semelle. 

L : Longueur de la semelle. 

G et Q : Charge et surcharge permanente revenant au voile considéré. 

σ sol : contrainte  du sol.  

B 

A 

a 

b 

Ns 

A 

Figure X.1 : Dimensions d’une fondation 
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Les résultats du calcul sont résumés dans les tableaux suivants : 

Voile Ns (KN) L (m) B (m) S (m²) = B × L 

VT1 1182.84 3.6 1.82 2×6.55 

VT2 1193.94 3.4 1.95 2×6.63 

VT3 153.88 1 0.85 2×0.85 

VT4 83.46 1 0.46 2×0.46 

VL1 550.12 3.9 0.78 2×3.04 

VL2 462.10 3.6 0.71 2×2.55 

Somme 41.16 

Tableau VI.1 : Surface de la semelle filante sous voiles. 

 

                                     �� =  ∑ �� = ��. ���² 

 

2. Semelles filantes sous poteaux : 

� Cas d'une semelle filante sous deux poteaux : 

 

 

 

       Figure VI -2 : semelle filante sous deux poteaux : 
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• Hypothèse de calcul : 

Une semelle est infiniment rigide et engendre une répartition linéaire de contraintes 

sur le sol. 

Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une surface plane telle que 

leur centre de gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges 

agissantes sur la semelle. 

• Etapes de calcul : 

Détermination de la résultante des charges :� =  ∑ �� 

Détermination de coordonnée de la résultante R : 

 

� =  ∑ ��. �� +  ∑ ��
�  

Détermination de la distribution par (ml) de la semelle : 

6

l
ep

                      
 Répartition trapézoïdale. 

6

l
ef                             Répartition triangulaire.  

Dans ce cas de calcul : 

                                                             P1              p2                     p3                     p4            p5 

)
3

1()
4

(

)
6

1(

)
6

1(

min

max

L

e

L

RB
q

L

e

L

R
q

L

e

L

R
q

×+=

×−=

×+=

                          XG = -8.57m   e3=0.08m                                                    

 L=17.15m  

 

                                                                     Figure VI-1 : Déceindre de charge sous poteaux 
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 Exemple de calcul :                                                                           

L=17.15m 

Charges transmises par le portique : 

Poteaux 
Ns = G + Q 

(KN) 
ei (m) N.ei (KN.m) M i (KN.m) 

1 410.49 -8.59 -3550.73 0.78 

2 710.62 -4.67 -3375.44 2.94 

3 234.71 0.08 17.60 17.42 

4 502.96 4.98 2464.50 10.94 

5 148.6 8.58 1263.1 4.14 

TOTAL 2008.38  -3216.17 36.22 

Tableau VI.3 : Détermination de la résultante des charges 

 

Détermination de la charge totale transmise par les poteaux : 

KNN s 38.2008=∑  

 

Coordonnées de la résultante des forces par rapport au C.D.G de la semelle :
( )

s

iis

N

MeN
e

∑

∑+∑
=

.
  e = -1.58m. 

 

Distribution de la réaction par mètre linéaire :
 

 

letrapézoidanRépartitiom
L

me ⇒==<−= 85.2
6

15.17

6
58.1

 

mlKN
L

q /83.116
15.17

)58.1(3
1

15.17

38.2008
)

4
( =







 −++=
 

Détermination de la longueur de la semelle : 

 

 

 

 On a opté pour B = 1 m (On arrondit la largeur de la semelle à 1m pour tenir compte 

éventuellement du poids propre de  la semelle). 

m

L
q

B
sol

65.0
180

83.1164 ==









≥
σ



Chapitre VI                                                                                          Etude de l’infrastructure 

 

152 
 

S = B x L = 1 x 17.15 =17.15m² 

Ainsi, on aura une surface totale de la semelle filante de:   

�� = �� + �� 

Avec:  

n : nombre de portiques dans le sens transversal. 

�� = � × � 

=×+×= 65.9215.176pS
122.2 m2

 

²36.16416.412.122 mST =+=  

Remarque : 

S bat = 354.31 m². 

Le rapport de la surface des semelles par rapport à la surface totale de la structure est de : 

46.0
31.354

36.164 ==
batiment

semelles

S

S

 

 La surface totale des semelles représente 46% de la surface du bâtiment. 

 

Conclusion :  
La surface totale des semelles filantes inférieure à 50% de la surface totale du bâtiment 

(ST< 50%), alors on opte pour des semelles filantes. 
 
Etude de la semelle filante 
Epaisseur de la semelle : 

!� ≥ 
 − #
� + $ 

Avec : 
B : largeur de la semelle. 
hs: Hauteur de la semelle. 
b : largeur du poteau dans le sens x. 
 

!� ≥ 
%#
� + $ = 

�&&%'$
� + $= 21.25cm 

 
On prend                      hs=35cm. 
 
b. Etude de la poutre de rigidité : 
Dimensionnement : 
��()

* ≤ !, ≤ ��()
�                         $�. ��-� ≤ .& ≤ .�. ��-� 

 
On prend :                      hp= 80cm 
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La hauteur : 
/
0 ℎ2 ≤ 32 ≤ 0

4 ℎ2                           40cm≤ 32 ≤ 53.3378 

 
On prend :                   bp = 50cm      
 
Donc les dimensions de la poutre de rigidité sont (50x80) cm². 
 
Ferraillage de la poutre : 

Le calcul des moments le long de la poutre se fera par les méthodes classiques de 
calcul en béton armé. 

Poteaux NU (KN) ei (m) N .ei  (KN.m) M i (KN.m) 

1 573.60 -8.65 -4961.64 1.04 

2 987.74 -4.75 -4691.76 4.02 

3 325.17 0.08 24.38 24.07 

4 697.07 4.9 3415.64 15.11 

5 206.03 8.5 1751.25 5.72 

TOTAL 2789.61  -4510.81 49.96 

 
Tab VI.3 : Sollicitations sur la poutre de rigidité. 

 

( )
U

iiU

N

MeN
e

∑

∑+∑
=

.
                        e =-1.6 m. 

9: = ;<
= (1 + 4×@

= ) =
0ABC.D/

/A./E (1 + 4(%/.D)
/A./E ) =117.13KN /m2 

 
 
d. Calcul des moments isostatiques: 
Travée 1-2 : 

�& = GH×�I

. =
��J.�'×'.*I

.  = 222.69 KN.m 

 
Travée 2-3: 

�& = GH×�I

. =
��J.�'×�.J$I

.  = 330.34 KN.m 

 
Travée 3-4: 

�& = GH×�I

. =
��J.�'×�.*I

.  = 350.53 KN.m 

 
Travée 4-5: 

�& = GH×�I

. =
��J.�'×'.�I

. =189.75 KN.m 
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Calcul des armatures dans les nervures :(les moments fléchissant sont repris par les 
nervures) : 
Sachant que : 

K = �
# × LI × M#-

             NH = �
O × L × ��P

 

Aux appuis : 
 

Appuis MA(KN.m) K O 
Au 

(cm²) 
A 

(adoptée) 
Ferraillage 

1 66.81 0.016 0.992 2.58 4.52 4HA12 

2 165.17 0.04 0.980 6.45 8.04 4HA16 

3 140.21 0.035 0.9825 5.49 6.15 4HA14 

4 175.27 0.044 0.978 6.86 8.04 4HA16 

5 56.93 0.014 0.993 2.19 4.52 4HA12 

 
Tableau VI-3 : Ferraillage de la poutre de rigidité au niveau des appuis. 

 
En travée : 

Travée 
M t 

(KN.m) 
K O 

Au 
(cm²) 

A 
(adoptée) 

Ferraillage 

1-2 189.28 0.047 0.9755 7.43 8.04 4HA16 

2-3 280.78 0.070 0.964 11.15 12.06 6HA16 

3-4 297.95 0.074 0.962 11.86 12.06 6HA16 

4-5 161.28 0.04 0.980 6.3 8.04 4HA16 

 
Tableau V-4 : Ferraillage de la poutre de rigidité en travée 

 
Calcul des  armatures transversales : Diamètre (BAEL 91 modifier 99/Art A.7.2.2) : 

∅ ≤ 8RS T
4E  ; V

/W  ; ∅XYZ               ∅ ≤ 8RS (BW
4E  ; EW

/W  ; 1278) 

 
Avec:  b, h : Les dimensions de la section de la poutre de rigidité. 
Donc le choix adopté est le suivant : HA10 
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On opte pour : At= 4HA10 =3.14cm2 
 
Armatures de peau: 
On prend comme armature de peau:  ∅ = 1288 
 
Vérification de l’espacement: 
 
L’espacement des armatures transversales est donné par le BAEL 91/Art  A.5.1.22: 
\] ≤ 8RS(0.9` ; 4078 ; 15∅)                    \] ≤ 8RS(67.5 ; 4078 ; 1878) 
 
On opte pour: St=15 cm 
Ainsi que, le RPA 2003 dans l’article 7.5.2.2 nous donne les relations ci-dessous : 

• Zone nodal : 

\] ≤ 8RS eT
f  ; 12∅ ; 3078g                 \] ≤ 8RS(20 ; 19.2 ; 3078) 

On opte pour: St=15 cm 
 

• Zone courante : 

�P ≤ (!
I )                            �P ≤ �&-� 

On opte pour:         St=20cm 
 
Vérification des conditions du RPA sur la section d’armatures transversales : 
Selon le RPA99 dans l’article, la section d’armatures transversales doit vérifier la condition  

• Zone nodal : 
hi > hkl; = 0.003 × \] × 3 

hi = 3.14780 > hkl; = 0.003 × 15 × 50 = 2.25780                 C V 

• Zone courante : 
hi > hkl; = 0.003 × \] × 3 

hi = 3.14780 > hkl; = 0.003 × 20 × 50 = 3780                 C V 
 
Vérifications : 
 A l’ELU : 
Condition de non fragilité: 
 
NH ≥ N��� 
 

N��� ≥ &.I'×#×L×MPI.
M�  =

&.I'×$&×J$×I.�
�&& = �. $Icm2 

• Aux appuis: 
Au=4.52cm² = 4.52 cm2 …………..….c v 
Au =8.04cm² > 4.52cm2 ………………c v 
Au =6.15cm² > 4.52cm2 ………………c v 
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• En travée : 
Au=8.04cm² = 4.52 cm2 …………..….c v 
Au =12.06cm² > 4.52cm2 ………………c v 
 
 Vérification aux cisaillements (Art 5.1.1 BAEL 91 modifiée 99). 
 

mH = �H
#×L < mHavec :�H�() : éffort tronchant max 

 

mH  = min (0.2
M-I.
n#

  ,  5MPA)= 4.34 MPA 

 

�H�() = GH×�
I = ��J.�'×�.*

I =286.96KN 

 

mH = I.�.*�×�&'

$&&×J$& = &. J��,( < mH ………….C V 

 
 
Vérification à l’ELS : 

Poteaux Ns(KN) ei (m) N.ei (KN.m) Ms (KN.m) 

1 148.6 -8.65 -1285.39 4.14 

2 502.95 -4.75 -2389.01 10.94 

3 230.37 0.08 17.27 16.62 

4 710.60 4.9 3481.94 2.94 

5 410.44 8.5 3488.74 0.78 

TOTAL 2002.96  3279.01 35.42 

 

( )
U

iiU

N

MeN
e

∑

∑+∑
=

.
                e =1.65 m. 

Calcul de qs :
      
G � = ∑ ��

�P
e� + '×�

�P
g = I&&I.*�

�J.�$ e� + '×�.�$        
�J.�$ g = �$&. �*o�/�� 

 
Calcul des moments isostatiques: 
 
Travée 1-2 : 

�& = G�×�I

. =
�$&.�*×'.*I

. =286.12 KN.m 

Travée 2-3: 

�& = GH×�I

. =
�$&.�*×�.J$I

. =424.42KN.m 

Travée 3-4: 

�& = GH×�I

. =
�$&.�*×�.*I

. =451.65KN.m 
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Travée 4-5: 

�& = GH×�I

. =
�$&.�*×'.�I

. =243.79 KN.m 

 

 
 
• Moments aux appuis : 

 
Ma  =0.3 × 243.79 = 73.14qS. 8 

Mb =8rst0.5(451.65 ; 243.79)u = 225.83qS. 8 

Mc =8rst0.4(424.42 ; 451.65)u = 180.66qS. 8 

Md =8rs(0.5(424.42 ; 286.12)) = 212.21qS. 8 
Me  =0.3 × 286.12 = 85.54qS. 8 

 
 

• Moments aux travées :   
-Travée 1-2 : 
�P=&. .$ × I�'. J* = I&J. IIv�. � 
 
-Travée 2-3: 
�P=&. .$ × �$�. �$ = '.'. * v�. � 
 
-Travée 3-4: 
�P=&. .$ × �I�. �I = '�&. J$ v�. � 
 
-Travée 4-5: 
�P=&. .$ × I.�. �I = I�'. Iv�. � 
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Diagramme des moments : 
 
 
73.14                     225.83                             180.66                                  212.21              85.54 
                              -                                       -                                         -                  
 
            +                                      +                                          +                             + 
 
 
   207.22                                383.9                                  360.75                        243.2 
 
M (kn.m) 

Figure: Diagramme me des moments. 
 
 
Vérification des contraintes: 
Vérification de la contrainte dans le béton (Art B.6.5,1 de BAEL 91) : 
On doit vérifier les conditions suivantes : 

wx = ky
z{×|}×~         Avec :    � = /WW×|y

V×~  et      wV� = �}
�{

 

 
Il faut que : �� ≤ �#- 
 
 
 
 

• Aux appuis : 

Appuis MA(KN) 
A adop 

Cm2 
� O k 

�� 
MPa 

�#- 
MPa 

�#- 
MPa 

obs. 

1 73.14 4.52 0.122 0.942 71.21 229.03 3.21 15 CV 

2 II$. .' 8.04 0.211 0.926 52.57 404.43 7.69 15 CV 

3 �.&. �� 6.15 0.163 0.934 60.76 419.35 6.9 15 CV 

4 I�I. I� 8.04 0.211 0.926 52.57 380.04 7.22 15 CV 

5 .$. $� 4.52 0.122 0.942 71.21 267.86 3.76 15 CV 

Tableaux : vérification des contraintes dans les appuis. 
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• Aux travées : 

Travée M t (KN) 
A adop 

Cm2 
� O k 

�� 
MPa 

�#- 
MPa 

�#- 
MPa 

obs. 

1-2 I&J. II 8.04 0.211 0.942 71.21 364.8 5.12 15 CV 

2-3 '.'. * 12.06 0.324 0.911 41.18 465.89 11.31 15 CV 

3-4 '�&. J$ 12.06 0.324 0.911 41.18 437.8 10.63 15 CV 

4-5 I�'. I 8.04 0.211 0.942 71.21 428.15 6.02 15 CV 

Tableaux : vérification des contraintes dans les travées. 
 
Conclusion : 
La vérification étant satisfaite alors les armatures calculées à l’ELU sont satisfaites. 
 
Ferraillage de la semelle dans le sens « B » : 
Le calcul des armatures se fera avec la méthode des bielles : 

 

N# = �HM ×(
�#)           
.×#×��P

   N��- :              �:� = � × w(�
�) × 100 

     w(�
�) = ∑ �x

� × �]
 

w(�
�) = 2002.96

2 × 17.15 = 58.39��/80 

 

hV = EB.4C×/W�×(0WWW%4EW)
B×4EW×4fB = 98.87880     Donc :   hV = 9.8878 0 

 
 On opte pour5HA16 = 10.05cm2 

 
Armatures de répartitions : 

h� = hV
4 = 10.05

4 = 2.051780 

On opte pour 4HA10=3.14 cm2 

 
Semelle sous voiles : 
Dimensionnement : 
On prend :             B=100cm. 
                              ℎx = 5078. 
 
Vérification de la contrainte du sol : 

wx�� = �x
� × � < wx�� = 2.5��r            

• wx�� = EEW./0×/W�

/WWW×4CWW = 1.41 ��r < wx�� = 2.5��r 
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• wx�� = fD0./W×/W�

/WWW×4DWW = 0.128 ��r < wx�� = 2.5��r 

• wx�� = B4.fD×/W�

/WWW×/WWW = 0.083 ��r < wx�� = 2.5��r 

• wx�� = /E4.BB×/W�

/WWW×/WWW = 0.153 ��r < wx�� = 2.5��r 

• wx�� = //C4.Cf×/W�

/WWW×4fWW = 0.53 ��r < wx�� = 2.5��r 

• wx�� = //B0.Bf×/W�

/WWW×4DWW = 0.33 ��r < wx�� = 2.5��r 

c. Calcul du moment Mu : 
 
Les armatures seront calculées en considérant une bande de 1m. 

�: = �: (� − 3)0

8 × � = 1683.5(1 − 0.35)0

8 × 1 = 88.9��. 8 

�: = 88.9��. 8 

 

Calcul des armatures : 

hx = �:
0.9 × ` × wx

= 25.36 × 10D

0.9 × 750 × 348  = 107.96880 

 
D’où :                 hx = 1.07 780 
Soit :      
      4HA12 =4.52 cm2         avec :  �P =  I& -� 
 
Armatures de répartition : 

h� = f.E0
f = 1.13 cm2 

 
Soit :          4HA10 =3.14 cm2          
 
Ancrage des barres : 
�x = 35.3 × ∅X�� = 35.3 × 1.2 = 42.3678 
 

On prend :  �x = 4578 > �
f = 2578                             CV.    

Remarque : 

Toutes les barres doivent être prolongées jusqu’aux extrémités et seront munis de 
crochets. 
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 Calcul de la longrine : 

Le rôle des longrines : 

Une longrine est une poutre rectangulaire horizontale en béton armé qui assure la 

liaison transversale entre les poteaux au niveau des massifs de fondation et qui sert à répartir 

les charges (des murs supportés) ou à les reporter vers des appuis. 

Dimensionnement :   Les dimensions minimales de la section transversale des longrines 

d’après le RPA 99 (Art-10.1.1) sont : 

• (25 X 30) cm² : Site de catégorie S2 et S3 

• (30 X 30) cm²: Site de catégorie S4 

 On adoptera pour notre cas une section de (30 X 30) cm²                    (S4). 

 

Calcul des armatures : 

Armatures longitudinales : 

D’après le RPA 99modéfié2003 les longrines ou le dispositif équivalent doivent être 

calculés pour résister à la traction sous l’action d’une force égale à : 

� = �
∝ > 20 �� 

∝=10(zone IIb  ; S4 ) 

N=1193.94 KN.              � = //C4.Cf
/W = 119.39 �� > 20 ��                      CV 

h = �
wx

= 119.39 × 104

348 = 343.08880 

N = '. �'-�I 

D’après le RPA 99modéfié2003, le ferraillage minimum exigé est de 0,6 % de la section : 

hXYZ = 0.006 × 30 × 30 = 5.4780 >  h = 3.43780 

 
On doit adopter la section minimale du RPA qui est de 5.4 cm². 
 
 
On opte  :      Along   = 4HA14 = 6.15cm² 
 
Les armatures transversales : 

h� = h��Z�
4 = 6.15

4 = 1.53780 

 
On fixe les armatures transversales à des cadres de  Ø=8mm 
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  Donc :    At =2.01cm² 
 
Espacement des cadres : 
Selon le RPA, l’espacement entre les cadres doit être : 

• St ≤ min (20, 15 Ø) cm. 

• St ≤ min (20, 21) cm. 
On adoptera comme espacement des cadres St =20cm. 

Finalement : 

 

  

                               *Poutre de rigidité : 
                                     - Dimensionnement :                       

                                                             La hauteur : = 80 cm                                             
                                                             La largeur : = 50 cm 

� Ferraillage : 
                     *Armature longitudinales :                                * Armature transversales :                                                     
 Aux appuis :                                                                                       4HA10 = 3,14 cm

2
 

 4HA16  = 8.04 cm2 
 En travées :                                                                               -zone nodale�P = �$  -� 
 6HA16 = 12,06 cm2                                                                                                                                                                                    
4HA10 = 3,14 cm2         

                                                                      -zone courante.�P = I&  -� 
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                           Semelles filantes sous poteaux 
La hauteur :     hs  = 35 cm 
La largeur :      B =100cm 

Ferraillage : 
Armatures  longitudinales 

5HA16= 10.05cm2 
4HA10=3,14 cm2 

� Semelles filantes sous voile 
La hauteur :     hs  = 35 cm 
La largeur :      B =100cm 

� Ferraillage : 
              Armatures  longitudinales 

             4HA12 = 4.52cm2        avec :          �P = �$  -�    

             4HA10 =v3.14cm2        avec :         �P = �$  -�    



 
Conclusion générale 
 
 
         Ce projet de fin d’études est la première expérience qui nous à permis de 
mettre en application les connaissances théoriques acquises tout au long de 
notre formation. 
 
        Il nous a permis de voir d’autres méthodes utiles à l’ingénieur en génie 
civil en tenant compte des règlements en vigueur. 
 
      Nous souhaitons que ce travail soit bénéfique pour les promotions à venir. 


