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Introduction  

Générale 



Introduction 

L’étude des structures est une étape clef et un passage obligatoire dans 

l’acte de bâtir, elle est mené par les ingénieurs civils, qui peuvent s’occuper non 

seulement de l’étude et la conception d’ouvrages, mais aussi de la réalisation, 

de l’exploitation et de la réhabilitions d’ouvrages de construction et 

d’infrastructures urbaines, dont ils assurent la gestion, afin de répondre aux 

besoins de la société, tout en assurant la protection des usagés et aussi de 

l’environnement. 

 

Dans le cadre de ce projet de fin d’étude, qui vise à mettre en application 

les connaissances acquises durant les cinq années de formation, nous 

procéderons au calcul d’un immeuble à usage commercial et habitation, 

comportant deux sous-sols,  un RDC, et six  étages, le bâtiment est à ossatures 

mixtes, sont système de contreventement est assuré par des voiles. Pour ce faire, 

après avoir  obtenu les plans d'architecture par le biais d’un  bureau d’étude 

d'architecte, on passera à l’étape du pré-dimensionnement des éléments 

structuraux. Cette dernière s’appuie sur les règles technique de Conception et 

de Calcul des structures en Béton Armé (C.B.A 93) ainsi que le Règlement 

Parasismique Algérien (R.P.A 99 modifié 003). 

Afin d’obtenir rapidement les caractéristiques dynamiques de la structure, mais 

aussi les efforts internes qui sollicitent chaque élément de la structure, qui 

seront utilisés pour ferrailler les éléments résistants, suivant les combinaisons et 

les dispositions constructives exigées par le BAEL91 et les règles parasismiques 

Algériennes (RPA99/Version 2003), nous avons opté pour l’utilisation du 

logiciel de calcul ROBOT version 2014, ce dernier est basé sur la méthode des 

éléments finis. L’étude dynamique est aussi effectuée par ce logiciel qui utilise 

la méthode dynamique modale spectrale. 
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I. Introduction : 
Le projet en question consiste à étudier et à calculer les éléments résistants d’un bâtiment 

(R+6) avec deux sous-sols à usage d’habitation et RDC commercial. Ce dernier est constitué 

d’une structure mixte en béton armé (portiques et voiles). 

Nos calculs seront conformes aux règles en vigueur, à savoir : 

Les règles parasismiques Algériennes (RPA 99 modifier 2003) et les règles de conceptions et 

de calcul des ouvrages et constructions en béton armé suivant la méthode des états limites 

(BAEL  91 modifier 99). 

I.1. Situation du projet : 
 Le bâtiment sera implanté à Oued Falli à la wilaya de Tizi Ouzou qui est classé le 

RPA  99 version 2003, comme étant une zone sismicité moyenne (zone IIa). 

 L’ouvrage appartient au groupe d’usage 2 (ouvrage courant ou d’importance 

moyenne). 

I.2. Nature de l’ouvrage : 
Ce bâtiment comporte :     

 Deux sous-sols (à usage d’habitation) 

 Un Rez-de-chaussée (à usage commercial)  

 Six étages (à usage d’habitation).  

I.3. Caractéristiques géométriques de l’ouvrage :  
 Longueur totale du bâtiment : L=26.30m 

 Largeur totale du bâtiment : B=15.30m 

 Hauteur totale du bâtiment sans l’acrotère : HT=30.60m 

 Hauteur du sous-sol (1 et 2) : HS/S =4.08m 

 Hauteur du Rez-de-chaussée : HRDC=4.08m 

 Hauteur  d’étage courant : He=3.06m. 

 Hauteur de L’acrotère Ha=0.60m 

I.4. Eléments de l’ouvrage : 

I.4.1. Ossature : 

Le  bâtiment est composé d’une ossature mixte (portiques et voiles) : 

 Portiques transversaux et longitudinaux destinés essentiellement à rependre les 

charges et surcharges verticales. 

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

constituant un système de contreventement rigide et assurant la stabilité de l’ensemble 

de l’ouvrage  vis-à-vis des charges horizontales.  

I.4.2. Planchers : 

Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les revêtements et les 

surcharges, principalement ils assurent deux fonctions :  
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 une fonction de résistance mécanique : les planchers supposés infiniment rigides dans 

le plan horizontal supportent leurs poids propres et les surcharges d’exploitation, et les 

transmettent aux éléments porteurs de la structure. 

 une fonction d’isolation : ils isolent  acoustiquement et thermiquement les différents 

étages. 

Dans notre cas on distingue deux types de planchers :  

1. plancher en corps creux :  

Ils sont réalisés en corps creux avec une dalle de compression, reposant sur des poutrelles 

préfabriquées. 

Le plancher terrasse est inaccessible (sauf pour entretiens). Il comportera un système 

complexe d’étanchéité multicouche en forme de pente de 1.5% pour faciliter l’écoulement des 

eaux pluviales. 

2. Planchers en béton armé : 

Les dalles pleines en béton armé sont prévues pour les balcons et le rez-de-chaussée. 

I.4.3. Balcons :  

Les balcons seront réalisés en dalles pleines. 

I.4.4. Coffrage : 

On opte pour un coffrage traditionnel en bois pour les portiques et un coffrage métallique 

pour les voiles. 

I.4.5. Le remplissage (maçonnerie) : 

On appelle maçonnerie un élément composé des matériaux (briques, pierres, etc.), unis par un 

liant (mortier, plâtre, ciment, etc.). 

Les maçonneries sont constituées de deux types de murs, à simple et à doubles cloisons. 

Les murs extérieurs et de séparation des appartements sont constitués de doubles cloisons en 

briques creuse de 15 et 10cm d’épaisseur, séparés par une lame d’aire de 5cm. Les murs 

intérieurs sont constitués de cloisons simples  en briques creuses de 10cm d’épaisseur. 

 

 

 

 

                                              

 

 

I.4.6. Les escaliers : 

Les escaliers sont des ouvrages qui permettent le déplacement entre les différents 

niveaux. Ils sont composés d’un palier et d’une paillasse, réalisés en béton armé coulé sur 

place. Le coulage s’effectuera par étage. 

Dans notre cas on trois différents types d’escaliers : 

 l’escalier droit : escalier constitué d’une seule volée et dont toute les marches 

sont de forme rectangulaire. 

Figure 1.1 : Schéma descriptif du mur extérieur. 

Intérieur Extérieur 

5 15 10 
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 L’escalier a volées droites avec palier intermédiaire : escalier comportant 

plusieurs volées droites de directions différentes séparée par un ou plusieurs 

paliers intermédiaires. 

 L’escalier balancé : escalier sans palier intermédiaire dont les changements de 

direction sont assurés par des marches balancées. On distingue deux principaux 

types d’escaliers balancés : 

 L’escalier à un quartier tournant ou a quart tournant : le 

changement de direction est a 90°.le quart tournant peut se situer en 

bas, au milieu ou en haut de l’escalier. 

I.4.7.  L’acrotère : 

C’est un élément en béton armé dont la hauteur est de (60 cm) qui va se greffer à la 

périphérie de la terrasse. Il joue un rôle de sécurité et de garde de corps.  

I.4.8.  Revêtement : 

 Carrelage  pour  les planchers et escaliers. 

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

 Mortier de ciment pour les murs de façade et les cages d’escaliers.  

 Plâtre pour les cloisons intérieurs et les plafonds. 

I.4.9.  Les fondations :  

La fondation est l’élément qui est situé a la base de la structure, elle assure la transmission des 

charges et surcharges au sol. Le choix du type  de fondation dépend de la nature du sol 

d’implantation et de l’importance de l’ouvrage, elles seront définies dans les chapitres qui 

suivent. 

I.4.10.   Les voiles : 

Les voiles sont des murs en béton armé, appelés couramment refends, entrant dans la 

composition de l’ouvrage. Leur rôle est de reprendre les efforts horizontaux dus à l’action du 

séisme.   

I.5. Caractéristiques mécanique des matériaux : 
Les granulats utilisés dans les travaux de bâtiment et de génie civil doivent répondre à des  

impératifs de qualité et a des caractéristiques propres a chaque usage. Les matériaux de 

structure jouent un rôle important  dans la résistance des constructions aux séismes. 

Leur choix est souvent le fruit d’un compromis entre divers critères tels que ; le cout, la 

disponibilité sur place et la facilité de mise en œuvre du matériau prévalent généralement sur 

le critère de résistance mécanique. Ce dernier est en revanche décisif pour les constructions de 

grandes dimensions.  

Le béton et l’acier sont les matériaux essentiels pour pouvoir réaliser cet ouvrage .Ils sont 

caractérises par la résistance a la compression  pour le béton et la résistance a la traction pour 

l’acier. 

I.5.1.  Le béton : 

Le béton est un mélange d’agrégats (sable, gravier), de liant (ciment) et d’eau dans des 

proportions bien définies et homogène pour avoir une résistance convenable et une bonne 

qualité après durcissement .d’autre part, le dosage en ciment doit tenir compte du pourcentage 

en volume des armatures ; pour assurer un bon enrobage et une bonne protection des 

armatures, le béton doit être d’autant plus dosé en ciment que les armatures sont plus 
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nombreuses et plus devisées. Dans le cas des pièces moyennement ou fortement armées, les 

dosages usuels oscillent entre 350 et 400 kg de ciment par mètre cube de béton. 

Le béton sera fabrique mécaniquement suivant l’étude établie au laboratoire en fonction des 

matériaux utilisés 

 Ciment : appelé aussi liant hydraulique.CPA 425 (ciment portland artificiel 425) avec 

un dosage de 350kg/m
3
. 

 Agrégats : 
-Sable propre D < 3 mm …………………………………………………. 366 [kg/m

3
] 

-Gravier 08/15 concassé…………………………………………………. 547 [kg/m
3
] 

-Gravier 15/25 concassé……………………………………………….… 605 [kg/m
3
] 

 Eau : les caractéristiques de l’eau de gâchage pour la réalisation du béton sont 

définies par les normes. l’eau doit être propre, c’est-a-dire ne pas contenir de matières 

en suspension dans les proportions suivantes : 2g/litre en ce qui concerne les bétons de 

haute qualité, 5 g/litre en ce qui concerne les bétons courants. 

La réalité pratique conduit vers le rapport eau/ciment =0.5, pour limiter le retrait du béton. 

 Si eau /ciment >0.5 : un dosage trop élevé en eau, ce qui conduire a un fort retrait. 

 Si eau /ciment <0.5 : il y a insuffisance d’eau, ce qui  va conduire a un défaut de  

maniabilité qui entrainera un mauvais remplissage des moules et une mauvaise 

étanchéité  

       Remarque : Pour avoir le même écoulement  E/C=0.5, il y a lieu d’ajouter des adjuvants 

I.5.1.1. La résistance caractéristique du béton a la compression : 

La résistance à la compression se mesure par compression axial de cylindres droits de 

révolution (essais d’écrasement d’éprouvettes normalisées) de 16 cm de diamètre et 32 cm,  

 A 1 J le béton attend 15℅ de sa résistance. 

 A 3 J→50℅. 

 A 7 J→70℅. 

 A 14 J→80℅. 

 A 21 J→90℅. 

 A28 J→99℅  

Le béton évolue avec le temps à 28 jour la résistance à la compression est dit: résistance 

caractéristique à la compression et, noté  fc28.  

 Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton à l’âge j<28 jours, sa résistance à la 

compression est calculée selon les formules ci-dessous (Art  A2.1, 11 B.A.E.L 91): 

 fcj =
j

4.76+0.83j
× fc28  en Mpa ; pour MPafc 4028  , 

 fcj    =  
j

1,40+0,95j
× fc28    en Mpa ; pour

MPafc 4028  . 

Pour l’étude de ce projet, nous adoptons une valeur de fc28 = 25 Mpa. 

I.5.1.2.  La résistance caractéristique du béton a la traction : 

La résistance du béton a la traction est faible, elle est de l’ordre de 10% de la résistance a la 

compression, elle est définie par la relation suivante :  

ftj = 0.6 + 0.06fcj    en (MPa)  avec: fcj ≤ 60 MPa.  
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 D′où a 28 jours ft28 = 0.6 + 0.0625 = 2.1MPa        (Art A2.1, 12.  B.A.E.L 91).  

I.5.1.3.  Déformations longitudinales du béton :  

Il existe deux modules de déformation longitudinale :  

 

 Module de déformation longitudinale instantanée : [BAEL 91 modifie 

99 /Art.2.1 21] : 

Le module instantané est utilisé pour les calculs sous chargement instantané de durée 

inférieure à 24 heures. 

Eij = 11000 (fcj)
1/3

   MPa. 

Pour  fc28 = 25 MPa → Eij = 32164,195 MPa. 

 Module de déformation différée : [BAEL 91 modifie 99/ Art. A.2.1 22] : 

Pour des chargements de longue durée (cas courant), on utilisera le module différé, qui prend 

en compte artificiellement les déformations de fluage du béton.  

                            Evj = 3700(fcj)
1/3

   MPa . 

Pour :                 fc28 = 25 MPa →  Evj = 10818,865 MPa. 

I.5.1.4. Module de déformation transversal: 

Le module de déformation transversale noté G est donnée par la formule suivante : 

G=
)1(2

E


  

Avec :  

E : Module de Young. 

  : Coefficient de poisson.    

I.5.1.5. Coefficient de poisson : 

Le coefficient de poisson  : est le rapport entre la déformation relative transversale et la 

déformation relative longitudinale, il est pris égal : 

 = 0.2   à l’état limite de service (ELS) pour le calcul des déformations. 

 = 0      à l’état limite ultime (ELU) pour le calcul des sollicitations.   

I.5.1.6. Contrainte limite du béton : 

A. Les états-limites : 

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

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

A.1. Etat limite ultime (ELU) : 

Il correspond à la valeur maximale de la capacité portante sans risque d’instabilité. Il 

correspond à l’un ou l’autre des états suivants :  

 

- Etat limite ultime d’équilibre statique (non-renversement), 

- Etat limite ultime de la résistance et de la fatigue des matériaux (non-rupture),  

- Etat limite de stabilité de forme (non-flambement).   
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La contrainte limite du béton à l’ELU correspond à l’état limite de compression du 

béton. Elle est donnée par la formule suivante (Art. A.4.3.41, BAEL 91): 

𝑓𝑏𝑐  =  
𝟎,𝟖𝟓 .  𝒇𝒄𝟐𝟖

𝜽 𝜸𝒃
 

b  : Coefficient de sécurité : 

       b  = 1,15 si la situation est accidentelle. 

       b  = 1,5   si la situation est courante. 

          : Coefficient d’application : 

    = 1, lorsque j > 24 heures. 

    = 0.9, lorsque 1 < j < 24 heures. 

    = 0.85, lorsque j < 1 heure. 

A.2.  État limite de service (ELS) : 

L’état limite de service est l’état au-delà duquel les conditions normales d’exploitation 

et de durabilité des constructions ne sont plus satisfaites. 

On distingue :   

 État limite de résistance à la compression du béton (contrainte de compression 

limitée). 

 État limite déformation (pas de flèche excessive). 

 État limite d’ouverture des fissures (durabilité et sécurité des ouvrages).  

La contrainte admissible à la compression du béton est limitée par (Art. A.4.5.2, 

BAEL 91) :  

                  cjbc f.6,0         

                  28cbc f.6,0 = 15 MPa. 

B. Diagramme Contraintes – Déformations du béton : 

         B.1. A l’ELU : 

La relation contrainte-déformation à l’ELU est illustrée dans la figure I.2. 
 
 

 

 

 

 

 
 

 

σbc 

b

28c

.

f.85,0


 

εbc(‰ ) 

L
a 
relati
on 
contr
ainte
-
défor
mati
on 
est 
illustr
ée 
dans 
la 

(2) 

Fig. I.2  Diagramme de calcul contrainte-déformation du béton 

à l’ELU. 

bebebeb beton béton (ELU). 

2‰      3,5‰ 
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𝜀𝑏𝑐  : Déformation du béton en compression 

     B.2.  A l’ELS : 

La déformation dans le béton est considéré comme élastique et linéaire. La relation 

contrainte-déformation à l’ELS est illustrée dans la figure I.3. 

  

 
 

 

 

 

 

C. Contrainte limite de cisaillement :  

Elle est donnée par la formule suivante (Art. A.5.1, BAEL.91) :   

               𝜏𝑢  = 
𝑉𝑢

𝑏 𝑑
 

Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 

 Cas de fissurations peu nuisibles :  ,MPa5;f13,0min 28cu   

 Cas de fissuration préjudiciable ou très préjudiciable :  .MPa4;f10,0min 28cu   

𝑉𝑢  : Effort tranchant dans la section étudiée(ELU). 

b : largeur de la section cisaillée. 

d : hauteur utile. 

I.5.2. Les aciers : 
Les armatures d’un béton armé sont des aciers qui se distinguent par leur nuance et leurs états 

de surfaces états de surfaces (RL.HA) 

Leur rôle est de reprendre les efforts de tractions qui ne peuvent  pas être repris par le 

béton.ils sont caractérisés par leur limite élastique et leur module d’élasticité. En général les 

aciers utilisés sont de deux types :  

− Acier a haute adhérence FeE400 

− Treillis soudés formés par l’assemblage des barres tréfilées soudées (FeE520) 

Fe : limite élastique dans les armatures 

 

σbc 

εbc 2‰ 

28cbc f.6,0

 

Fig. I.3  Diagramme de calcul contrainte-

déformation du béton à l’ELS. 
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 Tableau I.1 : Caractéristique des aciers. 

 

I.5.2.1. Module d’élasticité longitudinal de l’acier : 

Le module d’élasticité longitudinale de l’acier est pris égal à : 

E=200000 MPa. (BAEL.91, art A.2.2.1) 

I.5.2.2. Diagramme contraintes-déformations:  
La mise en évidence des caractéristiques mécaniques de l’acier ; se fait à partir d’un essai de 

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

diagramme contraintes- déformations a pour allure:  

 

       

 

 

 

 

 

 

 

Fr : Résistance à la rupture. 

Fe : Limite d’élasticité.  

Figure 1.4 : diagramme contraintes - déformations de l’acier. 

 

Fr : Résistance à la rupture. 

Fe : Limite d’élasticité.  

εes : Allongement relatif correspondant à la limite élastique de l’acier. 

εes: Allongement relatif correspondant à la résistance à la rupture. 

A B 

  Fr 

Fe 

O 

C 

D 

σs [MPa] 

εes εr    
)( OO

O
s
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εes : Allongement relatif correspondant à la limite élastique de l’acier. 

εes: Allongement relatif correspondant à la résistance à la rupture. 

 Le diagramme comprend quatre zones : 

Zone OA : Domaine  d’élasticité linéaire.  

Zone AB : Domaine de ductilité.  

Zone BC : Domaine de raffermissement.  

Zone CD : Domaine de striction. 

 Coefficient de poisson des aciers :  

Le coefficient de poisson « v » est pris égal à 0,3 

I.5.2.3. Contrainte limite de l’acier : 

a. Contrainte limite ultime de l’acier (ELU) :  

La contrainte limite de calcul est égale à : 

               
s

e
s

f


   

 Avec: 

            ef  : Contrainte limite d’élasticité. 

             s : coefficient de sécurité,  

                         s =1.15 pour la situation durables (courantes) 

                          s =1.00 pour les situations accidentelles. 

Exemple : 

 s =1.15 s =1.00 

fe = 400 MPA 
s = 348 MPA s = 400 MPA 

fe= 520 MPA 
s =  450 MPA s = 520 MPA 

 

b. Contrainte limite de service de l’acier (ELS) : 

Il est nécessaire de limiter l’ouverture des fissures (risque de corrosion des armatures). Et 

pour cela, on doit limiter les contraintes dans les armatures tendues sous l’action des 

sollicitations de service. D’après les règles BAEL91, on distingue trois cas de fissuration : 
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             Fissuration peu nuisible     (BAEL91 /Art 4-5-32) 

Cas des éléments situés dans les locaux couverts, dans ce cas, il n’y a pas de vérifications à 

effectuer. 

             Fissuration préjudiciable      (BAEL91/Art 4-5-33) 

Cas des éléments exposés aux agressions plus élevés que dans les fissurations peu nuisible. 

                                      σs  ≤   st = min {2/3 fe ; max (0.5fe;  110  
tjf.  )} en  MPa 

fe : désigne la limite d’élasticité des aciers utilisés. 

Ftj : résistance caractéristique à la traction du béton. 

η: coefficient de fissuration tel que : 

 η=1   pour les aciers ronds lisses. 

 η=1.3   pour les aciers de haute adhérence de diamètre Ø<6mm. 

 η=1.6   pour les aciers de haute adhérence de diamètre Ø ≥6mm. 

             Fissuration très préjudiciable  (BAEL91 / Art 4-5.34) 

Cas des milieux agressifs  

σs  ≤   st =0.8 min {2/3fe ; (0,5 fe ; 110 tjf. )} en  MPa 

fe : désigne la limite d’élasticité des aciers utilisés. 

Ftj : résistance caractéristique à la traction du béton. 

η: coefficient de fissuration tel que : 

 η=1   pour les aciers ronds lisses. 

 η=1.3   pour les aciers de haute adhérence de diamètre Ø<6mm. 

 η=1.6   pour les aciers de haute adhérence de diamètre Ø ≥6mm. 

I.5.2.4. Diagramme contrainte-déformation (Art A.2.2.2/BAEL 91) : 

Dans le cas relatif aux états limites, nous utiliserons le diagramme simplifié suivant : 

 

 

 

                       

 

 

Fig. I.5 : Diagramme de contrainte déformation des aciers. 
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I.5.2.5. Protection d’armatures: (art A. 7-2.4  BAEL 91) 

 Dans le but d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets 

d’intempéries et d’agents agressifs, nous devons veiller à ce que l’enrobage (c) des armatures 

soit conforme aux prescriptions suivantes:  

 c ≥ 5cm : Pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards 

salins                       ainsi que pour ceux exposés aux atmosphères très 

agressives. 

 c ≥ 3cm : Pour les éléments en contact d’un liquide (réservoirs, tuyaux, 

canalisations). 

 c ≥ 1cm : pour les parois situées dans les locaux non exposés aux condensations.   
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II.1 Introduction : 

Une fois les différentes caractéristiques de l’ouvrage déterminées, ainsi que les matériaux 

le constituant dans le chapitre précédant, nous passons à présent au pré -dimensionnement des 

éléments tels que les planchers, les poutres (principales et secondaires), les poteaux, et enfin 

les voiles. 

  
A. Pré dimensionnement : 

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

grandeur des sections des éléments de la construction.  

Ainsi le pré dimensionnement de tous les éléments de l’ossature sera conduit selon les 

prescriptions du BAEL91 et celles du RPA99 modifié 2003.   

 
B. Les charges : 

La descente de charge à pour but de déterminer les charges et surcharges qui sont 

reprises par les différents poteaux. 

Les sollicitations que subit l’ouvrage sont de deux types : 

 les sollicitations verticales résultantes des charges permanentes et des surcharges qui 

empruntent le cheminement : planchers, poutrelles, poutres, poteaux, qui sont 

finalement transmises au sol par l’intermédiaire des fondations. 

 les sollicitations horizontales généralement sismiques ou dues aux charges climatiques  

doivent être reprises par des éléments dits de contreventements, constitués par des 

portiques longitudinaux et transversaux auxquels on ajoute des voiles. 

 

II.2 Pré dimensionnement :  

 

II.2.1. Pré dimensionnement des Planchers : 
Les fonctions essentielles des planchers sont : 

 La transmission des charges verticales aux éléments porteurs. 

 La transmission des efforts horizontaux aux différents éléments de contreventements. 

 L’isolation thermique et phonique, assurant le confort et la protection des occupants.  

 

Pour notre projet deux types de planchers se distingues, à savoir : 

 

A. Planchers à corps creux :  

C’est des planchers constitués d’un corps creux et d’une dalle de compression reposant 

sur des poutrelles préfabriquées disposées suivant le sens parallèle à la plus petite portée, 

autrement dit dans le sens longitudinal de la structure. 

La hauteur du plancher est obtenue par la formule suivante : 

                     
5,22

h max
t

L
                                          [Art/  B.6.8.424, BAEL 91]. 

Avec : 

 ht : hauteur du plancher  

 Lmax : portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des poutrelles, 

on prend un poteau de section (25x25.cm
2
) qui est la section minimale exigée par 

le RPA99/2003 dans la zone IIa, (RPA, art : 7.4.1). 
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4
 c

m
 

Dans notre cas :  

 Lmax = 410-25 = 385 cm 

                                                   D’où ht=20cm. 

 ht(385/22.5) =17.11 cm          

 

On opte donc pour un plancher de 20 cm d’épaisseur, composé de corps creux de 16 cm et 

d’une dalle de compression de 4 cm (16+4). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                                                                                                 Poutrelle 

         Corps creux 
               

Figure II.1 : Coupe d’un plancher à corps creux.  

                                                 

B. Dalles pleines : 

Les dalles pleines sont des plaques minces en béton armé coulé sur place dont l’épaisseur 

est faible par rapport aux éléments définis préalablement, leur épaisseur est déterminée en 

fonction de leur portée. 

Elle repose avec ou sans continuité sur deux ou plusieurs appuis constitués de poutres ou de 

refends. 

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

concernée, elle doit vérifier les conditions suivantes : 

 La résistance à la flexion, 

 L’isolation acoustique, 

 La résistance au feu. 

 
 

 
a. Résistance à la flexion : 

 

L’épaisseur de la dalle pleine sera déterminée par la condition 

de la résistance à la flexion. 

Pour notre cas nous avons des dalles pleines reposant sur trois appuis 

(balcons et porte à faux).   

 

 

 Figure II.2 : dalle pleine en porte à 
faux. 

65 cm 

2
0
cm

 

1
6
cm

 

1.50 
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Dans ce cas la : 

 Si la dalle travail dans deux sens :0.4 ≤  ρx =
𝐿𝑥

𝐿𝑦
 ≤ 1  ⟹  𝒆𝒑 =

𝑳𝒙
𝟑𝟎 

  

 Si la dalle travail dans un sens :   𝜌𝑥 =
𝐿𝑥

𝐿𝑦
 ≤ 0.4  ⟹ 𝒆𝒑 =

𝑳𝒙
𝟐𝟓  

Avec : 

Lx= 1.5m. 

Ly=4.8m.  

ep : épaisseur de la dalle. 

𝜌𝑥 =
𝐿𝑥

𝐿𝑦
 = 1.5

4.8 = 0.313 < 0.4 

𝐷′𝑜𝑢:  𝒆𝒑 = 𝟏𝟓𝟎
𝟐𝟓 = 𝟔𝒄𝒎. 

b. Résistance au feu : 

Pour deux heures d’exposition au feu, l’épaisseur minimale d’une dalle pleine doit être 

supérieure à 11cm. 

 

c. Isolation acoustique : 

D’après la loi de masse, l’isolation acoustique varie proportionnellement au logarithme 

de la masse du plancher. 

La protection contre le bruit est assurée par le plancher tel que sa masse est supérieur où  

égale à 350 kg /m
2
.  

 

Mp=ρbeton x ep ≥ 350kg /m
2
,    d’où ep=

350

2500
= 0.14𝑚,  donc ep=14cm. 

 

 

 Au final, afin de satisfaire les trois conditions on optera pour des dalles plaines 

d’épaisseurs ep=15cm. 

 

   
 

II.2.2. Pré dimensionnement des poutres : 

 
Les poutres sont des éléments porteurs en béton armé (horizontales et linéaires), faisant 

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

et les transmettent aux éléments verticaux (poteaux, voiles), comme elles assurent la fonction 

de chaînage des éléments verticaux. 

 

 

 



Chapitre II :                       PRE DIMENSIONNEMENT DES ELEMENTS ET DESCENTE DE CHARGE 
 

16 

 

Le RPA 99 modifié 2003 spécifie que les dimensions des poutres doivent satisfaire les 

conditions suivantes :                                 

 

 Largeur b≥20 cm 

 Hauteur h≥30 cm 

 4
b

h
 

Remarque : le RPA admet que h peut être ramené à 20cm dans le cas des ouvrages 

contreventés par voiles. 

 

Tout en respectant les conditions du RPA cités ci-dessus,  le pré dimensionnement des 

poutres s’effectuera d’âpres les lois suivantes :  

(BAEL91 modifiée 99, CBA93) : 

 

 Hauteur des poutres:  

 
𝑳

𝟏𝟓
≤ 𝒉𝒑 ≤

𝑳

𝟏𝟎
                                                                                 

 

 Largeur des poutres:  

𝟎. 𝟒𝒉 ≤ 𝒃𝒑 ≤ 𝟎.𝟕𝒉                                                              

                                                                        
Avec : 

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

hp : hauteur de la poutre. 

bp : largeur de la poutre.                                

 

On distingue deux types, les poutres principales qui constituent les appuis aux poutrelles et les 

poutres secondaires qui assurent le chaînage. 

 
A. Poutres principales :  

 
Elles sont disposées perpendiculairement aux poutrelles, dans notre cas suivant le sens 

transversal, elles sont calculées comme suit :  

 

 Hauteur de la poutre :     
𝐿

15
≤ ℎ𝑝𝑝 ≤

𝐿

10
                                                                         

                                                               

Avec : 

L : portée maximal entre nus d’appuis, dans notre cas : L = 480 − 25 = 455 cm. 
hpp : hauteur de la poutre principale. 

 

On a donc :   
455

15
≤ ℎ𝑝𝑝 ≤

480

10
 ⟹ 30.33𝑐𝑚 ≤ ℎ𝑝𝑝 ≤ 45.5𝑐𝑚; 

On apte alors pour : hpp=40cm. 

 

[RPA2003-Art 7-5-1] 

ℎ𝑝

p 

𝑏𝑝  

Figure II.3 : section de la poutre. 
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 Largeur de la poutre :      0.4ℎ𝑝𝑝 ≤ 𝑏𝑝𝑝 ≤ 0.7ℎ𝑝𝑝   

Avec : hpp : hauteur de la poutre principale.  

 bpp : largeur de la poutre principale. 

0.4ℎ𝑝𝑝 ≤ 𝑏𝑝𝑝 ≤ 0.7ℎ𝑝𝑝  ⇒ 16𝑐𝑚 ≤ 𝑏𝑝𝑝 ≤ 28𝑐𝑚 

Pour des raisons pratiques, on sera amené à adopter la valeur « b=30cm». 

D’ou: bpp = 30 cm. 

 

 Vérification des conditions RPA : 

– 𝑏 = 30𝑐𝑚 ≥ 20𝑐𝑚.              

– ℎ = 40𝑐𝑚 ≥ 30𝑐𝑚.                    toutes les conditions du  

–  
ℎ

𝑏
≤ 4 ⟹

40

30
= 1.33 ≤ 4.              RPA sont vérifiées.                            

 

 la section des poutres principales est de « 30x40»cm
2.

 

 

B. Poutres secondaires : 

Elles sont disposées le sens parallèles aux poutrelles dans notre cas suivant le sens 

longitudinal et assurent le chainage, elles sont calculées comme suit : 

 

 Hauteur de la poutre :     
𝐿

15
≤ ℎ𝑝𝑠 ≤

𝐿

10
              

Avec : 

L : portée maximal entre nus d’appuis, dans notre cas :L = 410 − 25 = 385 cm.  

hps : hauteur de la poutre secondaire.  

 

On a donc :   
385

15
≤ ℎ𝑝𝑠 ≤

410

10
 ⟹ 25.67𝑐𝑚 ≤ ℎ𝑝𝑠 ≤ 38.5𝑐𝑚 

On apte alors pour : hps=35cm. 

 

 Largeur de la poutre :      0.4ℎ𝑝𝑠 ≤ 𝑏𝑝𝑠 ≤ 0.7ℎ𝑝𝑠  

Avec : hps : hauteur de la poutre secondaire.  

bps : largeur de la poutre secondaire. 

0.4ℎ𝑝𝑠 ≤ 𝑏𝑝𝑠 ≤ 0.7ℎ𝑝𝑠 ⇒ 14𝑐𝑚 ≤ 𝑏𝑝𝑠 ≤ 24.5𝑐𝑚  

Pour les mêmes raisons que précédemment, on adoptera : 𝒃𝒑𝒔 = 25 cm.     
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 Vérification des conditions RPA : 

 

– 𝑏 = 25𝑐𝑚 ≥ 20𝑐𝑚,               

– ℎ = 35𝑐𝑚 ≥ 30𝑐𝑚,                    toutes les conditions du  

–  
ℎ

𝑏
≤ 4 ⟹

35

25
= 1.4 ≤ 4,            RPA sont vérifiées.                            

 

 la section des poutres principales est de « 25x35»cm
2
. 

 
 

 

 

 

                                                                    

         

 

 

                                                                                    

  

 

 

  

 

 

II.2.3. Pré dimensionnement des Voiles : 

 

 
Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place. Ils sont destinés à 

assurer la stabilité de l‘ouvrage sous l’effet d’un changement horizontal (séisme…) d’une 

part, et à reprendre une partie des charges verticales d’autre part.  

D’après le RPA99 (art 7.7.1) l’épaisseur minimale d’un voile est de 15 cm. De plus elle est 

en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et des conditions de rigidité aux extrémités.  

Figure II.5 : Dimensions de la 

poutre secondaire. 

 

 

Figure II.4 : Dimensions de la poutre 

principale. 

 

4
0
 c

m
 

3
5
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m
 

30cm 
25cm 
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Figure II.6 : Coupes de voile en plan. 

 

 

 

 
Figure II.7 : Coupes de voile en élévation. 
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A. Pour le RDC et les deux sous-sols (03 niveau de h=408 cm) 

 

Elle est déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (He) et de la condition de rigidité 

aux extrémités. 

L’épaisseur minimale d’un voile : amin = 15 cm 

 he=h-edalle 

𝑎 ≥
ℎ𝑒

20
   ; 𝑎 ≥

ℎ𝑒

22
   ; 𝑎 ≥

ℎ𝑒

25
        

he= 408-20 = 388 cm 

a ≥
388

20
= 19.4 cm    

a ≥
388

22
= 17.64 cm  

a ≥
388

25
= 15.52 cm 

a = max (15;15.52 ; 17.64 ; 19.4 ) = 19.4 cm 

On prend l’épaisseur du voile a = 20 cm. 

 

B. Pour l’étage courant (06 niveaux de h =306 cm)  

L’épaisseur minimale d’un voile : amin = 15 cm 

he=h-edalle 

𝑎 ≥
ℎ𝑒

20
   ; 𝑎 ≥

ℎ𝑒

22
   ; 𝑎 ≥

ℎ𝑒

25
        

he= 306-20 = 286 cm 

a ≥
286

20
= 14.3 cm    

a ≥
286

22
= 13 cm  

a ≥
286

25
= 11.44 cm 

a = max (15;14.3 ;13 ;11.44 ) = 15cm 

On prend l’épaisseur du voile a = 20 cm. 

 

C. Vérification des exigences du RPA : 

 Sont considérés comme voiles de contreventement, en satisfaisant  la 

condition suivante: 

         L min ≥4 a   où  L min : portée minimale des voiles. 

         L min = 1,00m  ≥ 4 x 0,20 =0,8 …………………… (vérifiée).  

         L min = 1,00m  ≥ 4 x 0,15=0,6  ………………….... (vérifiée). 

 

 L’ouvrage sera implanté à TIZI-OUZOU, zone de moyenne sismicité (IIa). 

L’épaisseur minimale exigée est de 15 cm. 

               a = 20 cm ≥ a min = 15 cm. ………………….... (vérifiée). 

               a = 15 cm ≥ a min = 15 cm. ………………….... (vérifiée). 
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II.2.4. Pré dimensionnement poteaux : 

 

Les poteaux sont des éléments verticaux en béton armé de section (rectangulaire, Carré ou 

bien circulaire), dont le pré dimensionnement se fait par la descente de charge sur le poteau le 

plus sollicité à l’ELS en compression simple, tout en supposant que seul le béton reprend 

l’effort normal (Ns=G+Q).                        

La section du poteau est donnée par la formule suivante : 

                               
bc

Ns
A


  

A : section du poteau. 

Ns : effort normal (calculé par la descente de charge). 

             𝝈𝒃𝒄: Contrainte limite de service du béton en compression. 

             𝝈𝒃𝒄= 0,6fc28.   

 

Selon le (RPA99, A7.4.1), les dimensions de la section transversale des poteaux doivent 

satisfaire les conditions suivantes : 

– Min (b, h) 25cm en zone I et 𝐈𝐈𝐚. 

– Min (b, h) 30cm en zone III et 𝐈𝐈𝐛. 

– Min (b, h)he 20 . 

– 1

4
≤

h

b
≤ 4. 

Vu que pour le pré dimensionnement des poteaux on aura besoin des chargements, on passe 

donc aux définitions des charges (permanentes et d’exploitations).  

 

 

II.3. Détermination des charges et surcharges : 

 
Dans le but de pré dimensionner les éléments (poteaux, acrotère…….) on doit d’abord 

déterminer les poids volumiques, ainsi que les charges et surcharges d’exploitation des 

éléments (mures, planchers……), suivant la réglementation  donnée par le DTR B.C.2.2. 

 

II.3.1. Charges permanentes : 

 
On commencera par la détermination des charges permanentes, en effet, on calculera 

les charges correspondantes aux planchers (terrasse et étages courants), aux murs (extérieurs 

et intérieurs). 
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II.3.1.1. Planchers : 

 

A. Plancher terrasse (inaccessible) : 

 

 

 
 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Tableau II.1 : Charges revenant au plancher terrasse : 

 

 

 

 

  

N° Désignation 
Epaisseur (cm) 

(EP) 
𝝆(𝑲𝑵 𝒎𝟑 ) 

𝑮 𝑲𝑵 𝒎𝟐   

𝑮 = 𝝆 ∗ 𝑬𝒑 

1 Couche de gravillon 5 20 1 

2 
Etanchéité multicouche 

2 6 0.12 

3 
Forme de pente en béton 

(1.5%) 
8 22 1.76 

4 
Feuille de polyane 

/ / 0.01 

5 
Isolation thermique  (liège) 

4 4 0.16 

6 
Feuille de polyane 

/ / 0.01 

7 
Plancher en corps creux 

16+4 14 2.85 

8 Enduit de plâtre 2 10 0.2 

Gpt 6.11 

 

 

 

 

Figure II.8 : Coupe verticale du plancher terrasse. 

1  

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 
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B. Planchers du sous-sol 1, RDC et d’étage courant : 

 

 
 

 

 

 

 

 

 Tableau II.2 : Charges revenant aux planchers S/S 1, RDC et étages courants : 

 

 

 

N° Désignation 
Epaisseur (cm) 

(EP) 
𝝆(𝑲𝑵 𝒎𝟑 ) 

𝑮 𝑲𝑵 𝒎𝟐   

𝑮 = 𝝆 ∗ 𝑬𝒑 

1 
Cloison en briques creuses 8 trous 

y compris enduit 10 10 1.0 

2 
Revêtement 
en carrelage 2 22 0.44 

3 Mortier de pose 2 20 0.4 

4 Couche de sable 3 18 0.54 

5 Plancher en corps creux 20 14 2.85 

6 Enduit plâtre 2 10 0.2 

   Gec 5.43 

 

 

 

 

Figure II.9 : Coupe verticale d’un plancher étage courant. 
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C. Dalle pleine :   

 
 

 

 

 

 Tableau II.3 : Charges revenant aux  dalles pleines : 

 

 

 

 

 

 

N° Désignation 
Epaisseur (cm) 

(EP) 
𝝆(𝑲𝑵 𝒎𝟑 ) 

𝑮 𝑲𝑵 𝒎𝟐   

𝑮 = 𝝆 ∗ 𝑬𝒑 

1 

Cloison en briques creuses 8 
trous 

y compris enduit 
10 10 1.0 

2 
Revêtement 
en carrelage 2 22 0.44 

3 Mortier de pose 2 20 0.4 

4 Couche de sable 3 18 0.54 

5 Dalle pleine en béton armé 15 25 3.75 

6 Enduit plâtre 2 10 0.2 

   Gdp 6.33 

Figure II.10 : Coupe verticale d’une dalle pleine 
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II.3.1.2. Maçonner : 

 
A.   Mur extérieur :  

 
 

 

 
 Tableau II.4: Charges revenant aux  murs extérieurs : 

 

  

N° Désignation 
Epaisseur (cm) 

(EP) 
𝝆(𝑲𝑵 𝒎𝟑 ) 

𝑮 𝑲𝑵 𝒎𝟐   

𝑮 = 𝝆 ∗ 𝑬𝒑 

1 
Enduit au mortier 

de ciment 
2 20 0.4 

2 
Cloison en 

briques creuses 8 

trous 

10 9 0.9 

3 Lame d’air 5 / 0.00 

4 
Cloison en 

briques creuses 12 

trous 

15 9 1.35 

5 
Enduit de plâtre 

sur la face 

intérieur 

2 10 0.2 

   Gme 2.85 

 

 

Remarque :  

La charge du mur extérieur (Gme) est par mètre carré de surface verticale. 

 

Figure II.11 : Coupe verticale du mur 

extérieure. 
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B. Mur intérieur : 

 

 

 
 

 

 
 Tableau II.5 : Charges revenant aux  murs intérieur: 

 

  

N° Désignation 
Epaisseur (cm) 

(EP) 
𝝆(𝑲𝑵 𝒎𝟑 ) 

𝑮 𝑲𝑵 𝒎𝟐   

𝑮 = 𝝆 ∗ 𝑬𝒑 

1 Enduit de plâtre 2 10 0.2 

2 
Cloison en briques 

creuses 8 
trous 

10 9 0.9 

3 Enduit de plâtre 2 10 0.2 

   Gmi 1.3 

 

 

 

Figure II.12 : Coupe verticale du mur intérieur. 
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II.3.1.3. Acrotère :  
Le poids propre de l’acrotère pour un (ml) est 

déterminé comme suit :  

 

𝑮𝒂𝒄𝒓 = 𝝆𝒂𝒄𝒓 × 𝑺𝒂𝒄𝒓 

Avec :  

 𝛒𝐚𝐜𝐫: Masse volumique du béton=25KN/m
3
. 

 Sacr : Section longitudinale de l’acrotère. 

 

 

 

 

 

 

 

 

𝑮𝒂𝒄𝒓 = 𝟐𝟓[ 𝟎.𝟔 × 𝟎. 𝟏 +
(𝟎. 𝟏 × 𝟎. 𝟎𝟑)

𝟐
+ (𝟎. 𝟏 × 𝟎. 𝟎𝟕)] 

 

𝑮𝒂𝒄𝒓 = 𝟏. 𝟕𝟏𝟑𝐊𝐍 𝐦  

 

 

II.3.2. Les surcharges d’exploitations : 

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

 

 Tableau II.6 : surcharges d’exploitations: 

 

N° Désignations 
Surcharges d’exploitation 

 (𝑲𝑵
𝒎𝟐 ) 

1 Plancher terrasse (inaccessible) 1.0 

2 Plancher étage courant : à usage d’habitation 1.5 

3 Plancher du RDC : à usage commercial 2.5 

4 Plancher du sous sol : à usage d’habitation 1.5 

5 Balcons 3.5 

6 Escaliers desservants les différents étages 2.5 

7 Acrotère 1.0 

 

Figure II.8 : Coupe verticale de l’acrotère. 

 



Chapitre II :                       PRE DIMENSIONNEMENT DES ELEMENTS ET DESCENTE DE CHARGE 
 

28 

 

II.4. Décente de charge : 

 
La descente de charges est obtenue en déterminant le cheminement des efforts dans la 

structure depuis leurs point d’applications jusqu’aux fondations. Ces efforts se distribuent en 

fonction des surfaces, appelées surface d’influence, elle sera effectuée pour un poteau choisi 

en fonction de cette dernière autrement dit le poteau le plus sollicité. 

Dans notre cas, on dimensionne le poteau (C2). 

II.4.1. Charges revenants au poteau (C2) : 

A. Surface d’influence : 

 

 

 

 
 

Figure II.9: surface d’influence.  

 

Avec :                                     𝑺 = 𝑺𝟏 + 𝑺𝟐 + 𝑺𝟑 + 𝑺𝟒 

 
𝑺𝟏 = 𝟐.𝟏𝟕𝟓 × 𝟏. 𝟗𝟐𝟓 = 𝟒. 𝟏𝟖𝟕𝒎𝟐. 
𝑺𝟐 = 𝑺𝟐 = 𝟒.𝟏𝟖𝟕𝒎𝟐. 
𝑺𝟑 = 𝟐.𝟐𝟕𝟓 × 𝟏. 𝟗𝟐𝟓 = 𝟒. 𝟑𝟕𝟗𝒎𝟐. 
𝑺𝟒 = 𝑺𝟑 = 𝟒.𝟑𝟕𝟗𝒎𝟐. 
 

D’où : 𝑺 = 2 ×  4.187 + 2 ×  4.379 = 𝟏𝟕. 𝟏𝟑𝟐 𝒎𝟐. 
 

2
.1

7
5

m
 

2
.2

7
5
m

 

1.925m 1.925m 

4
.7

m
 

4.10m 
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𝑺′ =  𝟎. 𝟐𝟓 × 𝟒. 𝟏 + (𝟎. 𝟐𝟓 × 𝟒. 𝟕)  

𝑺′ = 𝟐. 𝟐 𝒎𝟐.  
𝑺𝑻𝒐𝒕𝒂𝒍 = 𝑺 + 𝑺′  

𝑺𝑻𝒐𝒕𝒂𝒍 = 𝟏𝟕. 𝟏𝟑𝟐 + 𝟐. 𝟐 = 𝟏𝟗. 𝟑𝟑𝟐 𝒎𝟐            

𝑺𝑻𝒐𝒕𝒂𝒍 = 𝟏𝟗. 𝟑𝟑𝟐 𝒎𝟐.              

 
B. Calcul des poids propres :    

 
a. Poids des planchers : 

 

 Poids propre du plancher terrasse : 

𝑮𝒑𝒕 = 𝐺𝑡 × 𝑆 = 6.11 × 17.132 = 𝟏𝟎𝟒. 𝟔𝟖𝟎 𝑲𝑵.       

 

 Poids propre du plancher étage courant, RDC et S/S : 

𝑮𝒑𝒆𝒄 = 𝐺𝑒𝑐 × 𝑆 = 5.43 × 17.132 = 𝟗𝟑. 𝟎𝟐𝟕 𝑲𝑵.                  

 
b. Poids propre des poutres : 

 

 Poutres principales : 

           𝑮𝒑𝒑 =  0.3 × 0.4 × 4.7 × 25 = 𝟏𝟒. 𝟏𝟎𝟎 𝑲𝑵. 

          
 Poutres secondaires : 

           𝑮𝒑𝒔 =  0.25 × 0.35 × 4.1 × 25 = 𝟖. 𝟗𝟔𝟗 𝑲𝑵.                 

 

Donc le poids propre total des poutres est : 

𝐺𝑃𝑡𝑜𝑡 = 𝐺𝑝𝑝 + 𝐺𝑝𝑠              

𝑮𝑷𝒕𝒐𝒕 = 14.100 + 8.969 = 𝟐𝟑. 𝟎𝟔𝟗 𝑲𝑵. 

 
c. Le poids propre des poteaux :  

 

En vue de dimensionner les poteaux, on aura a calculés leurs poids, pour cella nous avons 

fixé les dimensions suivantes pour tous les poteaux de notre structure: (30x30 cm
2
). 

𝑮𝒑𝒐𝒕 = 𝝆𝒃é𝒕𝒐𝒏 × 𝑺 × 𝒉′ 

 

 

𝒉′𝑹𝑫𝑪 = 4.08 − 0.4 = 𝟑. 𝟔𝟖 𝒎.            

𝒉′𝑺/𝑺𝟏 = 4.08 − 0.4 = 𝟑. 𝟔𝟖 𝒎.  

𝒉′𝑺/𝑺𝟐 = 4.08 − 0.4 = 𝟑. 𝟔𝟖 𝒎. 

𝒉′𝒆𝒄 = 3.06 − 0.4 = 𝟐. 𝟔𝟔 𝒎. 

 

 
𝑮𝒆𝒄 = 25 × 0.3 × 0.3 × 2.66 = 𝟓. 𝟗𝟖𝟓 𝑲𝑵. 

𝑮𝑹𝑫𝑪 = 25 × 0.3 × 0.3 × 3.68 = 𝟖. 𝟐𝟖 𝑲𝑵.              

𝑮𝑺/𝑺𝟏 = 25 × 0.3 × 0.3 × 3.68 = 𝟖. 𝟐𝟖 𝑲𝑵. 

𝑮𝑺/𝑺𝟐 = 25 × 0.3 × 0.3 × 3.68 = 𝟖. 𝟐𝟖 𝑲𝑵. 
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II.4.2. Surcharges d’exploitations : 

 

La surface d’influence : 𝑺𝑻𝒐𝒕𝒂𝒍 = 𝟏𝟗. 𝟑𝟑𝟐 𝒎𝟐.              

Plancher terrasse inaccessible : 𝑄0 = 1.0 × 19.332 = 𝟏𝟗. 𝟑𝟑𝟐 𝑲𝑵. 

Plancher à usage d’habitation :  

𝑄1 = 𝑄2 = 𝑄3 = 𝑄4 = 𝑄5 = 𝑄6 = 1.5 × 19.332 = 𝟐𝟖. 𝟗𝟗𝟖 𝑲𝑵. 

Plancher à usage commercial : 𝑄7 = 2.5 × 19.332 = 𝟒𝟖. 𝟑𝟑 𝑲𝑵. 

Plancher à usage d’habitation sous-sol : 𝑄8 = 𝑄9 = 1.5 × 19.332 = 𝟐𝟖. 𝟗𝟗𝟖 𝑲𝑵. 

 

II.4.3. loi de dégression: 

 
        Les règles de BAEL 91 nous recommandent une dégression de charge d’exploitation et 

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

différents).  

La loi dégression des charges s’applique aux bâtiments à grand  nombre de niveaux ou les 

occupations des divers niveaux peuvent être considérées  

Indépendantes. Le nombre minimum de niveaux pour tenir compte de la loi de dégression est 

de 5, ce qui est le cas de notre bâtiment. 

  

0 = Q0 

1 = Q0  + Q1 

2 = Q0 + 0,95 (Q1+Q2) 

3 = Q0 + 0,90 (Q1 + Q2 + Q3) 

4 = Q0 + 0,85 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4) 

 

  

 

 

n = 𝑄0 +
(3+𝑛)

2𝑛
×  𝑄𝑛

𝑖=𝑛
𝑖=1    pour    𝑛 ≥ 5. 

                      

 

 

 

 

 

Figure II.10 : Loi de dégression des charges. 

 

 
 Tableau II.7 : coefficient  de dégression des surcharges : 

 

Niveau 
Te 

(0) 

6 

(1) 

5 

(2) 

4 

(3) 

3 

(4) 

2 

(5) 

1 

(6) 

RDC 

(7) 

S-S1 

(8) 

S-S2 

(9) 

Coefficient 1 1 0.95 0.90 0.85 0.80 0.75 0.714 0.688 0.667 
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II.4.4. Calculs des surcharges d’exploitions selon de loi dégression : 
 

 
 0=Q0 = 19.332 KN. 

 1= Q0+Q1 = 48.33 KN.  

 2= Q0+0.95 (Q1+Q2) = 74.43 KN. 

 3= Q0+0.9 (Q1+Q2+Q3) = 97.63 KN. 

 4 = Q0+0.85 (Q1+Q2+Q3+Q4) = 117.93 KN. 

 5= Q0+0.80 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5) = 135.324 KN. 

 6 
= Q0+0.75 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6) = 149.823 KN. 

 7= Q0+0.714(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7) = 178.067 KN. 

 8= Q0+0.688 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8)= 192.24 KN. 

 9= Q0+0.667 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9) = 206.301 KN. 
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 Tableau II.8: descente de charge sur le poteau C2 : 

                                                                                                                                                                                                                                                 

 

 

Niv 

Charges  permanentes  [KN] 
Charge d’exploitation 

[KN] 

Efforts 

normaux 

Ns [KN] 

Section 

[cm
2
] 

 

Poids des 

planchers 

Poids 

des 

poteaux 

Poids des 

poutres 

 

G(t) 

 

G 

Cumulée 

 

Q [KN] 

Q 

Cumulée 

[KN] 

 

Ns=G+Q 
s

bc

sN


  

Section 

Adoptée 

(bh) 

6 104.68 5.985 23.069 249.83 249.83 67.662 67.662 317.492 211.661 3030 

5 93.027 5.985 23.069 122.081 371.911 74.43 142.092 514.003 342.668 3030 

4 93.027 5.985 23.069 122.081 493.992 97.63 239.722 733.714 489.143 3535 

3 93.027 5.985 23.069 122.081 616.073 117.93 357.652 973.725 649.15 3535 

2 93.027 5.985 23.069 122.081 738.154 135.324 492.976 1231.13 820.753 3535 

1 93.027 5.985 23.069 122.081 860.235 149.823 642.799 1503.034 1002.023 4040 

RDC 93.027 8.28 23.069 124.376 984.611 178.067 820.866 1805.477 1203.651 4040 

S-s1 93.027 8.28 23.069 124.376 1108.987 192.24 1013.106 2122.093 1414.728 4545 

S-s2 93.027 8.28 23.069 124.376 1233.363 206.301 1219.407 2452.97 1635.313 4545 
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A. Vérification des sections selon RPA 99 version 2003 (Art 7.4.1) : 

 

Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent satisfaire les conditions 

suivantes : 

– Min (b, h) 25cm en zone I et 𝐈𝐈𝐚. 

– Min (b, h) 30cm en zone III et 𝐈𝐈𝐛. 

– Min (b, h)≥ he 20 . 

– 1

4
≤

h

b
≤ 4.  

Les vérifications sont détaillées comme suit : 

 Sous sol 1 et sous sol 2 : 

– Min (b, h)= 45 𝑐𝑚 > 25𝑐𝑚………………………………………………..CV. 

– Min (b, h)= 45𝑐𝑚 > (
ℎ𝑒

20 = 368
20 = 18.4𝑐𝑚)……………………....CV. 

– 1

4
< (

ℎ

𝑏
=

45

45
= 1) < 4……………………………………………………….CV. 

 RDC et 1
er

 étage : 

– Min (b, h)= 40 𝑐𝑚 > 25𝑐𝑚……………………………………………….CV. 

– Min (b, h)= 40𝑐𝑚 > (
ℎ𝑒

20 = 368
20 = 18.4𝑐𝑚)...…….(RDC)………CV. 

– Min (b, h)= 40𝑐𝑚 > (
ℎ𝑒

20
 = 266

20 = 13.3𝑐𝑚)……(1
er
 étage)……...CV. 

– 1

4
< (

ℎ

𝑏
=

40

40
= 1) < 4………………………………………………………CV. 

 2
eme

, 3
eme

 et 4
eme

 étages : 

– Min (b, h)= 35 𝑐𝑚 > 25𝑐𝑚....……………………………………………..CV. 

– Min (b, h)= 35𝑐𝑚 > (
ℎ𝑒

20 = 266
20 = 13.3𝑐𝑚)...…………………….CV. 

– 1

4
< (

ℎ

𝑏
=

35

35
= 1) < 4…………………………………………………….....CV. 

 Les étages 5
eme

 et 6
eme

 : 

– Min (b, h)= 30 𝑐𝑚 > 25𝑐𝑚………………………………………………..CV. 

– Min (b, h)= 30𝑐𝑚 > (
ℎ𝑒

20 = 266
20 = 13.3𝑐𝑚)...…………………….CV. 

– 1

4
< (

ℎ

𝑏
=

30

30
= 1) < 4………………………………………………………CV. 
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Les sections choisis sont donc : 

 45x45 cm
2
 …………………………………………toutes les conditions sont vérifiées. 

 40x40 cm
2
 …………………………………………toutes les conditions sont vérifiées. 

 35x35 cm
2
 …………………………………………toutes les conditions sont vérifiées. 

 30x30 cm
2
 …………………………………………toutes les conditions sont vérifiées. 

 

 
B. Vérification au flambement :   

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

comprimés des structures, lorsque ces derniers sont élancés. 

La vérification des poteaux au flambement doit satisfaire la condition suivante : 

 

𝛌 =
𝐥𝐟
𝐢
≤ 𝟓𝟎  

 
𝛌 : Elancement du poteau. 

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

i : Rayon de giration 𝑖 =  
𝐼

𝐵
 

I : Moment d’inertie du poteau : 𝐼 =
𝑏ℎ3

12
 

B : Section transversale du poteau (B = hxb). 

l0 : Longueur libre du poteau. 

 

𝛌 =
𝟎. 𝟕 ×  𝐥𝟎

 𝐈
𝐁

=
𝟎. 𝟕 ×  𝐥𝟎

 
𝐛𝐡𝟑

𝟏𝟐 

𝐛𝐡

=
 𝟏𝟐 × 𝟎. 𝟕 × 𝐥𝟎

𝐡
 

 

𝛌 = 𝟐. 𝟒𝟐𝟓 ×
𝐥𝟎
𝐡

 

 
 Tableau II.9 : Vérification au flambement : 

 
lf (m) 4.08 4.08 3.06 3.06 3.06 

Section du 

poteau (cm
2
) 

45x45 40x40 40x40 35x35 30x30 

Etage 
Sous-sol 

1et2 
RDC 1

er
 étage 

2
eme

, 3
eme

 et 4
eme 

étage 
4

eme
…6

eme 

𝛌 21.987 24.735 18.551 21.201 24.735 

Vérification vérifier vérifier vérifier vérifier vérifier 

 

𝛌 =
𝐥𝐟

𝐢
≤ 𝟓𝟎        La condition est vérifiée pour touts les poteaux, donc pas de risque de 

flambement.  
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II.5. Conclusion : 
 
Une fois les calculs nécessaires pour le pré-dimensionnement des éléments achevés,  nous 

sommes arrivés aux résultats suivants : 
 Hauteur du plancher ht = 20cm soit un plancher de (16 + 4) cm ; 
 Section des poutres principales (30x40) cm² ; 

 Section des poutres secondaires (25x35) cm² ; 

 épaisseur des voiles : 

– RDC, sous-sol 1et 2 : a=20cm ; 

– Etages courants : a=20cm. 

 Sections des poteaux : 

– Sous-sol 1 et 2 (45x45) cm
2 

; 

– RDC et 1éme étage (40x40) cm2 ; 

– 2
éme,

 3
éme 

et 4
eme

 étage (35x35) cm
2 

; 

– 5
éme

 et 6
éme

 étage (30x30) cm
2
. 
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III. Introduction : 

On s’intéressera ici au dimensionnement et au calcul des éléments de la structure qui 

peuvent être isolés sous l’effet des seules charges qu’ils leurs reviennent, autrement dit, 

l’ensemble des éléments secondaires, qui sont des éléments n’assurent pas de fonction 

porteuse ou de contreventement.    

 

III.1. Etude de l’acrotère : 

L’acrotère est un élément destiné à assurer la sécurité au niveau de la terrasse, il forme 

un écran évitant toute chute, il sera assimilé à une console encastrée au niveau de la poutre du 

plancher. 

Le calcul des armatures se fera à l’ELU, et la vérification à l’ELS, pour une bande d’un mètre 

soumise à la flexion composée due au poids propre de l’acrotère «N », et d’une poussée 

latérale « Q » due à la main courante, provoquant un moment « M ». 

 

 

Figure III.1:coupe transversale de l’acrotère              Figure III.2Schéma statique de l’acrotère 
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III.1.1. Calcul des sollicitations :  

 Poids propre (G) :                    
𝑮𝒂𝒄𝒓 = 𝝆 × 𝑺𝒂𝒄𝒓 

  
Avec : ρ: Masse volumique du béton=25KN/m

3
. 

          Sacr : Section longitudinale de l’acrotère. 

𝑮𝒂𝒄𝒓 = 𝟐𝟓[ 𝟎.𝟔 × 𝟎.𝟏 +
(𝟎. 𝟏 × 𝟎. 𝟎𝟑)

𝟐
+ (𝟎. 𝟏 × 𝟎. 𝟎𝟕)] 

 

𝑮𝒂𝒄𝒓 = 𝟏. 𝟕𝟏𝟑𝑲𝑵 𝒎𝒍  

 Effort horizontal dû à la main courante (surcharge d’exploitation) : 

Donné par le DTR :                               𝑸𝒂𝒄𝒓 = 𝟏𝑲𝑵 𝒎𝒍  

 Moment de renversement dû à la surcharge d’exploitation (Q) :  

𝑴 = 𝑸 × 𝒉 × 𝟏𝒎𝒍 = 𝟏 × 𝟎. 𝟔 × 𝟏 = 𝟎. 𝟔𝑲𝑵𝒎 

 Effort tranchant T : 

𝑻 = 𝑸 × 𝟏𝒎𝒍 = 𝟏𝑲𝑵 

 Effort normal N : 

𝑵 = 𝑮 × 𝟏𝒎𝒍 = 𝟏. 𝟕𝟏𝟑 𝑲𝑵 

 

Figure III.3 : Diagramme des sollicitations 
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III.1.2. Combinaison de charges : 

 ELU :  

La combinaison de charges est:   1,35G + 1,5Q 

 Effort normal de compression dû à G : 

Nu = 1.35 G = 1.35 x 1.713 =2.313 KN 

 Moment de renversement dû à Q :  

Mu = 1.50 MQ = 1.50 x 0.60 = 0.9 KN.m 

 ELS : 

La combinaison de charges est: 

 Effort normal de compression : 

Ns = G = 1.713 KN  

 Moment de renversement        : 

Ms = 0.60 KN.m                  

 

III.1.3. Ferraillage de l’acrotère : 

Le ferraillage de l’acrotère est déterminé en flexion composée, en considérant une 

section rectangulaire de hauteur « h=10cm » et de larguer « b=100cm » , soumise à un effort 

normal « N » et un moment de renversement « M ». 

 

 

 

 

 

Figure III.4 : Schéma de calcul de l’acrotère 

Avec : 

           h : Epaisseur de la section 

           c et c
’
 : Enrobage 

           d = h-c : Hauteur utile 

           Mf : Moment fictif calculé par rapport au centre de gravité des armatures tendues). 

 

 

Remarque : 

  

Les résultats des sollicitations, se résument en un effort normal de compression « N » 

et un  moment de flexion « M ». 

On conclut que la section du béton est sollicitée en flexion composée. 

 

Pour déterminer les armatures on procède par la méthode de calcul en flexion composée. 

Pour se faire on étudie la section du béton en flexion simple sous un moment fictif «Mf» afin de 

déterminer les armatures fictives «Af» puis en flexion composée pour déterminer les armatures 

réelles «A».  

 

A 

A 

d 

c 

h 
 G 

G 
A 

M 
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III.1.4. Calcul des armatures a L’ELU : 

III.1.4.1. Armatures principales : 

A. Calcule de l’excentricité : 

Position du centre de pression à L’ELU : 

e u
Nu

u
M

 cm. 38.91
 2.313

2100.9



  

cm23
2

10
C

2

h
  

eu = 38.91 cm > 
h

2
− C = 2𝑐𝑚 

 

 

                                                                                      Figure III.5  section du béton en flexion 

u
ec

h


2
  Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section limitée par les  

armatures. N est un effort de compression neutre à l’intérieur. Donc la section est 

partiellement comprimée. Elle sera calculée en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif 

puis se ramène à la flexion composé. 

B. Calcul de la section d’armatures en flexion simple : 

 Moment fictif : 

Mf =Nu× (eu+
h

2
− c)=2.313× (0.3891+0.02)=0.9462 KN.m 

 Moment réduit : 

      µf = 
𝑀𝑓

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
 = (

0.9462  𝑥103

100𝑥72𝑥14.2
) = 0.01359 < 0.392  

      Avec :    14.2M Pa
1.51

250.85

bθγ

8C20.85f

bu
f 




  

      µf 
< l =0.392 La section est simplement armée (SSA) 

      βl = 0.993 

 

Nu Mu 

eu 

Cp Nu 

CG 

100 cm 

d=7cm 

 c=3 cm 

 

c= cm 

h = 10 cm 
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 Armatures fictives : 

    2
391,0

3487993,0

3
109462.0

cm

std

f
M

f
A 










 

Avec :  

σSt = 
𝐹𝑒𝐸

𝛾
=  

400

1.15
  =348 MPa 

C. Calcul en flexion composée : 

La section réelle des armatures: 

2
cm250.3660.0391.0

2
10348

3
102.313

0.391

stσ

uN

f
AA 




  

 

D. Vérification à l’ELU : 

 Condition de non fragilité (Art A.5.2.1 / BAEL 91) : 

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

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

la section droite. 

 
 















d185,0e

d455,0e

fe

fdb23,0
A

S

S28c
min

 

Avec : 

    cmm
N

M
e

S

S

S 35357,0
 1,713

6,0
     

     MPa1,2f06,06,0f 28t28t   

D’où : 
 
 

2

min 797,0
7185,035

7455,035

400

1,2710023,0
cmA 















  

 AcmA 2

min 797,0 La section n’est pas vérifiée. 

 

Conclusion  

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

calculées à l’ELU, donc on adoptera :    As = Amin = 0,797 cm
2 

Soit : 4HA8      As = 2,01 cm
2
/ml. 

 

III.1.4.2. Armatures de répartition : 

     
2

r cm5025,0
4

01,2

4

A
A   

Soit : 4 HA8     Ar = 2,01 cm
2 
/ml  
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A. Vérification au cisaillement (A.5.3, 12 / BAEL91) : 

La fissuration est préjudiciable donc : 















 MPa4;

f15,0
min

b

28c
u

__

  MPa5,2MPa4;MPa5,2minMPa4;
5,1

2515,0
minu

__








 
  

MPa5,2u

__

  

KNQVu 5,115,15,1   

Avec : ( uV ) L’effort tranchant à L’ELU : 

MPa
db

Vu

u 00214,0
701000

 5,1 3
10








  

 u

__

u Pas de risque de cisaillement et les armatures transversales ne sont pas 

nécessaires. 

 

B. Vérification l’adhérence des barres (BAEL91/ Art 6.1.3) : 

MPaftsse 15,31,25,128

__

  

s  : Coefficient de scellement                         s =1(R L)         ; s =1.5 (H A) 

28tf =2,1 MPa 




i

u
se

Ud9,0

V
 

Avec : iU : Somme des périmètres ultimes des barres 

            cmnU i 05,108,0414,3    

              n : Nombre de barres 

 

D’où : 

   MPase 32,0
5,100709,0

 5,1 3
10





  

    se

__

se La section est vérifiée. 

 

C. Espacement des barres : 

Armatures principales : St < min (3h;33cm) = 30cm 

                                      St = 25cm ≤ 30cm …………………………………………vérifiée. 

Armatures de répartitions : St < min (4h;45cm) = 40 cm 

                                      St = 25 cm ≤ 40cm…………………………………………vérifiée. 
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D. Ancrage des barres (Art A.6.1.1.23.BAEL 91) : 

La langueur de scellement « Ls » est donnée par : 

Ls= 40  = 40 0.8= 32 cm. 

Les barres étant comprimées, un scellement d’une langueur de 0,6 Ls = 20 cm et un 

crochet normal suffiraient largement pour garantir son ancrage. 

 

III.1.5. vérifications à L’ELS : 

 Etat limite d’ouverture des fissures (Art. A.4.5.33) : 

La fissuration est considérée comme préjudiciable, donc : 

𝜍 𝑠𝑡 = 𝑚𝑖𝑛  
2

3
𝑓𝑒 ; max⁡(0.5𝑓𝑒 ; 110 𝜂. 𝑓𝑡28  

Avec : η = 1,6 : coefficient de fissuration. 

𝜍 𝑠𝑡 = 𝑚𝑖𝑛  
2

3
400; max⁡(0.5 ∗ 400; 110 1.6 ∗ 2.1 = 𝑚𝑖𝑛 266.6; max⁡(200; 201.63)  

st

__

 =201.63 MPa 

st1

s

st
Ad

M


  

On a : 287,0
7100

01,2100100
1 











db

Ast 9155,01    

D’où MPast 58,46
20179155,0

106,0 6





  

 𝝇𝒔𝒕 < 𝝇 𝒔𝒕 …………………………………………………………………………………………𝑪. 𝑽. 

 

 Etat limite de compression dans le béton : 

bcbc

__

 
=

MPafc 15256,06,0 28 
 

 287,0
7100

01,2100100
1 











db

Ast 9155,01    89,471  K  

 MPast 58,46
20179155,0

106,0 6





  

MPa
K

stbc 055,158,46
89,47

11

1

   

𝝇𝒃𝒄 < 𝝇 𝒃𝒄 …………………………………………………………………………………………𝑪. 𝑽. 

Conclusion :  

Les conditions étant vérifiées ; donc notre ferraillage calculé à L’ELU est vérifié à L’ELS. 
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 Le ferraillage adopté :  

 Armature principales …………………4HA8/ml=2,01cm
2
/ml avec St = 25 cm. 

 Armature de répartitions ………...……4HA8/ml=2,01cm
2
/ml avec St = 25 cm. 

III.1.6. Vérification de l’acrotère au séisme (RPA99, Art 6.2.3) : 

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

formule :                                            ppp WCAF  4  

Avec : 

A : Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4-1) du RPA99 suivant la zone 

sismique et le groupe d’usage du bâtiment, 15,0 A  (Zone IIa et groupe d’usage 2) 

Cp : Facteur de force horizontale tiré du tableau 6.1 (RPA) variant entre 0,3 et 0,8 : ⇒ Cp = 0,8 

WP : Poids propre de l’acrotère  ./713,1 mlkNWp 
 

L’action des forces sismiques horizontales «  Fp » doit étre inferieure ou égale à l’action de la 

main courante « Q » 

 Fp = 4×0.15×0,8×1,713= 0,822 KN/ml < Q = 1 KN/ml 

 

Conclusion: 

Condition vérifiée, donc l’acrotère est calculée avec un effort horizontal supérieur à la 

force sismique d’où le calcul au séisme est inutile. 
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                                                                        4HA8/ml (e=25 cm/ml)            

                                                                                            

                                                                       (e=25 cm/ml)                                                                                                                                                                                                                                                    

       

                                                                    (e=25 cm/ml)                                coupe A-A 

 

                                                                                

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

   Figure III.6 : Ferraillage de l’acrotère. 

4HA8 

4HA8 

A A 

Epingle 8  

Coupe A-A 
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L=1.50m 

 

III.2. calcul des portes à faux : 

             Ils sont calculés comme des consoles encastrées dans la poutre de rive du plancher et 

libre aux extrémités, le calcul se fera pour une bande de 1 m de largeur.  

Nous avons deux types de porte à faux à calculer, porte à faux extérieur (balcon), et porte à 

faux intérieur.  
 

III.2.1. Dimensionnement:      

 

 Porte à faux extérieur (balcon) : 

 Le balcon est assimilé à une console encastrée au niveau de la poutre de rive du 

plancher, Il est réalisé en dalle pleine, entouré d’un garde de corps et en brique de hauteur      

h = 1m. 

 

 

 

 

 

  

 Porte à faux intérieur : 

Il est constitué d’une dalle pleine reposant sur la poutre de rive, supportant un mur 

extérieur en brique creuse de hauteur h=2,91m et de 30cm d’épaisseur.   

 

 

 

 

 

 

 

 

L’épaisseur de la dalle pleine pour les deux types est :         

ep = 15 cm. (déterminée dans le chapitre II)  

 

G 
P 

Figure III.7 : Porte à faux extérieur Figure III.8: Schéma statique du balcon 

Figure III.9 : Porte à faux intérieur Figure III.10: Schéma statique du porte à 

faux intérieur 
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III.2.2. Détermination des charges et surcharges : 
a- Charges permanentes : 

 Tableau III.1 : Charges uniformément reparties.  

 Balcon Porte à faux intérieur 

Dalle pleine :ep = 15 cm 3,75  KN/m
2 3,75  KN/m

2 

Revêtement Carrelage :ep = 2 cm 0.40  KN/m
2 0.40  KN/m

2 

Couche de mortier : ep = 2 cm 0.40  KN/m
2 0.40  KN/m

2 

Couche de sable :ep = 2 cm 0.36  KN/m
2 0.36  KN/m

2 

Enduit en ciment : ep = 2 cm 0.20  KN/m
2 0.20  KN/m

2 

G G1= 5.11 KN/m
2
 G2= 5.11 KN/m

2
 

 

Pour une bonde de 1m : G =  G1 =  G2 =  5.11 × 1m = 𝟓. 𝟏𝟏𝐊𝐍/𝐦𝐥. 

 
 Tableau III.2 : Charges concentrées. 

 Balcon Porte à faux intérieur 

Garde corps en 

brique 
1.3  KN/m

2
 / 

Mur extérieur en 

double cloisons 
/ 2.85 KN/m

2 

P  (KN/m
2
) P1= 1.3 KN/m

2 P2= 2.85 KN/m
2 

P  (KN) 𝐏𝟏 = 1.3 × 1 × 1 = 𝟏. 𝟑 𝐊𝐍 𝐏𝟐 = 2.85 ×  3.06 − 0.15 × 1 = 𝟖. 𝟐𝟗 𝐊𝐍 

   

b- Surcharge d’exploitation : 

Les deux portes à faux ont la même surcharge d’exploitation qui est : Q = 3.5 KN/m
2
. Pour 

une bonde de 1m nous aurons : Q = 3.5 KN/ml.   

III.2.3. Calcul à l’état limite ultime (ELU) : 
Les portes à faux sont calculées en flexion simple. 

A. Combinaisons des charges : 

 

 Tableau III.3 : Combinaisons des charges à l’ELU. 

 

 Balcon Porte à faux intérieur 

qui = 1.35Gi + 1.5Qi  𝐪𝐮𝟏 = 12.15 KN/ml 𝐪𝐮𝟐 = 12.15 KN/ml 

Pui = 1.35Pi  𝐏𝐮𝟏 = 1.755 KN 𝐏𝐮𝟐 = 11.192 KN 
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B. Les sollicitations : 

 

 

 

 

 

 

 

 Tableau III.4 : Moments fléchissant  et efforts tranchants à l’ELU. 

 
Balcon Porte à faux intérieur 

x = 0m x = L = 1.5m x = 0m x = L = 1.5m 

Mui = −
q

ui
∗ x2

2
− (Pui ∗ x) Mu1 = 0 Mu1 = −16.3 KN. m Mu2 = 0 Mu2 = −30.46 KN. m 

Vui  =  qui ∗ x +  Pui Vu1 = 0 Vu1 = 19.98 KN Vu2 = 0 Vu2 = 29.417 KN 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

III.2.4. Ferraillage : 

A. Les armatures principales : 

𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢
 , avec : b = 100cm, d = h − c = 12cm,𝑓𝑏𝑢 = 14.2MPa  

 

 Tableau III.5 : Coefficients μ et β et le type d’armature pour la section. 

 Balcon Porte à faux intérieur 

μi  μ 1 =  0,080 < μl  =  0.392 ⇒ S. S. A μ 2 =  0,148 < μl  =  0.392 ⇒ S. S. A 

βi β 1 = 0.958 β 2 = 0.919 

Figure III.12: Diagrammes des efforts internes des portes à faux à l’ELU.   

 

Figure III.11: Coupe du schéma statique. 
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𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑢

β × d × σst  
, avec: σst = 348MPa  

 Tableau III.6 : Armatures et leurs espacements. 

 Balcon Porte à faux intérieur 

Asti  Ast 1 = 4.074 cm2 Ast 2 = 7.937cm2 

Section adoptée 5HA12 = 5,65cm
2
 6HA14 = 9,24 cm

2
 

Espacement St St =  20cm St =  16 cm 

 

Avec : St = b / nombre de barre. 

 

B. Les armatures de répartition : 

Ar  =   
𝐴𝑠𝑡

4
   

 Tableau III.7 : armatures de répartitions et leurs espacements. 

 Balcon Porte à faux intérieur 

Ari  Ar1 = 1.413 𝑐𝑚2 Ar2 = 2.31 𝑐𝑚2 

Section adoptée 4HA10 = 3,14 cm
2 4HA10 = 3,14 cm

2 

Espacement St St =  25cm St =  25cm 

 

Avec : St = b / nombre de barre. 

 

III.2.5 Vérifications à l’ELU : 

A. Vérification de l’espacement des barres : 

 

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

Armature de répartition : St min ≤ min (4h ; 45cm) = 45 cm.  

 

 Tableau III.8 : Vérification de l’espacement des barres. 

 

 

 Balcon Porte à faux intérieur 

Armature principales St =  20cm<33 cm. C.V St =  16 cm<33 cm. C.V 

Armature de répartition St =  25cm<45 cm. C.V St =  25cm<45 cm. C.V 
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B. Vérification de la condition de non fragilité (Art 4.2, 1 / BAEL 91) : 

Amin = 0,23 bd 
e

t

f

f 28 = 0,23
400

1,2
12100   = 1,45cm

2 

 Tableau III.9 : Vérification de la condition de non fragilité. 

 

 Balcon Porte à faux intérieur 

Vérification 

𝐴𝑠𝑡1 = 5,65𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.45𝑐𝑚2 𝐴𝑠𝑡2 = 9,24 𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.45𝑐𝑚2 

C.V C.V 

 

C. Vérification de la condition d’adhérence des barres (Art A6.1, 3 BAEL 91) : 

𝜏𝑠𝑒 =  
𝑉𝑢

0.9 × 𝑑 × ∑ Ui
< 𝜏 𝑠𝑒  

Avec : 𝜏 𝑠𝑒= 𝛹s × ƒt28 = 1.5 × 2.1 = 3.15MPa 

∑ Ui = n ×π×ф avec Ui: périmètre utile de la barre 
balcon: ∑ Ui = 5 × 3.14 × 1,2 =  18,84cm 

p. à. f. i: ∑ Ui =  6 × 3.14 × 1,4 =  26,38cm
  

 

 Tableau III.10 : Vérification de la condition d’adhérence des barres. 
 

 Balcon Porte à faux intérieur 

Vérification 
𝜏𝑠𝑒1 = 0,982 MPa < 𝜏 𝑠𝑒 = 3.15MPa 𝜏𝑠𝑒2 = 1.033 MPa < 𝜏 𝑠𝑒 = 3.15MPa 

C.V C.V 

 

 

D. Vérification au cisaillement (Art : A.5.1, 1 et A.5.1,211/ BAEL91) : 

bd

Vu
u  ≤ u  

Avec : 

𝐛𝐚𝐥𝐜𝐨𝐧 ∶ τ u ≤ min  0.15
fc28

γb
; 4 MPa ⇒ τ = 2.5 MPa  fissuration prejudiciable . 

𝐩𝐨𝐫𝐭𝐞 à 𝐟𝐚𝐮𝐱 𝐢𝐧𝐭𝐞𝐫𝐢𝐞𝐮𝐫 ∶ τ u ≤ min  0.2
fc 28

γb
; 5 MPa ⇒ τ = 3.33 MPa  (fissuration non 

prejudiciable).   

 

 Tableau III.11 : Vérification au cisaillement. 

 

 Balcon Porte à faux intérieur 

Vérification 
𝜏𝑢1 = 0,167 MPa < 𝜏 𝑢 = 2,50MPa 𝜏𝑢2 = 0.245 MPa < 𝜏 𝑢 = 3.33MPa 

C.V C.V 
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           e. Ancrage des barres (Art A.6.1, 22 / BAEL91) : 

La longueur de scellement droit est donnée par la relation suivante : 

s

e
s

4

f
L






                         

Avec : 𝜏 𝑠  = 0.6ψs
2
ft28 = 2.84MPa, ψs = 1.5 

Longueur des crochets La = 0,4 Ls  (Art A.6.1, 253 BAEL 91) 

 

 Tableau III.12 : Longueur des scellements droits et longueur des crochets. 

 

 Balcon Porte à faux intérieur 

Ls  Ls = 42.25 cm Ls = 49.30 cm 

La  La = 16.9 cm La = 19.72 cm 

 

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

A. La combinaison des charges : 

 Tableau III.13 : Combinaison des charges à l’ELS. 

 

 

B. Les sollicitations : 

 

 

 

 

 

 Tableau III.14 : Moments fléchissant  et efforts tranchants à l’ELS. 

 

 
Balcon Porte à faux intérieur 

x = 0m x = L = 1.5m 
 

x = 0m 
x = L = 1.5m 

Msi = −
q

si
∗ x2

2
− (Psi ∗ x) Ms1 = 0 Ms1 = −11.64 KN. m Ms2 = 0 Ms2 = −22.12 KN. m 

Vsi  =  qsi ∗ x +  Psi Vs1 = 0 Vs1 = 14.215 KN Vs2 = 0 Vu2 = 21.205KN 

 

 Balcon Porte à faux intérieur 

qsi = Gi + Qi  𝐪𝐬𝟏 = 8.61 KN/ml 𝐪𝐬𝟐 = 8.61 KN/ml 

Psi = Pi  𝐏𝐬𝟏 = 1.3 KN 𝐏𝐬𝟐 = 8.29 KN 

Figure III.13: Coupe du schéma statique. 
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III.2.7. Vérification à l’ELS : 

A. Etat limite de compression du béton (Art. A.4.5, 2 /BAEL91) : 
On doit vérifier que la contrainte dans le béton est inférieure à la contrainte admissible.   

                       

𝜍𝑏𝑐 =
𝜍𝑠

K1
< 𝜍 𝑏𝑐      avec : 𝜍 𝑏𝑐= 0.6 fc28 =15MPa 

ρ1= 
100 ×𝐴𝑠

𝑏×𝑑
    Des tables, on aura : {β1;  K1}  

𝜍𝑠= 
𝑀𝑠

𝛽1×𝐴𝑠×𝑑
  

 Tableau III.15 : Vérification d’état limite de compression du béton à l’ELS. 

 

 Balcon Porte à faux intérieur 

ρ1 0.77 0.47 

β1 0.874 0.896 

K1 24.68 33.08 

𝜍𝑠  197.40 MPa 191.61 MPa 

𝜍𝑏𝑐  7.99 MPa 5.79 MPa 

𝜍 𝑏𝑐  15MPa 15MPa 

 𝝇𝒃𝒄 < 𝝇 𝒃𝒄 C.V 𝝇𝒃𝒄 < 𝝇 𝒃𝒄 C.V 

 

 

Figure III.14: Diagrammes des efforts internes des portes à faux à l’ELS.   
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B. Contrainte dans les aciers (Etat limite d’ouverture des fissures) : 

 Porte à faux intérieur :  

Pour le porte à faux intérieur la fissuration est considéré peu nuisible, donc aucune 

vérification n’est nécessaire. 

 

 Porte à faux extérieur (balcon) : 

La fissuration est considérée comme préjudiciable, donc : 

𝜍 𝑠𝑡 = 𝑚𝑖𝑛  
2

3
𝑓𝑒 ; max⁡(0.5𝑓𝑒 ; 110 𝜂. 𝑓𝑡28  

Avec : η = 1,6 : coefficient de fissuration. 

𝜍 𝑠𝑡 = 𝑚𝑖𝑛  
2

3
400; max⁡(0.5 ∗ 400; 110 1.6 ∗ 2.1 = 𝑚𝑖𝑛 266.6; max⁡(200; 201.63)  

st

__

 =201.63 MPa 

st1

s

st
Ad

M


  

On a : 471,0
12100

65.5100100
1 











db

Ast 896,01    

D’où : MPast 61.191
565120896,0

1064.11 6





  

 𝝇𝒔𝒕 < 𝝇 𝒔𝒕 …………………………………………………………………………………………𝑪. 𝑽. 

 

a. Etat limite de déformation (Art B.6.5, 1 /BAEL 91) : 

On peut se dispenser du calcul de la flèche sous réserve de vérifier les trois conditions 

suivantes : 

 
𝑕

𝐿
≥

1

16
 

 
𝐴𝑠

𝑏∗𝑑
≤

4.2

𝑓𝑒
 

 
𝑕

𝐿
≥

𝑀𝑠

10𝑀0
  

 

 Tableau III.16 : Vérification de l’état limite de déformation. 

 

Balcon Porte à faux intérieur 
𝑕

𝐿
=

15

150
= 0.1 >

1

16
= 0.0625 C.V 

𝑕

𝐿
=

15

150
= 0.1 >

1

16
= 0.0625 C.V 

𝐴𝑠

𝑏 ∗ 𝑑
= 0.0047 <

4.2

𝑓𝑒
= 0.0105 C.V 

𝐴𝑠

𝑏 ∗ 𝑑
= 0.0077 <

4.2

𝑓𝑒
= 0.0105 C.V 

𝑕

𝐿
= 0.1 =

𝑀𝑠

10𝑀0
= 0.1 C.V 

𝑕

𝐿
= 0.1 =

𝑀𝑠

10𝑀0
= 0.1 C.V 

Toutes les conditions sont vérifiées, alors le calcul de la flèche est dispensable. 
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III.2.8. Plan de ferraillage : 

 

 

Figure III.15 : Ferraillage du porte à faux extérieur (balcon). 

 

Figure III.16 : Ferraillage du porte à faux intérieur. 
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III.3. Calcul des Planchers : 

 
La structure comporte des planchers en corps creux (16+4), dont les poutrelles sont, 

des poutrelles préfabriquées sur chantier et disposées suivant le sens de la petite portée, (sens 

longitudinal). 

Le calcul se fera pour le plancher le plus sollicité. 

Il est constitué :   

 Nervures (poutrelles) de section en T : elles assurent la fonction de portance, la 

distance entre axes des poutrelles est égale à 65cm. 

 Remplissage en corps creux : utilisé comme coffrage perdu, et comme isolant 

phonique, sa hauteur est de 16cm. 

 Dalle de compression : son épaisseur est de 4 cm, réalisé en béton, comportant un 

quadrillage d’armature ayant pour but : 

– limité le risque de fissuration par retrait ; 

– résister aux efforts des charges appliqués sur les surfaces réduites.   

III.3.1.Calcule de la dalle de compression (BAEL 99 art 8.6,423) : 

La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 4 cm d’épaisseur, armée d’un 

quadrillage de treillis soudé de nuance TLE520, les dimensions des mailles seront au plus 

égales : 

 

 20cm : pour les barres (A⊥) perpendiculaires aux poutrelles (nervure). 

 33cm : pour les barres (A ∕ ∕) parallèles aux poutrelles (nervures). 

Les sections des armatures doivent satisfaire aux conditions définies ci-après : 

 Armature perpendiculaire aux poutrelles : 

– 𝑨⊥ ≥ 𝟐𝟎𝟎
𝒇𝒆 ∶ 𝒑𝒐𝒖𝒓 𝒍 ≤ 𝟓𝟎𝒄𝒎. 

– 𝑨⊥ ≥ 𝟒 × 𝒍
𝒇𝒆 ∶ 𝒑𝒐𝒖𝒓 𝟓𝟎𝒄𝒎 ≤ 𝒍 ≤ 𝟖𝟎𝒄𝒎. 

 Armature perpendiculaire aux poutrelles :  

– 𝑨∕∕ ≥
𝑨⊥

𝟐
 . 

 

avec :   

– l : entre axe des poutrelles. 

– 𝑨⊥𝒆𝒕  𝑨∕∕ : armatures en 𝑐𝑚2 𝑚𝑙 . 

– 𝒇𝒆 : limite d’élasticité de l’acier (MPa). 
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III.3.1.2.Ferraillage de la dalle de compression :  

a. Armatures perpendiculaires aux poutrelles : 

Nous avons l’entraxe des poutrelles𝒍 = 𝟔𝟓𝒄𝒎, donc : 

𝑨⊥ ≥ 𝟒 × 𝒍
𝒇𝒆 = 𝟒 × 𝟔𝟓

𝟓𝟐𝟎 = 𝟐𝟔𝟎
𝟓𝟐𝟎 = 𝟎. 𝟓 𝒄𝒎𝟐 𝒎𝒍 . 

On adoptera donc pour : 𝟓𝑻𝟓 = 𝟎. 𝟗𝟖 𝒄𝒎𝟐 𝒎𝒍 , avec un espacement 𝒆 = 𝟐𝟎𝒄𝒎. 

b. Armature parallèles aux poutrelles : 

 𝑨∕∕ ≥
𝑨⊥

𝟐
=

𝟎.𝟗𝟖

𝟐
= 𝟎. 𝟒𝟗 𝒄𝒎𝟐 𝒎𝒍 . 

On adoptera donc pour : 𝟓𝑻𝟓 = 𝟎. 𝟗𝟖 𝒄𝒎𝟐 𝒎𝒍 , avec un espacement 𝒆 = 𝟐𝟎𝒄𝒎. 

 

 

 

III.3.1.3.Conclusion : 

On utilisera donc pour le ferraillage de la dalle pleine un treillis soudé (TLE 520) de 

dimension [(𝟓 × 𝟓;𝟐𝟎𝟎 × 𝟐𝟎𝟎)𝒎𝒎𝟐]. 

 

Figure III.17 : Ferraillage de la dalle de compression. 
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III.3.2. Calcul des poutrelles : 

Les poutrelles sont sollicitées par un chargement uniformément réparti, et le calcul se 

fait en deux étapes, avant et après coulage. 

 

III.3.2.1. Etape I : avant coulage : 

 
La poutrelle préfabriquée dont la section est estimée à 4 × 12 𝑐𝑚2, est considérée 

comme étant simplement appuyée sur ses deux extrémités, elle travaille en flexion simple et 

doit supporter en plus de son poids propre, le poids du corps creux et le poids de l’ouvrier. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

III.3.2.1.1. Chargements : 

– Poids propre des poutrelles : 0.12 × 0.04 × 25 = 0.12 𝐾𝑁 𝑚𝑙 . 

– Poids du corps creux : 0.65 × 0.95 = 0.62 𝐾𝑁 𝑚𝑙 . 

– Le poids de l’ouvrier : le poids d’un ouvrier est estimé à 100 𝐾𝑔 = 1 𝐾𝑁 𝑚𝑙 .  

𝑮 = 0.12 + 0.62 = 𝟎. 𝟕𝟒𝑲𝑵 𝒎𝒍 . 

𝑸 = 𝟏 𝑲𝑵 𝒎𝒍 . 

 

 

III.3.2.1.2. Combinaison d’action à l’ELU : 

𝒒𝒖 = 1.35𝐺 + 1.5𝑄 

𝒒𝒖 = 1.35 × 0.74 + 1.5 × 1 = 1 + 1.5 = 𝟐. 𝟓 𝑲𝑵 𝒎𝒍  

Figure III.18 : Surface revenant aux poutrelles 
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III.3.2.1.3. Moment fléchissant et effort tranchant :   

 Moment fléchissant : 

𝑴𝒖 =
𝒒𝒖 ∗ 𝑳𝟐

𝟖
=

𝟐. 𝟓 × 𝟒. 𝟏𝟐

𝟖
= 𝟓. 𝟐𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

 Effort tranchant : 

𝑻𝒖 =
𝒒𝒖 ∗ 𝑳

𝟐
=

𝟐. 𝟓 × 𝟒. 𝟏

𝟐
= 𝟓. 𝟏𝟑 𝑲𝑵 

III.3.2.1.4.Calcul des armatures : 

Soit l’enrobage 𝑐 = 2𝑐𝑚. 
Avec : b=12cm ; d=h-c ; h=4cm ; d=2cm (d : hauteur utile) 

𝝁 =
𝑴𝒖

𝒃 ∗ 𝒅𝟐 ∗ 𝒇𝒃𝒖
=

𝟓. 𝟐𝟓 × 𝟏𝟎𝟑

𝟏𝟐 × 𝟐𝟐 × 𝟏𝟒. 𝟐
= 𝟕. 𝟕 → 𝝁 = 𝟕. 𝟕 ⋙ 𝝁𝒍 = 𝟎. 𝟑𝟗𝟐 ⇛ 𝑺. 𝑫. 𝑨. 

Sachant que la hauteur des poutrelles est de 4 cm, il nous est impossible de disposer des 

armatures de compression et de traction (section doublement armée), ce qui nous oblige à 

prévoir des étais intermédiaire à fin d’aider les poutrelles à supporter les charges et surcharges 

aux quelles elles sont soumises avant coulage. 

 

 Calcul du nombre et des distances entre étais intermédiaires : 
Le moment limite correspondant a une S.S.A (section simplement armée) est égale à : 

𝑴𝒖𝒍 = 𝝁𝒍 × 𝒃 × 𝒅𝟐 × 𝒇𝒃𝒖 = 𝟎. 𝟑𝟗𝟐 × 𝟏𝟐 × 𝟐𝟐 × 𝟏𝟒. 𝟐 = 𝟎. 𝟐𝟔𝟕 𝑲𝑵. 𝒎 

Donc, la longueur max entre appui pour avoir une S.S.A est égale à : 

 

𝑳𝒎𝒂𝒙 =  
𝑴𝒖𝒍×𝟖

𝒒𝒖
  ⇒  𝑳𝒎𝒂𝒙 =  

𝟎.𝟐𝟔𝟕×𝟖

𝟐.𝟓
= 𝟎. 𝟗𝟐𝒎 

𝑳𝒎𝒂𝒙 = 𝟗𝟐 𝒄𝒎 

Donc nous disposerons des étais avec un espacement inferieur à 92 cm, (80cm à 90cm). 

 

Figure III.19 : chargement de la poutrelle à l’ELU. 

Figure III.20 : coupe transversale de 

poutrelle. 
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III.3.2.2. Etape II : après coulage de la dalle de compression : 

 
Après coulage, la poutrelle travaille comme une poutre en Té reposant sur des appuis 

intermédiaires, partiellement encastrée à ses deux extrémités. Elle supporte son poids propre 

ainsi que les charges et surcharges revenant au plancher, les chargements sont définit  comme 

suit : 

 Tableau III.17 : poids propres et surcharges des planchers. 

 

Planchers 𝑮(𝑲𝑵 𝒎𝒍 ) 𝑸(𝑲𝑵 𝒎𝒍 ) 

Plancher terrasse  6.11 × 0.65 = 3.97 1 × 0.65 = 0.65 

Plancher à usage d’habitation  5.43 × 0.65 = 3.53 1.5 × 0.65 = 0.98 

Plancher à usage commercial 5.43 × 0.65 = 3.53 2.5 × 0.65 = 1.63 

 

 Tableau III.18 : Combinaison de charge à l’ELU et à l’ELS. 

 

Planchers ELU (1.35G+1.5Q) KN/ml ELS (G+Q) KN/ml 

Plancher terrasse  6.33 4.62 

Plancher à usage d’habitation  6.24 4.51 

Plancher à usage commercial 7.21 5.16 

 

Remarque :  

On remarque bien que le chargement le plus défavorable est celui revenant au plancher 

RDC, donc le plancher le plus sollicité étant le RDC, c’est sur ce dernier que les calculs 

seront menés.  

 

III.3.2.2.1. Dimensions de la poutrelle (B.A.E.L /Art A.4.1, 3) : 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

La largeur de l’hourdis à prendre en compte de chaque côté d´une nervure à partir de son 

parement est limité par la condition ci-après : 

 

Figure III.21 : Caractéristiques géométriques de la section en Té. 
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𝒃𝟏 ≤ 𝐦𝐢𝐧(
𝑳

𝟏𝟎
;
𝑳𝟎 − 𝒃𝟎

𝟐
) 

Avec :   L0 = 65cm (distance entre axe). 

             L = 410 cm (longueur de la plus grande travée).  

             b0 = 12 cm.              

𝒃𝟏 ≤ 𝐦𝐢𝐧  
𝟒𝟏𝟎

𝟏𝟎
 ; 

𝟔𝟓 − 𝟏𝟐

𝟐
 ⇒ 𝒃𝟏 ≤ 𝐦𝐢𝐧 𝟒𝟏 𝒄𝒎 ; 𝟐𝟔. 𝟓 𝒄𝒎  

𝒃𝟏 = 𝟐𝟔. 𝟓 𝒄𝒎 

D’où :                          𝒃 = 𝟐𝒃𝟏 + 𝒃𝟎 = 𝟐 × 𝟐𝟔. 𝟓 + 𝟏𝟐 = 𝟔𝟓 𝒄𝒎 

 

III.3.2.2.2. Choix de la méthode de calcul : 

Les efforts internes sont déterminés selon le type du plancher, à l’aide es méthodes 

usuelles suivantes : 

 Méthode forfaitaire ; 

 Méthode de QUAQUOT ; 

 Méthode des trois moments. 

 

A. Vérifications des conditions d’applications de la méthode forfaitaire [BAEL 91 

modifier 99 et DTU associer, chapitre 3.III.4 (Jean-Pierre MOUGIN)]:  

1) 𝑄 ≤ 𝑚𝑎𝑥(2𝐺 ; 5 𝐾𝑁 𝑚2)  ; 

𝑎𝑣𝑒𝑐 ∶ 𝑄 = 2.5 𝐾𝑁 𝑚2  𝑒𝑡 2𝐺 = 2 × 5.43 = 10.86 𝐾𝑁 𝑚2  

𝑄 = 2.5 𝐾𝑁 𝑚2 < 5 𝐾𝑁 𝑚2 ……………………………………………………..C.V. 

2) La fissuration est non préjudiciable………………………………………….......…C.V. 

3) Les moments d’inerties des sections transversales sont le mêmes dans les différentes 

travées………………………………………………………………………………C.V. 

4) Les Portées successives des travées sont dans un rapport comprit entre 0.8 et 1.25 

𝟎. 𝟖 ≤
𝑳𝒊

𝑳𝒊+𝟏
≤ 𝟏. 𝟐𝟓 

 

𝐋𝟏

𝐋𝟐
=

𝟑.𝟑

𝟒.𝟏
= 𝟎. 𝟖𝟎𝟒         

𝐋𝟐

𝐋𝟑
=

𝟒.𝟏

𝟒.𝟏
= 𝟏 

𝐋𝟑

𝐋𝟒
=

𝟒.𝟏

𝟑.𝟑
= 𝟏. 𝟐𝟒            

𝐋𝟒

𝐋𝟓
=

𝟑.𝟑

𝟒.𝟏
= 𝟎. 𝟖𝟎𝟒             …………………………………………C.V. 

𝐋𝟓

𝐋𝟔
=

𝟒.𝟏

𝟒.𝟏
= 𝟏                  

𝐋𝟔

𝐋𝟕
=

𝟒.𝟏

𝟑.𝟑
= 𝟏. 𝟐𝟒   

 

 

Conclusion : 

Dans notre cas, la méthode forfaitaire  est appliquée. 

Figure III.22 : les portées successives des travées. 
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III.3.2.2.3. Présentation de la méthode forfaitaire [BAEL 91 modifier 99 et 

DTU associer, chapitre 3.III.4 (Jean-Pierre MOUGIN)]: 

 
 Principe de la méthode : 

La méthode forfaitaire consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travée 

et des moments sur appuis à des fractions fixées forfaitairement de la valeur maximale du 

moment M0 dans la travée dite de comparaison, c’est à dire dans la travée isostatique 

indépendante de même portée et soumise aux mêmes charges que la travée considérée. 

 𝛼 le rapport des charges l’exploitation à la somme des charges permanente et 

d’exploitation, en valeurs non pondérées : 𝜶 =
𝑸

𝑸+𝑮
 . 

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

supportant une charge uniformément repartie q, dont L est la longueur entre nus des 

appuis. 

 

 Mw et Me les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche (w) et de droite (e) 

dans la travée considérée. 

 

 Mt le moment maximal en travée dans la travée considérée. 

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

– 𝑀𝑡 ≥ 𝑚𝑎𝑥 1.05𝑀0; (1 + 0.3𝛼)𝑀0 −
𝑀𝑤 +𝑀𝑒

2
 

– 𝑀𝑡 ≥
1+0.3𝛼

2
𝑀0;  𝑑𝑎𝑛𝑠 𝑢𝑛𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑚é𝑑𝑖𝑎𝑖𝑟𝑒. 

𝑀𝑡 ≥
1.2+0.3𝛼

2
𝑀0; 𝑑𝑎𝑛𝑠 𝑢𝑛𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑑𝑒 𝑟𝑖𝑣𝑒.  

– La valeur absolue de chaque moment sur appui intermédiaire doit être au moine égale 

à : 

0.6𝑀0 pour une poutre à deux travées ; 

0.5𝑀0 pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travées ; 

0.4𝑀0 pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois travées.    

            

III.3.2.2.4. Calcul des poutrelles avec la méthode forfaitaire : 

Nous avons deux types de poutrelles (type1 : poutrelle à deux travées ; type2 : 

poutrelle à sept travées), donc on aura à étudier les deux types.  

 

 Calculs des coefficients :  

 

𝜶 =
𝑸

𝑸+𝑮
=

𝟐.𝟓

𝟐.𝟓+𝟓.𝟒𝟑
= 𝟎. 𝟑𝟏𝟓  

 𝟏 + 𝟎. 𝟑𝜶 = 𝟏. 𝟎𝟗𝟓 > 1.05
𝟏.𝟐+𝟎.𝟑𝜶

𝟐
= 𝟎. 𝟔𝟒𝟕

𝟏+𝟎.𝟑𝜶

𝟐
= 𝟎. 𝟓𝟒𝟕
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A. Etude de la poutrelle type1 : 

 

  

a. Calcul des moments fléchissant : 

𝑀0 = 𝑀01 = 𝑀02 =
𝑞𝑢 × 𝐿2

8
 

Avec : 𝑞𝑢 =  1.35𝐺 + 1.5𝑄 × 0.65 = 7.21 𝐾𝑁 𝑚𝑙  ; 𝐿 = 4.1𝑚.  

𝑀0 =
𝑞𝑢𝐿

2

8
=

7.21 × 4.12

8
= 𝟏𝟓. 𝟏𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

b. Calcul des moments aux appuis : 

𝑀𝐵 = 0.3𝑀0 = 0.3 × 15.15 = 𝟒. 𝟓𝟒𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀𝐶 = 0.6𝑀0 = 0.6 × 15.15 = 𝟗. 𝟎𝟗 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀𝐷 = 𝑀𝐵 = 0.3𝑀0 = 0.3 × 15.15 = 𝟒. 𝟓𝟒𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

c. Calcul des moments en travées : 

 Travée (BC) :  

𝑴𝒕 𝑩𝑪 ≥
1.2 + 0.3𝛼

2
𝑀0 =  0.647𝑀0 =  𝟗. 𝟖𝟎𝟐 𝑲𝑵. 𝒎…………………………………………𝟏. 

𝑴𝒕 ≥ 𝑚𝑎𝑥 1.05𝑀0; (1 + 0.3𝛼)𝑀0 −
𝑀𝐵 + 𝑀𝐶

2
 ; 𝑎𝑣𝑒𝑐:  1 + 0.3𝛼 = 1.095 > 1.05 

⇒ 𝑴𝒕 𝑩𝑪 ≥ (1.095𝑀0 −
𝑀𝐵 + 𝑀𝐶

2
) = 𝟗. 𝟕𝟕𝟐 𝑲𝑵. 𝒎………………………………………… . 𝟐. 

De 1 et 2 on prend : 𝑴𝒕 𝑩𝑪 = 𝟗. 𝟖𝟎𝟐 𝑲𝑵. 𝒎 

 

 Travée (CD) : 

La travée (CD) est la même que la travée (BC) donc : 

 𝑴𝒕 𝑩𝑪 = 𝑴𝒕 𝑪𝑫 = 𝟗. 𝟖𝟎𝟐 𝑲𝑵. 𝒎. 

Figure III.23 : Coefficients forfaitaire pour les moments sur appuis (type1). 



Chapitre III :                                                                                                            Calcul des éléments 
 

62 
 

 

 

 

d. Calcul des efforts tranchants : 

 

𝑽 𝒙 = 𝜃 𝑥 +
𝑀𝑖+1 − 𝑀𝑖

𝐿𝑖
=

𝑞𝑢 × 𝐿𝑖

2
+

𝑀𝑖+1 − 𝑀𝑖

𝐿𝑖
 

 

 

 Travée (BC) :  

𝑽𝑩 =
𝑞𝑢 × 𝐿𝐵𝐶

2
+

𝑀𝐶 − 𝑀𝐵

𝐿𝐵𝐶
=

7.21 × 4.1

2
+

 −9.09 − (−4.545)

4.1
= 𝟏𝟑. 𝟔𝟕𝟐 𝑲𝑵. 

 

𝑽𝑪 = −
𝑞𝑢 × 𝐿𝐵𝐶

2
+

𝑀𝐶 − 𝑀𝐵

𝐿𝐵𝐶
= −

7.21 × 4.1

2
+

 −9.09 − (−4.545)

4.1
= −𝟏𝟓. 𝟖𝟖𝟗 𝑲𝑵. 

 

 
 Travée (CD) : 

𝑽𝑪 =
𝑞𝑢 × 𝐿𝐶𝐷

2
+

𝑀𝐷 − 𝑀𝐶

𝐿𝐶𝐷
=

7.21 × 4.1

2
+

 −4.545 − (−9.09)

4.1
= 𝟏𝟓. 𝟖𝟖𝟗 𝑲𝑵. 

 

𝑽𝑫 = −
𝑞𝑢 × 𝐿𝐶𝐷

2
+

𝑀𝐷 − 𝑀𝐶

𝐿𝐶𝐷
= −

7.21 × 4.1

2
+

 −4.545 − (−9.09)

4.1
= −𝟏𝟑. 𝟔𝟕𝟐 𝑲𝑵. 

 
 

Figure III.24 : diagrammes des moments (type1). 

Figure III.26 : diagrammes des efforts tranchants (type1). 
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B. Etude de la poutrelle type2 : 

  

a. Calcul des moments fléchissant : 

𝑀01 =
𝑞𝑢 × 𝐿𝐴𝐵

2

8
=

7.21 × 3.32

8
= 𝟗. 𝟖𝟏𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀02 =
𝑞𝑢 × 𝐿𝐵𝐶

2

8
=

7.21 × 4.12

8
= 𝟏𝟓. 𝟏𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀03 = 𝑀02 = 𝟏𝟓. 𝟏𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀04 = 𝑀01 = 𝟗. 𝟖𝟏𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀05 = 𝑀02 = 𝟏𝟓. 𝟏𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀06 = 𝑀02 = 𝟏𝟓. 𝟏𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀07 = 𝑀01 = 𝟗. 𝟖𝟏𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

 

b. Calcul des moments aux appuis : 

𝑀𝐴 = 0.3𝑀01 = 0.3 × 9.815 = 𝟐. 𝟗𝟒𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀𝐵 = 0.5max⁡(𝑀01; 𝑀02) = 0.5 × 15.15 = 𝟕. 𝟓𝟕𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀𝐶 = 0.4 max 𝑀02; 𝑀03 = 0.4 × 15.15 = 𝟔. 𝟎𝟔 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀𝐷 = 0.4 max 𝑀03 ; 𝑀04 = 0.4 × 15.15 = 𝟔. 𝟎𝟔 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀𝐸 = 0.4 max 𝑀04; 𝑀05 = 0.4 × 15.15 = 𝟔. 𝟎𝟔 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀𝐹 = 0.4 max 𝑀05 ; 𝑀06 = 0.4 × 15.15 = 𝟔. 𝟎𝟔 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀𝐺 = 0.5max⁡(𝑀06; 𝑀07) = 0.5 × 15.15 = 𝟕. 𝟓𝟕𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀𝐻 = 0.3𝑀07 = 0.3 × 9.815 = 𝟐. 𝟗𝟒𝟓 𝑲𝑵. 𝒎 

 

Figure III.27 : Coefficients forfaitaire pour les moments sur appuis (type2). 
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c. Calcul des moments en travées : 

 Travée (AB) :  

𝑴𝒕 𝑨𝑩 ≥
1.2 + 0.3𝛼

2
𝑀01 =  0.647𝑀01 = 0.647 × 9.815 =  𝟔. 𝟑𝟓𝟎 𝑲𝑵. 𝒎…………………𝟏. 

𝑴𝒕 𝑨𝑩 ≥ 𝑚𝑎𝑥 1.05𝑀01; (1 + 0.3𝛼)𝑀01 −
𝑀𝐴 + 𝑀𝐵

2
 ; 𝑎𝑣𝑒𝑐:  1 + 0.3𝛼 = 1.095 > 1.05 

⇒ 𝑴𝒕 𝑨𝑩 ≥  1.095𝑀01 −
𝑀𝐴 + 𝑀𝐵

2
 = 𝟓. 𝟒𝟖𝟕 𝑲𝑵. 𝒎……… . ……………………………… . 𝟐. 

De 1 et 2 on prend : 𝑴𝒕 𝑨𝑩 = 𝟔. 𝟑𝟓𝟎 𝑲𝑵. 𝒎 

 Travée (BC) : 

𝑴𝒕 𝑩𝑪 ≥
1 + 0.3𝛼

2
𝑀02 =  0.547𝑀02 = 0.547 × 15.15 =  𝟖. 𝟐𝟖𝟕 𝑲𝑵. 𝒎……………………𝟏. 

𝑴𝒕 𝑩𝑪 ≥ 𝑚𝑎𝑥 1.05𝑀02; (1 + 0.3𝛼)𝑀02 −
𝑀𝐵 + 𝑀𝐶

2
 ; 𝑎𝑣𝑒𝑐:  1 + 0.3𝛼 = 1.095 > 1.05 

⇒ 𝑴𝒕 𝑩𝑪 ≥  1.095𝑀02 −
𝑀𝐵 + 𝑀𝐶

2
 = 𝟗. 𝟔𝟖𝟏 𝑲𝑵. 𝒎……… . ……………………………… . 𝟐. 

De 1 et 2 on prend : 𝑴𝒕 𝑩𝑪 = 𝟗. 𝟔𝟖𝟏 𝑲𝑵. 𝒎 

 Travée (CD) : 

𝑴𝒕 𝑪𝑫 ≥
1 + 0.3𝛼

2
𝑀03 =  0.547𝑀03 = 0.547 × 15.15 =  𝟖. 𝟐𝟖𝟕 𝑲𝑵. 𝒎……………………𝟏. 

𝑴𝒕 𝑪𝑫 ≥ 𝑚𝑎𝑥 1.05𝑀03; (1 + 0.3𝛼)𝑀03 −
𝑀𝐶 + 𝑀𝐷

2
 ; 𝑎𝑣𝑒𝑐:  1 + 0.3𝛼 = 1.095 > 1.05 

⇒ 𝑴𝒕 𝑪𝑫 ≥  1.095𝑀03 −
𝑀𝐶 + 𝑀𝐷

2
 = 𝟏𝟎. 𝟓𝟐𝟗 𝑲𝑵. 𝒎……… . …………………………… . . 𝟐. 

De 1 et 2 on prend : 𝑴𝒕 𝑪𝑫 = 𝟏𝟎. 𝟓𝟐𝟗 𝑲𝑵. 𝒎 

 Travée (DE) : 

𝑴𝒕 𝑫𝑬 ≥
1 + 0.3𝛼

2
𝑀04 =  0.547𝑀04 = 0.547 × 9.815 =  𝟓. 𝟑𝟔𝟗 𝑲𝑵. 𝒎……………………𝟏. 

𝑴𝒕 𝑫𝑬 ≥ 𝑚𝑎𝑥 1.05𝑀04; (1 + 0.3𝛼)𝑀04 −
𝑀𝐶 + 𝑀𝐷

2
 ; 𝑎𝑣𝑒𝑐:  1 + 0.3𝛼 = 1.095 > 1.05 

⇒ 𝑴𝒕 𝑫𝑬 ≥  1.095𝑀04 −
𝑀𝐷 + 𝑀𝐸

2
 = 𝟒. 𝟔𝟖𝟕 𝑲𝑵. 𝒎……… . ……………………………… . 𝟐. 

De 1 et 2 on prend : 𝑴𝒕 𝑫𝑬 = 𝟓. 𝟑𝟔𝟗 𝑲𝑵. 𝒎 
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 Travée (EF) : 

𝑴𝒕 𝑬𝑭 ≥
1 + 0.3𝛼

2
𝑀05 =  0.547𝑀05 = 0.547 × 15.15 =  𝟖. 𝟐𝟖𝟕 𝑲𝑵. 𝒎……………………𝟏. 

𝑴𝒕 𝑬𝑭 ≥ 𝑚𝑎𝑥 1.05𝑀05; (1 + 0.3𝛼)𝑀05 −
𝑀𝐸 + 𝑀𝐹

2
 ; 𝑎𝑣𝑒𝑐:  1 + 0.3𝛼 = 1.095 > 1.05 

⇒ 𝑴𝒕 𝑬𝑭 ≥  1.095𝑀05 −
𝑀𝐸 + 𝑀𝐹

2
 = 𝟏𝟎. 𝟓𝟐𝟗 𝑲𝑵. 𝒎……… . ………………………… . … . 𝟐. 

De 1 et 2 on prend : 𝑴𝒕 𝑬𝑭 = 𝟏𝟎. 𝟓𝟐𝟗 𝑲𝑵. 𝒎 

 Travée (FG) : 

𝑴𝒕 𝑭𝑮 ≥
1 + 0.3𝛼

2
𝑀06 =  0.547𝑀06 = 0.547 × 15.15 =  𝟖. 𝟐𝟖𝟕 𝑲𝑵. 𝒎……………………𝟏. 

𝑴𝒕 𝑭𝑮 ≥ 𝑚𝑎𝑥 1.05𝑀06; (1 + 0.3𝛼)𝑀06 −
𝑀𝐹 + 𝑀𝐺

2
 ; 𝑎𝑣𝑒𝑐:  1 + 0.3𝛼 = 1.095 > 1.05 

⇒ 𝑴𝒕 𝑭𝑮 ≥  1.095𝑀06 −
𝑀𝐹 + 𝑀𝐺

2
 = 𝟗. 𝟔𝟖𝟏 𝑲𝑵. 𝒎……… . ……………………………… . 𝟐. 

De 1 et 2 on prend : 𝑴𝒕 𝑭𝑮 = 𝟗. 𝟔𝟖𝟏 𝑲𝑵. 𝒎 

 Travée (GH) : 

𝑴𝒕 𝑮𝑯 ≥
1.2 + 0.3𝛼

2
𝑀07 =  0.647𝑀07 = 0.647 × 9.815 =  𝟔. 𝟑𝟓𝟎 𝑲𝑵. 𝒎…………………𝟏. 

𝑴𝒕 𝑮𝑯 ≥ 𝑚𝑎𝑥 1.05𝑀07 ; (1 + 0.3𝛼)𝑀07 −
𝑀𝐺 + 𝑀𝐻

2
 ; 𝑎𝑣𝑒𝑐:  1 + 0.3𝛼 = 1.095 > 1.05 

⇒ 𝑴𝒕 𝑮𝑯 ≥  1.095𝑀07 −
𝑀𝐺 + 𝑀𝐻

2
 = 𝟓. 𝟒𝟖𝟕 𝑲𝑵. 𝒎……… . ……………………………… . 𝟐. 

De 1 et 2 on prend : 𝑴𝒕 𝑮𝑯 = 𝟔. 𝟑𝟓𝟎 𝑲𝑵. 𝒎 

 
Figure III.28 : Diagramme des moments (type2). 
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d. Calcul des efforts tranchants : 

 

𝑽 𝒙 = 𝜃 𝑥 +
𝑀𝑖+1 − 𝑀𝑖

𝐿𝑖
=

𝑞𝑢 × 𝐿𝑖

2
+

𝑀𝑖+1 − 𝑀𝑖

𝐿𝑖
 

 
 Travée (AB) :  

𝑽𝑨 =
𝑞𝑢 × 𝐿𝐴𝐵

2
+

𝑀𝐵 − 𝑀𝐴

𝐿𝐵𝐶
=

7.21 × 3.3

2
+

 −7.575 − (−2.945)

3.3
= 𝟏𝟎. 𝟒𝟗𝟑 𝑲𝑵. 

𝑽𝑩 = −
𝑞𝑢 × 𝐿𝐴𝐵

2
+

𝑀𝐵 − 𝑀𝐴

𝐿𝐵𝐶
= −

7.21 × 3.3

2
+

 −7.575 − (−2.945)

3.3
= −𝟏𝟑. 𝟐𝟗𝟗 𝑲𝑵. 

 

 Travée (BC) :  

𝑽𝑩 =
𝑞𝑢 × 𝐿𝐵𝐶

2
+

𝑀𝐶 − 𝑀𝐵

𝐿𝐵𝐶
=

7.21 × 4.1

2
+

 −6.06 − (−7.575)

4.1
= 𝟏𝟓. 𝟏𝟓𝟎 𝑲𝑵. 

 

𝑽𝑪 = −
𝑞𝑢 × 𝐿𝐵𝐶

2
+

𝑀𝐶 − 𝑀𝐵

𝐿𝐵𝐶
= −

7.21 × 4.1

2
+

 −6.06 − (−7.575)

4.1
= −𝟏𝟒. 𝟒𝟏𝟏 𝑲𝑵. 

 

 
 Travée (CD) : 

𝑽𝑪 =
𝑞𝑢 × 𝐿𝐶𝐷

2
+

𝑀𝐷 − 𝑀𝐶

𝐿𝐶𝐷
=

7.21 × 4.1

2
+

 −6.06 − (−6.06)

4.1
= 𝟏𝟒. 𝟕𝟖𝟏 𝑲𝑵. 

 

𝑽𝑫 = −
𝑞𝑢 × 𝐿𝐶𝐷

2
+

𝑀𝐷 − 𝑀𝐶

𝐿𝐶𝐷
= −

7.21 × 4.1

2
+

 −6.06 − (−6.06)

4.1
= −𝟏𝟒. 𝟕𝟖𝟏 𝑲𝑵. 

 

 

 Travée (DE) : 

𝑽𝑫 =
𝑞𝑢 × 𝐿𝐷𝐸

2
+

𝑀𝐸 − 𝑀𝐷

𝐿𝐷𝐸
=

7.21 × 3.3

2
+

 −6.06 − (−6.06)

3.3
= 𝟏𝟏. 𝟖𝟗𝟕 𝑲𝑵. 

 

𝑽𝑬 = −
𝑞𝑢 × 𝐿𝐷𝐸

2
+

𝑀𝐸 − 𝑀𝐷

𝐿𝐷𝐸
= −

7.21 × 3.3

2
+

 −6.06 − (−6.06)

3.3
= −𝟏𝟏. 𝟖𝟗𝟕 𝑲𝑵. 

 

 Travée (EF) : 

𝑽𝑬 =
𝑞𝑢 × 𝐿𝐸𝐹

2
+

𝑀𝐹 − 𝑀𝐸

𝐿𝐸𝐹
=

7.21 × 4.1

2
+

 −6.06 − (−6.06)

4.1
= 𝟏𝟒. 𝟕𝟖𝟏 𝑲𝑵. 

 

𝑽𝑭 = −
𝑞𝑢 × 𝐿𝐸𝐹

2
+

𝑀𝐹 − 𝑀𝐸

𝐿𝐸𝐹
= −

7.21 × 4.1

2
+

 −6.06 − (−6.06)

4.1
= −𝟏𝟒. 𝟕𝟖𝟏 𝑲𝑵. 
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 Travée (FG) :  

𝑽𝑭 =
𝑞𝑢 × 𝐿𝐹𝐺

2
+

𝑀𝐺 − 𝑀𝐹

𝐿𝐹𝐺
=

7.21 × 4.1

2
+

 −7.575 − (−6.06)

4.1
= 𝟏𝟒. 𝟒𝟏𝟏 𝑲𝑵. 

 

𝑽𝑮 = −
𝑞𝑢 × 𝐿𝐹𝐺

2
+

𝑀𝐺 − 𝑀𝐹

𝐿𝐹𝐺
= −

7.21 × 4.1

2
+

 −7.575 − (−6.06)

4.1
= −𝟏𝟓. 𝟏𝟓𝟎 𝑲𝑵. 

 

 Travée (GH) :  

𝑽𝑮 =
𝑞𝑢 × 𝐿𝐺𝐻

2
+

𝑀𝐻 − 𝑀𝐺

𝐿𝐺𝐻
=

7.21 × 3.3

2
+

 −2.945 − (−7.575)

3.3
= 𝟏𝟑. 𝟐𝟗𝟗 𝑲𝑵. 

𝑽𝑯 = −
𝑞𝑢 × 𝐿𝐺𝐻

2
+

𝑀𝐻 − 𝑀𝐺

𝐿𝐺𝐻
= −

7.21 × 3.3

2
+

 −2.945 − (−7.575)

3.3
= −𝟏𝟎. 𝟒𝟗𝟑 𝑲𝑵. 

 

 

III.3.2.2.5. Calcul d’armatures : 

Le ferraillage va se faire avec les moments max à l’ELU. 

Le moment max en travée a été donné par la poutrelle de type2 :  

𝑴𝒕 𝒎𝒂𝒙 = 𝟏𝟎. 𝟓𝟗𝟐 𝑲𝑵. 𝒎,  

Quand au  moment max sur appuis, il a été donné par la poutrelle de type1 : 

𝑴𝒂𝒑 𝒎𝒂𝒙 = 𝟗. 𝟎𝟗𝑲𝑵. 𝒎.  

A. Armatures longitudinales : 

a. En travée (𝑴𝒕 𝒎𝒂𝒙 = 𝟏𝟎. 𝟓𝟗𝟐 𝑲𝑵. 𝒎) : 

On doit en premier lieu trouvé la position de l’axe neutre, pour ce faire on a à vérifier les 

conditions suivantes : 

– Si : 𝑴𝒕 𝒎𝒂𝒙 > 𝑴𝒕𝒂𝒃 ⇒ l’axe neutre se trouve dans la nervure. 

– Si : 𝑴𝒕 𝒎𝒂𝒙 < 𝑴𝒕𝒂𝒃 ⇒ l’axe neutre se trouve dans la table de compression. 

Avec : 𝑴𝒕𝒂𝒃 : le moment équilibré par la table de compression. 

Figure III.29 : Diagramme des efforts tranchants (type2). 
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𝑴𝒕𝒂𝒃 = 𝑓𝑏𝑢 × 𝑏 × 𝑕0 ×  𝑑 − 0.5𝑕0  avce :𝑑 = 𝑕 − 𝑐 = 20 − 2 = 18𝑐𝑚 

𝑴𝒕𝒂𝒃 = 14.2 ∗ 103 × 0.65 × 0.04 ×  0.18 − 0.5 × 0.04 = 𝟓𝟗. 𝟎𝟕𝟐 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑴𝒕 𝒎𝒂𝒙 = 𝟏𝟎. 𝟓𝟐𝟗𝑲𝑵. 𝒎 < 𝑴𝒕𝒂𝒃 = 𝟓𝟗. 𝟎𝟕𝟐 𝑲𝑵. 𝒎 ⇒ l’axe neutre se trouve dans la table 

de compression. 

Le calcule se fera en considérant une section rectangulaire (𝟔𝟓𝒄𝒎 × 𝟐𝟎𝒄𝒎).  

𝝁 =
𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥

𝑓𝑏𝑢 × 𝑏 × 𝑑2
=

10.529

14.2 ∗ 103 × 0.65 × 0.182
 

𝝁 = 𝟎. 𝟎𝟑𝟓𝟐 

𝝁 = 0.035 < 𝝁𝒍 = 0.392 ………… . 𝑺. 𝑺. 𝑨. 

𝝁 = 0.035 ⇒ 𝜷 = 0.9825. 

𝑨𝒔𝒕 =
𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥

𝛽×𝑑×
𝑓𝑒
𝛾𝑠

=
10.529∗103

0.9825 ×18×348
= 𝟏. 𝟕𝟏𝟏𝒄𝒎𝟐 

Soit : 𝑨𝒔𝒕 = 𝟑𝑯𝑨𝟏𝟎 = 𝟐. 𝟑𝟓𝒄𝒎𝟐.  

b. Sur appuis (𝑴𝒂𝒑 𝒎𝒂𝒙 = 𝟗. 𝟎𝟗𝑲𝑵. 𝒎) : 

𝝁 =
𝑀𝑎𝑝  𝑚𝑎𝑥

𝑓𝑏𝑢 × 𝑏0 × 𝑑2
=

9.09

14.2 ∗ 103 × 0.12 × 0.182
= 𝟎. 𝟏𝟔𝟒 

𝝁 = 0.164 < 𝝁𝒍 = 0.392 ………… . 𝑺. 𝑺. 𝑨. 

𝝁 = 0.164 ⇒ 𝜷 = 0.910. 

𝑨𝒂𝒑 =
𝑀𝑎𝑝  𝑚𝑎𝑥

𝛽 × 𝑑 ×
𝑓𝑒
𝛾𝑠

=
9.09 ∗ 103

0.910 × 18 × 348
= 𝟏. 𝟓𝟗𝟓𝒄𝒎𝟐 

Soit :  𝑨𝒂𝒑 = 𝟏𝑯𝑨𝟏𝟎 + 𝟏𝑯𝑨𝟏𝟐 = 𝟏. 𝟗𝟐𝒄𝒎𝟐. 

 

B. Vérifications à l’ELU : 

 

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

 

𝑨𝒎𝒊𝒏 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 0.23 × 65 × 18 ∗

2.1

400
= 𝟏. 𝟒𝟏𝟑 𝒄𝒎𝟐 

 En travée : 

 𝐴𝑠𝑡 = 2.35 𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.413 𝑐𝑚2 ………………………………………………………𝑪. 𝑽. 

Figure III.30 : section rectangulaire 

considérée. 
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 Sur appuis : 

𝐴𝑎𝑝 = 1.92𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.413 𝑐𝑚2 ………………………………………………… . . ……𝑪. 𝑽. 

b. Vérification de l’effort tranchant (Art : A.5.1,1 et A.5.1,211/ BAEL91): 

𝝉𝒖 =
𝑽𝒖

𝒎𝒂𝒙

𝒃𝟎 ∗ 𝒅
 

Avec : 

𝑽𝒖
𝒎𝒂𝒙 = 𝟏𝟓. 𝟖𝟖𝟗 𝑲𝑵 ( 𝑒𝑓𝑓𝑜𝑟𝑡 𝑡𝑟𝑎𝑛𝑐𝑕𝑎𝑛𝑡 𝑚𝑎𝑥𝑖𝑚𝑎𝑙, 𝑑𝑜𝑛𝑛é 𝑝𝑎𝑟 𝑙𝑎 𝑝𝑜𝑢𝑡𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒 𝑑𝑒 𝑡𝑦𝑝𝑒 1). 

𝝉𝒖 =
15.889 ∗ 103

120 ∗ 180
= 𝟎. 𝟕𝟑𝟔 𝑴𝑷𝒂. 

Pour une fissuration peu préjudiciable nous avons : 

𝝉 ≤ 𝒎𝒊𝒏 𝟎. 𝟐
𝒇𝒄𝟐𝟖

𝜸𝒃
; 𝟓 𝑴𝑷𝒂 ⇒ 𝝉 = 𝟑. 𝟑𝟑 𝑴𝑷𝒂 

𝝉𝒖 =  𝟎. 𝟕𝟑𝟔 𝑴𝑷𝒂 < 𝝉 = 𝟑. 𝟑𝟑 𝑴𝑷𝒂…………………………………………………… . 𝑪. 𝑽. 

c. Influence de l’effort tranchant : 

 Sur le béton (Art A.5.1, 313 / BAEL91) : 

𝟐𝑽𝒖

𝒃𝟎 ∗ 𝟎. 𝟗𝒅
≤ 𝟎. 𝟖

𝒇𝒄𝟐𝟖

𝜸𝒃
 

2 ∗ 15.889 ∗ 103

120 ∗ 0.9 ∗ 180
≤ 0.8

25

1.5
 

1.635 𝑀𝑃𝑎 < 13.33 𝑀𝑃𝑎… . ……… . ………………………………………………………𝑪. 𝑽. 

 Sur l’acier : 

– Appuis de rive  (Art 5.1.1, 312 / BAEL91) : 

𝑨𝒔 𝒎𝒊𝒏 𝒂𝒏𝒄 =
𝜸𝒔 ∗ 𝑽𝒖

𝒇𝒆
=

𝟏. 𝟏𝟓 ∗ 𝟏𝟓. 𝟖𝟖𝟗 ∗ 𝟏𝟎

𝟒𝟎𝟎
= 𝟎. 𝟒𝟓𝟕 𝒄𝒎𝟐 

𝑨𝒂𝒑 = 𝟏. 𝟗𝟐𝒄𝒎𝟐 > 𝑨𝒔 𝒎𝒊𝒏 𝒂𝒏𝒄 = 𝟎. 𝟒𝟓𝟕 𝒄𝒎𝟐 ……………………………………………… . . 𝑪. 𝑽. 

– Appuis intermédiaire (Art A.5.1, 321 / BAEL91) :  

𝑴𝒂𝒑 𝒎𝒂𝒙 = 𝟗. 𝟎𝟗𝑲𝑵. 𝒎. 

𝟎. 𝟗𝒅 ∗ 𝑽𝒖
𝒎𝒂𝒙 = 0.9 ∗ 0.18 ∗ 15.889 = 𝟐. 𝟓𝟕𝟒 𝑲𝑵. 𝒎.  

     𝑴𝒂𝒑 𝒎𝒂𝒙 > 0.9𝒅 ∗ 𝑽𝒖
𝒎𝒂𝒙 ……………………………………………………… . . . ……… . …𝑪. 𝑽. 
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d. Ancrage des barres (Art A.6.1, 22 / BAEL91): 

𝝉𝒔 = 𝟎. 𝟔𝚿𝟐𝒇𝒕𝟐𝟖 = 0.6 ∗ 1.52 ∗ 2.1 = 𝟐. 𝟖𝟑𝟓 𝑴𝑷𝒂. 

Longueur de scellement droit : 𝑳𝒔 =
𝜙∗𝑓𝑒

4∗𝝉𝒔
=

𝟏∗𝟒𝟎𝟎

𝟒∗𝟐.𝟖𝟑𝟓
= 𝟑𝟓. 𝟐𝟕 𝒄𝒎. 

Longueur d’ancrage mesuré hors crochets : 𝑳𝒄 = 𝟎. 𝟒𝑳𝒔 = 𝟎. 𝟒 ∗ 𝟑𝟓. 𝟐𝟕 = 𝟏𝟒. 𝟏𝟏 𝒄𝒎. 

e. Vérification de la contrainte d’adhérence acier-béton (Art. A.6.1, 3 / BAEL91): 

𝝉𝒔𝒆 < 𝝉𝒔𝒆     

𝝉𝒔𝒆    = 𝚿 ∗ 𝐟𝐭𝟐𝟖 = 𝟏. 𝟓 ∗ 𝟐. 𝟏 = 𝟑. 𝟏𝟓 𝑴𝑷𝒂. 

𝝉𝒔𝒆 =
𝑽𝒖

𝟎. 𝟗𝒅 ∗ ∑𝑼𝒊
 

 𝑼𝒊 = 𝒏 ∗ 𝝅 ∗ ∅ = 𝟐 ∗ 𝟑. 𝟏𝟒 ∗ 𝟏. 𝟎 = 𝟔. 𝟐𝟖 𝒄𝒎 

𝝉𝒔𝒆 =
𝟏𝟓. 𝟖𝟖𝟗 ∗ 𝟏𝟎𝟑

𝟎. 𝟗 ∗ 𝟏𝟖𝟎 ∗ 𝟔𝟐. 𝟖
= 𝟏. 𝟓𝟔𝟐 𝑴𝑷𝒂 

𝝉𝒔𝒆 = 𝟏. 𝟓𝟔𝟐 𝑴𝑷𝒂 < 𝝉𝒔𝒆    = 𝟑. 𝟏𝟓 𝑴𝑷𝒂…………………………………………………… . 𝑪. 𝑽. 

C. Vérification à l’ELS : 

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

durabilité de la construction. Les vérifications qui leurs sont relatives sont : 

– Etat limite d’ouverture des fissures. 

– Etat limite de résistance du béton en compression. 

– Etat limite de déformation. 

 

 Combinaison de charge a l’ELS: 

𝒒𝒔 =  𝐺 + 𝑄 ∗ 0.65 =  5.43 + 2.5 ∗ 0.65 = 𝟓. 𝟏𝟔 𝑲𝑵/𝒎𝒍 
 

Lorsque la charge est la même sur toutes les travées, pour obtenir les valeurs des moments à 

l’E.L.S, il suffit de multiplier les résultats de calcul à l’E.L.U par le rapport  
𝒒𝒔

𝒒𝒖
 . 

𝒒𝒔

𝒒𝒖
=

5.16

7.21
= 𝟎. 𝟕𝟏𝟔 

𝑴𝒕 𝒔
𝒎𝒂𝒙 = 𝑀𝑡 𝑢

𝑚𝑎𝑥 ∗
𝑞

𝑠

𝑞
𝑢

= 10.592 ∗ 0.716 = 𝟕. 𝟓𝟖𝟒 𝑲𝑵. 𝒎 

𝑴𝒂𝒑 𝒔
𝒎𝒂𝒙 = 𝑀𝑎𝑝  𝑢

𝑚𝑎𝑥 ∗
𝑞

𝑠

𝑞
𝑢

= 9.09 ∗ 0.716 = 𝟔. 𝟓𝟎𝟖 𝑲𝑵. 
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a. Etat limite de compression du béton (Art. A.4.5, 2 /BAEL91) : 

 

La contrainte de compression est limité à : 𝝇𝒃𝒄     = 0.6𝑓𝑐28 = 0.6 ∗ 25 = 𝟏𝟓 𝑴𝑷𝒂. 
 

 En travée : 

La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier que : 𝝇𝒃𝒄 ≤ 𝝇𝒃𝒄      

 

𝝆𝟏 =
100 × 𝐴𝑠𝑡

𝑏 × 𝑑
=

100 ×  2.35 

65 × 18
= 𝟎. 𝟐𝟎𝟎 

  

Des tables, et après interpolation, on aura : {β1 = 0.928 ;  K1= 54.17}  

La contrainte dans les aciers : 𝝇𝒔 =
𝑴𝒕 𝒔

𝒎𝒂𝒙

𝛽1×𝐴𝑠𝑡×𝑑
= 7.584 ×103

0.928×2.35×18
= 𝟏𝟗𝟑. 𝟐𝟎𝟏 𝑴𝑷𝒂  

 

𝝇𝒔 = 𝟏𝟗𝟑. 𝟐𝟎𝟏 𝑴𝑷𝒂 < 𝝇𝒔   𝟑𝟒𝟖 𝑴𝑷𝒂. 

D’où la contrainte dans le béton : 

𝝇𝒃𝒄 =
𝝇𝒔

𝑲𝟏
=

𝟏𝟗𝟑. 𝟐𝟎𝟏

𝟓𝟒. 𝟏𝟕
= 𝟑. 𝟓𝟔𝟔 𝑴𝑷𝒂 < 𝟏𝟓 𝑴𝑷𝒂……………………………………… . 𝑪. 𝑽. 

 

 Sur appuis : 

 

La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier que : 𝝇𝒃𝒄 ≤ 𝝇𝒃𝒄      

 

𝝆𝟏 =
100 × 𝐴𝑠𝑡

𝑏0 × 𝑑
=

100 ×  1.57 

12 × 18
= 0.727 

 

Des tables, et après interpolation, on aura : {β1 = 0.8765 ;  K1= 25.485}  
 

La contrainte dans les aciers : 𝝇𝒔 =
𝑀𝑎𝑝 𝑠

𝑚𝑎𝑥

𝛽1×𝐴𝑠𝑡×𝑑
=

𝟔.𝟓𝟎𝟖 ×103

0.856 ×1.57×18
= 𝟐𝟔𝟗. 𝟑𝟎𝟔 𝑴𝑷𝒂  

 

𝝇𝒔 = 𝟐𝟔𝟗. 𝟑𝟎𝟔 𝑴𝑷𝒂 < 𝝇𝒔   = 𝟑𝟒𝟖 𝑴𝑷𝒂 

 
D’où la contrainte dans le béton : 

𝝇𝒃𝒄 =
𝝇𝒔

𝑲𝟏
=

𝟐𝟔𝟗. 𝟑𝟎𝟔 

𝟐𝟓. 𝟒𝟖𝟓
= 𝟏𝟎. 𝟓𝟔𝟕 𝑴𝑷𝒂 < 15 𝑀𝑃𝑎……………………………………… . 𝐶. 𝑉. 

 

 

b. Etat limite d’ouverture des fissures : 

 

Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense de 

vérifier l’état limite d’ouverture des fissures. 
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c. Etat limite de déformation (Art B.6.8, 424 /BAEL 91) : 

 

La flèche développée au niveau de la poutrelle doit être au plus égale à la flèche 

admissible.  

Lorsque il est prévu des étais intermédiaires, on peut cependant se dispenser du calcul de la 

flèche du plancher sous réserve de vérifier les trois conditions suivantes : 

 
𝑕

𝐿
≥

1

22.5
 

 
𝑕

𝐿
≥

𝑀𝑡

15𝑀0
 

 
𝐴𝑠

𝑏0∗𝑑
≤

3.6

𝑓𝑒
 

Avec : L = distance entre nus d’appuis ; L = 410 – 25 = 385 cm. 

– 𝑕

𝐿
=

20

410
= 0.052 >

1

22.5
= 0.044……………………………………………………… . 𝑪. 𝑽. 

– 𝑕

𝐿
= 0.052 >  

𝑀𝑡

15𝑀0
=

10.529

15∗15.15
= 0.046……………………………………………… . . 𝑪. 𝑽. 

– 𝐴𝑠

𝑏0∗𝑑
=

2.35

12∗18
= 0.0108 >

3.6

𝑓𝑒
=

3.6

400
= 0.009………………………………………𝑪. 𝑵. 𝑽. 

 

Une des 3 conditions n’est pas vérifiée, donc la vérification de la 

flèche est nécessaire. 

 

d. Calcule de la flèche (BAEL/ Art B.6.5,2) : 

 

 

𝑓 =
𝑀𝑡 𝑠×𝐿2

10×𝐸𝑣×𝐼𝑓𝑣
  

Avec : 

𝑰𝒇𝒗 : Moment d’inertie de la section de la section homogénéisée. 

Ev : Module de la déformation diffère, Ev = 3700  𝑓𝑐28
3

 = 10818, 86 MPa. 

𝑴𝒕 𝒔 : Moment fléchissant en travée à l’ELS, 𝑀𝑡 𝑠 = 7.584 𝐾𝑁. 𝑚.  

 

𝑉1 =
𝑆𝑥𝑥

𝐵0
 

𝐵0 = 𝑏0 𝑕 − 𝑕0 + 𝑏. 𝑕0 + 𝑛. 𝐴𝑡 = 12 20 − 4 + 65 × 4 + 15 × 2.35 = 487.25𝑐𝑚2. 

𝑆𝑥𝑥 = 𝑏0 . 𝑕 ×
𝑕

2
+  𝑏 − 𝑏0 𝑕0 ×

𝑕0

3
+ 15. 𝐴𝑡 . 𝑑 

𝑆𝑥𝑥 = 12 × 20 ×
20

2
+  65 − 12 × 4 ×

4

2
+ 15 × 2.35 × 18 = 3458.5 𝑐𝑚2. 

𝑉1 =
𝑆𝑥𝑥

𝐵0
=

3458.5

487.25
= 7.09 𝑐𝑚 

𝑉2 = 𝑕 − 𝑉1 = 20 − 7.09 = 12.91𝑐𝑚. 

𝐼0 =
𝑏0

3
 𝑉1

3 + 𝑉2
3 +  𝑏 − 𝑏0 𝑕0  

𝑕0
2

12
+  𝑉1 −

𝑕0

2
 

2

 + 15𝐴𝑡(𝑉2 − 𝑐)2 

 

𝐼0 =
12

3
 7.093 + 12.913 +  65 − 12 × 4 ×  

42

12
+ (7.09 −

4

2
)2 + 15 × 2.35(12.91 − 2)2 

𝐼0 = 20003.268 𝑐𝑚4 

Figure III.31 : Caractéristiques 

géométriques de la section en Té. 
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𝜌 =
𝐴

𝑏0 . 𝑑
=

2.35

12 × 18
= 0.011 

𝜍𝑠 = 193.201  𝑀𝑃𝑎 

𝜆𝑣 =
0.02𝑓𝑡28

(2 +
3𝑏0

𝑏 )𝜌
=

0.02 × 2.1

(2 +
3 × 12

65 ) × 0.011
= 1.495 

𝜇 = 1 −
1.75𝑓𝑡28

4𝜌. 𝜍𝑠 + 𝑓𝑡28
=

1.75 × 2.1

4 × 0.011 × 193.201  + 2.1
= 0.347 

𝐼𝑓𝑣 =
1.1 × 𝐼0

1 + 𝜆𝑣 . 𝜇
=

1.1 × 20003.268

1 + 1.5 × 0.347
= 14471.29 𝑐𝑚4 

𝑓 =
 𝑀𝑡 𝑠 × 𝐿2

10 × 𝐸𝑣 × 𝐼𝑓𝑣
=

7.584 × 106 × (4100)2

10 × 10818.86 × 14471.29 × 104
= 8.14𝑚𝑚 

  

𝑓 =
𝐿

500
=

4100

500
= 8.2 𝑚𝑚, valeur limite de la flèche (BAEL/ Art B.6.5,3). 

𝑓 = 8.14𝑚𝑚 < 𝑓 = 8.2 𝑚𝑚………………………………………………………………… . 𝐶. 𝑉.  

 

 
D. Armatures transversales (Art A.7.2.2 / BAEL91): 

 

Le diamètre minimal donné par le BAEL, est comme suit : 

 

∅𝒕 ≤ 𝐦𝐢𝐧 
𝒉

𝟑𝟓
; ∅𝒍;

𝒃𝟎

𝟏𝟎
  ; avec : ∅𝒍 = diamètre maximal des armatures longitudinales.  

∅𝒕 ≤ 𝒎𝒊𝒏(
𝟐𝟎𝟎

𝟑𝟓
;
𝟏𝟐𝟎

𝟏𝟎
; 𝟏𝟎) ⇒ ∅𝒕 ≤ 𝒎𝒊𝒏(𝟓. 𝟕𝟏𝟒; 𝟏𝟐; 𝟏𝟎) 

∅𝒕 = 𝟓. 𝟕𝒎𝒎 ≈ 𝟔𝒎𝒎. 

On opte donc pour un étrier ∅𝟔 avec : 𝑨𝒕 = 𝟎. 𝟐𝟖𝒄𝒎𝟐. 

a. Espacement des armatures transversales (BAEL91/Art A.5.1,22): 

𝑺𝒕 ≤ 𝑚𝑖𝑛(0.9𝑑; 40𝑐𝑚) ⇒ 𝑺𝒕 ≤ 𝑚𝑖𝑛(16.2𝑐𝑚; 40𝑐𝑚) 

𝑺𝒕 = 𝟏𝟓𝒄𝒎. 

b. Pourcentage minimum des armatures transversales (BAEL91/Art A.5.1,22): 

La section des armatures transversales doit vérifier la condition suivante : 

𝑨𝒕 𝒎𝒊𝒏 × 𝒇𝒆

𝒃𝟎 × 𝑺𝒕
≥ 𝟎. 𝟒 𝑴𝑷𝒂. 

⇒ 𝑨𝒕 𝒎𝒊𝒏 ≥
0.4 × 𝑏0 × 𝑆𝑡

𝑓𝑒
=

0.4 ∗ 12 ∗ 15

235
= 𝟎. 𝟑𝟎 𝒄𝒎𝟐 

On avait opté pour un étrier ∅𝟔 avec : 𝑨𝒕 = 0.28 𝑐𝑚2 < 𝑨𝒕 𝒎𝒊𝒏 = 0.30 𝑐𝑚2, donc on doit 

augmenter le diamètre, d’où : un étrier ∅𝟖 avec : 𝑨𝒕 = 𝟎. 𝟓𝟎 𝒄𝒎𝟐. 
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III.2.2.6. Conclusion : 
Toutes les conditions sont vérifiées donc les poutrelles des étages courants seront ferraillées 

comme suit : 

 3HA10 pour le lit inférieur. 

 Barre de montage en HA 10 pour le lit supérieur.  

 1HA 12 en chapeau au niveau des appuis pour le lit supérieur. 

 Un étrier en ∅𝟖. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

1HA12 

1HA10 

Figure III.32: Armature de la 

poutrelle en travée. 

Figure III.33 : Armature de la 

poutrelle sur appuis. 

Figure III.34 : Armature du plancher corps creux. 



Chapitre III :                                                                                                            Calcul des éléments 
 

75 
 

III.4. Calcul d’escaliers : 

A. Introduction : 

Un escalier est un ouvrage constitué d’une suite de degrés horizontaux (marches et 

paliers) permettant de passer à pied d’un niveau à l’autre d’une construction. 

Dans notre cas ils sont réalisés en béton armé, coulé sur place.  

 

B. Terminologie : 

 

 

 

 

 

 

 

C. Caractéristique dimensionnelles : 

 

 Marche (m) : c’est la partie horizontale qui reçoit la charge verticale. Le nombre de 

marches est pris comme suit : m = n-1. 

 Contre marche (n) : c’est la partie verticale entre deux marches. 

                             n : nombre de contre marches donné par :
h

Hn   

                            H : hauteur de la volée. 

 Hauteur de la contre marche (h) : c’est la différence de niveau entre deux marches 

successives. 

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

 Giron (g) : c’est la distance en plan mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux 

contre marche ; 22cm ≤ g ≤ 33 cm. 

 La volée: est l’ensemble des marches comprises entre deux paliers consécutifs. 

 Le palier : est la plateforme constituant un lieu de repos entre deux volées. 

 L’emmarchement : largeur praticable de l’escalier qui correspond en général à la 

grande dimension de la marche. Dans un immeuble collectif, l’emmarchement doit 

être : L ≥  120  cm. 

Nous allons nous intéressé à deux types d’escalier, l’escalier du sous-sol 2 et l’escalier du 

RDC, qui sont les deux types les plus défavorables.  

Figure III.35 : Terminologie d’un escalier. 
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III.4.1. Dimensionnement des escaliers : 

 

 

Pour le dimensionnement des marches et contres marches d’un bâtiment à usage d’habitation 

nous utilisons les relations suivantes :  

               14 𝑐𝑚 ≤ 𝑕 ≤ 20𝑐𝑚 𝑒𝑡 22 𝑐𝑚 ≤ 𝑔 ≤ 33 𝑐𝑚 

Nombre de contre marche : n = 
𝐻

𝑕
 = 

102

17
 

Le nombre de marches : m = n-1 = 6-1 

Loi de BLONDEL : C’est une relation empirique qui lie h et g et qui permet de concevoir un 

escalier confortable : 59 cm ≤ g+2h ≤ 66 cm. 

Pour h = 17cm, on aura : 22 cm ≤ g ≤ 33 cm. 

 

 Tableau III.19 : Dimensions des escaliers. 

 

 h (cm) n (cm) m (cm) g (cm) Vérification de la loi de BLONDEL 

Escalier RDC 17 6 5 30 59 cm ≤ 64 cm ≤ 66 cm C.V 

Escalier S-S2 17 12 11 30 59 cm ≤ 64 cm ≤ 66 cm C.V 

 

III.4.2. Dimensionnement de la paillasse : 

L’épaisseur de la paillasse et du palier (ep) est donnée par la relation : 
𝐿0

30
≤ 𝑒𝑝 ≤

𝐿0

20
 

Avec :
 L’angle 𝛼 est donné par : 𝛼 = tan 𝛼−1, avec: tan 𝛼 =

𝐻

𝐿
 

L′ : longueur de la paillasse projetée: L′ =
L

cosα
  

L : longueur réelle de la paillasse. 

L1 : longueur du palier. 

L0 : longueur réelle de la paillasse et du palier (entre appuis) : L0 = L′ + L1
 

 

 Tableau III.20 : Epaisseur de la paillasse. 

 

 L(cm) L1(cm) H(cm) 𝜶 𝐜𝐨𝐬 𝛂 𝐋′(cm) L0(cm) 𝒆𝒑(𝐜𝐦) 

Escalier RDC 150 310 102 34.22 0.827 181.4 491.4 20 cm 

Escalier S-S2 330 130 204 31.72 0.851 387.78 517.78 20 cm 

         

Nous adopterons une épaisseur 𝒆𝒑 = 𝟐𝟎 𝒄𝒎  pour touts les autres escaliers. 

Figure III.36 : Schéma statique de 

l’escalier du sous-sol 2.  

 

Figure III.37 : Schéma statique de 

l’escalier du RDC. 
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 Tableau III.22 : Charge permanente uniformément repartie sur la volée. 
 

III.4.3. Détermination des charges et surcharges : 

On admet que le poids des marches est uniformément reparti sur la paillasse, le calcul se fait 

pour une bande de 1m  projetée horizontalement, en considérant une poutre simplement 

appuyée en flexion simple. 

 

A. Charges permanentes :  

a. Palier :  

 Tableau III.21 : Charge permanente uniformément repartie sur le palier. 

 Escalier RDC Escalier S-S2 

Désignation 
Epaisseur 

(m) 𝝆(𝑲𝑵 𝒎𝟑 ) 
𝑮 𝑲𝑵 𝒎𝟐   
𝑮 = 𝝆 ∗ 𝑬𝒑 

𝑮 𝑲𝑵 𝒎𝟐   
𝑮 = 𝝆 ∗ 𝑬𝒑 

Palier 0.2 25 5 5 

Carrelage  0.02 20 0,4 0,4 

Mortier de 

pose 0.02 20 0,4 0,4 

Lit de sable 0.02 18 0,36 0,36 

Enduit plâtre 0.02 10 0,2 0,2 

Gard corps / / 0,2 0,2 

Gp (KN/m
2
)  6.56  6.56  

Gp (KN/ml) 6.56 × 1m = 6.56 

 

Pour l’escalier RDC, en plus de la charge uniformément repartie, une charge localisée (P) est 

prise en considération, représentant le poids du mur extérieur reposant sur le palier en console  

𝑷 = 2.85 ×  3.06 − 0.2 × 1 = 𝟖. 𝟏𝟓 𝑲𝑵. 

b. Volée : 

   Escalier RDC Escalier S-S2 

Désignation 
Epaisseur 

(m) 𝝆(𝑲𝑵 𝒎𝟑 ) 
𝑮 𝑲𝑵 𝒎𝟐   

𝑮 = 𝝆 ∗ 𝑬𝒑 

𝑮 𝑲𝑵 𝒎𝟐   

𝑮 = 𝝆 ∗ 𝑬𝒑 

Paillasse 0.2 25 25×
0.20

cos 𝛼
= 6.05 25×

0.20

cos 𝛼
= 5,875 

Marches / 25 25×
0.17

2
= 2.125 25×

0.17

2
= 2.125 

Carrelage 0.02 20 0,4 0,4 

Mortier de 

pose 0.02 20 0,4 0,4 

Lit de sable 0.02 18 0,36 0,36 

Enduit plâtre 0.02 10 0,2 0,2 

Gard corps / / 0,2 0,2 

GV (KN/m
2
) 9.735

 
9.560

 

GV (KN/ml) 9.735 × 1m = 9.735 9.615× 1m = 9.560 
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B. Charge d’exploitation :  

La surcharge d’exploitation est donné par le DTR, et elle est la même pour la volée et le 

palier : Q = 2,5 KN/ml. 

C. Combinaison à l’ELU et à l’ELS : 

 Tableau III.23 : Combinaison à l’ELU et à l’ELS. 

 

 ELU : 1,35G + 1,5Q ELS : G+Q 

Escalier 

RDC 

Palier (1.35 x 6.56 + 1.5 x 2.5) = 12,606 KN/ml (6.56 + 2.5) = 9.06 KN/ml 

Volée (1.35 x 9.735 + 1.5 x 2.5) = 16,89 KN/ml (9.735 + 2.5) = 12.235 KN/ml 

Palier en 

console 

(1.35 x 6.56 + 1.5 x 2.5) = 12,606 KN/ml (6.56 + 2.5) = 9.06 KN/ml 

(1.35 x 8.15) = 11 KN P = 8.15 

Escalier 

S-S2 

Palier (1.35 x 6.56 + 1.5 x 2.5) = 12,606 KN/ml (6.56 + 2.5) = 9.06 KN/ml 

Volée (1.35 x 9.560 + 1.5 x 2.5) = 16,656 KN/ml (9.560 + 2.5) = 12.06 KN/ml 

 

III.4.4. Calcul des efforts internes à l’ELU :  

Pour déterminer les efforts dans la volée et le palier, on fera référence aux lois de la RDM en 

prenant l’ensemble (volée + palier) comme une poutre isostatique partiellement encastrée aux 

appuis. 
 

 

 

 

A. Réactions d’appuis :  

a. Escalier du RDC : 

Σ F = 0  ⇒ RA + RB = 12.606 × 3.1 + 16.89 × 1.5 + 12.606 × 1.8 + 11 = 98.104 KN 

Σ M / B = 0  

RA (4.6) – 12.606 × 3.1 × 
3.1

2
+ 1.5 – 16.73 × 1.5 × 

1.5

2
 + 12.606 × 1.8 × 

1.8

2
+ 11 × 1.8= 0 

RA = 21.298 KN et RB= 76.806 KN 

 

b. Escalier du S-S 2 : 

Σ F = 0 ⇒ RA + RB = 16.656 × 3.30 + 12.606× 1.30 = 71.353 KN 

Σ M / A = 0  

RB (4.6) – 12.606× 1.3 × 
1.3

2
+ 3.3  – 16.656 × 3.30 × 

3.3

2
 = 0 

RB = 33.79 KN et RA= 37.563 KN 

 

Figure III.38 : Schéma statique de l’escalier  

du RDC à l’ELU. 

 

Figure III.39 : Schéma statique de l’escalier  

du S-S2 à l’ELU. 
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B. Efforts tranchants et moments fléchissant : 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

a. Escalier RDC : 

 Le 1
er

 tronçon : 0 m ≤ x ≤ 3.1 m 

 

b. Escalier S-S2 : 

 Le 1
er

 tronçon : 0 m ≤ x ≤ 3.3 m 

 

 Le 2
éme

 tronçon : 3.1 m ≤ x ≤ 4.6 m 

  
 Le 2

éme
 tronçon : 0m ≤ x’ ≤ 1.3 m 

  

 Le 3
éme

 tronçon : 4.6 m ≤ x ≤ 6.4 m 

  

Figure III.40 : Les coupes à l’ELU pour les deux types d’escaliers. 
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 Tableau III.24 : Efforts tranchants à l’ELU escalier RDC.  

Tronçons Expression X(m) Ty(KN) 

0 ≤ x ≤ 3.1 

(m) 
21.298 − 12.606𝑥 

0 21.298 

3.1 -17.781 

3.1≤ x ≤4.6 

(m) 
21.298 − 12.606 ∗ 3.1 − 16.89(𝑥 − 3.1) 

3.1 -17.781 

4.6 -43.116 

4.6≤ x ≤6.4 

(m) 
21.298 − 12.606 ∗ 3.1 − 16.89 ∗ 1.5 + 76.806

− 12.606(𝑥 − 4.6) 

4.6 33.690 

6.4 11 

 

 Tableau III.25 : Moments fléchissant à l’ELU escalier RDC.  

Tronçons Expression 
X 

(m) 
Mz 

(KN.m) 

0≤ x ≤3.1 

(m) 21.298𝑥 − 12.606 ∗
𝑥2

2
 

0 0 

3.1 5.452 

3.1≤ x ≤4.6 

(m) 
21.298𝑥 − 12.606 ∗ 3.1  𝑥 −

3.1

2
 − 16.89 ∗

(𝑥 − 3.1)2

2
 

3.1 5.452 

4.6 -40.220 

4.6≤ x ≤6.4 

(m) 

21.298𝑥 − 12.606 ∗ 3.1 𝑥 −
3.1

2
 − 16.89 ∗ 1.5  𝑥 − 3.1 −

1.5

2
 

+ 76.806 𝑥 − 4.6 − 12.606 ∗
(𝑥 − 4.6)2

2
 

4.6 -40.220 

6.4 0 

 

Escalier RDC : 

Le moment max M max  pour  TY = 0   

TY = 0  ⟹ 21.298 − 12.606𝑥 = 0 ⟹ 𝑥 = 𝟏. 𝟔𝟖𝟗𝒎  

Donc  𝑀𝑚𝑎𝑥 = 21.298𝑥 − 12.606 ∗
𝑥2

2
= 𝟏𝟕. 𝟗𝟗𝟐 𝑲𝑵. 𝒎 

Remarque :  

Afin de tenir compte des semi- encastrements aux extrémités, on porte une 

correction à l’aide des coefficients réducteurs pour le moment max aux 

niveaux des appuis et en travées. 

 Aux appuis : 

– Appuis (A) : MA = 0.3 × 17.992 = 5.398 KN.m 

– Appuis (B) : MB = 40.220 KN.m 

 En travée :   M travée =  0.85 × 17.992 = 15.293 KN.m 

 

 Tableau III.26 : Efforts tranchants à l’ELU escalier S-S2.  

 
Tronçons Expression X(m) Ty(KN) 

0 ≤ x ≤ 3.3 (m) 

(de gauche) 
37.563 − 16.656𝑥 

0 37.563 

3.3 -17.402 

0 ≤ x’ ≤ 1.3 (m) 

(de droite) 
12.606𝑥 − 33.79 

0 -33.79 

1.3 -17.402 
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 Tableau III.27 : Moments fléchissant à l’ELU escalier S-S2.  

Tronçons Expression 
X 

(m) 
Mz 

(KN.m) 

0 ≤ x ≤ 3.3 

(de gauche) 37.563 𝑥 – 
16.656𝑥2

2
 

0 0 

3.3 33.266 

0 ≤ x ≤ 1.3 

(de droite) 33.79 𝑥 – 
12.606𝑥2

2
 

0 0 

1.3 22.623 

 

Escalier S-S2 : 

Le moment max M max  pour  TY = 0   

TY = 0  ⟹ 37.563 − 16.656𝑥 = 0 ⟹ 𝑥 = 𝟐. 𝟐𝟓𝟓𝒎  

Donc  𝑀𝑚𝑎𝑥 = 37.563𝑥 − 16.656 ∗
𝑥2

2
= 𝟒𝟐. 𝟑𝟓𝟔 𝑲𝑵. 𝒎 

Remarque :  

Afin de tenir compte des semi- encastrements aux extrémités, on porte une 

correction à l’aide des coefficients réducteurs pour le moment max aux 

niveaux des appuis et en travées. 

 Aux appuis :  Mappuis = 0.3 × 42.356 = 12.707 KN.m 

 En travée :   M travée =  0.85 × 42.356 = 36.003 KN.m 

 

  Diagrammes des efforts internes : 

  Figure III.41 : Diagrammes des efforts internes à 

l’ELU de l’escalier du RDC.  

 

Figure III.42 : Diagrammes des efforts internes à 

l’ELU de l’escalier du S-S2.  
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III.4.5. Calcul des armatures : 
On calcule une section rectangulaire dont les caractéristiques géométriques sont : 

b = 100cm ; c = 2cm ; d = 18 cm. 

A. Aux appuis : 

Avec : 𝑀𝑎𝑢 = 40.220 𝐾𝑁. 𝑚 (Escalier RDC). 

𝑀𝑎𝑢 = 12.707 𝐾𝑁. 𝑚 (Escalier S-S2).  

 

a. Armatures principals: 

  

 Tableau III.28 : Armatures principales aux appuis. 

 Escalier RDC Escalier S-S2 

𝛍 μ =  0.087 < μl  =  0.392 ⇒ S. S. A μ =  0.028 < μl  =  0.392 ⇒ S. S. A 

𝛃 β = 0.9545 β = 0.986 

𝐀𝐬𝐭 Ast = 6.727 cm2 Ast = 2.057 cm2 

Section 

adoptée 
6HA12 = 6.79 cm

2 
     4HA12 = 4.52cm

2
 

Espacement 

St 
St =  16cm St =  25 cm 

 

Avec:  𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢
 , 𝑓𝑏𝑢 = 14.2MPa , σst = 348MPa , St  =  b / nombre de barre 

et 𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑢

β × d × σst  
∶  pour une section simplement armmée  S. S. A .   

 

b. Armatures de répartition : 

 

 Tableau III.29 : Armatures de répartition aux appuis. 

 Escalier RDC Escalier S-S2 

𝐀𝐫 1.697 cm
2
 1.130 cm

2
 

Section 

adoptée 4HA10 = 3.14 cm
2
 4HA10 = 3.14 cm

2
 

Espacement 

St 
St = 25 cm St = 25 cm 

 

Avec ∶ 𝐴𝑟 =
𝐴𝑠𝑡

4
 

B. En travée : 

Avec : 𝑀𝑡𝑢 = 15.293 𝐾𝑁. 𝑚 (Escalier RDC). 

𝑀𝑡𝑢 = 36.003 𝐾𝑁. 𝑚 (Escalier S-S2). 
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a. Armatures principals: 

 Tableau III.30 : Armatures principales en travée. 

 Escalier RDC Escalier S-S2 

𝛍 μ =  0.033 < μl  =  0.392 ⇒ S. S. A μ =  0.078 < μl  =  0.392 ⇒ S. S. A 

𝛃 β = 0.9835 β = 0.959 

𝐀𝐬𝐭 Ast = 2.482 𝑐𝑚2 Ast = 5.993 cm2 

Section 

adoptée 
4HA12 = 4.52 cm

2 
     6HA12 = 6.79cm

2
 

Espacement 

St 
St =  25cm St =  16 cm 

Avec:  𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢
 , 𝑓𝑏𝑢 = 14.2MPa , σst = 348MPa , St  =  b / nombre de barre 

et 𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑢

β × d × σst  
∶  pour une section simplement armmée  S. S. A .   

b. Armatures de répartition : 

 Tableau III.31 : Armatures de répartition en travée. 

 Escalier RDC Escalier S-S2 

𝐀𝐫 1.13 cm
2
 1.697 cm

2
 

Section 

adoptée 4HA10 = 3.14 cm
2
 4HA10 = 3.14 cm

2
 

Espacement 

St 
St = 25 cm St = 25 cm 

Avec ∶ 𝐴𝑟 =
𝐴𝑠𝑡

4
 

III.4.6. Vérifications à l’ELU : 

A. Vérification de l’espacement des barres : 

 

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

Armature de répartition : St min ≤ min (4h ; 45cm) = 45 cm.  

 

 Tableau III.32 : Vérification de l’espacement des barres. 

 

 Escalier RDC Escalier S-S2 

Armature principales St =  25 cm<33 cm. C.V St =  16 cm<33 cm. C.V 

Armature de répartition St =  25 cm<45 cm. C.V St =  25 cm<45 cm. C.V 
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B. Vérification de la condition de non fragilité (Art 4.2, 1 / BAEL 91) : 

𝑨𝒎𝒊𝒏 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 0.23 × 100 × 18 ×

2.1

400
= 2.174 𝑐𝑚2 

 Tableau III.33 : Vérification de la condition de non fragilité. 

 

 Escalier RDC Escalier S-S2 

Vérification 

𝐴𝑠𝑡 = 4.52𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 2.174𝑐𝑚2 𝐴𝑠𝑡 = 6.79 𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 2.174𝑐𝑚2 

C.V C.V 

 

C. Vérification de la condition d’adhérence des barres (Art A6.1, 3 BAEL 91) : 

𝜏𝑠𝑒 =  
𝑉𝑢

0.9 × 𝑑 × ∑ Ui
< 𝜏 𝑠𝑒  𝐄𝐬𝐜𝐚𝐥𝐢𝐞𝐫 𝐑𝐃𝐂 ∶ 𝑉𝑢 = 43.116 𝐾𝑁

𝐄𝐬𝐜𝐚𝐥𝐢𝐞𝐫 𝐒 − 𝐒𝟐 ∶  𝑉𝑢 = 37.563 𝐾𝑁
  

Avec : 𝜏 𝑠𝑒= 𝛹s × ƒt28 = 1.5 × 2.1 = 3.15MPa 
∑ Ui = n ×π×ф  

avec: Ui: périmètre utile de la barre 
𝐄𝐬𝐜𝐚𝐥𝐢𝐞𝐫 𝐑𝐃𝐂 ∶ ∑ Ui = 6 × 3.14 × 1,2 =  22.608cm 

𝐄𝐬𝐜𝐚𝐥𝐢𝐞𝐫 𝐒 − 𝐒𝟐 ∶ ∑ Ui =  4 × 3.14 × 1,2 =  15.072cm
  

 

 Tableau III.34 : Vérification de la condition d’adhérence des barres. 
 

 Escalier RDC Escalier S-S2 

Vérification 
𝜏𝑠𝑒 = 1.177 MPa < 𝜏 𝑠𝑒 = 3.15MPa 𝜏𝑠𝑒 = 1.538 MPa < 𝜏 𝑠𝑒 = 3.15MPa 

C.V C.V 

 

D. Vérification au cisaillement (Art : A.5.1, 1 et A.5.1,211/ BAEL91) : 

𝝉𝒖 =
𝑽𝒖

𝒃 × 𝒅
≤ 𝝉 𝒖 

Avec :  
𝐄𝐬𝐜𝐚𝐥𝐢𝐞𝐫 𝐑𝐃𝐂 ∶ 𝑉𝑢 = 43.116 𝐾𝑁

𝐄𝐬𝐜𝐚𝐥𝐢𝐞𝐫 𝐒 − 𝐒𝟐 ∶  𝑉𝑢 = 37.563 𝐾𝑁
   

τ u ≤ min  0.2
fc 28

γb
; 5 MPa ⇒ τ = 3.33 MPa  (fissuration non prejudiciable).   

 

 Tableau III.35 : Vérification au cisaillement. 

 

 Escalier RDC Escalier S-S2 

Vérification 
𝜏𝑢1 = 0,239 MPa < 𝜏 𝑢 = 3.33MPa 𝜏𝑢2 = 0.209 MPa < 𝜏 𝑢 = 3.33MPa 

C.V C.V 
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e. Ancrage des barres (Art A.6.1, 22 / BAEL91) : 

La longueur de scellement droit est donnée par la relation suivante : 

s

e
s

4

f
L






                         

Avec : 𝜏 𝑠  = 0.6ψs
2
ft28 = 2.84MPa, ψs = 1.5 

Longueur des crochets La = 0,4 Ls  (Art A.6.1, 253 BAEL 91) 

 Tableau III.36 : Longueur des scellements droits et longueur des crochets. 

 

 Escalier RDC Escalier S-S2 

Ls  Ls = 42.25 cm Ls = 42.25 cm 

La  La = 16.9 cm La = 16.9 cm 

 

III.4.7 Calcul à l’ELS : 

A. Reactions d’appuis: 

 

 

 

 

a. Escalier du RDC : 

Σ F = 0  ⇒ RA + RB = 9.06 × 3.1 + 12.235 × 1.5 + 9.06 × 1.8 + 8.15 = 70.897 KN 

Σ M / B = 0  

RA (4.6) – 9.06 × 3.1 × 
3.1

2
+ 1.5 – 12.235 × 1.5 × 

1.5

2
 + 9.06 × 1.8 × 

1.8

2
+ 8.15 × 1.8= 0 

RA = 15.235 KN et RB= 55.662 KN   

 

b. Escalier du S-S 2 : 

Σ F = 0 ⇒ RA + RB = 12.06 × 3.30 + 9.06× 1.30 = 51.576 KN 

Σ M / A = 0  

RB (4.6) – 9.06× 1.3 × 
1.3

2
+ 3.3  – 12.06 × 3.30 × 

3.3

2
 = 0 

RB = 24.389 KN et RA= 27.187 KN 

 

 

Figure III.43 : Schéma statique de l’escalier  

du RDC à l’ELS. 

 

Figure III.44 : Schéma statique de l’escalier  

du S-S2 à l’ELS. 
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B. Efforts tranchants et moments fléchissant : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

b. Escalier RDC : 

 Le 1
er

 tronçon : 0 m ≤ x ≤ 3.1 m 

 

c. Escalier S-S2 : 

 Le 1
er

 tronçon : 0 m ≤ x ≤ 3.3 m 

 

 Le 2
éme

 tronçon : 3.1 m ≤ x ≤ 4.6 m 

  
 Le 2

éme
 tronçon : 0m ≤ x’ ≤ 1.3 m 

  

 Le 3
éme

 tronçon : 4.6 m ≤ x ≤ 6.4 m 

  

Figure III.45 : Les coupes à l’ELS pour les deux types d’escaliers. 
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 Tableau III.38 : Efforts tranchants à l’ELS escalier RDC.  

Tronçons Expression X(m) Ty(KN) 

0 ≤ x ≤ 3.1 

(m) 
15.235 − 9.06𝑥 

0 15.235 

3.1 -12.851 

3.1≤ x ≤4.6 

(m) 
15.235 − 9.06 ∗ 3.1 − 12.235(𝑥 − 3.1) 

3.1 -12.851 

4.6 -31.203 

4.6≤ x ≤6.4 

(m) 
15.235 − 9.06 ∗ 3.1 − 12.235 ∗ 1.5 + 55.662

− 9.06(𝑥 − 4.6) 

4.6 24.458 

6.4 8.15 

 

 Tableau III.39 : Moments fléchissant à l’ELU escalier RDC.  

Tronçons Expression 
X 

(m) 
Mz 

(KN.m) 

0≤ x ≤3.1 

(m) 15.235𝑥 − 9.06 ∗
𝑥2

2
 

0 0 

3.1 3.695 

3.1≤ x ≤4.6 

(m) 
15.235𝑥 − 9.06 ∗ 3.1  𝑥 −

3.1

2
 − 12.235 ∗

(𝑥 − 3.1)2

2
 

3.1 3.695 

4.6 -29.346 

4.6≤ x ≤6.4 

(m) 

15.235𝑥 − 9.06 ∗ 3.1  𝑥 −
3.1

2
 − 12.235 ∗ 1.5 𝑥 − 3.1 −

1.5

2
 

+ 55.662 𝑥 − 4.6 − 9.06 ∗
(𝑥 − 4.6)2

2
 

4.6 -29.346 

6.4 0 

 

Escalier RDC : 

Le moment max M max  pour  TY = 0   

TY = 0  ⟹ 15.235 − 9.06𝑥 = 0 ⟹ 𝑥 = 𝟏. 𝟔𝟖𝟐𝒎  

Donc  𝑀𝑚𝑎𝑥 = 15.235𝑥 − 9.06 ∗
𝑥2

2
= 𝟏𝟐. 𝟖𝟎𝟗 𝑲𝑵. 𝒎 

Remarque :  

Afin de tenir compte des semi- encastrements aux extrémités, on porte une 

correction à l’aide des coefficients réducteurs pour le moment max aux 

niveaux des appuis et en travées. 

 Aux appuis : 

– Appuis (A) : MA = 0.3 × 12.809 = 3.843 KN.m 

– Appuis (B) : MB = 29.346 KN.m 

 En travée :   M travée =  0.85 × 12.809 = 10.888 KN.m 

 

 Tableau III.39 : Efforts tranchants à l’ELU escalier S-S2.  

 
Tronçons Expression X(m) Ty(KN) 

0 ≤ x ≤ 3.3 (m) 

(de gauche) 
27.187 − 12.06𝑥 

0 27.187 

3.3 -10.199 

0 ≤ x’ ≤ 1.3 (m) 

(de droite) 
9.06𝑥 − 24.389 

0 -24.389 

1.3 -12.611 
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 Tableau III.40 : Moments fléchissant à l’ELU escalier S-S2.  

Tronçons Expression 
X 

(m) 
Mz 

(KN.m) 

0 ≤ x ≤ 3.3 

(de gauche) 27.187 𝑥 – 
12.06𝑥2

2
 

0 0 

3.3 24.050 

0 ≤ x ≤ 1.3 

(de droite) 24.389𝑥 – 
9.06𝑥2

2
 

0 0 

1.3 24.050 

 

Escalier S-S2 : 

Le moment max M max  pour  TY = 0   

TY = 0  ⟹ 27.187 − 12.06𝑥 = 0 ⟹ 𝑥 = 𝟐. 𝟐𝟓𝟒𝒎  

Donc  𝑀𝑚𝑎𝑥 = 27.187𝑥 − 12.06 ∗
𝑥2

2
= 𝟑𝟎. 𝟔𝟒𝟒 𝑲𝑵. 𝒎 

Remarque :  

Afin de tenir compte des semi- encastrements aux extrémités, on porte une 

correction à l’aide des coefficients réducteurs pour le moment max aux 

niveaux des appuis et en travées. 

 Aux appuis :  Mappuis = 0.3 × 30.644 = 9.193 KN.m 

 En travée :   M travée =  0.85 × 30.644 = 26.047 KN.m 

 

  Diagrammes des efforts internes : 

 

  Figure III.46 : Diagrammes des efforts internes à 

l’ELS de l’escalier du RDC.  

 

Figure III.47 : Diagrammes des efforts internes à 

l’ELS de l’escalier du S-S2.  
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III.4.8 vérifications à l’ELS : 

A. Etat limite de compression du béton (Art. A.4.5, 2 /BAEL91) : 
On doit vérifier que la contrainte dans le béton est inférieure à la contrainte admissible.   

𝜍𝑏𝑐 =
𝜍𝑠

K1
< 𝜍 𝑏𝑐      avec : 𝜍 𝑏𝑐= 0.6 fc28 =15MPa 

ρ1= 
100 ×𝐴𝑠

𝑏×𝑑
    Des tables, on aura : {β1;  K1}  

𝜍𝑠= 
𝑀𝑠

𝛽1×𝐴𝑠×𝑑
  

 Tableau III.41 : Vérification d’état limite de compression du béton à l’ELS. 

 

 Escalier RDC Escalier S-S2 

 Aux appuis En travée Aux appuis En travée 

ρ1 0.377 0.251 0.251 0.377 

β1 0.905 0.920 0.920 0.905 

K1 37.63 47.70 47.70 37.63 

𝜍𝑠  265.313 MPa 145.462 MPa 122.817 MPa 235.487 MPa 

𝜍𝑏𝑐  7.051 MPa 3.05 MPa 2.575 MPa 6.258 

𝜍 𝑏𝑐  15MPa 15MPa 15MPa 15MPa 

 𝝇𝒃𝒄 < 𝝇 𝒃𝒄 C.V 𝝇𝒃𝒄 < 𝝇 𝒃𝒄 C.V 𝝇𝒃𝒄 < 𝝇 𝒃𝒄 C.V 𝝇𝒃𝒄 < 𝝇 𝒃𝒄 C.V 

 

Avec : 𝐴𝑠 = 6.79 𝑐𝑚2, 𝑀𝑠 = 29.346 𝐾𝑁. 𝑚 (pour le RDC au niveau des appuis). 

𝐴𝑠 = 4.52 𝑐𝑚2, 𝑀𝑠 = 10.888 𝐾𝑁. 𝑚 (pour le RDC au niveau de la travée). 

 𝐴𝑠 = 4.52 𝑐𝑚2, 𝑀𝑠 = 9.193 𝐾𝑁. 𝑚 (pour le S-S2 au niveau des appuis). 

𝐴𝑠 = 6.79 𝑐𝑚2, 𝑀𝑠 = 26.047 𝐾𝑁. 𝑚 (pour le S-S2 au niveau de la travée). 

 

B. Contrainte dans les aciers (Etat limite d’ouverture des fissures) : 

 

 Escalier RDC:  

Pour l’escalier du RDC la fissuration est considéré comme peu nuisible, donc aucune 

vérification n’est nécessaire. 

 

 Escalier S-S2: 

De même pour l’escalier du sous-sol 2 et touts les autres types d’escaliers de notre structure la 

fissuration est considérée comme non préjudiciable, donc la vérification est dispensable. 
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C. Etat limite de déformation (Art B.6.5, 1 /BAEL 91) : 

On peut se dispenser du calcul de la flèche sous réserve de vérifier les trois conditions 

suivantes : 

 
𝑕

𝐿
≥

1

16
 

 
𝐴𝑠

𝑏∗𝑑
≤

4.2

𝑓𝑒
 

 
𝑕

𝐿
≥

𝑀𝑠

10𝑀0
  

 

 Tableau III.42 : Vérification de l’état limite de déformation. 

 

Escalier RDC Escalier S-S2 
𝑕

𝐿
=

20

460
= 0.044 <

1

16
= 0.0625 C.N.V 

𝑕

𝐿
=

20

460
= 0.044 >

1

16
= 0.0625 C.N.V 

𝐴𝑠

𝑏 ∗ 𝑑
= 0.0038 <

4.2

𝑓𝑒
= 0.0105 C.V 

𝐴𝑠

𝑏 ∗ 𝑑
= 0.0038 <

4.2

𝑓𝑒
= 0.0105 C.V 

𝑕

𝐿
= 0.044 <

𝑀𝑠

10𝑀0
= 0.086 C.N.V 

𝑕

𝐿
= 0.044 <

𝑀𝑠

10𝑀0
= 0.085 C.N.V 

Les conditions ne sont pas toutes vérifiées, alors le calcul de la flèche est indispensable. 

 

D. Calcule de la flèche : 
Nous aurons à revivifier la flèche avec l’équation suivante :  

𝑓𝑚𝑎𝑥 =
5

384
×

𝑞𝑠
𝑚𝑎𝑥 × 𝐿4

𝐸𝑣 × 𝐼
< 𝑓 =

𝐿

500
 

Avec : 

𝑰 : Moment d’inertie de la section de la section homogénéisée. 

Ev : Module de la déformation diffère, Ev = 3700  𝑓𝑐28
3

 = 10818, 86 MPa. 

𝒒𝒔
𝒎𝒂𝒙 = 𝑚𝑎𝑥 (9.06 𝐾𝑁 𝑚 ; 12.235𝐾𝑁 𝑚 ) : pour le RDC. 

𝒒𝒔
𝒎𝒂𝒙 = 𝑚𝑎𝑥 (9.06 𝐾𝑁 𝑚 ; 12.06𝐾𝑁 𝑚 ) : pour le S-S2. 

𝑰 =
𝑏

3
 𝑉1

3 + 𝑉2
3 + 15𝐴𝑠𝑡(𝑉2 − 𝑐)2 

𝑽𝟏 =
𝑆𝑥𝑥

𝐵0
 

𝑽𝟐 = 𝑕 − 𝑉1 

𝑺𝒙𝒙 =
𝑏 × 𝑕2

2
+ 15. 𝐴𝑠𝑡 . 𝑑 

𝑩𝟎 = 𝑏 × 𝑕 + 15 × 𝐴𝑠𝑡  
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 Tableau III.43 : Vérification de la flèche. 

 

 Escalier RDC Escalier S-S2 

L 460 𝑐𝑚 460 𝑐𝑚 

𝑆𝑥𝑥  21220.4𝑐𝑚2 21833.3𝑐𝑚2 

𝐵0  2067.8𝑐𝑚2  2101.85𝑐𝑚2 

𝑉1 10.26 𝑐𝑚 10.39 𝑐𝑚 

𝑉2 9.74 𝑐𝑚 9.61 𝑐𝑚 

𝑰  70863.602𝑐𝑚4  72869.214𝑐𝑚4 

𝑓𝑚𝑎𝑥  9.3 𝑚𝑚 8.92 𝑚𝑚 

𝑓  9.2 𝑚𝑚 9.2 𝑚𝑚 

 𝒇𝒎𝒂𝒙 > 𝒇  C.N.V 𝒇𝒎𝒂𝒙 < 𝒇  C.V 

 

Remarque :  

L’escalier du RDC n’est pas vérifier à la flèche, donc la section d’armature adoptée est 

insuffisante, il est donc nécessaire d’augmenter cette dernière. 

On optera donc pour le même ferraillage que celui de l’escalier du sous-sol 2, à savoir : 

𝑨𝒔𝒕 =6HA12 = 6.79cm
2
, pour cette valeur toutes les conditions ont étés vérifiées. 

    

 Pour la partie en console de l’escalier du RDC la flèche est vérifiée avec l’équation 

suivante :  

𝑓𝑚𝑎𝑥 =
5

384
×

𝑞𝑠
𝑚𝑎𝑥 × 𝑙4

𝐸𝑣 × 𝐼
< 𝑓 =

𝑙

200
 

Avec : 𝒍 = 180 𝑐𝑚 

Ev = 3700  𝑓𝑐28
3

 = 10818, 86 MPa. 

𝒒𝒔
𝒎𝒂𝒙 = 9.06 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

𝑺𝒙𝒙 =
𝑏 × 𝑕2

2
+ 15. 𝐴𝑠𝑡 . 𝑑 =

100 × 202

2
+ 15 × 6.79 × 18 = 21833.3 𝑐𝑚2 

𝑩𝟎 = 𝑏 × 𝑕 + 15 × 𝐴𝑠𝑡 = 100 × 20 + 15 × 6.79 = 2101.85 𝑐𝑚2 

𝑽𝟏 =
𝑆𝑥𝑥

𝐵0
=

21833.3

2101.85
= 10.39 𝑐𝑚 

𝑽𝟐 = 𝑕 − 𝑉1 = 20 − 10.39 = 9.61 𝑐𝑚 

𝑰 =
𝑏

3
 𝑉1

3 + 𝑉2
3 + 15𝐴𝑠𝑡(𝑉2 − 𝑐)2 =  72869.214𝑐𝑚4 

 

𝒇𝒎𝒂𝒙 = 𝟎. 𝟏𝟔 𝒎𝒎 < 𝒇 = 𝟗 𝒎𝒎………………………………………………………………𝑪. 𝑽. 
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III.5. Poutre palière : 

III.5.1. Dimensionnement : 

 Hauteur de la poutre :     
𝐿

15
≤ 𝑕𝑝𝑎𝑙 ≤

𝐿

10
                                                                         

Avec : 

L : portée maximal entre nus d’appuis, dans notre cas L = 330 − 25 = 305 cm. 
hpal : hauteur de la poutre palière. 

 

On a donc :   
𝟑𝟎𝟓

𝟏𝟓
≤ 𝒉𝒑𝒂𝒍 ≤

𝟑𝟎𝟓

𝟏𝟎
 ⟹ 𝟐𝟎.𝟑𝟑𝒄𝒎 ≤ 𝒉𝒑𝒂𝒍 ≤ 𝟑𝟎.𝟓𝒄𝒎; 

On apte alors pour : hpal=30cm. 

 Largeur de la poutre :      0.4𝑕𝑝𝑎𝑙 ≤ 𝑏𝑝𝑎𝑙 ≤ 0.7𝑕𝑝𝑎𝑙   

Avec : hpal : hauteur de la poutre palière.   

  bpal : largeur de la poutre palière.  

𝟎.𝟒𝒉𝒑𝒂𝒍 ≤ 𝒃𝒑𝒂𝒍 ≤ 𝟎. 𝟕𝒉𝒑𝒂𝒍 ⟹ 𝟏𝟐𝒄𝒎 ≤ 𝒃𝒑𝒂𝒍 ≤ 𝟐𝟏𝒄𝒎 

On apte alors pour : bpal = 25 cm. 

 Vérification des conditions RPA : 

– 𝑏 ≥ 20𝑐𝑚 ⇒ 𝑏 = 25 𝑐𝑚.              

– 𝑕 ≥ 30𝑐𝑚 ⇒ 𝑕 = 30 𝑐𝑚.             toutes les conditions du  

– 𝑕

𝑏
≤ 4 ⟹

30

25
= 1.2 ≤ 4.                RPA sont vérifiées.                            

 

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

III.5.2. Détermination des charges et surcharges : 

 Tableau III.44 : charges et surcharges revenants à la poutre palière. 

 Poutre palière du  RDC Poutre palière du  S-S2 

Poids propre de la poutre G = 0,3 x 0,25 x 25 = 1,875 KN /ml. 

Réaction au niveau de l’appui à L’ELU Tu = 43.116 KN Tu = 37.563 KN 

Réaction au niveau de l’appui à L’ELS TS = 31.203 KN TS = 27.187 KN 

 

Remarque : 

Nous continuerons nos calcules pour la poutre palière en considérant uniquement les résultats 

des chargements obtenus pour le RDC.     
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III.5.2.1 Combinaison de charges : 

– ELU : qu = 1,35 G + Tu = (1,35 x 1,875) + (43.116 1 m) = 45.647 KN/ml.  

                      qu = 45.647 KN/ml. 

– ELS: qs = G + Ts = 1,875 + 31.203= 33.078 KN/ml. 

                     qs = 33.078 KN/ml. 

 Schéma statique : 
 

 

 

 

 

 

 

 

III.5.2.2 : Calcul des efforts internes : 
a. A l'E.L.U: 

Moment fléchissant : 

𝑀𝑢 =
𝑞𝑢 . 𝐿2

8
=

45.647 × 3.052

8
= 53.079 𝐾𝑁. 𝑚 

 

 

Effort tranchant : 

𝑇𝑢 =
𝑞𝑢 . 𝐿

2
=

45.647 × 3.05

2
= 69.612 𝐾𝑁 

En tenant compte des encastrements partiels, les moments corrigés sont : 

 Sur appuis : 𝑴𝒂 = 𝟎. 𝟑 × 𝑴𝒖 = 𝟎. 𝟑 × 𝟓𝟑. 𝟎𝟕𝟗 = 𝟏𝟓. 𝟗𝟐𝟒 𝑲𝑵. 𝒎  

 En travée : 𝑴𝒕 = 𝟎. 𝟖𝟓 × 𝑴𝒖 = 𝟎. 𝟖𝟓 × 𝟓𝟑. 𝟎𝟕𝟗 = 𝟒𝟓. 𝟏𝟏𝟕 𝑲𝑵. 𝒎 

b. A l'E.L.S: 

Moment fléchissant 

𝑀𝑠 =
𝑞𝑠 . 𝐿2

8
=

33.078 × 3.052

8
= 38.463 𝐾𝑁. 𝑚 

 

 

Effort tranchant 

𝑇𝑢 =
𝑞𝑠 . 𝐿

2
=

33.078 × 3.05

2
= 50.444 𝐾𝑁 

 

En tenant compte des encastrements partiels, les moments corrigés sont : 

 Sur appuis : 𝑴𝒂 = 𝟎. 𝟑 × 𝑴𝒔 = 𝟎. 𝟑 × 38.463 = 𝟏𝟏. 𝟓𝟑𝟗 𝑲𝑵. 𝒎  
 En travée : 𝑴𝒕 = 𝟎.𝟖𝟓 × 𝑴𝒔 = 𝟎. 𝟖𝟓 × 38.463 = 𝟑𝟐.𝟔𝟗𝟒 𝑲𝑵.𝒎 

Figure : III.48 : Schéma statique à l'E.L.U. Figure : III.49 : Schéma statique à l'E.L.S. 
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III.5.3 calcul des armatures longitudinales : 

 
A. En travée :  

Mt = 45.117 KN.m ; d = h - c = 30 – 2 = 28 cm. 

𝜇𝑡 =
𝑀𝑡

𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑢
=

45.117 × 1000

25 × 282 × 14.2
= 0.162 < 𝜇𝑙 = 0.392 ⇒ 𝑆. 𝑆. 𝐴. 

𝜇𝑡 = 0.162 ⇒ 𝛽 = 0.0.912 

𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑡

𝛽. 𝑑. 𝜍𝑠𝑡
=

45.117 × 1000

0.912 × 28 × 348
= 5.07 𝑐𝑚2 

Soit 3HA16 = 6.03 cm
2 
     

B. Aux appuis : 

 Ma = 15.924 KN.m 

𝝁𝒂 =
𝑀𝑎

𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑢
=

15.924 × 1000

25 × 282 × 14.2
= 0.057 < 𝜇𝑙 = 0.392 ⇒ 𝑆. 𝑆. 𝐴. 

𝜇𝑎 = 0.087 ⇒ 𝛽 = 0.9705 

𝐴𝑎𝑝 =
𝑀𝑎

𝛽. 𝑑. 𝜍𝑠𝑡
=

15.924 × 1000

0.9705 × 28 × 348
= 1.684 𝑐𝑚2 

 Soit 3HA12 = 3.39 cm
2 
     

Figure : III.51 : Diagramme des moments et  des 

efforts tranchant à l'E.L.S 

Figure : III.50 : Diagramme des moments et  des 

efforts tranchant à l'E.L.U. 
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III.5.4.Armatures transversales (Art A.7.2.2 / BAEL91): 
Le diamètre minimal donné par le BAEL, est comme suit : 

 

∅𝒕 ≤ 𝐦𝐢𝐧 
𝒉

𝟑𝟓
; ∅𝒍;

𝒃

𝟏𝟎
  ; avec : ∅𝒍 = diamètre maximal des armatures longitudinales.  

∅𝒕 ≤ 𝒎𝒊𝒏(
𝟑𝟎𝟎

𝟑𝟓
;
𝟐𝟎𝟎

𝟏𝟎
; 𝟏𝟎) ⇒ ∅𝒕 ≤ 𝒎𝒊𝒏(𝟖. 𝟓𝟕; 𝟐𝟎; 𝟏𝟔) 

∅𝒕 = 𝟖. 𝟓𝟕𝒎𝒎 ≈ 𝟖𝒎𝒎. 

On opte donc pour un cadre et un étrier en HA8, avec : 𝑨𝒕 = 𝟒𝑨𝑯𝟖 = 𝟐. 𝟎𝟏𝒄𝒎𝟐. 

III.5.5. Vérifications à l’ELU : 
A. Condition de non fragilité (BAEL/Art :A.4.2,1) : 

𝑨𝒎𝒊𝒏 = 0.23 ∗ 𝑏 ∗ 𝑑 ∗
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 0.23 × 25 × 28 ×

2.1

400
= 0.845 𝑐𝑚2 

 En travée : 

 𝐴𝑠𝑡 = 6.03 𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.845 𝑐𝑚2 ………………………………………………………𝑪. 𝑽. 

 Sur appuis : 

𝐴𝑎𝑝 = 3.39𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.845 𝑐𝑚2 ………………………………………………… . . ……𝑪. 𝑽. 

B. Vérification de l’effort tranchant (Art : A.5.1,1 et A.5.1,211/ BAEL91): 

 

𝝉𝒖 =
𝑽𝒖

𝒎𝒂𝒙

𝒃 × 𝒅
 

Avec : 

𝑽𝒖
𝒎𝒂𝒙 = 𝟔𝟗. 𝟔𝟏𝟐 𝑲𝑵 ( effort tranchant maximal). 

𝝉𝒖 =
69.612 × 103

250 × 280
= 𝟎. 𝟗𝟗𝟒 𝑴𝑷𝒂. 

Pour une fissuration peu préjudiciable nous avons : 

𝝉 ≤ 𝒎𝒊𝒏 𝟎. 𝟐
𝒇𝒄𝟐𝟖

𝜸𝒃
; 𝟓 𝑴𝑷𝒂 ⇒ 𝝉 = 𝟑. 𝟑𝟑 𝑴𝑷𝒂 

𝝉𝒖 =  𝟎. 𝟗𝟗𝟒 𝑴𝑷𝒂 < 𝝉 = 𝟑. 𝟑𝟑 𝑴𝑷𝒂…………………………………………………… . 𝑪. 𝑽. 

 

C. Influence de l’effort tranchant sur le béton (Art A.5.1, 313 / BAEL91) : 

2𝑉𝑢
𝑏 × 0.9𝑑

≤ 0.8
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 

2 × 69.612 × 103

250 × 0.9 × 280
≤ 0.8

25

1.5
 

2.209 𝑀𝑃𝑎 < 13.33 𝑀𝑃𝑎… . ……… . ………………………………………………………𝑪. 𝑽. 
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D. Ancrage des barres (Art A.6.1, 22 / BAEL91): 

𝝉𝒔 = 𝟎. 𝟔𝚿𝟐𝒇𝒕𝟐𝟖 = 0.6 ∗ 1.52 ∗ 2.1 = 𝟐. 𝟖𝟑𝟓 𝑴𝑷𝒂. 

Longueur de scellement droit : 𝑳𝒔 =
𝜙×𝑓𝑒

4×𝝉𝒔
=

𝟏.𝟔×𝟒𝟎𝟎

𝟒×𝟐.𝟖𝟑𝟓
= 𝟓𝟔. 𝟒 𝒄𝒎. 

Longueur d’ancrage mesuré hors crochets : 𝑳𝒄 = 𝟎. 𝟒𝑳𝒔 = 𝟎. 𝟒 × 𝟓𝟔. 𝟒 = 𝟐𝟐. 𝟓𝟔 𝒄𝒎. 

 

E. Vérification de la contrainte d’adhérence acier-béton (Art. A.6.1, 3 / BAEL91): 

 

𝜏𝑠𝑒 < 𝜏𝑠𝑒     

𝜏𝑠𝑒    = Ψ ∗ ft28 = 1.5 ∗ 2.1 = 3.15 𝑀𝑃𝑎. 

𝜏𝑠𝑒 =
𝑉𝑢

0.9𝑑 ∗ ∑𝑈𝑖
 

 𝑈𝑖 = 𝑛 ∗ 𝜋 ∗ ∅ = 3 ∗ 3.14 ∗ 1.6 = 15.072 𝑐𝑚 

𝜏𝑠𝑒 =
69.612 × 103

0.9 × 280 × 150.72
= 1.648 𝑀𝑃𝑎 

𝝉𝒔𝒆 = 𝟏. 𝟔𝟒𝟖 𝑴𝑷𝒂 < 𝝉𝒔𝒆    = 𝟑. 𝟏𝟓 𝑴𝑷𝒂…………………………………………………… . 𝑪. 𝑽. 

 

  Espacement des barres (RPA version 2003/ 7.5.2.2) :  

 

a) En zone nodale :  

 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 
𝑕

4
; 12∅𝑙 = 𝑚𝑖𝑛  

30

4
; 12 × 1.2 = 7.5 𝑐𝑚 

Soit : 𝑆𝑡 = 8𝑐𝑚. 

b) En zone courant (travée) : 

 

𝑆𝑡 ≤
𝑕

2
=

30

2
= 15𝑐𝑚. 

Soit : 𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚. 

Quantité d’armatures transversales minimales : At  ≥ Amin 

Amin = 0.003× S× b = 0.003 × 15 × 25 = 1.125 cm
2
 

At = 2.01 cm
2
 ≥ Amin = 1.125 cm

2
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III.5.6. vérifications à l’ELS : 

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

La contrainte de compression est limité à : 𝝇𝒃𝒄     = 0.6𝑓𝑐28 = 0.6 ∗ 25 = 𝟏𝟓 𝑴𝑷𝒂. 
 

 En travée : 

La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier que : 𝝇𝒃𝒄 ≤ 𝝇𝒃𝒄      

𝝆𝟏 =
100 × 𝐴𝑠𝑡

𝑏 × 𝑑
=

100 ×  6.03 

25 × 28
= 𝟎. 𝟖𝟔𝟏 

  

Des tables, et après interpolation, on aura : {β1 = 0.868 ;  K1= 22.95}  
La contrainte dans les aciers : 𝝇𝒔 =

𝑴𝒔 𝒕

𝛽1×𝐴𝑠𝑡×𝑑
=

32.694×103

0.868 ×6.03×28
= 𝟐𝟐𝟑. 𝟎𝟖𝟔 𝑴𝑷𝒂  

𝝇𝒔 = 𝟐𝟐𝟑. 𝟎𝟖𝟔 < 𝝇𝒔   = 𝟑𝟒𝟖 𝑴𝑷𝒂. 

D’où la contrainte dans le béton : 

𝝇𝒃𝒄 =
𝝇𝒔

𝑲𝟏
=

𝟐𝟐𝟑. 𝟎𝟖𝟔

𝟐𝟐. 𝟗𝟓
= 𝟗. 𝟕𝟐 𝑴𝑷𝒂 < 𝟏𝟓 𝑴𝑷𝒂………………………………………… . 𝑪. 𝑽. 

 

 Sur appuis : 

 

La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier que : 𝝇𝒃𝒄 ≤ 𝝇𝒃𝒄      

𝝆𝟏 =
100 × 𝐴𝑠𝑡

𝑏 × 𝑑
=

100 ×  3.39

25 × 28
= 0.484 

Des tables, et après interpolation, on aura : {β1 = 0.895 ;  K1= 32.58}  

La contrainte dans les aciers : 𝝇𝒔 =
𝑀𝑎

𝛽1×𝐴𝑠𝑡×𝑑
= 11.539 ×103

0.895×3.39×28
= 𝟏𝟑𝟓. 𝟖𝟑𝑴𝑷𝒂  

𝝇𝒔 = 𝟏𝟑𝟓. 𝟖𝟑 𝑴𝑷𝒂 < 𝝇𝒔   = 𝟑𝟒𝟖 𝑴𝑷𝒂 

 

D’où la contrainte dans le béton : 

𝜍𝑏𝑐 =
𝜍𝑠

𝐾1
=

135.83

32.58
= 𝟒. 𝟏𝟕 𝑴𝑷𝒂 < 15 𝑀𝑃𝑎…………………………………………… . 𝑪. 𝑽. 

b. Etat limite de déformation (Art B.6.5, 1 /BAEL 91) : 

La flèche développée au niveau de la poutrelle doit être au plus égale à la flèche admissible.  

Lorsque il est prévu des étais intermédiaires, on peut cependant se dispenser du calcul de la 

flèche du plancher sous réserve de vérifier les trois conditions suivantes : 
𝑕

𝐿
≥

1

16
⟹

𝑕

𝐿
=

30

300
= 0.1 >

1

16
= 0.0625 …………………………………………………………… . 𝑪. 𝑽. 

𝐴𝑠

𝑏 × 𝑑
≤

4.2

𝑓𝑒
⟹

𝐴𝑠

𝑏 × 𝑑
=

6.03

25 × 28
= 8.6 ∗ 10−3 <

4.2

𝑓𝑒
=

4.2

400
= 1.05 ∗ 10−2 …………… . ………𝑪. 𝑽. 

𝑕

𝐿
≥

𝑀𝑡

10𝑀0
⟹

𝑕

𝐿
=

30

300
= 0.1 ≥

𝑀𝑡

10𝑀0
=

32.694

10 × 45.117
= 0.072 ……………………………………𝑪. 𝑽. 

Les trois conditions sont vérifiées donc il n’y a pas lieu de vérifier la flèche.
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Figure III.50 : Ferraillage de la poutre palière  



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

Chapitre IV : 

 

Modélisation et 

Vérification 



Chapitre IV :                                                                               Modélisation et Vérification. 
 

99 
 

1ère Partie : Présentation du logiciel Robot Structurale Analysis 

Professional 2014. 

IV.1. Introduction :  

        Le système Robot est un logiciel dédié à l’analyse et au calcul des structures de génie 

civil. Robot dispose, en effet, de plusieurs modules spécialisés dans chacune des étapes de 

l’étude de la structure (création du modèle de structure, calcul de la structure, 

dimensionnement et génération des dessins d'exécution des éléments dimensionnés). 

        La définition de la structure est réalisée en mode entièrement graphique dans l’éditeur 

conçu à cet effet. On peut, cependant, importer la géométrie de la structure lorsque celle-ci est 

créée et définie dans un logiciel de CAO tel qu’AUTOCAD. 

 

 
Figure IV. 1: Page d'accueil du logiciel ROBOT. 

IV.2. Etapes de modélisation à suivre dans Robot : 
2.1. Choix du type de structure : 

Pour notre cas, on étudiera une structure en coque comme montré sur la figure 2. 

 

 
Figure IV. 2: Choix du type de structure. 
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2.2. Configuration des préférences de l’affaire : 

            Dans le menu « outils » on choisit « préférences de la tâche » pour définir les 

différents paramètres tels que les matériaux, unités et normes de l’affaire. Ou on clique sur 

l’icône   et . 

 

 
Figure IV. 3: Préférences de la tâche. 

 

 Unités et formats : 

 Dimensions : toutes les valeurs sont prises avec trois (3) chiffres après la virgule. 

 Force : la Force (KN), le Moment (KN.m), et la Contrainte (KN/m²). 

 Autres : le Déplacement (cm), Rotation (deg), Température (°C), Poids (KN) et 

la Masse (kg). 

 Edition des unités : les longueurs (m), Force (N) et Masse (kg). 

 Matériaux : la Langue (Français), Acier (acier), Béton (béton), Aluminium 

(aluminium) et Bois (CB_RESIN C18). 

 Catalogue : 

 Barres d’armatures : Sélectionner BAEL99 et cliquer sur l’icône  

 Treillis soudés : Sélectionner BIOMETAL et cliquer sur l’icône  

 Normes de conceptions : Pour Structure acier et aluminium avec Assemblage acier 

(CM66), Structure bois (CB71), Béton armé (BAEL91 mod.99, et Géotechnique 

(DTU 13.12). 

 Charges : Pondérations (BAEL91), Charges de neige et vent (DTR C 2-

47/NV99), Charges sismique (RPA99 (2003)). 

 Analyse de la structure : Cocher (liaisons rigides) : 

 Analyse modale : Dans la rubrique Type de matrice de masse, cocher 

(Cohérente). 

 Maillage : Dans jeux de paramètres par défaut du  maillage, sélectionner (Normal), 

Avant de cliquer sur OK, donner un nom à la nouvelle configuration. 
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2.3. Lignes de construction : 

           Avant de dessiner la structure, on doit créer les lignes de construction qui servent à 

modéliser la structure. Dans le menu « structure-lignes de constructions » ou dans la barre 

d’outils « Modèle de structure » à droite, on clique sur l’icône  . 

           Les cotes des lignes de construction de la structure sont introduites dans la fenêtre 

donnée ci-dessous, dans un système de coordonnées cartésiennes, cylindriques ou lignes 

arbitraires. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2.4. Profilés des barres : 

          Cette étape permet de définir les différentes sections. Dans le menu « structure -

Caractéristiques-Profilés de barres » ou dans la barre d’outils « Modèle de structure », on 

clique sur l’icône : , puis on clique sur « Définir un nouveau profilé »  et on choisit le 

type et la géométrie de notre section, en introduisant les dimensions de nos éléments. 
 

 

Figure IV. 5: choix des profilés des barres. 

Figure IV. 4: Lignes de construction. 
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2.5. Création du modèle de la structure : 

Dans le menu « structure-Barres » ou avec la commande « Barre »  dans la barre 

d’outils, on choisit l’élément et sa section. Le dessin du modèle de la structure est fait suivant 

les lignes de construction. 

 
Figure IV. 6: Modélisation des poteaux et des poutres. 

Après avoir dessiné la structure, le logiciel permet de donner aux éléments de la 

structure les attributs. Pour choisir les attributs à afficher à l’écran, dans le menu « Affichage-

Attributs » ou on clique sur l’icône « Affichage des attributs » qui se trouve en bas et à gauche 

de la fenêtre de ROBOT. 

                      
 

 

 

 

                                                                  

 

 

 

 

 

 Figure IV. 7: boite de dialogue (affichage des attributs). 
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  Exemple d’application de notre structure : 

 

 

2.6. Définition des voiles de contreventement : 

            Dans la barre d’outils « Modèle de structure » de l’interface ROBOT on clique sur 

l’icône  pour introduire les caractéristiques géométriques des voiles (épaisseur). On 

clique sur le bouton « Définir nouvelle épaisseur ». On choisit l’onglet « Uniforme » et on 

introduit le nom, l’épaisseur et le type de la géométrie ainsi que le matériau. 

                       

 

     
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV. 8: modélisation des barres de notre structure. 

Figure IV. 9: Définition des voiles. 
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Avant de modéliser les voiles, on crée leurs lignes de construction, comme montré 

précédemment. On doit, pour cela, définir les contours des voiles. 

On clique sur l’icône « Poly ligne-contour » , et on coche la case « Contour » ainsi 

que la case « Panneau » du bouton « Paramètres ». La construction du contour peut se faire 

aussi bien en mode graphique qu’en mode texte.                                                                                           

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

Pour créer les voiles, on clique sur l’icône « Panneau »  de la barre d’outils, 

cocher la case panneau et poser le curseur dans la case liste d’objets. La définition s’accomplit 

par un clic à l’intérieur du contour du voile. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

           

 

Figure IV. 10: Modélisation des voiles. 

Figure IV. 11: Définition des panneaux. 
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Pour afficher la structure ainsi créée, on clique sur la case du repère et dans la 

boite de dialogue « Vue » qui apparait, on peut choisir de visualiser la structure en 2 ou 3 

dimensions et se déplacer entre les différents niveaux et portiques. 

 

 
Figure IV. 12: Choix de la présentation. 

 

2.7. Définitions des degrés de liberté des nœuds de la base : 

        Pour bloquer le mouvement des nœuds de la base de la structure on les sélectionne puis 

dans le menu « Structure », on choisit « Appui ». Dans la boite de dialogue « Appuis », on 

clique sur l’onglet « Nodaux » puis sur Encastrement. 

         Pour encastrer la base des voiles on les sélectionne et on clique sur l’onglet «Linéaires» 

puis sur Encastrement. 

 

 

 

 

 

 

 

 

2.8. Définitions des planchers : 

Pour la définition des planchers de la structure on clique sur l’icône « Poly ligne-

contour » , et on coche la case « Contour » ainsi que la case « Bardage/Face » du 

bouton « Paramètres ». 

Apres avoir définit les contournes des planchers, on 

affecte la direction de la charge, dans le menu « Structure », 

on choisit « Caractéristiques additionnelles »,« Réparation 

des charges-Bardage ». 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV. 13: Définition des appuis. 

Figure IV. 14: Définition du bardage et répartitions des charges. 
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2.9. Définitions des cas de charges : 

Pour définir les charges statiques (permanentes et d’exploitations) de la structure, dans 

le menu « Chargement », « Cas de charge » on choisit la nature et le nom puis on clique sur 

«Nouveau ». Ou bien dans la barre de menu cliquer sur l’icône : 

 

                                      

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2.10. Chargement de la structure : 

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

(exploitation). 

 

 

Dans le menu « chargement », « définir charges », « surface », on clique sur , 

puis on introduit la valeur de G ou Q dans la zone « valeurs Z ». 

 

Figure IV. 15: Définition des charges. 

Figure IV. 16: Affectation des charges surfaciques. 
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Figure IV. 18: Définition des paramètres de l'analyse modale. 

2.11. Définition des options de calculs (analyse statique, modale et dynamique) : 

          Dans le menu « Analyse », « Type d’analyse » on choisit les options de calculs à 

savoir le type d’analyse (modale et sismique), modèle de la structure et la masse. Où l’on 

introduit le nombre de modes de vibration pour l’analyse modale et les valeurs des paramètres 

du règlement parasismique algérien 99 version 2003 pour l’analyse sismique. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

         On clique sur «Nouveau» et sélectionné le champ «Modale…». Les paramètres de 

l’analyse modale sont introduits dans la boite de dialogue qui s’affiche à l’écran après 

validation de la précédente. 

 

Figure IV. 17: Définition des charges dynamiques. 
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On clique une second fois sur « Nouveau », on coche la case sismique, on choisit 

RPA99 version2003 et OK. 

On introduit les paramètres concernant notre structure et on valide et met Z=0 dans 

«Définition de la direction ». 

 

                 

        Le logiciel permet de calculer la masse de la structure à partir des éléments et des 

charges que l’on introduits. 

        Dans le menu « masse » de la boite de dialogue « option de calcul », on clique sur 

convertir les cas puis dans la fenêtre qui apparait, on choisit le cas de charge (G ou Q).   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV. 19: Définition des paramètres de l'analyse sismique. 

Figure IV. 20: Conversion des masses. 
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2.12. Les combinaisons d’actions : 

           Dans le menu «charge», «combinaison manuel», on choisit le type de la 

combinaison et sa nature.  

 

 

Ainsi on introduit les charges statiques « ELU, ELS » et de la même manière on 

introduit les combinaisons sismiques « G + Q ± E ;   0.8 G ± E ».   

 
2.13. Le maillage : 

 
Pour le maillage des panneaux, dans le menu «Analyse » on sélectionne « Générer le 

modèle de calcul » le maillage se fait automatiquement. 

 
2.14. Liaisons rigides : 

 

Pour satisfaire l’hypothèse du plancher infiniment rigide (diaphragmes) on doit définir 

le nœud maitre et les nœuds esclaves. Dans le menu « Structure » on choisit « 

caractéristiques additionnels » puis « liaisons rigides », dans la boite de dialogue qui 

s’affiche, on double clique sur « membrane » pour avoir une autre boite de dialogue, et on 

bloques les directions en cochant dessus, enfin on clique sur «ajouté» comme indiquer sur la 

figure IV.23. 

 

Figure IV. 21: Définition des combinaisons d'actions. 
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Figure IV.22 : Liaisons rigides.  

 

Ensuite on affiche les numéros des nœuds à l’aide de l’icône , on clique dans la zone 

« nœuds maitres » et on sélectionne graphiquement le nœud maitre ou bien on écrit son numéro, on 

clique dans la zone « sélectionner les nœuds esclaves » et on sélectionne graphiquement les nœuds 

esclaves ou bien on écrit leurs numéros, on finit en cliquant sur « appliquer ».  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                  
 

 

 

 

On répète cette opération pour tous les planchers de la structure. 

 

2.15. Définition des étages : 

On met notre structure sur le plan XZ ou YZ  puis Dans le menu «Structure» on choisit « 

étage » puis « étage ». 

On clique sur « définition graphique », et on définit graphiquement chaque étage l’un après 

l’autre, ainsi chaque étage est attribué d’un numéro et de sa hauteur.  

Figure IV. 22: Application de la liaison rigide. 
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Figure IV. 23: Définition des étages. 

 

IV.3. Vérification et calcul de la structure : 
3.1. Vérification de la structure : 

     Avant de passer au calcul de la structure, le logiciel permet de vérifier s’il y a des erreurs 

dans la modélisation. Dans le menu « analyse », on clique sur « Vérifier la structure » et 

ROBOT nous affiche le nombre et la nature des erreurs. 

 

 
Figure IV. 24: Vérification de la structure. 
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3.2. Calcul de la structure : 

Après vérification de la structure et si elle ne présente aucune erreur, on procède au calcul  

statique avec l’icône  ou à partir du menu déroulant « Analyse » puis « Calculer » 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

Figure IV. 25: Calcul de la structure. 

Figure IV. 26: Structure en 3D après calcul. 
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2ème Partie : Justification des données introduites au logiciel Robot-Bat. 

 

IV.3. Choix de la méthode de calcul (Chapitre IV Art 4.1 RPA 99/ version 

2003) : 
 

Le calcul des forces sismiques peut être fait suivant trois méthodes: 

 par la méthode statique équivalente, 

 par la méthode d’analyse modale spectrale, 

 par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes. 

 

IV.4. Conditions d’application de la méthode statique équivalente (Chapitre 

IV Art : 4.1.2 RPA 99/ version 2003) : 
 

         Notre bâtiment est un immeuble à usage d’habitation et commercial (groupe d’usage 2), 

d’une hauteur totale de 30.6 m implanté à Tizi-Ouzou (oued falli) qui est une zone IIa. Dans 

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

tolérances fixées par le RPA99 révisée 2003 « Groupe d’usage 2, si la hauteur est inférieure 

ou égale à 7 niveaux ou 23m. ». On opte donc pour la méthode dynamique modale spectrale. 

 

4.1. Méthode dynamique modale spectrale : 

1) Principe de la méthode : 

          Avec cette méthode, et pour chaque mode de vibration, on cherche le maximum des effets   
engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse. 
Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de toute la structure. 

 

 
2) Classification de l’ouvrage :  

3)  

4)  

          Notre ouvrage est un bâtiment d’usage multiple avec une hauteur totale de :  

 H = 30.60 m < 48 m, qui est classer selon le RPA 99 / version 2003 dans le groupe d’usage 2. 
 

3)  Classification du site (Art 3.3, RPA 99 / version 2003) :  

5)  

 

D’après les résultats des essais réalisés par le laboratoire géotechnique spécialisé, la structure 
à étudier est implanté sur un sol de catégorie S3 (Site meuble) avec une contrainte  
admissible de σsol  = 2.00 bars. 

 

       4)  Spectre de réponse de calcul (Art 4.3.3, RPA 99 / version 2003) : 

Le spectre de réponse est une courbe de réponse maximale en termes de déplacements, de  
vitesse et d’accélérations pour un système à un seul degré de liberté soumis à une excitation 
donnée pour des valeurs successives de fréquences propres. 
            (Sa / g) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV. 27: Spectre de réponse. 
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A : coefficient d’accélération de zone (tableau 4.1) (RPA 99 / version 2003) 

   A = 0.15 (Groupe d’usage 2; zone IIa). 

ξ : Pourcentage d’amortissement critique (tableau 4.2) (RPA 99 / version 2003) 
   ξ = 7 % (mixte) 
R : coefficient de comportement de la structure (Tab 4.3) (RPA 99 / version 2003) : R = 5 

T1, T2 : périodes caractéristiques associées à la catégorie de site (tableau 4.7) 

 

                                                 T1= 0.15 

(RPA 99 / version 2003)                                     (Site S3) 

                                                 T2 = 0.50 

 

 

 

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

 

η = [7/(2+ξ)]
0.5 

= 0.882  > 0.7 

 

Q : facteur de qualité (tableau 4.4) (RPA 99/ version 2003) 

Le facteur de qualité de la structure est fonction de :  

 La redondance et de la géométrie des éléments qui la constituent  

 La régularité en plan et en élévation (Art 3.5, RPA 99 / version 2003) 

 La qualité du contrôle de la  construction  

La valeur de Q est déterminée par la formule : Q = 1 + Ʃ𝟏
𝟓 Pq 

Pq : est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité q « est satisfait ou non ». 

a. Conditions minimales sur les files de contreventement : P1 = 0.05 

 Système de portiques : chaque file de portique doit comporter à tous les niveaux, au 

moins trois (03) travées dont le rapport des portées n’excède pas 1,5. Les travées de 

portique peuvent être constituées de voiles de contreventement……. Condition non 

vérifiée. 

 Système de voiles : chaque file de voiles doit comporter à tous les niveaux, au moins 

un (01) trumeau ayant un rapport "hauteur d’étage sur largeur" inférieur ou égal à 0,67 

ou bien deux (02) trumeaux ayant un rapport "hauteur d’étage sur largeur" inférieur ou 

égal à 1,0. Ces trumeaux doivent s’élever sur toute la hauteur de l’étage et ne doivent 

avoir aucune ouverture ou perforation qui puisse réduire de manière significative leur 

résistance ou leur rigidité…………… Condition non vérifiée. 
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b. Redondance en plan  P2 = 0 : 

Chaque étage devra avoir, en plan, au moins quatre (04) files de portiques et/ou de voiles dans 

la direction des forces latérales appliquées. Ces files de contreventement devront être 

disposées symétriquement autant que possible avec un rapport entre valeurs maximale et 

minimale d’espacement ne dépassant pas 1,5…………………………….. Condition vérifiée. 

c. Régularité en plan P3 = 0.05 : 

Le bâtiment doit présenter une configuration sensiblement symétrique vis à vis de deux 

directions orthogonales aussi bien pour la distribution des rigidités que pour celle des 

masses………………………………………………………………... Condition non vérifiée. 

d. Régularité en élévation P4 = 0 
Le système de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur vertical discontinu, 

dont la charge ne se transmette pas directement à la fondation. 

e. Contrôle de la qualité des matériaux P5 =0 
Des essais systématiques sur les matériaux mis en œuvre doivent être réalisés par l’entreprise. 

 

f. Contrôle de la qualité de l’exécution P6 = 0 

 

Il est prévu contractuellement une mission de suivi des travaux sur le chantier cette mission 

doit comprendre notamment une supervision des essais effectués sur les matériaux.  

 

 Tableau IV.1 : récapitulatif des conditions du facteur qualité Q. 

 

Critères à vérifier Pq (pénalité) 

Conditions minimales sur les files de contreventement 0.05 

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 

Q = 1 + Ʃ𝟏
𝟓 Pq 1.10 

 

 

4.2. Combinaisons d’actions : 
Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des sollicitations et des 

déformations de calcul sont : 

 

 B.A.E.L 91 Modifiées 99 :        1,35G + 1,5Q (ELU) 

                                                         G + Q (ELS) 

 Combinaison sismique (Art 5.2 RPA 99 / version 2003) : 

G + Q ∓ E         ;      0,8G ∓ E. 

 

G : charges permanentes, 

Q : charges d’exploitation non pondérées, 

E : action du séisme représentée par ses composantes horizontales. 
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3ème Partie : Interprétation des résultats et vérification selon les exigences 

du RPA99/version 2003. 

VI.5. Effort normal réduit (Art 7.1.3.3 du RPA 99/ version 2003) : 
L’effort normal de compression est limité par la relation suivante, afin d’éviter ou de 

minimiser le risque de rupture dues à l’ensemble des sollicitations (action sismique) :            
                                 V = 

𝑵𝒅

𝑩𝒄×𝒇𝒄𝟐𝟖
 ≤ 0.3 

Où : 

N d : Effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton. 

B c : L’aire de la section en béton, B c = 0.50 × 0.50 = 0.25 m
2 

f c28 : La résistance caractéristique du béton. fc28 =  25 MPa  

La valeur de N d  est prise à partir de logiciel Robot, 

Clic droit sur la souris, puis « Tableaux » pour cocher la case « Efforts », 

Double clic sur la case « Fx » pour avoir l’ordre décroissant, la valeur de l’effort N d dans 

notre cas est : N d = 1808.431 KN 

 Tableau IV.2 : Effort normal donné par Robot.  

 

 
 

Donc : 

V = 
𝟏𝟖𝟎𝟖.𝟒𝟑𝟏

𝟎.𝟐𝟓×𝟐𝟓𝟎𝟎𝟎
 = 0.289 < 0.3 …………………………………………… Condition vérifié. 

 

IV.6.  Vérification de la période (Art 4.2.4 du RPA 99/ version 2003) : 
La valeur de la période fondamentale T de la structure peut être estimée à partir des 

formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques. 

La formule empirique à utiliser selon les cas est la suivante : 

 T = CT  𝒉𝑵 
𝟑

𝟒 (Formule 4-6 du RPA 99 / version 2003). 

h N : hauteur mesurée en mètre à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N).  

CT : coefficient en fonction du système de contreventement et du type de remplissage. 

 Tableau IV.3 : valeurs du coefficient CT.  
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 Les valeurs de T, calculées à partir des formules de Rayleigh ou de méthodes 

numériques ne doivent pas dépasser celles estimées à partir des formules empiriques 

appropriées de plus de 30%. 

Donc : T = 0.05(30.6)
3

4 = 0.651 s  

Après majoration de la période de 30 % on a : T = 0.651 × 1.3 =  0.846 s 

La période analytique tiré des tableaux donné par le logiciel Robot : 

 Tableau IV.4 : période analytique donnée par Robot. 

 

 

TRPA = 0.846 s ≥ T Log = 0.838      ……………………………………...… Condition vérifiée.  

IV.7. 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. 

V t ≥ 0.8 V         Avec : V = 
𝑨 ×𝑫 ×𝑸

𝑹
 𝑾 

𝑽𝒕
𝒙 = 2141.184 KN  

                                      à partir des tableaux donnés par Robot. 

𝑽𝒕
𝒚
 = 2167.626 KN             

 

 Tableau IV.5 : effort tranchant à la base donnée par Robot V t. 
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Si V t  < 0.8 V, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements, 

moments,...) dans le rapport 
0.8 𝑉

𝑉𝑡
 

AN :         A = 0.15 ; Q = 1.10 ; R = 4 

W : la masse total de la structure donné par Robot : W = 34685.5562 KN 

D : facteur d’amplification dynamique moyen  

 
T2 ; périodes caractéristiques associées à la catégorie de site (Tab 4.7), (RPA 99/ version 

2003) 

T2 = 0.50 Site S3 

 

T : La période analytique donné par Robot :        T mode1  = 0.838 s 

                                                                               T mode2  =  0.697 s 

η : Facteur de correction d’amortissement (quand l’amortissement est différent de 5%) 

η = [7/(2+ξ)]
0.5 

= 0.882  > 0.7                                                             avec:     ξ = 7 % 

On a pour les deux modes T2 ≤ T ≤ 3 s  

Donc :  

D x = 2.5 × η  
𝑇2

𝑇𝑚𝑜𝑑𝑒 1
 

2

3
= 2.5 × 0.882  

0.5

0.838
 

2

3
= 1.562 

D y = 2.5 × η  
𝑇2

𝑇𝑚𝑜𝑑𝑒 2
 

2

3
= 2.5 × 0.882  

0.5

0.697
 

2

3
= 1.766 

L’équation de l’effort tranchant à la base nous donne : 

Vx = 
𝑨 ×𝑫𝒙 ×𝑸

𝑹
 𝑾 = 

𝟎.𝟏𝟓 ×𝟏.𝟓𝟔𝟐×𝟏.𝟏𝟎

𝟒
 ×  34685.5562 = 2234.877 KN 

Vy = 
𝑨 ×𝑫𝒚 ×𝑸

𝑹
 𝑾 = 

𝟎.𝟏𝟓 ×𝟏.𝟕𝟔𝟔×𝟏.𝟏𝟎

𝟒
 ×  34685.5562 = 2526.756 KN 

V MSE 
x
 = 0.8 × 2234.877 = 1787.902 KN < 𝑽𝒕

𝒙 ……………….. …………Condition vérifiée.  

V MSE 
y
 = 0.8 × 2526.756 = 2021.405 KN  < 𝑽𝒕

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

On peut conclure que la condition de l’effort tranchant à la base est vérifiée. 

 

IV.8. Nombre de modes considérer (masse participante) Art 4.3.4 du RPA 

99/ version 2003 : 
Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales, 

le nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit 

être tel que : 

 La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90 % au 

moins de la masse totale de la structure. 

 Tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5 % de la masse totale 

de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure. 

 Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée. 

 Dans notre cas le pourcentage de la masse participante est atteint au 25 
ème

 mode dans 

le sens X-X et dans le sens Y-Y. 
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 Tableau IV.6 : Pourcentage de la masse participante donnée par Robot. 

 

 

IV.9. Déplacement inter-étages (déplacement des nœuds) Art 5.10 RPA 99/ 

version 2003 : 

 Tableau IV.7 : Les extrêmes globaux des déplacements. 

 

 

Les extrêmes globaux des déplacements de la structure sont résumés dans les tableaux ci-

dessous : 

 Tableau IV.8 : Déplacements absolus suivant l’action sismique Ex. 
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 Tableau IV.9 : Déplacements absolus suivant l’action sismique Ey. 

 

 
 

 

D’après le RPA 99/2003, les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux 

étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1.0 % de la hauteur de l’étage à moins 

qu’il ne puisse être prouvé qu’un plus grand déplacement relatif peut être toléré. 

 

Le déplacement horizontal à chaque niveau " k " de la structure est calculé comme suit : 

                 Δ k = | δ k  - δ k-1|   ,      Δ k ≤ 1 % h étage4.0 

δ ek: Déplacement dû aux forces sismiques Fi y compris l’effet de torsion. 

 
 Tableau IV.10 : Vérification des déplacements inter-étages. 

 
 

Niveaux 

Déplacements 

des niveaux 

Hauteur de 

l’étage 

(cm) 

Déplacements 

relatifs des niveaux 

1 % h étage 

(cm) 

Vérification 

Δ U (R) 

≤ 1% h étage 𝑈𝑚𝑎𝑥
𝑥  𝑈𝑚𝑎𝑥

𝑦
 ∆𝑘

𝑥  ∆𝑘
𝑦

 

6 8.067 6.795 306 0.725 0.846 3.06 Condition vérifiée 

5 7.342 5.949 306 0.792 0.872 3.06 Condition vérifiée 

4 6.550 5.077 306 0.857 0.876 3.06 Condition vérifiée 

3 5.693 4.201 306 0.93 0.869 3.06 Condition vérifiée 

2 4.763 3.332 306 0.97 0.832 3.06 Condition vérifiée 

1 3.793 2.500 306 1 0.763 3.06 Condition vérifiée 

RDC 2.793 1.737 408 1.3 0.854 4.08 Condition vérifiée 

S/Sol 1 1.493 0.883 408 1.012 0.609 4.08 Condition vérifiée 

S/Sol 2 0.481 0.274 408 0.481 0.274 4.08 Condition vérifiée 

 

 

 

IV.10. Les excentricités (Art 4.2.7 RPA 99 version2003) : 
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 : 

 5% de la plus grande dimension du bâtiment à ce niveau 

 Excentricité théorique résultant des plans 
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Les excentricités théoriques (ex0 ; ey0) données par Robot sont affichées dans le tableau 

suivant : 

 Tableau IV.11 : Les excentricités théoriques. 

  

 

Les excentricités accidentelles (ex1 ; ey1) sont affichées dans le tableau suivant : 

 Tableau IV.12 : Les excentricités accidentelles. 

 

 

 Remarque: 

D’après le RPA, l’excentricité à prendre en compte est la valeur maximum de l’excentricité 

théorique et accidentelle. 

On doit vérifier que :     e = max  0.05 𝐿𝑚𝑎𝑥  , 𝑒0  ≤ e1 

e x1  = 1.315 cm  

e y1 = 0.84 cm 

 

IV.11. Justification de l’interaction portiques-voiles : 

D’après l’article du RPA 99-3.4.a version 2003 le système de contreventement est mixte 

assuré par des voiles et portiques avec justification d’interaction Portique / voiles : 

Charge sismique reprise par les voiles longitudinales est de 4550.28 KN 

Charge sismique reprise par les voiles transversales est de 8053.53 KN 

Charge sismique reprise par les portiques longitudinales est de 4471.948 KN 

Charge sismique reprise par les portiques transversales est de 9292.118 KN 

Portiques + Voiles longitudinales = 12603.81 KN (voiles : 63.39 % ; portiques: 36.61 %) 

Portiques + Voiles transversales = 13764.066 KN (voiles : 67.51 % ; portique : 32.49 %) 

Conclusion : 

Notre structure est à ossature mixte contreventée par voile. 
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IV.12. L’effet P-Δ (Art 5.9 du RPA 99/ version 2003) : 
Les effets de deuxième ordre (ou l’effet de P- Δ) peuvent être négligés dans le cas des 

bâtiments si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux : 

𝜽 =
𝑷𝒌× ∆𝒌

𝑽𝒌× 𝒉𝒌
 ≤ 0.10 

𝑃𝑘 : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au- dessus du niveau     

« k ». 𝑃𝑘= Σ (WGi + βWQi) 

𝑉𝑘 : Effort tranchant au niveau « k » = Σ Fi 

Δ k: Déplacement relatif du niveau «k» par apport au niveau « k-1 ». 

h k: Hauteur d’étage « k » 

 Si  𝜃𝑘< 0,1 : les effets de 2 
ème 

ordre sont négligés. 

 Si 0,1 < 𝜃𝑘< 0,2 : il faut augmenter l’effet de l’action sismique affecter d’un facteur 

égale à : 
1

( 1−k )
 

 Si 𝜃𝑘  > 0,2 : la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée. 
Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant : 

 Tableau IV.13 : Vérification des effets P-Δ dans le sens X-X. 

 

Niveaux 𝑷𝒌(KN) h k SENS X-X observation 

Δ k 𝐕𝐤 𝑽𝒌 × 𝒉𝒌 𝜽𝒌 

6 3644.048 306 0.725 466.012 142599.672 0.019 Vérifiée 

5 3434.854 306 0.792 332.226 101661.156 0.026 Vérifiée 

4 3502.997 306 0.857 272.107 83264.742 0.036 Vérifiée 

3 3523.305 306 0.93 237.673 72727.938 0.045 Vérifiée 

2 3528.331 306 0.97 204.48 62570.88 0.055 Vérifiée 

1 3590.298 306 1 171.144 52370.064 0.06 Vérifiée 

RDC 3989.769 408 1.3 154.292 62951.136 0.08 Vérifiée 

S/Sol 1 3973.320 408 1.012 105.3 42962.4 0.09 Vérifiée 

S/Sol 2 4253.336 408 0.481 50.646 24669.312 0.099 Vérifiée 

 

 Tableau IV.14 : Vérification des effets P-Δ dans le sens Y-Y. 

 

Niveaux 𝑷𝒌(KN) h k SENS Y-Y observation 

Δ k 𝐕𝐤 𝑽𝒌 × 𝒉𝒌 𝜽𝒌 

6 3644.048 306 0.725 530.549 162347.994 0.016 Vérifiée 

5 3434.854 306 0.792 374.096 114473.376 0.023 Vérifiée 

4 3502.997 306 0.857 294.582 90142.092 0.033 Vérifiée 

3 3523.305 306 0.93 247.375 75696.75 0.043 Vérifiée 

2 3528.331 306 0.97 208.342 63752.652 0.054 Vérifiée 

1 3590.298 306 1 172.096 52661.376 0.068 Vérifiée 

RDC 3989.769 408 1.3 153.592 62665.536 0.082 Vérifiée 

S/Sol 1 3973.320 408 1.012 107.152 43718.016 0.092 Vérifiée 

S/Sol 2 4253.336 408 0.481 52.856 21565.248 0.095 Vérifiée 

 

On constate que 𝜽𝑘
𝑥et 𝜽𝑘

𝑦
sont inférieurs à 0,1. Les effets du second ordre peuvent être négligés 

pour tous les étages et suivant les deux sens dans notre structure. 
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 Conclusion : 
D’après les résultats obtenus ci-dessus on peut dire que : 

 L’effort tranchant à la base est vérifié, 

 La condition sur le pourcentage de la masse participante est vérifiée, 

 Les déplacements relatifs et les déplacements maximaux sont vérifiés, 

 Les effets P-Δ sont négligeables dans notre structure (vérifié). 
 

On passe dans le chapitre suivant au ferraillage des éléments structuraux. 
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V. Ferraillage des poteaux : 

V.1. Introduction : 

Les poteaux seront calculés en flexion composée dans les deux sens (transversal et 

longitudinal). En procédant à des vérifications à l’ELS, les combinaisons considérées pour les 

calculs sont : 

 1.35 G + 1.5 Q   à l’ELU 

                                                B A E L 91 

 G + Q                 à l’ELS 

 

 G + Q ∓ 𝑬   
                               RPA 99 / version 2003 

 0.8G ∓ 𝑬                       

Les calculs se font en tenant compte de trois sollicitations : 

– Effort normal maximal et le moment correspondant. 

– Effort normal minimal et le moment correspondant. 

– Moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant. 

Chaque poteau est soumis à un effort normal (N) et à un moment fléchissant (M). Ainsi, nous 

pouvons avoir l’un des cas suivants : 

– Section partiellement comprimée (SPC) ; 

– Section entièrement comprimée (SEC) ; 

– Section entièrement tendue (SET) ; 

– Section partiellement  tendue (SPT). 

 

V.2. Recommandations et exigences du RPA : 
a) Les armatures longitudinales Art 7.4.2.1 RPA 99/ version 2003 : 

D’après le RPA 2003 (article 7.4.2), les armatures longitudinales doivent être à haute 

adhérence, droites et sans crochets  

Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport à la section du béton sont : 

Le pourcentage minimal en zone sismique II a est limite par :  

o 0.8 %       Amin = 0.008 (b × h) 

Poteaux (50×50) : Amin = 0,008 × 50 × 50 = 20 cm
2
    

Poteaux (45×45) : Amin = 0,008 × 45 × 45 = 16.2 cm
2 

Poteaux (40×40) : Amin = 0,008 × 40 × 40 = 12.8 cm
2 

Poteaux (35×35) : Amin = 0,008 ×35 × 35 = 9.8 cm
2 

Le pourcentage maximal en zone courante est limite par :  

o 4 %       A max = 0.04 (b × h) 

Poteaux (50×50) : A max = 0,04 × 50 × 50 = 100 cm
2
    

Poteaux (45×45) : A max = 0,04 × 45 × 45 = 81 cm
2 

Poteaux (40×40) : A max = 0,04 × 40 × 40 = 64 cm
2
 

Poteaux (35×35) : A max = 0,04 ×35 × 35 =  49 cm
2 

Le pourcentage maximal en zone de recouvrement est limite par :  

o 6 %       Amin = 0.06 (b × h) 

Poteaux (50×50) : Amin = 0,06 × 50 × 50 = 150 cm
2
    

Poteaux (45×45) : Amin = 0,06 × 45 × 45 = 121.5 cm
2 

Poteaux (40×40) : Amin = 0,06 × 40 × 40 = 96 cm
2 

Poteaux (35×35) : Amin = 0,06 × 35 × 35 = 73.5 cm
2
 

Le diamètre minimum est de 12 mm. 

La longueur minimale des recouvrements est de: 40∅ en zone II. 
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La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm en 

zone II 

Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l'extérieur des zones 

nodales.7 

b) Armatures transversales Art 7.4.2.2 RPA 99/ version 2003 : 

Les armatures transversales sont disposées dans le plan perpendiculaire à l’axe longitudinal de 

la pièce et entourant les armatures longitudinales en formant une ceinture de manière à 

empêcher le mouvement de celles-ci vers la paroi. 

Par conséquent, Si dans une section carrée, ou rectangulaire, il existe des armatures 

longitudinales en dehors des angles, il est nécessaire de les relier par des épingles ou des 

étriers, pour empêcher tout mouvement de ces armatures. 

Le rôle des armatures transversales consiste à : 

 Empêcher les déformations transversales du béton et le flambement des armatures 

longitudinales. 

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

 Positionner les armatures longitudinales. 

Les armatures transversales sont calculées à l’aide de la formule suivante : 
𝐴𝑡
𝑆𝑡

=  
𝜌𝑎  × 𝑉𝑢
𝑕𝑡 × 𝑓𝑒  

 

𝑉𝑢  : Effort tranchant de calcul. 

𝑕𝑡 : Hauteur totale de la section brute. 

𝑓𝑒 ∶ Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale. 

𝜌𝑎 : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la 

rupture par effort tranchant,        il est pris égal à : 

𝜌𝑎 : 2.5 si l’élancement géométrique dans la direction considérée est 𝜆𝑔  ≥ 5 

𝜌𝑎 : 3.75 si l’élancement géométrique dans la direction considérée est 𝜆𝑔  ≤ 5 

𝜆𝑔  : Élancement géométrique du poteau :  

           𝜆𝑔 =  
𝑙𝑓

𝑖
 ⟹ 𝑖 =  

𝐼

𝐵
=  

𝑏𝑕3

12

𝑏𝑕
=

 12

𝑕
×  0.7 L0   

Avec : lf : Longueur de flambement du poteau lf = 0.7 L0. 

St : Espacement des armatures transversales, la valeur maximum de cet espacement est fixée 

comme suit:  

Dans la zone nodale St ≤ min (10∅ ; 15 cm) en zone II 

Dans la zone courante St ≤ min (15∅) en zone II 

Ф : Diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau. 

 les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur 

droite de 10 ∅ minimums. 

 Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et 

diamètre suffisants (∅ cheminées > 12cm) pour permettre une vibration correcte du 

béton sur toute la hauteur des poteaux. 

 La quantité d'armatures transversales minimale :  
𝐴𝑡

𝑏× 𝑆𝑡
  en % est donnée comme suite : 

Si 𝜆𝑔  ≥ 5 ……………………….0.3 % ; 

Si 𝜆𝑔  ≤ 3 ……………………….0.8 % ; 

Si 3 < 𝜆𝑔  <5 …………...............interpoler entre les valeurs limites précédente. 
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V.3. Exposé de la méthode de calcul : 
Etape de calcul en flexion composée :  

A. Calcul des armatures longitudinales : 

Pour le calcul des armatures longitudinales, on commence par le calcul  du centre de pression 

eu = 
𝑀𝑢

𝑁𝑢
, plusieurs cas peuvent se présenter : 

 Section partiellement comprimée (S.P.C) : 
Une section est partiellement comprimée si l’une des conditions suivantes est vérifiée : 

 eu =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
>

𝑕

2
–  c′ 

 Nu ( d – c ) – M f ≤  0.337 − 0.81
𝐶 ′

𝑕
  bh

2
× f bc 

M f : moment par rapport au centre de gravité des armatures inférieures, avec :  

𝑀𝑓  =  𝑁 𝑢 × 𝑔 =  𝑁𝑢  × (𝑒𝑢 +
𝑕

2
−  𝑐) =  𝑀𝑢 +𝑁𝑢  

𝑕

2
 –  𝑐 

 
Figure V. 1: Schéma de calcul en flexion composée. 

Une armature fictive sera calculée en flexion simple par les relations suivantes :  

µb =
𝑀𝑓

𝑏𝑑2 𝑓𝑏𝑐
 , avec : 𝑓𝑏𝑐 =

0.85 𝑓𝑐28

𝜃 𝛾𝑏
 

Si µb < µl =0.392 la section est simplement armée (SSA) : 

𝐴𝑠𝑓 =
𝑀𝑓

𝑏 𝑑 𝜍𝑠𝑡
,   avec : 𝜍𝑠𝑡 =  

𝑓𝑒
𝛾𝑠

 

D’où la section réelle est :  

𝐴𝑠 = 𝐴𝑠𝑓 −
𝑁𝑢

 𝜍𝑠𝑡
,   avec : 𝜍𝑠𝑡 =  

𝑓𝑒

𝛾𝑠
 . 

Si µb > µl =0.392 la section est doublement armée (SDA). 

On calcule : Mr =  µb bd2fbc  

 

∆𝑀 =  𝑀𝑓  – 𝑀𝑟   
Avec:  

M r : moment ultime pour la section simplement Armé  

 

𝐴𝑠𝑡𝑓 =
𝑀𝑟

𝛽𝑑 𝜍𝑠𝑡
+

∆𝑀

 𝑑−𝑐 ′  𝜍𝑠𝑡
 

                                                                                     

𝐴𝑠𝑐 =
∆𝑀

 𝑑 − 𝑐 ′ 𝜍𝑠𝑡
=

𝑀𝑓  – 𝑀𝑟

 𝑑 − 𝑐 ′ 𝜍𝑠𝑡
, avec : 𝜍𝑠𝑡 =  

𝑓𝑒
𝛾𝑠

= 348 MPa. 

La section réelle d’armature est: 𝐴𝑠𝑡 = 𝐴𝑠𝑡𝑓 − 𝐴𝑠𝑐 =  𝐴𝑠𝑡𝑓 −
𝑁𝑢

 𝜍𝑠𝑡
 . 

Figure V. 2: Distribution des contraintes. 
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 Section entièrement comprimée (S.P.C) : 

Une section est entièrement comprimée si: 

 eu =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
<

𝑕

2
–  c′ 

 Nu ( d – c ) – M f ≥  0.337 − 0.81
𝐶 ′

𝑕
  bh

2
× f bc 

Deux cas peuvent se présenter : 

 

o 1
é r 

cas : si Nu (d – c) – M f  ≥  0.5 −
𝐶 ′

𝑕
  bh

2
× f bc 

Les sections d’armatures sont : 

Asc 1 =
M f  – d−0.5h ×𝑏 ×𝑕× 𝑓𝑏𝑢  

(𝑑−𝑐 ′)×𝜍𝑠𝑐
            

Asc 2 =
𝑁−𝑏 ×𝑕× 𝑓𝑏𝑢

𝜍𝑠𝑐
− Asc 1  

 

o 2
éme 

cas : si Nu (d – c) – M f <  0.5 −
𝐶 ′

𝑕
  bh

2
× f bc 

Les sections d’armatures sont :  

Asc 1 =
N –  ψ × 𝑏 × 𝑕 ×  𝑓

𝑏𝑢
 

𝜍𝑠𝑐
            ;    Asc 2 = 0 

 

Avec : 

Ψ =  
0.3571 +

𝑁 𝑑−𝑐 ′ − 𝑀𝑓

𝑏×𝑕2×𝑓𝑏𝑐
  

0.8571−
𝑐 ′

𝑕

 ;  𝜍𝑠𝑐 =  
𝑓𝑒

𝛾𝑠
  

 
 Section entièrement tendue (S.E.T) : 

C : Le centre de pression ce trouve entre les armatures. 

N : Effort de traction. 

Ast 1 =
N ×  g

 𝑑 − 𝑐′ × 𝜍𝑠𝑡
 ;  Ast 2  =  

𝑁

𝜍𝑠𝑡
 −  Ast 1 

 
 Section partiellement tendue (S.P.T) : 

Se sont les mêmes étapes que pour une section partiellement comprimée, avec une différence 

de signe de signe pour l’équation finale (𝐴𝑠 = 𝐴𝑠𝑓 +
𝑁𝑢

 𝜍𝑠𝑡
). 

 Exemple pour une section simplement armé (SSA) : 

 

Si µb < µl =0.392 la section est simplement armée (SSA) : 

 

𝐴𝑠𝑓 =
𝑀𝑓

𝑏 𝑑 𝜍𝑠𝑡
,   avec : 𝜍𝑠𝑡 =  

𝑓𝑒
𝛾𝑠

 

D’où la section réelle est :  

 

𝐴𝑠 = 𝐴𝑠𝑓 −
𝑁𝑢

 𝜍𝑠𝑡
,   avec : 𝜍𝑠𝑡 =  

𝑓𝑒

𝛾𝑠
 . 

 

 

 

 

Figure V. 3: section partiellement tendu. 
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V.4.  Les efforts internes dans les poteaux : 
 

Les valeurs extrêmes globales des efforts sont résumées dans le tableau ci-dessous selon des 

différentes combinaisons : 

 

 Tableau V.1 : extrêmes globaux des efforts internes dans les poteaux  

 

Niveaux Section Sollicitations  N(KN) M (KN.m) Combinaison 

 

S-Sol (1-2) 

 

50×50 

N max – M corr 1367 -38,65 G+Q+EX 

N min – M corr 173,8 46,58 0,8G-EX 

N corr – M max 498,18 58,18 G+Q+EY 

 

RDC. 1 

 

45×45 

N max – M corr 967,04 -4,424 ELU 

N min – M corr 157,03 52,92 0,8G-EX 

N corr – M max 338,94 65,29 G+Q+EY 

 

2.3.4 

 

40×40 

N max – M corr 640,57 -12,92 ELU 

N min – M corr 115,49 44,28 0,8G-EX 

N corr – M max 215,73 47,99 G+Q+EY 

 

5.6 

 

35×35 

N max – M corr 262,76 -13,54 ELU 

N min – M corr 22,436 57,89 0,8G-EX 

N corr – M max 97,258 41,77 G+Q+EY 

 

V.5. Ferraillage des poteaux : 
 

 Tableau V.3 : Ferraillage des poteaux   

 

 

N
iv

ea
u

x
 

S
ectio

n
 

Sollicitations 
N 

(KN) 

M 

(KN.m) 

N
a
tu

re 

Amin 

(cm
2
) 

𝑨𝒔
′

 

(cm
2
) 

As 

(cm
2
) 

F
erra

illa
g
e 

 

A
 a

d
o

p
té

e  

(cm
2) 

 

S
-S

o
l 

(1
-2

) 

 

5
0
×

5
0
 

  
N max – M corr 1367 1,327 

SPC  

 

20 

 

3.66 0 8
H

A
1
4

 

+
 4

H
A

1
6
 

 

 

 

20.34 
N min – M corr 

173,8 0,234 
SPC 0.46 0 

N corr – M max 
575,82 25,73 

SPC 3.19 0 

R
D

C
. 1

 

 

4
5
×

4
5
 

 

N max – M corr 967,04 9,08 
SPC  

 

16.2 

 

3.33 0 8
H

A
1
4
 

+
 4

H
A

1
6
 

 

 

 

20.34 
N min – M corr 157,03 -0,991 

SPC 0.29 0 

N corr – M max 549,48 39,44 
SPC 4.13 0.47 

2
.3

.4
 

 

4
0
×

4
0
 

 

N max – M corr 640,57 -1,113 SPC  

 

12.8 

1.35 0 4
H

A
1
4
 

+
 4

H
A

1
6
 

 

 

14.20 
N min – M corr 115,49 1,63 

SPC 0.36 0 

N corr – M max 258,43 44,01 
SPC 4.09 1.89 

5
.6

 

 

3
5
×

3
5
 

  

N max – M corr 262,76 -0,398 
SPC  

 

9.8 

0.51 0 4
H

A
1
2
  +

 

4
H

A
1
4

 

 

 

10.68 
N min – M corr 22,436 0,566 

SPC 0.09 0 

N corr – M max 99,548 35,71 
SPC 3.40 2.12   0 
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V.6. Vérification a L’ELS : 
Pour le cas des poteaux, il y a lieu de vérifier : 

 État limite d’ouvertures des fissures: 

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

 Etat limite de compression du béton (Art A.4.5,2/BAEL 91): 

𝜍𝑏𝑐 ≤ 𝜍 𝑏𝑐 = 0.6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 (Art A.4.5,2/BAEL 91). 

 

Deux cas peuvent se présenter : 

𝑺𝒊: 𝒆𝒔 =
𝑴𝒔

𝑵𝒔
>
𝒉

𝟔
⟹ Section partiellement comprimée. 

 

𝑺𝒊: 𝒆𝒔 =
𝑴𝒔

𝑵𝒔
<
𝒉

𝟔
⟹ Section entièrement comprimée. 

 

 1er cas : 

𝒆𝒔 =
𝑴𝒔

𝑵𝒔
>
𝒉

𝟔
⟹ Section partiellement comprimée. 

y ser : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et la fibre la plus comprimé. 

y c : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et le centre de pression Cp. 

C : la distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée. 

Il faut vérifier que : 𝜍𝑏𝑐 ≤ 𝜍 𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑃𝑎   

Avec : 𝜍𝑏𝑐 = 𝐾. 𝑦𝑠𝑒𝑟    

𝐾 =
𝑁𝑠𝑒𝑟 × 𝑦𝑐
𝐼𝑥𝑥′

 

Ixx′ =
b. yser

3

3
+ 15 As d − yser  

2 + As
′  yser − c′ 2  

yser = yc + c 

𝑦𝑐 : est à déterminer par l’équation suivante : 

𝑦𝑐
3 + 𝑝. 𝑦𝑐 + 𝑞 = 0 

Avec : 

p = −3c2 −
90As

′

b
 c − c′ +

90As

b
 d − c′  

q = −2c3 −
90As

′  c − c′ 2

b
− 90

A

b
 d − c′ 2 

On conclue : ∆= q2 +
4p3

27
 

Si : ∆≥ 0                              t = 0.5  ∆ − q ;   μ =  t3  ;  yc = μ −
p

3μ
 

Si : ∆≤ 0                          φ = arc cos  
3q

2p
 
−3

p
 ;   a = 2 

−p

3
     

𝑦𝑐1 = 𝑎. 𝑐𝑜𝑠  
𝜑

3
 ; 𝑦𝑐2 = 𝑎. 𝑐𝑜𝑠  

𝜑

3
+

2𝜋

3
 ; 𝑦𝑐3 = 𝑎. 𝑐𝑜𝑠  

𝜑

3
+

4𝜋

3
   

On reteindra pour 𝑦𝑐  la valeur positive ayant un sens physique tel que : 

0 < yser = yc + c < 𝑕 
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 2
eme

  cas : 

𝒆𝒔 =
𝑴𝒔

𝑵𝒔
<
𝒉

𝟔
⟹ Section entièrement comprimée. 

– La section homogène est : 𝐵0 = 𝑏 × 𝑕 + 15 𝐴𝑠 + 𝐴′ 𝑠  

𝑉1 =
1

𝐵0

 
𝑏𝑕2

2
+ 15 𝐴𝑠 . 𝑐 ′ + 𝐴′ 𝑠 . 𝑑  ⟹ 𝑉2 = 𝑕 − 𝑉1 

– Le moment d’inertie de la section total homogène : 

𝐼 =
𝑏

3
 𝑉1

3 + 𝑉2
3 + 15 𝐴𝑠 𝑉2 − 𝑐′ 

2 − 𝐴′𝑠 𝑉1 − 𝑐′ 
2  

𝜍𝑏1 =  
𝑁𝑠
𝐵0

+
𝑴𝒔

𝐼
𝑉1 ≤ 𝜍 𝑏𝑐  ;  𝜍𝑏2 =  

𝑁𝑠
𝐵0

+
𝑴𝒔

𝐼
𝑉2 ≤ 𝜍 𝑏𝑐  

Aucune vérification n’est nécessaire pour l’acier (fissuration peu nuisible). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure V. 4: Position du centre de pression. 

Figure V. 5: Section de béton homogénéisée. 
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A l’aide de logiciel [SOCOTEC], la vérification à l’ELS nous donne les résultats présentés 

dans le tableau suivant : 

 

 Tableau V.5 : Vérification de l’état limite de compression du béton.  

 

Dimension 

du poteau 

N(KN) 

 
M (KN.m) 

𝑒𝑠(m) 

 
Obs 

𝜍𝑏1 

𝑀𝑃𝑎 

𝜍𝑏2   
𝑀𝑃𝑎 

𝜍 𝑏𝑐  

𝑀𝑃𝑎 
Obs 

50*50 

𝑁𝑠
𝑚𝑎𝑥 = 1152.558 𝑀𝑠

𝑐𝑜𝑟 = 3.367 0.003 SEC 4.38 4.11 

15 

C.V 

𝑁𝑠
𝑚𝑖𝑛 = 303.123 𝑀𝑠

𝑐𝑜𝑟 = 7.035 0.023 SEC 1.4 0.84 C.V 

𝑁𝑠
𝑐𝑜𝑟 = 605.918 𝑀𝑠

𝑚𝑎𝑥 = 42.265 0.070 SEC 3.93 0.54 C.V 

45*45 

𝑁𝑠
𝑚𝑎𝑥 = 910.233 𝑀𝑠

𝑐𝑜𝑟 = −12.686 -0.014 SEC 3.39 4.74 C.V 

𝑁𝑠
𝑚𝑖𝑛 = 188.418 𝑀𝑠

𝑐𝑜𝑟 = −12.100 -0.064 SEC 0.2 1.49 C.V 

𝑁𝑠
𝑐𝑜𝑟 = 384.966 𝑀𝑠

𝑚𝑎𝑥 = 30.347 0.079 SEC 3.34 0.1 C.V 

40*40 

𝑁𝑠
𝑚𝑎𝑥 = 639.801 𝑀𝑠

𝑐𝑜𝑟 = 5.284 0.008 SEC 4.03 3.22 C.V 

𝑁𝑠
𝑚𝑖𝑛 = 77.324 𝑀𝑠

𝑐𝑜𝑟 = −15.223 -0.194 SPC 0 1.97 C.V 

𝑁𝑠
𝑐𝑜𝑟 = 166.837 𝑀𝑠

𝑚𝑎𝑥 = −29.924 -0.179 SPC 0 3.86 C.V 

35*35 

𝑁𝑠
𝑚𝑎𝑥 = 269.765 𝑀𝑠

𝑐𝑜𝑟 = 6.119 0.023 SEC 2.7 1.29 C.V 

𝑁𝑠
𝑚𝑖𝑛 = 9.417 𝑀𝑠

𝑐𝑜𝑟 = −14.956 -1.588 SPC 0 2.85 C.V 

𝑁𝑠
𝑐𝑜𝑟 = 64.775 𝑀𝑠

𝑚𝑎𝑥 = −39.493 -0.609 SPC 0 7.71 C.V 

 

V.7. Vérification a L’ELU : 

 
A. Les armatures longitudinales Art 7.4.2.1 RPA 99/ version 2003 : 

 Les armatures longitudinales sont de haute adhérence, droites et sans crochets. 

 Le diamètre minimum est de 12 mm. 

 La longueur minimale des recouvrements est de: 40∅ en zone II. 

 

– Poteaux (50×50) : l r : 40 ×1.6 = 64 cm. 

– Poteaux (45×45) : l r : 40 × 1.6 = 64 cm. 

– Poteaux (40×40) : l r : 40 × 1.6 = 64 cm. 

– Poteaux (35×35) : l r : 40 × 1.4 = 56 cm. 

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ≤ 25 cm. 

 

B. Les Armatures transversales Art 7.4.2.2 RPA 99/ version 2003 : 

Les armatures transversales sont disposées de manière à empêcher tout mouvement des aciers 

longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel : 

– Reprendre les efforts tranchant sollicitant les poteaux aux cisaillements. 

– Empêcher le déplacement transversal du béton. 
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 Calcul de l’élancement : 

𝜆𝑔=  
𝑙𝑓

𝑖
          i =  

𝐼

𝐵
 =  

𝑏𝑕3

12

𝑏𝑕
 = 

 12

𝑕
 × 0.7 L0 

𝜆𝑔  : Élancement géométrique de poteau  

Telle que : l f = 0.7 h0. 

h : hauteur libre du poteau  

h = 408 cm pour les poteaux du (S-Sol 2 et 1) et (RDC) 

h = 306 cm pour les poteaux (étages courants)  

Poteaux (50×50) : λg = 
 12

50
 × 0.7 × 408 = 19.79  

Poteaux (45×45) : λg = 
 12

45
 × 0.7 × 408 = 21.99  

                              λg = 
 12

45
 × 0.7 × 306 = 16.49 

Poteaux (40×40) : λg = 
 12

40
 × 0.7 × 306 = 18.55  

Poteaux (35×35) : λg = 
 12

35
 × 0.7 × 306 = 21.20  

Remarque que : λg > 5 donc ρa = 2.5 

 Les armatures transversales sont calculées par la formule suivante : 

 
𝑨𝒕
𝑺𝒕

=
𝝆𝒂 𝑽𝒖
𝒉𝟏𝒇𝒆

 

 

Vu : effort tranchant de calcul. 

h1 : hauteur totale de la section brute. 

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

ρa : est un coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort. 

 

C. Diamètre des barres (Art A.8.1,3/BAEL91modifiée 99) : 

 

Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur normalisée la plus 

proche du tiers du diamètre des armatures longitudinales qu’elles maintiennent. 

∅t = 
∅𝑙

3
 = 

16

3
= 5.33        soit                 ∅t = 8 mm 

∅l : Diamètre max des armatures longitudinales.  

 

a. Espacement des armatures transversales : 

 

 Dans la zone nodale : St ≤  min (10∅ ; 15 cm)  

St ≤ min (10× 1.2; 15 cm) = min (12; 15cm) = 12 cm 

Donc:   St = 10 cm 

 

– L’effort tranchant max :  

Vu = 101.393 KN            A t = 
2.5×101.393× 103×10

50×400×102
 = 1.27 cm

2 

 

 Dans la zone courante : St ≤ 15∅ 

St ≤ (15× 1.2) = 18 cm 

Donc : St = 15 cm 
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– L’effort tranchant max :  

Vu = 101.393 KN            A t = 
2.5×101.393× 103×15

50×400×102
 = 1.90 cm

2 

 

 

b. Vérification de la quantité d’armatures :  

 En zone nodale :  

Poteau (50×50) cm
2
…………At = 0.3 % × St × b = 0.003 × 10 ×50 = 1.5 cm

2
 

Poteau (45×45) cm
2
…………At = 0.3 % × St × b = 0.003 × 10 ×45 = 1.35 cm

2
 

Poteau (40×40) cm
2
…………At = 0.3 % × St × b = 0.003 × 10 ×40 = 1.2 cm

2
 

Poteau (35×35) cm
2
…………At = 0.3 % × St × b = 0.003 × 10 ×35 = 1.05 cm

2
 

 

 En zone courante :  

Poteau (50×50) cm
2
…………At = 0.3 % × St × b = 0.003 × 15 ×50 = 2.25 cm

2
 

Poteau (45×45) cm
2
…………At = 0.3 % × St × b = 0.003 × 15 ×45 = 2.025 cm

2
 

Poteau (40×40) cm
2
…………At = 0.3 % × St × b = 0.003 × 15 ×40 = 1.8 cm

2
 

Poteau (35×35) cm
2
…………At = 0.3 % × St × b = 0.003 × 15 ×35 = 1.575 cm

2
 

 

Les armatures transversales des poteaux (50×50) et (45×45). Seront composées de 3 cardes 

∅8 ; A t = 3.02 cm
2
 

Les armatures transversales des poteaux (40×40) et (35×35). Seront composées de 2 cardes 

∅8  A t = 2.01 cm
2
 

 

D. Longueur d’ancrage (B.A.E.L.91Article :A.6.1.221) : 

 

Pour le ∅16 → L = 40∅ = 40 × 1.6 = 64 cm 

Pour le ∅14 → L = 40∅ = 40 × 1.4 = 56 cm 

Pour le ∅12 → L = 40∅ = 40 × 1.2 = 48 cm 

 

 Délimitation de la zone nodale : 
 

 Tableau V.5 : Délimitation des zones nodales. 

 

Poteaux 𝑕′= max 
𝑕𝑒

6
 ; 𝑏1; 𝑕1; 60𝑐𝑚  

50×50 𝑕′= max 61.33 ; 50; 50; 60𝑐𝑚  𝑕′=65 cm 

45×45 
𝑕′= max 61.33 ; 45; 45; 60𝑐𝑚  𝑕′=65 cm 

𝑕′= max 44.33 ; 45; 45; 60𝑐𝑚  𝑕′=60 cm 

40×40 𝑕′= max 44.33 ; 40; 40; 60𝑐𝑚  𝑕′=60 cm 

35×35 𝑕′= max 44.33 ; 35; 35; 60𝑐𝑚  𝑕′=60 cm 

 

Avec : 

 

b 1 et h1 : dimensions du poteau. 

h e : hauteur entre nus. 
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E. Vérification au cisaillement (Art 7.4.3.2 RPA 99/ version 2003) : 

 

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton τbc sous combinaison 

sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante : 

 

τbc=
𝑉𝑢

𝑏𝑑
≤  τ bc =  𝜌𝑑 × 𝑓𝑐28  

Avec : 

  

            0.075 si λg ≥ 5 

ρd=  

            0.04   si λg < 5 

 

fc28 = 25 MPa 

 

τ bc=
101.393× 103

500×470
= 0.43 𝑀𝑃𝑎 ≤  τ bc =  0.075 × 25 = 1.875 MPa………condition vérifiée. 

 

 

V.8. Conclusions : 

 

Après touts calculs faits et vérifications faites, le ferraillage final adopté pour les différents 

poteaux se fera suivant la section minimale d’armatures As min correspondante recommandée 

par le règlement « RPA 99/Version 2003 »en zone II. 
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N
iv

ea
u

x
 

Section 

Des 

Poteaux 

(cm) 

Armatures  

longitudinaux 

Armatures  

transversales 

Coupes schématiques  

S
-S

o
l 

 (1
-2

) 

 

 

 

50×50 

 

 

 

 

 

4HA16+8HA14 

 

 

 

3 cardes (HA8) 

 

R
D

C
. 1

 

 

 

 

 

45×45 

 

 

 

 

4HA16+8HA14 

 

 

 

3 cardes (HA8) 

 

2
.3

.4
 

 

 

 

 

40×40 

 

 

 

 

4HA16+4HA14 

 

 

 

2 cardes (HA8) 

 

5
.6

 

 

 

 

 
35×35 

 

 

 

 

 

4HA14+4HA12 

 

 

 

 

2 cardes (HA8) 
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Chapitre VI : 

 

Ferraillage des 

poutres 
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VI.  Ferraillage des poutres : 

VI.1. Introduction : 

Les poutres sont ferraillées en flexion simple et vérifiées à l’ELS, les sollicitations maximales 

sont déterminées par les combinaisons suivantes :  

 1.35 G + 1.5 Q   à l’ELU 

                                                B A E L 91 

 G + Q                 à l’ELS    

 

 0.8G  

                             RPA 99 / version 2003              

 G + Q   

VI.2. Recommandations et exigences du RPA : 
a) Les armatures longitudinales Art 7.5.2.1 RPA 99/ version 2003 : 

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est 

de 0,5 % en toute section. 

 Poutres Principales: (30 x 40) : Amin = 0,005 × 30 × 40 = 6 cm
2
. 

 Poutres Secondaires : (25 x 35) : Amin = 0,005 × 25 × 35 = 4.375 cm
2
. 

 

Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de : 

– 4 % en zone courante. 

– 6 % en zone de recouvrement. 

 

 Poutres principales (30 × 40) :  

– Zone courante : A max = 0,04 × 30 × 40 = 48 cm
2
 

– Zone recouvrement : A max = 0,06 × 30 × 40 = 72 cm
2
 

 Poutres Secondaires (25 × 35) :  

A max = 0,04 × 25 × 35 = 35 cm
2
 

A max = 0,06 × 25 × 35 = 52.5 cm
2 

 

La longueur minimale des recouvrements est de: 40  en zone II. 

 

L'ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures, est effectué au nivaux des 

poteaux de rive, il est fait avec des crochets d'angle doit (90°). 

 

b) Armatures transversales (Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003) : 

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par : 

 
 

L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :  

– Dans la zone nodale et en travée (si les armatures comprimées sont nécessaires) : 

 

– En dehors de la zone nodale : St ≤  

Avec :  le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales. 

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus du nu de l’appui 

ou de l’encastrement. 
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VI.3. Calcul des armatures longitudinales : 
Les poutres sont ferraillées en flexion simple. Elles sont calculées en travées puis aux appuis 

sous les sollicitations les plus défavorables. 

Soit : 

t : Section d’acier inférieure (tendue), 

c : Section d’acier supérieure (comprimée), 

 : Moment de flexion, 

 : Hauteur de la section du béton, 

 : Largeur de la section du béton 

 : Hauteur utile d =  h – c,  

 ; ′ : Distance entre la fibre la plus tendue et le centre de gravité des armatures tendues. 

 

A. Calcul du moment réduit : 

 

 

 

On a deux cas : 

 

1
er

 cas : Section simplement armée A c = 0 : 

 

Si µ < µl =0.392 la section d’acier nécessaire sera donnée par la formule suivante : 

 

 

 

   

 

 

 

2
eme

 cas : Section doublement armée A c  : 

 

Si µ  µl =0.392 les sections d’acier nécessaire seront données par les formules suivantes : 

 

Armature tendues: A st =  +  ; avec :  

Armature comprimées :   ; avec :   ou bien :      

 

 

 

 

 

 

 

Figure VI. 1: Section simplement armée. 

Figure VI. 2: Section doublement armée. 
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Remarque : 

On utilisera dans nos calculs les paramètres suivant : 

 Tableau VI.1 : Tableau récapitulatif des paramètres de calculs.  

 

        

Situation 

Accidentelle 
25 400 21.73 1.15 1 0.85 400 

Situation 

Courante 
25 400 14.2 1.5 1.15 1 348 

 

B. Les efforts internes dans les poutres : 

Les valeurs extrêmes globales des moments sont résumées dans les tableaux ci-dessous, selon 

les différentes combinaisons. 

 

 Poutre principales (30×40): 
 

 Tableau VI.2 : Valeurs extrêmes des moments dans les poutres principales.  

 

 Moments (KN.m) Élément Combinaison Situation 

Travée M Travée 51,177 877 ELU courante 

Appuis M appuis 110,778 882 ELU courante 

 

 

Diagramme des moments aux appuis et en travées : 

 

 

 

 Poutres secondaires (25*35): 
 

 Tableau VI.3 : Valeurs extrêmes des moments dans les poutres secondaires. 

 

 Moments (KN.m) Élément Combinaison Situation 

Travée M travée 52,22 290 G+Q+EX accidentelle 

Appuis M appuis 58,438 265 G+Q-EX accidentelle 

 

 

Figure VI. 3: Moments extrêmes des poutres principales. 
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Diagramme des moments aux appuis et en travées : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

C. Ferraillage des poutres : 

 

 Exemple de calcul (poutre principale) : 

– Aux appuis :  

 

 

 

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

 

µ = 0.190                  β = 0.894 

 

 

 

– En travées: 
 

 

 

 

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

 

µb= 0.0878                  β = 0.954 

 

 

Figure VI. 4: Moments extrêmes des poutres secondaires. 
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Les résultats sont récapitulés dans les tableaux suivant : 

 

 Ferraillage des poutres principales (30×40):  
 

 Tableau VI.4 : Ferraillage des poutres principales. 

 

poutre 
M max 

(KN.m) 
µb obs β A st A min Ferraillage Aadopté 

Aux 

appuis 
 0.190 SSA 0.894 9.63 6 

3HA14 + 3HA16   

(chap) 
10.64 

En 

travée 
 0.0878 SSA 0.954 4.17 6 

3HA14 + 3HA12 

(chap) 
8.01 

 

 Ferraillage des poutres secondaires (25×35):  
 

 Tableau VI.5 : Ferraillage des poutres secondaires. 

 

poutre 
M max 

(KN.m) 
µb obs β A st A min Ferraillage Aadopté 

Aux 

appuis 
58,438 0.105 SSA 0.944 4.83 4.375 

3HA12 (fil) + 

2HA12 (chap) 
5.56 

En 

travée 
52,22 0.0938 SSA 0.951 4.29 4.375 

3HA12 (fil) + 

2HA12 (chap) 
5.56 

 

 

VI.4. Vérification à l’ELU : 
 

A. Condition de non fragilité du béton de la section minimale (Art A.4.2.1/BAEL 91 

modifiée 99) : 

 

Le ferraillage de la poutre doit satisfaire la C N F : A st ≥ A min 

 

               avec :        = 0.6 + 0.06 × = 2.1 MPa  

 

 

 Poutres principales : A min  ≥   = 1.34 cm
2
 

 

– Aux appuis : 

 

A adopté = 10.64 cm
2
> Amin = 1.34 cm

2
………………………………….…. Condition vérifiée. 

 

– En travées : 

 

A adopté = 8.01 cm
2
> Amin = 1.34 cm

2
…….………………………..………. Condition vérifiée. 
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 Poutres Secondaires: A min  ≥   = 0.966 cm
2
 

– Aux appuis : 

 

A adopté = 5.56 cm
2
> Amin = 0.966 cm

2
 …………...……………………. Condition vérifiée. 

 

– En travées : 

 

A adopté = 5.56 cm
2
> Amin = 0.966 cm

2
 ……………………...…………. Condition vérifiée. 

 

 

B. Vérification aux cisaillements (Art 5.1.1 BAEL 91 modifiée 99) : 

 

 avec : = Efforts tranchant max à l’ELU 

 

 = min (0.2  ; 5 MPa) = min (0.2  ; 5 MPa) 

 

 = min (3.33 MPa ; 5 MPa) = 3.33 MPa 

 

 

 Tableau VI.6 : Vérification aux cisaillements. 

 

poutres Efforts 

tranchant 

(KN) 

b 

(cm) 

d 

(cm) 
τu 

(MPa) 
 

(MPa) 

observation 

Principales  T max 124.51 30 37 1.12 3.33 Condition vérifiée 

Secondaires  T max 47.946 25 32 0.6 3.33 Condition vérifiée 

 

 

C. Influence de l’effort tranchant : 

 

 Influence sur le béton (Art A.5.1.313 BAEL 91 modifiée 99) : 

 

On se doit de vérifié la relation : 

 

  

 

 Tableau VI.7 : Influence de l’effort tranchant sur le béton. 

 

 

poutres Efforts 

tranchant 

(KN) 

b 

(cm) 

d 

(cm) 

fc28 

(MPa) 

 

(KN) 

observation 

Principales  T max 124.51 30 37 25 666 Condition vérifiée 

Secondaires  T max 47.946 25 32 25 480 Condition vérifiée 
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 Influence sur les aciers (Art A.5.1.312 BAEL 91 modifiée 99) : 

 

As  ≥   

 

Avec : Mu en valeur algébrique.  
 

 < 0           la vérification n’est pas nécessaire. 

 

– Pour les poutres principales:   

 

– Pour les poutres Secondaires:   

 

                 Donc aucune vérification n’est nécessaire. 

 

D. Vérification de l’adhérence et de l’entrainement des barres (BAEL 91 modifiée 

99 / Art A.6.1.3) :  

L’adhérence des barres doit vérifier la relation : ≤  

Avec :  ×  = 1.5 × 2.1 = 3.15 MPa 

 

=   

 

 1.5 ; coefficient scellement HA 

 : Somme des périmètres utiles des barres. 

 

 Poutres principales : 
 

  = n × ×  = 3×3.14× (1.6 + 1.4) = 28.26 cm 

=  = 1.32 MPa 

 

= 1.32 MPa < = 3.15 MPa..............................................................…..Condition vérifiée. 

 

 Poutres Secondaires : 
 

  = n × ×  = 5×3.14× (1.2) = 22.61 cm 

 

=  = 0.736 MPa 

 

= 0.736 MPa < = 3.15 MPa.............................................................…..Condition vérifiée. 

 

E. Encrage des armatures (BAEL 91 modifiée 99, Art A.6.1.22) : 

 

Longueur de scellement : ls =  

 

= 0.6 × × = 2.835 MPa 
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 Pour  les  16 : L s = 56.43 cm 

 Pour  les  14 : L s = 49.38 cm 

 Pour  les  12 : L s = 42.32 cm  

 

Pour l’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie 

ancrée mesurée hors crochet est au moins égales à : 0.4 Ls pour les aciers HA. 

 

 Pour  les  16 : L a = 22.57 cm 

 Pour  les  14 : L a = 19.75 cm 

 Pour  les  12 : L a = 16.92 cm  

 

VI.5. Vérifications du RPA99/ version 2003: 
 

A. Armatures longitudinales (Art 7.5.2.1 RPA / version 2003): 

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est 

de 0,5 % en toute section. 

 

 Poutres Principales de (30 x 40) : A min = 6 cm
2
 

– En travée :  

– Aux appuis :  

 Poutres Secondaires de (25 x 35) : A min = 4.375 cm
2
 

– En travée :  

– Aux appuis :  

 

Toutes les sections sont vérifiées par rapport à la section minimale des aciers du RPA 

 

B. Armatures transversales (Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003) :  

 

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par : 

 

At = 0.003×St×b 

 

 Poutres principales : 
 

– Zone nodale : St ≤ min (  ; 12  ) = min (10 ; 16.8) = 10 cm 

        Donc:  St = 10 cm  

 

  At = 0.003×10×30 = 0.9 cm
2 

 

– Zone courante : St ≤                   

    soit : St = 15 cm  

 

At = 0.003×15×30 = 1.35 cm
2 

 

Donc on optera pour un cadre et un étrier de diamètre , soit : 
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 Poutres Secondaires : 
 

– Zone nodale : St ≤ min (  ; 12  ) = min (10 ; 12) = 10 cm 

             Donc: St = 10 cm  

 

  At = 0.003×10×25 = 0.75 cm
2 

 

– Zone courante : St ≤                      soit : St = 15 cm  

 

At = 0.003×15×25 = 1.125 cm
2 

 

Donc on optera pour un cadre et un étrier de diamètre , soit : 

    
 

C. Délimitation de la zone nodale (Art 7.4.2.1 RPA 99/ version 2003) :  

 

 = 2 × h  

 

 

Poutres principales :      = 2 × 40 = 80cm 

Poutres Secondaires :     = 2 × 35 = 70cm 

 

Remarque : 

Les premières armatures transversales doivent 

être disposées à 5 cm au plus du nu de l'appui ou 

de l'encastrement. 

 

 

 

 

VI.6. Vérification à L’ELS : 
 

 

 Tableau VI.7 : Extrêmes globaux des moments à l’ELS. 

 

Poutres Moments (KN.m) Elément combinaison Situation  

Poutres 

principales  

Travée Mst 37.091 882 ELS courante 

Appuis Msa -80.680 882 ELS courante 

Poutres 

Secondaires  

Travée Mst 21.684 512 ELS courante 

Appuis Msa -33.002 499 ELS courante 

 

 

A. Etat limite d’ouverture des fissures : 
La fissuration dans le cas des poutres étant considéré peu nuisible, alors cette vérification 

n’est pas nécessaire. 

 

 

Figure VI. 5: Zone nodale. 
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B. Etat limite de déformation (la flèche) (BAEL 91 modifiée 99, Art  B.6.5) :  
 

Les valeurs de la flèche seront extraites à partir du logicielle Robot. 

 

On prendra l la plus petite portée des poutres dans chacun des deux sens. 

 

– Poutres principales : 

 

 

 

 
 

– Poutres secondaires : 

 

 

 

 
 

Conclusion :  

 

La flèche est vérifiée pour les poutres dans les deux sens (principale et secondaire).  

 

C. Vérification des contraintes : 

 

 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

 

 = ≤   =  

 

 =        Par interpolation à partir des tableaux, à l’ELS. 

 

Avec :  =  =  = 348 MPa  

 

 Vérification de la contrainte dans le béton (Art. A.4.5, 2 /BAEL91) : 
 

La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible. 

 

 =  <  = 0.6 × fc28  

 

= 0.6 × fc28 = 0.6 × 25 =15 MPa  

 

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 
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 Tableau VI.7 : Vérifications des contraintes à L’ELS. 

 

Poutres Moments 

à l’ELS 

(KN.m) 

  K1 Ast 

(cm
2
) 

d 

(cm) 
 

(MPa) 
 

(MPa) 

 

observation 
 

(MPa) 
 

(MPa) 

 

observation 

 

 

 

 

Poutres 

principales  

 

 

Travée 

 

 

Mst 

 

 

37.091 

 

 

0.956 

 

 

0.863 

 

 

21.50 

 

 

8.01 

 

 

37 

 

 

145.02 

 

 

348 

 

Condition 

Vérifiée 

 

6.75 

 

15 
 

Condition 

Vérifiée 

 

 

Appuis 

 

 

Msa 

 

 

-80.680 

 

 

0.72 

 

 

0.877 

 

 

25.65 

 

 

10.64 

 

 

37 

 

 

233.68 

 

 

348 

 

Condition 

Vérifiée 

 

9.11 

 

15 
 

Condition 

Vérifiée 

 

 

 

 

Poutres 

Secondaires  

 

 

Travée 

 

 

Mst 

 

 

21.684 

 

 

0.85 

 

 

0.869 

 

 

23.17 

 

 

5.56 

 

 

32 

 

 

140.25 

 

 

348 

 

Condition 

Vérifiée 

 

 

6.05 

 

 

15 

 

Condition 

Vérifiée 

 

 

Appuis 

 

 

Msa 

 

 

-33.002 

 

 

0.85 

 

 

0.869 

 

 

23.17 

 

 

5.56 

 

 

32 

 

 

213.45 

 

 

348 

 

Condition 

Vérifiée 

 

 

9.21 

 

 

15 

 

Condition 

Vérifiée 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

Chapitre VII : 

 

Ferraillage des 

voiles 
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VII. Ferraillage des voiles : 

VII.1.  Introduction : 

Le voile est un élément structural de contreventement soumis 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 que sous l’action des sollicitations horizontales dues aux 

séismes. 

Les voiles seront calculés en flexion composée et au cisaillement à l’aide de la méthode des 

contraintes, leur ferraillage est composé de : 

 Armatures verticales. 

 Armatures horizontales. 

 Armatures transversales. 

 

 Comportement d’un voile : 

Un voile est considéré comme une console encastrée à sa base, il y a deux types de voiles 

ayant un comportement différent : 

 

 Voile élancé : 
𝒉

𝒍
 > 1.5  

 Voile court :  
𝒉

𝒍
 < 1.5 

 

Dans le but de faciliter la réalisation et alléger les calculs, nous allons ferrailler par zone, car 

on a constaté qu’il est possible d’adopté le même type de ferraillage pour un certain nombre 

de niveaux.  Les zones sont définit comme suit : 

 

 Zone I : Sous-sol 1, sous-sol 2 et le RDC. 

 Zone II : 1ér, 2éme et 3ème étage. 

 Zone III : 4
ème

, 5éme et 6ème étage. 

 

 

VII.2.  Les combinaisons d’actions : 

Les combinaisons d’actions sismiques et celle due aux charges verticales à prendre en compte 

sont données ci- dessous : 

 

 

 1.35 G + 1.5 Q      à l’ELU 

                                                 B A E L 91/ modifier 99 

 G + Q                   à l’ELS 

  

 0.8G ∓ E    

                               RPA 99 / version 2003              

 G + Q ∓ 𝑬   
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V.II.3.  Exposer de la méthode de calcul : 

La méthode utilisée pour ferrailler les voiles, est la méthode de la RDM. Cette méthode se fait 

pour une bande de largeur d.  

La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations les 

plus défavorables (N, M) en utilisant les formules suivantes : 

 
 
 

 
 𝜎𝑚𝑎𝑥 =  

𝑁
𝐵

 + 
𝑀 × 𝑉

𝐼
 

𝜎𝑚𝑖𝑛 =  
𝑁
𝐵
− 

𝑀 × 𝑉′

𝐼
 

  

Avec :   B : section du béton  

I: moment d’inertie du voile  

V et V
’ 
: bras de levier V =V

’
= 

𝐿𝑣𝑜𝑖𝑙𝑒

2
 

Le découpage du diagramme des contraintes en bandes de largeur (d) est données par :  

d ≤ min  
he

2
;
2

3
Lc  

Avec :  

ℎ𝑒  : Hauteur entre nus du plancher du voile considère. 

Lc  : Longueur de la zone comprimée. 

Lc =  
𝜎𝑚𝑎𝑥

𝜎𝑚𝑎𝑥 + 𝜎𝑚𝑖𝑛
× 𝐿 

Lt  : Longueur de la zone tendue : Lt = L − Lc   

En fonction des contraintes agissant sur le voile, trois cas peuvent se présenter : 

 Section entièrement comprimé (S.E.C). 

 Section partiellement comprimé (S.P.C). 

 Section entièrement tendue (S.E.T). 

 

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des diagrammes des 

contraintes obtenues : 

 

 Section entièrement comprimée (SEC) :  

 

Ni =
σmax + σ1

2
× d × e 

Ni+1 =
σ1 + σ2

2
× d × e 

  

Avec :      

            e : épaisseur du voile        

 

 

 

 

  

  Figure VII. 1 : Section entièrement comprimé. 
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 Section partiellement comprimée (SPC) :  

 

Ni =
σmin + σ1

2
× d × e 

 

Ni+1 =
σ1

2
× d × e 

 

                                                  

 

 

 

 

Section entièrement tendue (SET) :  

 

Ni =
σmax + σ1

2
× d × e 

 

Ni+1 =
σ1 + σ2

2
× d × e 

 

 

 

 

 

 

 

VII.4.  Calcul des sections d’armatures verticales : 

 Section entièrement comprimée :  

 

Av =
 𝑁𝑖 − 𝐵 × 𝑓𝑐28

σs
 

Avec : B : section du voile.  

𝜎𝑠  : Contrainte de l’acier = 348 MPa. 

 

 Section partiellement comprimée :  

 

Av =
𝑁𝑖

𝜎𝑠
 

𝜎𝑠  : Contrainte de l’acier = 348 MPa 

 

 Section entièrement tendue :  

 

Av =
𝑁𝑖

𝜎𝑠
 

 

𝜎𝑠  : Contrainte de l’acier = 348 MPa 

  

Figure VII. 2 : Section partiellement comprimée. 

Figure VII. 3 : Section entièrement tendue. 
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VII.5.  Armatures minimales :  

 Compression simple (Art A.8.1 ; 21 BAEL91 modifiés99) : 

 

Amin ≥ 4 cm
2
/ml, par mètre de longueur de paroi mesurée perpendiculairement à la direction 

de ces armatures.   

 

  0.2% ≤ At = 
𝐴𝑚𝑖𝑛

𝐵
 ≤ 0.5 %  avec B : section du béton comprimée. 

 

 Traction simple :  

 

𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥
𝐵𝑓𝑡28

𝑓𝑒
  BAEL . 

Avec     B : section du béton tendue      B = d × e 

Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au moins 

égale à 0,2 % de la section horizontale du béton tendu (Art.7.7.4.1 RPA 99/2003). 

Donc : Amin ≥ max  
Bft28

fe
; 0.2%B  

 

VII.6.  Armatures horizontales : 
Les armatures horizontales doivent être munies des crochets à 135º ayant une longueur de 10∅ 

et disposées de manière à ce qu’elles servent de cadres aux armatures verticales. 

 D’après le BAEL :  

AH =
𝐴𝑉

4
 

Avec :  

AH  : Section d’armatures horizontales  

B : section du béton  

Les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur. 

 D’après le RPA 99 révisé 2003 (Art 7.7.4.3) : 

Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux est donné 

comme suit : 

AH ≥ 0.15 % × B   Globalement dans la section du voile. 

AH ≥ 0.10 % × B   En zone courante. 

 

Avec :  

AH  : Section d’armatures horizontales  

B : section du béton  

 

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 
1

10
 de 

l’épaisseur du voile. 
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VII.7.  Armatures transversales : 

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. 

Elles retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles 

dont le rôle est d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la 

compression d’après l’article (7.7.4, 3 du RPA99 révise 2003). 

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingles au 

mètre carré. 

 

VII.8.  Armatures de coutures (7.7.4, 3 du RPA99 révise 2003) : 
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 : 

𝐴𝑉𝑗 = 1.1
𝑇

𝑓𝑒
 

Avec : T = 1.4 × Vu 

Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré. 
Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts 

de traction dus au moment de renversement. 

 

VII.9. Dispositions constructives :  

 
 Espacement :  

 

D’après l’Art 7.7.4, 3 du RPA révisé 2003, l’espacement des barres horizontales et 

verticales doit être inférieur à la plus petite des deux valeurs suivantes : 

 
St ≤  1.5 × e 
St ≤  30cm

   

Dans notre cas : St ≤ min  30 𝑐𝑚 , 30𝑐𝑚              St ≤ 30 cm 

Avec:  

e = épaisseur du voile  

A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 
1

10
 de la 

longueur du voile. Dans notre cas, cet espacement d’extrémité doit être au plus égale à 15 cm. 

 

 Longueur de recouvrement : 
 

Elles doivent être égales à : 

– 40∅ pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des 

efforts est possible. 

– 20∅ pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes 

les combinaisons possibles de charges. 

 

 Diamètre maximal:  

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 
1

10
 De 

l’épaisseur du voile. 
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Figure VII. 4 : Disposition des armatures verticales dans les voiles. 

 Les potelets : 
       Il est possible de concentrer des armatures de traction à l’extrémité du voile pour 

former un potelet. 

      La section totale d’armatures verticales de la zone tendue doit être au moins égale à 

0,2 ℅ de la section horizontale du béton tendu qui est l’équivalent au moins à 4 HA10 

(RPA 99). Les barres verticales doivent être ligaturées avec des cadres horizontaux dont 

l’espacement ne doit pas dépasser l’épaisseur du voile. 

 

VII.10. Vérifications : 

VII.10.1. Vérification à L’ELS : 

Pour cet état, on considère : 

N ser = G + Q  

𝜎𝑏 =
𝑁

𝐵 + 15 × 𝐴
≤ 𝜎 𝑏  

𝜎 𝑏 = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 

Avec :  

          Nser : Effort normal appliqué. 

          B : Section du béton. 

          A : Section d’armatures adoptée.   

  

VI.10.2. Vérification de la contrainte limite de cisaillement :  

a. D’après le RPA (Art 7.7.2 RPA 99/Version2003) : 

              𝜏𝒃 ≤ 𝜏 𝑏 = 0.2𝑓𝑐28          Avec : 𝝉 𝒃= 0.2fc28 = 0.2 × 25 = 5MPa 

𝜏𝑏 =
𝑇

𝑏. 𝑑
                 avec : T = 1.4 ×  Vu , calcul 

 

𝑏0 : Epaisseur du linteau ou du voile  

𝑑 : Hauteur utile (d= 0.9 h)  

ℎ : Hauteur totale de la section brute 

Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré. 
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b. D’après le BAEL (Art A.5.1.21 BAEL91/ modifiées 99) : 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏 𝑢                          avec : 𝜏𝑢 =  
𝑉𝑢
𝑏𝑑

 

𝜏𝑢  : Contrainte de cisaillement  

𝜏 𝑢 = Min (0.15
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 ;  4MPa) Fissuration préjudiciable. 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑢
𝑏𝑑

≤ 𝜏 𝑢 = 2.5 𝑀𝑃𝑎 

 

VII.11.  Exemple de calcul :  

Soit à calculer le ferraillage d’un voile transversal VT1= 4.60 m sur la zone 1. 

a. Caractéristiques géométriques : 

L = 4.60 m; e = 0.2 m; B = 0.92 m
2
 

I =
 𝑒 × 𝐿3

12
=  1,622 m4  

V = V’ =
𝐿

2
= 2.3 m 

 

b. Sollicitations de calcul : 
      On calcul les effets agissant sur le voile considéré pour tous les étages de la zone et on tire 

l’effet le plus défavorable pour calculer le ferraillage que l’on adoptera pour tous les étages de 

la zone. Les contraintes les plus défavorables sont données par ROBOT : 

La section est partiellement comprimée (SPC)  
𝛔 𝐦𝐚𝐱 =  3655 KN/m2   

𝛔 𝐦𝐢𝐧 =  − 6443 KN/m2
                         

 

c. Largeur de la zone comprimée et de la zone tendue : 

Largeur de la zone comprimée :  

Lc  =  
𝜎𝑚𝑎𝑥

𝜎𝑚𝑎𝑥 + 𝜎𝑚𝑖𝑛
× L =

3655

3655 + 6443
× 4.6 =  1.66 m 

 

Largeur de la zone tendue :  

Lt = L − Lc = 4.6 − 1.66 = 2.94 m 

 

d. Calcul de la longueur (d) : 
 

Le découpage du diagramme est en deux bandes de longueur (d) 

En prend : d ≤ min  
ℎ𝑒

2
;

2

3
𝐿𝑐  

d = 1.11m 

  

 



Chapitre VII :                                                                                          Ferraillage des voiles 
 

156 
 

e. Détermination de N : 
Zone tendue : 

𝜎𝑚𝑖𝑛

𝐿𝑡
=

σ1

(Lt − d)
⟹  σ1 = −4010.44 KN m2   

N1 =
σmin + σ1

2
× d × e = −1160.33 KN 

 

N2 =
𝜎1

2
× d × e = −445.16 KN   

 

f. Calcul des armatures verticales : 
1

ere
 bande : 

𝐴𝑉1 =
𝑁1

𝜎𝑠
=

1160.33

348 × 10−1
= 33.33 𝑐𝑚2 

2
ème

 bande : 

𝐴𝑉2 =
𝑁2

𝜎𝑠
=

445.16

348 × 10−1
= 12.79 𝑐𝑚2 

g. Les armatures de couture : 

 

𝐴𝑉𝑗 = 1.1
𝑇

𝑓𝑒
= 1.1 ×

578.388 × 1.4

400 × 10−1
= 22.27 𝑐𝑚2 

 

h. Armatures minimales (BAEL 91 Modifiée 99) :  
 

Amin ≥ max  
𝑑 ×  𝑒 ×  𝑓𝑡28

𝑓𝑒
; 0.2%𝐵 = max  

1.10 ×  0.2 ×  2.1

400
; 0.002 × 1.11 × 0.2  

Amin =  max  11.65; 4.44 = 𝟏𝟏. 𝟔𝟓 𝒄𝒎𝟐  

A1= Av1+ 
A vj

4
 = (33.33) + ( 

22.27

4
 ) = 38.90 cm

2 
/ bande 

A2= Av2 + 
A vj

4
 = (12.79) + ( 

22.27

4
 ) = 18.36 cm

2
/ bande 

 Ferraillage adopté : 
 

A1= 38.90 cm
2 
/ bande 

On adopte 2 × 10HA16 = 40.22cm
2 
avec St = 10 cm  

A2 = 18.36 cm
2
/ bande 

On adopte 2 × 6HA14 = 18.48 cm
2 
avec St = 20 cm  
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i. Armatures horizontales : 

D’après le BAEL 91 :  AH =
𝐴𝑉

4
=

40.22

4
= 10.055 𝑐𝑚2 

D’après le RPA révise 2003 : AH ≥ 0.15%B = 0.0015 × 20 × 460 = 13.8 𝑐𝑚2  

𝐀𝐇 = 𝟏𝟑. 𝟖 𝒄𝒎𝟐.  

Soit : 2 × 7HA12 = 15.83 cm
2
 / 1m de hauteur ; avec SH = 15 cm.  

 

j. Armatures transversales (Art.7.7.4.3, RPA99/ version 2003) :  

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingle au mètre carré 

soit HA8.  

 Vérification des espacements :  

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire : 

 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 1.5 𝑒 , 30 𝑐𝑚 = 30 𝑐𝑚 ………………………………………Condition vérifiée.   

 Vérification des contraintes de cisaillement :  

 

 Selon le RPA 2003 : 

 

              𝜏𝒃 ≤ 𝜏 𝑏 = 0.2𝑓𝑐28 = 5 𝑀𝑃𝑎          

𝜏𝑏 =
𝑇

𝑏. 𝑑
=

1.4 × 578.388 × 103

200 × 0.9 × 4600
= 𝟎. 𝟗𝟖 𝐌𝐏𝐚  

 

𝜏𝒃 = 𝟎.𝟗𝟖 𝑴𝑷𝒂 < 𝜏 𝑏 = 5 𝑴𝑷𝒂………………………………………………………………𝑪. 𝑽. 

 D’après le BAEL 91 :  

𝜏𝑢 =  
𝑉𝑢
𝑏𝑑

=
578.388 × 103

200 × 0.9 ∗ 4350
= 𝟎. 𝟕𝟎 𝐌𝐏𝐚 

𝜏𝑢= 0.70 MPa  

𝜏 𝑢 = Min  0.15
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 ;  4MPa = 2.5 MPa 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑢
𝑏𝑑

= 0.70𝑀𝑃𝑎 < 𝜏 𝑢 = 2.5 𝑀𝑃𝑎……………………………………………………… . 𝐂. 𝐕.  

           

 Vérification à l’ELS : 

𝜎𝑏𝑐 =
𝑁

𝐵 + 15 × 𝐴𝑉
=

3889.32 × 103

0.92 × 106 + 15 × 40.22 × 102
= 3.97 𝑀𝑃𝑎 

 

𝜎𝑏𝑐 =  3.97 MPa < 𝜎 𝑏𝑐 =  15 MPa…………………………………………………………… . 𝐶. 𝑉.   
 

k. Les résultats de calcul des voiles sont illustrés dans les tableaux suivants : 
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  Voiles transversaux  

   
  VT 

 
      zone I  zone II zone III 

caractéristiques 

géométriques 

L (m) 4,6 4,6 4,6 

he (m) 3,68 2,66 2,66 

ep (m) 0,20 0,20 0,20 

B (m
2
) 0,92 0,92 0,92 

I (m
4
) 1,622 1,622 1,622 

V (m) 2,30 2,30 2,30 

Caractéristiques 

mécaniques des 

matériaux 

ft28 (MPa) 2,10 2.1 2.1 

fe (MPa) 400 400 400 

σst (MPa) 347,8 347,8 347,8 

Calcul des 

sollicitations. 

σ max (KN/cm2) 3655,00 1162,00 653,04 

σ min (KN/cm2) -6443,00 -3455,00 -1571,00 

T (KN) 578,39 430,98 304,28 

N ser (KN) 3889,32 2578,52 1402,91 

Nature de la section  SPC SPC SPC 

L c (m) 1,66 1,16 1,35 

L t (m) 2,94 3,44 3,25 

d (m) 1,11 0,77 0,90 

L t - d (m) 1,83 2,67 2,35 

σ1 (KN/m2) 4010,44 2680,33 1135,64 

Nu1 (KN) 1160,32 473,53 243,72 

Nu2 (KN) 445.15 206,87 102,26 

Calcul des 

armatures. 

Amin (cm2) 

Bt.ft28/fe [1] 11,65 8,10 9,45 

0,002.Bt  [2] 4,44 3,09 3,60 

0.23*B*ft28/fe [3] 2,68 0,19 0,22 

max ([1] ; [2] ; [3])  [4] 11,65 8,10 9,45 

Av1 (cm2) 
Nu1/σst             [5] 33,35 13,61 7,01 

max ([4] ; [5] ) 33,35 13,61 7,01 

Av2 (cm2) 
Nu2/σst            [6] 12,79 5,95 2,94 

max ([4] ; [6]) 12,79 8.10 9,45 

A vj (cm
2
) 22,27 16,59 11,71 

Bande1 

A1 (cm
2
) 38,90 17,76 12,38 

Choix des barres/nappe 10HA16 8HA12 9HA12 

sections adoptées/nappe (cm
2
) 20,1 9.05 10,18 

Bande2 

A2 (cm
2
) 18,36 10,10 6,53 

Choix des barres/nappe 6HA14 9HA12 9HA12 

sections adoptées/nappe (cm
2
) 9.24 10.18 10.18 

armatures 

horizontales 

(cm2) 

RPA99 13,80 13,80 13,80 

BAEL91 7,72 4,81 4,81 

choix/nappe/ml 7HA12 7HA12 7HA12 

armatures transversales/m
2
 4HA8 4HA8 4HA8 

Vérification des 

contraintes 

Cisaillement 
RPA99:    τ b(max) = 5 MPa 0,98 0,73 0,51 

BAEL91: τ (max) = 3.25 MPa           0,70 0,52 0,37 

ELS σbc (max) = 15 MPa 4,02 2,72 1,48 

 Tableau VII.1 : Résultats pour les voiles transversaux. 
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  Voiles longitudinaux  

   
  VL1 

 
      zone I  zone II zone III 

caracteristiques 

géométriques 

L (m) 2,7 2,7 2,7 

he (m) 3,68 2,66 2,66 

ep (m) 0,20 0,20 0,20 

B (m2) 0,54 0,54 0,54 

I (m4) 0,328 0,328 0,328 

V (m) 1,35 1,35 1,35 

Caractéristiques 

mécaniques des 

matériaux 

ft28 (MPa) 2,10 0,21 0,21 

fe (MPa) 400 400 400 

σst (MPa) 347,8 347,8 347,8 

Calcul des 

sollicitations. 

σmax (KN/cm2) 3752,00 1103,00 611,00 

σmin (KN/cm2) -8624,00 -3147,00 -2110,00 

T (KN) 518,76 556,83 337,40 

Nser (KN) 2258,85 1650,16 919,53 

Nature de la section  SPC SPC SPC 

Lc (m) 0,82 0,70 0,61 

Lt (m) 1,88 2,00 2,09 

d (m) 0,55 0,47 0,40 

Lt-d (m) 1,34 1,53 1,69 

σ1 (KN/m2) 6122,67 2411,67 1702,67 

Nu1 (KN) 804,73 259,67 154,10 

Nu2 (KN) 334,11 112,66 68,82 

Calcul des 

armatures. 

Amin (cm2) 

Bt.ft28/fe [1] 5,73 4.91 4.24 

0,002.Bt  [2] 2,18 1,87 1,62 

0.23*B*ft28/fe [3] 1,32 0,11 0,10 

max ([1] ; [2] ; [3])  [4] 5,73 4.91 4.24 

Av1 (cm2) 
Nu1/σst             [5] 23,14 7,47 4,43 

max ([4] ; [5] ) 23,14 7,47 4,43 

Av2 (cm2) 
Nu2/σst            [6] 9,61 3,24 1,98 

max ( [4] ; [6] ) 9,61 3,24 1,98 

Avj (cm
2
) 19,97 21,44 12,99 

Bande1 

A1 (cm
2
) 28,13 12,83 7,68 

Choix des barres/nappe 7HA16 6HA12 5HA12 

sections adoptées/nappe (cm
2
) 14,07 6.79 5.65 

Bande2 

A2 (cm
2
) 14,60 10,26 7,49 

Choix des barres/nappe 5HA14 6HA12 7HA12 

sections adoptées/nappe (cm
2
) 7,70 6.79 7.92 

armatures 

horizontales 

(cm2) 

RPA99 8,10 8,10 8,10 

BAEL91 5,44 3,68 3,39 

choix/nappe/ml 5HA12 5HA12 5HA12 

armatures transversales/m2 4HA8 4HA8 4HA8 

Verification des 

contraintes 

Cisaillement 
RPA99:         τb(max) = 5 MPa 1,49 1,60 0,97 

BAEL91:      τ (max) = 3.25 MPa           1,07 1,15 0,69 

ELS σ bc (max) = 15 MPa 3,94 2,94 1,64 

 Tableau VII.2 : Résultats pour les voiles longitudinaux 

VL1. 
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  Voiles longitudinaux  

   
  VL2 

 
      zone I  zone II zone III 

caractéristiques 

géométriques 

L (m) 1,35 1,35 1,35 

he (m) 3,68 2,66 2,66 

ep (m) 0,20 0,20 0,20 

B (m2) 0,27 0,27 0,27 

I (m4) 0,041 0,041 0,041 

V (m) 0,68 0,68 0,68 

Caractéristiques 

mécaniques des 

matériaux 

ft28 (MPa) 2,10 2.1 0,21 

fe (MPa) 400 400 400 

σst (MPa) 347,8 347,8 347,8 

Calcul des 

sollicitations. 

σmax (KN/cm2) 2687,00 1009,00 1009,00 

σmin (KN/cm2) -6527,00 -2955,00 -1925,00 

T (KN) 277,79 315,62 313,15 

Nser (KN) 1001,99 787,51 467,53 

Nature de la section  SPC SPC SPC 

Lc (m) 0,39 0,34 0,46 

Lt (m) 0,96 1,01 0,89 

d (m) 0,26 0,23 0,31 

Lt-d (m) 0,70 0,78 0,58 

σ1 (KN/m2) 4759,27 2282,33 1252,33 

Nu1 (KN) 293,44 119,98 98,34 

Nu2 (KN) 123,74 52,29 38,76 

Calcul des 

armatures. 

Amin (cm2) 

Bt.ft28/fe [1] 2,76 2,41 3.25 

0,002.Bt  [2] 1,05 0,92 1,24 

0.23*B*ft28/fe [3] 0,63 0,06 0,07 

max ([1] ; [2] ; [3])  [4] 2,73 2.41 3.25 

Av1 (cm2) 
Nu1/σst             [5] 8,44 3,45 2,83 

max ([4] ; [5]) 8,44 3,45 2,83 

Av2 (cm2) 
Nu2/σst            [6] 3,56 1,50 1,11 

max ([4] ; [6]) 3,56 2.41 3.25 

A vj (cm
2
) 10,70 12,15 12,06 

Bande1 

A1 (cm
2
) 11,11 6,49 6,26 

Choix des barres/nappe 3HA16 3HA12 3HA12 

sections adoptées/nappe (cm
2
) 6,03 3.39 3.39 

Bande2 

A2 (cm
2
) 6,23 5,44 6,26 

Choix des barres/nappe 2HA16 3HA12 3HA12 

sections adoptées/nappe (cm
2
) 4,62 3,39 3,39 

armatures 

horizontales 

(cm2) 

RPA99 4,05 4,05 4,05 

BAEL91 2,66 1,70 1,70 

choix/nappe/ml 4HA12 4HA12 4HA12 

armatures transversales/m
2
 4HA8 4HA8 4HA8 

Vérification des 

contraintes 

Cisaillement 
RPA99:         τ b(max) = 5 MPa 1,60 1,82 1,80 

BAEL91:      τ (max) = 3.25 MPa           1,14 1,30 1,29 

ELS σbc(max) = 15 MPa 3,50 2,81 1,67 

 Tableau VII.3 : Résultats pour les voiles longitudinaux 

VL2. 
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V.III. Introduction : 

Le mur plaque sera considéré comme un ensemble de dalles encastrées au niveau de la 

fondation. 

On effectuera le calcul pour une bande de 1m de longueur à l’état d’équilibre au repos, et sous 

l’effet dynamique et on opte pour le ferraillage le plus défavorable. 

Le mur doit assurer la fonction de soutènement (résister à la pression latérale des terres et 

toute surcharge qui nécessite la détermination de la répartition des contraintes auxquelles il est 

soumis ou qu’il mobilise). 

 

VIII.1 Pré dimensionnement du mur plaque :  
L’épaisseur minimale imposée par le RPA 99/version 2003 (Art 10.1.2) pour le mur plaque 

est de 15 cm, on opte pour une épaisseur de 20 cm. 

 

VIII.2 : Détermination des sollicitations : 
 

Les contraintes qui s’exercent sur la face du voile sont 𝜎𝐻 et 𝜎𝑉  tel que : 𝜎𝐻 = 𝐾0 × 𝜎𝑉  

Avec : 𝜎𝐻 : Contrainte horizontale. 

𝜎𝑉 : Contrainte verticale. 

𝐾0 =
1 − sin 𝜑

cos𝜑
 

K0 : coefficient de poussée des terres au repos. 

𝜑: Angle de frottement interne. 

 

 Données de calcul : 

– Surcharge éventuelles : q = 10 KN/ml 

– Poids spécifique : 𝛾= 17 KN/m
3
 

– Angle de frottement interne :𝜑 = 30°. 

– Cohésion : c = 0. (sol pulvérulent) 

– La contrainte admissible du sol : 𝜎= 2 bars  

– β = 0 : angle de la surface du remblai horizontal. 

– λ = 0 : la paroi du mur est verticale. 

– 𝛿 = 0 : obliquité nulle de la force de poussé. 

Remarque : la méthode de Rankine est applicable.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                          Figure VIII. 1 : Schéma statique du mur plaque. 
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 Calcul des sollicitations : 

𝐾0 =
1 − sin 𝜑

cos𝜑
=

1 − sin 30

cos 30
= 0.577 

𝜎𝐻 = 𝐾0 × 𝜎𝑉 = 𝐾0 𝛾 × ℎ + 𝑞                   𝑎𝑣𝑒𝑐: 0 < ℎ < 𝐻  

– ELU : 

𝜎𝐻 = 𝐾0 × 𝜎𝑉 = 𝐾0 1.35 × 𝛾 × ℎ + 1.5 × 𝑞    
h = 0.00 m  ⟹   σH0  =  0.577 ×  1.5 ×  10 =  8.655 KN/m2 

h = 4.08 m  ⟹   σH1  =  0.577 × (1.35 × 17 × 4.08 + 1.5 × 10 = 62.68 KN/m2 
h = 8.16 m  ⟹   σH2  =  0.577 × (1.35 × 17 × 8.16 + 1.5 × 10 = 116.71 KN/m2 

 

– ELS :  

𝜎𝐻 = 𝐾0 × 𝜎𝑉 = 𝐾0 𝛾 × ℎ + 𝑞   
h = 0.00 m  ⟹   σH0  =  0.577 ×  10 =  5.77 KN/m2 

h = 4.08 m  ⟹   σH1  =  0.577 × (17 × 4.08 + 10 = 45.79 KN/m2 
h = 8.16 m  ⟹   σH2  =  0.577 × (17 × 8.16 + 10 = 85.81 KN/m2 
 

 Diagramme des contraintes : 
 

 

 

 

 

 

  
 

 Charges moyennes : 
Charges moyennes à considérer dans le calcul pour une bande de 1 m : 

𝐄𝐋𝐔 : qu =
3𝜎ℎ2 + 𝜎ℎ1

4
=

3 × 116.71 + 62.68

4
=  103.20 KN/m 

𝐄𝐋𝐒 ∶  qs =
3𝜎ℎ2 + 𝜎ℎ1

4
=

3 × 85.81 + 45.79

4
=  75.805 KN/m 

 

VIII.3 : Ferraillage du mur plaque : 

1. Méthode de calcul :  

 

Le mur plaque sera considéré comme un ensemble de dalles continues encastrées sur 4 cotés  

au niveau des nervures et des poteaux, ainsi qu’au niveau des longrines. 

Figure VIII. 2 : Diagramme des contraintes à 

l'ELU. 
Figure VIII. 3 : Diagramme des contraintes à 

l'ELS. 
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2. Détermination des moments :  

La détermination des moments de flexion se fera à partir de la méthode des panneaux 

encastrés sur 4 appuis.  

Le panneau considéré, est un panneau de rive, dont l’appui peut assurer un encastrement 

partiel, et pour tenir compte de la continuité de la dalle on affecte les moments sur appuis par 

les coefficients suivants : 

 Moment en travée 0,75. 

 Moment d’encastrement sur les grands coté : 

           0,3 (appuis de rive). 

           0,5 (autres appuis). 

 

3. Identification des panneaux : 

 

Lx = 4.08 m 

Ly= 4.10 m 

 

ρ = 
𝑙𝑥

𝑙𝑦
  =

4.08

4.10
  = 0.995 = 1 ; 0.4 ≤ ρ ≤ 1           le panneau travaille dans les deux sens 

 Calcul à l’ELU : 
 

𝜌 = 1 ⟹  
𝛍𝐱  =  0.0368

 𝛍𝐲  =  1
  

On aura donc : 

Mx = μx qu Lx
2 =  0.0368 × 103.20 × (4.08)2  =  63.22 KN. m   

My = μy Mx = 1 × 63.22 =  63.22 KN. m  

 Correction des moments :  

 Sens x-x: 

 
– Aux appuis :   

Ma = 0.5Mx = 0.5 × 63.22 = 31.61 KN. m  

– En travée :  

Mt = 0.75Mx = 0.75 × 63.22 = 47.42 KN. m  

 Sens y-y: 

 
– Aux appuis :   

Ma = 0.5My = 0.5 × 63.22 = 31.61 KN. 

– En travée :  

Mt = 0.75My = 0.75 × 63.22 = 47.42 KN. m  
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 Calcul à l’ELS : 

𝜌 = 1 ⟹  
𝛍𝐱  =  0.044

𝛍𝐲  =  1
  

On aura donc : 

Mx = μx qs Lx
2 =  0.044 × 75.805 × (4.10)2  =  55.52 KN. m   

My = μy Mx = 1 × 55.52 =  55.52 KN. m  

 Correction des moments :  

 Sens x-x: 
– Aux appuis :   

Ma = 0.5Mx = 0.5 × 55.52 = 27.76 KN. m  

– En travée :  

Mt = 0.75Mx = 0.75 × 55.52 = 41.64 KN. m  

 Sens y-y: 

– Aux appuis :   

Ma = 0.5My = 0.5 × 55.52 = 27.76 KN. 

– En travée :  

Mt = 0.75My = 0.75 × 55.52 = 27.76 KN. m  

4. Ferraillage : 

 Détermination des armatures : 

h = 20 cm 

d = 17 cm 

b = 100 cm 

Amin = 0,10%.b h= 2 cm² (RPA99 version 2003/ART10.1.2) 

 

𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑐
 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑢

𝛽 𝑑 𝜎𝑠𝑡
 

 Tableau VIII.1 : Ferraillage du mur plaque. 

 

Sens Zone M(KN.m) 𝜇𝑢  𝜇𝑙  Section  β As(cm
2
) Amin(cm

2
) Aadoptée St 

X-X Appuis 31.61 0.078 0.392 SSA 0.959 4.85 2 6HA12 16 

Travée 47.42 0.116 0.392 SSA 0.938 8.54 2 6HA14 16 

Y-Y Appuis 31.61 0.078 0.392 SSA 0.959 4.85 2 6HA12 16 

Travée 47.42 0.116 0.392 SSA 0.938 8.54 2 6HA14 16 
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 Recommandations du RPA 

Le mur doit avoir les caractéristiques suivantes : 

 Les armatures sont constituées de deux nappes 

 Le pourcentage minimum des armatures est de 0,10℅B dans les deux sens (horizontal 

et vertical) 

A≥0,10%.b h= 0.001× 100 ×20 = 2 cm² 
Les deux nappes sont reliées par quatre épingles/m2 de HA8. 

VIII.4 Vérifications :  

A. Vérification à L’ELU : 

 

 Condition de non fragilité :  

 

𝐀𝐦𝐢𝐧 =
0.23 × b × d × ft28

fe
=

0.23 × 100 × 17 × 2.1

400
= 𝟐. 𝟎𝟓 𝐜𝐦𝟐  

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é𝐞 > 𝐴𝐦𝐢𝐧 ………………………………………………………………………………… .𝐂. 𝐕. 

 

Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition.  

 

B. Vérification à L’ELS : 

 

Le mur plaque étant exposé aux eaux emmagasinées dans le sol, de ce fait elles constituent un 

état de fissuration préjudiciable, les contraintes sont alors limitées à la condition qui suit : 

 

 Vérification des contraintes dans le béton : 
On doit vérifier que : 

𝜎𝑏𝑐≤𝜎 𝑏𝑐= 0.6 × fc28 = 0.6×25 = 15 MPa  

Si la condition suivante est satisfaite, la vérification des contraintes n’est pas nécessaire.                          

𝛼 ≤
 𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
 ;  avec 𝛾 =  

𝑀𝑢

𝑀𝑠
 

Le résume de calcul sera donné dans le tableau suivant : 

 Tableau VIII.2 : Vérification des contraintes a l’ELS. 

sens Zone Mu Ms 𝛾 𝛼 𝛾 − 1

2
+

𝑓𝑐28

100
 

observation 

X-X Appuis 31.61 27.76 1.14 0.1016 0.320 Vérifiée 

Travée 47.42 41.64 1.14 0.1546 0.320 Vérifiée 

Y-Y Appuis 31.61 27.76 1.14 0.1016 0.320 Vérifiée 

Travée 47.42 41.64 1.14 0.1546 0.320 Vérifiée 

 

Donc la vérification des contraintes n’est pas nécessaire. 
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Résultats: 

L’épaisseur du voile (mur) de soutènement est de 20cm. 

Le ferraillage du mur plaque est comme suit : 

 Sens x-x : 

 En travée : 6HA14/ml avec un espacement de 16cm. 

 Aux appuis : 6HA12/ml avec un espacement de 16 cm. 

 Sens y-y : 

 En travée : 6HA14/ml avec un espacement de 16 cm. 

 Aux appuis : 6HA12/ml avec un espacement de 16 cm. 
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IX.1. Introduction : 
Les fondations sont des éléments de la structure, ayant pour objet la transmission des charges 

de la superstructure au sol. 

Dans le cas général, un élément déterminé de la structure peut transmettre à sa fondation : 

– Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs 

extrêmes; 

– Une force horizontale résultant de l’action de séisme, qui peut être variable en 

grandeur et en direction ; 

– Un moment qui peut s’exercer dans différents plans. 

Cette transmission se fait soit directement (cas des semelles reposant sol ou cas des radiers), 

soit par l’intermédiaire d’autres organes (cas des semelles sur pieux). On distingue donc deux 

types de fondation : 

1. Fondations superficielles : 

Elles sont utilisées pour les sols de bonne capacité portante. Elles permettent la transmission 

directe des efforts au sol, les principaux types de fondations superficielles sont :  

– Les semelles continues sous murs ; 

– Les semelles continues sous poteaux ; 

– Les semelles isolées ; 

– Les radiers. 

 
2. Fondations profondes : 

Ce type de fondation est généralement utilise pour des sols ayant une faible capacité portante, 

ou lorsque le bon sol se trouve à une grande profondeur, les principaux types de fondations 

profondes sont : 

– Les pieux ; 

– Les puits. 

 

IX.2. Etude du sol de fondation : 
Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude du sol détaillée, qui nous 

renseigne sur la capacité portante de ce dernier. 

Une étude préalable du sol nous a donné la valeur de 2 bars comme contrainte admissible du 

sol. 

A. Choix du type de fondation : 

Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants : 

– La Nature de l’ouvrage à fonder ; 

– La nature du terrain et sa résistance ; 

– Profondeur du bon sol ; 

– Le tassement du sol. 

Pour le cas de notre structure, nous avons le choix entre des semelles isolées, des semelles 

filantes, et un radier général. En fonction des résultats du dimensionnement on adoptera le 

type de semelle convenable. 

 

B. Dimensionnement des semelles : 

1. Semelle isolé : 

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal ≪ Nser ≫ qui est 

obtenu à la base de tous les poteaux du sous sol 2. 

𝐴 × 𝐵 ≥
Ns

𝜍 𝑠𝑜𝑙
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Homothétie des dimensions : 
𝑎

𝑏
=

𝐴

𝐵
= 𝐾 = 1 ⟹ 𝐴 = 𝐵  poteau carré . 

D′ou 𝐵 ≥  
Ns

𝜍 𝑠𝑜𝑙
 

Exemple :            Ns = 1152.558 KN       , 𝜍 𝑠𝑜𝑙 = 200𝐾𝑁 𝑚2        ⟹ 𝑩 = 𝟐. 𝟒 𝒎. 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Remarque : 

Vu que les dimensions des semelles sont très importantes, le risque de chevauchements est 

inévitable, on opte donc  pour des semelles filantes. 

 

2. Semelles filantes :  

2.1. Semelles continues sous voile : 

𝜍𝑠𝑜𝑙 ≥
𝑁𝑠

𝑆
=

𝐺 + 𝑄

𝐵 × 𝐿
⟹ 𝐵 ≥

𝐺 + 𝑄

𝐿 × 𝜍𝑠𝑜𝑙
=

𝑁𝑠

𝐿 × 𝜍𝑠𝑜𝑙
 

Avec : 

B : Largeur de la semelle. 

L : Longueur du voile. 

G et Q : Charge et surcharge à la base du voile. 

𝜍𝑠𝑜𝑙  : Contrainte admissible du sol. 

 

Les résultats de calcul sont résumés sur les tableaux ci-dessous : 

 

 Tableau IX.1 : surface des semelles sous les voiles transversaux.  

 

Voile  𝑁𝑠  (𝐾𝑁) 𝐿 (𝑚) 𝐵 (𝑚) 𝑆 = 𝐿 × 𝐵 (𝑚2) 

VT -2669.071 4.6 2.9 13.34 

 

 Tableau IX.2 : surface des semelles sous les voiles longitudinaux. 

 

Voile  𝑁𝑠  (𝐾𝑁) 𝐿 (𝑚) 𝐵 (𝑚) 𝑆 = 𝐿 × 𝐵 (𝑚2) 

VL1 -1645.156 2.7 3.05 8.235 

VL2 -726.604 1.35 2.7 3.645 

 ∑ = 11.88 

 

La surface des semelles filantes sous voiles est : 𝑆𝑉 = 25.22 𝑚2  

 

Figure IX. 1: Semelle isolée. 
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2.2.  Semelles continus sous poteaux :  
 

 Hypothèse de calcul : 

Une semelle est infiniment rigide, elle engendre une répartition linéaire de contrainte sur le 

sol. 

Les réactions du sol sont distribuées suivants 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 𝑅 =  𝑁𝑖  

– Détermination de la coordonnée de la résultante des forces : 𝑒 =
 𝑁𝑖×𝑒𝑖+ 𝑀𝑖

𝑅
 

– Détermination de la distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle : 

 
e <

L

6
⟹ Répartition trapézoidale.

e >
L

6
⟹ Répartition triangulaire.

  

𝑞𝑚𝑖𝑛 =
𝑅

𝐿
 1 −

6 × 𝑒

𝐿
                    𝑞𝑚𝑎𝑥 =

𝑅

𝐿
 1 +

6 × 𝑒

𝐿
                      𝑞(𝐿 4) =

𝑅

𝐿
 1 +

3 × 𝑒

𝐿
      

 

Le calcul se fera pour le portique le plus sollicité (le portique D-D). 

  Tableau IX.3 : surface des semelles sous les voiles longitudinaux. 

 

poteaux 𝑁𝑠  (𝐾𝑁) 𝑒𝑖  (𝑚) 𝑁𝑠 × 𝑒𝑖  𝑀𝑠  (𝐾𝑁.𝑚) 

D-1 896.484 -6.8 -6096.091 -3.869 

D-2 716.113 -2 -1432.226 14.991 

D-3 714.303 2.6 1857.188 -23.661 

D-4 1152.558 6.8 7837.394 3.367 

Somme 3481.376 / 2166.265 -9.172 

 

e =
2166 .265+(−9.172 )

3481 .376
= 0.620 m  

On a : e = 0.620 m <
L

6
=

14.4

6
= 2.4 m ⟹ Répartition trapézoidale. 

 

Figure IX. 2: semelle continue sous poteaux. 
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𝑞𝑚𝑎𝑥 =
𝑅

𝐿
 1 +

6 × 𝑒

𝐿
 =

3481.376

14.4
 1 +

6 × 0.620

14.4
 = 304.217 KN m   

𝑞𝑚𝑖𝑛 =
𝑅

𝐿
 1 −

6 × 𝑒

𝐿
 =

3481.376

14.4
 1 −

6 × 0.620

14.4
 = 179.307 KN m                     

𝑞(𝐿 4) =
𝑅

𝐿
 1 +

3 × 𝑒

𝐿
 =

3481.376

14.4
 1 +

3 × 0.620

14.4
 = 272.989 KN m  

 Détermination de la largeur de la semelle : 

B ≥
q(L 4) 

σ sol
=

272.989

200
= 1.365 m ⟹ on prend 𝐁 = 𝟏. 𝟒 𝐦. 

On aura donc : S1 = 1.40 × 9.6 = 13.44 m2 

                         S2 = 1.40 × 14.4 = 20.16 m2 

La surface totale de la semelle filante sous poteaux sera donc égale à : 

Sp = S1 × 2 + S2 × 6 = 13.44 × 2 + 20.16 × 6 = 147.84 m2  

La surface totale des semelles filantes : 𝑆𝑡 = Sp + Sv = 147.84  + 25.22 = 173.06 m2   

La surface totale de la structure : 𝑆𝑏𝑎𝑡 = 326 m2  

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est : 

𝑆𝑡
𝑆𝑏𝑎𝑡

=
173.06 

326
= 0.5385 = 53.85% 

𝑆𝑡 > 50%𝑆𝑏𝑎𝑡  

Remarque : 

Vu que les semelles occupent plus de 50% de la surface du sol d’assise, on opte pour un 

radier général comme fondation à ce bâtiment. 
 

IX.3. Etude du radier général : 
 

Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher renversé dont 

les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature, et qui est soumis à la réaction du sol 

diminuée du poids propre du radier. 

Le radier présente les caractéristiques suivantes : 

– Rigide dans son plan horizontal ; 

– Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol ; 

– Facilité de coffrage et le ferraillage ; 

– Rapidité d’exécution ; 

– Convient mieux aux désordres ultérieurs qui peuvent provenir des tassements 

éventuels. 
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IX.3.1. Pré dimensionnement du radier : 

 La condition d’épaisseur minimale : 

Selon la condition d’épaisseur minimale, la hauteur du radier doit avoir au moins 25 cm. 

ℎ𝑚𝑖𝑛 ≥ 25 𝑐𝑚 

 les conditions forfaitaires : 

𝑳𝒎𝒂𝒙 =  𝟒. 𝟖𝟎 𝒎 
𝐿𝑚𝑎𝑥

8
≤ 𝒉 ≤

𝐿𝑚𝑎𝑥

5
⟹ 0.6 ≤ 𝒉 ≤ 0.96 

𝑳𝒎𝒂𝒙  : Distance entre deux voiles successifs. 

D’après ces conditions, nous adopterons h = 80cm.  

 

 Dalle : la dalle du radier doit satisfaire la condition suivante : 

hd ≥
Lmax

20
=

480

20
= 24 cm ⟹ soit 𝐡𝐝 = 𝟑𝟎 𝐜𝐦 

 Nervure (poutre) : La nervure du radier doit avoir une hauteur hn  tel-que : 

hn ≥
Lmax

10
=

480

10
= 48 cm. 

 

 Condition de la longueur élastique : 

𝐿𝑒 =  
4𝐸𝐼

𝐾 × 𝑏

4

≥
2

𝜋
𝐿𝑚𝑎𝑥  

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le 

radier est rigide s’il vérifie :  

𝐿𝑚𝑎𝑥 ≤
𝜋

2
𝐿𝑒 ⟹ ce qui nous conduit à ∶ h ≥   

2

𝜋
× 𝐿𝑚𝑎𝑥  

4

×
3K

E

3

 

Avec : 

Le : Longueur élastique. 

K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 MPa. 

I : L’inertie de la section du radier (bonde de 1 m). 

E : Module de déformation longitudinale déférée (𝐸 = 3700 𝑓𝑐28
3 = 10818.86 𝑀𝑃𝑎. 

L max : Distance maximale entre deux nervures successives. 

D’où : h ≥   
2

𝜋
× 4.80 

4

×
3 × 40

10818.86

3

= 0.99 m 

Soit : 𝐡𝐧 = 𝟏𝟎𝟎 𝐜𝐦. 
 

 La largeur de la nervure :  

 

0.4 × ℎ𝑛 ≤ 𝑏𝑛 ≤ 0.7 × ℎ𝑛 ⟹ 0.4 × 100 ≤ 𝑏𝑛 ≤ 0.7 × 100. 

 
⟹  40 ≤  𝒃𝒏  ≤  70 𝑜𝑛 𝑜𝑝𝑡𝑒 𝑝𝑜𝑢𝑟 𝒃𝒏  =  𝟔𝟎 𝒄𝒎. 
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 Conclusion: 

 

Le choix définitif des dimensions du radier est le suivant : 

– Hauteur des nervures suivant les deux sens : 𝐡𝐧 =  𝟏𝟎𝟎 𝐜𝐦.  
– Largeur de la nervure:                                    𝐛𝐧 = 𝟔𝟎 𝐜𝐦.  
– Hauteur de la dalle:                                        𝐡𝐝 = 𝟑𝟎 𝐜𝐦. 
– Dalle flottante :                                              𝐡 =  𝟏𝟎 𝐜𝐦. 

 

IX.3.2. Calcul des charges nécessaires au radier : 

a. Le poids de la structure : 
 

Charge permanente ∶  G t : 33440.258 KN 

Charge d′exploitation ∶ Q t : 6462.491 KN 

 

b. Combinaison d’action : 

 

ELU : Nu = 1.35 G + 1.5 Q = 1.35 × 33440.258 + 1.5 × 6462.491 = 54838.0848 KN 

 

ELS : Ns = G + Q = 33440.258 + 6462.491 = 39902.749 KN 

 

c. Détermination de la surface du radier :  

 

 Etat Limite Ultime :    𝑆𝑟𝑎𝑑
𝐸𝐿𝑈= 

𝑁𝑢

1.33× 𝜍𝑠𝑜𝑙
 = 

54838 .0838

1.33 × 200
 = 206.15 m

2
 

 

 Etat Limite de Service : 𝑆𝑟𝑎𝑑
𝐸𝐿𝑆  = 

𝑁𝑠

𝜍𝑠𝑜𝑙
 = 

39902 .749

200
 =  199.51 m

2
 

             

𝑺𝒓𝒂𝒅𝒊𝒆𝒓   = Max  𝑆𝑟𝑎𝑑
𝐸𝐿𝑈 ; 𝑆𝑟𝑎𝑑

𝐸𝐿𝑆  = Max  206.15 ; 199.51  = 206.15 m
2 

 

𝑺𝐛â𝐭𝐢𝐦𝐞𝐧𝐭  = 𝟑𝟐𝟔 𝐦𝟐 > 𝑺𝒓𝒂𝒅𝒊𝒆𝒓= 206.15 m
2 

 

Remarque :  

On remarque que la surface totale du bâtiment est supérieure à la surface nécessaire du radier, 

dans ce cas on opte juste pour un débord minimal que nous impose les règles de BEAL, et il 

sera calculé comme suit : 

 

𝐿𝑑𝑒𝑏 ≥  
hn

2
; 30 𝑐𝑚 = 𝑚𝑎𝑥  

100

2
; 30 𝑐𝑚 = 50 𝑐𝑚 

Soit un débord de : Ldeb = 𝟓𝟎 𝐜𝐦. 
Donc on aura une surface totale du radier :  𝑆𝑟𝑎𝑑 = 𝑆𝑏𝑎𝑡 + 𝑆𝑑𝑒𝑏    
Avec :  

Sdeb = (26.3 × 0.5) × 2 + (13.6 × 0.5) × 2 + (0.5 × 0.5) × 4 =  𝟒𝟎. 𝟗 𝒎𝟐 

 
𝑆𝑟𝑎𝑑 = 𝑆𝑏𝑎𝑡 + 𝑆𝑑𝑒𝑏 = 326 + 40.9 = 𝟑𝟔𝟔. 𝟗 𝒎𝟐
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IX.3.3 Calcul des sollicitations à la base du radier :  
a. Charges permanentes 

 Poids du bâtiment :  

𝑮𝒃â𝒕𝒊𝒎𝒆𝒏𝒕 = 𝟑𝟑𝟒𝟒𝟎. 𝟐𝟓𝟖 𝐊𝐍   
 

 Poids du radier : 

Pradier  = poids de la dalle + poids de la nervure + poids de (T.V.O) + poids de la dalle flottante 

 

– Poids de la dalle :  

𝐏𝐝𝐚𝐥𝐥𝐞 =  S radier  × hd × 𝜌 beton   

𝐏𝐝𝐚𝐥𝐥𝐞 = 366.9 × 0.3 × 25 = 𝟐𝟕𝟓𝟏. 𝟕𝟓 𝐊𝐍   

 

– Poids des nervures : 

 

𝐏 𝐧𝐞𝐫 = bn ×  hn − hd × (Lx × nx + Ly × ny ) × 𝜌 beton  

𝐏 𝐧𝐞𝐫 =  0.6 1 − 0.3 × (13.6 × 6 + 8.8 × 2 + 26.3 × 3 + 19.7 × 1) × 25 = 𝟐𝟎𝟕𝟔. 𝟗 𝐊𝐍 
 

– Poids du TVO:  

𝐏𝐓𝐕𝐎 =  Srad − Sner  × (hn − hd) × 𝜌TVO  

𝐏𝐓𝐕𝐎 =  366.9 − 118.68 ×  1.00 − 0.3 × 17 = 𝟐𝟗𝟓𝟑. 𝟖𝟐 𝐊𝐍 

Avec : 

Poids volumique du TVO : 𝜌 𝑇𝑉𝑂 =17 KN / m
3
 

La surface des nervures : 

Sner = 0.6 ×  13.6 × 6 + 8.8 × 2 + 26.3 × 3 + 19.7 × 1 = 𝟏𝟏𝟖. 𝟔𝟖 𝐦𝟐  

 

– Poids de la dalle flottante : 

 

𝐏𝐝𝐚𝐥𝐥𝐞 𝐟𝐥𝐨𝐭𝐭𝐚𝐧𝐭𝐞 = (S radier  − Sner ) × ep × 𝜌 beton   

𝐏𝐝𝐚𝐥𝐥𝐞 𝐟𝐥𝐨𝐭𝐭𝐚𝐧𝐭𝐞 =  366.9 − 118.68 × 0.1 × 25 = 𝟔𝟐𝟎. 𝟓𝟓 𝐊𝐍 

 

D’où : 𝑮𝒓𝒂𝒅𝒊𝒆𝒓 = 𝑃𝑑𝑎𝑙𝑙𝑒 + 𝑃𝑛𝑒𝑟 + 𝑃𝑇𝑉𝑂 + 𝑃𝑑𝑎𝑙𝑙𝑒  𝑓𝑙𝑜𝑡𝑡𝑎𝑛𝑡𝑒  

            𝑮𝒓𝒂𝒅𝒊𝒆𝒓 = 𝟖𝟒𝟎𝟑. 𝟎𝟐 𝑲𝑵  
 

 

b. Surcharge du bâtiment et du radier : 
 

𝐐𝐛𝐚𝐭 = 𝟔𝟒𝟔𝟐. 𝟒𝟗𝟏 𝐊𝐍  

𝐐𝐫𝐚𝐝 = 3.5 × 366.9 = 𝟏𝟐𝟖𝟒. 𝟏𝟓 𝐊𝐍 

 

c. Poids total de la structure : 

𝐆𝐭𝐨𝐭𝐚𝐥 = 𝐆𝐛â𝐭𝐢𝐦𝐞𝐧𝐭 + 𝐆𝐫𝐚𝐝𝐢𝐞𝐫 = 𝟑𝟑𝟒𝟒𝟎. 𝟐𝟓𝟖 + 𝟖𝟒𝟎𝟑. 𝟎𝟐 = 𝟒𝟏𝟖𝟒𝟑. 𝟐𝟕𝟖 𝐊𝐍 

𝐐𝐭𝐨𝐭𝐚𝐥 = 𝐐𝐛𝐚𝐭 + 𝐐𝐫𝐚𝐝 = 𝟔𝟒𝟔𝟐. 𝟒𝟗𝟏 + 𝟏𝟐𝟖𝟒. 𝟏𝟓 = 𝟕𝟕𝟒𝟔. 𝟔𝟒𝟏 𝐊𝐍 

             

 

d. Combinaison d’actions :  

 

ELU : Nu = 1.35 G + 1.5 Q = 1.35 × 41843.278 + 1.5 × 7746.641 = 68495.718 KN 

ELS : Ns = G + Q = 41843.278 + 7746.641 = 49589.919 KN 
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IX.3.4. Vérifications :  
A. Vérification de la contrainte de cisaillement :  

Il faut vérifier que :   𝜏𝑢≤ 𝜏𝑢  

 

𝜏𝑢= 
𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥

𝑏 .𝑑
 ≤ 𝜏 𝑢= min  

0.15.𝑓𝑐28

𝛾𝑏
; 4𝑀𝑃𝑎  

 

b = 100 cm ; d = 0.9 h d = 0.9 × 30 = 27 cm  

 

𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 = qu× 

𝐿𝑚𝑎𝑥

2
 = 

𝑵𝒖
𝒕𝒐𝒕×𝒃

S radier   
 × 

𝐿𝑚𝑎𝑥

2
 

 

𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 =

68495.718  × 1

366.9 
×

4.80

2
=  448.05 KN  

𝜏𝑢 =
𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥

𝑏.𝑑
=

448 .05× 103

1000 ×270
=  𝟏. 𝟔𝟔 𝐌𝐏𝐚  

 

𝜏 𝑢= min  
0.15×25

1.5
; 4𝑀𝑃𝑎  = 2.5 MPa 

𝛕𝐮 = 𝟏. 𝟔𝟔 𝐌𝐏𝐚 ≤  𝝉 𝒖   =   𝟐. 𝟓 𝐌𝐏𝐚 …………………… . .…………………………………  𝐂. 𝐕. 
 

B. Vérification de la stabilité du radier :  

 Calcul du centre de gravité du radier :  

 

XG = 
𝛴 𝑠𝑖𝑋𝑖

𝛴 𝑆𝑖
 = 13.15 m     ;               YG = 

𝛴 𝑠𝑖𝑌𝑖

𝛴 𝑆𝑖
 = 7.23 m  

Avec: Si : aire du panneau considéré. 

          Xi ; Yi : Centre de gravité du panneau considéré. 

 

 Moment d’inertie du radier :   

𝐈𝐱𝐱 =
𝑏ℎ3

12
=

 26.3 × (13.6)3

12
−
 3.3 × (4.8)3

12
 × 2 = 𝟓𝟒𝟓𝟐. 𝟐𝟏𝟓 𝐦𝟒 

𝐈𝐲𝐲 =
ℎ𝑏3

12
=

 13.6 × (26.3)3

12
−
 4.8 × (3.3)3

12
 × 2 =  𝟐𝟎𝟓𝟖𝟖. 𝟐𝟐𝟎𝐦𝟒 

 

La stabilité du radier consiste à la vérification des  contraintes du sol le radier qui est sollicité 

par les efforts suivants :  

­ Effort normal (N) du aux charges verticales. 

­ Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré. 

M = M0+T0×h 

Avec :  

M : Moment sismique à la base du bâtiment. 

T : Effort tranchant à la base du bâtiment. 

𝐈𝐱𝐱; 𝐈𝐲𝐲: Moment d’inertie du panneau  considéré dans le sens considéré. 

h : profondeur de l’infrastructure. 

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne :  

 

 

𝜍𝑚 =
3 𝜍1 +  𝜍2

4
 

 
Figure IX. 3 : Diagramme des contraintes. 
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On doit vérifier les conditions suivantes :         

 

𝐋’𝐄𝐋𝐔 : 𝜍𝑚 =
3 𝜍1 +  𝜍2

4
≤ 1.33𝜍𝑠𝑜𝑙  

𝐋’𝐄𝐋𝐒 : 𝜍𝑚 =
3 𝜍1 +  𝜍2

4
≤ 𝜍𝑠𝑜𝑙  

                                                                                   

𝐀𝐯𝐞𝐜 : 𝜍1,2 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟
±
𝑀

𝐼
𝑉 

 

a. Sens longitudinal :  

­ A  L’ELU : 

 

𝑀𝑥 =  𝑀0
𝑥 + (𝑇0

𝑥 × h)  =  27235.197 + (1983.879 ×  1)  =  29219.058 KN. m   
 

𝝈𝟏 =
66817.125 

366.9
+   

29219.058 

20588.220 
 × 13.15 =  𝟐𝟎𝟎. 𝟕𝟕 𝐊𝐍/𝐦𝟐 

𝝈𝟐 =
66817.125 

366.9
−  

29219.058 

20588.220 
 × 13.15 =  𝟏𝟔𝟑. 𝟒𝟓 𝐊𝐍/𝐦𝟐 

D’où :  

 

𝝈𝒎 =
3 𝜍1 +  𝜍2

4
=

3 200.77  + 163.45 

4
=  𝟏𝟗𝟏. 𝟒𝟒 𝐊𝐍/𝐦𝟐

 

 

1.33𝛔𝐬𝐨𝐥 =  1.33 ×  200 =  𝟐𝟔𝟔 𝐊𝐍/𝐦𝟐   

𝝈𝒎 = 𝟏𝟗𝟏. 𝟒𝟒 𝐊𝐍/𝐦𝟐 < 𝟏. 𝟑𝟑𝛔𝐬𝐨𝐥𝟐𝟔𝟔 𝐊𝐍/𝐦𝟐…………………………...Condition vérifiée. 

 

­ A L’ELS: 

 

𝑀𝑥 =  𝑀0
𝑥 + (𝑇0

𝑥 × h)  =  27235.197 + (1983.879 ×  1)  =  29219.058 KN. m   

𝝈𝟏 =
48633.429 

366.9
+   

29219.058 

20588.220 
 × 13.15 = 𝟏𝟓𝟏. 𝟐𝟏 𝐊𝐍/𝐦𝟐 

𝝈𝟐 =
48633.429 

366.9
−  

29219.058 

20588.220 
 × 13.15 = 𝟏𝟏𝟑. 𝟖𝟗 𝐊𝐍/𝐦𝟐 

D’où :  

 

𝝈𝒎 =
3 𝜍1 +  𝜍2

4
=

3 151.21  + 113.89

4
= 𝟏𝟒𝟏. 𝟖𝟖 𝐊𝐍/𝐦𝟐 

𝛔𝐬𝐨𝐥 = 𝟐𝟎𝟎 𝐊𝐍/𝐦𝟐  

𝝈𝒎 =  𝟏𝟒𝟏. 𝟖𝟖 𝐊𝐍.𝐦 < 𝛔𝐬𝐨𝐥 = 𝟐𝟎𝟎 𝐊𝐍 𝐦𝟐 ………………………… . . .. Condition vérifiée. 

 

b. Sens transversal :  

­ A  L’ELU : 

 

𝑀𝑥 =  𝑀0
𝑦

+ (𝑇0
𝑦

× h)  =  30127.545 +  (2132.64 ×  1)  =  32260.185 KN. m  

 

𝝈𝟏 =
66817.125

366.9
+   

32260.185 

5452.215
 × 7.23  =  𝟐𝟐𝟒. 𝟖𝟗 𝐊𝐍 𝐦𝟐  

𝝈𝟐 =
66817.125

366.9
−  

32260.185 

5452.215
 × 7.23  =  𝟏𝟑𝟗. 𝟑𝟑 𝐊𝐍 𝐦𝟐  
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D’où :  

 

𝝈𝒎 =
3 𝜍1 +  𝜍2

4
=

3 224.89  + 139.33 

4
=  𝟐𝟎𝟑. 𝟓 𝐊𝐍/𝐦𝟐 

 

1.33𝛔𝐬𝐨𝐥 =  1.33 ×  200 =  𝟐𝟔𝟔 𝐊𝐍/𝐦𝟐   
 

𝝈𝒎 = 𝟐𝟎𝟑. 𝟓 𝐊𝐍/𝐦𝟐 < 𝟏.𝟑𝟑𝛔𝐬𝐨𝐥𝟐𝟔𝟔 𝐊𝐍/𝐦𝟐……………………… .…...Condition vérifiée. 

 

 

­ A L’ELS: 

 

𝑀𝑥 =  𝑀0
𝑦

+ (𝑇0
𝑦

× h)  =  30127.545 +  (2132.64 ×  1)  =  32260.185 KN. m 

𝝈𝟏 =
48633.429

366.9
+   

32260.185 

5452.215
 × 7.23  =  𝟏𝟕𝟓. 𝟑𝟑 𝐊𝐍/𝐦𝟐 

𝝈𝟐 =
48633.429

366.9
−  

32260.185 

5452.215
 × 7.23  = 𝟖𝟗. 𝟕𝟕 𝐊𝐍/𝐦𝟐 

 

D’où :  

 

𝝈𝒎 =
3 𝜍1 +  𝜍2

4
=

3 175.33  + 89.77

4
=  𝟏𝟓𝟑. 𝟗𝟒 𝐊𝐍/𝐦𝟐 

 

𝛔𝐬𝐨𝐥 = 𝟐𝟎𝟎𝐊𝐍/𝐦𝟐    
 

𝝈𝒎 = 𝟏𝟓𝟑. 𝟗𝟒 𝑲𝑵 𝐦𝟐 < 𝛔𝐬𝐨𝐥 = 𝟐𝟎𝟎  𝑲𝑵 𝐦𝟐 ………………… . . … . …...Condition vérifiée. 

  

C. Vérification au poinçonnement (Art. A.5.2.42/BAEL91) : 

 

Aucun calcul ne sera exigé si la condition suivante est satisfaite :  

 

𝑁𝑢 ≤
0.045 × 𝜇𝑐 × ℎ × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 

 

Avec :  

Nu : Charge de calcul à L’ELU pour le poteau. 

 

 𝝁𝒄 : Périmètre du contour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier. 

 

a : Epaisseur du voile ou du poteau.  

 

b : Largeur du poteau ou du voile (une bande de 1m). 

 

h : Hauteur de la nervure égale à 1 m. 
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 Calcul du périmètre utile 𝝁𝒄 : 
 

– Poteau (le poteau le plus sollicité) : 

 

𝜇𝑐 = 2 𝑎′ + 𝑏′  = 2 a + b + 2h = 2 0.50 + 0.50 + 2 × 1 =  6m.  
 

Nu = 1808.431 KN 

 

Nu ≤
0.045 × 6 × 1 × 25000

1.5
=  4500 KN……………………………… . 𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞. 

  

– Voile (le voile le plus sollicité) :  

𝜇𝑐 = 2 𝑎′ + 𝑏′  = 2 a + b + 2h = 2 0.2 + 4.6 + 2 × 1 = 13.6m. 
 

Nu = 1239.403 KN 

 

Nu ≤
0.045 × 13.6 × 1 × 25000

1.5
=  10200 KN…………………………𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞. 

 

D. Vérification de l’effort de sous pression :  

Cette vérification justifie le non soulèvement de la structure sous l’effet de la pression 

hydrostatique. 

𝑷 > 𝑷′   Avec : 𝑷′  =  𝛼 × 𝛾𝑤 × 𝑆𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟 × 𝑧 

P : poids total du bâtiment à la base du radier. 

𝛂 = 𝟏. 𝟓 : Coefficient de sécurité vis-à-vis du soulèvement. 

𝜸𝒘 : Poids volumique de l’eau (𝜸𝒘 = 𝟏𝟎𝑲𝑵/𝒎𝟑). 

 Z : profondeur de l’infrastructure (h = 1m). 

 

𝑷′  =  1.5 × 10 × 366.9 × 1 =  𝟓𝟓𝟎𝟑. 𝟓 𝐊𝐍  

𝑷 =  𝟑𝟑𝟒𝟒𝟎. 𝟐𝟓𝟖 𝑲𝑵 
𝑷 =  𝟑𝟑𝟒𝟒𝟎. 𝟐𝟓𝟖 𝑲𝑵 >  𝑷′  =  𝟓𝟓𝟎𝟑. 𝟓  𝑲𝑵……………………………………………  𝐂. 𝐕.                    
 

Pas de risque de soulèvement de la structure. 

Figure IX. 4 : Périmètre utile des voiles et des poteaux. 
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E. Vérification de la stabilité au renversement (Art 10.1.5 RPA99/Version 2003) : 

 

Quel que soit le type de fondations (superficielles ou profondes), on doit vérifier que 

l'excentrement de la résultante des forces verticales gravitaires et des forces sismiques reste à 

l’intérieur de la moitié centrale de la base des éléments de fondation résistant au renversement 

  e =  
𝑀

𝑁
 ≤  

𝐵

4
  . 

 

𝐞𝐱 =
𝑀𝑥

𝑁𝑠
=

29219.058 

48633.429 
= 𝟎. 𝟔𝟎 𝐦 <

26.3

4
=  𝟔. 𝟓𝟕𝟓 𝐦……………………………………𝐂. 𝐕. 

𝐞𝐲 =
𝑀𝑦

𝑁𝑠
=

32260.185 

48633.429
= 𝟎. 𝟔𝟔 𝐦 <

13.6

4
=  𝟑. 𝟒 𝐦………………………………………  𝐂. 𝐕. 

IX.3.5. Ferraillage du radier : 

Le ferraillage d'un radier est particulier, les aciers tendus se situent en partie haute de la dalle 

du radier qui sera étudiée comme un plancher renversé soumis à une charge uniformément 

répartie prenant appuis sur les voiles et les poteaux. 

Pour le calcul du ferraillage du radier, on utilise les méthodes exposées dans le B.E.A.L 91 

modifié 99. 

 

IX.3.5.1. Ferraillage de la dalle du radier (panneaux encastrés sur 4 

appuis) :  
On distingue deux cas : 

 

1
er

 cas : si 𝝆 <  0.4 ⟹  la flexion longitudinale est négligeable. 

𝑀0
𝑥 = qu × 

𝐿𝑥
2

8
  ;  𝑀0

𝑦
= 0 

2
eme

 cas : si 𝟎. 𝟒 ≤  𝝆 ≤  𝟏 ⟹  les deux flexions interviennent, les moments développés au 

centre de la dalle dans les deux bandes de largeur d’unité valent : 

 

Dans le sens de la plus petite portée Lx : 𝑀0
𝑥 = μ𝑥 × 𝑞𝑢 × 𝐿𝑥

2  

Dans le sens de la grande portée Ly : 𝑀0
𝑦

= μ𝑦 × 𝑀0
𝑥  

Les coefficients 𝛍𝒙 ; 𝛍𝒚 sont donnés par les tables PIGEAUD. 

Avec : 𝝆 =  
𝐿𝑥
𝐿𝑦

 

 Remarque :  

Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisines, et afin d’homogénéiser 

le ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la même section d’armatures, en 

considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité. 

 

A. Identification du panneau le plus sollicité :  

 

ρ = 
𝐿𝑥

𝐿𝑦
 = 

4.1

4.8
= 0.85  →  

𝜇𝑥 = 0.0509
𝜇𝑦  = 0.685

  

 

0.4 ≤ 𝝆 ≤ 1  → la dalle travaille dans les deux sens. 

Pour le calcul du ferraillage,  nous soustrairons de la contrainte maximale𝜍𝑚
𝑚𝑎𝑥 , la contrainte 

due au poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol. 
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A L’ELU : 

𝒒𝒖
𝒎 =  𝝈𝒎 𝐄𝐋𝐔 − 

𝑮 𝒓𝒂𝒅𝒊𝒆𝒓

 𝑺 𝒓𝒂𝒅𝒊𝒆𝒓
 =  203.5 – 

8403.02 

366.9
 × 1 =  𝟏𝟖𝟎. 𝟔𝟎 𝐊𝐍/𝐦 

 

A L’ELS: 

𝒒𝒔
𝒎 =  𝝈𝒎 𝐄𝐋𝐒 − 

𝑮 𝒓𝒂𝒅𝒊𝒆𝒓

 𝑺 𝒓𝒂𝒅𝒊𝒆𝒓
 =   153.94 – 

8403.02 

366.9
 × 1 =  𝟏𝟑𝟏. 𝟎𝟒 𝐊𝐍/𝐦 

 

B. Calcul des moments isostatiques à l’ELU :    

 

𝐌𝐱 =  0.0509 ×  180.60  ×  4.12  =  𝟏𝟓𝟒. 𝟓𝟑 𝐊𝐍.𝐦 
𝐌𝐲 =  0.685 ×  154.53 =  𝟏𝟎𝟓. 𝟖𝟓 𝐊𝐍.𝐦 

 
 Remarque :  

 

Comme le panneau étudié est un panneau intermédiaire et afin de tenir compte de 

l’encastrement de la dalle au niveau des nervures, nous allons affecter aux moments 

isostatiques les coefficients réducteurs suivants : 

– 0,75: pour les moments en travées, 

– 0,50 : pour les moments sur appuis intermédiaires, 

– 0,30 : pour les moments sur appuis de rive. 

 

 

 Moment aux appuis :  
Mx

a = 0.5 × 154.53 = 𝟕𝟕. 𝟐𝟔𝟓 𝐊𝐍.𝐦
My

a = 0.5 × 105.85 =  𝟓𝟐. 𝟗𝟐𝟓 𝐊𝐍.𝐦
  

 

 Moment en travées :  
Mx

t = 0.75 × 154.53 = 𝟏𝟏𝟓. 𝟗𝟎𝟎 𝐊𝐍.𝐦

My
t = 0.75 × 105.85 = 𝟕𝟗. 𝟑𝟗𝟎 𝐊𝐍.𝐦

  

 

 

C. Ferraillage à ELU :  

 

 Sens longitudinale :  

 

– Aux appuis :  

𝝁𝒂𝒑𝒑𝒖𝒊𝒔 =
Mux

a

 𝑏 𝑑2 𝑓𝑏𝑐
=

77.265 ×  103

100 × 252  × 14.2
=  𝟎. 𝟎𝟖𝟕 < 𝝁𝒍 =  𝟎. 𝟑𝟗𝟐 

 

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

 
𝝁 = 𝟎. 𝟎𝟖𝟕 ⟹ (𝐝𝐮 𝐭𝐚𝐛𝐥𝐞𝐚𝐮) 𝜷 =  𝟎. 𝟗𝟓𝟒𝟓 
 

𝑨𝒙
𝒂 =  

Mux
a

𝛽 𝑑 𝜍𝑠𝑡
=

77.265 × 103

0.9545 × 25 × 348
= 𝟗. 𝟑 𝒄𝒎𝟐 

 

On opte pour une section d’armatures : 7HA14   ⟹  𝑨𝒂𝒅
𝒙 = 10.78 cm 

2
 ; avec : St = 14 cm.  

 

 

 



Chapitre IX :                                                              Etude de l’infrastructure. 
 

180 
 

– En travées :  

𝝁𝒕𝒓𝒂𝒗é𝒆 =
Mux

t

 𝑏 𝑑2 𝑓𝑏𝑐
=

115.900 ×  103

100 × 252 ×  14.2
= 𝟎. 𝟏𝟑𝟎 <  𝝁𝒍 =  𝟎. 𝟑𝟗𝟐 

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

 

𝝁 = 𝟎. 𝟏𝟑𝟎 ⟹ (𝐝𝐮 𝐭𝐚𝐛𝐥𝐞𝐚𝐮) 𝜷 =  𝟎. 𝟗𝟑𝟎 
 

𝑨𝒙
𝒂 =  

Mux
t

𝛽 𝑑 𝜍𝑠𝑡
=

115.900 × 103

0.930 × 25 × 348
= 𝟏𝟒. 𝟑𝟐 𝒄𝒎𝟐  

 

On opte pour une section d’armatures : 10HA14   ⟹   𝑨𝒂𝒅
𝒙 = 15.39 cm 

2
 avec St = 10 cm.  

 

 Sens transversale :  

– Aux appuis :  

𝝁𝒂𝒑𝒑𝒖𝒊𝒔 =
Muy

a

 𝑏 𝑑2 𝑓𝑏𝑐
=

52.925 × 103

100 × 252 ×  14.2
=  𝟎. 𝟎𝟔𝟎 <  𝝁𝒍 =  𝟎. 𝟑𝟗𝟐 

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

 

𝝁 = 𝟎. 𝟎𝟔𝟎 ⟹ (𝐝𝐮 𝐭𝐚𝐛𝐥𝐞𝐚𝐮) 𝜷 =  𝟎. 𝟗𝟔𝟗 

𝑨𝒙
𝒂 =  

Muy
a

𝛽 𝑑 𝜍𝑠𝑡
=

52.925 × 103

0.969 × 25 × 348
= 𝟔. 𝟐𝟖 𝒄𝒎𝟐  

 

On opte pour une section d’armatures : 6HA12   ⟹   𝑨𝒂𝒅
𝒙 = 6.79 cm 

2
 avec St = 16 cm.  

 

– En travées :  

𝝁𝒕𝒓𝒂𝒗é𝒆 =
Muy

t

 𝑏 𝑑2 𝑓𝑏𝑐
=

79.390 ×  103

100 ×  252 × 14.2
= 𝟎. 𝟎𝟖𝟗 <  𝝁𝒍 =  𝟎. 𝟑𝟗𝟐 

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

 

𝝁 = 𝟎. 𝟎𝟖𝟗 ⟹ (𝐝𝐮 𝐭𝐚𝐛𝐥𝐞𝐚𝐮) 𝜷 =  𝟎. 𝟗𝟓𝟑𝟓 
 

𝑨𝒙
𝒂 =  

Muy
t

𝛽 𝑑 𝜍𝑠𝑡
=

79.390 ×  103

0.9535 × 25 × 348
= 𝟗. 𝟓𝟕 𝒄𝒎𝟐  

 

On opte pour une section d’armatures : 7HA14    ⟹   𝑨𝒂𝒅
𝒙 = 10.78 cm 

2
 avec St = 14 cm.  

 

 Tableau IX.4 : Récapitulatif des résultats dans les deux sens. 

 

Sens zone 
M 

(KN.m) 
𝝁 β Ferraillage St (cm) 

Section 

(cm
2
) 

 

Longitudinal 

Aux 

appuis 
77.265 0.087 0.9545 7HA14 14 10.78 

En 

travée 
115.90 0.130 0.930 10HA14 10 15.39 

 

Transversal 

Aux 

appuis 
52.925 0.060 0.969 6HA12 16 6.79 

En 

travée 
79.390 0.089 0.9535 7HA14 14 10.78 
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D. Vérification à L’ELU :  

 

 Condition du non fragilité du béton de la section minimal :  

𝜔0: Pourcentage d’acier minimal est égal à 0.8 ‰ pour les HA FeE400 

𝜔𝑥 ≥ 𝜔0

(3 − 𝜌)

2
 ;  𝑎𝑣𝑒𝑐 ∶  𝜔𝑥 =

𝐴𝑚𝑖𝑛

𝑏ℎ
 , 𝜌 =

𝑙𝑥
𝑙𝑦

 

 

𝐀𝐦𝐢𝐧 ≥
bh ω0 (3 − 𝜌)

2
=  100 ×  30 ×  0.0008 ×  

3 − 0.85

2
 =  𝟐. 𝟓𝟖 𝐜𝐦𝟐 

 

Les sections choisies que se soit en travée ou en appui dans le deux sens sont nettement 

supérieur à la condition minimale. 

 

 

– Aux appuis :  

 

𝑨𝒂𝒅
𝒙 = 𝟏𝟎. 𝟕𝟖 𝒄𝒎𝟐 > 𝑨𝒎𝒊𝒏 = 𝟐.𝟓𝟖 𝒄𝒎𝟐 …………………………………………………… .𝑪. 𝑽.      

𝑨𝒂𝒅
𝒚

= 𝟔. 𝟕𝟗 𝒄𝒎𝟐 > 𝑨𝒎𝒊𝒏 = 𝟐.𝟓𝟖 𝒄𝒎𝟐 ………………………………………………………𝑪. 𝑽.  

 

– En travée : 

 

𝑨𝒂𝒅
𝒙 = 𝟏𝟓. 𝟑𝟗 𝒄𝒎𝟐 > 𝑨𝒎𝒊𝒏 = 𝟐.𝟓𝟖 𝒄𝒎𝟐 …………………………………………………… .𝑪. 𝑽.                                   

𝑨𝒂𝒅
𝒚

= 𝟏𝟎. 𝟕𝟖 𝒄𝒎𝟐 > 𝑨𝒎𝒊𝒏 = 𝟐.𝟓𝟖 𝒄𝒎𝟐 …………………………………………………… .𝑪. 𝑽.  
 

E. Espacement des armatures (Art A.8.2, 42 BAEL 91 modifiée 99) :  

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

St ≤ min (3h; 33 cm) = min (90; 33cm) = 33 cm. 

 

 Sens longitudinal : 

𝑺𝒕
𝒎𝒂𝒙 =  𝟏𝟒 𝒄𝒎 <  𝟑𝟑 𝒄𝒎…………………………………………………………………… . 𝑪. 𝑽.            

                                            

 Sens transversal : 

𝑺𝒕
𝒎𝒂𝒙 =  𝟏𝟔 𝒄𝒎 <  𝟑𝟑 𝒄𝒎…………………………………………………………………… . 𝑪. 𝑽.            

 

F. Vérification à L’ELS : 

 Evaluation des moments M x ; M y :  

 

– Sens longitudinal : 

𝑴𝟎
𝒙 = 𝜇𝑥 × 𝑞𝑠 × 𝐿𝑥

2  

𝑴𝟎
𝒙 = 0.0509 ×  131.04 ×  4.102  =  𝟏𝟏𝟐. 𝟏𝟐𝟐 𝐊𝐍.𝐦  

⟹Moment aux appuis: 𝑴𝒂
𝒙 =  𝟎. 𝟓 ×  𝟏𝟏𝟐. 𝟏𝟐𝟐  =  𝟓𝟔. 𝟎𝟔𝟏 𝐊𝐍.𝐦  

⟹Moment en travées: 𝑴𝒕
𝒙 =  𝟎. 𝟕𝟓 ×  𝟏𝟏𝟐. 𝟏𝟐𝟐 =  𝟖𝟒. 𝟎𝟗𝟐 𝐊𝐍.𝐦  

 

– Sens transversal : 

𝑴𝟎
𝒚

= 𝜇𝑥 × 𝑀0
𝑥  

𝑴𝟎
𝒚

= 0.685 × 112.122  =  𝟕𝟔. 𝟖𝟎 𝐊𝐍.𝐦  

⟹Moment aux appuis: 𝑴𝒂
𝒚

=  𝟎. 𝟓 ×  𝟕𝟔. 𝟖𝟎  =  𝟑𝟖. 𝟒𝟎 𝐊𝐍.𝐦  

⟹Moment en travées: 𝑴𝒕
𝒚

=  𝟎. 𝟕𝟓 ×  𝟕𝟔. 𝟖𝟎  =  𝟓𝟕. 𝟔𝟎 𝐊𝐍.𝐦  
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 Vérification des contraintes dans le béton :  

On vérifie la condition suivante :  

𝑎 =
𝑦

𝑑
<

𝛾 − 1

2
+

𝑓𝑐28

100
   ,   avec : 𝛾 =

𝑀𝑢

𝑀𝑠
 

 

 Tableau IX.5 : Vérification des contraintes dans le béton. 

 

 Mu Ms 𝝁 𝜸 𝜶 
𝜸−𝟏

𝟐
 + 

𝒇𝒄𝟐𝟖

𝟏𝟎𝟎
 Observation 

Sens 

(x-x) 

appuis 77.265 56.061 0.074 1.38 0.0962 0.44 CV 

travée 115.90 84.092 0.112 1.38 0.1489 0.44 CV 

Sens 

(y-y) 

appuis 52.925 38.40 0.051 1.38 0.0641 0.44 CV 

travée 79.390 57.60 0.076 1.38 0.0989 0.44 CV 

 

Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à L’ELS. 

 

IX.3.5.2. Ferraillage du débord :  
Le débord est assimilé à une console soumise à une charge uniformément repartie. Le calcul 

se fera pour une bande de 1m de largeur. 

 
 
 

 

 

 

 

 

Figure IX. 5 : Schéma statique du débord. 

 Remarque : 

Les armatures du radier sont supérieures à celles du débord, 𝑨𝐫𝐚𝐝𝐢𝐞𝐫 > 𝐀𝐝é𝐛𝐨𝐫𝐝 , alors le 

ferraillage du débord sera la continuité de celui de radier (le prolongement des barres des 

poutres et de la dalle au niveau des appuis). 

 

IX.3.5.3.  Ferraillage des nervures :  
 

Les nervures sont considérées comme des poutres continues sur plusieurs appuis.  

h = 100 cm ; b = 60 cm ; c = 5cm. 

 

À L’ELU : q u = 180.60 KN/m
 

À L’ELS : q s = 131.04 KN/m 

 

A. Détermination des efforts : 

 

Pour la détermination des efforts, on utilise Robot 2014. 
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Remarque :  

Les réactions du sol sont transmises aux nervures sous forme de charges triangulaires et  

trapézoïdales. 

Pour le calcul du ferraillage, on choisit la nervure la plus sollicitée dans les deux sens. 

Pour le calcul des efforts internes maximaux, on ramènera ces types de chargement à des 

répartitions simplifiées constituant des charges uniformément réparties. 

Cela consiste à trouver la largeur de dalle correspondant à un diagramme rectangulaire qui 

donnerait le même moment (Lm) et le même effort tranchant (Lt) que le diagramme 

trapézoïdal, dans ce cas le calcul devient classique. 

 

 Cas de chargement trapézoïdal : 

 

– Effort tranchant : 

𝑳𝒕 = 𝑳𝒙  𝟎. 𝟓 −
𝝆𝒙

𝟒
  

– Moment fléchissant :  

𝑳𝒎 = 𝑳𝒙  𝟎. 𝟓 −
𝝆𝒙
𝟐

𝟔
  

 

 Cas de chargement triangulaire :  

𝐿𝑥 = 𝐿𝑦 ⟹ 𝜌𝑥 = 1 

– Effort tranchant : 

𝑳𝒕 = 𝟎. 𝟐𝟓𝑳𝒙 

– Moment fléchissant :  

𝑳𝒎 = 𝟎. 𝟑𝟑𝟑𝑳𝒙 

 

 Calcul de 𝑳𝒕 et 𝑳𝒎 : 

𝑳𝒕 = 4.1  0.5 −
0.85

4
 = 𝟏. 𝟏𝟖 𝒎. 

𝑳𝒎 = 4.1  0.5 −
0.852

6
 = 𝟏. 𝟓𝟔 𝒎. 

 Calcul des charges simplifiées : 

 

– à l’ELU :  
𝑞𝑢
𝑀 = 𝑞𝑢 × 𝐿𝑚 = 180.60 × 1.56 = 281.736 𝐾𝑁 𝑚 

𝑞𝑢
𝑇 = 𝑞𝑢 × 𝐿𝑡 = 180.60 × 1.18 = 213.108 𝐾𝑁 𝑚 

  

– à l’ELS :  
𝑞𝑠
𝑀 = 𝑞𝑠 × 𝐿𝑚 = 131.04 × 1.56 = 204.422 𝐾𝑁 𝑚 

𝑞𝑠
𝑇 = 𝑞𝑠 × 𝐿𝑡 = 131.04 × 1.18 = 154.627 𝐾𝑁 𝑚 

  

Figure IX. 6 : Présentation du chargement simplifié. 
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 Diagramme des sollicitations :  

Les diagrammes obtenus à l’aide du logiciel « Robot » sont les suivant : 

 Sens longitudinale « X-X » :  

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IX. 7 : Diagramme des moments fléchissant à l'ELU sens X-X. 

Figure IX. 8 : Diagramme des moments fléchissant à l'ELS sens X-X. 

Figure IX. 9 : Diagramme des efforts tranchants à l'ELU sens X-X. 

Figure IX. 10 : Diagramme des efforts tranchants à l'ELS sens X-X. 
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Figure IX. 14 : Diagramme des efforts tranchants à l'ELS sens Y-Y. 

 Sens transversal « Y-Y » :  

 

 

 

  

 

Figure IX. 11 : Diagramme des moments fléchissant à l'ELU sens Y-Y. 

Figure IX. 12 : Diagramme des moments fléchissant à l'ELS sens Y-Y. 

Figure IX. 13: Diagramme des efforts tranchants à l'ELU sens Y-Y. 
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N.B : les diagrammes des moments sont renversés, Mt en fibrés supérieure et Ma en fibre 

inferieure. 

 Récapitulatif des moments et des efforts tranchant :  

 Sens longitudinales « x-x » : 

 

 Tableau IX.6 : Moments fléchissant sens x-x. 

 

 ELU (KN.m) ELS (KN.m) 

Mapp (KN.m) -447.297 -324.997 

Mtravée (KN.m) 243.572 176.975 

 

 Tableau IX.7 : Efforts tranchants sens x-x. 

 

 ELU ELS 

Tsup (KN) 645.559 469.049 

T inf  (KN) -645.559 -469.049 

 

 

 Sens longitudinales « y-y » : 

 

 Tableau IX.8 : Moments fléchissant sens y-y. 

 

 ELU (KN.m) ELS (KN.m) 

Mapp (KN.m) -698.941 -507.835 

Mtravée (KN.m) 554.302 402.744 

 

 Tableau IX.9 : Efforts tranchants sens y-y. 

 

 ELU ELS 

Tsup (KN) 764.736 555.641 

T inf  (KN) -869.465 -631.735 

 

 

B. Exemple de calcul : 

L’exemple de calcul est fait sur le sens longitudinal (x-x) comme suit: 

 

– Aux appuis :  

𝝁𝒂𝒑𝒑𝒖𝒊𝒔 =
Mx

a

 𝑏 𝑑2 𝑓𝑏𝑐
=

447.297 ×  103

60 952 14.2
=  𝟎. 𝟎𝟓𝟖 <  𝝁𝒍 =  𝟎. 𝟑𝟗𝟐 

 

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

 

𝝁 = 𝟎. 𝟎𝟓𝟖  → (du tableau) β = 0.970 

 

𝑨𝒙
𝒂 =  

Mux
a

𝛽 𝑑 𝜍𝑠𝑡
=

447.297 × 103

0.970 × 95 × 348
=  𝟏𝟑. 𝟗𝟓 𝐜𝐦𝟐  

 

On opte pour une section d’armatures 5HA14(filantes) +5HA14(chapeaux), 𝑨𝒂𝒅
𝒙 = 15.40 cm 

2
, 

avec St = 12 cm.  
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– En travées :  

𝝁𝒕𝒓𝒂𝒗é𝒆 =
Mux

t

 𝑏 𝑑2 𝑓𝑏𝑐
=

243.572 × 103

60 952 14.2
=  𝟎. 𝟎𝟑𝟐 <  𝝁𝒍 =  𝟎. 𝟑𝟗𝟐 

 

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

 

𝝁 = 𝟎. 𝟎𝟑𝟐 → (du tableau) β = 0.984 

 

𝑨𝒙
𝒕 =  

Mux
t

𝛽 𝑑 𝜍𝑠𝑡
=

243.572 × 103

0.984 × 95 × 348
= 𝟕. 𝟒𝟗 𝐜𝐦𝟐 

 

On opte pour une section d’armatures 5HA14    ⟹   𝑨𝒂𝒅
𝒙 = 7.70 cm 

2
 avec St = 12 cm.  

 

C. Calcul du ferraillage :  

Le ferraillage se fera avec les moments maximaux suivant les deux sens, les résultats de 

calcul sont donnés dans les tableaux ci-dessous :  

b = 60cm                     d=95cm                  f bc = 14.2 MPa                      σs = 348 MPa     

a) Armature longitudinal : 

– Sens longitudinale « X-X » : 

 

 Tableau IX.10 : Armature longitudinal dans le sens longitudinal (x-x). 

 

 
M 

(KN.m) 
𝝁 β 

A calculer 

(cm
2
) 

Choix 
A adopté 

(cm
2
) 

St 

(cm) 

Sens 

X-X 

Appuis -447.297 0.058 0.970 13.95 
5HA14 (fil) 

+5HA14(chap) 
15.40 12 

travée 243.572 0.032 0.984 7.49 5HA14 7.70 12 

 

– Sens transversale « Y-Y » : 

 

 Tableau IX.11 : Armature longitudinal dans le sens transversal (y-y). 

 

 
M 

KN.m 
𝝁 β 

A calculer 

(cm
2
) 

Choix 
A adoptée 

(cm
2
) 

St 

(cm) 

Sens 

Y-Y 

Appuis -698.941 0.090 0.953 22.18 
6HA16 (fil) + 

6HA16 (chap) 
24.12 10 

travée 554.302 0.072 0.963 17.41 
6HA16 (fil) + 

6HA14 (chap) 
21.30 10 

 

b) Armatures transversale : 

Le diamètre minimal des armatures transversales est estimé comme suit :  

∅𝑡 ≥
∅𝑙

3
=

16

3
= 5.33 𝑚𝑚 ⟹ ∅𝑡 ≥ 8𝑚𝑚. 

– Espacement des armatures (Art 7.5.2.2 RPA99/modifier2003) :  

En zone nodale : 

St < 𝑚𝑖𝑛  
ℎ

4
; 12∅𝑙 = min 25 ; 16.8  

Soit : St = 15 cm. 

 

En zone courante : 

St ≤
h

1
= 50 cm 

Soit St = 20 cm. 
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– Armatures transversales minimales : 

Amin = 0.003 × St × b = 3.6 cm
2
 

Soit A t = 6HA10 = 4.71 cm
2 

 

c) Armatures de peau : 

Des  armatures dénommées «  armature de peau » sont réparties et disposées parallèlement à 

la fibre moyenne des poutres de grande hauteur , leur section est au moins égale à 3 cm par 

mètre de longueur  de paroi mesurée perpendiculairement à leur direction, en l’absence de ces 

armatures , on risquerait d’avoir des fissures relativement ouvertes en dehors des zones 

armées. 

      Dans notre cas, la hauteur de la nervure est de 100 cm, la quantité d’armatures de peau 

nécessaire est donc :  

Ap = 3 cm
2
 / ml × 1 = 3 cm

2
 par parois  

Soit : 2HA14 avec Ap = 3.08 cm
2 

 

D. Vérification à L’ELU : 

 

a) Condition de non fragilité :  

 

𝐀𝐦𝐢𝐧 =
0.23 × b × d × ft28

fe
=

0.23 × 60 × 95 × 2.1

400
= 𝟔. 𝟖𝟖 𝐜𝐦𝟐 

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é𝐞 > 𝐴𝐦𝐢𝐧………………………………………………………………………………… .𝐂. 𝐕. 

 

Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition.  

 

b) Vérification de la contrainte de cisaillement (Art 5.1.1 BAEL 91 modifiée 99) :  
 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑢 𝑚𝑎𝑥

𝑏. 𝑑
≤ 𝜏 𝑢 = 𝑚𝑖𝑛  

0.15𝑓𝑐28

𝛾𝑏
; 4𝑀𝑃𝑎 = 2.5 𝑀𝑃𝑎 

 

– Sens longitudinale « X-X » :  

 

𝝉𝒖 =
645.559 × 103

600 × 950
= 𝟏. 𝟏𝟑 𝑴𝑷𝒂 < 𝝉 𝒖 = 𝟐. 𝟓 𝑴𝑷𝒂…………………………………… . 𝑪. 𝑽. 

 

– Sens transversales « Y-Y » :  

 

𝝉𝒖 =
869.465 × 103

600 × 950
= 𝟏. 𝟓𝟑 𝑴𝑷𝒂 < 𝝉 𝒖 = 𝟐. 𝟓 𝑴𝑷𝒂…………………………………… . 𝑪. 𝑽. 

 

E. Vérification à L’ELS :  

 Vérification de la contrainte dans le béton et l’acier : 

𝝈𝒃 =  
𝝈𝒔

𝑲𝟏

 ≤ 𝝈 𝒃 = 𝟎.𝟔𝒇𝒄𝟐𝟖                                                                             Art. A. 4.5, 2 BAEL91  . 

𝝈𝒔 =
𝑴𝒔

𝑨𝒔 × 𝜷
𝟏

× 𝒅
≤ 𝝈 𝒔 = 𝟑𝟒𝟖 𝑴𝑷𝒂 

 

 

Les résultats sont donnés sur le tableau ci dessous : 
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 Tableau IX.12 : Vérification de la contrainte dans le béton et l’acier. 

 

sens Zone 𝑴𝒔(𝑲𝑵.𝒎) 𝝈𝒔(𝑴𝑷𝒂) 𝝈 𝒔(𝑴𝑷𝒂) 𝝈𝒃(𝑴𝑷𝒂) 𝝈 𝒃(𝑴𝑷𝒂) Obs 

X-X 
Appuis −324.997 242 348 5.29 15 C.V 

Travée 176.975 257.4 348 3.81 15 C.V 

Y-Y 
Appuis −507.835 246 348 6.97 15 C.V 

Travée 402.744 219.7 348 5.79 15 C.V 

 

 

Conclusion :  

Toutes les conditions sont vérifiées, les ferraillages adoptés sont suffisants.     

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

Conclusion 

Générale 



Conclusion 

 
Ce projet de fin d’étude est la première expérience qui nous a permis 

de mettre en application les connaissances acquises lors de notre 

formation, avant de s’insérer dans la vie active. 

 

Les difficultés rencontrées au cours de cette étude nous ont conduits à se 

documenter et à étudier des méthodes que nous n’avons pas eu la chance 

d’étudier durant notre cursus. Ce projet nous a aussi permis d’améliorer la 

pratique des logiciels comme ROBOTE, AUTOCAD… qui permettent un gain de 

temps considérable et  facilitent l'analyse et le dessin des structures. Cela nous a 

permis d’approfondir d’avantage nos connaissances en GENIE CIVIL. 

 

Par ailleurs, ce travail nous a permis de constater que, lors de l’exécution d’un 

projet de bâtiment, l’ingénieur en Génie Civil ne doit pas limiter son étude aux 

divers calculs théoriques, il doit aussi veiller à ce qu’une concordance entre les 

calculs théoriques effectués et les aspects pratiques soit établie en respectant 

trois critères indissociables à savoir la résistance, la durabilité et l’économie. 

 

En fin, ce travail n’est pas une fin en soi, mais un pas concret vers 

l’accumulation d’expériences, l’acquisition de l’intuition et le développement de 

la réflexion inventive dans  la vie active. 

 

Nous espérons que Ce travail soit d’une grande utilité, bénéfique pour les 

promotions à venir. 
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