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INTRODUCTION 

 

Le génie civil est l’ensemble des techniques concernant tous les types de constructions. 

Les ingénieurs civils s’occupent 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 sécurité au public et 

la protection de l’environnement. 

L’analyse approfondie des ouvrages touchés par le séisme nous renvoi souvent aux 

mêmes causes, dont les principales sont dues à de mauvaises dispositions constructives ou 

des malfaçons d’exécutions. 

Pour cela nous ne devons pas appliquer uniquement les règlements, mais nous devons 

impérativement comprendre les facteurs déterminant le comportement dynamique de la 

structure afin de mieux prévoir sa réponse sismique. 

Les différents études et règlements préconisent divers systèmes de contreventement 

visent à minimiser les déplacements et à limiter les risques de torsion tout en assurant une 

bonne dissipation des efforts. 

Le choix d’un système de contreventement est fonction de certaines considérations à 

savoir la hauteur du bâtiment, son usage, ainsi que la capacité portante du sol. 

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

calculs rapides et précis permettant la maitrise de la technique des éléments finis adoptée 

au génie civil, ainsi que le calcul de diverses structures en un moindre temps. 

Dans notre projet d’étude d’une tour (R+10) en portique et voile, en plus du calcul 

statique qui fait l’objet des trois premiers chapitres, la structure est soumise au spectre de 

calcul du règlement parasismique algérien RPA99 /VERSION 2003, et sa réponse est 

calculée en utilisant le logiciel ETABS. 

C’est dans cette voie-là qu’on a essayé de mener ce travail en mettant l’accent sur les 

différentes étapes qui caractérisent cette étude.. 
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I.1-Présentation de l’ouvrage : 
                 
          Notre projet de fin d’études consiste à étudier et calculer les différentes éléments 
résistants d’un bâtiment (R+10) a usage d’habitation en ossature mixte (poteaux, poutres, 
voiles) avec une terrasse inaccessible. 
Ce projet  sera implanté à TIZI OUZOU, cette région a une sismicité moyenne (zone IIa ) 
classée selon le Règlement Parasismique Algérien (RPA99 version 2003). 
 
I.2-Caractéristiques géométriques de l’ouvrage : 
 

• Hauteur  d’étage courants ; RDC………………………...03.06m. 
• Longueur de bâtiment……………………………………26.40 m. 

• Largeur de bâtiment……………………………………...18.95 m. 
• Hauteur totale de bâtiment y compris l’acrotère…………34,26 m. 

 
I.3. Eléments de l’ouvrage : 
 
I.3.1. Ossature : 
Le contreventement du bâtiment est assuré par un système composé de : 

• Poteaux et poutres : formant un système de portiques dans les deux sens, longitudinal 
et transversal, destinés à reprendre les charges et surcharges verticales. 
• Voiles : en béton armé disposés dans les deux sens, longitudinal et transversal, 
constituent un système de contreventement pour reprendre les charges horizontales 
dues au séisme. 
 
I.3.2. Planchers : 
Ils sont réalisés en corps creux ou en dalles pleines, les planchers en corps creux reposent sur 
des poutrelles préfabriquées. Le plancher terrasse comportera un complexe d’étanchéité et une 
forme de pente pour faciliter l’écoulement des eaux pluviales. 
 
I.3.2.1 Plancher en corps creux : 
Les planchers en corps creux sont constitués de : 
 

a) Nervure :  
Appelées poutrelles, qui assurent la fonction de portance, la distance entre-axes des poutrelles 
est généralement de : 
                                      56cm à 65cm. 
 

b) Un remplissage en corps creux : 
Les corps creux sont utilisés comme coffrage perdu et comme isolant phonique. 
 

c) Une dalle de compression en béton : 
De 4 à 5cm d’épaisseur, elle est armée d’un quadrillage d’armatures ayant pour but : 
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� Limiter les risques de fissuration par retrait. 
� Résister aux efforts des charges appliquées sur des surfaces réduites. 
� Réaliser un effet de répartiteur entre les poutrelles voisines des charges localisées 
notamment celles correspondant aux cloisons. 
 
I.3.3. Escaliers : 
Notre bâtiment comporte 01 cage d’escalier : 
• Escalier droit à deux volées menant du rez de chaussée  jusqu'aux  10eme étage (Escalier de 
service). 
 
I.3.4. Balcons : 
Les balcons seront réalisés en dalles pleines. 
 
I.3.5. Acrotère : 
C’est un élément en béton armé dont la hauteur est de 60cm 
. 
I.3.6. Maçonneries : 
• Les murs extérieurs : Seront réalisés en doubles cloisons de briques creuses de 10cm 
D’épaisseur avec une lame d’air de 5cm. 
• Les murs de séparations intérieurs : seront réalisés en briques creuses de 10cm 
D’épaisseur. 
 
I.3.7. Revêtements : 
Ils seront réalisés en : 
- Carrelage scellé pour les planchers et les escaliers. 
- Céramique pour les salles d’eau. 
- Mortier de ciment pour les murs de façade. 
- Plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds. 
 
I.3.8. Cage d’ascenseur : 
Le bâtiment comporte une seule cage d’ascenseur réalisée en voiles coulés sur place, allant du 
RDC au 10eme

 étage. 
 
I.4. Eléments composant l’infrastructure : 
Le choix de mode de fondations est fonction de l’importance de l’ouvrage (ou des surcharges) 
et de la nature du sol. 
 
I.5. La réglementation : 
L’étude de l’ouvrage est menée en respectant les règlements en vigueur, à savoir : 
- Les règles du BAEL91 modifié en 99. 
- Règlement Parasismique Algérien RPA99 version 2003. 
- Les DTR. 
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I.6 - Caractéristiques Mécaniques des Matériaux :  
       Le béton armé est un matériau que l’on obtient en associant le béton et l’acier .il est le 
plus utilisé vu les caractéristiques qu’il présente, en plus sa conformabilité aux règles 
techniques de construction et de calcul des structures ; il est de masse volumiques 
généralement prise égale a « 2500Kg/m3 ». 
 
         NB : Les justifications et les calculs de mon bâtiment se feront suivant les règles de 
« BAEL  » et le « RPA 2003». 
 
I.6.1- Etats Limites (BAEL 91, Art. A-12) : 

� Définition : 
            Un état limite est un état particulier d’une structure ou de l’un de ses éléments dans 
lequel une condition requise est strictement satisfaite et cesserait de l’être dans le cas de 
modification défavorable d’une action. 
            Tous les calculs doivent être conduits suivant la théorie des états limites, il existe deux 
états limites : 

• Etats limites ultimes       « E.L.U ». 

• Etats limites de services  « E.L.S ». 
 

� Etats limites ultimes « E.L.U » : 
                          Ils correspondent a la limite soit de : 
 

• L’équilibre statique. 
• La stabilité de la forme « flambement ». 

• La résistance de l’un des matériaux. 
 

� Etats limites de services « E.L.S » :  
             C’est état au-delà du quel ne sont plus satisfaites les conditions normales 
d’exploitation et de durabilité qui comprend les états limites de fissuration, de déformation et 
de compression du béton. 
 

� Hypothèses de calcul : 
- Les sections droites restent planes après déformation « hypothèse de NAVIER». 
- Il n’y a pas de glissement relatif entre les armatures d’acier et le béton. 
- La résistance à la traction du béton est négligeable. 

- Les déformations des sections sont limites a : = 3,5 ‰ en flexion et = 2 ‰ 

en compression simple. 

            - L’allongement maximal des aciers est conventionnellement limité a : = 10 ‰.  

 
I.6.2- Le béton :  
            Le béton est un mélange d’agrégats (gravillons, sable), de liants (ciments) et de l’eau 
en proportion bien définie qui devraient conduire a un béton de meilleures caractéristiques. 

bcε bcε

bcε
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            Le dosage en ciment varie entre (300-400 Kg/m3) de béton mis en œuvre, au dessous 
de 300Kg/m3 les règles BAEL 91 ne sont plus applicables. 
 Pour obtenir une résistance à 28 jours de 25MPA, on utilise pour 1m3  du béton : 

� Ciment Portland artificial (CPA): 350Kg. 
� Sable 400 l (diametre: d < 5mm). 
� Gravier: 800 l (diametre: 5< Ø < 20mm). 
� Eau: 175 l. 

On obtient ainsi un béton d’une masse volumique qui varie entre 2200Kg/m3 et 2500Kg/m3. 
 

a) Résistance caractéristique a la compression : (BAEL 91, Art. A-2-1-11) 
     Dans le cas courant .le béton est caractérisé du point de vue mécanique par sa résistance 

caractéristique à la compression à l’âge de « 28 jours », noté « fc28 » et choisi a priori compte 

tenu des possibilités locales et des règles de contrôle qui permettent de vérifier qu’elle est 
atteinte.  

                        Pour ce projet on opte pour :       «  fc28 = 25MPA » 

                         La résistance a la compression a « j » jours est donnée par 
      

� Pour j<28jours : 
            

 fcJ = (j/ (4.76 + 0.83*j))* fc28………………………………. pour     fc28 < 40MPA. 

 

  fcJ = (j/ (1.4 + 0.95*j))* fc28……………………………….. pour     fc28 > 40MP 

 
� Pour j>28jours : 

                              f cJ = fc28 = 25MPA. 

 
b) Résistance caractéristique a la traction : (BAEL 91, Art. A-5-2-11) 

             La valeur caractéristique de la résistance du béton à la traction a « j » jours 

D’âge noté « ftj » est déduite de celle de la compression par la relation :  

                       ftj =0.6+0.06 * fcJ            pour       fc28 < 40MPA 

Dans  mon cas       ft28 = 2.1MPA. 

 
c) Contrainte admissible : (BAEL 91, Art. A-4-3-41) 

 
- Contrainte admissible de compression : 
1) ELU: 

                          f bu =  (0.85* fc28) /  ( * ) 

                Avec : 

                   : dépend de la durée d’application des contraintes. 

θ bγ

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

      =      0.9 : lorsque : 1heures <la durée probable d’application< 24 heures. 
                             0.85 : lorsque : la durée probable d’application<1heures. 
 

                    : Coefficient de sécurité, pour tenir compte d’éventuels défauts localisés dans 
la masse du béton qui entraîne la diminution de la résistance. 

  
                                      1.5 : en situation durable et transitoire (SDT). 

                         =          1.15 : en situation accidentelle (SA). 
                     
 D’où :                                14.16 MPA en SDT. 

                             f bu  =       18.49 MPA en SA. 

          
2) ELS: 

     La contrainte admissible en compression est donnée par : 

                                             

                                      
 

d) Contrainte admissible de cisaillement: (BAEL 91, Art. A-5-2-11) 
                                   

� Fissuration peu nuisible FPN :  

     )5;2.0min( 28 MP
f

b

c
u γ

τ =  

SDT   

SA      
� Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable FP ou  FTP :    

)4;15.0min( 28 MP
f

b

c
u γ

τ =  

                                                        SDT     

                                                         SA      
e) Module de déformation de béton : (BAEL 91, Art. A-2-2-2) 

 
i) Module de déformation longitudinale du béton :  

 Le module de déformation longitudinale «ijE  » a l’âge de « j » jours est en fonction 

de la durée d’application des charges. 
On distingue : 

θ

bγ

bγ

286,0 cbc f=σ

MPa u 26.3=τ 

MPa u 5 . 2 =τ 

MPa u 35.4=τ 

MPa u 33 . 3  =τ 

MPabc  15=σ 
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 Le module de déformation longitudinale instantanée du béton « ijE  », (sous charge d’une 

courte durée <24heures) 

                              ⇒       
  Le module de déformation longitudinale différée du béton « Evj » 
 (sous charge d’une longue durée) 

                           ⇒  
 
  ii)    Diagramme contraintes – déformation : (BAEL 91, Art. A-4-3-41) 

1) ELU :  

 Le raccourcissement maximal du béton est limité à 3.5‰, nous avons un diagramme parabole 
rectangle. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                      
 

Diagramme contrainte – déformation de calcul a l’ELU 
« Parabole rectangle » 

2) ELS : 
 Nous avons un diagramme linéaire élastique, donc le diagramme contrainte – déformation est 
une droite. 
 
 
 

                                      σbc 

 
 
                                                                                
                                                                                ε bc             ε bc (‰) 

 
Diagramme contrainte – déformation du béton a l’ELS 

 
 

3
2811000 cij fE ×=

MPa Evj 86,10818 = 
3700 3 

28  
cvj

 
f E  ×=

MPa E ij 19 , 32164 =

σbc 
 

                                     2                                3.5            ε bc (‰) 

       Parabole                rectangle  

                 σ bc 

(MPa) 
 
 
 
 
          
          fbu 
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I.6.3 L’acier :  
     L’acier est un mélange de fer et de carbone en faible pourcentage, c’est matériau  
caractérisé par sa bonne  résistance aussi bien à la traction qu’a la compression  
 Le caractère mécanique servant de base aux justifications est la limite d’élasticité garantie 

désignée par «  fe ». 

 Les aciers utilisés sont des aciers à haute adhérence de nuance : 

                                        FeE400   ⇒      fe =  400MPa. 

 Les aciers ont une bonne adhérence avec le béton qui constitue un mélange homogène. 
- Remarque : 
    Dans notre étude nous utiliserons un seul type d’acier : 
  Acier a haute adhérence (HA) pour les armatures longitudinales et transversales ayant une 
limite d’élastique : 

                                                        fe =  400MPa. 

 
a) Contraintes limites dans l’acier : (BAEL 91, Art. A-4-3-2) 
1) ELU : 

La contrainte limite de traction  et de compression notée σs10, est donnée par la formule 
suivante : 

                          σs = σs10 = fe / γs   

 

                     Avec :    SDT                γs = 1.15             σs10 = 347.83MPA. 
                                       SA                    γs = 1                   σs10 = 400MPA. 
 

2) ELS: 
 A l’ELS la contrainte Limite varie selon le Type de fissuration: 

 

� Fissuration peu nuisible (FPN): σs = σs10 = fe / γs  (celle de l’ELU). 

 
� Fissuration préjudiciable (FP): σs = min( 2×fe/3, 110 f

t 28
η )=201.63MPA. 

� Fissuration trés préjudiciable (FTP): σs = min(fe/2, 90)=90MPA.        
 Coefficient de fissuration. 
 
                                     Avec :        η = 1.6 ………….pour les aciers a haute adhérence. 
                                                        η = 1 ……………pour les aciers ronds lisse. 
                 

3)   Module d’élasticité longitudinale: 
Sa valeur est donnée expérimentalement :    Es = 2.105 MPA. 
 

4)  Diagramme contrainte – déformation : (BAEL 91, Art. A-2-2-20) 
 Le diagramme contrainte – déformation à considérer  dans le calcul a l’ELU est défini 
conventionnellement comme suit : 
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                10‰                                   
 
 
 
 
 

sσ  

ε  
1,74 ‰ 10 ‰ 

                --
1.74‰ 
 

 
s

e

γ

f
 

s

e

γ

f
 

Diagramme de déformation de l’acier  
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 Introduction :  
Le pré dimensionnement permet de déterminer les différentes dimensions des éléments de la 
structure tels que les planchers, les poutres (principales et secondaires), les poteaux et les 
voiles. 
 
II.1. Pré dimensionnement des éléments : 
II.1.1. Les planchers 
Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les charges et surcharges. 
Ils assurent deux fonctions principales : 
1- Fonction de résistance mécanique : 
Les planchers supposés infiniment rigides dans le plan horizontal, supportent et transmettent 
aux éléments porteurs de la structure les charges et les surcharges. 
2- Fonction d’isolation : 
Les planchers isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages. 
 
II.1.1.1. Plancher à corps creux : 
La hauteur du plancher à corps creux est obtenue par la formule suivante : 

 

 ht�
����

��.�
 

 

avec : Lmax la portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des poutrelles. 
N.B : Les poutrelles sont disposées dans la direction du bâtiment comportant des travées 
courtes. 

   Lmax= 445-30 = 415cm. 

  ht�
����

��.�
	 18.44
� 

 

Conclusion : 

On adoptera un plancher de 20cm d’épaisseur composé de corps creux de 16cm et d’une dalle 

de compression de 4cm d’épaisseur (Figure II.1). 
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60 60
48 48

        Fig.II.1. Plancher en béton armé avec 

poutrelles et hourdis (Plancher semi-préfabriqué)

Hourdis en béton 
moulé (h=16 cm)

dalle de compression 
en béton armé coulée en place.

Treillis soudé 
(150 mm x 150 mm).

Poutrelle préfabriquée 
en béton armé.

 

 

I.1.1.2. Plancher dalle pleine (Balcons) : 
L’épaisseur de la dalle pleine sera déterminée par la résistance à la flexion. 
Dans notre cas la dalle est considérée comme un porte a faux, sa hauteur doit satisfaire la 
condition suivante : 

                                                ht �
�

��
     

                                                      

avec L est la largeur de porte à faux. 
Dans notre cas : 

L= 135cm. D’où : ht �
�

��
    	13.5cm 

On adoptera une dalle de 15 cm d’épaisseur. 
 
II.1.2. Les poutres : 
Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé coulées sur place. Elles 
supportent les charges gravitaires et les transmettent aux poteaux. 
Les poutres transmettent les charges sur appuis (tête de poteau) ou sur appuis continus (murs). 
Elles assurent la fonction de chaînage des éléments verticaux. 
On distingue les poutres principales qui constituent des appuis aux poutrelles et les poutres 
secondaires qui assurent le chaînage. 

D’après le BAEL 91, les dimensions d’une section rectangulaire simplement appuyée sont 

� Hauteur : 

                                      
�

��
�h�

�

��
 

avec, L : la portée libre de la poutre. 

� Largeur :  

                          0.4h ≤ b ≤ 0.7h 
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- Les résultats sont sous forme de tableau : 
 

  

     BAEL 91 

 

Lmax 

 

b 

 

ht 

          RPA 

h         b           
 ht

�
 

 

observation 

 
Poutres 
principales 

 
�

��
 ≤ h ≤

�

��
 

 

0.4h t ≤ b ≤0.7h t  

 

 

445 

 

 

30 

 

 

40 

 

 

 30       20      1.33�4  

 

 

Vérifiée 

 
 
Poutres 
secondaires 

 
�

��
 ≤ h ≤

�

��
 

 

0.4h t ≤ b ≤0.7h t  

 

 

400 

 

 

30 

 

 

35 

 

 

30      20       1.33�4 

 

 

Vérifiée 

 

- Remarque : 
Pour la facilité de mise en œuvre du coffrage, on adoptera la valeur de b = 30cm. 

- Conclusion : 
Poutres principales :   (30×40) cm2. 

Poutres secondaires : (30×35) cm2 

 
II.2 . Les voiles : 
Les voiles sont des éléments rigides en béton armé destinés d’une part à assurer la 
stabilité de l’ouvrage sous l’effet des charges horizontales, d’autre part à reprendre une 
partie des charges verticales. 
Leur pré dimensionnement se fait conformément à l’article (7.7.1 du RPA99 version 2003). 
  

 

 

 

 

 

 

 

 

   

 

 

Leh  

4aL ≥
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 L’épaisseur (a) : 
L’épaisseur (a) du voile est déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et des 
conditions de rigidités aux extrémités comme indiquées à la figure II.3. 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Dans notre Cas: he = 3, 06-0, 20 =2.86m 

• a ≥ max (he/25; he/22; he/20 ) 

• a ≥ max (0,114 ; 0,13 ; 0,143) 

 

- Conclusion:     
On prend : av  = 20cm  pour tout les voiles et suivant toute la hauteur de la  structure    

 II.2.1. Les poteaux : 
Le pré dimensionnement des poteaux sera fait à l’ELS en compression simple en considérant 
un effort Ns qui sera appliqué sur la section du poteau le plus sollicité. 
Cette section transversale est donnée par la relation suivante : 

                                           
bc

sN
Ap

__

σ
≥  

 avec : Ns=G+Q 
Ap: section transversale du poteau. 
G : charge permanente.                             
Q : surcharge d’exploitation. 

bc

__

σ : Contrainte limite de service du béton en compression ( bc

__

σ  = 0.6 fc28 =15MPa). 
L’effort normal Ns sera déterminé à partir de la descente de charges donnée par le DTR BC.22. 
 

3.a≥  

2.a≥  

25
h

a e≥  

3.a≥  

2.a≥  2.a≥  

22
h

a e≥  

20
h

a e≥  
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Selon le (RPA 99, Art. 7.4.1), les dimensions de la section transversale des poteaux doivent 
satisfaire les conditions suivantes : 

� Min (b1, h1) ≥ 25cm→ En zone I et IIa. 
� Min (b1, h1) ≥ 30cm→En zone III et IIb. 

� Min (b1, h1) ≥
��

��
. 

� 
�

�
�

��

��
� 4 

 
avec : 
 (b1, h1) dimensions de la section transversale des poteaux. 
 he : hauteur libre d’étage. 
II.2.2. Détermination des charges et surcharges : (DTR B.C.22) 
Pour pré dimensionner les éléments (planchers, acrotères, poteaux….), on doit d’abord 
déterminer le chargement selon le règlement. 
A. Charges permanentes : On calculera les charges correspondant aux planchers 
terrasse; étages courants; murs extérieurs; murs intérieurs et l’acrotère. 
 
� Les planchers : 

        1) Murs extérieurs :   
 
     
 
 
 
 
 
 
 
 

 
     

 
 

 

N° Désignation ρ (KN / m3) Epaisseur   [m] Charge Gi 
[KN/m 2] 

1 Mortier de ciment 18 0.02 0,36 

2,4 Brique creuse 9 2 x 0.1 1,80 

3 Lame d’aire / 0,05 
 

/ 

5 Enduit de plâtre 10 0.02 0,2 

 Total   2,36 

Figure II-3   : Coupe transversale du mur en double cloison. 

 

Coté extérieure 
   Coté intérieure 

1 

2 

3 

4 

5 

2 1 5 1 2 
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2) Murs intérieurs : 
 

� mur en brique creuse de 10 [cm] d’épaisseur : 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Figure II-4 : Coupe transversale du mur en simple cloison (brique de 10 cm d’épaisseur) 

 
 

 
 
� Mur en brique creuse de 15 [cm] d’épaisseur : 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Figure II-5 :    Coupe transversale du mur en simple cloison (brique de 15[cm] d’épaisseur) 

 
 
 
 
 
 
 
 

N° Désignation  ρ (KN / m3) Epaisseur  e [m] Charge 
Gi 
[KN/m 2] 

1 Brique creuse 9 0,1 0,90 

2 Enduit de plâtre 10 2 x 0,02 0,4 

 Total   
/ 

1,3 

1 

2 
2 

   1 

2 
   2 
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B- Les différents  planchers   :  

 
a-Plancher terrasse :(inaccessible) :  
 
 
 
 
 
 
 

                                             
Figure II-6 :   Coupe transversale du plancher terrasse inaccessible 

 
 
 

          

                                                                                                                                                                                                                                                          

 
N° 

 
Désignation  

 
ρ (KN / m3) 

 
Epaisseur  e [m] 

 
Charge Gi 
[KN/m 2] 

 
1 

 
Brique creuse 

 
9 

 
0,15 

 
1,35 

 
2 

 
Enduit de plâtre 

 
10 

 
2 x 0,025 

 
0,5 

 Total   1,85 

N° désignation Epaisseur  e [m] Poids volumique   

[KN/m 3] 

Charge Gi 

[KN/m 2] 
1 Couche de gravillon 0,05 20 1,00 

2 Etanchéité 0,02 6 0,12 
      

3 Forme de pente en 

béton 

0,05 22 1,10 

4 Feuille de polyane 0,01 1 0.01 

5 Isolation thermique 

(liège) 

0,04 4 0,16 

6 Plancher en corps 

creux (16+4) 

0,20 -  

2,80 

7 Enduit de plâtre 0,02 10 0,20 

  total / / 5,39 

1 

2 

3 

5 

4 

6 

7 
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 b- Plancher d’étage courant (corps creux) : 

 

 
 
 
                                
                                                                                                                                                                             

Figure II-7 :   Coupe transversale du plancher d’étage courant 
 

 
      c- Dalle pleine (Etage courant, RDC) : 

 
                                  
  
 
 
 
 

                                 Figure II-8 :   Coupe transversale de la dalle pleine 

 

N° Désignation Epaisseur e [m] Poids  volumique   γγγγ  
[KN/m 3] 

Charge  Gi [KN/m 2] 

1 Revêtement carrelage 0,02 22 0,44 

2 Mortier de pose 0,02 20 0,40 

3 Couche de sable 0,02 22 0,44 

4 Plancher en corps creux 
(16+4) 

0,20 - 2,80 

5 Enduit de plâtre 0,02 10 0,20 

6 Maçonnerie en brique creuse 10 / 0,90 

  total 5,18 

N° Désignation Epaisseur e [m] Poids volumique γγγγ    
[KN/ m 3] 

Charge Gi 

[KN/m 2] 

1 Revêtement carrelage 0.02 20 0,40 

2 Mortier de pose 0,02 20 0,40 

3 Couche de sable 0,02 18 0,36 

4 dalle en béton arme 0,15 25 3,75 

5 Enduit de plâtre  0,02 10 0,2 

   total 5,11 

3 

2 

4 

5 

1 

3 

2 

4 

5 

1 
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         d-les balcons : 

 

 

 

       

Figure II-9 : Coupe transversale de la dalle du balcon 

    

 

B. Charges d’exploitation : Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR (article 
7.2.2) comme suit : 

 

� L’acrotère : 
 
La charge permanente de l’acrotère est déterminée comme suit : 
 Gbeton = ρbeton *Sacr. 
Avec : ρbeton masse volumique du béton = 25KN/m3. 
Sacr : section longitudinale de l’acrotère 

( ) ( )

./675.1

25
2

2.0
03.02.007.01.05.0

2mKNG

G

=

×














 ×+×+×=
 

 

N Désignation Epaisseur e[m] Poids volumique    

[KN/m 3] 

Charge GI [KN /m 2] 

1 Revêtement carrelage 0,02 20 0,40 

2 Mortier de pose 0,03 20 0,60 

3 Couche de sable 0,02 18 0,36 

4 dalle en béton arme 0,15 25 3,75 

5 Enduit de ciment 0,02 20 0,4 

   Total 5,51 

Désignations Surcharges d’exploitation (KN/m2) 

Plancher terrasse 1.00 

Plancher étage courant : à usage d’habitation 1.50 

Balcons 3.50 

Escaliers desservants les différents étages 2.50 

Acrotère 1.00 

3 
2 

4 

5 

1 



Chapitre II                                                                                                                   pré dimensionnement 

 

2013/2014 Page 18 
 

II.3. Descente de charges : 
La descente de charges est effectuée pour un poteau choisi en fonction de sa surface d’influence 
(le poteau le plus sollicité). 
Dans notre cas, on dimensionne le poteau C3 (voir plan). 
II.3.1.  Charges et surcharges revenant au poteau :  
 
                            A) Surface d’influence 
 

 

           

 

 

       

   

 
Section nette: S =   (4x4) = 16m2

 

Section brute: S’ = S1 + S2 + S3 + S4. 
S’ = (1.85+1.85) (2.075+1.625) = 13.69m2. 
S’’’’    = 13.69m2.     

 
   B) Charges permanentes et surcharges d’exploitation revenant à chaque  plancher : 
 

 
 
C) Charges permanentes totales : 

�  Poids des planchers : P = G x S’’’’ 
 Plancher terrasse :           Pt = 5.88 x13.69=80.497 KN 
 Plancher étage courant :  Pe = 5.68 x13.69=77.759 KN 

�  Poids des poutres : 
 Poutres principales :        Ppp= 0.4x0.3x25x4=12 KN 
 Poutres secondaires :       Pps  =0.35x0.3x25x4=10.5 KN 
D’où le poids total des poutres 

 

       P = 12 + 10.5 = 22.5KN. 
 
 
 

Désignation G (KN/m²) Q (KN/m²) 

 Plancher terrasse 5.88 1.00 

 Plancher  rez de chaussée et étage courant à usage 
d’habitation  

5.68 1.50 

C3 

 2.075 m 

1.625 m 

  S1 
  S2 

S4 
S3 

P.S 

  P.P 

0.3 m 

   1.85m 1.85 m   0.3m 



Chapitre II                                                                                                                   pré dimensionnement 

 

2013/2014 Page 19 
 

� Poids des poteaux : 
 

Le dimensionnement des poteaux est le but de ce chapitre, pour calculer leurs poids, nous avons 
fixé les dimensions suivantes pour tous les poteaux de notre structure: 

    b = 30cm. 
    h = 30cm. 
 

Poids des poteaux RDC : 0.3x0.3x2.66x25=5.985KN. 
Poids des poteaux d’étage courant : 5.985KN. 
  
II.3.2. Surcharges d’exploitation 
 

A) Loi de dégression des charges en fonction du nombre d’étages : 
 
La dégression des charges s’applique aux bâtiments à grand nombre de niveaux, bâtiments à 
usage d’habitation et bureautique, sous réserve de satisfaire certaines conditions notamment 
pour les locaux industriels et commerciales. 
Les règles du BAEL nous imposent une dégression des surcharges d’exploitation et ceci pour 
tenir compte de la non simultanéité du chargement sur tous les planchers. 
Soit : Q0, la charge d’exploitation sur la terrasse couvrant le bâtiment. 
Q1 , Q2 ,Q3…….Qn, les charges d’exploitation respectives des planchers des étages 1,2,3,….n 
numérotés à partir du sommet du bâtiment. 

 
              Q0 Q0 
 

              Q1 Q0+Q1 
 

              Q2 Q0+0.95 (Q1+Q2) 
 

              Q3 Q0+0.90 (Q1+Q2+Q3) 
              Q4 Q0+0.85 (Q1+Q2+Q3+Q4) 
 

              Q5 Q0+0.80 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5)
 

              Q6                                                                                                               
 

                                                                                                                                                               i= n 
                                  Qn 

  

                                                                                                                                                                     
 

       Pour n≥ 5 : Qn =  Q0 + [(3+n)/2n].Σ Qi                                                                                                               

                                                                   i=1                                                                          

 
                                                                            
                                                                                 Figure II. 12  Loi de dégression des surcharges. 

 
                    

B) Coefficients de dégression des surcharges 
 

Niveau 10 9 8 7 6 5 4 3 2 1 RDC  

Coeff 1 1 0.95 0.90 0.85 0.75 0.714 0.687 0.667 0.65 0.636 
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Q0  = 1x16= 16KN 
Q1  = Q 2 = …… Q10  =1.5x16=24KN. 
C) Les surcharges cumulées 

 

Q0=16 [KN] 

Q0+ Q1 =16+24= 40[KN] 

Q0+ 0,95(Q1 + Q2)= 16+ 0,95(2x 24)=61.6 [KN]  

Q0+ 0,90(Q1 + Q2+Q3) = 16 + 0,90(3x24)=80.8 [KN] 

Q0+ 0,85(Q1 + Q2 +Q3 + Q4)= 16 + 0,85(4x24)=97.6 [KN] 

Q0+ 0,80(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5)= 16 + 0,80(5x24)=112 [KN] 

Q0+ 0,75(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6)= 16 + 0,75(6x24)=124 [KN] 

Q0+ 0,71(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7)= 16+ 0,71(7x24)=135.28 [KN] 

Q0+ 0,68(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q8)= 16+ 0,68(8x24)=146.56 [KN] 

 Q0+0,66(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9)=16+0,66(9x24)=158.56 [KN] 
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D) Tableau récapitulatif de la descente de charges sur le poteau C3 

 
 G 

(KN) 
Q (KN) N (KN) S(cm²) 

Niv Gplancher Gpoteau Gpoutre Gtotale Gcumulée Q Qcumulée G+Q Strouvée Sadoptée Vérification  
10      
10 

80.497 / 22.5 102.99 102.99 16 16 118.88 79.25 30×30 Vérifié 
9 77.759 5

.
22.5 106.24 209.23 24 40 249.23 166.15 30×30 Vérifié 

8 77.759 5.98 22.5 106.24 315.47 24 56 371.47 247.65 35×35 Vérifié 
7 77.759 5.98 22.5 106.24 421.71 24 72 493.71 329.14 35×35 Vérifié 
6 77.759 5.98 22.5 106.24 527.95 24 88 615.95 410.63 35×35 Vérifié 
5 77.759 5.98 22.5 106.24 634.19 24 104 738.19 492.12 40×40 Vérifié 
4 77.759 5.98 22.5 106.24 740.43 24 120 860.43 573.62 40×40 Vérifié 
3 77.759 5.98 22.5 106.24 846.67 24 136 982.67 655.11 40×40 Vérifié 
2 77.759 5.98 22.5 106.24 952.91 24 152 1104.91 736.61 45×45 Vérifié 
1 77.759 5.98 22.5 106.24 1059.15 24 168 1227.15 818.10 45×45 Vérifié 

RDC 77.759 5.98 22.5 106.24 1165.39 24 184 1349.39 899.59 45×45 Vérifié 
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II.3.3. Vérification des poteaux au flambement :  

 
        Le flambement est un phénomène d’instabilité de forme qui peut survenir dans les 
éléments comprimés (de façon excentré ou non)des structures, lorsque les éléments sont 
élancés,                    la vérification consiste à calculer l’élancement qui doit satisfaire 
l’inégalité suivante : 

                                                                  � 	
��

�
 ≤ 35 

Avec : 
           λ : Elancement du poteau 
           Lf : Langueur de flambement (Lf = 0.7 l0)  
i : Rayon de giration (I/B)1/2  
           B: Section transversale du Poteau (B=h× b) 
          l0 : Langueur libre du poteau  
         
Ce qui donne : 

                                         
 
1-Poteaux du  rez-de-chaussée de section (45,45): 

           
2- Poteaux d’étages courants, (40,40), (35,35), (30,30): 

          

          

                 
λ < 35…… ….condition vérifiée pour tous les poteaux. 

 
 
Conclusion : 
 
Après avoir fait les calculs nécessaires, nous sommes arrivés aux résultats suivants : 

- Hauteur du plancher ht = 20cm soit un plancher de 16+4 cm. 

,21 50
30

266 ,0,71212
=

× 
==

h 

 f λ 
×  L × 

,18 43
35

266 ,0,71212
=

× 
==

h 

 f λ 
×  L × 

,16 12
40

266 ,0,71212
=

× 
==

h 

 f λ 
×  L × 

,1433
45

266 ,0,71212
=

× 
==

h 

 f λ 
×  L × 

 
12

= 
h

 f λ 
×  L 
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- Section des poutres principales (30x40) cm2. 

- Section des poutres secondaires (30x35) cm2. 

- Sections des poteaux : (45x45) cm2 : pour les niveaux RDC, 1 ,2. 

                                       (40x40) cm2 : pour les niveaux 3, 4,5. 

                                       (35x35) cm2 : pour les niveaux 6, 7,8. 

                                       (30x30) cm2: pour les niveaux 9, 10. 

- Epaisseur des voiles : a = 20cm. 

- Epaisseur dalles pleines (Balcons) : ep = 15cm. 

Ces résultats nous servirons de base dans la suite de nos calculs aux prochains chapitres. 
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III.1.Calcul de l’acrotère :  

       L’acrotère sera assimilée à une console encastrée au niveau de la poutre du plancher terrasse, 

soumise à l’effort « N » dû à son poids propre et à une poussée latérale « Q » due à la main courante 

provoquant un moment de renversement « Mr » dans la section de l’encastrement. 

Le calcul se fait à la flexion composée, en considérant une bande de 1m de largeur. 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
III.1.1. Les sollicitations :  

 
• Poids propre G 

                 G = ρ�S�1m 
Avec :         ρ : masse volumique du béton. 

        S : section longitudinale de l’acrotère.   

                      G = 25 [(0.5 × 0.1) + (0.2× 0.07) +
2

2.003.0 ×
] = 1.675 KN.  

G=1.675KN     
                                                                                   

• Surcharge due à la poussée latérale Q  
                                    

           Q = 1  KN/ml      
• Effort normal dû au poids propre   

                                                              NG = G×1ml = 1.675 KN 
           NG=1.675 KN 

• Effort tranchant dû à la surcharge Q   

                                                                          T = Q ×1ml =1KN.  

           T =1KN                                                                                                                                     
• Moment de renversement dû à  Q  

                                                                    

                                         MQ = Q × h ×1ml = 1 ×0.6 × 1ml = 0.6 KN. ml  
 

 
G 
 

Q 

Fig .III.2.   Schéma  statique Fig .III.1.  Coupe transversale de l’acrotère                              

10cm 10 cm 

3 cm  
7 cm  

60 cm  
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           MQ =  0.6 KN. ml              
 
 
 
 
 
 
 
 
                                                                 
 
                                                                                     
                                                                                            
                                             
                                                  
                                                                                                                 
 
 
           
                                                                                                                                                                             
 III.1.2. Les combinaisons de charges : 

  
  - A L’ELU :  

� Effort normale:                  Nu = 1.35 NG + 1.5 NQ = 1.35 × 1.675 = 2.26KN 
 

� Moment de renversement:  Mu = 1.35 MG + 1.5 MQ = 1.5 × 0.6  = 0.9 KN m 
 

� Effort tranchant :                 TU= 1.5 T = 1.5 ×1 = 1.5KN. 
 

- A L’ELS :  
� Effort normal:                      Ns = NG + NQ = 1.675 KN 

 

� Moment de renversement:   Ms = MG + MQ = MQ = 0.6  KN m 
 

� Effort tranchant :                  TS =T=1KN 
 

 

III.1.3. Ferraillage :  

Le calcul se fera à L’ELU puis vérifié à L’ELS. 

 

-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 utilise l’organigramme de calcul approprié dont le principe est d’étudier la section du béton 

Fig.III.3.   Diagrammes de moment fléchissant et de l’effort normal et de l’effort 

tranchant. 

 

Diagramme  du l’effort 
normal 

1.675 KN 0.6 KN ml 
Diagramme du l’effort 

tranchant 

1 KN 
Diagramme du moment de 

renversement 
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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 » 

 

 

                                                                                                                                   
                           
 
 
 
 
 
                                                                                                                         

� Calcul à L’ELU :  

-Calcul de l’excentricité : 

    eu = m
N

M

u

u 398.0
26.2

9.0 == > m02.0c
2

h =−   ⇒    section partiellement comprimée. 

 
 
 
 
                                                                                                         
 
 
 
 
 

Le centre de pression « Cp » est à l’extérieur de la section ⇒SPC (section partiellement 

comprimée). 

Donc la section sera calculée en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif. 

� Armatures principales : 

  - La section des armatures fictives : (en flexion simple) 

M f = Nu . a   ;   avec  a : distance entre le « Cp » et le centre de gravité « CG » des                                                              

armatures inférieures tendues. 

a = e + c
2

h −  = 39.8 +(5 - 2) = 42.8 cm. 

M f = 2.26 ×0.428 = 0.967 KN m. 

τbc = 
5.1

f85.0 28c = 14.2 MPa. 

µ = 013.0
2.147100

10967.0
2

3

2
=

××
×=

bu

f

fbd

M
 

 
 Nu Mu 

eu 

Cp Nu 

CG 

 
 
d=8cm 
 
c=2 cm 

                                                                           
 
h = 10 cm 
            

  100 cm 
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µ = 0.013 < µ l = 0.392 ⇒ SSA 

µ = 0.013 ⇒ β = 0.9935 (par interpolation) 

A f  = ²39.0
34879935.0

10967.0 3

cm
d

M

st

f =
××

×=
σβ

  

-La section des armatures réelles : (en flexion composée) 

Au = Af  – 
st

uN

σ
    ;         σ st = MPa348

15.1

400 =   

Au = 0.39 – ²32.0
348

1026.2
cm=×

  

AS= 0 .32cm2 

 
� Les vérifications : 

� Vérification de la condition de non fragilité : …………………… (Art  A-4.2.1/BAEL 91) 

A ≥ Amin 

Amin = 








−
−

d185.0e

d445.0e

fe

bdf23.0

s

s28t      avec     es = cm
N

M

s

s 8.35
675.1

6.0 ==  

 

Amin = 0.23 








×−
×−××

)7185.0(8.35

)7445.0(8.35

400

1.27100
   = 0.80 cm2 

Au = 0.32 cm2 <  Amin =  0.80 cm2   ……………………………….Condition non vérifiée.  

La condition étant non vérifiée, on adoptera la section minimale d’armatures Amin. 

A= Amin = 0.80 cm2 

Soit A adopté = 5HA 8 = 2.51cm2     avec :    st= 20 cm 

� Armatures de répartition :   

Ar = ²cm29.0
4

13.1

4

A adopté ==         Soit 2 x 4HA8= 1.13 cm2 avec :    st= 25 cm 

� Vérification de la contrainte de cisaillement : …………………. (Art A.5.2.1 / BAEL 91) 

La fissuration est préjudiciable, donc :τ = τu  ≤  min { MPaMPa
f

b

c 5.24;
15.0 28 =









γ
 

uτ  =
bd

Vu                     ;                    Vu = 1.5×Q       avec Vu : effort tranchant                      

uτ  = MPa21.0
70²10

105.1 3

=
×
×

≤ τ  = 2.5 MPa  ………………………….Condition vérifiée. 

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

nécessaires. 
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� Vérification de l’adhérence :      

τ se ≤ seτ     avec 28tsse fΨ=τ = 1.5×2.1 = 3.15 MPa.       

 sΨ  = 1.5  (Acier de haute adhérence) 

  MPa1.2f 28t =   

τ se = 
i

u

ud9.0

V

∑
 

  ∑ ui : somme des périmètres utiles des barres. ∑ ui  = 4πφ = 4× π×0.6 = 7.54 cm.  

τ se = .MPa32.0
54.779.0

105.1 =
××

×
 

τ se= 0.32 MPa < seτ  = 3.15 MPa ……………………………….Condition vérifiée. 

� Espacement des barres :  

   -Armatures principales :     St ≤ min {3h, 33 cm}= 30 cm………….Soit   St = 25 cm. 

   -Armatures de répartition : St ≤ min {4h, 45cm} = 40 cm………….Soit   St = 30 cm. 

� Ancrages des barres verticales :  

    La longueur de scellement droit est :      

                               Ls = 
s

fe

τ
φ
4

  

Avec: τs = 0.6ψs
2 ft28 = 0.6×1.52×2.1 = 2.84 MPa. 

 

Ls mm64.211
84.24

4006 =
×
×= ………….soit Ls = 25 cm 

 
� Calcul à L’ELS :  

     Ms = 0.6 KN.m ;  Ns = 1.675 KN. ;  es = 35.8 cm 

     .cm5.3
2

d
e0 ==                ;                 es = 35.8 > 0e  =3.5 cm.     

Le centre de pression se trouve en dehors de la section, donc la section est partiellement comprimée.  
 
-La section des armatures fictives :   

      Mf = Ns. a = Ns (es + 0.5 h – c) = 1.675× (35.8 + 2)× 10-2 = 0.63 KN. M 

M f =0.63 KN. m 

      0090.0
2.147100

1063.0
2

3

21 =
××

×=
Μ

=
bu

f

fbd
µ  < µ1 = 0. 392     ⇒ SSA (section simplement armée) 

       µ1 = 0.0090   ⇒ β1 = 0.9  ⇒    K1 = 35.0           ⇒  K = 1/ K1 =1 /35 = 0.028. 

      stσ  ≤ Min






 η 28tf110;fe

3

2
        ;         Avec: 6.1=η  fissuration préjudiciable. 
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       stσ   ≤ Min {267 ; 201.63} MPa. 

       stσ   = 201.63 MPa. 

       2
3

49.0
63.20179.0

1063.0
cm

d st

f
f =

××
×=

Μ
=Α

σβ  

Af = 0.49cm2 

  

-La section des armatures réelles :  
 

240.0
63.201

10675.1
49.0 cm

st

s
fr =×−=

Ν
−Α=Α

σ
  

As = Ar < A ⇒ le ferraillage adopté à l’ELU est vérifiée. 

� Les vérifications : 

� Vérification de contraintes dans le béton :……………………….(Art A-4.5.2/ BAEL 91)   

bcstbc K σ≤σ=σ            ;                   Avec MPa15f6.0 28cbc ==σ    

σbc = 0.028 × 201.63 = 5.65 MPa < bcσ  = 15 MPa……………Condition vérifiée.  

 
� Vérification des contraintes dans l’acier :……………………… (Art A-5.3.2 / BAEL 91)  

             MPa7.2
9.0713.1

1093.1

ds

s
st =

××
×=

βΑ
Μ

=σ <    stσ = 201.63 MPa 

- Conclusion : 

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

III.1.4. Le Ferraillage adopté : 

� Armatures principales :     5 HA8/ml = 2.51cm2………… avec St =20 cm 

� Armatures de répartition : 2 x 4 HA8/ml = 2.01 cm2 ………… avec St = 20 cm 

III .1.5. Vérification de l’acrotère au séisme : ………………………….. (Art 6.2.3 / RPA 99)  

L’acrotère est un élément non structural soumis à une force horizontale  

Fp = 4ACpwp 

Avec : 
 A: coefficient d’accélération de zone, dans notre cas  

 A = 0.15  (Zone IIa, groupe d’usage 2) 

Cp : Facteur des forces horizontales pour les éléments secondaires     

            Cp = 0.3 

wp : poids de l’élément                         

wp = 1.675KN/ml 

Donc :   Fp = 4×0.3×0.15×1.675 = 0.30 KN/ml  < Q = 1 KN/ml. 
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Fp =0.30 KN/ml   

Fp =0.30 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. 

On adopte pour ferraillage celui adopté précédemment. 
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60cm 

16cm 

20cm 

Corps creux 

III.2  Calcul des planchers : 
• Planchers en corps creux : 

 Tous les planches de notre bâtiment sont a corps creux d’épaisseur (16 + 4 ) ,avec une dalle 
de compression de 4cm ,sauf pour les balcons, le porte à faux, et le plancher porteur de 
l’appareil de levage (ascenseur) ,ainsi que la dalle couvrant celui-ci ou des dalles pleines 
seront prévus. 
         Le plancher en corps creux est constitué de ; 

1. Nervures appelées poutrelles de section en Té. 
2. Corps creux, sont utilisés comme coffrage perdu et comme isolant phonique sa 

dimension est de 16cm. 
3. Une dalle de compression en béton de 4cm d’épaisseur elle est armée d’un quadrillage 

d’armature ayant pour buts : 
- Limiter les risques de fissuration par retrait ; 
- Résister aux effets des charges appliquées sur les surfaces réduites ; 
- Réaliser un effet de répartition entre poutrelles voisines des charges, localisée 

notamment celles correspondant aux charges. 
 

 

                                                                                                                                          18cm  

 

                                                                                            4cm 

 

                                                                                                                   12cm                       

                                                                                                          Poutrelle                                                                                                   

 
 
III.2.1 Calcul de la dalle de compression : 
 

Elle à une épaisseur de 4cm, coulée sur place, elle est ferraillée avec un treillis soudé de 
nuance (TLE 520) dont les dimensions des mailles ne doivent pas dépasser les valeurs 
suivantes : 

Ø   20cm  pour les armatures ┴ aux poutrelles.    
                                                                                                   (BAEL 91/Art B.8.6, 423). 
Ø  33cm  pour les armatures // aux poutrelles. 
 

� Calcul des armatures : 

La : Longueur de l’hourdis  

L : Entre axe des poutrelles ( cmLcm 8050 ≤≤  )
 
 

� Armatures ⊥⊥⊥⊥ aux nervures :                                                             

      mlcm
fe

L
A /5,0

520

6544 2=×=×=⊥
                                                                                           

 

 25cm 

20cm 
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 Soit : mlcmHAA /78,054 2==⊥       e = 20 cm 

� Armatures // aux nervures : 

     A //  = mlcm
A

/39,0
2

78,0

2
2==⊥  

 Soit : A// = 4HA5 = 0,59 cm2/ml    e = 25 cm                                                                                

III-2-2- Calcul des poutrelles : 
       Le calcul des poutrelles sera effectué en deux étapes : 

Etape1 : Avant coulage de la dalle de compression 
La poutrelle est assimilée à une poutre reposant sur deux appuis, soumise aux sollicitations 
suivantes : 
� Poids propre de la poutrelle : 

     mlKNG /12,02504,012,01 =××=  

� Poids du corps creux : 

      mlKNG /61,095,065,02 =×=  

mlKNGGG /74,061,012,021 =+=+=⇒  

� Surcharge de l’ouvrier : Q = 1 KN/ ml 

� Calcul à L’ELU : 

Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable 

a- Combinaison de charges : 

         ( ) ( ) mlKNQGqu /5,215,174,035,1.5,1.35,1 =×+×=+=  

 

 

 

 

 

 

 

b- Calcul du moment en travée :   

      mKNqM uu .28.4
8

)70,3(
5,2

8

22

=×=×= l
 

c-  Calcul de l’effort tranchant : 

 

     T = q x l/2 = 2,5 x 3.7 / 2 = 4.62 KN. 

 

         
         Fig III.2.2 : schéma statique de la poutrelle   
 

12cm 

4c
m

 

L = 4,00m 
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d-  Ferraillage : 

Soit : c =2.5 cm 

d: La hauteur utile (d = h-c = 4-2.5 = 1.5 cm) 

   ( ) 6.28
14,21.512

104.28

fdb

M
µ

2

3

bu
2

u
b =

××
×=

××
= . 

    µ > µL = 0,392  → La section est doublement armée 

La section de la poutrelle est petite, car on ne peut pas placer la totalité des armatures 
tendues et comprimées obtenues par le calcul. On prévoit alors des était intermédiaires pour 
l’aider à supporter les charges qu’elles lui sont appliquées, et de manière à ce que les 
armatures comprimées ne seront pas utiles.  

Etape2 : Après coulage de la dalle de compression  
La poutrelle sera calculée comme une poutre en T reposant sur plusieurs appuis. Les 
charges et surcharges seront considérées uniformément réparties sur l’ensemble des 
poutrelles. 

a- Dimensionnement de la poutrelle : 

       h = 16+4 cm, hauteur de la poutrelle 

       h0 = 4 cm, hauteur de la dalle de compression 

       b0 = 12 cm, largeur de la nervure 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 








≤ X
3

2
;

10

L
;

2

L
minb 0

1  

 L0 : Distance entre deux poutrelles 

 L0 = 65-12 = 53 cm 

 L : Largeur de la plus grande travée 

 L = 3.70 m 

D’où: 26,5b123,33;37;26,5minb 11 =⇒








≤  

12 cm 

4 cm 

b 

b1 b1 

b0 

L 

h 
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 b = 2b1+b0 = 2×26,5 + 12 = 65 cm 

  b- Charges et surcharges : 

Nous considérons pour nos calculs le plancher qui présente le cas le plus défavorable ; le plus 
chargé. Dans notre cas les planchers d’étage courant. 
 La dalle supporte : 

� Poids propre du plancher : KN/ml703,0,655,68G =×=  

� Surcharge d’exploitation (plancher courant) :  KN/ml0,9750,651,5Q =×=  

� combinaison d’actions : 

À l’ELU : qu = 1,35 G + 1,5 Q =6.49 KN/ml. 

À l’ELS : qs = G + Q  = 4.67KN/ml. 

 

� Choix de la méthode : 
Les efforts internes sont déterminés selon le type de plancher ; a l’aide des méthodes 
suivantes : 

- Méthode forfaitaire  
- Méthode de Caquot 
- Méthode des trois moments 

� Méthode forfaitaire : 
c- Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire : 

� Condition 1 : La valeur de la surcharge d’exploitation des constructions courantes doit 
être égale au plus  à deux fois la charge permanente ou 5 KN/m2 

 

                                              







≤ 5KN/mL;2GmaxQ   

KN/mL7,403,7022.G =×=  , KN/mL7,405;7,40max1,50Q =








≤= ⇒  La condition 

est vérifiée 
� Condition 2 : Les moments d’inertie des sections transversales sont les mêmes pour 

les différentes travées       ⇒  La condition est vérifiée 
� Condition 3 : Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25 

 
1,25

1Li

Li
0,8 ≤

+
≤  

1,251
3.70

3.70

L

L

2

1 ≤==
         ;    

1,251.15
3.20

3.70

L

L

3

2 ≤==      ;    1,251.13
2.82

3.20

L

L

3

2 ≤==
       

 

1,2588.0
3.20

2.82

L

L

5

4 ≤==
    ;     

1,2586.0
3.70

3.20

L

L

6

5 ≤==
    ;    

1,251
3.70

3.70

L

L

7

6 ≤==
 

 

� Condition 4 : La fissuration est non préjudiciable  ⇒  Condition vérifiée 
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� Conclusion : 
Les conditions sont toutes vérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable.  

d) calcul des coefficients :  
M0 : la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée indépendante de même portée 
que la travée considérée est soumise aux mêmes charges (moments isostatique)  Mw, Me, Mt : 
respectivement les valeurs absolues des moments sur appuis de gauches, de droites ainsi que 
celle du moment en travée. 
α : rapport des charges d’exploitation (Q) à la somme des charges permanente (G) et            
des charges d’exploitations (Q).    

  GQ

Q

+
=α                21,0

50.168.5

50.1 =
+

=α
 








 <α<
3

2
0

 

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

    

0

0

05,1
2

)3,01(
2

M
MM

M

M
MM

M

ew
t

ew
t

≥
+

+

+≥
+

+ α

 

- travée intermédiaire :   

                                       0t M)
2

3,01
(M

α+≥  

 
-travée de rive : 

                                     
0)

2

3,02,1
( MM t

α+≥
 

 

 

 

 

1 + 0.3 α = 1.06 

53.0
2

3.01 =+ α
             ;            63.0

2

3.02.1 =+ α
 

 

 

0.3M0 0.5M0 0.4M0 0.4M0 0.4M0 0.4M0 0.5M0 0.3M0 

3.70m 3.7 0m 3.20m 2.82m 3.20m 3.70m 3.70m 
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e) calcul des moments en travée : 

- travée de rive :   

- 00 63.0
2

3.02.1
MMMM tt ≥⇒







 +≥ α
 

- 00
00 66.0063.1

2

5.03.0
MMM

MM
M tt ≥⇒≥

+
+  

- 00
00 65.005.1

2

5.03.0
MMM

MM
M tt ≥⇒≥

+
+  

On prend  Mt = 0,7 M0 

                   - Travée intermédiaire :  

- 00
00 61.006.1

2

4.05.0
MMM

MM
M tt ≥⇒≥

+
+  

- 00
00 6.005.1

2

5.04.0
MMM

MM
M tt ≥⇒≥

+
+

 

                        
- 00 53.0

2

3.01
MMMM tt ≥⇒







 +≥ α

 
 

 
On prend  Mt = 0.65 M0 

 

f) calcul des moments isostatiques : 

qu = 6,46KN/ml 

mKN
lq

M u .05.11
8

2

0 ==  

          g) calcul des efforts tranchants :  

2

Lq

L

MM
T uew

w −−=  

LqTT uwe +=  

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

Travée 1 - 2 2 - 3 3 - 4 4 - 5 5 - 6 6-7 7-8 

Mw (KN.m)     3.31 5.52 4.42 4.42 4.42 4.42 5.52 

Me (KN.m) 5.52 4.42 4.42 4.42 4.42 5.52 3.31 

Tw (KN) -12.55 -11.65 -10.34  -9.11 -10.34 -12.24 -11.35 

Te (KN) 11.35 12.25 10.33    9.11 10.33 11.66 12.55 

M t (KN.m) 7.73 7.18 7.18 7.18 7.18 7.18 7.73 
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 III.2.3 Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant : 
a) diagramme des moments : 

 

 
                                                                                                                               

 b) Diagramme des efforts tranchants : 

       

  III.2.4 Calcul des armatures : 

Les moments maximaux aux appuis et entravés sont  

73.7max =tM  KN.m                                      52.5max =aM  KN.m  

III.2.4 .1) calcul à l’ELU :  

a) Armature en travée :  

Le moment équilibré par la table de compression  








 −×σ×=
2

h
dbhM 0

bc0t  

07.5910.
2

04,0
18.02.1465.004.0 3 =







 −×××=tM KN.m 

M t = 59.07 KN.m > Mt = 7.73 KN.m → l’axe neutre tombe dans la table de 

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

11.35 

12.25 

 

10.33 9.11 

12.55 

11.66 

12.55 
11.65 10.34 9.11 10.34 12.24 

10.33 

+ + + + 

 

-  

11.35 

         Diagramme des efforts tranchants. 
 

3.31 
5.52 

4.42 4.42 4.42 4.42 

5.52 
3.31 

7.73 

7.18 7.18 

 
7.18 

 
7.18 

 
7.18 

 
7.73 

                 
Diagramme des moments fléchissant 
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ASS
bd

M

bc

t
b ..392,0026,0

2,141865

1073.7
2

3

2

max

⇒<=
××

×==
σ

µ  

987,0026,0 =→= βµb  

25.1
34818987,0

1073.7

)/(

3max

=
××

×==
se

t
st fd

M
A

γβ
cm2 

Ast=1.25 cm2 on adopte : 2HA10 = 1.57 cm2  

         b) Armatures aux appuis :  

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

(bx h). 

52.5max =aM  KN.m  

ASS
bd

M

bc

a
b ..392.0018.0

2.141865

1052.5
2

3

2

max

⇒<=
××

×==
σ

µ  

991.0018.0 =→= βµb  

889.0
34818991.0

1052.5

)/(

3max

=
××

×==
se

a
a fd

M
A

γβ
 cm2 

Aa= 0.889cm2 on adopte : 1HA12 = 1.13 cm2  

         c) Calcul des armatures  transversales :  








≤ max
0 ,

10
,

35
min φφ bh

                                     
(Art 7.2.21/BAEL91) 

 

 

cm57.0≤φ  On prend  mmHA 10=  

On adopt: 2HA10→ At = 1,56 cm2 

Les armatures transversales seront réalisées par un étrier de 10φ  

� Espacement des armatures transversales :  

( ) ( ) cmcmdSt 2.1640.2,16min40.9,0min ==≤  

On prend  St =15 cm 

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

aa
t

et MPMP
Sb

fA
4.022.2

1512
4001

.

.

0

≥=
×

×= …………………. Condition vérifiée. 

 

 

 

cm57.012;
10

12
;

35

20
min =








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III.2.4. 2) Vérification à l’ELU :  

a) Vérification de la contrainte tangentielle :…………………. (BAEL91.Art.5.1.1). 

On doit vérifier que  

                  )5,13,0min( 28 MPaf cuu =≤ ττ      «Fissuration non préjudiciable» 

                  MPaMPaMPau 25,3)5,25,3min( ==τ  

                  MPa
db

Vu
u 58.0

180120

1055.12 3

0

max

=
×
×==τ  

                  MPaMPa uu 25,358.0 =<= ττ ……………………………..Condition vérifiée 

 b) Condition de non fragilité :  

228
0min 26.0

400

1.2
181223.023.0 cm

f

f
dbA

e

t =××==  

• En travée : 
2

min
2 26.057.1 cmAcmAt =>= ………………………..Condition vérifiée 

• Aux appuis : 
2

min
2 26.0889.0 cmAcmAa =>=  ……………………. Condition 

vérifiée 

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

On doit vérifier que : sese τ≤τ  

Avec :  
Uid

Vu
se

∑
=

9.0

max

τ  

Avec : Ui : périmètre utile des armatures d’appuis :        

∑ Ui= nπø= 68.371214.31 =××  

MPa
Uid

Vu
se 06.2

68.371809.0

1055.12

9.0

3max

=
××

×=
∑

=τ  

28. tsse fΨ=τ  

Ψs=1.5 pour les hautes adhérences. 

atsse MPf 15.31.25.1. 28 =×=Ψ=τ  

asease MPMP 15.306.2 =<= ττ  ………………………Condition vérifiée  

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

On doit vérifier que : ab
f

V
b

c

u ××≤ 0

28max )(4.0
γ

  avec a = 0.9d 
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.6.129
5.1

1025
189.0124.0

1

max KNVu =×××××≤
−

 

KNVu 6.129max ≤  

• Appuis de rive :  

Vmax=11.35 KN < 129.76KN……………………. Condition vérifiée 

• Appuis intermédiaires :  

Vmax =12.55 < 129.76 KN ………………………. Condition vérifiée 

 

 e) Influence de l’effort tranchant sur les armatures :  

 On doit vérifier que : )
9.0

( maxmax

d

M
V

f
A u

e

s +≥
γ

 

• Appuis de rive :  

26.0)
18.09.0

31.3
35.11(

10400

15.1
889.0

1
−=

×
−×

×
≥= −A  

 

                  26.0889.0 −≥=A   
   

• Appuis intermédiaires :  

2

1
62.0)

18.09.0

52.5
55.12(

10400

15.1
57.1 cmA −=

×
−×

×
≥= −  

262.057.1 cmA −≥= …………………………………Condition vérifiée 

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

                   
su

e
s

f

4
l

τ
φ=       avec :     28

26.0 tssu fΨ=τ  

MPasu 835.21.2)5.1(6.0 2 =××=τ  

D’où      cmls 32.42
835.24

4002.1 =
×

×=  

  g) vérification de la contrainte moyenne sur appuis intermédiaires : (BAEL91.Art.A.51.322).       
On doit vérifier que :  

                        bc
u

bc ab

V σσ ≤=
0

max
max  avec da 9.0=  

            

       
MPa

f

b

c
bc 66.21

5,1

25
3.13.1 28 =×=×=

γ
σ  

 

      
bcbc σσ <=

××
×= 527.0

1201809.0

1025.10 3
max …………………….. Condition vérifiée 
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III.2.4.3) calcul à l’ELS :  

a) calcul des moments isostatiques :  

qs = 4.67KN/ml 

mKN
lq

M s .8
8

7.367.4

8

22

0 =×==  

Par la méthode forfaitaire :  Mt = 0.7 M0     →  travée de rive  

    Mt = 0.65 M0  →  travée intermédiaire 

 
 b) diagramme des moments fléchissant :  
 

 
 

c) Etat limite de la compression du béton : 
  
1- en travée : mKNM t .6.5max =  

La contrainte dans les aciers : 

 727.0
1218

57.1100100

0
1 =

×
×==

db

Asρ       32.25876.0 11 =→=→ Kβ  

MPaMPa
dA

M

s

t
s 34821.226

57.118876.0

106.5 3

1

max

<=
××

×
==

β
σ  

Contrainte de compression dans le béton  
La fissuration peu nuisible donc il doit satisfaire la condition suivante  

MPaf cbcbc 156.0 28 ==< σσ  

MPaMPa
k

s
b 1593.8

32.25

21.226

1

<===
σσ  

      2- aux appuis : mKNM t .4max =  ; La table étant tendue, la section à calculer est 

rectangulaire (b0.h) 

41.0
1218

889.0100100

0
1 =

×
×==

db

Aaρ  

02.36294.0902.041.0 1111 =→=→=→= Kαβρ  

 

2.4 3.2 3.2 3.2 3.2 4 
2.4 

  5.6 

5.2 

 
5.2 

 
5.2 

 
5.2 

 
5.2 

    5.6 

Diagramme des moments fléchissant 
 

  4 
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- Contrainte dans l’acier :  

MPaMPa
Ad

M

a

a
s 34813.277

889.018902.0

104 3

1

max

<=
××

×==
β

σ
 

 
-   Contrainte dans le béton : 

MPaMPa
k

s

b 1569.7
02.36

13.277

1

<=== σσ  

La vérification étant satisfaite donc les armatures à l’ELU sont satisfaisantes. 
d) vérification des ouvertures de fissuration à l’ELU : 

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

         e) Etat limite de déformation :……………………….(BAEL91. Art. B.68.4.24) 
D’après les règles de BAEL91, lorsqu’il est prévu des étais, on peut cependant se dispenser de 
justifier la flèche si les conditions sont vérifiées. 

  1-  
16

1≥
L

h
 

  2-  
010M

M

L

h t≥                

  3-  
e

s

Fdb

A 2.4

0

≤  

Avec :                                     
h : hauteur totale de la section de nervure (épaisseur de la dalle est comprise)  
M0 : Moment isostatique 
L : portée libre 
M t : moment de flexion  
B0 : largeur de nervure 

          1-  0625,0
16

1
054.0

370

20 =<==
L

h
 ………………………….Condition non vérifiée                                                                  

           2- 07.0
810

6.5
054.0 =

×
<=

L

h
 ………………………………... Condition non vérifiée   

3-  0105.0
400

2.4
0072.0

1218
57.1

0

=<=
×

=
db

As  ……………………Condition  vérifiée  

Remarque : 
Les conditions « 1 » et « 2 »ne sont pas vérifiées, donc le calcul de la flèche est nécessaire. 
 III.2.4.4) Calcul de la flèche : 

� Calcul des paramètres :.................................................  (BAEL91 Art. B6.5.2/) 

a) 
vv

ser
t

v IfE

lM
f

10

2

=
 

 

b) 
50010

2
L

IfE

lM
f

ii

s
i <=   

 

 

b= 65cm 

V1 

V2 

b0=12cmm
mmm 

h0 =4cm 

h-h0=16cm 

x 
G 
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- Aire de la section homogénéisée : 

B0 = B + n A = b0 ×  h + (b - b0) h0 + 15A 

B0 = 12× 20 + (65 – 12) × 4 + 15 × 1.57 = 475.55 cm2 

- Moment isostatique de section homogénéisée par rapport à xx : 

d.A15
2

²h
)bb(

2

²bh
/S t0xx +−+=  

 

cm
B

S
V xx 83.6

55.475

3248/

0
1 ===  

cmVhV 17.1383.62012 =−=−=  

)²(15)²
2

(
12

)()(
3 2

0
1

2
0

00
3

2
3

1
0

0 cVA
h

V
h

hbbVV
b

I −+







−+××−++=

)²317.13(57.115)²
2

4
83.6(

12

4
4)1265()17.1383.6(

3

12
2

33
0 −×+












−+××−++=I  

 

007.0
1812

57.1 =
×

==
bd

Aρ  

87.5

65

123
2007.0

1.205.0

)
3

2(

05.0

0

28 =







 ×+×

×=
+

=

b

b
f t

i

ρ
λ         ;                  35.2

5

2 == iv λλ  

       436.0
1.221.226007.04

1.275.1
1

4

75.1
1

28

28 =
+××

×−=
+

−=
ts

t

f

f

σρ
µ  

 

- Calcul des inerties fictives : 

40 331.5586
436.087.51

44.180751.1

1

1.1
cm

I
If

i
i =

×+
×=

+
=

µλ
 

         40 93.9820
436.035.21

87.180751.1

1

1.1
cm

I
If

v
v =

×+
×=

+
=

µλ  

 

- Module de déformation différée : 

         E� � 3700�f	
�
� = 1081.86 MPa 

 

²32481857.115
2

²4
)1265(

2

²2012
/ cmS xx =××+−+×=

4
0 87.18075 cmI =
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cm
L

f i 74.0
500

42.0
331.55862.3216410

10)²70.3(6.5 7

=<=
××

×
=

        

                                                                                                      
La flèche est vérifiée. 

       cm
L

f v 74.0
500

72.0
93.982086.1081810

10)²70.3(6.5 7

=<=
××

××
=  

 

f) Ferraillage de la poutrelle : 

 
 
                                                                                                                                        
                                                                                                                                                                                              

 
 
 
 
                                                     
                         
 
                                                              
                                                             Ferraillage de la poutrelle. 
 
 
 
        4HA5 (e=25cm) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
             

 

HA8 

2HA10 

1HA12 

        Ferraillage du plancher. 

4HA5 (e=25cm) 

2HA10 

1HA12 
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   III.3.calcul des balcons : 

Il sera assimilé à une console encastrée à une extrémité réalisé en dalle pleine. 

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur sous les sollicitations suivantes : 

  

 

 

 

 

 

                                                                               Fig. III.12. Schéma Statique     

                                                                                                                                                                                          

Q : charges  et surcharges verticales revenant au balcon. 

G : charge concentrée verticale due à l’effet du poids propre du garde corps en brique creuses de 10cm 

d’épaisseur. 

 III.3.1.  Dimensionnement du balcon : 

L’épaisseur du balcon est déterminée comme suit  

 

                                                   

III.3.2.  Charge et surcharge du balcon :             

� Les charges permanentes : 

               Poids de la dalle pleine :                                      25 × 0.15  ×1 = 3.75KN/m2. 

               Poids des revêtements :-Carrelage                       22 × 0.02 = 0.44KN/m2. 

                                 -Mortier de pose            22 × 0.02 = 0.44 KN/m2. 

                                 -Couche de sable           18 × 0.02 = 0.36 KN/m2. 

                                 -Enduit de ciment          18 × 0.02 = 0.36 KN/m2. 

                                                                                                      G = 5.35 KN/m2.     

� Charge concentrée (poids de garde corps) : 

               Poids de la brique :                                              0.1 × 9 = 0.9  KN/m2.     

               Poids de l’enduit ciment :                                    0.02 × 18 × 2 =0.72 KN/m2.    

                                                                                                       G1 = 1.62  KN/m2.    

� Charge concentrée F : 

               Charge due à la main courante                 F=1KN 

� Surcharge d’exploitation :  

                                                        Q = 3.5KN /m² (uniformément repartie) 

Q 

1.20 m 

G1 
 

cmesoitcm
L

e pp 1512
10

120

10
====
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III.3.3 Calcul à L’ELU :  

� Combinaisons de charge :         1.35G+1.5Q 

mKNmQGqu /47.125.35.135.535.11)5.135.1( =×+×=+= . 

F = 1.35 × 1.62 = 2.19KN/m². 

� Le moment provoque par la charge qu est : 

Mqu = 98.8
2

20.147.12

2

2
2 =×=l

qu KN.m. 

� Le moment provoque par la surcharge F est : 

MF = F × l = 2.19× 1.20 = 2.63 KN .m. 

� Le moment total est  

Mu = Mqu + MF = 8.98 + 2.63 =11.61KN.m.  

         A- Ferraillage : 

a) Les armatures principales : eu= (Mu /qu) ≤  (hc/2)-c 

eu = m
q

M

u

u 93.0
47.12

61.11 == =93 cm. 

cmc
hc 5.52

2

15

2
=−=− ……………………………………. Section partiellement comprimée. 

392.0048.0
2.1413100

1061.11
12

3

2
=<=

××
×=Μ= µµ

bu

u

fbd
……………..Section simplement armée. 

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires.  

                                                                                  

    975.0048.0 =⇒= βµ                                                                 

2
3

63.2
34813975.0

1061.11
cm

d st

u =
××

×=Μ=Α
σβ

  

On adopte  5HA10= 3.93 cm2             Avec : St = 20cm 

b) Les armatures de répartition : 

298.0
4

93.3

4
cmr ==Α=Α          On adopte  5HA6 = 1.41 cm2               Avec : St  = 25 cm 

   B- Vérifications : 

a)  Vérification de la condition de non fragilité :……………………..(Art 4.21/BAEL 91). 

228
min 57.1

400

1.21310023.023.0
cm

fe

bdft
=×××==Α  

22
min 93.357.1 cmcm adoptée =Α<=Α …………………………………………Condition vérifiée .       

   

15cm 
2cm 
 
13cm 

100cm 



Chapitre III                                                                                                                                       calcul des éléments  

 

2013/2014                                                                                                                                                                                                Page 48 
 

b) Vérification de la condition de l’adhérence des barres :......................... (Art6.13/BAEL 91). 

Vu =qu l + G1 = 12.47× 1.2 +1.62 = 16.58 KN. 

 

se
i

u
se ud9.0

V
τ<

Σ
=τ                                     Avec 

2

28

70.150.1514.3

15.3

cmu

MPaft

i

sse

=××=Σ

==ψτ
 

    sese MPa ττ <=
××
×= 903.0

7.15139.0

1058.16
………………………………………. Condition vérifiée. 

c) Vérification au cisaillement : 
 

       u
u

u bd

V
τ≤=τ            

       Avec        MPa5.2MPa4;
f15.0

min
b

28c
u =









γ
=τ                 (fissuration peux préjudiciable)                                                        

.5.213.0
13100

1058.16
MPaMPa uu =<=

×
×= ττ ………………………..Condition vérifiée .       

      Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

d) Vérification de l’écartement des barres :  

Armatures principales : St = 25 cm  < min (3h ; 33cm)  = 33 cm…………………Condition vérifiée .       

Armatures secondaires: St = 25 cm < min (4h ; 45cm) = 45 cm..............................Condition vérifiée. 

III.3.4 Calcul à L’ELS :  

� Combinaison de charge :       G+Q 

( ) mlKNmQGqs /85.815.335.51)( =×+=+=  

KNmGqs 62.1111 =×=   

� Moment fléchissant :  

            Le moment total agissant aura la valeur  

mKNLq
Lq

s
s

s 32.820.162.1
2

20.185.8

2

2

1

2

=







×+×=








+=Μ  

A- Ferraillage : 

392.0035.0
2.1413100

1032.8
12

3

2
=<=

××
×== µµ

bu

s

fbd

M
                        

777.0035.0 == βµ  

adoptée
st

s Acm
d

M <=
××

×==Α 2
3

37.2
34813777.0

1032.8

σβ
 

Le ferraillage adopté à l’ELU est vérifié. 
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B- Vérification :  

a) Vérification des contraintes dans le béton : 

        MPa15bcbc =σ≤σ  

Il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte dans le béton si les conditions suivantes sont satisfaites :    

                        -La section est rectangulaire. 

-La nuance des aciers est FEe400. 

100

f

2

1 28c+−γ≤α                         Avec 
s

u

Μ
Μ

=γ  

Pour une section rectangulaire b =100 cm ; e =20cm, armée par des aciers de nuance FeE 400 soit à 

vérifierα . 

                       39.1
32.8

61.11 ==γ  

447.0
100

25

2

139.1
061.0048.0 =+−<=⇒= αµ ……………………Condition vérifiée. 

Donc le calcul de bcσ  n’est pas nécessaire. 

b) Longueur de scellement droit : 

      La longueur de scellement droit est donnée par la relation suivante  

s
s 4

fe
L

σ
φ=                        Avec: σs = 0.6 ×ψ× 2

s ft28 = 0.6×1.52 ×2.1 = 2.84 MPa 

.13.21
84.24

4006.0
cmLs =

×
×=              Soit         Ls = 25cm. 

Remarque : 

 Les crochets ne sont pas nécessaires puisque Ls ne dépasse pas la largeur de la poutre principale. 

c) Etat limite d’ouverture des fissures : 
La fissuration est préjudiciable : 

MPaff testst 63,201110,
3

2
min 28 =







=≤ ησσ  

st
st

s
st MPa

xxdA

M σ
β

σ f59.209
93.313777.0

1032.8 6

1
=

×
==  ………………. Condition non vérifiée 

Donc on doit calculer les armatures  à l’ELS : 

st

s
st

d

M
A

σβ1

= = .46.3
63.20113918.0

1032.8 2
3

cm
xx

x =  

 
Soit Ast   est :      Ast=4 HA12=4.52 cm2 
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III –4-Calcul des escaliers : 
Notre bâtiment comporte une cage d’escaliers qui mène du rez-de-chaussée jusqu’au dernier 
niveau. 
        
III-4-1) Terminologie : 

• g : Largeur de la marche. 
• h : Hauteur de la contre marche. 
• e : épaisseur de la paillasse et de palier. 

• H : hauteur de la volée. 
• L0: portée de la paillasse avec les deux paliers. 

• l 2  : largeur du palier de départ 

• l3 : largeur du palier de repos 

• l 1 : longueur de la paillasse projetée.  

• L : longueur linéaire de la paillasse et celle des deux paliers 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 l2 l1 l3 

 
                                                                               L 
 
 
 
 
III-4-2) Dimensions des escaliers : 

Les escaliers à étage courant comporte deux volées et un palier de repos, et ceux du RDC 
comportent deux volets avec trois paliers. 
            Pour les dimensions des marches(g) et des contremarches(h), on utilise la formule de 
BLONDEL qui est la suivante :                               

0,59  ≤  g + 2h  ≤  0,66 
            La limite inférieure 0,59 correspond à des escaliers courants d’appartement et la limite 
supérieure 0,66 correspond à des locaux publics.  

h : varie de 14 à 20cm (17cm en moyenne) 
g : varie de 22 à 33cm (26cm en moyenne) 

Fig III.1  terminologie de l’escalier 

Marche  

Emmanchement  

h 

Pa1 

Pa2 

g 

H 
Paillasse 

α  

e 
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                                                                                                                                          qm 
III-4-3.Pré dimensionnement de l’escalier: 
 
 

 
 
 

                                                                                                                             1.53m                                              
 
 
 

                                        
                                     1.50m                                   2.74m                                   1.41m 

 
                                   

                     6.05m 
 
 

Schéma statique 
 

     On prend compte des dimensions des plans d’architectures. Pour le confort, on vérifie la 
condition de BLONDEL, qui permet le pré dimensionnement convenable de notre escalier. 
 
                         14cm ≤  h ≤  20cm 
   22cm ≤  g ≤  33cm 
 
 
On prend :  h = 17cm et g = 30cm 
 

Le nombre de contremarches : 
h

H
n =    

Le nombre de marches : m = n – 1                           
   

Le rapport (
g

h
r = ) est appelé raideur de l’escalier. 

L’emmarchement doit être ≥1.20 m 
La profondeur du palier de repos est : 

1.10ml 3 ≥ Ou 3.gl 3 ≥  
 
Application : 
 Notre escalier comporte deux volées identiques, donc le calcul se fera pour une seule volée.  
On aura : 
 

9
17

153 ===
h

H
n                avec  H=   

�.��
�  = 1.53 

m = n – 1 = 9 – 1 = 8  
   
59cm ≤  g + 2h = 30+2(17)=64≤  66cm …...la condition est vérifiée. 
L’emmarchement est de 1.20m =1.20m…...la condition est vérifiée. 

αααα  
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La profondeur du palier de repos est : 

10.150.13 ≥=l …………………………… la condition est vérifiée. 

NB : au niveau du RDC, nous avons deux  volées identiques à celles de l’étage courant de 1.53m 
de hauteur ; 
On aura donc :  

9
17

153 ===
h

H
n                 

m = n – 1 = 9 – 1 = 8 marches.  
 
III-4-3-1.Pré dimensionnement de la paillasse et du palier : 
 Le pré dimensionnement se fera comme une poutre simplement appuyée sur ces deux cotés et 
l’épaisseur doit vérifier : 

2030
00 L

e
L

p ≤≤  

0,558
274

153

l

H
tgα

1

===  ⇒  α = 29.18 

L0 =  
cosα

274
+150+141= 604.83 cm 

Epaisseur de la paillasse : 

⇒  
20

604.83
e

30

604.83
p ≤≤  

20.16 cm ≤  ep ≤  30.24cm  on opte pour : st = 20cm 
 
III-4-3-2.Détermination des sollicitations de calcul : 
 Le calcul se fera en flexion simple pour 1 mètre d’emmarchement et une bande de 1mètre de 
projection horizontale, en considérant une poutre simplement appuyée soumise à la flexion simple.  
 

• Charges permanentes : 
 

� Paillasse : 

 - Poids propre de la paillasse : 73,5
)18.29cos(

2,025 =×
kN/ml 

 - Poids de la marche : 5,21
2

2,0
25 =×× m kN/ml 

                                                                                                        
          - Poids des revêtements : carrelage scellé, mortier de pose, couche de sable  
                             
                                               Gr=(0.44+0.4+0.36) x1m= 1.2 kN/ml     
                                                        
          -La charge totale de la paillasse : 5.73+2.5+1.2=9.43Kn/ml. 
 
           Gt=9.43kN/ml. 
 

� Palier :  
- Poids propre du palier : 25x 0,2x1 =5,00 KN/ml. 
- Poids (sable, mortier, carrelage et enduit) :0.36+0.4+0.44+0.2 = 1.4KN/ml. 
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16,48 kN/ml _8,5kN 

- La charge totale du palier : 5,00 + 1.4=6.40Kn/ml. 
  Gt= 6,40 kN/ml. 

� Mur :   
 

- charge du mur : 2.2x (H-ep)x1m = 2.2x(3.06-0.2)=6.3kN 
           

• Surcharge d’exploitation : 
 

La surcharge d’exploitation des escaliers donnée par le DTR BC, 2.2 est : 
Q = 2,5x1 = 2,5KN/ml 

 
• Combinaison des charges et surcharges : 

 
- Etat limite ultime : ELU 
 qu paillasse = 1,35G + 1,5Q = 1,35x 9.43 + 1,5x2,5 =16.48 KN/ml. 

 qu palier    = 1,35G + 1,5Q = 1,35x6,40 + 1,5x2,5 = 12,39 KN/ml. 

         qu mur  =  = 1,35qmur= 8.5kN.   
  
 - Etat limite de service : ELS 
 qu paillasse = G + Q = 9.43 + 2,5 =11.93 KN/ml. 

 qu palier    = G + Q = 6,40 + 2,5 = 8.9 KN/ml. 

         qu mur  =  = qmur= 6.3 kN  
 
           
III-3-4-3. Etat limite ultime :  
 
 
 
                                                                                 12,39 kN/ml         
        12.39 kN/ml                                                                             
   
 
 

 
 

AR                                                                              BR                                          

                                                                     
- Calcul des réactions d’appuis : 
 ��/	 
 0 ; �12.39 � 1.125� � �16.48 � 2.74 � 2.87� � R� � 4.24 � �12.39 � 1.41 �
                        4.94� � �8.5 � 5.65� 

 �� 
 � .   !"   

��/# 
 0 ; ��12.39 � 0.99� � ��16.48 � 3.75� � ��12.39 � 1.5 � 3.49� � �8.5 � 1.41� �
R$ � 4.24 

 �% 
 &'. ( !"  

2.74 1.41 1.50 
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Vérification :    RA + RB =8.5+ (12.39x1.63)+(16.48x2.74)+(12.39x1.15)=89.71KN 

 

- Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant : 
i) 1er tronçon : 0 ≤  x ≤  1,50m : 
 
   Ty(x) =  -12.39x +24.15      
            
 
⇒            Ty =   24.15 kN                        pour  x = 0 
                Ty =  5.56 kN                     pour  x = 1,50m              RA 
 

 Mz(x) = -12.39
2

²x
 +24.15x 

                 Mz = 0.00 KN.m                          pour x = 0m 
⇒             Mz = 22.28 KN.m                       pour x = 1.50 
 
 
ii) 2ème tronçon : 1.50m ≤  x ≤  4.24m : 
   Ty(x) = - 12.39(1.50) + 24.15 -16.48(x-1.50) 
   Ty(x) = -16.48x + 30.28 
 
                  Ty = 5.56 kN                           pour x = 1.50 m       
       Ty = - 39.59 kN                       pour x = 4.24m 
 
 
 12.39kN/ml  
 
                                                                                                    
 
  
                                                                                               1.50                        x-1.50                             
                                                                                  RA 

) � /* 
 0 

�+ � 12.39 � 1.125�, � 1.5� � 24.15�,� � 16.48 -�, � 1.50��
2 . 
 0 

�+ 
 �8.24,� � 30.29, � 4.6 
 
 Mz =  22.29 kN.m                    pour x = 1.50 m                                 
 Mz =  -24.3 kN.m                     pour x = 4.24m  
 
Le moment Mz(x) est max, donc, l’effort tranchant est nul. 

      12.39 

x 

 

x 
 

16.48kN/ml 
  Ty

 
x 

Mz
 

x 
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0Ty
)(

=−=
dx

xdM u  ⇒   16.48x – 30.28 = 0   ⇒  x = 1.84m           

Le moment Mz(x) est max pour la valeur x  = 1.84m. 
Donc :  
                   Mz

max = �8.24�1.84�� � 30.29�1.84� � 4.6 
  M z

max = 23.23 kN.m 
 
iii) 3ème tronçon : 0m ≤  x ≤  1.41m : 
 
   Ty(x) = 12.39x+8.5  
 
                  Ty = 8.5kN                          pour x = 0 m       
       Ty = 25.97 kN                       pour x = 1.41m 
 
                                                                                                                       12.39KN/ml 
                                                                                                                           
                                                                                                    
 
                                    x 
                                                                                                                                

) � /* 
 0 

Mz= - 6.19x2 – 8.5x 
 
 Mz =  0 kN.m                               pour x = 0m                                 

 Mz = -24.29 kN.m                        pour x = 1.41m  
 
Calcul du moment isostatique à l’ELU : 
 16.48 
            12.39   
  
 
 
 
 
          RA                                                                         RB 

 
 

� Les reactions d’appuis : 
��/# 
 0 ; ��16.48 � 2.74 � 1.37� � ��12.39 � 1.5 � 3.49� � R$ � 4.24 
 0 

 �% 
 &/. 0/ !"  
��/	 
 0 ; �16.48 � 2.74 � 2.87� � �12.39 � 1.125� � R� � 4.24 
 0 

�� 
 11. 0  !"  

Ty 
Mz 

 

2.74 1.50 

      8.5 
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Calcul du moment max isostatique : 
             12.39kn.m 
Tronçon : 0 2 , 2 1.503. 
  
  
 
 29.89 

��/* 
 0 4 �+  � 12.39 ,�
2 � 29.89, 
 0 

�+ 
 �12.39 ,�
2 � 29.89, 
 0 

 Mz =  0.00 kN.m                       pour x = 0 m                                 

 Mz = 30.89 kN.m                        pour x = 1.50m  
 
5�6� 
 �12.39, � 29.89 
 0 4 , 
 2.413 

Mz
max = �6.195�2.41�� � 29.89�2.41� 

M z
max =  36.05 kN.m 

En tenant compte de l’encastrement partiel, on prend : 

En  appui A : MaA = - 0,3 Mz
max = -10.81 kN.m 

 En travée :      MaA = 0.85 Mz
max = 30.64 kN.m 

  
          12.39                          16.48  
      0 -24.29  
 
 
 
 
RA                                                                                          RB 

 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 

1.50 2.74 



Chapitre III                                                                                                                         Calcul des éléments 

 

2013/2014 Page 58 
 

1.84 

 

 

M (kNm) 

 

24.29 

T(kN) 

M (kN.m) 

les résultas trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous : 
                                                                                                                  
   
 
 
 
 
0 _                              0 

 x 
   
 + 
                                  
                  22.29  

  
                                      23.23 
  
  
       
                            25.97 
      24.15 
                                         5.56 8.5 
                   +                            + 
                                                                                                   x 
                                         1.84 _ 
                    
   
                                                                                            39.59 
                          
 
                                Diagrammes des efforts internes à l’ELU 
                                                                
                                                                                                                                       
 
                      
   
                                                                                   24.29                                       
      10.81                 
       _                              0 
                                                                                       x 
 
 + 
 
                                        
                            30.89 
 
                                                  36.05 
                                             
                                            2.41    
                                     Diagrammes des moments fléchissant à l’ELU 
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11.93 kN/ml    6.3KN. 

III-3-4-4. Etat limite service :  
 
 
                                                                                 8.9 kN/ml         
                 8.9 kN/ml                                                                             
   
 
 
 

 AR                                                                                             BR  
                                                                         
- Calcul des réactions d’appuis : 
 

��/	 
 0         �8.9 � 1.125� � �11.93 � 7.86� � R� � 4.24 � �8.9 � 6.97� � �6.3 � 5.65� 

 R� 
 47.51kN   

��/# 
 0         �6.3 � 1.41� � ��11.93 � 3.75� � ��8.9 � 5.23� � �8.9 � 0.99� � R$ � 4.25 

 R$ 
 17.37kN  

 

Vérification : 

 RA + RB =6.3+ (8.9x1.41) + (11.93x2.74)+(8.9x1.50)= 64.89KN 

RA =17.37 KN 

RB = 47.51KN 

 
- Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant : 

i) 1er tronçon : 0 ≤  x ≤  1,50m : 

 
   Ty(x) = 17.37 -8.9x       
             
 
⇒            Ty = 17.37 kN                             pour  x = 0 
                Ty =  4.02 kN                     pour  x = 1,50m 
 17.37 

 Mz(x) = -8.9
2

²x
 +17.37 x. 

                 Mz = 0.00 kN.m                          pour x = 0m 
⇒              Mz = 16.04KN.m                       pour x = 1.50m 
 
ii) 2ème tronçon : 1.50m ≤  x ≤  4.24m : 

   Ty(x) = 17.37- 8.9(1.50) -11.93(x-1.50) 

   Ty(x) = -11.93x – 21.91 

2.74 1.41 1.50 

Ty 

Mz 

      8.9 

x 
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                  Ty = 4.01 kN                             pour x = 1.50 m       
            Ty = - 28.67 kN                       pour x = 4.24m 
 
 
 8.9 kN/ml  
 
                                                                                                   
 
  
                                                                         17.37                                    x-1.50                 

) � /* 
 0 

4 �+ � 8.9 � 1.50�, � 0.75� � 11.93 -�, � 1.50��
2 . � 17.37 � , 
 0 

�+ 
 �5.96,� � 21.91, � 3.41 
 
 Mz =  16.04 kN.m                    pour x = 1.50 m                                 
 Mz =  -17.66 kN.m                        pour x = 4.24m  
 
Le moment Mz(x) est max, donc, l’effort tranchant est nul. 

0Ty
)(

=−=
dx

xdM u  ⇒   -11.93x – 21.91=0⇒  x = -1.84m           

Le moment Mz(x) est max pour la valeur x  = 3.87m. 
Donc :             Mz

max = �5.96��1.84�� � 21.91��1.84� � 3.41 
  M z

max = -63.9kN.m 
 
iii) 3ème tronçon : 0m ≤  x ≤  1.41m : 
   Ty(x) = 6.3+8.9(x) 
   Ty(x) = 8.9x +6.3 
 
                  Ty =  6.3 kN                              pour x = 0 m       
                  Ty =  18.84 kN                       pour x = 1.41m 
 
                                                                 
                                                                                                                          8.9Kn 
∑ � /* 
 0 

4 �+ � 8.9 :;
� � 6.3,=0 

�+ 
 �4.45,� � 6.3, 
 
 Mz =  0kN.m                          pour x = 0m                                 

 
 Mz = -17.73 kN.m                        pour x = 1.41m  

 

x 
 

11.93kN/ml 
  Ty

 
x 

Mz
 

x 

 

      6.3 

x 
Mz
 

x 

   Ty 
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Calcul du moment isostatique à l’ELS : 
 11.93 
 8.9   
  
 
 
 
   
            RA                                                                             RB 
 

� Les reactions d’appuis : 
��/	 
 0        �11.93 � 7.86� � �8.9 � 1.125� � R� � 4.24 
 0 

 �� 
 &'. '0 !"  
��/# 
 0         ��11.93 � 3.75� � �8.9 � 5.23� � R$ � 4.24 
 0 

�% 
 &(.    !"  
 
Calcul du moment max isostatique :  
                                                 8.9KN/ml               Mz 

Tronçon : 0 2 , 2 1.503 
  
 Ty  
 
 21.55KN 

��/* 
 0 4 �+  � 8.9 ,�
2 � 21.55, 
 0 

�+ 
 �8.9 ,�
2 � 21.55, 
 0 

 Mz =  0.00 kN.m                         pour x = 0 m                                 

 Mz = 22.31 kN.m                        pour x = 1.50m  5�6� 
 �8.9, � 21.55 
 0 4 , 
 2.423 

Mz
max = �4.45�2.42�� � 21.55�2.42� 

M z
max =  26.09 kN.m 

En tenant compte de l’encastrement partiel, on prend : 
En  appui A : MaA = - 0,3 Mz

max = -7.83 kN.m 
En travée : :    MAa = 0.85 Mz

max =22.18 kN.m 
11.93KN/ml 

 0 8.9KN/ml 
 -7.83KN 
 
 1.50 
 
 
 RA RB 

2.74 1.50 

2.74 
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M (kNm) 

 

T(kN) 

M (kN.m) 

les résultas trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous : 
 
 63.9 
 
 
 
 17.66 

_ 
  
   0 
        0 x 
 +  
 
                           16.04 
 
 
 
                                      
 
 
 
17.37                                                                             18.84 
   4.02  
 + + 6.3 
 x 
 _ 
 
 1.84 28.67 
                                   
 
                                         Diagramme des efforts internes à L’ELS 
 
 
 
 
                                                                                      7.83 
  _ 0 
    0  x 
  
 +  
 
                                    22.31 
 
 
 
                                                        26.09  
 
                                 Diagramme des moments fléchissant a L’ELS 
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III-3-4-5- Calcul des armatures: 

A- à l’ELU 
      

� Aux appuis : 
 
Appui : A  
    Ma =10.81  kN.m 
• Armatures principales : 

 

024.0
14,2²5,17100

1010.81

b.d².f

M
µ

3

bc

au
a =

××
×== < rµ  = 0,392 

   ⇒  la section est simplement armée (S.S.A) 
 

024,0=aµ   ⇒   988.0βu =  

1.79
34817,50.988

1010.81

β.d.σ

M
A

3

St

a
a =

××
×== Cm² 

 
 
On opte pour : 4HA10 (Aa = 3.14cm²) avec un espacement de St =25cm.  

 
• Armatures de répartition : 

 

785.0
4

14.3

4
=== a

r

A
A Cm² 

On opte pour 4HA8  (Ar= 2.01 cm2)   avec un espacement de St= 25 cm 
 
Appui : B. 
    Ma = 24.29 kN.m 
• Armatures principales : 

 

560,0
14,2²5,17100

1024.29

b.d².f

M
µ

3

bc

au
a =

××
×== < rµ  = 0,392 

   ⇒  la section est simplement armée (S.S.A) 
 

056,0=aµ   ⇒   9710,βu =  

4.12
34817,50,971

1024.29

β.d.σ

M
A

3

St

a
a =

××
×== cm² 

 
 
On opte pour : 4HA12 (Aa = 4.52cm²) avec un espacement de St =25cm.  

 
• Armatures de répartition : 

 

13.1
4

52.4

4
=== a

r

A
A cm² 

d = 17,5cm 

b = 100cm 

h = 20cm 
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On opte pour 4HA8 (Ar= 2.01 cm2)   avec un espacement de St =25cm.  
 

B- En travées :  
 

              Mt = 30.64 kN.m 
• Armatures principales : 

 

0,07
14,2²5,17100

1030.64

b.d².f

M
µ

3

bc

ut
t =

××
×== < rµ  = 0,392 

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

0,07µa =   ⇒   0,964βu =  

22.5
3485,17964,0

1030.64
..

3

=
××

×==
St

a

t d

M
A

σβ
cm² 

 
On opte pour : 5HA12 (At = 5.65cm²) avec un espacement de St =20cm 

 
• Armatures de répartition : 

41.1
4

65.5

4
=== t

r

A
A cm² 

On opte pour 4HA8  (Art  = 2.01cm²), avec St = 25cm. 
 
 
III-4-4-6. Vérification à l’ELU : 
 

• Condition de non fragilité : [BEAL 91, Art. A.4.2.1] 

11.2
400

1,2
5,1710023,023,0 28

min =×××==
ef

ft
bdA cm² 

- Aux appuis : Aa = 3.14cm² > Amin = 2.11cm²………………. La condition est vérifiée 
             AB = 4.52cm² > Amin = 2.11cm²………………. La condition est vérifiée 
 
- En travées :   At = 5.65cm² > Amin = 2.11cm²……...……….. La condition est vérifiée 
   

• Espacement des barres :  
 
- Armatures principales : 
 
   Appuis A: e = 25cm  
   Appuis B: e = 25cm   ≤ min {3h , 33cm} = 33cm……… La condition est vérifiée. 
   Travée :    e =  20cm  

 
 
- Armatures de répartition :  
 
Appuis A : e = 25cm   
Appuis B: e = 25c          ≤ Min {4h, 45cm} = 45cm……….La condition est vérifiée.                         
Travées : e = 25cm                                                    
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• Effort tranchant : (BAEL, Art A.5.1.2) 
 
Tumax = 39.59kN 

226,0
1751000

1039.59

bd

T
τ

3
umax

u =
×
×== MPa 

{ }MPafcu 5;13,0min 28=τ = 3,25MPa 

uτ = 0.226MPa < uτ =3.25MPa  …………………….………… La condition est vérifiée. 
 
Il n’ya aucun risque de cisaillement, donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 
 

• Contrainte d’adhérence et d’entraînement des barres : (BAEL 91, Art A.6.1.3) 
 

Il faut vérifier que : 15,31,25,1. 28 =×=Ψ=≤ ftSSeSe ττ MPa 

∑
=

i

y

Ud

T
Se 9,0

max

τ  Avec  ∑ iU  : Somme des périmètres utiles des barres 

Φ=∑ ..πnU i = 4 x 3,14 x 12 = 15.07cm 

66.1
7.1501759,0

1059.39 3

=
××
×=seτ MPa 

seτ  = 1.66MPa < 
Se

τ = 3,15MPa …………………………….. La condition est vérifiée. 

 
Il n’ya aucun risque d’entrainement des barres 
• Ancrage des armatures aux appuis : 
 

S
S

fe
L

τ
φ
4

.=  Avec : 28
26,0 ft
SS ψτ = = 2,835MPa 

 

33.42
835.24

4002.1 =
×

×=SL cm 

  Vu que (Ls) dépasse la largeur de la poutre dans laquelle elle sera ancrée, on prévoit un crochet 
normal dont la longueur d’ancrage est fixée à 0,4 Ls   
 
 Lc = Ls x 0,4 = 42.33 x 0,4 = 16.93 cm 
 
III-4-4-7.  Vérification à l’ELS : 
 
• Etat limite d’ouverture des fissures : BAEL 91, Art A.5.34 
La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc aucune vérification à effectuer. 
 
• Vérification des contraintes dans le béton et les aciers : 

On doit vérifier que : 286,0 fcK
bcStbc =≤= σσσ = 15 MPa 
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- En travées : At = 5.65cm² 

32.0
5.17100

65.5100

.

.100
1 =

×
×==

db

Atρ   

1ρ = 0.32⇒  1β = 0.911  ⇒ 1α = 0.267   ⇒  
)1(15 1

1

α
α
−

=K  

1α = 0.267 ⇒  K=0.024 

65.289
5.17911.065.5

1009.26

.

3

=
××

×==
dA

M

S

t
St β

σ MPa 

Stbc Kσσ = = 0.024 x 289.65 =6.95 MPa 

bcσ = 6.95 MPa < 
bc

σ = 15MPa …………………………. condition  vérifiée. 

-Aux appuis :  

- Appui A : Aa = 3.14cm² 

18.0
5.17100

14.3100

.

.100
1 =

×
×==

db

Aaρ   

1ρ = 0.18⇒  1β = 0.931       , 1α = 0.207 et 
)1(15 1

1

α
α
−

=K  

1α = 0,267 ⇒  K = 0,017 

30.211
5.17931,014.3

1081.10

.

3

1

=
××

×==
dA

M

S

a
St β

σ MPa 

Stbc Kσσ = = 0,017 x 211.30= 3.59 MPa 

bcσ =3.59 MPa < 
bc

σ = 15MPa  ⇒…………………..  Condition vérifiée. 

- Appui B : Aa = 4.52cm² 

258.0
5.17100

52.4100

.

.100
1 =

×
×==

db

Aaρ   

1ρ = 0.258⇒  1β = 0.919       , 1α = 0.243 et 
)1(15 1

1

α
α
−

=K  

1α = 0,243 ⇒  K = 0,021 

71.107
5.17919,052.4

1083.7

.

3

1

=
××

×==
dA

M

S

a
St β

σ MPa 

Stbc Kσσ = = 0,017 x 106.53 = 1.81 MPa 

bcσ =1.81 MPa < 
bc

σ = 15MPa  ⇒…………………..  Condition vérifiée. 
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• Vérification de la flèche : 
 

 Si les trois conditions suivantes sont vérifiées, le calcul de la flèche ne sera pas nécessaire : 
 

a) 
16

1≥
L

h
 ⇒    047,0

24.4

2,0 =  < 
16

1
= 0,0625………………………condition non vérifiée 

b) 
0

.
10

1

M

M

L

h t≥ ⇒ 047,0
24.4

2,0 =  < 
81.1010

09.26

×
= 0.24………………condition non vérifiée 

c) 
fedb

At 2.4

.0

≤  ⇒  0032,0
5.17100

65.5 =
x

 < 
400

2.4
= 0,0105…………….condition vérifiée 

 
-Calcul de la flèche : 

500..384

.5 4
L

f
IE

Lq
f

fvv

=<=  

Avec : 
Ev : Module de la déformation diffère. 

3
283700 fcEv = = 10818,86MPa 

qs = max {11.93 KN/ml, 8.9 KN/ml} = 11.93 KN/ml. 
 
I : Moment d’inertie de la section homogénéisée. 
 

2
2

3
2

3
1 )(15)(

3
CVAVV

b
I t −++=  

0
1 B

Sxx
V =   

Sxx : Moment statique ; dA
bh

Sxx t ..15
2

² +=  

B0 : Aire de la section homogénéisée ; B0 = b.h + 15At    

30.10
65.51520100

5.1765.515
2

²20100

15.

..15
2

²

1 =
×+×

××+×

=
+

+
=

t

t

Ahb

dA
bh

V cm 

 
V2 = h – V1 = 20– 10.30= 9.7cm 
 
D’où: 

( ) 233 )5.27.9(65.5157.93.10
3

100 −×++=I  

I = 71240.11 cm4 

 

0065.0
1071240.111086.10818384

)24.493.11(5
83

4

=
××××

××= −f
 

 

f < f = 
<�<
=�� = 0.85cm……………………………………. Condition vérifiée. 

V1 

V2 

d 

b 

c 
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III.5.1.Calcul de la poutre palière : 

Pré dimensionnement : 

     Hauteur : 

        La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante  

                
10

L
h

15

L max
t

max ≤≤  

       Avec  
                Lmax       longueur libre de la poutre entre nus d’appuis. 
                ht            hauteur de la poutre. 

     Lmax =2,80 m     
10

280

15

280 ≤≤⇒ th        cmhcmdonc t 2866.18: ≤≤  

  Compte tenu des exigences du RPA (Art 7.5.1), On opte pour ht = 25 cm 
 

Largeur : 
 La largeur de la  poutre est donnée par : 

                      tt h7.0bh4.0 ≤≤          D’ou :   cmbcm 5.1710 ≤≤             

  D’après les exigences du RPA, on prend  b = 25 cm 
 Donc la poutre palière à pour dimensions : (b h× ) = ( 2525× ) cm2 

 
a) Détermination des charges : 

Poids propre de la poutre : G = mlKN /56.125,025,025 =××  

Effort tranchant à l’appui : ELU               Tu = 25. 97 KN 
                                                 ELS                 Ts = 18.84 KN 
b) Combinaison de charges : 

ELU       qu = 1.35 G +
L

T2 u  = 
8.2

)97.252(
)56.135.1(

×+×  

                       qu = 20.65 KN/ml 

ELS        qs = 
8.2

)84.182(
56.1

2 ×+=+
L

T
G s  

                        qs =15.01   KN/ml 
 
lll.5.2.Calcul des efforts à l’ELU : 

    Moment isostatique : 

mKN
lq

MM u
uu .23.20

8

8.265.20

8

22
max

0 =
×

=
×

==  

  Effort tranchant : 

KN
lq

TT u
uu 91.28

2
8.265.20

2
max =×=×==  

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

Sur appuis :  mKNMM ua .07.623.203.03.0 max −=×−=×−=  

En travée :    mKNMM ut .19.1723.2085.085.0 max =×=×=  

 
  Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant : 
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                                     Fig. III.15. Diagramme de moment fléchissant et de l’effort tranchant. 
 

c) Calcul des armatures  
      En travée : 

  

1.0
2.142225

1019.17

.. 2

3

2
=

××
×

==
bc

t
b fdb

Mµ  

⇒=〈= 392.01.0 lb µµ    Section simplement armée 

 
β = 0.947 

              2
3

37.2
34822947.0

1019.17

..
cm

d

M
A

st

t
t =

××
×

==
σβ

        On opte pour : 3HA12 = 3.39cm2 

 

      Sur appuis : 

035.0
2.142225

1007.6

.. 2

3

2 =
××

×
==

bc

a
b fdb

Mµ  

⇒=〈= 392.0035.0 lb µµ    Section simplement armée 

982.0=β  

2
3

81.0
34822982.0

1007.6

..
cm

d

M
A

st

a
a =

××
×

==
σβ

   ⇒     On opte pour 3 HA12 = 3.39 cm2. 

 
 

25 

d =22 

c=3 

X [m] 

2.80 m 

qu =20.65KN/ml 

RB RA 

6.07 6.07 

17.19 

+ 

- - 

M [KNm] 

+ 

 

X [m] 

21.01 

21.01 

T [KN] 
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d) Vérifications à l’ELU : 

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

228
min 664.0

400
1.2

222523.0...23.0 cm
f

f
dbA

e

t =×××== . 

2
min

2

2
min

2

664.039.3

664.039.3

cmAcmA

cmAcmA

t

a

=〉=

=〉=
          ……………………. Condition vérifiée 

 
Vérification de l’effort tranchant    :  …………………….(BAEL91.Art. A.5.2.2) 

      KNTu 01.21max =  

      MPa
db

Tu
u 382.0

2225
1001.21

.

max

=
×

×==τ  

      { } MPa25.3MPa5;f13.0min 28cu ==τ  

      MPaMPa uu 25.3382.0 =〈= ττ …………………… Condition est vérifiée 

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

             Il faut vérifier que : MPa15.31.25.1f. 28tssese =×=ψ=τ≤τ  

  φπ=∑
∑

=τ ..nu:avec
u.d9.0

T
i

i

max
u

se  

  MPase 939.0
2.114.33229.0

1001.21 =
××××

×=τ  ………………….Condition est vérifiée 

   ⇒   Pas de risque d’entraînement des barres. 

Les armatures transversales : 

Les diamètres des armatures transversales doivent être  

{ } mm
bh

lt 14.725;14.7;12min
10

;
35

;min ==






≤ φφ   

On choisit un diamètre : 8φ  

Donc on adopte   4 HA8= 2.01cm2.                                (1 cadre +1 étrier) HA8  

Espacement des barres : 

1) Selon le BAEL : 

• St1  min (0,9d; 40[cm]) => St1  min (0, 9×22; 40[cm])  

 Soit : St1 =20[cm] 

• St2
b

fA et

×
×≤
4.0

  =
254.0

40001.2

×
×

  = 80,4 [cm] 

D’ou: St = min (St1; St2) =20[cm] 

2) Selon le RPA : 
At min =0,003 St b 
L’espacement maximal entre les armatures transversales exigé par le RPA est déterminé comme suit :   

• Dans la zone nodale :  
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St min (  ; 12Ø; 30[cm]) = min (6.25,  9,6 ; 30) = 6.25 [cm]         => St=6 [cm] 

• Dans la zone courante : 

 St
2

h
 =

2

25
 =12.5 [cm]                               =>             St=12 [cm] 

a) Vérification des armatures transversales : 

            At min =0,003×6×25= 0,45 [cm2]  2,01 [cm2] …………..condition vérifiée 
At min =0,003×12×25= 0.9 [cm2] 2,01 [cm2]……………  condition vérifiée 
 

    f) Vérifications à l’ELS : 

qs = 15.01 KN/ml. 

    Moment isostatique : 

mKN
lq

MM s
ss .71.14

8

8.201.15

8

22
max

0 =
×

=
×

==  

  Effort tranchant : 

KN
lq

TT s
ss 01.21

2
80.201.15

2
max =×=×==  

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

Sur appuis :  mKNMM ssa .41.471.143.03.0 max −=×−=×−=  

En travée :    mKNMM sst .50.1271.1485.085.0 max =×=×=  

Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant a l’ELS : 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 x 
 
 
 
 
 
 
 
 x 
 
 
 
 
 

RA RB 2.80 

qs = 15.01 KN/ml 
 

21.01 

   21.01 

       4.41 4.41 

12.50 [Mz] 

[Ty] 
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Vérification des contraintes dans le béton et l’acier : 

1. Etat limite de compression du béton : 

   On doit vérifier que :  28cbcsbc f6.0.K =σ≤σ=σ  

Aux appuis : 

709.0
2225

39.3100

.

100
1 =

×
×==

db

Aaρ  

                                  878.01 =β  

                                     038.0=K  

 

Donc : MPa
dA

M

a

sa
s 35.67

2239.3878.0

1041.4

..

3

1

=
××

×
==

β
σ

MPaMPa

MPaK

bcbc

sbc

1556.2

.56.235.67038.0.

=〈=
=×==

σσ
σσ

         ………….. Condition est vérifiée. 

En travée : 

616.0
2225

39.3100

.

100
1 =

×
×==

db

Atρ  

                                  884.01 =β  

                                     035.0=K  

 

Donc : MPa
dA

M

t

t
s 89.66

2239.3884.0

1050.12

..

3

1

=
××

×
==

β
σ  

.34.289.66035.0. MPaK sbc =×== σσ             …………Condition est vérifiée. 

         MPaMPa bcbc 1534.2 =〈= σσ           

2. Etat limite d’ouverture des fissures : 

La fissuration est considérée comme étant peu nuisible, alors il est inutile de vérifier. 

1- vérification de la flèche : 

0625.0
16

1
089.0

280

25 =〉==
L

h
   ……………. Condition vérifiée. 

   061.0
23.2010

50.12

10
089.0

0

=
×

=≥=
M

M

L

h t     …….......Condition vérifiée. 

 0105.0
2.4

1016.6
2225

39.3

.
3 =≤×=

×
= −

e

t

fdb

A
 …………Condition vérifiée. 

On se dispose du calcul de la flèche car les 3 conditions sont vérifiées. 

 

(Tableau) 

Tableau 
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III.6. Etude de la poutre de chainage  

C’est une poutre qui repose sur deux appuis, elle supporte son poids propre, le poids du mur 
(double cloison) et celui de plancher. 

a- Pré dimensionnement 

� la hauteur : 
�

��
� � �

�

��
 

� la largeur : 0,4h≤b≤0,7h 

Avec L : la longueur libre (entre nus d’appuis) dans le sans considéré 

L= 400 -30 = 370 cm 

���

��
= 24.66≤ h ≤

���

��
= 37   On adopte une hauteur  h= 25 cm 

0,4x25 ≤ b ≤ 0,7x25       

10≤b≤17,5       →  On adopte une largeur b= 20 cm 

b- Evaluation des charges et surcharges  

        Les charges permanentes poids propre de la poutre : 0,20x0,25 x 25 =1,25 

        Poids du mur (double cloison) :(3,06-0,25) x 2,36=6,63 

        Poids de plancher :                           3.70× 
�,
�

�
  =1,20 

   G=9,08 KN/m 

       Charges d’exploitations : 

Q = 3,5×
�,
�

�
 = 1,14 

c-Combinaison des charges : 

à l’ELU :  qu=1,35 G +1,5 Q =1,35×9,08+1,5×1,14= 13 ,97  
à l’ELS :  qs=G+Q= 9,08+1,14= 10,22 
 

III.6.1. étude de la poutre à l’ELU  

On considère la poutre comme étant une poutre simplement appui 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Fig. III.6.1  : Schéma de chargement 

qu=13;97kN/ml 

RA RB 
4,00m 
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a- calcul des moments  

Afin de tenir compte des semi- encastrement aux appuis, on affectera les moments par 
des coefficients : 

� en travée 

�
 � 0,75 
13,97 � 4.00�

8
� 20.95 ��. � 

� Aux appuis 

                              MA=MB=0,5M0=0,5
��;��� ,��!

"
� 13.97��. � 

Avec M0 : moment isostatique 
 
b- Réactions d’appuis 

RA=RB= 
#$�%

�
�

��.��� ,��

�
� 27.94 �� 

�     Diagramme des efforts internes à l’ELU :  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

qu =13.97KN/ml 

l =4.00m 
A B 

 

  - 

   20.95 
M (KN.m) 

X (m) 

X (m) 

T (KN) 

13.97 

27.94 

+ 

+ 

27.94 

13.97 
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III.6.2. Calcul des armatures : 

- En travée  

14,0
2,142320

1095.20
2

3

2
=

××
×=

××
=

bu

u

fdb

Mµ  

⇒=<= 392,014,0 lµµ SSA⇒  
 A partir des abaques, on a la valeur de  938,0=β  
 

Ast=
2

3

79.2
34823938,0

1095.20
cm

d

M

st

u =
××

×=
×× σβ  

 
Soit : Ast=3HA12=3,39cm2 

 

- Aux appuis  
 
 

 
⇒=<= 392,0092,0 lµµ SSA⇒ 952,0=β  

Ast=
2

3

84.1
34823952,0

1095.13
cm

d

M

st

u =
××

×=
×× σβ  

 
Soit : Ast=3HA12=3,39cm2 

 

� Armatures transversales par BAEL91  
 
        Le diamètre des armatures transversales ne doit pas dépasser l’une des valeurs  suivantes :     

mm
bh

lt 10)20;12;43,11min(
10

;;
35

min ==






≤ φφ  

       On prend : mmt 8=φ  
On adoptera comme armatures transversales un cadre et un étrier,  
 
At=4HA8=2,01cm2 

 
� Espacement  

D’après le RPA99 ; l’espacement est donné par : 
 

� Dans la zone nodale :   St )30;4,14;10min(30;12;
4

min =






 Φ≤ cm

h
 

                                      Soit  St=10cm 
 

� En dehors de la zone nodale : 5,12
2

25

2
==≤ h

St  

                             Soit : St=15cm. 
 

092,0
2.142320

1097.13
2

3

2
=

××
×=

××
=

bu

a

fdb

Mµ
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III.6.3. Vérification à l’ELU : 
 
� Condition de non fragilité [B.A.E.L91/Art A-4-2-1] : 

fe

fdb
AA t

calculée
28

min

23,0 ×××
=≥

 

MPa1,2f06,06,0f 28t28t =×+=  

2
min 55,0

400

1,2232023,0
cmA =×××=

 

- Aux appuis 

⇒=≤= 22
min 39,355,0 cmAcmA a La section est vérifiée 

- En travées 

⇒=≤= 22
min 39,355,0 cmAcmA t La section est vérifiée 

- Influence de l’effort tranchant sur les appuis  
 

On a : Vu= 27.94kN 

0
284,0 b

f
V

b

c
u ×××= α

γ  
Avec α =0,9×d 

kNVu 67.3061020,023,09;0
5,1

25
4,0 3 =×××××=  

⇒<< uu VV  Condition vérifiée. 

III.6.3. Vérifications à l’ELS  
 

   On a:   qs= 10,22kN/ml 

44.20
2

00,422,10

2
=×=

×
=

lq
V s

s  KN 

44.20
8

²00,422,10

8

²
0 =×=

×
=

lq
M s  kN.ml 

En tenant compte des semi encastrements : 

- En travée ………M t=0,85Mo=0,85×20.44=17,37kN.m 
- Aux appuis……...Ma=-0,5Mo=-0,5×20.44=-10,22kN.m  

� Etat limite de déformation  
 

D’après le [1], on doit vérifier les relations suivantes : 

• 0625,0
16

1
0625,0

400

25 =≥==
l

h
⇒ condition vérifiée 
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• ⇒=<=
×

=
×

0105,0
2,4

0074,0
2320

39,3

efdb

A
 condition vérifiée 

• ⇒=
×

<= 084,0
10

0625,0
0M

Mt

l

h
 condition non vérifiée 

   On a la dernière condition n’est pas vérifiée. 
 

   Etant donné qu’une condition sur trois n’est pas vérifiée, il est nécessaire de vérifier la flèche. 
Telque: 

500

L
f;

IE

Lq

384

5
f

__4
S =

×
××=

υ  

Avec :  

mLKNqS /22,10=
 

Eυ : Module de déformation différé 

 I  : Moment d’inertie de la section homogène, par rapport au centre de gravité        

( ) ( )2
22

3
2

3
1 15

3
CyAyy

b
I t −++=

 

0
1

'

B

S
y xx=

 

Sxx’ : Moment statique de la section homogène 

dA15
2

hb
S t

2

'xx ××+×=
 

( ) 3
2

' 55.7419)2339,315(
2

2520
cmSxx =××+×=  

B0 : Surface de la section homogène 

( ) ( ) 2
0 85.55039,315252015 cmAhbB t =×+×=×+×=  

cmyhyetcmy 54.1146,132546,13
85,550

55.7419
121 =−=−===⇒  

Donc le moment d’inertie de la section homogène : 

( ) ( )2
22

3
2

3
1 15

3
CyAyy

b
I t −++=

 

42
33

40.31130)254,11(39,315
3

)54.1146.13(20
cmI =−××++×=  

          I=31130.40cm4 

y2=h-y1 et 
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( )
mf 48,0

1040.311301086,10818

40001022,10

384

5
4

26

=
×××

×××=  

mcm
L

f 48,075,0
500

370

500

__

f===  

⇒<
__

ff  Condition vérifiée 
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III.7.  Calcul de la dalle pleine de la salle de machine : 

a)  Introduction : 

Notre immeuble est constitué d’une seul cage d’ascenseur, de vitesse d’entraînement V= (1m/s), 

pouvant chargé 8 personnes de 6,3KN, la charge totale que transmet le système de levage avec la 

cabine chargé est de 10 tonnes. 

 

 

 

 

 

 

 

 

   

 

 

b)  Dimensionnement : 

 33.7
30

220

30
==≥ x

t

l
h cm 

ht doit être au moins égale à 12cm (RPA99 version 2003) ; 

Soit : ht = 15cm 

La dalle repose sur 4 appuis. Elle est soumise à une charge localisée, son calcul se fait à l’aide des 

abaques de PIGEAUD qui permet d’évaluer les moments dans les deux sens en plaçant la charge 

concentrée au milieu du panneau. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
20.2
05.2=

y

x

l

l
=0.9 > 0,4 ⇒   la dalle travail dans les deux sens. 

0,15 

2,3 2,16 

0,15 

2,0 

1,0 
16+4 

 q 

ly 

lx U 

V 

UxV 

h0 

a 

Q 

Feuillet 
moyen 
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On a: U = a + e.K + h0  

     

     V = B + e.K + h0 

Avec : e : Epaisseur du revêtement (e = 5cm) 

           h0 = hauteur de la dalle (h0 = 15cm) 

           K : Revêtement aussi solide que le béton (K = 2). 

a = b = 0,80 cm (côte de rectangle dans laquelle q est concentrée). 

                                         ⇒   U = 0,8 + 2x5+0,15 = 1,05 m 

  V = 0,8 +2x5+0,15 = 1,05 m 

Condition de non poinçonnement : 

P ≤ 0,045 cµ h
b

28cf

γ
  (aucune armature transversale n'est nécessaire si cette formule est vérifiée). 

Avec cµ  : périmètre de contour de l'aire sur laquelle agit la charge dans le plan de feuillet moyen. 

cµ  = 2 (u + v) = 2 (1,05 +1,05) = 4,2 m. 

P = 10t ≤ 0,045 ×  4,2 ×  0,15 ×  
5,1

1025 2×
 = 47,25 t ………………. Condition vérifiée. 

Aucune armature transversale n'est nécessaire.  

c)  Les moments Mx1, My1 du système de levage : 

 Mx1 = (M1 + ν M2)q 

 My1 = (M2 + ν M1) q 

Avec :               ν  : Coefficient de poisson ⇒  ν  = 0  à     l’ELU 

                          ν  = 0,2     à l’ELS 

M1 et M2 coefficients donnés en fonction de (
yx l

V

l

U
;;ρ ) à partir des abaques de PIGEAUD. 

Après l’interpolation  

 
















==

==

==

48,0
220

105

51,0
205

105

9.0

y

x

y

x

l

V

l

U

l

lρ

⇒  M1 = 0,105  et   M2 =0.080  

 

A l’ELU              Mx1 = q M1 

                            My1 = q M2 
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Avec  

            q = 1,35G + 1,5Q = 1,35×10000 + 1,5×0 = 135000 Kg/ml 

            

             Mx1 = 135×0,105 =  14.17 KN/m 

             My1 = 135×0,080 =  10.80 KN/m 

d)  Les moments dus aux poids propre de la dalle pleine (Mx2;M y2) : 

ρ = 0.9 > 0,4 ⇒  La dalle travail dans les deux sens. 

ρ = 0.9  ⇒           xµ = 0.0458     ⇒   yµ    = 0.778 

Mx2 = xµ .q.lx
2  

My2 = yµ . Mx2 

         q = 1,35G + 1,5Q = 1,35×4.85+ 1,5x1 = 8.05KN/ml 

         Mx2 = 0,0458×8.05× (2,05)² = 1.55 KN.m 

         My2 = 0,778×1,55= 1.20 KN.m 

e) Superposition des moments agissant au centre du panneau : 

          Mx = Mx1 + Mx2 = 15.72 KN.m 

          My = My1 +My2 = 12.00KN.m 

Ferraillage : 

i) Sens X-X 

-  Aux appuis 

      Ma = 0,3×15.72 = 4.72KN.m 

    
2,1413100

10.72,4

². 2

3

××
==

bc

a
b fbd

Mµ = 0,02      ⇒  S.S.A       ⇒  β  = 0,990 

    
34813990,0

10.72,4

..

3

××
==

S

a
a fe

d

M
A

γ
β

= 1.05 cm² 

   Soit : 4HA8 = 2,01 cm²    Avec : St = 25 cm   

- En  travée  

    Mt  = 0,85×15.72 = 13.36 KN.m 

2,1413100

10.36,13
2

3

××
=bµ  = 0,056                  ⇒  S.S.A               ⇒  β  = 0,971 

34813971,0

10.36,13 3

××
=tA  = 3,04 cm² 

Soit                 4HA10 = 3.14 cm²                           Avec : St = 25 cm   
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ii)  Sens y-y  

- Aux appuis 

  Ma = 0,3 ×12 = 3,6 KN.m.  

bµ = 
bc

2 f db

Ma  = 
2,1413100

106,3
2

3

××
×

    = 0,015    ⇒        S.S.A.    ⇒             β = 0,992. 

Aa = 
se /fdb

Ma

γ
 = 

34813992,0

106,3 3

××
×

  = 0,80 cm2. 

Soit : 5HA8 = 2,51 cm2        avec    St =  20cm. 

- En travée  

    Mt = 0,85 x 12 = 10,2 KN.m. 

       bµ =  
bc

2 f db

Mt
 = =

××

×

2,1413100

102,10
2

3

 0,042   ⇒        S.S.A.   ⇒                  β = 0,979 

       At = 
se γ/fdb

Mt
 = 

34813979,0

102,10 3

××
×

 = 2,30cm2. 

Soit : 5HA10 = 3.92cm2     avec St = 20 cm. 

f. Vérification à l'ELU : 

        1-Condition de non fragilité  

-  Armatures principales : 

          A ≥  














−

y

x

0

l

l
32

lhb
 = 229.0

20,2

05,2
32

0008,015100
cm=








 −

××
. 

        ⇒≥ 229,0 cmA     Condition vérifiée dans les deux sens.    

             Remarque :   

  Pour les armatures transversales, elles ne sont pas nécessaires. 

       

 2-Ecartement des barres : ……………………….(Art A.8.2.42 BAEL 91) 

L'écartement des barres d'une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : (charges 

concentrées) 

Direction la plus sollicitée : min (2h, 25 cm). 

Direction perpendiculaire : min (3h, 33 cm). 

Sens x-x 

Armatures supérieures : St = 25 cm < min (2h, 25 cm) = 25 cm. 

Armatures inférieures : St = 15 cm < min (2h, 25 cm) = 25 cm. 
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Sens y-y 

Armatures supérieures : St = 25 cm < min (3h, 33 cm) = 33cm. 

Armatures inférieures : St = 15 cm < min (3h, 33 cm) = 33 cm. 

3-Contrainte tangentielle : 

Les efforts sont max au voisinage de la charge. 

 Au niveau de U : Tmax = Vu = 
ba2

P

+
 = t16,4

8,03

10 =
×

. 

Au niveau de V : Tmax = Vu = 
ba2

P

+
 = t16,4

8,03

10 =
×

. On doit vérifier que 

τ
γγ

τ ==







≤=

b

c

b

cu
u

f
MPa

f

bd

V 2828 2,0
5,

2,0
min  ;  La fissuration est peu nuisible donc 

uτ  = 3.33 MPa.  

 MPau 288,0
13,01

3750 =
×

=τ  ……………………  Condition vérifiée. 

g) Vérification de l'E.L.S : 

 - Les moments à l’E.L.S :  

Moment engendré par le système de levage  

Mx1 = (M1 + V M2) qs . 

My1 = (M2 + V M1) qs . 

qs = G + Q =100 KN/m2  

 Mx1= (0,105 + 0,2 ×  0,08 ) ×  100 = 12,1 KN.m          

My1= (0,08 + 0,2 ×  0,105) ×  100 = 10.1 KN.m 

Moment engendré par le poids propre de la dalle  

qs = G + Q = 3,75 + 1 = 4,75 KN/m2. 

                                xµ = 0,0529. 

ρ = 0,90                   yµ = 0,846. 

 

Mx2 = xµ qs l
2
x  = 0,0529×  4,75 ×  (2,05)2 = 1,06 KN.m 

My2= yµ  ×  Mx2  = 0.89 KN.m. 

 Superposition des moments : 

Mx = Mx1 +   Mx2   = 12,1 + 1.06 = 13.16 KN.m. 

My = My1 + My2 = 10.1 + 0.89 = 10.99 KN.m. 
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Contrainte de compression dans le béton : 

i) Sens x-x 

- Aux  appuis :                Ma = 4,72 KN.m  

 On doit vérifier  

bcbc σσ <  = 0.6 fc28 = 15 MPa. 

1ρ = 155,0
13100

01,2100100 =
×

×=×
bd

Aa
          ⇒      k = 0.016 et β

1 
= 0.935. 

sσ = MPa
Aad

Ma
19,193

1001,2130935,0

1072,4

β 2

6

1

=
×××

×=  

bσ = k sσ  = 0,016 x 193.19 = 3.09 MPa < 15 MPA ……………..Condition vérifiée. 

-   En travée :             Mt = 13,36 KN.m.  

On doit vérifier  

bcbc σσ <  = 0.6 fc28 = 15 MPa. 

1ρ = 309,0
13100

02,4100100 =
×

×=×
bd

At
               k = 0.029 et β = 0.897 

sσ = MPa
xAtd

Mt
79,297

1002,4130897,0

1096,13

β 2

6

1

=
××

×=   

bσ = k sσ  =  0.029 x 297,79 =8,63  MPa < 15 MPA …………….Condition vérifiée. 

On trouve aussi que la condition est vérifiée dans le sens y-y.  

 Etat limite de fissuration :  

La fissuration est peu préjudiciable. Aucune vérification n'est nécessaire. 
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Introduction : 
L’étude de contreventement est une étape importante dans l’étude de tout bâtiment. Le 
Contreventement d’une structure est constitué de l’ensemble des éléments verticaux, 
 destinés à assurer la stabilité de la structure sous n’importe quelles sollicitations (séisme, 
vent, charges verticales). 
 
        Dans le cas de notre bâtiment, le contreventement est assuré par des portiques et voiles 
disposés dans deux sens longitudinale et transversale. Ce la nous amène alors à déterminer le 
% de l'effort sismique que reprend chaque élément (portique et voile), afin de définir le type 
de contreventement. 
IV .1) Caractéristiques géométriques des portiques 
VI.1.1) Calcul des rigidités linéaires des poteaux : 
 *poteau K��� � I��� hc⁄  

 *poutre K
� � I�� lc⁄  

Avec : I��� : Inertie de poteau considérée. 

 I�� : Inertie de la poutre considérée. 

 h�, l� : Longueur de calcule des barres. 

poteau   h� � h� � 1
2 c� � h� 

poutre   l� � l� � 1
2 h� � l� 

 l� : Longueur entre nus des appuis. 

           h�: hauteur entre nus des appuis. 
 c�: hauteur de poteau. 

 h� : Hauteur de poutre. 

 l� : Longueur entre axe des poteaux. 

 h� : Hauteur entre faces supérieures des planchers successifs. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

h� h� l� 

l� 

c� 

h� 

Figure IV.1 : Identification des paramètres 
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IV.1.2) calcule des coefficients correcteur « aj » : 
Les coefficients aj sont donnés par MUTO en fonction de la position du poteau et de son 
inertie. 

a) 

 

 

 

 

 b) 

 

 

 

 

 

IV.1.3) calcul des rigidités des poteaux par niveau dans les deus sens : 

-niveau courant : rj � aj. k�. &'(
)*+  

-niveau RDC : poteau encastré à sa base: rj � aj. k�. &'(
)*+  

 

  Poteau articulé à sa base rj � aj. k�. ,(
)*+ 

E : module de déformation du béton. Pour un ciment CPJ42.5 dosé à 350 Kg/m3 et pour des 
Charges de courte durée d’application on a E=3,216 x 105 daN/cm². 

IV.1.4) Calcul des rigidités des portiques par niveau dans les deux sens : 
 

Rj � 12E
h�

' . / aj. Kp 

  Les résultats de calcul obtenus par les différentes formules sont donnés dans les tableaux 
Ci après.   

 

a0 � K12
2 � KJ2  Avec  KJ2 � ∑ i��7��8

2ij���897
 

:& :' 

:; 

a0 � 0,5 � K12
2 � KJ2  Avec  KJ2 � i& � i'

ij���897
 

:;>?@ :;>A@ 

:;B&>?@ :;B&>A@ 

:; 
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� Calcule des rigidités linéaires :       

 

 

 

 

 

 

 

 
Les rigidités linéaire des poutres « sens transversal » 

Niv Travée l� (cm) Hp (cm) Lc (cm) Ipout 
(cm4) 

Kpout (cm3) 

RDC +     
10 étages 

1-2   385,00 
40,00 

 

405,00 

160000 

395,06 
2-3 400,00 420,00 380.95 
3-4 415,00 435,00 367.82 
4-5 325,00 345,00 463.77 

 
Les rigidités linéaire des poutres « sens longitudinal » 

Niv Travée l�  (cm) Hp (cm) Lc (cm) Ipout 
(cm4) 

Kpout (cm3) 

RDC +     
10 étages 

A-B 370,00 

35,00 
 

387.5 

107187.5 

276.61 
B-C 370,00 387.5 276.61 
C-D 320,00 337.5 317.59 
D-E 280,00 297.5 360.29 
E-F 320,00 337.5 317.59 
F-G 370,00 387.5 276.61 
G-H 370,00 387.5 276.61 
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Les rigidités linéaire des poteaux « sens transversal » 

Niv poteau C�  (cm) Cp (cm) Hc (cm) Ipot (cm4) Kpot (cm3) 

9,10 

1 

 
266.00 

 
30.00 

 
281 

 

 
67500 

 

 
240.2 

 

2 
3 
4 
5 

 
6,7, 8 

1 

 
266.00 

 
35.00 

 
283.5 

 
125052.08 

 
441.1 

 

2 
3 
4 
5 

3, 4, 5 

1 

 
266.00 

 
40.00 286 213333.33 745.92 

2 
3 
4 
5 

RDC, 1, 2  

1 

266.00 45.00 288.5 341718.75 
 

1184.46 
 

2 
3 
4 
5 
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Les rigidités linéaire des poteaux « sens longitudinal » 

Niv poteau C�  (cm) Cp (cm) Hc (cm) Ipot (cm4) Kpot (cm3) 

9,10 
 
 

1 

 
 

266.00 
 
 

 
 

30.00 
 
 

281,00 
 

67500,00 
 

 
240,21 

 

2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 

6,7, 8 

1 

266.00 
 

35.00 
 

283,50 
 

125052,08 
 

441,10 
 

2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 

3, 4, 5 

1 

266.00 
 

40.00 
 

286,00 
 

213333,33 
 

745,92 
 

2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 

RDC, 1, 2  

1 

 
266.00 
 

 
45.00 
 

 
288.5 
 

341718,75 
 
1184.46 
 

2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
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� Calcule des coefficients correcteurs : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Rigidités des portiques « sens transversal » 
Niv poteau Kpot DE��� Ipot aj Rjportique 

9,10 

1 

240,21 
 

0,484 

 
67500,00 

 

1.644 

245.54 
2 0,921 3.23 
3 0,859 3.12 
4 0,845 3.46 
5 0,859 1.93 

 
6,7, 8 

1 

441,10 
 

0,895 

125052,08 
 

0,309 

1020.12 
2 1,760 0,468 
3 1,697 0,459 
4 1 ,885 0,485 
5 1,051 0,344 

3, 4, 5 

1 

745,92 
 
 

0,53 

213333,33 

0,209 

1214.37 
2 1.040 0,342 
3 1.004 0,334 
4 1.114 0,357 
5 0 ,621 0,236 

 
RDC, 1, 2  

1 

1184.46 
 

0,333 

341718,75 

0,357 

2741.67 
2 0,655 0,435 
3 0,632 0,430 
4 0,702 0,444 
5 0,391 0,372 
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Rigidités des portiques « sens longitudinal » 

Niv poteau Kpot DE��� Ipot aj Rjportique 

9,10 

A 

240,21 
 

1.151 

 
67500,00 

 

0,365 

476.56 

B 2.302 0.535 

C 2.474 0.553 

D 2.822 0.585 

E 2.822 0.585 
F 2.474 0.553 
G 2.302 0.535 
H 1.151 0,365 

6,7, 8 

A 

441,10 
 

0,627 

125052,08 
 

0,238 

930.3 

B 1.254 0.385 

C 1.347 0.402 

D 1.540 0.435 

E 1.540 0.435 
F 1.347 0.402 
G 1.254 0.385 
H 0,627 0,238 

3, 4, 5 

A 

745,92 
 
 

0,342 

213333,33 

0,146 

1026.81 

B 0.684 0.255 

C 0.735 0.269 

D 0.838 0.295 

E 0.838 0.295 
F 0.735 0.269 
G 0.684 0.255 
H 0,342 0,146 

RDC, 1, 2  

A 

1184.46 
 

0.233 

341718,75 

0,328 

2488.14 

B 0.467 0,392 

C 0.502 0.400 

D 0.572 0.417 

E 0.572 0.417 
F 0.502 0.400 
G 0.467 0,392 
H 0.233 0,328 
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4.2) Caractéristiques géométriques des voiles : 

Les forces sismiques peuvent engendrer des torsions dans les structures sur les quelles 

agissent. Elles sont pratiquement préjudiciables lorsque les résultantes de ses forces se 

trouvent excentrées de façon notable par rapport au centre de torsion. 

Donc le déplacement des voiles doit être le plus adéquat possible de manière à résister à 

l’effort sismique d’une part et limiter la torsion du bâtiment due aux charges d’autre part. 

IV.2.1 Etude des refends : 

 Dans notre structure on a des refends pleins et refends avec ouvertures.        

a- Calcul des inerties : 

*refends transversal : 

Ix=L.e3 /12=0 

Iy=e.L3 /12. 

*refends longitudinal: 

 Ix=e.L3/12 

Iy=L.e3/12=0 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

« sens transversal» 

Niv Voile L(m) ep(m) Iy(m4) Iyt (m 4) 

RDC+ 
10 

étages 

VT1-VT8 4.45 

0,20 

2.94 

6.832 VT2-VT6 3.55      1.49 

VT3, VT7 4.15 2.382 

Niv Voile L(m) ep(m) Ix (m4) Ixt (m 4) 

RDC+ 
10 

étages 

VL1-VL2-VL3-
VL4 

1.30 

0,20 

0.288 

1.394 
VL6-VL8 2.5 0.520 

VL5, VL7 2.6 0.586 

« sens longitudinal» 

L 

e 

L 

e 
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IV.2.2) calcul des Rigidités des voiles : 

*Dans le sens ( X-X’) :FGH � IJ.K.LM
CNO  

*Dans le sens (Y-Y’) : FGM � IJ.K.LH
CNO  

Avec :  
He : hauteur d’étage. 
Ix, Iy : inertie des voiles transversaux et longitudinaux. 

 

 

 
 
 
IV.2.2) Calcul des inerties des poteaux :  

a) Suivant le sens transversal :(Ix)  Ix = P.9Q
&'  

b) Suivant le sens longitudinal:(Iy)  Iy = 9.PQ
&'  

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

rigidités  des voiles« sens transversal » 
Niv voile he (m) E.103  Iy(cm) rvx ∑Rvy(KN/m) 

RDC+ 
10 

étages 

VT1-VT8  
 

3,06 
 
 

 
 

32164.200 
 
 

2.94 39603.82 

92004.78 
VT2-VT6      1.49 20071.32 

VT3, VT7 2.382 32060.23 

rigidités  des voiles« sens longitudinal » 

Niv voile he (m) E.103  Ix(cm) rvx ∑Rvx(KN/m) 

RDC+ 
10 

étages 

VL1-VL2-
VL3-VL4 

 
 

3,06 
 
 

 
 

32164.200 
 
 

0.288 3879.55 

18778.13 
VL6-VL8 0.520 7004.76 

VL5, VL7 0.586 7893.82 
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**Interprétation des résultats 

1. Sens transversal  

L’inertie des portiques :                   Iport = 5221.7m4 

L’inertie des voiles :                      Iv = 92004.78 m4 

L’inertie de l’ensemble :               I =97226.48 m4 

Pourcentage de l’inertie des poteaux /l’ensemble : 5.37 % 
Pourcentage de l’inertie des voiles /l’ensemble : 94.63 % 
 

2. Sens longitudinal  

L’inertie des portiques :                  Iport = 4931.81 m4 

L’inertie des voiles :                     Iv = 18778.13m4 

L’inertie de l’ensemble :              I =23709.94m4 

  Pourcentage de l’inertie des poteaux par rapport à l’ensemble : 20.80% 
  Pourcentage de l’inertie des voiles par rapport à l’ensemble : 79.20% 

Conclusion : 
On constate que : 

La rigidité des voiles est plus importante que celle des portiques et cela dans les deux sens (les 

voiles vont reprendre au moins 90% des sollicitations dues aux charges horizontales).D’après 

le RPA, le système de contreventement est du type 4b : structure contreventés par des voiles 

sans interactions. 

Niv a (m) b (m) Ix .10-3(m4) Nbre de poteau Ix  total 
9, 10,  0,30 0,30 0,675 36x2=72 0,048 
6,7, 8 0,35 0,35 1,250 36x3=108 0,135 
3,4, 5, 0,40 0,40 2,133 36x3=108 0,230 
RDC, 1,2 0,45 0,45 3,417 36x3=108 0,369 

0.782 

Niv a (m) b (m) Iy .10-3(m4) Nbre de poteau Iy total 
9, 10,  0,30 0,30 0,675 36x2=72 0,048 
6,7, 8 0,35 0,35 1,250 36x3=108 0,135 
3,4, 5, 0,40 0,40 2,133 36x3=108 0,230 
RDC, 1,2 0,45 0,45 3,417 36x3=108 0,369 

0.782 
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V. Présentation de l’ETABS 

V.1 : Introduction : 

 La complexité de l’étude dynamique d’une structure vis-à-vis aux différentes sollicitations 
qui la mobilisent, en particulier l’effort sismique, demande des méthodes de calcul très  
rigoureuses; pour cela, l’utilisation des méthodes numériques telle que la MEF est devenu 
indispensable. 
 En s’appuyant sur l’outil informatique, qui nous offre des résultats plus exacts et un travail 
Plus facile, on peut alors éviter le calcul manuel laborieux, voire même peu fiable. 

V.2 : Concept de base de la M.E.F (méthode des éléments finis) : 
 La méthode des éléments finis est une généralisation de la méthode de déformation pour 
les cas de structure ayant des éléments plans ou volumineux. La méthode considère le milieu 
solide, liquide ou gazeux constituant la structure comme un assemblage discret d’éléments finis. 
Ces derniers sont connectés entre eux par des nœuds situés sur leurs limites. Les structures 
réelles sont définies par un nombre infini de nœuds. 
 La structure étant ainsi subdivisée, elle peut être analysée d’une manière similaire à celle 
utilisée dans la théorie des poutres. Pour chaque type d’éléments, une fonction de déformation 
(fonction de forme) de forme polynomiale qui détermine la relation entre la déformation et la 
force nodale peut être dérivée sur la base de principe de l’énergie minimale, cette relation est 
connue sous le nom de la matrice de rigidité de l’élément. Un système d’équation algébrique 
linéaire peut être établi en imposant l’équilibre de chaque nœud, tout en considérant comme 
inconnues les déformations aux niveaux des nœuds. La solution consiste donc à déterminer ces 
déformations, ensuite les forces et les contraintes peuvent être calculées en utilisant les matrices 
de rigidité de chaque élément. 

V.3 : Description du logiciel ETABS. 
 ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments. Il 
permet de modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à une interface 
graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour l’analyse statique et dynamique. 
 Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que 
le calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en 
vigueur à travers le monde (Euro code, UBC, ACI...etc.). En plus de sa spécificité pour le calcul 
des bâtiments, ETABS offre un avantage certain par rapport aux autres codes de calcul à 
utilisation plus étendue. En effet, grâce à ces diverses fonctions il permet une décente de charge 
automatique et rapide, un calcul automatique du centre de masse et de rigidité, ainsi que la prise 
en compte implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une 
terminologie propre au domaine du bâtiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.). ETABS 
permet également le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD, SAP2000 et SAFE). 

Rappel :(terminologie) 

Grid line : ligne de grille 

Joints : nœuds 
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Frame : portique (cadre) 

Shell : voile 

Elément : élément 

Restraints : degrés de liberté(D.D.L) 

Loads : charge 

Uniformed loads : point d’application de la charge 

Define : définir 

Materials : matériaux 

Concrete : béton 

Steel : acier 

Frame section : coffrage 

Column : poteau 

Beam : poutre 

V.4. Manuel d’utilisation de L’ETABS : 

 Dans notre travail on a utilisé la version ETABS v 9.70 

Pour choisir l’application ETABS on clique sur l’icône De l’ETABS (fig.1) 

                                                               

V.5. : Etapes de modélisation : 

V.5.1 : Première étape 

La première étape consiste à spécifier la géométrie de la structure à modéliser. 

a) Choix des unités : On doit choisir un système d'unités pour la saisie de données dans ETABS. 

Au bas de l'écran, on sélectionne KN-m comme unités de base pour les forces et déplacements : 

 

b) Géométrie de base : 

 Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne File puis New model, cette 
option permet d’introduire : 
Le nombre de portiques suivant x-x. 
Le nombre de portique suivant y-y.      
Le nombre des étages 
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 Après validation de l'exemple on aura deux fenêtres représentants la structure, l’une en 3D 
et l’autre a 2D suivant l'un des plans : X-Y, X-Z, Y-Z.  
c) Modification de la géométrie de base : 
 Nous allons procéder à la modification des longueurs de trames et des hauteurs d’étage. 
-On clique sur le bouton droit de la souris. 
-On introduit les distances cumulées puis on clique sur ok 
-Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis Edit Story 
Data. 
Suivant x : 4, 4, 3.5,3.1 …….. 

Suivant y : 4.15,4.3, 4.45. …….  

Suivant z : 0, 3.06, 6.12, 9.18, 12.24, …….  
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V-5.2) Deuxième étape : 
 La deuxième étape consiste à la définition des propriétés mécaniques des matériaux en 
l’occurrence, l’acier et le béton. 
 On clique sur Define puis Material proprietes nous sélections le matériau CONC et on 
clique sur Modify /Show Material, et on apporte les modifications inscrites dans la figure 
suivante : 
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flotta 

V .5.3) Troisième étape : 
 La troisième étape consiste à l’affection des propriétés géométriques des éléments 
(Poutre, poteaux, dalle, voile...). 
 Nous commençons d’abord par affecter les sections des poutres principales(PP) et ceci de 
la manière suivante : 
 Nous choisissons le menu Define puis Frame sections. On clique sur la liste d’ajout de 
sections et on sélectionne Add Rctangular pour ajouter une section rectangulaire (les sections 
en béton armé du bâtiment à modéliser sont rectangulaires). 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Nous validons avec OK, et on refait la même opération jusqu’à définit toutes les sections 

 Affectation des sections aux éléments des portiques : 
 Pour affecter les sections précédentes aux différents éléments : 
-Sélectionner les éléments de même section en cliquant dessus avec la souris ou en utilisant 
l’outil  de  sélection rapide dans la barre d’outil flottante                    qui permet de sélectionner 
plusieurs éléments à la fois en traçant un droit avec la souris. 

-Dans la barre d’outil nous cliquons sur          où Assign-Frame–sections 
-On aura une boite de dialogue qui est celle de Define Frame sections et dans la lista titre par 
Frame section –Name : on choisit la section approprie aux éléments sélectionnes et on valide 
avec OK . On refait le même travail jusqu'à dimensionner tous les éléments de l’ossature. 
 On peut ajouter un ou plusieurs éléments pour la structure en les traçant. 

- Cliquer sur     ensuite sur une ligne de grille et un nouveau élément sera trace entre deux 

croisements de lignes successifs horizontalement ou verticalement ça dépend de barre visée. 

-Pour tracer librement l’élément, on choisit    et en clique sur le point de départ ensuite sur le 

point final, il faut seulement que ces points soient des croisements de lignes. 
NB : pour se déplacer d’un niveau à un autre ou d’un portique à un autre on utilise les flèches  
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Voiles: 
Define –Wall/slab/deck section 

Clique sur Add New wall, une nouvelle fenêtre va  apparaître ; là ou il faut introduire un nom 
pour la section du voile et son épaisseur. 
Pour rajouter des voiles : 

-Cliquer sur   et cliquer entre les lignes de la grille et le voile aura comme limite deux lignes 

successive verticales et deux horizontales dans la fenêtre de travail. 
-Pour tracer le voile librement on choisit 

-Pour affecter Shell sections au voile :       sélectionner le voile et cliquer sur  et choisit la 

section correspondante dans la liste de Define Shell Sections. 
 

 

                     

 

 

 

                  

 

                          

V .5.4) Quatrième étape : 
Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges appliquées à la structure 
modélisée. 
1) Charges statiques (G et Q): 
La structure est soumise à des charges permanentes (G), et a des surcharges d’exploitation 
Q, pour les définir on clique sur : Define Load Cases. 

� Charges permanentes : 
Load Name (Nom de la charge): G 
Type : DEAD (permanente) 
Self weight multiplier (Coefficient interne poids propre) : 1 

 

 

� Surcharges d’exploitation : 
Load Name (Nom de la charge): Q 
Type : LIVE (exploitation) 
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Self weight multiplier (Coéfficient interne poids propre) : 0 

 

 

 

 

 

 

2) Charge dynamique (E): 
Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse conçu par le CGS. 
Ce spectre est une courbe de réponse maximal d’accélérations (Sa/g) pour un système à un degré 
de liberté soumis à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes propres T. 
- Données à introduire dans le logiciel : 
Zone : IIa (Zone a sismicité moyenne, voir Annexe 1 du RPA 2003) 
Groupe d’usage : 2 (bâtiments courants, voir chapitre 3.2 du RPA 2003) 
Coeff comportement : Portiques contreventés par des voiles 
Remplissage : Dense (Cloisons en maçonnerie) 
Site : S3  
Facteur de qualité (Q): 
Q=1.1 

-On ouvre le logiciel en cliquant sur l’icone. Rpa2003.exe  
Après avoir introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur l’onglet Text . 

 

 

 

� Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS on clique sur : 

                    Define → Response Spectrum Functions →Spectrum from file 
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Function Name (nom du spectre): RPA. 
� Le spectre étant introduit, nous allons passer à la prochaine étape qui consiste à la 

définition du chargement E (séisme), pour cela on clique sur : 
Define→ Reponses spectrum cases →Add New Spectrum 
 

 

 

 
Dans la partie Input response spectra, nous allons Introduire le spectre à prendre en compte 
dans les deux direction principales (U1 et U2). 
IV .5.5) 5éme étape : chargement des poutres : 
Les charges statiques étant définies, on sélectionne chaque poutre et on introduit le chargement 
linéaire qui lui revient en cliquant sur : 

Assign→ Frame/line loads →Distributed  
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Dans la case Load Case Name on spécifie le type de chargement (G ou Q), ensuite le  
chargement linéaire est introduit dans la case Load. 
 
V.5.6) 6émé étape : Introduction des combinaisons d’actions. Les combinaisons d’actions à 
considérer pour la détermination des sollicitations et déformations sont : 

� Combinaisons aux états limites : 
ELU : 1.35G+1.5Q 
ELS : G+Q 

� Combinaisons accidentelles du RPA : 

GQE : G+Q±E 

08GE :0.8G±E 

GQ12E : G+Q±1.2E 

Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur : 

Define →load Combinations→ Add New Combo 

 

 

 

 

On reprend les mêmes opérations pour introduire les autres combinaisons d’actions. 
 
V.5.7) 7émé étape : Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes). 
Cette étape consiste à spécifier les conditions aux limites (appuis, diaphragmes) pour la  structure  
modélisée. 
 
 

� APPUIS : 
Les poteaux sont supposés parfaitement encastré dans les fondations, pour modéliser cet 
encastrement on sélectionne les noeuds du RDC puis on clique sur : 
Assign→ Joint/point →Restraints 
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� Mass- Source : 
Define Mass source 
La masse des planchers est supposée concentrées en leurs centres de masse qui sont désignés par 
la notation de Mass –Source 
-On donne la valeur 1 pour la charge permanente 
-On donne la valeur de β suivant la nature de la structure. 
 

 

� Diaphragmes : 
Comme les planchers sont supposés infiniment rigides, on doit relier tous les nœuds d'un même 
plancher à leurs nœuds maîtres de telle sorte qu'ils puissent former un diaphragme, ceci a pour 
effet de réduire le nombre d’équations à résoudre par le logiciel. 
On sélectionne les nœuds du premier plancher puis on clique sur : 
Assign → Joint/point → Diaphragm → Add New Diaphragm. 
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Après avoir introduit le nom du diaphragme dans la case Diaphragm on clique sur 
OK pour valider. 
On refait la même opération pour tous les autres planchers. 
IV.5.8) 8éme étape : Analyse et visualisation des résultats. 
Lancement de l’analyse : 
Pour lancer l’analyse de la structure, on se positionne sur l’onglet Analyze et on sélectionne 
Run Analysis. 
Visualisation des résultats : 

� Période et participation modale : 
Dans la fenêtre display show tables, on click sur Modal Information et on sélectionne la 

combinaison « Modal ». 

 

 

Déformée de la structure : 
On appuie sur l’icône Show Deformed Shape et on sélectionne une combinaison 
d’actions. 

� Diagramme des efforts internes : 
Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique et on sélectionne 
Show Member forces/Stresses Diagram dans le menu Display 

� Efforts internes dans les éléments barres : 
Les poutres : 
Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres ensuite on clique sur : 
Display Show tables 
Dans Element Output on sélectionne « Frame Forces » (Efforts dans les barres). 
On clique sur Select Case/comb pour choisir la combinaison d’actions puis on clique sur OK. 
Les poteaux : 
Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces derniers et on suit les 
mêmes étapes que pour les poutres. 
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� Efforts internes dans les voiles : 
Pour extraire les contraintes dans les voiles, Dans Area Output on clique sur « Area forces 
and Stresses » et on sélectionne une combinaison d’actions. 
 

� Déplacements: 
Pour extraire les déplacements sous formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher du 
niveau considéré, on appuie sur show tables puis on coche « Displacements ». 
Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur Excel, la colonne Ux correspond 
au sens xx, et  Uy au sens yy. 

� Effort tranchant et moment sismique à la base : 
Pour extraire les efforts à la base (fondations) on clique sur show tables on coche 
« Base Reactions » ensuite dans « Select Cases/comb » on choisit « E ». 
 

� Effort tranchant de niveau : 
Pour extraire l’effort tranchant de chaque niveau, on se positionne sur la vue en 2D puis dans le 
menu View on clique sur Set 3D View et on sélectionne le plan XZ. 
Dans Display on clique sur Show Deformed Shape et on sélectionne la combinaison E. 
Enfin, dans Draw on choisit l’option Draw Section Cut et on trace une droite traversant les 
éléments du niveau considéré. 
 

 

 

 

Remarque : 
En désélectionnant la case Shells on aura l’effort repris par les portiques et on désélectionnant la 
case Frames nous aurons l’effort repris par les voiles.  Modify /Show Material, et on apporte 
les modifications inscrites dans la figure 
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VI-1) Introduction  :  
La principale cause des dommages dans une structure durant un séisme est sa réponse au 

mouvement appliqué à sa base suite au mouvement transmis à son sol d’assise. Dans le but d’analyser et 
d’évaluer le comportement de la structure sous ce type de chargement, les principes de la dynamique des 
structures doivent être appliquées pour déterminer les déformations et les contraintes développées dans 
la structure. 

Quand on considère une analyse de structure sous un chargement dynamique, le terme dynamique 
signifie une variation dans le temps,ceci rend l’étude plus compliquée voir impossible  quand il s’agit 
d’une structure élevée avec  un nombre infini de degrés de liberté. Pour cela les ingénieurs essayent de 
simplifier les calculs, en considérant non pas la structure réelle mais un modèle simple qui doit être le 
plus proche possible de la réalité. 

Pour modéliser une structure, plusieurs méthodes sont utilisées parmi lesquelles : 
� Modélisation en masse concentrée :  

Dans ce modèle les masses sont concentrées au niveau de chaque plancher formant ainsi un 
pendule multiple, c’est un  modèle  simple mais qui a des limitations (discontinuités dans le 
système structural, irrégularités).   

� Modélisation en éléments finis : 
 Dans ce cas la structure est  décomposée en plusieurs éléments, on détermine  les inconnues au 
niveau des nœuds puis à l’aide des fonctions d’interpolations on balaie tout l’élément puis toute 
la structure. 
 

VI-2)  Méthode de calcul : 
Le calcul des forces sismiques dépend du type de la structure et ces dimensions ; il se fait à l’aide 

des trois méthodes : 
� par la méthode statique équivalente (RPA /Art 4.1.2) 
� par Méthode dynamique qui regroupe : 

� la méthode d’analyse modale spectrale 
� la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes. 

� la méthode d’analyse par accélérogramme nécessite l’intervention de spécialistes. La 
méthode qui convient dans notre cas et dans tout les cas, est la méthode modale spectrale.  

VI-3)  Présentation de la méthode statique équivalente :  
   Vu que les conditions d’application de la méthode statique équivalente sont vérifiées 

[RPA2003/Art4.1.2] à savoir la régularité en plan et en élévation et une hauteur de la tour inférieure à 
65 m en zone IIa, nous allons effectuer l’étude au séisme par « la méthode statique équivalente ». 

• Principe : 
Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par un 

système de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents à ceux de l’action 
sismique. 
     Le mouvement du sol peut se faire dans une direction quelconque dans le plans horizontal. Les forces 
sismiques horizontales équivalentes seront considérées appliquées successivement suivant les deux 
directions orthogonales choisies par le projecteur ; dans le cas général, ces deux directions sont les axes 
principaux du plan horizontal de la structure. 
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VI-4)  Caractéristiques de la structure relativement à l’étude dynamique : 
� La structure est classée en groupe d’usage 2 (RPA 2003/Art 3.2). 
� Le structure est de catégorie S3 (sol  meuble), selon les résultats donnés par le laboratoire de 

géotechnique. 
� La structure se trouve dans une zone de moyenne sismicité Zone II a. 
� La structure à étudiée fait 33.66 m (RDC+10 étage ) de hauteur, le système structural est 

constitué de voiles porteurs en béton armé. Dans ce cas les voiles doivent reprendre plus 20% 
des sollicitations dûes aux charges verticales eton considère que les solicitations horizentales 
sont reprise uniquement par les voiles. 

VI-5)  Modélisation de la structure : 
Le calcul dynamique est réalisé à l’aide du logiciel ETABS, sur un modèle tridimensionnel de la 

structure avec 11 niveaux (RDC+ 10 étages) encastrée à sa base. Les voiles sont  disposés de telle sorte 
à renforcer les vides au niveau des planchers et les zones flexibles. Cette disposition va être modifiée 
suivant la conformité du comportement de la structure aux recommandations de RPA 2003. 
Dans ce modèle on ne modélisera que la structure (voiles et portiques), les éléments non structuraux 
sont introduits comme charges (escaliers, balcons…). 

� Les poteaux,  poutres sont modélisés par un élément de type FRAME .  
� Les voiles et dalles plaine par un élément de type SHELL.  

 

 
                                                       
                     Fig VI-1 : Modèle 3D de la structure.     
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VI-6)  Disposition des voiles : 

Le système structural choisi est le contreventement par voile porteurs en béton armé. On doit donc 
vérifier les conditions données par le RPA version 2003 : 

� Les voiles doivent reprendre plus 20% des sollicitations dûes aux charges verticales. 
� Les voiles doivent reprendre au moins 75% des sollicitations dûes aux charges horizontales. 
� Une excentricité accidentelle égale à ±0.05 L (L: la plus grande portée du plancher 

perpendiculairement à l’action sismique considérée) doit s’ajouter à l’excentricité théorique 
calculée pour chaque plancher et pour chaque direction de l’action sismique. 

� Les périodes propres ne doivent pas varier brusquement entre deux modes successifs.   
 
 
             

     
    

 

                          Fig VI-2 : Disposition des voiles dans la structure.        
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VI-7)   Spectre de réponse de calcul : 

Le spectre réglementaire de calcul est donné par l’expression suivante: 
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Fig VI-3 : Spectre de réponse de calcul. 

 
 
T (sec) : la période avec une précision de 0.1 sec.  
A : coefficient d’accélération de zone. 
η : facteur de correction d’amortissement.  
R : coefficient de comportement de la structure. 
T1, T2 : périodes caractéristiques associées à la catégorie du site. 

Q : facteur de qualité de la structure. ∑+=
6

1

1 qPQ  Formule (4-4) 

� Pq est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité q ; (voire tableau)  
 

� Pour notre structure les paramètres à considérer sont : 
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A = 0.15             [zone II, groupe d’usage 2 (RPA 2003/Tableau 4.1)]. 

R = 3,5               [voiles porteur et portiques  (RPA 2003/Tableau 4.3)]. 

η = [7/2+ξ]1/2 
     T1 = 0.15 sec ;  T2 = 0.50 sec.  [site S3 (RPA 2003 Tableau 4.7)]. 
 
VI-7-1) Calcul du facteur de qualité Q : 
 

� Tableau donnant les valeurs des pénalités Pq : 

� Sens  transversal : 

 

                            Critére     q                                                      Pénalité Pq 

Condition minimale des files porteuses 0.05 

Redondance en plan 0 

Régularité en plan 0 

Régularité en élévation 0 

Contrôle de la qualité des matériaux 0 

Contrôle de la qualité de l’exécution 0 

Q = 1 + (0.05 + 0 + 0 + 0 + 0 + 0 ) = 1.05 

 

�    Sens   longitudinal : 

 

                 Critére q                                                                          Pénalité Pq 

Condition minimale des files porteuses 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 + (0.05 + 0 + 0.05 + 0 + 0 + 0 )     

         Q = 1.1 
 
Q =1.1 ; tous les critères sont vérifiés. Les deux conditions de régularité en plan et en élévation sont 
prises en compte directement par le modèle 3D.   
Les valeurs du spectre de réponse sont données dans le tableau suivant  
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                                     Tableau VI-1 :  valeurs du spectre de réponse 

VI-8)  Nombre de modes à considérer : 

a)  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. 

� ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse totale de la 
structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure. 
 

 Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée. 
b)  Dans le cas où les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas être satisfaites à cause de 

l’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) à retenir doit 
être tel  que : 

  K ≥≥≥≥ 3 √�    et      TK ≤≤≤≤ 0.20 sec   (4-14) 
N : est le nombre de niveaux au dessus du sol et ; Tk la période du mode K. 

� Dans notre cas N=10 niveaux ⇒ K ≥ (3� √10   = 9.49) 
Donc : K=10 nombre de modes. 

VI-9) Combinaison des réponses modales : 

� r ≤≤≤≤     10/ (10 +� ji
ξξ    ) 

      Avec :  
      r = Ti / Tj  (Ti ≤≤≤≤ Tj)          

T (sec) Sa/g T (sec) Sa/g T (sec) Sa/g T (sec) Sa/g 
0.000     0.190 1.300     0.075 2.600     0.047 3.900     0.028 

0.100     0.160 1.400     0.071 2.700     0.046 4.000     0.027 

0.200     0.140 1.500     0.068 2.800     0.045 4.100     0.026 

0.300     0.140 1.600     0.065 2.900     0.044 4.200     0.025 

0.400     0.140 1.700     0.063 3.000     0.043 4.300     0.024 

0.500     0.140 1.800     0.060 3.100     0.041 4.400     0.023 

0.600     0.130 1.900     10.058 3.200     0.039 4.500     0.022 

0.700     0.110 2.000     0.056 3.300     0.037 4.600     0.021 

0.800     0.100 2.100     0.054 3.400     0.035 4.700     0.020 

0.900     0.096 2.200     0.053 3.500     0.033 4.800     0.020 

1.000     0.089 2.300     0.051 3.600     0.032 4.900     0.019 

1.100     0.084 2.400     0.050 3.700     0.030 5.000     0.018 

1.200     0.079 2.500     0.048 3.800     0.029 
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      i et j : deux modes de vibration  des  périodes Ti, Tj  et d’amortissement  ξξξξ i , ξξξξ j     
 

� Dans le cas où toutes les réponses modales retenues sont indépendantes les unes des autres, la 
réponse totale est donnée par  

 

  E = ±±±±�∑
=

k

i
iE

1

2            

 E : effet de l’action sismique considéré 
 Ei : valeur modale de E selon le mode « i » 
 K  : nombre de modes retenus 
 

� Dans le cas où deux réponses modales ne sont pas indépendantes ;  E1 et E2   par exemple, la 
réponse totale est donnée par : 

  =E � ( ) ∑
=

++
K

i
iEEE

3

22

21   

VI-10) Caractéristiques géométriques de la Structure : 

� Le centre de masse et le centre de torsion pour chaque niveau : 
 

Niveau Masse Masse 
Centre de 
masse 

Centre de 
torsion Exc. Théorique 

Exc. 
Accidentelle 

  MassX MassY XCM YCM XCR YCR 

          
ex 

           
Ey            ex           Ey 

 RDC 489.1791 489.1791 13.053 9.55 13.05 9.15 0.003 0.4 

1,32 0.95 

étage 1 495.9818 495.9818 13.053 9.496 13.053 9.413 0 0.083 
étage 2 490.0142 490.0142 13.053 9.501 13.058 9.685 0.005 -0.184 
étage 3 484.7256 484.7256 13.053 9.505 13.063 9.891 0.01 -0.386 
étage 4 484.7256 484.7256 13.053 9.505 13.068 10.055 0.015 -0.55 
étage 5 479.46 479.46 13.054 9.509 13.071 10.183 0.017 -0.674 
étage 6 474.8736 474.8736 13.054 9.513 13.073 10.285 0.019 -0.772 
étage 7 474.8736 474.8736 13.054 9.513 13.075 10.368 0.021 -0.855 
étage 8 470.3101 470.3101 13.054 9.518 13.077 10.438 0.023 -0.92 
étage 9 466.4256 466.4256 13.054 9.521 13.078 10.497 0.024 -0.976 
étage 10 415.2787 415.2787 13.052 9.495 13.079 10.546 0.027 -1.051 

 
 

Tableau VI-2 : Centre de torsion et centre de masse de la structure. 

 
� l’excentricité : 

 Pour toutes les structures comprenant des planchers ou diaphragmes horizontaux rigides dans leur 
plan, on supposera qu’à chaque direction, la résultante des forces horizontales a une excentricité par 
rapport au centre de torsion égale à la plus grande des deux valeurs : 
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� 5 % de la plus grande dimension du bâtiment à ce niveau (cette excentricité doit être prise de 
part et d’autre du centre de torsion). 

� Excentricité théorique résultant des plans. 

a) Excentricité accidentelle : (RPA 2003/Art 4.2.7) 
 

          Le RPA dicte que : ex =  0.05×26,4  = 1.32 m 
                                      ey  =     0.05×18.95 = 0.95 m 
 
VI-11) Caractéristiques dynamiques de la structure :  

Le tableau suivant résume toutes les données relatives aux périodes et participations massiques de 
tous les modes.    
 
 
 

Mode Period SumUX SumUY 
1 0.757551 66.9179 66.127 

2 0.644708 66.918 66.1276 

3 0.46767 67.2105 66.1276 

4 0.181123 86.1721 86.1883 

5 0.142136 86.1721 86.1883 

6 0.106701 86.2002 86.1883 

7 0.080438 92.5836 92.9283 

8 0.061862 92.5836 92.9283 

 
Tableau VI-3 :  périodes et participations massiques 

 
� La valeur de participation massique a atteint les 90% dans le mode 8. 
� La valeur de la période donnée par ETABS vérifiée la condition de [l’article 4.2.4] du RPA. Ce  

dernier exige que cette période ne doit pas dépasser la valeur calculée par la formule empirique 
appropriée de plus de 30% (RPA 2003 Art 4.2.4.4) ;  avec : 

Tempérique 1= min�0.09 � ��√
 , �� � ��
� �� � = 0.59sec ; avec hN = 33.66m, D1 = 26.40 m, CT = 0,05 

Tempérique 2 = min�0.09 � ��√
 , �� � ��
� �� � = 0.69sec ; avec hN = 33.66m, D2 = 18.95 m, CT = 0,05 

 
Tnumérique = 0.59+ (0.3 x 0.59) = 0.767sec �  TETABS = 0.758sec …………..Condition vérifiée. 
 
VI-12)  Vérification de la résultante des forces sismiques : 

Selon le RPA la résultante des forces sismiques à la base ‘Vt’ obtenue par combinaison des valeurs 
modales ne doit pas être inferieure à 80 % de la résultante des forces sismiques déterminées par la 
méthode statique équivalente (RPA 2003 /Art 4.2).  

La force sismique totale V, appliquée à la base de la structure, doit être calculée 
successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule : 
 

                                                          V = 
����
�  �W     
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� A : coefficient d’accélération de zone, donné par le (RPA 2003/Tableau 4.1) suivant la 

zone sismique et le groupe d’usage du bâtimen :A= 0.15 
 

� D : facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie de site, du facteur  de 

correction d’amortissement ( η )  et de la période fondamentale de la structure  (T).  
 

                     

( )
( ) ( )









≥

≤≤

≤≤

=

sTTT

sTTTT

TT

D

0.30.30.35.2

0.35.2

05.2

3

5

3

2

2

23

2

2

2

η

η

η

 

T1= 0.15, T2 = 0.50 (RPA/Tableau 4-7) 

ηηηη  : donné par la formule : 

 

        ( ) 7.027 ≥+= ξη     

 

•  ξξξξ (%)  est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau  

            constitutif, du type de structure et de l’importance des remplissages. 

  Quand :     ξξξξ = 10%,    on  a : ηηηη= 0.76    

T : donnée par la formule empirique. 

                                      T=0.59 sec. ⇒ ( ) .35.2 23
2

2 ≤≤ TTTTη 0 s. 

Donc : 

                 D1 = ( ) 7.15.2 3

2

2 =×× TTη  

                 D2 = ( ) 53.15.2 3

2

2 =×× TTη  

 

� R : le coefficient de comportement global de la structure (RPA 2003/Tableau 4.3) 

                                                 R= 3,5 

� Q : facteur de qualité (RPA/Art 5.7) 

                                     Q = 1.1 

� W : poids total de la structure, donné par  ETABS  

 

Avec : C = 
��
���  
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Case C Poids utilisés en KN Effort tranchant à la base (Vt) en KN

YY 0.072 52648.11 4462.12

XX 0.08 52648.11 4147.33  
 
 
            Tableau VI-4 :Poids total de la structure et Efforts tranchants à la base. 
                                          
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Tableau VI-5 : Masses des différents niveaux  
 

V = 
����
�  �W     

 
 

A 0.15 A 0.15

D1 1.7 D2 1.53

Q 1.1 Q 1.1

R 3.5 R 3.5

forces sismiques

(KN)

MSE (RPA 2003)

Coefficients

4211.85 3790.66

MSE(RPA 2003)

 
            

Tableau VI-6 : La forces sismiques à la base. 

� Résultante des forces sismiques de calcul : (RPA 2003/Art 4.3.6) 

La résultante des forces sismiques à la base  V t  obtenue par combinaison des valeurs 
modales ;calculée par ETABS ne doit pas être inférieure à 80 % de la résultante des forces sismiques 
déterminée par la méthode statique équivalente Vmax pour une valeur de la période fondamentale 
donnée par la formule empirique appropriée.(Vt > 0.80 V)                                             
� Si Vt < 0.80 Vmax, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements, 

moments,...) dans le rapport   0.8 V/Vt. 
 

Niveaux Masse 
RDC 489.1791 

ETAGE1 495.9818 

ETAGE2 490.0142 

ETAGE3 484.7256 

ETAGE4 484.7256 

ETAGE5 479.46 

ETAGE6 474.8736 

ETAGE7 474.8736 

ETAGE8 470.3101 

ETAGE9 466.4256 

ETAGE10 415.2787 
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forces sismiques (KN) Vérification 

MSE MSE ETABS (Vt) Vt/V 

 V/xx V/yy Ex Ey X Y 

4211.85 3790.66 4147.33 4262.12 
>0.80 >0.80 
Condition 
vérifiée 

Condition 
vérifiée 

                     
             Tableau VI-7 : Vérification de la résultante des forces sismiques. 

 
VI-13)  Vérification des déplacements : 

On doit aussi vérifier que les déplacements relatifs entre étages voisins ne dépassent  pas 1%  de la 
hauteur d’étage [RPA 2003/Art 5.10]. 
Les résultats des déplacements sont calculés par le logiciel  ETABS. 
 

 
 

Fig.VI-4 Vérification des déplacements selon Ex. 
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     Fig.VI-5 Vérification des déplacements selon Ey. 
 
 
             
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                      
                                    Tableau VI-8 : Vérification les déplacements relatifs. 
 

  Déplacement (ETABS)       
Niveau EX EY HAUTEUR RPA≤1%h OBS 
  UX UY       
Etage 10 0.0209 0.0174 3.06 0.0306 vérifié 
étage 9 0.0186 0.0154 3.06 0.0306 vérifié 
étage 8 0.0163 0.0134 3.06 0.0306 Vérifié 
étage 7 0.0139 0.0113 3.06 0.0306 Vérifié 
étage 6 0.0115 0.0093 3.06 0.0306 Vérifié 
étage 5 0.0092 0.0074 3.06 0.0306 Vérifié 
étage 4 0.007 0.0055 3.06 0.0306 Vérifié 
étage 3 0.0049 0.0038 3.06 0.0306 Vérifié 
étage 2 0.0031 0.0024 3.06 0.0306 Vérifié 
étage 1 0.0016 0.0012 3.06 0.0306 Vérifié 
RDC 0.0005 0.0004 3.06 0.0306 Vérifié 
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VI-14) justification vis-à-vis de l’effet P
 

Les effets du 2° ordre (ou effet P
la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux :

                  � � ∆������� � ! 0.1

- Pk : poids total de la structure#$ : effort tranchant à l’étage considéré.
Hk : hauteur de l’étage k.
 

  

 Niv PK   

11 415.2787 0.0209 

10 466.4256 0.0023 

9 470.3101 0.0023 

8 474.8736 0.0024 

7 474.8736 0.0024 

6 479.46 0.0023 

5 484.7256 0.0022 

4 484.7256 0.0021 

3 490.0142 0.0018 

2 495.9818 0.0015 

1 489.1791 0.0011 

 
Remarque : 
 Au début, on a supposé que le type de contreventement de notre structure est mixte                      
( portique/voiles avec intéraction). Après la modélisation et l’analyse, on a eu les résultats suivants
 
VI-15) calcul du pourcentage de participation des voiles

• Charges horizontale : 
 

         
 

Fig V

                                                                                                                                                 

vis de l’effet P-∆ : 

Les effets du 2° ordre (ou effet P-∆) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si 
la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux : 

0.1 

: poids total de la structure. 

: effort tranchant à l’étage considéré. 
: hauteur de l’étage k. 

Sens x-x Sens y-

VkHk ſx   VkHk 

2311.74 0.0037 0.0174 2597.63

4200.74 0.0025 0.002 4753.37

5668.83 0.00019 0.002 6434.96

6878.85 0.00016 0.021 7820.01

7903.98 0.00014 0.002 8987.56

8800.74 0.00012 0.0019 9998.76

9591.78 0.00011 0.0019 10877.38

10270.52 0.0001 0.0017 11619.06

10833.16 0.00008 0.0014 12224

11257.71 0.00006 0.0012 12674.18

11495.68 0.00004 0.0008 12928.13

tableau.VI.9 

Au début, on a supposé que le type de contreventement de notre structure est mixte                      
intéraction). Après la modélisation et l’analyse, on a eu les résultats suivants

) calcul du pourcentage de participation des voiles : 
:  

Fig VI-6 : Efforts repris par l’ensemble selon Ex.

                                                             Modilisation 

Page 123 

être négligés dans le cas des bâtiments si  

-y  

ſy observation 

2597.63 0.003 CV 

4753.37 0.00019 CV 

6434.96 0.00014 CV 

7820.01 0.0013 CV 

8987.56 0.0001 CV 

9998.76 0.00009 CV 

10877.38 0.00008 CV 

11619.06 0.00007 CV 

12224 0.00005 CV 

12674.18 0.00006 CV 

12928.13 0.00003 CV 

Au début, on a supposé que le type de contreventement de notre structure est mixte                      
intéraction). Après la modélisation et l’analyse, on a eu les résultats suivants : 

 

: Efforts repris par l’ensemble selon Ex. 
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                                            Fig VI-7 : Efforts repris par l’ensemble selon Ey. 
                

 
                                          

Fig VI-8 : Efforts repris par les voiles selon Ex. 
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Fig VI-9 : Efforts repris par les voiles selon Ey 
 

      
               
 
                            Fig.VI-10 : Efforts repris par les portiques selon Ex. 
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Fig.VI-11 : Efforts repris par les portiques selon Ey. 
 

� Suivant xx :  
Efforts repris par l’ensemble : 2174.0813 KN 
Efforts repris par les portiques : 273.2851 KN 
Efforts repris par les voiles : 1902.6775 KN 

 
� Pourcentage des efforts repris par les portiques par rapport à l’ensemble : 12.57% 
� Pourcentage des efforts repris par les voiles par rapport à l’ensemble : 87.51% 

 
 
 

� Suivant yy : 
Efforts repris par l’ensemble : 4460.4539Kn 
Efforts repris par les portiques : 189.4838Kn 
Efforts repris par les voiles : 4271.4531Kn 
 

� Pourcentage des efforts repris par les portiques par rapport à l’ensemble : 4.25 % 
� Pourcentage des efforts repris par les voiles par rapport à l’ensemble :95.75 % 
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• Charges verticales : 
 

    
                                        
                                  Fig VI-12 : Efforts repris par l’ensemble P 

 

    
                                
                             Fig.VI-13 : Efforts repris par les portiques. 
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                                 Fig.VI-14 : Efforts repris par les voiles. 
 

 
Efforts repris par l’ensemble :   -49445.6Kn 
Efforts repris par les portiques : -26444.293Kn 
Efforts repris par les voiles :      -22948.775Kn 

 
 
� Pourcentage des efforts repris par les portiques par rapport à l’ensemble : 53.48 % 
� Pourcentage des efforts repris par les voiles par rapport à l’ensemble :46.41% 

 
Conclusion : 

 On constate que : 
Pour les charges horizontals : 

L’effort repris  par les voiles est plus importante que celui des portiques et cela dans les deux sens (les 
voiles vont reprendre plus de 75%  des sollicitations dues aux charges horizontales). 
D’après le RPA, le système de contreventement est du type 4a : systéme de contreventement assuré 
partiellement ou totalement par des voiles.  
        Pour les charge verticales : 
Les efforts reprie par les portique est plus elevé que celui des voiles. Les portiques vont reprendre plus 
de 25%  des sollicitations dues aux charges verticales. 
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VII.1-Introduction : 

Le ferraillage des poteaux se fera en flexion composée dans le sens le plus défavorable 
selon les deux directions (longitudinale et transversale), puis vérifiés à l’ELS. 
Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations : 

� effort normal maximal et le moment correspondant. 
� effort normal minimal et le moment correspondant. 
� moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant. 

 
Sous les combinaisons :  

� 1,35G+1,5Q (cas courant) ; 

� G+Q±E et 0,8G±E (cas accidentel). 

 
VII.2- Etapes de calcul à l’ELU : 

� Calcul du centre de pression : 

u

u
u N

M
e =  

 

a. Section entièrement comprimée (SEC) : 

Une section est entièrement comprimée, si la condition suivante est satisfaite : 








 −≤ c
2

h
eu

 

Comme on doit aussi vérifier l’inégalité suivante : 

( ) bc
2

fu f.h.b.
h

'c
.81.0337.0M'cd.N 






 −〉−−  

Deux cas se présentent : 

1er cas : 

Si : ( ) bcfu fhb
h

c
McdN ...

'
5.0' 2







 −〈−−  

Les sections d’armatures sont 
 

s

bcu'
s

σ

fhbΨN
A

×××−=  

As = 0.Avec : 

( )

h

c
0,857

fbh

McdN
0,357

'

bc
2

f
'

−

−−
+

=Ψ Si :   ( ) bc
2

fu f.h.b.
h

'c
5.0M'cd.N 







 −≥−−  
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2éme cas : 

Si :   ( ) bc
2

fu f.h.b.
h

'c
5.0M'cd.N 







 −≥−−  

Les sections d’armatures sont 

 

              sA
s
σ

b.h.f -Nu
A 'bu

S −=  

 

b. Section partiellement comprimée : (SPC) 

eu 






 −≥ C
2

h
 

Il faut vérifier en plus l’inégalité suivante. 

(d- c) Nu - Mf   > bc
2fbh

h

c'
0,810,337 







 −
 

 
Avec  

 

c)
2

h
(NuMuMf −+= fictifmoment →  

Si l’inégalité précédente est vérifiée, alors la section est partiellement comprimée, donc le 
calcul se fait comme suit : 

 

( )

( )
.A'etAcalculerfautil donc

SDAarméedoublementestsectionlaµµSi

SSAarmée.simplementestsectionlaµµSi
fbd

Mf
µ

ll

lb

lb
bu

2b

>

<=

                                   

.392.0=lµ  

s

f

d

M
A

σβ
=1  

La section réelle est donnée par : 
s

u
ls
σ

N
AA −=      pour une SSA 

Pour une section doublement armée 

lA =
s

'
s

r

)σc(d

∆M

βdσ

M

−
+

       

'
lA =

s
' )σc(d

∆M

−
 

Avec ∆M = Mf  - Mr                             Mr : moment ultime pour une section simplement armée 

 Finalement la section réelle d’armature est '
sA  = '

lA   ,    As = lA -
s

u

σ

N

 
 

( )
( ) .

σcd

fhb0,5hdM
A

s
'

bcf'
s −

−−=
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VII.3-Recommandations du RPA : (zone IIa) 

� Armatures longitudinales : (R.P.A  Art.7.5.2.2) 
Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans 
crochets, 
 

� Le diamètre minimal est de 12 mm, 
� La longueur minimale de recouvrement est de φ40  (zone IIa), 

� La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas 
dépasser 25 cm.   

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

 

� Pourcentage total minimum : 
Le pourcentage minimal d’aciers dans notre cas est de 0,8 % de la section du 
béton (0,8% x b x h) : 

� Poteaux (45x45) : Amin=0,008× 45× 45 = 16.2cm² 
� Poteaux (40x40) : Amin=0,008× 40× 40 = 12.8cm² 
� Poteaux (35x35) : Amin=0,008× 35× 35= 9.8cm² 
� Poteaux (30x30) : Amin=0,008× 30× 30= 7.2cm² 

 
 

� Pourcentage total maximum : 
Le pourcentage maximal d’aciers est de 4 % en zone courante et 6 % en zone 
de recouvrement : 
 

- Zone courante  

� Poteaux (45× 45) : A max =0.04× 45× 45 = 81cm² 
� Poteaux (40× 40) : A max =0.04× 40× 44 = 64cm² 
� Poteaux (35× 35) : A max =0.04× 35× 35 = 49cm² 
� Poteaux (30× 30) : A max =0.04× 30× 30 = 36cm² 

 
 

- Zone de recouvrement  

� Poteaux (45× 45) : A max =0.06× 45× 45 =121,5cm² 
� Poteaux (40× 40) : A max =0.06× 40× 40 = 96cm² 
� Poteaux (35× 35) : A max =0.06× 35× 35 = 73,5cm² 
� Poteaux (30× 30) : A max =0.06× 30× 30 =54 cm² 

Remarque : 
 
 Le ferraillage des poteaux est résumé sous forme des tableaux. 
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• Étages : RDC, 1,2 : (poteaux 45 x 45) : 

b= 45cm ; h= 45 cm ; d= 42,5 cm 

              Niv 
Sen
s 

Com
b 

CA
S 

N  
(kN) 

M 
 (kNm) 

 
Ob
s 
 

Asup 
[cm2

] 

Ainf 
[cm2

] 
Ferraillage 

RDC, 1,2 

Xx 

Cou 

1 2248.63 1.405 SEC 0 0  
 
 
 

4HA20+ 
4HA16 

 
 
A 

=20.60cm2 
 
 
 

2 706.89 2.231 SEC 0 0 

3 1039.62 22.587 SEC 0 0 

Acc 

1 1641.1     1.022 SEC 0 0 

2 483.05 5.287 SEC 0 0 

3 746.65 14.108 SPC 0 0 

Yy 

Cou 

1 2248.63 0.409 SEC 0 0 

2 706.89 10.906 SEC 0 0 

3 965.31 29.278 SEC 0 0 

Acc 

1 1641.1 0.299 SEC 0 0 

2 483.05 12.952 SEC 0 0 

3 705.27 21.338 SEC 0 0 

 

• Étages : 3, 4, 5 : (poteaux 40 x40) : 
b= h= 40 cm ; d= 37.5 cm 
 

 

  

• Étages : 6,7, 8 (poteaux 35 x35) 

Niv sens Comb CAS 
N  

(kN) 
M 

 (kNm) 

 
Obs 
 

Asup 
[cm2] 

Ainf 
[cm2] 

Ferraillage 

3,4,5 

Xx 

Cou 

1 1558.15 2.96 SEC 0 0  
 

 
8HA16 

 
 

A =16.08cm2 
 

 

 
 
 
 

2 406.16 1.932 SEC 0 0 

3 561.31 30.089 SEC 0 0 

Acc 

1 1137.3 2.153 SEC 0 0 

2 212.51 0 .968 SEC 0 0 

3 410.29 21.918 SEC 0 0 

Yy 

Cou 

1 1558.15 15.516 SEC 0 0 

2 406.16 1.968 SEC 0 0 

3 557.73 50.089 SEC 0 0 

Acc 

1 1137.3 1.434 SEC 0 0 

2 212.51 7.706 SEC 0 0 

3      407.66 36.506 SEC 
0 0 
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b= h= 35 cm ; d= 32.5 cm 

Niv sens Comb CAS 
N  

(kN) 

M 
 

(kNm) 

 
Obs 
 

Asup 
[cm2] 

Ainf 
[cm2] 

Ferraillage 

6,7,8 

xx 

Cou 

1 938.95 2.926 SEC 0 0 

4HA16+ 
4HA14 

 
 

A =14.19cm2 
 
 
 
 

2 176.77 1.413 SEC 0 0 

3 257.01 31.636 SEC 0 0 

Acc 

1 685.58 2.128 SEC 0 0 

2 92.49 0.712 SPC 0 3.32 

3 188.12 23.53 SPC 0 4.5 

yy 

Cou 

1 938.95 1.931 SEC 0 0 

2 176.77 16.991 SEC 0 0 

3 264.32 55.687 SEC 0 0 

Acc 

1 685.58 1.406 SEC 0 0 

2 92.49 8.723 SPC 0 0.92 

3 204.26 40.76 SPC 0 3.6 

 

• Étages : 9, 10 (poteaux 30 x30) 

b= h= 30 cm ; d= 27.5 cm 

Niv sens Comb CAS 
N  

(kN) 

M 
 

(kNm) 

 
Obs 
 

Asup 
[cm2] 

Ainf 
[cm2] 

Ferraillage 

9,10 

xx 

Cou 

1 368.5 2.37 SEC 0 0 

8HA14 
 
 

A =12.31cm2 
 
 
 

2 65.96 1.216 SEC 0 0 

3 101.83 29.018 SEC 0 0 

Acc 

1 269.52 1.723 SEC 0 0 

2 35.75 0.628 SPC 0 3.32 

3 74.72 21.145 SPC 0 4.5 

yy 

Cou 

1 368.5 1.202 SEC 0 0 

2 65.96 14.04 SEC 0 0 

3 100.33 46.515 SEC 0 0 

Acc 

1 269.52 0.875 SEC 0 0 

2 35.75 7.172 SPC 0 0.92 

3 73.89 33.928 SPC 0 3.6 

 
 
VII.4.Les armatures transversales  

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 tranchants sollicitant les poteaux aux cisaillements. 
� Empêcher le déplacement transversal du béton. 



Chapitre VII                                                                                             ferraillage des poteaux 

 
 

2013/2014 Page 134 

 

Les armatures transversales sont disposées dans les plans perpendiculaires à l’axe 
longitudinal.  
 

VII.4.1.Diamètre  des armatures transversales :(Art A.8.1,3/BAEL91 modifiées 99) 

     mm8soitmm67,6
3

20

3
t

l
t =φ==

φ
=φ  

           lφ  : Diamètre max des armatures longitudinales. (Art.7.5.2.2 RPA99 version 2003). 

Les armatures longitudinales des poteaux seront encadrées par deux cadres en φ 8.        

                 Soit ( tA = 2,01 cm2). 

VII.4.1.2. Calcul des espacements : 
 

- L’espacement des armatures transversales (Art A.8.1,3/BAEL91 
modifiées 99) 

 
( ){ }cmacmS Lt 10,40,15.min min +≤ φ  = min{ }1035;40;4,115 +× cm   

tS ≤  21 cm           Avec   a: est la petite dimension du poteau 

Soit St = 15 cm 
D’après le RPA99 version 2003. (Art.7.4.2.2) 
 

� En zone nodale : 

                       �� � min �10ф�
��,15 cm) = min (10� 1.4 ,15 cm) = 14 cm � �� � 10 �� 
 

� En zone courante : 

                       �� � 15 � ф�
�� � 15 � 1,2 � 18 �� � �� � 15 �� 
 
 
VII.4.1.3. Vérification de la quantité d’armatures transversales : (Art.7.4.2.2) 
 
La quantité  des armatures transversales donnée comme suit : 

- Si �� � 5 … … … … … … . .  �
�� � 0,3%�� � #$ 

- Si �� % 3 … … … … … … . .  �
�� � 0,8%�� � #$ 

- 3 � �� % 5 … … … . &'()*+,-)* )'(*) -). /)01 23-)0*. +*é�é/)'(). 

Avec : 
b1 : Dimension de la section droite du poteau dans la direction considère. 
�� �Elancement géométrique du poteau. 

�� � -53                                   32)�: -7 -,'80)0* /) 7-3�#)�)'( /0 +,()30 

               -5= 0,707 l0                                       avec : l0 : hauteur libre du poteau. 

 

� Poteaux (45 x 45) 
- RDC : 
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�� � -53 � 0.707 � 3.80
0.45 � 5.97 � 5        

Zone nodale :     �
�� � 0,003 � 10 � 45 � 1.35 ��; � 2.01��; … … … . . <= 

Zone courante :  �
�� � 0,003 � 15 � 45 � 2.025 ��; � 2.01��; … … … . . <>= 
- Etages 1 et 2 : 

�� � -53 � 0.707 � 2.61
0.45 � 4.10  @ 3 �   �� � 5      

Zone nodale :  �
�� � 0,003 � 10 � 45 � 1.35 ��; � 2.01��; … … … . . <= 

Zone courante :  �
�� � 0,003 � 15 � 45 � 2.025 ��; � 2.01��; … … … . . <>= 
� Poteaux (40 x40) : 

 

�� � -53 � 0.707 � 2.61
0.4 � 4.61 @ 3 �   �� � 5        

 

Zone nodale :  �
�� � 0,003 � 10 � 40 � 1.2 ��; � 2.01��; … … … . . <= 

Zone courante :  �
�� � 0,003 � 15 � 40 � 1.8 ��; � 2.01��; … … … . . <= 
 

� Poteaux (35 x35) : 

�� � -53 � 0.707 � 2.61
0.35 � 5.27 � 5        

Zone nodale :  �
�� � 0,003 � 10 � 35 � 1.05 ��; � 2.01��; … … … . . <= 

Zone courante :  �
�� � 0,003 � 15 � 35 � 1.575��; � 2.01��; … … … . . <= 
 
Remarque : 
 On remarque que la condition du RPA sur la section minimale n’est pas vérifiée dans 
la zone courante, donc nous avons le choix entre, augmenter le diamètre des cadres, on optant 
pour les HA10, ou bien diminuer l’écartement �� à 12cm, et pour des raisons de mise en 
œuvre, nous avons opté pour le deuxième choix.  

Zone courante :  �
�� � 0,003 � 12 � 45 � 1.62 ��; � 2.01��; … … … . . <= 
 
VII.5. Vérifications à l’ELS  

VII.5.1. Etat limite de compression du béton : 
Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS, pour cela on détermine les contraintes max  du 
béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes admissibles. 

Contrainte admissible de l’acier : σAB = 384 Mpa 
Contrainte admissible du béton : σACD = 15 Mpa 
 

Le calcul des contraintes du béton et de l’acier se fera dans les deux directions x-x et y-y. 
Deux cas peuvent se présenter : 

Si ⇒<=
6

h

N

M
e

s

s
s  Section entièrement comprimée. 
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Si ⇒>=
6

h

N

M
e

s

s
s  Section partiellement comprimée. 

• Vérification d’une section entièrement comprimée : 
� On calcul l’aire de la section homogène totale : )A'15(Ab.hS SS ++=  

� On détermine la position du centre de gravité qui est situé à une distance XG au-
dessus du centre de gravité géométrique : 

                  
s)A'15(Ashb

h)0.5(dA)d'h(0.5A'
15.X SS

G ++×
×−−−××

=
 

� On calcul l’inertie de la section homogène totale : 

               [ ]2
GS

2
GS

2
G

3

)Xh0.5(dA)Xd'h(0.5A'15Xhb
12

hb
I +×−+−−×+××+×=  

Les contraintes dans le béton valent : 

⇒







 −×−
+=

I

X
2

h
)XNs.(e

S

Ns
σ

GGs

sup  Sur la fibre supérieure  

⇒







 +×−
−=

I

X
2

h
)XNs(e

S

N
σ

GGs
S

inf  Sur la fibre inférieure  

Finalement on vérifie : max ( infsup,σσ ) bcσ≤  
 
Remarque  

Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement 
comprimée. 
 

• Vérification d’une section partiellement comprimée 
Pour calculer la contrainte du béton on détermine la position de l’axe neutre : 

C21 Lyy +=  

Avec : 
y1 : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et la fibre la plus comprimée. 
y2 : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et le centre de pression Cp. 
Lc : la distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée. 

:2y est à déterminer par l’équation suivante : 0qpyy 2
3
2 =++  

 
Avec 

se
2

h
Lc −=  

2s2s3

ss2

Lc)(d
b

90A
)c'(Lc

b

90A'
2Lcq

Lc)(d
b

90A
)c'(Lc

b

90A'
3Lcp

−+−−−=

−+−−−=
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La solution de l’équation est donnée par la méthode suivante : 

On calcul .
27

p4
q

3
2 +=∆  

Si ⇒≥∆ 0 alors il faut calculer 

t=0,5( )q−∆   , u= .
32

3

1

u

p
uyt

×
−=⇒  

Si   ⇒〈∆ 0 on calcul alors : .
p

3

p2

q3
Cos =ϕ     puis   

3

p
a =

 

• Après on choisit une solution qui convient parmi les trois  suivantes : 

1) .
3

acosy1
2 






ϕϕ=  

2) 





 +ϕ= 120
3

acosy 2
2 . 

3) 






 += 240
3

acosy3
2

ϕ
  

On retiendra pour y2 la valeur positive ayant un sens physique tel que : 0< y1 = y2+Lc < h 

( ) ( )[ ].cyAydA15y
3

b
I

2'
1

'
s

2
1s

3
1 −+−+=

 

Finalement : bc1
s2

bc σy
I

Ny
σ ≤×

×
=

 

Les contraintes obtenues sont : 
σbs: Contrainte max dans la fibre supérieure du béton. 
σss : Contrainte max dans les aciers supérieure. 
σbi : Contrainte max dans la fibre inférieure du béton. 
σsi: Contrainte max dans les aciers inférieure. 
Les 33contraintes positives représentent des compressions, et les négatives des tractions. 
 

� Le calcul des contraintes est résumé dans le tableau  suivant : 

Etage 

 

Section 
adoptée 
cm2 

Sens 
 

Ns 

[kN] 

Ms 

[kN.m] 

σbs 

[MPa] 

σbi 

[MPa] 

σss 

[MPa] 

σsi 

[MPa] 
obs 

RDC, 1,2 

(45x45) 

cm2 

 

20.6 

 

Xx 

920.65 2.927 3.97 3.7 59.3 55.7 

CV 

379.84 3.546 1.74 1.42 25.9 21.6 

433.42 14.129 2.45 1.16 35.7 18.5 

Yy 

920.65 0.897 3.87 3.79 58.00 56.9 

379.84 0.285 1.59 1.57 23.9 23.5 

574.3     5.83 2.66 2.12 39.4 32.3 

3, 4,5 

(40x40) 

cm2 

16.08 

Xx 

739.19 1.028 3.22 3.12 48.2 46.8 

CV 

337.88 2.959 1.59 1.3 23.6 19.8 

386.41 9.541      2.12 1.19 31.00 18.7 

Yy 
739.19 5.401 3.43 2.91 51.00 44.00 

337.88 0.385 1.47 1.43 22.00 21.5 
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Conclusion : 
 
Les contraintes admissibles ne sont pas atteintes ni dans l’acier ni dans le béton. 
 
 

VII.5.2. Vérification contraintes tangentielles (Art.7.4.3.2 /RPA99 version 2003) 
 
 

On doit vérifier :  EF % EGFH � IF � 7�28  
 

J�K � 5 � IF � 0.075 � EA#0 � 1.875 LM3 
�K � 5 � IF � 0.04 � EA#0 � 1LM3 N 

 

EF � OH# / 

 

• Poteaux RDC et 1, 2 étage (45x45) : 
� Sens x-x : 

MPa
b

02,0
425450

310x94.3
τ =

×
=  

� Sens y-y : 

MPa
b

04,0
425450

310x47.8
τ =

×
=

 
 

 
 

• Poteaux 3, 4, 5 étages (40x40) : 
� Sens x-x : 

692.91 7.119 3.31 2.62 49.1 39.9 

6, 7,8 

(35x35) 

cm2 

14.19 

Xx 

641.61 0.106 3.37 3.35 50.5     50.3 

CV 

251.45 3.667 1.56 1.08 22.9 16.6 

579.88 10.598 3.73 2.35 54.6 36.5 

Yy 

641.61 6.97 3.81 2.91 56.4 44.5 

     251.45 1.594 1.42 1.21 21.1 18.4 

508.99 11.076 3.39 1.95 49.4 30.6 

9,10 

(30x30) 

cm2 

12.31  

Xx 

455.16 0.069 2.48 2.47 37.1 37.00 

CV 

159.89 4.371 1.17 0.56 17.00 9.03 

263.52 12.471 2.3 0.56 32.9 10.1 

Yy 

455.16 9.171 3.11 1.83 45.5 28.7 

159.89 2.364 1.03 0.7 15.2 10.9 

332.99 14.247 2.8 0.82 40.1 14.1 
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MPa
xb

05.0
375400

310x46.7
τ ==  

� Sens y-y : 

MPa
b

04.0
375400

310x08.7
τ =

×
=

 
• Poteaux 6, 7, 8 étages (35x35) : 

� Sens x-x : 

MPa
xb

06.0
375400

310x78.9
τ ==  

� Sens y-y : 

MPa
b

05.0
375400

310x4.8
τ =

×
=

 
 

• Poteaux étages 9 et 10 (30x30) : 
� Sens x-x : 

MPa
xb

1.0
325350

310x08.12
τ ==  

� Sens y-y : 

MPa
b

08.0
325350

310x53.9
τ =

×
=

 
 

Conclusion : 
Les contraintes tangentielles sont vérifiées. 

 

VII.5.3. Condition de non fragilité : 

 P �  
�� � 0.23 � 7�;Q � # � /
7R � S)P T 0.455 � /

)P T 0.185 � /U 

 

 

 

 

 

 

 

 



Chapitre VII                                                                                             ferraillage des poteaux 

 
 

2013/2014 Page 140 

 

 
 

 

Etage 

 

Sens 
 

Ns 

[kN] 

Ms 

[kN.m] 

eS 

[cm] 

Amin  

[cm2] 

A 

adoptée  

[cm2] 

Obs 

RDC, 

1er ,2em 

(45x45) 

cm2 

xx 

920.65 2.927 0.0032 5.685 

20.6 CV 

379.84 3.546 0.0093 5.6877 

433.42 14.129 0.0326 5.697 

yy 

920.65 0.897 0.0010 5.6843 

379.84 0.285 0.0008 6.683 

574.3     5.83 0.0102 5.688 

3éme4éme 

5éme 

(40x40) 

cm2 

xx 

739.19 1.028 0.0014 5.6844 

16.08 CV 

337.88 2.959 0.0088 5.6876 

386.41 9.541 0.0247 5.6945 

yy 

739.19 5.401 0.0073 5.6870 

337.88 0.385 0.0011 5.5843 

692.91 7.119 0.0103 5.6883 

6,7,8 et  

(35x35) 

cm2 

xx 

641.61 0.106 0.0002 4.4540 

14.19 CV 

251.45 3.667 0.0146 4.4595 

579.88 10.598 0.0183 4.4609 

yy 

641.61 6.97 0.0109 4.4581 

     251.45 1.594 0.0063 4.4563 

508.99 11.076 0.0218 4.4622 

9 et 

10éme 

(30x30) 

cm2 

xx 

455.16 0.069 0.0002 4.4540 

12.31 CV 

159.89 4.371 0.0273 4.4643 

263.52 12.471 0.0473 4.4720 

yy 

455.16 9.171 0.0201 4.4616 

159.89 2.364 0.0148 4.4596 

332.99 14.247 0.0428 4.4703 
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VIII.1. Introduction : 

Les poutres seront ferraillées en flexion simple en considérant la fissuration peu nuisible, sous 
les combinaisons suivantes : 

1.35G + 1.5Q 
                                BAEL91 
      G + Q 
 
G + Q ± E 
                                    RPA 
0.8G ± E 

VIII.2. Recommandation du RPA sur les armatures longitudinales (Art.7.5.2.1) : 

� Le pourcentage total minimum : 

Amin = 0.5% x (b x h). 

� Poutres principales (30 x 40) = Amin = 0.005 x 30 x 40 = 6cm2 

� Poutres secondaires (30 x 35) = Amin = 0.005 x 30 x 35 = 5.25 cm2 

�       Poutres de chainage (20 x 25) = Amin = 0.005 x 20 x 25 = 2.5cm2 

 
• Le pourcentage total maximum : 

       A max = 4% (b x h) en zone courante. 
       A max = 6% (b x h) en zone de recouvrement. 
 
� Poutres principales (30x 40) : 
 
A max = 0.04 x 30 x 40 = 48 cm2     (zone courante). 
A max = 0.06 x 30 x 40 = 72 cm2 (zone de recouvrement). 
 
� Poutres secondaires (30 x 35) : 
 
A max = 0.04 x 30 x 35 = 42 cm2 (zone courante). 
A max = 0.06 x 30 x 40= 63 cm2 (zone de recouvrement). 

VIII.3. Procédure du calcul :  

On est en flexion simple, donc la détermination de la section d’armature des poutres se fait en 
suivant les étapes suivantes : 

Soit : Ast = section d’armatures tendues. 

         Asc = section d’armatures comprimées. 
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VIII.3.1.  Calcul du moment réduit : 

� = 
�

�������	
                                                              ��
�  ��� �  

�.������

��
 

 

VIII.3.2. Calcul du moment réduit limite (����l) : 

 

FeE400 

                              �l = 0.392 

�b = 1.15 

 

En comparaison entre la valeur de � et celle de �l nous mène à deux cas qui sont à étudier : 

 

• Premier cas : 
�<�l                  section simplement armée (SSA)             les armatures comprimées ne  
sont pas nécessaires.          Asc = 0. 
 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 

 ��� �
�

������  
               ��
�               !�� �  

�"

��
� 348 &'� 

 
• Deuxième cas :  

�≥�l            section doublement armée (SDA). 

 

Asc 

d 

Ast 

h 
AN

M 
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M = M + DM1 

bufdbM 21 µ=
                                                 

∆M = M-M1 

       Ast = Ast1 + Ast2 = 
�(

�)�����
*

+�

,�-ć/��
 

       Asc = 
+�

,�-ć/��
 

 

• Les calculs faits et le choix d’armatures sont résumés sous formes de tableaux. 
 

Ferraillage des poutres principales :(tableaux1) 

File B : b= 30 cm, h= 40 cm, d=37.5 cm 

 

Ferraillage des poutres secondaires :(tableaux 2) 

File B : b= 30 cm, h= 35 cm, d=32,5 cm 

 
 
 

 

Asc 

Ast 

M 

=
AN 

Ast1 

Ml 
+ 

d-c
’ 

Ast2 

∆M 

c’ 
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Niv. 

appui 
et M 

Comb 

M    B d fbc σs 

µ β 

As Amax 

 
travée (kNm) (kNm)   (mm) (mm) (Mpa) (Mpa) (cm2) Amin filantes 

10,11 

appui 

Sup 

Cou 36.446   300 375 14.2 348 0.06 0.969 2.88 

2.93 6 3HA14 Acc 42.747   300 375 18.5 400 0.054 0.972 2.93 

Inf 

Cou 6.572   300 375 14.2 348 0.01 0.995 0.51 

0.51 6 3HA14 Acc 3.953   300 375 18.5 400 0.006 0.997 0.26 

trav 

Sup 

Cou 36.446   300 375 14.2 348 0.06 0.969 2.88 

2.88 6 3HA14 Acc 26.648   300 375 18.5 400 0.034 0.983 1.8 

Inf 

Cou 39.073   300 375 14.2 348 0.065 0.967 3.1 

3.1 6  3HA14 Acc 28.571   300 375 18.5 400 0.036 0.982 1.94 

7,8,9 

appui 

Sup 

Cou 31.924   300 375 14.2 348 0.053 0.972 2.52 

3.09 6 3HA14   Acc 45.002   300 375 18.5 400 0.057 0.97 3.09 

  

Inf 

Cou 13.217   300 375 14.2 348 0.022 0.989 1.02 

1.02 6 3HA14   Acc 5.424   300 375 18.5 400 0.007 0.996 0.36 

  

Sup 

Cou 31.924   300 375 14.2 348 0.053 0.972 2.52 

2.52 6  3HA14   Acc 23.324   300 375 18.5 400 0.03 0.985 1.58 

trav 

Inf 

Cou 37.106   300 375 14.2 348 0.062 0.968 2.94 

2.94 6  3HA14   Acc 27.021   300 375 18.5 400 0.034 0.983 1.83 

4,5,6 

appui 

Sup 

Cou 28.319   300 375 14.2 348 0.047 0.975 2.22 

2.84 6 3HA14 Acc 41.378   300 375 18.5 400 0.053 0.972 2.84 

Inf 

Cou 7.08   300 375 14.2 348 0.019 0.99 0.56 

0.56 6 3HA14 Acc 3.636   300 375 18.5 400 0.004 0.998 0.24 

trav 

Sup 

Cou 28.319   300 375 14.2 348 0.047 0.975 2.22 

2.22 6  3HA14 Acc 20.679   300 375 18.5 400 0.026 0.987 1.4 

Inf 

Cou 34.424   300 375 14.2 348 0.057 0.97 2.72 

2.72 6  3HA14 Acc 25.066   300 375 18.5 400 0.032 0.984 1.61 

1,2, 3 

appui 

Sup 

Cou 47.92   300 375 14.2 348 0.08 0.958 3.83 

3.83 6 3HA14 Acc 34.903   300 375 18.5 400 0.045 0.975 2.38 

Inf 

Cou 1.338   300 375 14.2 348 0.002 0.999 0.1 

0.1 6 3HA14 Acc 0.975   300 375 18.5 400 0.001 0.999 0.06 

trav 

Sup 

Cou 38.19   300 375 14.2 348 0.063 0.967 3.02 

3.02 6  3HA14 Acc 21.023   300 375 18.5 400 0.027 0.986 1.42 

Inf 

Cou 32.284   350 375 14.2 348 0.054 0.972 2.54 

2.54 6  3HA14 Acc 23.505   350 375 18.5 400 0.03 0.985 1.6 
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Niv. 

appui 
et M 

Comb 

M  B d fbc σs 

µ β 

As Amax ferraillage adoptée 

 
travée (kNm) (kNm) (mm) (mm) (Mpa) (Mpa) (cm2) Amin filantes Chapeaux 

10,11 

appui 

Sup 

Cou 16.956 300 325 14.2 348 0.04 0.998 1.50 

5.24 5.25 3HA14  2HA12 Acc 67.631 300 325 18.5 400 0.115 0.992 5.24 

Inf 

Cou 12.433 300 325 14.2 348 0.028 0.986 1.11 

4.9 

 5.25 

3HA14 2HA12 Acc 60.318 300 325 18.5 400 0.102 0.946 4.9 

trav 

Sup 

Cou 6.116 300 325 14.2 348 0.014 0.993 0.54 

2.23 

 5.25 

3HA14 

 

Acc 28.331 300 325 18.5 400 0.048 0.975 2.23 

Inf 

Cou 7.742 300 325 14.2 348 0.018 0.991 0.7 

2.09 

 5.25 

 3HA14 

 

Acc 26.504 300 325 18.5 400 0.046 0.976 2.09 

7,8,9 

appui 

Sup 

Cou 16.193 300 325 14.2 348 0.036 0.982 1.46 

6.02 

 5.25 

3HA14 2HA12   Acc 73.109 300 325 18.5 400 0.124 0.934 6.02 

  

Inf 

Cou 11.745 300 325 14.2 348 0.026 0.987 1.05 

5.42 

 5.25 

3HA14 2HA12   Acc 66.211 300 325 18.5 400 0.112 0.940 5.42 

  

Sup 

Cou 5.433 300 325 14.2 348 0.012 0.994 0.48 

2.42 

 5.25 

 3HA14 

 

  Acc 30.645 300 325 18.5 400 0.052 0.973 2.42 

trav 

Inf 

Cou 7.37 300 325 14.2 348 0.016 0.992 0.66 

2.3 

 5.25 

 3HA14 

 

  Acc 29.063 300 325 18.5 400 0.05 0.974 2.3 

4,5,6 

appui 

Sup 

Cou 12.916 300 325 14.2 348 0.028 0.986 1.16 

5.65 

 5.25 

3HA14 2HA12 Acc 68.784 300 325 18.5 400 0.118 0.937 5.65 

Inf 

Cou 8.296 300 325 14.2 348 0.018 0.991 0.74 

5.08 

 5.25 

3HA14 2HA12 Acc 62.303 300 325 18.5 400 0.106 0.944 5.08 

trav 

Sup 

Cou 3.41 300 325 14.2 348 0.008 0.996 0.3 

2.27 

 5.25 

 3HA14 

 

Acc 28.756 300 325 18.5 400 0.05 0.974 2.27 

Inf 

Cou 5.71 300 325 14.2 348 0.012 0.994 0.51 

2.7 

 5.25 

 3HA14 

 

Acc 27.424 300 325 18.5 400 0.046 0.976 2.16 

1,2,3 

appui 

Sup 

Cou 8.022 300 325 14.2 348 0.018 0.991 0.71 

3.95 

 5.25 

3HA14 2HA12 Acc 49.132 300 325 18.5 400 0.084 0.956 3.95 

Inf 

Cou 3.82 300 325 14.2 348 0.008 0.996 0.34 

3.51 

 5.25 

3HA14 2HA12 Acc 43.871 300 325 18.5 400 0.074 0.962 3.51 

trav 

Sup 

Cou 1.384 300 325 14.2 348 0.004 0.998 0.12 

1.57 

 5.25 

 3HA14 

 

Acc 20.068 300 325 18.5 400 0.034 0.983 1.57 

Inf 

Cou 3.529 350 325 14.2 348 0.008 0.996 0.31 

1.55 

 5.25 

 3HA14 

 

Acc 19.79 350 325 18.5 400 0.034 0.983 1.55 
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- Ferraillage des poutres de chainage :   b= 20cm, h=25 cm, d= 22.5 cm 

 

 

VIII-4-Vérification : 

VIII.4.1.Vérifications des poutres à l’ELU : 
� Vérification de la condition de non fragilité :         (Art A.4.2 .1/BAEL91) 

      

                 Aadopté >Amin =
e

t

f

fdb 2823.0 ×××

    

- poutres principales : 

    Amin=0.23x30x37,5x  
�.)

0��
  =1.36cm2

    

     As ≥ Amin            

- poutres secondaires : 

  Amin= 0.23x30x32.5x  
�.)

0��
  =1.18 cm2

   

     As ≥ Amin ………………………………. condition vérifiée 

� Justification sous sollicitation d’effort tranchant :  

                                                                         (Art A.5.1 /BAEL91modifiées 99) 

 
La justification des poutres soumises à un effort tranchant se fait vis-à-vis de l’état 
ultime. Cette justification concerne l’âme des poutres, elle est conduite à partir de la 
contrainte tangente uτ  . Donc soit à vérifier que : 

Niv. 

appui 
et 

M 
Comb 

M  b d fbc σs 
µ β 

As Amax ferraillage adoptée 

 
travée 

(kNm) (kNm) (mm) (mm) (Mpa) (Mpa) (cm2) Amin filantes 

2 .3.4 

appui 

Sup 
Cou 6.015 200 225 14.2 348 0.042 0.979 0.78 

1.37 2.5 

2HA14  5 .6 Acc 11.935 200 225 18.5 400 0.06 0.969 1.37 

7.8  
Inf 

Cou 3.104 200 225 14.2 348 0.22 0.989 0.40 
0.91 2.5 

2HA14 9.10 Acc 8.047 200 225 18.5 400 0.042 0.979 0.91 

Et11  

trav 

Sup 
Cou 1.723 200 225 14.2 348 0.012 0.994 0.22 

0.56 2.5 

 2HA14   Acc 5.005 200 225 18.5 400 0.026 0.987 0.56 

  
Inf 

Cou 2.186 200 225 18.5 348 0.016 0.992 0.28 
0.41 2.5 2HA14 

  Acc 3.631 200 225 18.5 400 0.02 0.990 0.41 
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u

0

max
u

u
db

T
τ≤=τ

 

Avec 
max
uT  : Effort tranchant max à l’ELU. 

Pour la fissuration non préjudiciables : uτ =min




γb
28cf2,0  ; 5MPa =3.33MPa 

- Poutres principales : 
  

            τ u = u
u MPa

x

x

db

T τp01.1
325350

1079.113

.

3

==
 

  
- Pour les  poutres secondaires : 

     τ
u= u

u MPa
x

x

db

T τp15.0
325300

1085.14

.

3

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

 
 

� VERIFICATION DE L 'EFFORT TRANCHANT AU VOISINAGE DES APPUIS: 

���� INFLUENCE SUR LE BETON: 

ON DOIT VERIFIER LA RELATION SUIVANTE: 

ba
f

Tu
b

c ×××≤
γ

284.0                      AVEC: da 9.0=  

� POUR LES POUTRES PRINCIPALES : 

 .675
5.1

1025
34.03.04.079.113

3

max vérifiéeConditionKNKNT ⇒=××××= p  

� POUR LES POUTRES SECONDAIRES : 

.580
5.1

1025
29.03.04.085.14

3

max vérifiéeConditionKNKNT ⇒=××××= p

 

���� INFLUENCE SUR LES ACIERS: 

     Lorsque la valeur absolue du moment fléchissant de calcul vis-à-vis de l'état 

ultime Mu est inférieure à 0,9 Vu d, on doit prolonger au-delà du bord de l'appareil 

d'appui (côté travée) et y ancrer une section d'armatures suffisante pour équilibrer un 

effort égal à : 

                                                  






 +
d

Mu
Tu

9.0
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AVEC : 

Mu: MOMENT ULTIME AGISSANT AU DROIT DE L'APPUI CONSIDERE. 

� POUR LES POUTRES PRINCIPALES : 

Mu=54.578 KN.m  1   0,9� Vu � d �0.9 �113.79� 0.375�38.40 KN.m 

� POUR LES POUTRES SECONDAIRES : 

Mu=49.132 KN.m  1   0,9� Vu � d �0.9 �14.85 � 0.325�4.34 KN.m 

LES ARMATURES CALCULEES SONT SUFFISANTES 

 

� Vérification de la contrainte d’adhérence acier-béton  

                       (BAEL91 modifiées 99 Art. A.6.1,3) 

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

      3.15MPax2.15.1f 28 ==Ψ= tsseτ  

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

 

 

Avec : 

:U i∑ Périmètre minimal circonscrit à la section droite des barres. 

- Poutres principales : ∑ iU = 334 =3x3.14x14=131.88mm 

        

 

 

- Poutres secondaires :    ∑ iU = 334 =3x3.14x14=131.88 mm 

         

 

seτ 1 seτ …………………………………………………… …………….. Condition vérifiée 

 

 

� Calcul de la longueur de scellement des barres                                                        

    
9.0 ∑

=
Uid

Tu
seτ

MPa
x

Ud

T

i

u
se 38.0

88.1313259.0

1085.14

9.0

3

=
××

==
∑

τ

MPa
x

Ud

T

i

u
se 56.2

88.1313759.0

1079.113

9.0

3

=
××

==
∑

τ
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      4
e

s
su

f
l

φ
τ

=
×          Avec     MPatsu 835.2f6.0 28

2 == ψτ
 

- Pur  Φ 14 : ls = 49.38  cm. 

- Pour  Φ 12 : ls = 42.33 cm. 

- Pour Φ 10 : ls = 35.27 cm. 

 

- Calcul de la longueur d’ancrage : 

      Pour  Φ 14 : la = 0.4 x ls =19.75 cm    soit  la= 20cm. 

Pour  Φ 12 : la = 0.4 x ls =16.93 cm    soit  la= 17cm. 

Pour Φ 10 : la = 0.4 x ls =14.108 cm   soit  la= 15cm. 

 

� Calcul des armatures transversales  

Selon le BAEL 91 modifiées 99 le diamètre des armatures transversales est : 








 Φ≤Φ lt

bh
;

10
;

35
min = ( )mm10;30;4.11min  

Soit  tφ =8 mm. 

On choisira un cadre + un étrier   At = 4HA8 = 2.01 cm². 

� Calcul des espacements : 

• Zone nodale :          






 Φ≤ cm
h

S Lt 30;12,
4

min  

- Poutres principales    cmSt 12=  

- Poutre secondaire    cmSt 10=  

• Zone courante :        
2

h
S'

t ≤
                                      

 

- Poutre principales     cmSt 23=   

- Poutre secondaire    cmSt 20=  

 

VIII.5. Vérifications à l’ELS :  

� Etat limite d’ouverture des fissures :  

  Etant donné qu’on est dans le cas d’une fissuration peu nuisible, donc cette vérification 

n’est pas nécessaire. 

� Etat limite de déformation du béton en compression :                                                                           
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Il faut vérifier la contrainte  dans le béton :  

bc σ =
��

56

MPafcbc 156.0 28 ==≤σ                 Avec  
db

A

0
1

100=ρ  

Et à partir des tableaux, on extrait les valeurs de β1 et K.                                                                                                

La contrainte dans l’acier est      
Ad

M s
s

1β
σ =  

Avec :    A : Armatures adoptées à l’ELU. 

Les résultats des vérifications à l’ELS sont donnés dans les tableaux suivants : 

 

- Vérification du ferraillage des poutres principales à l’ELS (en travées) : 

NIV Msmax As ρ1 β1 k1 K !� !�� bcσ  obs 

9,10 36.563 13.76 1.22 0.85 18.33 0.054 82.78 4.5 15 ok 

6,7,8 34.956 13.76 1.22 0.85 18.33 0.054 79.14 4.32 15 ok 

3,4,5 32.568 13.76 1.22 0.85 18.33 0.054 73.73 4.02 15 ok 

RDC,1,2 31.036 13.76 1.22 0.85 18.33 0.054 70.26 3.83 15 ok 

 

- Vérification du ferraillage des poutres  principales à l’ELS :(aux appuis) 

NIV Msmax As ρ1 β1 k1 K !� !�� bcσ  obs 

9,10 66.114 13.76 1.22 0.85 18.33 0.054 149.68 8.16 15 ok 

6,7,8 64.53 13.76 1.22 0.85 18.33 0.054 146.09 7.97 15 ok 

3,4,5 58.24 13.76 1.22 0.85 18.33 0.054 131.85 7.19 15 ok 

RDC,1,2 48.695 13.76 1.22 0.85 18.33 0.054 110.24 6.01 15 ok 

 

- Vérification du ferraillage des poutres secondaires à l’ELS (en travées) : 

NIV Msmax As ρ1 β1 k1 K !� !�� bcσ  obs 

9,10 5.68 13.76 1.42 0.84 16.65 0.06 15.12 0.91 15 ok 

6,7,8 5.392 13.76 1.22 0.84 16.65 0.06 14.35 0.86 15 ok 

3,4,5 4.19 13.76 1.22 0.84 16.65 0.06 11.15 0.67 15 ok 

RDC,1,2 2.593 13.76 1.22 0.84 16.65 0.06 6.9 0.41 15 ok 

 

- Vérification du ferraillage des poutres secondaires à l’ELS :(aux appuis) 

NIV Msmax As ρ1 β1 k1 K !� !�� bcσ  obs 

9,10 12.437 13.76 1.42 0.84 16.65 0.06 33.11 1.98 15 ok 

6,7,8 11.882 13.76 1.22 0.84 16.65 0.06 31.63 1.89 15 ok 

3,4,5 9.478 13.76 1.22 0.84 16.65 0.06 25.23 1.51 15 ok 

RDC,1,2 5.89 13.76 1.22 0.84 16.65 0.06 15.68 0.94 15 ok 
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� Etat limite de déformation :  

La flèche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par rapport à la 

flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction. On prend le 

cas le plus défavorable pour le calcul dans les deux sens : 

• Calcul de la flèche :    BAEL 91/révisé 99 (Art .B.6.5, 1), 

La valeur de la flèche sera extraite de logiciel ETABS, selon les deux sens. 

                                                                 

          �7 �
8

���
 

� Poutres principales : 

�7 �
9

500
�

415

500
� 0.83 �< 

�"�=�� � 0.041 �< > 0.83 �< … … … … … … … … … … … … . @A. 
� Poutres secondaires : 

�7 �
9

500
�

370

500
� 0.74 �< 

�"�=�� � 0.014 �< > 0.74 �< … … … … … … … … … … … … . @A. 
 

Conclusion : la flèche est vérifiée. 
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 IX.1. Introduction  

Les voiles sont des éléments structuraux de contreventement qui reprennent des 
charges verticales (charges permanentes et surcharges d’exploitations) et charges horizontales 
dues au séisme. Ils seront calculés en flexion composée sous les combinaisons les plus 
défavorables. Le calcul se fera avec la méthode des tronçons de la RDM. 

IX.2. Exposé de la méthode de calcul  
La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des 

sollicitations les plus défavorables  (N, M).              
  
   N.B : pour notre cas les valeurs des contraintes seront extraites de logiciel de calcul 
ETABS. 
  Le calcul se fera pour une bande de longueur « d » donnée par : 

     







≤ c
e L

3

2
;

2

h
mind

   
 Avec : 
     he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré  
     Lc : la longueur de la zone comprimée         
     En fonction des contraintes agissant sur le voile, trois cas peuvent se présenter : 
 
     -Section entièrement comprimé (SEC) 
     -Section partiellement comprimé (SPC) 
     -Section entièrement tendue (SET) 
 

Dans le but de faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose le bâtiment en 
quatre zones : 

 
 

a) Ferraillage de la section entièrement comprimée                  
      

 ed
2

σσ
N 21

2 ⋅⋅+=    

                                                                                                                                      
                                                                                                                  
   e : épaisseur du voile                       
       La section d’armature d’une section entièrement comprimé est égale à : 

                                           
s

bci
vi

σ

fBN
A

⋅+=  

 
    B : section du tronçon considéré ;  
    Situation accidentelle : sσ = 400 MPa ; bcf = 18.48 MPa  

    Situation courante : sσ = 348 MPa ; bcf = 14.20 MPa 
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2traction σ  
- 

d1 d2 

Lt 

Lc 

� Armatures minimales 
 
    ml/cm4A 2

min ≥  (Art A.8.1, 21BAEL91). 

    
%5.0

B

A
%2.0 min ≤≤   (Art A.8.1, 21BAEL91). 

       b) Ferraillage de la section entièrement tendue  

  
ed

2

σσ
N 1max

1 ⋅⋅
+

=                            

                                                                                
                

 
e : épaisseur du voile 
La section d’armature d’une section entièrement tendue est égale à : 
 

s

i
vi

σ

N
A =    

 
 

� Armatures verticales minimales 
 

     ≥minA
e

t28

f

Bf
 (Condition non fragilité BAEL art A4.2.1). 

    ≥minA B 0.002  (Section min du RPA art 7.7.4.1). 
 
    B : section du tronçon considéré  
 

c) Ferraillage de la section partiellement comprimée 
  

            ed
2
σσ

N 2traction 1traction 
1 ⋅⋅+=  

 

             e.d
2

σ
N 1traction 

2 ⋅=                          

                          1traction σ  
 

�� �
������	

���

�
���
��� � ������	

���
� � 

�
 � � � �� 
 

La section d’armature est égale à :
 s

i
vi

σ

N
A =  

 
 

 
 

 
 

+

- 

ncompressioσ  
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� Armatures verticales minimales 
 Même conditions que celles d’une section entièrement tendue. 
  
Exigences du R PA 99 révisé 2003 

 
Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux, est  
donné comme suit : 

• Globalement dans la section du voile   15 %  
• En zone courantes  0.10  %  

 
� Armatures horizontales : 

 
 Les barres horizontales doivent être munies de  crochets à 135° ayant une longueur de 
10Φ. 

  D’après le BEAL 91   :       
4

A
A v

H =  

  D’après le RPA 2003 :       B%15.0A H ⋅≥  
 
 Les barres  horizontales doivent être disposées vers l’extérieur. 
 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser  
1/10 de l’épaisseur du voile. 
 

� 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’Art 7.7.4.3 du RPA 2003….. [2] 
 Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingle 
au mètre carré. 
 

� Armatures de coutures : 
 Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers 
de couture dont la section est donnée par la formule : 
 

                   
e

vj f

T
A

×= 4.1
1.1  

  
T= 1,4. L .Vu            
 
T : Effort tranchant  au niveau considéré 
  
 Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les 
efforts de traction dus au moment de renversement. 
 

� Potelet : 
   
 Il faut prévoir à chaque extrémité des voiles un potelet armé par des barres verticales, 
dont la section de celle-ci est   ≥  4HA10 



Chapitre VIII                                                                                               ferraillage des voiles 

 

2013/2014 Page 158 
 

 
� Espacement : 

 
 D’après l’Art 7.7.4.3  du RPA 2005, l’espacement des barres horizontales et verticales 
doit être inférieur à la plus petite des deux valeurs suivantes : 

                                             
cm30S

e5.1S

≤
≤

  

 Avec : e = épaisseur du voile  
         A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur (0.1) 
de la longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit être au plus égale à (15 cm). 
 

� Longueur de recouvrement : 
  
 Elles doivent être égales à : 
  40Φ pour les barres situées dans les zones ou le recouvrement du signe des efforts est 
possible. 
  20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les 
combinaisons possibles de charges. 
 

� Diamètre maximal :  
 
 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 
0,10 de l’épaisseur du voile. 

  
 
 
IX.3. Vérifications   
 

� Vérification à L’ELS 

 
 Pour cet état, il est considéré : 
   

 MPa15f6.0
A15B

N
28cbc

s
bc =⋅=σ≤

⋅+
=σ  

 Avec : 
   Ns : Effort normal appliqué 
   B    : Section du béton  
   A   : Section d’armatures adoptée (verticales).  
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� Vérification de la contrainte de cisaillement 
 

1- Selon le RPA99 (version 2003) 
 

 28cbb f2.0
de

T4.1 ⋅=τ≤
⋅

=τ =5MPa 

 Avec :                     
   d : Hauteur utile (d = 0.9 h) 
   h : Hauteur totale de la section brute  
 

2- Selon  le BAEL 91  

                        u
u

u db

V
τ≤

⋅
=τ 









γ
= MPa4,

f
15.0min

b

28c =2.5 MPa. 

  Avec : :uτ contrainte de cisaillement. 

 
IX.4. Ferraillage des voiles : 
 

� Les résultats de calculs se résument sous forme des tableaux. 
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� Ferraillage de voile VT1, VT8  
 

Zones Zone I Zone II zone III    zone IV 

Caractéristiques 
géométriques 

L  (m) 4,45 4,45 4,45 4,45 
e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 
B (m) 0,89 0,89 0,89 0,89 

Sollicitations de 
calcul 

σmax [KN/m²] 4630,48 3442,66 2205,17 933,66 

σmin [KN/m²] -4089,94 -2936,53 -1775,93 -627,73 
Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

Vu (kN) 10,83 17,79 22,25 30,13 

L t(m) 2,09 2,05 1,99 1,79 

L c(m) 2,36 2,40 2,46 2,66 
d (m) 1,044 1,024 0,993 0,895 

σ1 [KN/m²] 2044,970 1468,265 887,965 313,865 

N (kN) 
N1 640,20 451,15 264,41 84,23 

N2 213,401 150,385 88,135 28,076 

Av (cm2) 
AV1 16,01 11,28 6,61 2,11 
AV2 5,34 3,76 2,20 0,70 

Avj (cm2) 0,42 0,68 0,86 1,16 

A (cm2) 
A1=Av1+Avj /4 16,11 11,45 6,82 2,40 
A2=Av2+Avj /4 5,34 3,93 2,42 0,99 

Amin (cm2) 10,96 10,75 10,42 9,39 
Av adopté 
(cm2) 

Bonde1 32,16 24,62 24,62 24,62 
Bonde 2 32,16 24,62 24,62 24,62 

Choix des 
barres 

Bonde1 2 x 8HA16 2 x 8HA14 2 x 8HA14 2 x 8HA14 

Bonde 2 2 x 8HA16 2 x 8HA14 2 x 8HA14 2 x 8HA14 

St (cm) 
Bonde1 10  cm 10 cm 10 cm 10 cm 
Bonde 2 18cm 18cm 18cm 18cm 

AHmin=0.0015*B 
(cm2)/bande 6,26 6,15 5,96 5,37 

AH /nappe (cm2) 9,05 6,16 6,16 5,09 
Choix des barres/nappe 

(ml) 6HA14/nap 6HA12/nap 6HA12/nap 6HA12/nap 

st =20cm (A=9.23cm2) (A=6.78cm2) (A=6.78cm2) (A=6.78cm2) 

Vérification des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

contrainte 
ττττu(MPa)    0,014 0,022 0,028 0,038 

ττττb(MPa)    0,019 0,031 0,039 0,053 

ELS 

Ns (kN) -2844,87 -2080,86 -1298,69 -509,75 

σσσσb(MPa)    -2,9E+00 -2,2E+00 -1,3E+00 -5,4E-01 
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� Ferraillage de voile : VT3, VT7  
 

 
 

Zones Zone I Zone II zone III    zone IV 

Caractéristiques 
géométriques 

L  (m) 4,15 4,15 4,15 4,15 

e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

B (m) 0,83 0,83 0,83 0,83 

Sollicitations de 
calcul 

σmax [KN/m²] 4839,23 2483,58 2548,5 1311,71 

σmin [KN/m²] -4202,07 -1668,16 -1653,45 -295,57 

Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

Vu (kN) 35,5 44,59 76,49 76,49 

L t(m) 1,93 1,67 1,63 0,76 

L c(m) 2,22 2,48 2,52 3,39 

d (m) 0,964 0,834 0,817 0,382 

σ1 [KN/m²] 2101,035 834,080 826,725 147,785 

N (kN) 

N1 607,86 208,62 202,51 16,92 

N2 202,621 69,540 67,502 5,639 

Av (cm2) 

AV1 15,20 5,22 5,06 0,42 

AV2 5,07 1,74 1,69 0,14 

Avj (cm2) 1,37 1,72 2,94 2,94 

A (cm2) 
A1=Av1+Avj /4 15,54 5,64 5,80 1,16 
A2=Av2+Avj /4 5,07 2,17 2,42 0,88 

Amin (cm2) 10,13 8,75 8,57 4,01 

 Bonde1 32.16 24.62 24.62 18.10 
Av adopté (cm2) Bonde 2 28.14 21.54 21.54 15.85 

Choix des 
barres 

Bonde1 2 x 8HA16 2 x 8HA14 2 x 8HA14 2 x 8HA12 

Bonde 2 2 x 7HA16 2 x 7HA14 2 x 7HA14 2 x 7HA12 

St (cm) 
Bonde1 10  cm 10 cm 10 cm 10 cm 

Bonde 2 18cm 18cm 18cm 18cm 
AHmin=0.0015*B 

(cm2)/bande 5,79 5,00 4,90 2,29 

AH /nappe (cm2) 8,04 4,62 4,62 2,78 
Choix des barres/nappe 

(ml) 6HA14/nap 6HA12/nap 6HA12/nap 6HA10/nap 

st =20cm (A=9.23cm2) (A=6.78cm2) (A=6.78cm2) (A=4.71cm2) 

Vérification des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

contrainte 

ττττu(MPa)    0,048 0,060 0,102 0,102 

ττττb(MPa)    0,067 0,084 0,143 0,143 

ELS 

Ns (kN) -667,02 -2052,98 -1277,62 -489,03 

σσσσb(MPa)    -7,3E-01 -2,3E+00 -1,4E+00 -5,7E-01 
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� Ferraillage de voile : VT2, VT6  

 
 

Zones Zone I Zone II zone III    zone IV 

Caractéristiques 
géométriques 

L  (m) 3.25 3.25 3.25 3.25 

e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

B (m) 0,88 0,88 0,88 0,88 

Sollicitations de 
calcul 

σmax [KN/m²] 5790,64 4361,19 2864,99 1397,01 

σmin [KN/m²] -4997,14 -3502,43 -1998,93 -486,63 

Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

Vu (kN) 35,5 44,59 76,49 76,49 

L t(m) 2,04 1,96 1,81 1,14 

L c(m) 2,36 2,44 2,59 3,26 

d (m) 1,019 0,980 0,904 0,568 

σ1 [KN/m²] 2498,570 1751,215 999,465 243,315 

N (kN) 

N1 763,88 514,79 271,10 41,49 

N2 254,627 171,597 90,365 13,829 

Av (cm2) 

AV1 19,10 12,87 6,78 1,04 

AV2 6,37 4,29 2,26 0,35 

Avj (cm2) 1,37 1,72 2,94 2,94 

A (cm2) 
A1=Av1+Avj /4 19,44 13,30 7,51 1,77 

A2=Av2+Avj /4 6,37 4,72 3,00 1,08 

Amin (cm2) 10,70 10,29 9,49 5,97 

  Bonde1 40.20 30.78 30.78 22.62 

 
Av adopté (cm2) Bonde 2 28.14 21.54 21.54 15.85 

 

Choix des 
barres 

Bonde1 2 x 10HA16 2 x 10HA14 2 x 10HA14 2 x 10HA12 

Bonde 2 2 x 7HA16 2 x 7HA14 2 x 7HA14 2 x 7HA12 

St (cm) 
Bonde1 10  cm 10 cm 10 cm 10 cm 

Bonde 2 18cm 18cm 18cm 18cm 
AHmin=0.0015*B 

(cm2)/bande 6,11 5,88 5,42 3,41 

AH /nappe (cm2) 4,16 5,09 2,83 2,83 
Choix des barres/nappe 

(cm2) 6HA12/nappe 6HA12/nappe 6HA12/nappe 6HA10/nappe 

ep =20cm (A=6.78cm2) (A=6.78cm2) (A=6.78cm2) (A=4.71cm2) 

Vérification des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

contrainte 

ττττu(MPa)    0,045 0,056 0,097 0,097 

ττττb(MPa)    0,063 0,079 0,135 0,135 

ELS 

Ns (kN) -3475,54 -2533,29 -1567,12 -607,39 

σσσσb(MPa)    -3,8E+00 -2,7E+00 -1,7E+00 -6,7E-01 
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� Ferraillage de voile avec ouverture : VL1, VL2, VL3, VL4  
  

 
Zones Zone I Zone II zone III    zone IV 

Caractéristiques 
géométriques 

L  (m) 1,3 1,3 1,3 1,3 
e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 
B (m) 0,26 0,26 0,26 0,26 

Sollicitations de 
calcul 

σmax [KN/m²] 6908,15 5058,93 3326,42 1712,57 
σmin [KN/m²] -5827,53 -3855,76 -2097,96 -350,35 

Nature de la section SPC SPC SPC SPC 
Vu (kN) 43,17 62,94 71,32 99,99 
L t(m) 0,59 0,56 0,50 0,22 
L c(m) 0,71 0,74 0,80 1,08 
d (m) 0,297 0,281 0,251 0,110 

σ1 [KN/m²] 2913,765 1927,880 1048,980 175,175 

N (kN) 
N1 259,99 162,60 79,11 5,80 
N2 86,662 54,200 26,371 1,934 

Av (cm2) 
AV1 6,50 4,06 1,98 0,15 
AV2 2,17 1,35 0,66 0,05 

Avj (cm2) 1,66 2,42 2,75 3,85 

A (cm2) 
A1=Av1+Avj /4 6,92 4,67 2,66 1,11 
A2=Av2+Avj /4 2,17 1,96 1,35 1,01 

Amin (cm2) 3,12 2,95 2,64 1,16 
Av adopté 
(cm2) 

Bonde1 15.38 11.30 11.30 11.30 
Bonde 2 9.24 6.78 6.78 6.78 

Ferraillage des 
voiles 

Choix des 
barres 

Bonde1 2x 5HA14 2x 5HA12 2x 5HA12 2x 5HA12 

Bonde 2 2x 3HA14 2x 3HA12 2x 3HA12 2x 3HA12 

St (cm) 
Bonde1 10  cm 10 cm 10 cm 10 cm 
Bonde 2 20cm 20cm 20cm 20cm 

AHmin=0.0015*B 
(cm2)/bande 1,78 1,69 1,51 0,66 

AH /nappe (cm2) 3,96 2,83 2,83 1,70 
Choix des barres/nappe 

(cm2) 
4HA12 / 
nap 

4HA12 / 
nap 

4HA12 / 
nap 

4HA10 / 
nap 

st=20cm 
(A=4.52 

cm2) 
(A=4.52 

cm2) 
(A=4.52 

cm2) 
(A=3.14 

cm2) 

Vérification des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

contrainte 
ττττu(MPa)    0,184 0,269 0,305 0,427 
ττττb(MPa)    0,258 0,377 0,427 0,598 

ELS 
Ns (kN) -1196,78 -848,95 -516,57 -196,68 
σσσσb(MPa)    -4,1E+00 -3,0E+00 -1,8E+00 -7,0E-01 
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� Ferraillage de voile : VL5, VL7, VL6, VL8 
 

Zones Zone I Zone II zone III    zone IV 

Caractéristiques 
géométriques 

L  (m) 2,6 2,6 2,6 2,6 
e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 
B (m) 0,52 0,52 0,52 0,52 

Sollicitations de 
calcul 

σmax [KN/m²] 3827,89 2990,7 2000,73 895,58 

σmin [KN/m²] -3812,31 -2962,14 -1952,61 -779,64 
Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

Vu (kN) 62,65 113,42 141,46 189,39 

L t(m) 1,30 1,29 1,28 1,21 

L c(m) 1,30 1,31 1,32 1,39 
d (m) 0,649 0,647 0,642 0,605 

σ1 [KN/m²] 1906,155 1481,070 976,305 389,820 

N (kN) 
N1 370,94 287,42 188,06 70,75 
N2 123,647 95,808 62,687 23,585 

Av (cm2) 
AV1 9,27 7,19 4,70 1,77 
AV2 3,09 2,40 1,57 0,59 

Avj (cm2) 2,41 4,37 5,45 7,29 

A (cm2) 

A1=Av1+Avj /
4 9,88 8,28 6,06 3,59 

A2=Av2+Avj /
4 3,09 3,49 2,93 2,41 

Amin (cm2) 6,81 6,79 6,74 6,35 

Av adopté (cm2) 
Bonde1 21.54 20,26 15,84 13,56 
Bonde 2 15.38 15,84 15,84 13,56 

Ferraillage des 
voiles 

Choix des 
barres 

Bonde1 2 x7HA14 2 x7HA14 2  x7HA14 2 x7HA14 

Bonde 2 2 x5HA14 2x 5HA14 2x 5HA14 2x 5HA14 

St (cm) 
Bonde1 10  cm 10 cm 10 cm 10 cm 
Bonde 2 20cm 20cm 20cm 20cm 

AHmin=0.0015*B 
(cm2)/bande 3,89 3,88 3,85 3,63 

AH /nappe (cm2) 5,07 5,07 3,96 3,39 
Choix des barres/nappe 

(cm2) 5HA12/nap 5HA12/nap 5HA12/nap 5HA10/nap 

ep =20cm 
(A=5.65 

cm2) 
(A=5.65 

cm2) 
(A=5.65 

cm2) 
(A=3.92 

cm2) 

Vérification des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

contrainte 
ττττu(MPa)    0,134 0,242 0,302 0,405 

ττττb(MPa)    0,187 0,339 0,423 0,567 

ELS 
Ns (kN) -1454,08 -1132,87 -752,47 -306,73 

σσσσb(MPa)    -2,5E+00 -2,0E+00 -1,3E+00 -5,5E-01 
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Remarque : 
On remarque que le ferraillage des voiles nous a donné un ferraillage important aux étages 
supérieurs par rapport aux étages inférieurs, donc on adopte le ferraillage important. 
 
 

� Tableau de ferraillage final des voiles : 
 
Le ferraillage final adopté pour les voiles est donné par le tableau suivant : 
 

 
étage RDC, 1, 2 3, 4, 5 6, 7, 8 9, 10 

VT1, VT8 Bande1 2 x 8HA16 2 x 8HA14 2 x 8HA14 2 x 8HA14 

Bande2 2 x 8HA16 2 x 8HA14 2 x 8HA14 2 x 8HA14 

VL3, VT7 Bande1 2 x 8HA16 2 x 8HA14 2 x 8HA14 2 x 8HA12 

Bande2 2 x 7HA16 2 x 7HA14 2 x 7HA14 2 x 7HA12 

VT2, VT6 Bande1 2 x 10HA16 2 x 10HA14 2 x 10HA14 2 x 10HA12 

Bande2 2 x 7HA16 2 x 7HA14 2 x 7HA14 2 x 7HA12 

VL5, VL6, VL8, VL7 Bande1 2x 7HA14 2x 7HA14 2x 7HA14 2x 7HA14 

Bande2 2x 5HA14 2x 5HA14 2x 5HA14 2x 5HA14 
VL1, VL2, VL3, VL4 Bande1 2 x  5HA14 2 x 5HA12 2  x 5HA12  2 x 5HA12 

Bande2 2 x  3HA14  2  x 3HA12 2  x 3HA12   2 x 3HA12 

 
B-Ferraillage des linteaux : 
Les linteaux sont des éléments reliant les trumeaux d’un même voile, assimilés à des poutres 
rigidement encastrées aux trumeaux au niveau de leurs extrémités. 
Ils doivent être ferraillés de manière à éviter leur rupture et à reprendre les sollicitations des 
moments (M) et les efforts tranchants (V) résultants des charges est  des surcharges verticales 
et  horizontales (forces sismiques). 
B.1. Méthode de calcul de ferraillage:  
 Nous utilisons la méthode de calcul exposée dans le RPA 99  et l’application se fera 
suivant les étapes suivantes : 

a- Contraintes limites de cisaillement  dans les linteaux :    (RPA/Art.7.7.2) 
La contrainte de cisaillement dans le béton est limitée comme suit : 
 

 28cbb f2,0=τ≤τ      avec  
db

V u
b .0

=τ     

                                                                                     uu VV .4,1=  

 
                                                                     b0= e : épaisseur du linteau. 

.                                           Tel que :                      d : hauteur utile = 0.9 h  

                                                                                h : hauteur totale du linteau.    
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B.2.Ferraillage:           (RPA/Art.7.7.3) 

 
1 – premier cas : 28cb f06,0≤τ     (RPA/Art.7.7.3.1) 

Les linteaux sont calculés en flexion simple, (avec  les efforts M, T) 
Nous  devrons disposer : 
Des aciers longitudinaux de flexion. 
Des aciers transversaux. 
Des aciers en partie courante (acier de peau). 

 
� Les aciers longitudinaux : 

Les aciers longitudinaux inférieurs et supérieurs sont calculés par la formule suivante : 
 

   
e

L
fZ

MA
.

≥  Tel que :       Z = h – 2 d’ 

                                         d’ : distance d’enrobage. 
                                                                   
                                                                         M : moment dû à l’effort tranchant. 
 

� Les aciers transversaux :   
a) linteau long :   

                        
1

h

L
g >=λ

    
 

Nous avons :    
V

ZfA
S

et ..≥          

Z= h-2d’ 
S :   espacements cours d’armatures transversales. 
At : section d’un cours d’armatures transversales. 
L : portée du linteau. 

V = uV  : effort tranchant dans la section considérée. 

   

b) linteau court :      1≤=
h

L
gλ  

On doit avoir :  S 
et

et

f.AV

L.f.A

+
≤  

V = min ( V1 , V2 ). 

Avec :  








+
≤

=

ij

cjci

u

L

MM
V

VV

1

2 2

 

Mci ; Mcj :le  moment résistant ultime des sections d’about à gauche et à droite du linteau de 
portée  Lij et calculée par : 
 
Mc = AL .fe . Z  

Avec : 
   Z= d2h ′−  
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    2-Deuxième cas : 28cb f06,0>τ   (RPA/Art.7.7.3.2) 
  Dans ce cas, il y a lieu de disposer les ferraillages longitudinaux (supérieurs et inférieurs), 
transversaux et en zone courante (armatures de peau) suivant le minimum réglementaire. 
Les efforts (M ; V) sont repris suivant des bielles diagonales (de compression ; traction) 
suivant l’axe moyen des armatures diagonales AD à disposer obligatoirement. 

αsin..2 e
D f

V
A =    

Avec :  
′−=

L

dh
tg

.2α  

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
3-  Ferraillage minimal :      (RPA/Art/7.7.3.3) 
 

• Armatures longitudinales :  
hbAA LL ..0015,0)';( 0≥       

        Avec  b0=e 
 

• Armatures transversales : 





>τ≥
≤τ≥

28cbt

28cbt

f025,0Sis.b.002,0A

f025,0Sis.b.0015,0A
 

 
• Armatures de peau :  

duépaisseur:bavech.b.0020,0A c ≥ linteau 

 
• Longueur d’ancrage : Lc 

φ+≥ 50
4

h
L c

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
M

 
Mcj 

l ij M 

M 

ij

cjci
1 l

MM
V

+
=

 
Schéma statique 

Moment  
Effort tranchant 

Schéma de ferraillage d’un linteau. 

≥ h/4 + 50 A 

A 

Fc 

Ft 

S < h/4 

AD 

AD 

Ac 

AL 

φ6 (e = 10 cm) 

b 

At 
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Ferraillage des linteaux : L= 1.4m, e =0.2m, hRDC=  he= 0.71m 
 

Zones RDC,1 ,2 3,4,5 6,7,8 9,10 

Contraintes de 
cisaillement 

�������� 
 

5.000 5.000 5.000 5.000 

��[MPa] 0.605 0.733 0.795 0.95 

Vu [KN] 77.39 93.96 101.67 121.91 

A1=Al
’[cm²] 1.45 1.67 1.83 2.21 

A1min 2.13 2.13 2.13 2.13 

chois des barres 2HA16 2HA14 2HA14 2HA14 

S 15 15 15 15 
At   [cm²] 0.44 0.53 0.58 0.69 

Atmin 0.45 0.6 0.6 0.6 

Choix des barres 1HA10 1HA10 1HA10 1HA10 

AD  [cm²] 1.37 1.66 1.8 2.15 

Choix des barres 4HA10 4HA10 4HA10 4HA10 

Ac  [cm²] / 2 
nappes 

2.84 2.84 2.84 2.84 

Choix des barres 2HA14+2HA12 2HA10+2HA12  2HA10+2HA12 2HA10+2HA12 
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X-1) Introduction : 

         Les fondations d’une construction sont constituées par les parties de l’ouvrage qui sont 
en contact avec le sol auquel elles transmettent les charges de la superstructure, Un choix 
judicieux du système de fondations doit toujours satisfaire les exigences concernant la 
sécurité (capacité portante) et l’aptitude au service. De plus, des considérations d’ordre 
économique, esthétique et d’impacte sur l’environnement sont à respecter. 
En pratique des élaborations des avants projets et en collaboration avec le géotechnicien. 
L’ingénieur des structures est généralement confronté à plusieurs solutions possibles et doit 
opérer des choix concernant le :  

• Taux de travail sur le sol  
• Genre de structure (souple, rigide) 
• Type de fondations 

Choix et type de fondations 

• le choix de la fondation doit satisfaire les critères suivants : 
• stabilité de l’ouvrage (rigide) 
• facilite d’exécution (coffrage) 
• économie (ferraillage) 

Etude de sol : 

               L’étude géologique du site dont a été réalisé notre ouvrage, a donné une contrainte 
admissible égale à 3 bars (sol très résistant) 
Remarque : 
Les semelles reposent toujours sur une couche de béton de propreté de 5 à 10cm d’épaisseur 
dosé à 150Kg/m3 de ciment. 

IX-2)  Semelles isolés sous poteaux : 

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal Nsmax qui est 
obtenu à la base de tous les poteaux du sous sol. 

sol

ser

σ

N
BA ≥×  

Homothétie des dimensions : BA1
45
45K

B
A

b
a =⇒=⇒==  poteau rectangle 

D’où 
sol

ser

.σ
N

B ≥  

 

 

 

 

 

 

 

 
 

B 

A 

a 

b 

Ns 

A 
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Exemple de calcul : 

2,33mBA2,33m
300

1641.1B

MPa 0,30σ

KN 1641.1N

sol

ser

==⇒=≥

=
=

 

Conclusion : 

L’importance des dimensions des semelles expose nos fondations au chevauchement, alors il 
faut opter pour des semelles filantes. 

X-3) semelles filantes :  

X-3-1)  Semelles sous poteaux : 

X-3-1-a)hypothèses de calcul : 

           La semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire des contraintes sur le sol. 
Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une surface plane telle que leurs 
centres de gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes 
sur la semelle. 

 X-3-1-b) Etape du calcul : 

• détermination de la résultante des charges : R=∑Ni. 
• détermination des coordonnées de la structure R : 

R
MeN

e iii ∑+∑=  

• détermination de la distribution par (ml) de semelle : 

⇒≤
6
Le  Répartition trapézoïdale. 






 +=

L
6e1  

L
Rqmax  et ( ) ( )

L
3e1  

L
R

4
Bq +=  






 −=

L
6e1  

L
Rqmin  

• détermination de largeur B de la semelle : 

solσ

4
B  q

B














≥  
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X-3-1-c) Exemple de calcul : 

Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux :  

 

            
Poteaux N(G+Q) 

(KN) 
N totale 

(KN) 
Moments 

(N.m) 
ei (m) Niei 

(KN.m) 

            
1 498.13   0.536 -8.225 -4097.12 

2 1017.76   5.83 -4.075 -4147.37 

3 1641.1 4689.14  -0.556 0.225 369.25 

4 984.19  3.679 4.675 4601.1 

5 547.96   0.326 8.225 4506.97 

 
 
o Résultante : 

KN  4689.14NR i =∑=   

m  0,26
4689.14

9.8151232.83
R

MeN
e iii =−=∑+∑=  

Donc l’excentricité e veut : 0,26 m 

o Distribution par (ml) de la semelle : 

⇒=≤= 2.74
6

16,45
0,26e Répartition trapézoïdale 

KN/ml 258.02
16.45

0.2661
16.45

4689.14q

KN/ml 312.1
16.45

0.2661
16.45

4689.14q

min

max

=




 ×−=

=




 ×+=

 

o calcul de la largeur B : 

m  1.04
300

312.1
σ

4
Bq

B
sol

==≥














 B = 1.10 m 

X-3-2) semelles filantes sous voiles : 

Elles sont dimensionnées à l ELS sous l’effort N, données par la condition la plus 
défavorable. 

QGNs +=  

La largeur (B) de la semelle est déterminée par la formule suivante : 
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� sens longitudinale : 

 

� sens transversal : 

  

Voiles G+Q (KN) L (m) B (m) S = B x L [m²] 
VT1 2844.87 4.45 2.13 9.478 
VT2 3475.54 3.55 3.26 11.573 
VT3 2295.96 4.15 1.84 7.636 
VT4 999.42 0.85 3.92 3.332 
VT5 1008.59 0.85 3.95 3.357 
VT6 3458.08 3.55 3.25 11.537 
VT7 2750 4.15 2.21 9.171 
VT8 2841.94 4.45 2.13 9.478 

65.564 
 
La somme des surfaces des semelles sous voiles est : 

∑BiLi=96.574m2 
→ Sv=31.01 +65.564=96.574 m2  

Enfin, la surface totale occupée par les semelles filantes est : 

ST=Sv+Sp       avec :     SP =Bx16.45xn= 1.1 x16.45 x 8=144.76 m2 

ST =96.574+144.76 = 241.334 m2. 

• calcul du rapport 
bet

T

S
S

 

%  57.990,5799
416.13
241.334

S
S

bat

T ⇒==  de la surface de l’assise. 

 

  

Voiles G+Q (KN) L (m) B (m) S = B x L [m²] 
VL1 661.62 1.3 1.69 2.197 

VL2 1212.15 1.3 3.11 4.043 

VL3 1196.78 1.3 3.1 4.03 

VL4 1119.78 1.3 2.87 3.731 

VL5 1151.78 2.6 1.48 3.848 
VL6 1100.45 2.5 1.47 3.675 

VL7 1454.08 2.6 1.86 4.836 

VL8 1396.72 2.5 1.86 4.65 

31.01 
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Conclusion : 

           Les largeurs des  semelles occupent plus de la moitié de l’assise, ce qui nous ramène à 
opter pour un radier général. 
 

X-4) Radier général : 

         Calcul du radier général est défini comme étant une fondation superficielle, travaillent 
comme un plancher renverser. 

X-4-1) Pré dimensionnement du radier : 

X-4-1-a) la condition d’épaisseur minimale : 

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25cm( )cm  25h  min ≥ . 

X-4-1-b) les conditions forfaitaires (sous poteaux) : 

X-4-1-b-1) Dalles : la dalle du radier doit satisfaire la condition suivante :  

m  4,45L max =  

cm  30hcm  22.25
20
445

20
L

h t
max

t =⇒==≥   

 

X-4-1-b-2) Les poutres ou les nervures :  

cm  50hsoit  cm  44,5
10
445

10
L

h t
max

t =⇒==≥  

X-4-1-b-3) sous voiles : 

m  0,89h0,55
5

L
h

8
L maxmax ≤≤⇒≤≤ . 

X-4-1-b-4) Condition de la longueur élastique (Le ) 

maxe L24
KB
4EIL π≥=          

12
BhI

3

=  : Inertie du radier 

K = 40 MPa : coefficient de radier du sol. 
E : Module de déformation longitudinale déférée 

MPa10818,865f3700E 3
c28 == .  

3
E
K.3L2hL

3
2

12BK
4.E.B.h

4

max

4

max

3 ××



≥⇒



≥

××
⇒ π  

m89.03
91081

0434
45.4

π

2
h =××







 ×≥
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Soit :   h=1.00 cm 

Largeur de la nervure. 
 

0,4 hn ≤ bn ≤ 0,7 hn 

0,4 ≤ bn ≤ 0,7 
Soit : bn= 60cm. 
 

Conclusion 

         A fin de permettre une rapidité d’exécution, une facilité de ferraillage et de coffrage, on 
adopte : 
 

� Hauteur des nervures suivant les deux sens : h =1.00 cm;  
� Largeur de la nervure : b = 60cm.  
� Hauteur de la dalle : hd = 30 cm. 
�  

IX.5.2.Détermination des efforts  

Les charges à retenir pour le calcul du radier sont : 
� G1 : charges permanentes de la superstructure  

G1= 51397.16 kN. 
� G2 : charges permanentes de l’infrastructure Grad + Gner. 

G2 = [279.78×0,30×25] + [136×1.00×25] = 5498.35 kN. 
 

� Q1 : surcharge de la superstructure = 6254.74kN 
 

� Q2 : surcharge du radier = 279.78x1.5=419.67kN. 
 
GT = G1 + G2 = 56895.51 kN. 
QT = Q1+ Q2 = 6674.41 kN. 

IX.5.3.Combinaisons d’actions  

 
� Etat limite ultime : 

Nu = 1,35G + 1,5Q = 86820.55kN. 
 

� Etat limite de service :  
                                    Ns = G + Q = 42301.7kN. 

X-4-2) Détermination de la surface nécessaire du radier : 

A l’ELU: 2

sol

u
radier m 217.59

3001.33
86820.55

σ1.33
N

S =
×

=
×

≥  

A l’ELS: 2

sol

s
radier 211.90m

300 
63569.92

σ

N
S ==≥  

Sbat=416.13m 
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Sbat > max (S1, S2) 

Donc on ajoute au radier un débord minimal de largeur Ld. (d’après les règles BAEL). 








≥ 30 ;
2

h
maxL ner

d                         cm   5030 ;
2

100maxL d =




≥  

On ajoute au radier un débord de 90 cm dans les quatre sens. 

D’après le calcul, la surface de débord 286.60 mSd = . 

2
débordbatradier m 47760.86416.13SSS =+=+=  

IX-4-2-1) détermination des efforts : 

Poids de radier : 
 

Grad= Poids de la dalle + Poids de la nervure + Poids de (T.V.O) + Poids de la dalle flottante 
Poids de la dalle: 

Pdalle = Sradier ×hd× ρb  

Pdalle = (477×0,3)×25=3577.5 KN 

Poids des nervures: 
P nerv   = bn×( hn – hd) ×L× n ×ρb 
Pn=[(0,6 × (1- 0,3) × 213.45×25 
Pn= 2241.22 KN 

Poids de TVO : 
P TVO  = ( Srad – Sner) ×( hn - hd)×ρ  

Avec : Snerv=0,6 ×149.41 =89.65 m2 

PTVO= [(477 – 89.65) × (1-0,3)] 17= 4609.46 KN. 
Poids de la dalle flottante : 

Pdf = Srad× ep × ρb 
Pdf =477 × 0, 1 ×25= 1192.5 KN. (ep= 10cm). 
 
Grad =3577.5 + 2241.22 + 4609.46 +1192.5 = 11620.68 KN 
 

• Surcharge total : 

• Poids total 
 
Gt = poids du radier + poids de la superstructure : 
Gt = 11620.68 + 51397.16 = 63017.84kN. 

•  
Qt = surcharge du radier + surcharge de la superstructure : 
Qrad = Srad  4 = 477 =1908 
Qt = 1908 +6254.74  = 8162.74 kN. 
 

• Combinaisons d’actions : 
Etat Limite Ultime : 

Nu = 1.35G + 1.5Q = 97318.19kN. 
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Etat Limite de Service :  

                                            Ns = G + Q = 71180.58kN 

IX-4-3) Vérifications :  

IX-4-3-1) Vérification de contrainte de cisaillement : 

b=1 m, d=0,9h=0,9(40)=36 cm 

         MPaMPa
f

db

T

b

c
u

u
u 5.24;

15.0
min 28 =







 ×=≤=

γ
ττ  

               KN
L

S

bN
T

rad

u
u 90.52

2

45.4
.

477

15.11341

2

. maxmax =×==  

 

            MPaMPa uu 5.247.1
1036.01

90.52
2

=≤=
××

= ττ  …………. Condition vérifiée 

IX-4-3-2) Vérification à l’effort sous pressions : 

.Zα.Sp radier≥  

P : Poids total à la base du radier 

γ : Poids volumique de l’eau = 10 KN/m3 

Z : Profondeur de l’infrastructure Z=1 m. 

α: coefficient de sécurité vins à vis du soulèvement α=1,5 

p= (Gsuperstructure+ Gradier)= 63017.84. KN 

KN  71551.0104771,5ZγSα radier =×××=×××
vérifiéeCondition KN 715584.63017P →≥=  

IX-4-3-3) Vérification au poinçonnement :  

         Aucun calcul au poinçonnement n’est exiger si la condition suivante est satisfaite 
( c28cu fU0,045N ××≤ ). 

• Vérification pour les poteaux :  

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité par la formule suivante. 
( c28iu fU0,045N ××≤ ) 

Avec :   

Nu : charge de poteau à LELU égale à 2248.63 KN 

Ui : périmètre de contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radier  

h : hauteur de la nervure égale à 1 m 
 

 
( ) ( )

vérifiécondition  KN 6525250005.80,0452248.63N

m 5.82120,450,4522hbaU

u

c

→=××≤=
=××++=×++=
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• Vérification pour les voiles : 

Pour une bande de largeur b=1 m 
Il faut vérifier que  ( c28iu fU0,045N ××≤ )  

Avec : 
( ) m 6.421210,2U i =××++=  

Nu : charge de calcul à L’ELU du voile le plus sollicité veut 4746.63 KN 
Donc ;  

vérifiéeConditin  KN  2007KN 4746.63

KN 7200250006.40,045

→≤
=××

 

 

IX-4-4) Vérification de la stabilité du radier : 

Le radier est sollicité par les efforts normaux et des moments fléchissant d’où la 
vérification du radier est concentrée à la vérification des contraintes du sol sur le radier. 

� Efforts normaux dues aux charges verticales  
� Efforts de renversement dûs aux séismes  

 
D’où        hTMM 00 ×+=  

Avec :  
M0 : moment sismique à la base de la structure  
T0 : effort tranchant à la base de la structure 
h : profondeur de l’infrastructure 
 

b 

a 

b’=h+b 

a’=a+h 

à=a+h 

b’=b+h 

e 
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Fig. Diagramme des contraintes sous le radier 

• Calcul du centre de gravite du radier 

 

 

 

 

 

Calcul des moments d’inerties du radier : 

 

IX-4-4-1) Vérification des contraintes : 

A L’ELU : sol
21

m σ1,33
4
σσ3

σ ×≤
+×

=  

A L’ELS : solσ
4
σσ3

σ 21
m ≤

+×
=  

Avec : 

I
VM

S
Nσ
radier

21
×±=−         D’où (V : XG ou YG) 

 

al)longitudin sens le dans (     KN.m  77166.844143.7973023.047
yy

M

al) transverssens le (dans        KN.m 79.508013779.7547022.043
xx

M

=+=

=+=
 

• Sens transversal (xx) : 

A L’ELU :  
Nu = 96190.81 KN 
 

( ) 13.95
22247.55
50801.79

477
97318.19X

I
M

S
N

σ G
yy

xx

radier

Tu
21 ×±=±=−  

2
21 31.81KN/m217.71σ ±=−  

Alors : 

vérifiéecondition ...........KN/m  399σ1,33233.61KN/m
4
σσ3

σ

KN/m 185.931.81217.71σ

249.52N/m31.81217.71σ

2
sol

221
m

2
2

2
1

=×≤=
+×

=

=−=

=+=

 

 
 

m89.9
S

YS
Y

m  13.8
i

S
i

X
i

S
X

i

ii
G

G

=
∑

×∑
=

=
∑

×∑
=

 

4
yy

4
xx

m 22247.55I

m 11860.73I

=

=
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A L’ELS :  
Ns = 71180.58 KN 
 

( )

vérifiéeCondition ...........KN/m  300KN/m 165.12
4
σσ3

σ

KN/m 117.4131.81149.22σ

KN/m 181.0331.81149.22σ

:Aors

KN/m  31.81149.22σ

KN/m  13.95
22247.55
50801.79

477
71180.58X

I
M

S
N

σ

2221
m

2
2

2
1

2
2-1

2
G

yy

x

radier

TS
21

≤=
+×

=

=−=

=+=

±=

×±=×±=−

 

• Sens longitudinal :(Y-Y) 

A L’ELU : 

 Nu = 97318.19 KN 
 

vérifiéeCondition .............KN/m  399σ1,33249.85KN/m
4
σσ3

σ

KN/m -153.4364.28217.71σ

KN/m 99.28164.28217.71σ

KN/m 64.28 217.71σ

KN/m  9.89
11860.73
77166.84

477
97318.19Y

I

M

S
N

σ

2
sol

221
m

2
2

2
1

2
21

2
G

xx

yy

radier

u
21

=×≤=
+×

=

=−=

=+=

±=

×±=×±=

−

−

 

A L’ELS :  
Ns = 71180.58 KN 
 

( )

vérifiéeCondition ............KN/m  300σKN/m 181.36
4
σ3σ

σ

KN/m  84.94 -4.28622.149σ

KN/m 213.54.286149.22σ

KN/m  64.282149.2σ

KN/m  9.89
11860.73
77166.84

477
71180.58X

I

M

S
N

σ

2
sol

221
m

2
2

2
1

2
21

2
G

xx

yy

radier

TS
21

=≤=
+

=

=+=

=+=

+=

×±=×±=

−

−

 

 

IX-5) ferraillage du radier : 

               Le radier fonctionne comme un plancher renverse dont les appuis sont constitues par 
les piliers de l’ossature 
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IX-5-1) les contraintes prise en compte dans les calcules  

( )

2

2

/157
477

68.11620
36.181:)('

/49.225
477

68.11620
85.249:'

mN
S

G
qELSA

mKN
S

G
qELUA

radier

radier
mu

radier

radier
mu

=−=−=

=−=−=

σ

σ  

Tell que : les contraintes sont uniformément reparties agissantes sur le radier qui correspond 
a’ la contrainte moyenne maximal.  

IX-5-2) Pour le ferraillage de la dalle : 

Pour le ferraillage, a fin de simplifier les calculs, on considéra le panneau le plus sollicité, et 
en généralisera le ferraillage pour le reste des panneaux. 
Pour l’étude, on utilise la méthode des panneaux encastré sur 4 appuis. 
 
IX-5-3) Identification des panneaux : 

Le panneau le plus sollicité : 

Lx= 4.00-0,45 = 3.55m   
Ly= 4.45-0,45 = 4 m 

890,
4
55.3

L
L

ρ
y

u ===  

sensdeux  les dans  travailledalle la1ρ0,4 →≤≤  
 

Calcule a’ L ELU : 

qu =268.40 KN/m2 





=
=

→=
0,759U

0,0468U
89,0

y

xρ
 

Calcul des moments MX et MY : 

( )
KN93.10099.1320,759MuM

132.99KN3.55225.490,0468lquM

XyY

22
xxxX

=×=×=
=××=×=

 

Remarque :  

Afin de tenir compte du semi encastrement de cette dalle au niveau des nervures, les moments 
seront minorisés en leurs affectant un coefficient de (-0,5) aux appuis et (0,75) en travée 

• Ferraillage dans le sens x x : 

� Aux appuis : 

Mapp = -0,5Mx= KN66.49132.990,50 −=×−  

 0,392
u

u360,0
14,236100

1066.49

fdb

M
u

2

3

bc
2

a
u =〈=

××
×=

××
=  

La section est simplement armée.  

Ly=4m 

Lx=3.55m 
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     820,9β0,036uu =→= (Tableau) 

2
3

stt
sa cm40.5

348360,982
1066.49

Bdσ
MA =

××
×==  

Soit : 269.7145 CmHA =      avec :    st= 20cm 

� En  travée : 

KN74.99132.990,75Mt =×=    

0,3920,054
14,236100

1099.74
fdb

Mtµ
2

3

bc
2u ==

××
×=

××
= eup   

 
La section est simplement armée. 
 

0,972540,0µ u =→= β   (Tableau) 

2
3

st
st cm19.8

348360,972
1099.74

σdB
MtA =

××
×

××
=  

 
Soit 5HA16=  10.05 avec :    st= 20cm 

 

• Ferraillage dans le sens yy : 

� Aux appuis 

( ) KN.m46.50100.930,5M app −=×−=  

e2

3

bc
2

app
u 0,3920,028

14,236100
1050.46

fdb

M
µ µ==

××
×=

××
= p  

La section est simplement armée 
0,9860,028µ u =→= β      (Tableau) 

2
3

st

app
sa cm08.4

348360,986
1050.46

σdB

M
A =

××
×=

××
=  

Soit 5HA14=7.69cm2  avec :    st= 20cm 

� En travée : 

KN.m70.75100.930,75Mt =×=  

0,392U0,04
14,236100

1075.70
fdb

Mtµ e2

3

bc
2u ==

××
×=

××
= p  

La section est simplement armée. 
0,98040,0µ u =→= β (Tableau) 

2
3

st
st cm16.6

348360,980
1075.70

σdB
MtA =

××
×=

××
=  

 
Soit 5HA14=7.69cm2  avec :    st= 20cm 
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IX-6) Vérification :  

IX-6-1) vérification de la non fragilité du béton : 

� Dans le sens xx : 

2

L
L3

hbωA y

x

0min

−
×××=

                
Avec : 0 = 0,0008 pour HA Fe E400 

/mlcm2.53
2

0,893
301000,0008A 2

min =−×××=
                  

 

� Dans le sens yy : 

cm²4.2301000,0008bhSA 0min =××=××=  

IX-6-2) Espacement (Art A8.2 242 BAEL91) : 

Direction la plus sollicitée (sens xx) : St = 15 cm < min (3h, 33 cm) = 33 cm. 
Direction la moins sollicitée (sens yy) : St =25  cm < min (4h, 45 cm) = 45 cm. 

Conclusion : la condition est vérifiée dans les  deux sens 

• Vérification de l’effort tranchant  

u
u

u bd

V ττ ≤=                 

   Avec :                 

   kN
xLq

V yu
u 8.536

2

440.268

2
===  

CVMPa

MPaMPa
f

MPa

uu

c
u

u

⇒=<=

=






=

=
×
×=

5,249,1

5,24;
5,1

15,0
min

49.1
3601000

108.536

28

3

ττ

τ

τ

       

Vérification a  L’ELS :  
2

s KN/m17.294q = . 





=
=

 →=
0,795µ

0,0468µ

PIGEAUDtableau
890,ρ

y

x

 

Calcul des moments Mx, My. 

( )
KN.m62.7392.600.795MµM

KN.m60.923.551570,0468LqµM

xyy

22

xsux

=×=×=
=××=××=

 

Calcul des moments Ma, Mt dans les sens. 

Sens xx : 



Chapitre X                                                                                                          l’infrastructure 

 

2013/2014      Page 185 
 

KN.m45.6992.60,750,75MM

KN.m3.4692.600,50,5MM

xt

xapp

=×==

−=×−=−=
 

Sens yy : 

KN.m21.5573.620,750,75MM

KN.m81.3673.620,50,5MM

xt

xapp

=×==

−=×−=−=
 

 

• Vérification des contraintes dans le béton :  

On peut  se disposer de cette vérification si cette inégalité est vérifiée : 

 

 
 
� Sens x-x : 
-Aux appuis  

43.1
3.46

49.66 ===
S

u

M

Mγ     et  µ = 0.04 →  α =0.0510 

 

465,0
100

25

2

143,1
0641,0 =+−<=α  

-En travée  

43.1
45.69

74.99 ==γ     et  µ = 0,06 →  α = 0,0774 

465,0
100

25

2

121.1
0774,0 =+−<=α  

 
� Sens y-y : 
-Aux appuis  

37.1
81.36

46.50 ===
S

u

M

Mγ     et  µ = 0,03→  α = 0,0381 

 

435,0
100

25

2

137,1
0381,0 =+−<=α  

-En travée  

37.1
21.55

70.75 ==γ     et  µ = 0,046 →  α = 0,0589 

465,0
100

25

2

137.1
0589,0 =+−<=α

 
 

⇒ Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à l’ELS. 
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IX.6.2) Ferraillage de la nervure : 
Les nervures seront considérées comme des poutres doublement encastrées à leurs 

extrémités. 
         Afin de ramener les charges appliquées sur les nervures à des charges uniformément 
reparties ; on doit calculer le chargement simplifié et cela consiste à trouver la largeur de la dalle 
correspondante a un diagramme rectangulaire qui donnerait le même moment (largeur lm) et le 
même effort tranchant (largeur lt) que le diagramme trapézoïdal/triangulaire.  
Pour la détermination des efforts, on utilise le logiciel ETABS. 
 
Pour les charges triangulaires : 

                                                          lm =0.333×lx. 

                                                          lt =0.25×lx. 

Pour les charges trapézoïdales : 

                                                         lm =lx. (0.5-ρx
2/6). 

                                                         lt=lx. (0.5-ρx
2/4). 

 

Qu=qu x lm. 

 Qs=qs x lm 

Qu=qu x lt. 

 Qs=qs x lt 

 
 

♦  Détermination des charges : 
 

               ELU : qu = 







−−

nerv

nerv

rad

rad
m S

G

S

G
σ = 49.200

65.89

2241.22

477

11620.68
85.249 =−− KN/m 

               ELS :  kN/m132
65.89

2241.22

477

11620.68
36.181

S

G

S

G
σq

nerv

nerv

rad

rad
ms =−−=








−−=

 
 

� Sens transversale : nervure (file3) 
 

- Calcul des charges : 
 
Pour tous les panneaux :  le chargement se répartit sur la nervure sous une 
forme trapézoïdale. 
 
  
 
 
 
 

Pour les moments fléchissant. 

Pour les efforts tranchant. 
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  moment fléchissant effort tranchant 

travée panneau lx ly ρ Chargement lm lt qu qs Qu ∑ Qu Qs ∑ Qs Qu ∑ Qu Qs ∑ Qs 

A_B 
1 2.95 3.4 0.86 trapézoïdale 1.11 0.92 200.49 132 222.54 

449.08 
146.52 

295.68 
184.45 

354.86 
121.44 

233.64 
2 3.4 3.85 0.88 Triangle 1.13 0.85 200.49 132 226.54 149.16 170.41 112.2 

B_E 
1 2.95 3.4 0.86 trapézoïdale 1.11 0.92 200.49 132 222.54 

449.08 
146.52 

295.68 
184.45 

354.86 
121.44 

233.64 
2 3.4 3.85 0.88 Triangle 1.13 0.85 200.49 132 226.54 149.16 170.41 112.2 

E_F 
1 2.9 2.95 0.98 Triangle 0.96 0.72 200.49 132 192.47 

384.94 
126.72 

253.44 
144.35 

288.7 
95.04 

190.08 
2 2.9 3.4 0.85 Triangle 0.96 0.72 200.49 132 192.47 126.72 144.35 95.04 

F_I 
1 2.5 2.95 0.84 Triangle 0.83 0.62 200.49 132 166.41 

332.82 
109.56 

219.12 
124.30 

248.6 
81.84 

163.68 
2 2 .5 3.4 0.73 Triangle 0.83 0.62 200.49 132 166.41 109.56 124.30 81.84 

I_J 
1 2.9 2.95 0.98 Triangle 0.96 0.72 200.49 132 192.47 

384.94 
126.72 

253.44 
144.35 

288.7 
95.04 

190.08 
2 2.9 3.4 0.85 Triangle 0.96 0.72 200.49 132 192.47 126.72 144.35 95.04 

J_M 
1 2.95 3.4 0.86 trapézoïdale 1.11 0.92 200.49 132 222.54 

449.08 
146.52 

295.68 
184.45 

354.86 
121.44 

233.64 
2 3.4 3.85 0.88 Triangle 1.13 0.85 200.49 132 226.54 149.16 170.41 112.2 

M_N 
1 2.95 3.4 0.86 trapézoïdale 1.11 0.92 200.49 132 222.54 

449.08 
146.52 

295.68 
184.45 

354.86 
121.44 

233.64 
2 3.4 3.85 0.88 Triangle 1.13 0.85 200.49 132 226.54 149.16 170.41 112.2 
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- Détermination des efforts : 

 
  

� E.L.U  

  

 
 
 
 
 
 

                           
 

 
 

 
 
 

Diagramme du moment fléchissant à l’E.L.U 
 



Chapitre X                                                                                                          l’infrastructure 

 

2013/2014      Page 189 
 

 
 
 
  
 
 
 

 
 
 

Diagramme de l’effort tranchant à l’E.L.U 
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- Calcul des armatures : 
m.kN10.341M max

t =  

kN.m49.534M max
a −=  

b = 60 cm, h = 1.00 cm, d = 0.95 m   , fbc = 14, 2 Mpa   ,   σst = 348 Mpa 
 

� Aux appuis : 

kN.m49.534M max
a −=  

0,392u 0,07
14,29560
1049.534

fdb

M
µ 12

3

bc
2

app
u =〈=

××
×=

××
=  

         La section est simplement armée 
0,964β070,µu =→=  

2
3

st

app
sa cm77.16

348950,964
1049.534

σdβ

M
A =

××
×=

××
=

 
 
Soit :    5HA16+2HA14 Chapeaux  = 19.72 cm.    Avec St= 20 cm 
 

� En travée : 

kN.m10.341Mt =  

0,392u0,044
14,29560
1010.341

fdb
Mtµ l2

3

bc
2u =〈=

××
×=

××
=  

La section est simplement armée.  
0,978β440,0µ u =→=      

2
3

st
st cm56.10

348950,978
101.341

σdB
MtA =

××
×=

××
=

 
 
Soit : 5HA20 = 15.70 cm2. Avec St= 20 cm 
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� E. L.S 

                 
 
 
 
 

 
 

 
 

 
Diagramme de moment fléchissant à l’E.L.S 
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 Diagramme de l’effort tranchant à l’E.L.S 
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- Vérification à l’E.L.S : 

On peut se disposer de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée :                                 

s

uc

M

M
avec

f =+−< γγα :
1002

1 28

 
 

Sens Zone Mu Ms    Rapport Obs. 

X- X Appuis 509.70 407.68 1.25 0,07 0.0907 0.37 Condition 
vérifiée 

Travée 270.89 217.55 1.25 0,036 0.0459 0.37 Condition 
vérifiée 

 
 

� Sens longitudinale : nervure (file D) 

� Calcul des charges : 
Pour tous les panneaux :  le chargement se répartit sur la nervure sous une forme 
trapézoïdale. 
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  moment fléchissant effort tranchant 

travée panneau lx ly ρ Chargement lm lt qu qs Qu ∑ Qu Qs ∑ Qs Qu ∑ Qu Qs ∑ Qs 

1-3 
1 3.4 3.55 0.96 Trapèze 1.18 0.91 200.49 132 236.56 

461.13 
155.76 

303.60 
182.44 

421.02 
120.12 

277.20 
2 2.9 3.55 0.82 Trapèze 1.12 1.19 200.49 132 224.55 147.84 238.58 157.08 

3-5 
1 3.4 3.7 0.92 Trapèze 1.19 0.98 200.49 132 238.58 

469.16 
157.08 

308.88 
196.48 

396.97 
129.36 

261.36 
2 2.9 3.7 0.78 Trapèze 1.15 1.00 200.49 132 230.56 151.8 200.49 132.00 

5-6 
1 3.4 3.85 0.88 Trapèze 1 .2 1.04 200.49 132 240.56 

479.14 
158.4 

315.48 
208.51 

417.02 
137.28 

274.56 
2 2.9 3.85 0.75 Trapèze 1.19 1.04 200.49 132 238.58 157.08 208.51 137.28 

6-8 
1 2.95 3.4 0.87 Triangle 0.98 0.74 200.49 132 196.48 

392.96 
129.36 

258.72 
148.36 

298.73 
97.68 

196.68 
2 2.9 2.95 0.98 Trapèze 0.98 0.75 200.49 132 196.48 129.36 150.37 99.00 
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- Détermination des efforts : 

 
� E.L.U   

�  

 
 
 
 
 
 
 
 
 

                             
 
     

 
 

Diagramme du moment fléchissant à l’E.L.U 
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Diagramme de l’effort tranchant à l’E.L.U 
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- Calcul des armatures : 

kN.m27.474M max
t =  

KN.m53.828M max
a −=  

b = 60 cm, h = 100cm, d = 95 cm   , fbc = 14, 2 MPa   ,   σst = 348 MPa 
� Aux appuis : 

 
KN.m55.828M max

a −=  

0,392u0,012
14,29560
1053.828

fdb

M
µ 12

3

bc
2

app
u =〈=

××
×=

××
=  

               La section est simplement armée 
0,994β0120,µu =→=  

2
3

st

app
sa cm03.25

348950,994
1053.828

σdB

M
A =

××
×=

××
=

 
 
5HA16 (filantes) + 5HA20(Chapeaux) = 25.75 cm. 

� En travée : 

kN.m27.474M max
t =  

0,392u0,062
14,29560
1027.474

fdb
Mtµ 12

3

bc
2u =〈=

××
×=

××
=  

La section est simplement armée. 
0,968β620,0µ u =→=      

2
3

st
st cm82.14

348950,968
1027.474

σdB
MtA =

××
×=

××
=  

 
Soit : 5HA16+5HA14(Chapeaux) = 17.74 cm2. 
.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



Chapitre X                                                                                                                                          l’infrastructure 

 

2013/2014                                                                                                                                                      Page 198 
  

 
� E. L.S 
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- Vérification à l’E.L.S : 
On peut se disposer de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée :                                 

s

uc

M

M
avec

f =+−< γγα :
1002

1 28

 
Sens Zone Mu Ms    Rapport Obs. 
X- X Appuis 822.53 529.01 1,55 0,012 0,0151 0.525 Condition 

vérifiée 
Travée 474.27 303.18 1,56 0,062 0,0801 0.53 Condition 

vérifiée 
 
 

- Vérification à l’ELU : 
o Condition de non fragilité : 

vérifiéeConditioncm7
400

1.2956023.0

f

fdb0,23
A 2

e

t28
min ⇒=== xxx

 

Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition.  
 

o Armatures transversales :    
 

� Diamètre minimal : 
Selon le BAEL91 (A.7.2,2 ), le diamètre minimal des armatures transversales doit vérifier : 

( ) mm2060;20;57.28min
10

;;
35

minφ t ==






≤ bh
lφ  

mm8φ:soit t =  

� Espacement des armatures :   
- En zone nodale : 

 
 
 

Soit : St =20 cm. 
- En zone courante : 

St ≤ h/2 = 50 cm. 
Soit: St = 25 cm. 
 

� Armatures transversales minimales :   
Amin = 0,003×St× b = 2.7cm2. 
Soit :   At = 4HA10 = 3,14 cm2 (2 cadres).  
 

o Vérification de la contrainte de cisaillement  

MPa,52MPa4;
γ

f0,15
minτ

db.

T
τ

b

c28
u

maxu
u =









=≤=  

Avec : Tu max =726.58kN 

MPa27.1
57000600

1058.726
τ

3

=
×

×=u
 

2,5MPaτ,27MPa1τ uu 〈=   ………………………… La condition est vérifiée. 

{ }20;25min12φ;
4

h
minS 1t =







≤



CONCLUSION 

 

    L’étude que nous avons menée dans le cadre de ce projet nous a permis de concrétiser 

l’apprentissage théorique du cycle de formation de l’ingénieur et surtout d’apprendre les 

différentes techniques de calcul, les concepts et les règlements régissant le domaine étudié 

d’une part,  et d’autre part d’acquérir des connaissances nouvelles sur les méthodes de calcul 

et d’études des structures ; même sur la pratique des logiciels comme ETABS ; AUTOCAD … 

qui permet de réduire le temps et facilite l'analyse et le dessin des structures. Les avancées 

scientifiques significatives en matière de connaissance des séismes et la maîtrise de leur 

phénomène imposent des mises à jour régulières des règlements parasismiques afin 

d’assurer une protection acceptable des vies humaines et des constructions vis-à-vis des 

actions sismiques, sans oublier le côté économique. 

    Dans le domaine de génie civil on s’intéresse à la résistance, durabilité et l’économie. 

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

professionnelle et quelle sera d’une grande utilité pour les promotions à venir. 



 
 

 
 
 

 
 
 
 
- Règles parasismiques algérienne RPA99 (version 2003). 
 
-DTR B.C.2.2 (Charges permanentes et charges d’exploitation). 
 
- Béton armé BAEL91 modifié et DTU associés (Jean-Pierre MOUGIN). 
 
- Règles BAEL 91 modifié 99, Règles techniques de conception et de calcul des             
 
  ouvrages et  constructions en béton armé suivant la méthode des états limites.  
 
- Formulaire de Béton armé (Tomes1 et 2 de Victor DAVIDOVICI). 
 
- Conception et calcul des structures de bâtiment (Henry THONIER). 
 
- Cours et TD (Béton, MDS  et RDM).  
 
- Mémoires de fin d’étude des promotions précédentes.  
   
 
 
 
 
 
 
 
 
 
     
 
 

 
 
 
 


