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Le Génie Civil est l’ensemble des techniques concernant tous les types de constructions. 

Les ingénieurs civils s’occupent de la conception, le calcul, de la réalisation, de l’exploitation 

et de la réhabilitation 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 du public et 

la protection de l’environnement. 

 

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

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

malfaçons d’exécutions généralement criardes. 

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 différentes études et règlements préconisent divers systèmes de contreventement 

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

bonne répartition des efforts. 

 

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

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

Génie Civil, ainsi que le calcul de diverses structures en un moindre temps. 

 

Dans ce présent projet, qui consiste à l’étude d’un bâtiment (RDC+8+sous sol) 

contreventé par voiles porteurs, le calcul statique fait l’objet des trois premiers chapitres .De 

plus, une étude dynamique à était réalisée, en sollicitant la structure à un effort de séisme 

qu’on a défini par le spectre de réponse avec le logiciel ETABS 9.7.  
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I.1) Introduction : 
L’objectif de ce chapitre est de présenter les éléments constitutifs de l’ouvrage et les principales 

caractéristiques géométriques et mécaniques des matériaux utilisés, puis les modèles adoptés 

pour conduire les calculs réglementaires. 

I.2) Présentation et description de l’ouvrage : 

Le projet qui fait l’objet de notre étude consiste à faire l’étude génie civil d’un bâtiment 

(R+8+sous sol) à usage  d’habitation et commercial. Cet ouvrage est implanté à Boumerdes 

classé selon le règlement parasismique Algérien (RPA 99/version 2003) comme zone de 

sismicité élevée (zone III). 

Notre structure comporte : 

 01 sous sol  

 01 rez-de-chaussée (RDC) à usage commercial. 

 08 étages à usages d’habitation. 

 01 cage d’escalier. 

 01cage d’ascenseur. 

I.3) Caractéristiques géométriques de l’ouvrage : 

La conception architecturale est tenue d’être respectée par l’ingénieur en génie Civil, qui doit 

prendre en considération les caractéristiques géométriques de cet ouvrage. 

      Les dimensions de ce dernier sont comme suit : 

 La longueur totale du bâtiment :...............................21m. 

 La largeur totale du bâtiment :……………………....8.35 m. 

 La hauteur totale du bâtiment :……………………. 28.56m. 

 La hauteur du rez-de-chaussée :…………………….4.08m. 

 La hauteur du sous-sol :……………………………..2.89m 

 La hauteur de l’étage courant :…………………......3.06m. 

i.4) Les  caractéristiques du sol d’assise : 

Par manque de dossier géotechnique la contrainte admissible du sol sera considérée égal 

à :     𝝈𝒔𝒐𝒍 = 𝟐bars. 

I.5) Les éléments constitutifs de l’ouvrage : 

a) L’ossature : 

Cette tour est en ossature mixte composée de portiques transversaux et longitudinaux et un   

ensemble de voiles. 

 Voiles : Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place. Ils sont 

destinés d’une part à reprendre une partie des charges verticales et d’autre part à assurer la 

stabilité de l’ouvrage sous l’effet des chargements horizontaux. 

 

 Portiques : Ils sont en béton armé, constitués de poutres et de poteaux. Ils sont capables de 

reprendre essentiellement les charges et surcharges verticales. 
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b) Les planchers : 

 Le plancher est une partie horizontale de la construction, il a pour but de séparer les niveaux 

successifs du bâtiment, et pour fonction d’assurer la résistance mécanique et l’isolation 

thermique et acoustique des différents étages. 

Dans notre bâtiment nous avons deux types de planchers : 

 Plancher à corps creux porté par des poutrelles qui assurent la transmission des charges aux 

éléments horizontaux (poutres) et ensuite aux éléments verticaux (poteaux). 

 Plancher en dalle pleine coulée sur place, pour les balcons et les cages d’ascenseurs. 

c) Les escaliers : 

Notre bâtiment est composé d’une seule cage d’escalier qui relie tout les différents étages.   Ces 

escaliers comportent trois volées et seront constitués de paliers et paillasses coulés sur place en 

béton armé. 

 

d) La cage d’ascenseur : 

   L’ascenseur est un appareil élévateur permettant le déplacement vertical et accès aux différents 

niveaux du bâtiment, il est composé essentiellement de la cabine et de sa machinerie.  

Notre bâtiment est muni d’une cage d’ascenseur qui est réalisées en voiles, coulées sur place. 

e) Le remplissage (maçonnerie) : 

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

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

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

 Les murs intérieurs sont constitués de cloisons simples en briques creuses de 10cm 

d’épaisseur. 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

Figure I-2 : Schéma descriptif du mur 

extérieur 
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f) Les revêtements : 

 Carrelage (scellé) pour les planchers et les escaliers. 

 Céramique pour les salles d’eau et les cuisines. 

 Enduit en ciment pour les murs de façade et les cages d’escaliers. 

 Plâtre pour les cloisons intérieurs et les plafonds. 

h) Balcons : 

 Les balcons sont réalisés en dalle pleine. 

i) Acrotère : 

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

de la terrasse. 

j) Les fondations : 

  Les fondations transmettent les charges et les surcharges de la superstructure au sol, pour cela 

on utilise soit des semelles isolées, soit des semelles filantes, soit un radier général, soit des 

semelles sur pieux. 

Le choix se base sur l’importance de l’ouvrage, la qualité du sol (contrainte admissible) et les 

chargements. 

I.6) Système de coffrage : 

On utilise un système de coffrage en bois pour les poteaux et les poutres et un coffrage 

métallique pour les voiles. 

I.7) Caractéristiques mécaniques des matériaux : 

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

qui doivent satisfaire les règles parasismiques algériennes (RPA 99 version 2003) ainsi que les 

règles de béton armé aux états limites  (BAEL 99). 

a)Béton : 

 Le béton est un composite hétérogène qui résulte du mélange de ciment, granulats, sable, d’eau 

et éventuellement d’adjuvants. Il est le matériau de construction le plus utilisé au monde, ce 

dernier  possède les qualités suivantes : 

 La résistance mécanique, essentiellement résistant à la compression. 

 La résistance aux agents agressifs (eau de mer, acides...) 

 Sa mise en œuvre est aisée et ne nécessite que l’utilisation d’une main-d’œuvre 

rapidement formée. 

 Son prix de revient fait du béton le matériau irremplaçable dans le domaine de la 

Construction. 

Dans le cas courant, le béton utilisé est dosé à 350kg/ m3de ciment (CPJ 325) 

a-1) Composition du béton :  

Le béton utilisé est un béton courant doser à 350 kg/m3 de ciment. Sa composition 

Courante pour 1m3 est comme suit: 

 Dosage de Ciment CPJ 325 : 350kg /m3. 

 Gravier : 1125 kg/m3 (Dg≤ 25 𝑚𝑚).   
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 Sable propre : 380 à 450kg/m3 (Dg≤ 5 𝑚𝑚).   

 Eau  de gâchage : 175 kg. 

a-2) Résistance caractéristique du béton : 

On définie deux types de résistance : 

 Résistance caractéristique du béton à la compression : 

   Le béton est défini par sa résistance caractéristique à la compression à 28 jours. Elle est 

mesurée à partir des essais de compression axiale de cylindres droits, d'une hauteur double de 

leur diamètre (d=16 ; H=32cm). 

  Lorsqu’une sollicitation s’exerce sur un béton dont l’âge de (j) jours inférieur ou 

égale à 28 jours (j≤ 28jours), sa résistance caractéristique à la compression est définie par :  

   𝑓𝑐𝑗 =
𝑗

4.76+0.83𝑗
𝑓𝑐28   Pour           𝑓𝑐28 ≤ 40 𝑀𝑃𝑎.          

  𝑓𝑐𝑗 =
𝑗

1.40+0.95𝑗
𝑓𝑐28    Pour             𝑓𝑐28 > 40 𝑀𝑃𝑎. 

Pour l’étude de ce projet on prend fc28= 25MPa. 

 La Résistance caractéristique à la traction : 

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

la relation suivante :  

ftj= 0.6 + 0.06fcj en   MPa        pour         fcj≤ 60 𝑀𝑃𝑎, 

ftj= 0.275 fcj2/3   en   MPa        pour         fcj> 60 𝑀𝑃𝑎, 

 

Dans notre cas : 

ft28= 0.6 +0, 06 (25) = 2,1 MPa                         (BAEL 91, Art A.2.1,12) 

 

a-3) Module de déformation longitudinale du béton : 

Selon la durée des sollicitations, on distingue deux types de modules : 

 Module d’instantané du béton :   [BAEL 91 modifie 99 /Art.2.1 21] 

 Lorsque la durée de la contrainte appliquée est inférieure à 24h : 

Eij=11000 √𝑓𝑐𝑗3
  en (MPa) 

 Module différé du béton :   [BAEL 91 modifie 99/ Art .2.1 22] 

Pour les charges de longue durée d’application, et afin de tenir compte de l’effet de fluage et du 

retrait du béton, on prend un module égal à : 

Evj =
𝐸𝑖𝑗

3
= 3700√𝑓𝑐𝑗 3

  en (MPa). 

 

   [BAEL91mod99/A2.1.11] 
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Le fluage : il correspond à un raccourcissement dans le temps sous contrainte qui se stabilise au 

bout d’une période comprise entre 3 et 5ans. 

Le retrait : c’est un phénomène de raccourcissement différé due principalement au départ de 

l’eau libre interne. 

Dans notre cas on a : 𝑓𝑐28=25 MPa {
𝐸𝑖28 = 32164,20 𝑀𝑃𝑎
𝐸𝑉28 = 10818,87 𝑀𝑃𝑎

 

a-4) Module de déformation transversale du béton :  

  Le module de déformation transversale est donné par la formule suivante : 

G= 
E

2(1+ϑ)
       [BAEL 91modifie 99 /Art A.2.1, 3] 

 Avec : 

E : module de Young 

 =
déformation relative transversale

déformation relative longitudinale
 

 ∶ Coefficient  de poisson ; 

        = 0. . …  pour le calcul des déformations en considérant le béton à l′ELU. 

       = 0.2 … pour le calcul des déformations en considérant le béton à l′ELS. 

a-5) Contraintes limites :  

 Contraintes limites ultime à la compression : 

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

𝑓𝑏𝑐 =
0.85𝑓𝑐28

𝜃𝛾𝑏
    en MPa                        [BAEL 91, Art A.4.3,41 

Avec :  

𝑓𝑏𝑐  : Contrainte ultime du béton en compression. 

   𝜃 : Coefficient dépendant de la durée (t) de l’application d combinaisons d’action 

 𝜃 = 1 : si la durée d’application est >24h ; 

 𝜃 = 0.9 : si la durée d’application est entre 1h et 24h ; 

 𝜃 = 0.85 : si la durée d’application est ≤ 1 ℎ𝑒𝑢𝑟𝑒  

  𝛾𝑏: Coefficient de sécurité    {
𝛾𝑏 = 1.5 → 𝑠𝑖𝑡𝑢𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑐𝑜𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒;

𝛾𝑏 = 1.15 → 𝑠𝑖𝑡𝑢𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑎𝑐𝑐𝑖𝑑𝑒𝑛𝑡𝑒𝑙𝑙𝑒;
 

 Pour𝛾𝑏=1,50 et θ=1, on aura fbu = 14,2 MPa.  

 Pour𝛾𝑏=1,15 et θ=1, on aura fbu = 18,48 MPa si θ=0.85 on aura fbu = 21.74 MPa 
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           Figure I-4 : Diagramme contraintes déformations du béton à l’ELS. 

 

 

 

 

 

 

 

  

  

        0                             2 0/00                        3,5 0/00              𝜀𝑏𝑐  (0/00) 

  

                                             

 0≤εbc ≤ 2‰ Compression pure(les déformations du béton sont limitées à 2‰)  

 2‰ ≤εbc≤3,5‰ Compression avec flexion(les déformations du béton sont limitées à 3,5‰). 

 La contrainte limite de Service à la compression : 

   C’est l’état au-delà duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales d’exploitation et de 

durabilité qui comprennent les états limites de fissuration. 

𝜎𝑏𝑐 = 0,6. fc28         Avec     𝜎𝑏𝑐 : contrainte admissible à l’ELS 

 À        j=28jour           et             fc28 = 25 MPa 

Donc :     𝜎𝑏𝑐 = 0,6× 25 = 15𝑀𝑃𝑎 

 

 

 

 

 

 

 

  𝜀𝑏𝑐  (0/00) 

  

 

 

 

  

          𝜎𝑏𝑐  (𝑀𝑃𝐴) 

𝑓𝑏𝑐 =
0.85𝑓𝑐28

𝜃𝛾𝑏
 

Figure I-3 : Diagramme contraintes-déformations du béton à l’ELU. 
 

 𝜀𝑠  

𝜎𝑏𝑐 = 0.6𝑓𝑐28 

𝜎𝑏𝑐(𝑀𝑃𝑎) 

0 
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 Contrainte limite de cisaillement à l’ELU: 

                   

               τu=
vu

b0d
                           [BAEL91mod99/A 5.1.21] 

Avec: 

𝑣𝑢: Valeur de l’effort tranchant dans la section étudiée à (L’E.L.U) 

𝑏0: largeur de la section cisaillée. 

d : hauteur utile. 

Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 

 pour une fissuration peu nuisible : 

        u= min (0,2
𝑓𝑐𝑗

𝛾𝑏
; 5MPa) ; D’où : 𝛕𝐮 = 𝟑.33 𝐌𝐏𝐚. 

 pour une fissuration préjudiciable ou très préjudiciable : 

 𝜏𝑢 = min (0,15
𝑓𝑐𝑗

𝛾𝑏
 ;4MPa) ; D’où : 𝛕𝐮 = 𝟐. 𝟓 𝐌𝐏𝐚. 

b) Acier : 

b-1) Définition : 

   Les aciers se distinguent par leur nuance et leur état de surface, ils sont utilisés pour équilibrer 

les efforts de traction auxquels le béton ne résiste pas.  

Dans le présent projet, on utilisera 2 types d’aciers dont les principales caractéristiques sont 

regroupées dans le tableau suivant : 

 

Type 

d’acier 

 

Nomination 

 

Symbole 

Limite 

d’élasticité  

Fe [MPa] 

 

Coefficient  

de 

fissuration 

(η) 

Coefficient 

de 

scellement 

(𝜳) 

 

Résistance        

à  

la Rupture 

Allongement 

relatif  

à la Rupture 

[‰] 

Acier en 

barres 

 

Haute 

adhérence 
FeE400 

 

H A 400 1,6 1,5 

 

400 

 
14‰ 

Aciers 

en 

Treillis 

 

Treillis 

soudé(TS) 
TL 520(Φ<6) 

 

T S 520 1,3 1 

 

520 

 
8‰ 

  

  

 

 
b-2) Module d’élasticité longitudinale de l’acier : 

 Le module d’élasticité longitudinale de l’acier est pris égal à :   𝐸𝑠 = 2 × 105MPa. 

 

 

Tableau I-1 : Caractéristiques mécaniques des aciers. 
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b-3) Contraintes limites : 

 Contrainte limite ultime à l’ELU : 

                     

                             𝜎𝑠 =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
      

 Avec :  

      𝑓𝑒 : Limite d’élasticité des aciers utilisés [MPa] 

       𝛾𝑠 : Coefficient de sécurité tel que : 

         𝛾𝑠 = 1.15  →  situation courante        
         𝛾𝑠=1.00     →situation accidentelle 

      𝜎𝑠 = 348𝑀𝑃𝑎  Pour feE400 en situation courante et 400 MPa en situation accidentelle. 

 

 
 

 

 

 Contrainte limite de service : 

Afin de réduire les risques d’apparition de fissures dans le béton et selon l’appréciation de la 

fissuration, le BAEL a limité les contraintes des armatures tendues comme suit : 

 Fissuration peu préjudiciable :      (BAEL91, art A.4.5, 32) 

Dans ce cas l’élément se trouve dans des locaux couverts, il n’est soumis à aucune  condensation 

donc il n’est pas nécessaire de limiter les contraintes dans les aciers. 

 Fissuration préjudiciable :          (BAEL91, art A.4.5, 33) 

Lorsque les éléments en cause sont exposés aux intempéries ou à des condensations ou 

peuvent être alternativement noyés et émergés en eau douce, il faut vérifier que : 

                     𝜎𝑠 = 𝑚𝑖𝑛 [
2

3
𝑓𝑒; 𝑚𝑎𝑥(0,5𝑓𝑒; 110√𝑛𝑓𝑡𝑗] MPa. 

 

 

 

Figure 1-5 : Diagramme de contrainte déformation de l’acier. 

10‰ 



Chapitre I                     Présentation de l’ouvrage 
 

 Page 9 
 

 Fissuration très préjudiciable :       (BAEL91, art A.4.5.34) 

Lorsque les éléments sont exposés à un milieu agressif (eau de mer, l’atmosphère marine ou aux 

gaz) ou bien doivent assurer une étanchéité, on observe la règle suivante : 

                             𝜎𝑠 = 𝑚𝑖𝑛[0,5𝑓𝑒, 90√𝑛𝑓𝑡𝑗] 

Avec : 

𝑓𝑡𝑗 : Résistance caractéristique à la traction du béton [MPa]. 

   𝑛 : Coefficient de fissuration. 

 𝑛=1.6 pour les aciers HA de diamètre ≥ 6mm. 

 𝑛 = 1.3 pour les aciers HA<6mm 

 𝑛 =1.0 pour les aciers ronds lisses et treillis soudés. 

b-4) Protection des armatures : 

 Pour éviter les problèmes de corrosion des aciers, et que l’adhérence soit parfaite, on doit 

adopter un enrobage (c) des armatures conforme aux prescriptions suivantes :    

 c ≥ 5 cm, pour les éléments exposés à la mer, aux brouillards, ainsi que ceux exposés aux 

atmosphères très agressives. 

 c ≥ 3 cm, pour les parois soumises à des actions agressives, intempéries, condensations et 

éléments en contact avec un liquide (réservoirs, tuyaux, canalisations). 

 c ≥ 1 cm, pour les parois situées dans les locaux couverts et clos. Dans notre structure, on 

prend un enrobage c=2 cm. 

I-8) Les règlements utilisés : 

Les règles utilisées sont :  

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

suivant la méthode des états limites (BAEL 99). 

 Règlements Parasismiques Algériennes (RPA 99 VERSION 2003). 

 Documents Technique Règlementaires  (DTR-BC-22) : Les charges et les surcharges 

d’exploitation 

 Règles de Conception et de Calcul des Structures en Béton Armé (CBA 93). 
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II.1) Introduction : 

Apres avoir déterminé les différentes caractéristiques de l’ouvrage ainsi que les matériaux de 

constituant, ce chapitre s’intéresse au pré-dimensionnement permettant de déterminer aussi les 

différentes charges qui seront appliquées aux éléments de la structure. 

Le but est de définir les dimensions des différents éléments de la structure tels que  le 

plancher (dalle en corps creux, dalle pleine), poutre (secondaire et principal), voile et poteau. 

 Les résultats obtenus ne sont pas définitifs, ils peuvent être modifiés après vérifications dans 

la phase du dimensionnement. 

II.2) Pré dimensionnement des planchers : 
Dans cet ouvrage  existe deux  types de planchers : 

 Plancher à corps creux en parties courantes, composés de corps creux, treillis soudé, 

dalle de compression, et poutrelles. 

 Dalle pleine pour les balcons et le hall d’ascenseur. 

 

Plancher en corps creux : 

Il est constitué de : 

 Corps creux : dont le rôle est le remplissage, il n’a aucune fonction de résistance. 

 Poutrelles : éléments résistants du plancher, disposées suivant la plus petite portée. 

 Dalle de compression : c’est une dalle en béton armé, sa hauteur varie de 4 à 6 cm. 

 Treillis soudé. 

Son rôle principal est de transmettre les charges aux différents éléments porteurs de la 

structure (voile, mur, poteaux, poutre) et d’assurer la protection et le confort aux occupants. 

Pour remplir ses taches, le plancher doit être conçu de telle sorte à supporter son poids propres 

et les surcharges d’exploitations ; pour cela l’épaisseur de plancher est donné par les formules 

suivantes : (Art B 6-8-4.24/BAEL91 modifié 99). 

 

5.22

maxL
ht   

ht: Hauteur totale du plancher (ht = hcc + hdc)  

       hcc: hauteur du corps creux  

       hdc : hauteur de la dalle de compression    

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

Lmax=500-30= 470cm 

Ce qui nous donne :            ht≥
425

22.5
= 20.88𝑐𝑚 

On a :   ht =20.88cm                     On opte pour un plancher à corps creux de 25 cm 

d’épaisseur (20+5) avec :       

              hcc= 20cm. 

              hdc= 5cm. 
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Remarque : 

Pour le pré dimensionnement des planchers on se référera dans un premier temps au RPA 99 

version 2003 En zone sismique III, la section minimale des poteaux doit être supérieure ou 

égale à (30x30) cm2. 

 

b) Plancher en dalle pleine : 

Les planchers en dalle pleine sont des plaques minces dont l’épaisseur est faible par rapport 

aux autres éléments. L’épaisseur de la dalle pour les balcons est donnée par la formule 

suivante : 

e ≥ L0 / 10                                    e ≥ 155/10=15.5 cm 

 Avec : 

       e : épaisseur de la dalle 

        L0 =1,55 m : portée libre du balcon 

On adoptera une épaisseur de e=16cm. 

II.3) pré dimensionnement des poutres :  

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton arme coulés sur place, chargés de 

reprendre les charges et les surcharges se trouvant  sur les planchers pour les retransmettre 

aux éléments verticaux (poteaux, voile). 

 

On distingue deux types de poutre : 

 les poutres principales qui constituent les éléments porteurs  

 les poutres secondaires qui assurent le chaînage. 

Les dimensions des poutres sont définies en fonction de leurs portée L d’après les 

prescriptions préconisées par le RPA 99 (version2003) les dimensions des poutres doivent 

satisfaire les conditions suivantes : 

 Hauteur ht :   
Lmax

15
≤ ht ≤

Lmax

10
                             

 Largeur b :    0.4ht ≤ b ≤ 0.7ht 

 

Dalle de compression  

 Corps creux 

Poutrelle 

20 

5 

Figure II-1: Schéma descriptif d’un plancher en corps creux 
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Avec : 

      ht : hauteur de la poutre. 

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

      b : largeur de la poutre. 

Les poutres doivent respecter les conditions ci- après :  

 b  ≥ 20 cm 

 ht ≥ 30 cm                  RPA 99 version 2003 (art 7.5.1)    

 ht /b  ≤4 

On distingue les poutres principales qui servent comme appuis aux poutrelles et les poutres 

secondaires qui assurent le chainage. 

a)Poutres principales : [P.P] 

Ce sont des poutres porteuses, disposées perpendiculairement aux poutrelles. 

 Hauteur ht : 

Lmax=500-30=470cm 

470

15
≤ ht ≤

470

10
  31.3≤ ℎ𝑡 ≤ 47𝑐𝑚  on prend   ht=35cm. 

 Largeur b :  

0.4ht ≤ b ≤ 0.7ht                        14 ≤ b ≤  24.5cm                     On prend   b=30cm. 

Pour des raisons architecturales (éviter les arêtes), ainsi la facilité de mise en œuvre du 

coffrage, on est amené à adopter la valeur de (b = 30 cm). 

Vérifications relatives aux exigences du RPA :( Art 7.5 .1 du RPA99) 

 b≥20 cm ………….30≥20cm                             condition Vérifiée 

 ht≥30cm…………...35 ≥30cm                           condition Vérifiée 

 ht /b≤4……………. 35/30=1,16≤4                       condition Vérifiée 

 

a) Poutres secondaires [P. S] : 

Elles sont parallèles aux poutrelles. 

 Hauteur ht : 

Lmax=455-30=425cm 

425

15
≤ ht ≤

425

10
  28.3≤ ℎ𝑡 ≤ 42.5𝑐𝑚  on prend   ht=30cm. 

 Largeur b :  

0.4ht ≤ b ≤ 0.7ht                      12 ≤ b ≤  21cm                       on prend   b=25cm. 
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Vérifications relatives aux exigences du RPA :( Art 7.5 .1du RPA99) 

 b≥20 cm …………..25 ≥20cm                              condition Vérifiée. 

 ht≥30cm…………...30 ≥30cm                              condition Vérifiée. 

 ht /b≤4……………. 30 /25=1.2≤4                         condition Vérifiée. 

Conclusion : 

Les conditions sont vérifiées, alors les sections (b x h) adoptées pour les poutres seront 

comme suit : 

 Poutre principale : 30x35 cm². 

 Poutre secondaire : 25x30 cm². 

 

 

II.4) Pré dimensionnement des poteaux : 

Les poteaux sont des éléments porteurs qui transmettent aux fondations tous les efforts 

Provenant de la superstructure, le pré dimensionnement des poteaux sera fait à l’ELS en 

compression simple, en considèrent un effort N qui sera appliqué sur la section de béton du 

poteau le plus sollicité, cette section transversale est donnée par la relation suivante : 

bc

N
S


  ;               Avec :         N = G + Q 

     Ns: Effort normal de compression à la base du poteau, sera déterminé à partir de la 

descente de charge. On aura donc à déterminer d’abord les charges et surcharges des 

différents niveaux du bâtiment. 

      S : section transversale du poteau 

     G : charge permanente 

     Q : surcharge d’exploitation. 

     bc  : Contrainte limite de service du béton en compression.           

     bc = 0,6. fc28 ;          bc = 0,6   25 = 15 (MPa). 

 Selon le (RPA 99, A 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)   30 cm....................... en zone III et IIb 

           Min (b1, h1)   
20

h e  

          4

1


1

1

h

b
 4 

 

PS 

(25x30) 

PP 

(30x35) 
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a)Détermination des charges et surcharges : 

Les poids volumiques des éléments constituants les planchers et les murs sont donnés par le 

DTR B.C.2.2, idem pour les surcharges d’exploitation. 

 Les charges permanentes (G) : 

 Plancher terrasse : 

 

 

                                                                                                                          

 

 

 

 

 

 Plancher d’étage courant : 

 

 
 

N° Désignation Epaisseur (cm) 
  (KN / m2 / 

cm) 
G (KN / m2) 

1 Couche de gravillon 5 0.2 1 

2 Étanchéité multicouche 2 0.06 0.12 

3 Forme de pente en béton 7 0.22 1.54 

4 Isolation thermique (liège) 4 0.04 0.16 

5 Feuille de polyane / / 0.01 

6 Plancher en corps creux (20+5) 25 / 2.80 

7 Enduit plâtre 2 0.1 0.2 

 Charge permanent G 5.83 

1 
2 

3 

4 
5 

6 7 

Figure II-2: Coupe verticale d’un plancher terrasse inaccessible 

Tableau II-1 : Charges permanentes (G) revenant au plancher terrasse. 

Figure II-3: Coupe verticale d’un plancher étage courant à  corps creux. 
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N° Désignation Epaisseur (cm)   (KN / m2 / cm) G (KN / m2) 

1 Revêtement carrelage 2 0.22 0.4 

2 Mortier de pose 2 0.20 0.4 

3 Couche de sable 3 0.22 0.66 

4 Plancher en corps creux 25 / 2.80 

5 Enduit plâtre 2 0.1 0.20 

6 
Cloison en brique creuse (cloisons de 

séparation) 
10 0.09 0.90 

 Charge permanent G 5.36 

 

 

 

 

 Plancher dalle pleine : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

N° Désignation 
Epaisseur 

(cm) 
  (KN / m2 /cm) G (KN / m2) 

1 Revêtement en carrelage 2 0.22 0.44 

2 Mortier de pose 2 0.20 0.4 

3 Couche de sable 3 0.18 0.54 

4 Dalle pleine en béton armé 15 0.25 3.75 

5 Mortier de ciment 2 0.18 0.36 

 
Charge permanent G 5.49 

 

 

Tableau II-2 : Charges permanentes (G) revenant au plancher d’étage courant. 

Figure II-4 : Coupe verticale d’un plancher étage courant à dalle pleine. 

 

       Tableau II-3 : Charges permanentes (G) revenant à la dalle pleine 



Chapitre II              Pré dimensionnement des éléments 
 

 Page 16 
 

 Maçonnerie :  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Murs extérieurs : 

N° Désignation Epaisseur (cm)   (KN / m2 /cm)  G (KN / m2) 

1 Enduit ciment 2 0.22 0.44 

2 Briques creuses 10 0.9 0.9 

3 Lame d'air 5 / / 

4 Briques creuses 10 0.9 0.90 

5 Enduit plâtre 2 0.1 0.20 

 Charge permanent G 2.44 

 

 

 

 Murs intérieurs : 

N° Désignation Epaisseur (cm)   (KN / m2 /cm) G (KN / m2) 

1 Enduit plâtre 2 0.1 0.2 

2 Briques creuses 10 0.09 0.9 

3 Enduit plâtre 2 0.1 0.2 

 Charge permanent G 1.3 

 

  

 

 

1 

2 

3 

        Tableau II-4 : Charges permanentes (G) revenant aux murs extérieurs 

           Tableau II-5 : Charges permanentes (G) revenant aux murs intérieurs. 

  Figure II-6 : Coupe verticale d’un mur d’intérieur 
Figure II-5 : Coupe vertical d’un mur extérieur 

1 
2 

3 
4 

5 
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 L’acrotère :  

 

Calcul de son poids propre :  

G=[(0.6 × 0.1) + (0.1 × 0.1) − (0.1 × 0.03/2)]x25 

G=1.71 KN/ml. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Les surcharges d’exploitation (Q): 

Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR BC.2.2 comme suit : 

 

Élément Surcharges [KN/m²] 

Plancher terrasse inaccessible 1 

Plancher d’étage courant 1.5 

Plancher RDC (stationnement de véhicules 

légers ) 
2.5 

Plancher Sous sol  2.5 

Plancher balcons 3.5 

Escalier 2.5 

Acrotère 1 

 

 

 

B) Localisation du poteau le plus sollicité :  

Dans notre cas nous avons deux (02) poteaux qui sont plus sollicités que les autres, Pour 

parvenir au pré dimensionnement des poteaux, nous avons choisi de calculer l’un des deux 

poteaux. 

Figure II-7 : Dimensionnement de l’acrotère. 

       Tableau II-6 : Charges permanentes (G) revenant aux murs intérieurs. 

 



Chapitre II              Pré dimensionnement des éléments 
 

 Page 18 
 

21
2.

5
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m
 

15
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m
 

 P
S 
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PP (30X35)                   PP (30X35) 

 

      435cm 

170cm 

 

235cm 30cm 

3
0

cm
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Surface d’influence : 

Selon le RPA la section minimale des poteaux est de (30x30) cm² pour la zone III. On impose 

Donc cette section donnée par le règlement. 

 La surface  nette revenante au poteau : 

   Sn=S1+S2+S3+S4    avec: Sn=(2.35x2.125)+(1.70x2.125)+(2.35x1.50)+(1.70x1.50) 

   Sn=4.99+3.612+3.525+2.55 

     Sn=14.68m2   

 La surface brute :  

Sb = 3.925x4.35=17.05m2 

c)Descente de charge : 

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

structure, depuis leurs points d’application jusqu’aux fondations 

 Détermination du poids propre des éléments : 

Avec :     ρ = 25KN/m3 

 

 Poids des planchers revenant au poteau le plus sollicité : P= SxG 

plancher 
Surface 

d’influence (m²) 

Charge 

Permanente (KN/m2) 

Charges revenant Au 

poteau P(KN) 
P=SxG 

Terrasse 17.05 5.83 99.40 

Etage courants 14.68 5.39 79.12 

 

 
Tableau II-7 : Charges permanentes des planchers 

Figure II-8 : Surface d’influence du poteau 

 

392.5cm 
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 Poids des poutres : 

Poutres 

Charges permanentes des poutres 

(KN) 

G= b× h× L× ρ 

Charges permanentes totales des 

poutres (KN) 

Ptotale= Gpp+ Gps 

Principales Gpp= (0.30x0.35) x4.05x25=10.63 
Pt=16.06 

Secondaires Gps= (0.30x0.20) x3.62x25=5.43 

 

 

 Poids propre des poteaux : 

                          PPpoteaux =b × h × hep × ρ (KN). 

 Sous sol : P=0,30x0, 30x 2.89x25=6.50 KN 

 RDC : P=0,30x0, 30x 4.08x25=9.18KN 

 Etages courant : P= 0.30 x0.30x 3.06 x25=6.88KN 

 Détermination des charges d’exploitation des éléments : 

        Plancher terrasse :                       Qterasse=1x17.05=17.05KN 

        Plancher d’étage courant :          Qétages =1,5x14.68= 22.02KN. 

        Plancher RDC :                            QRDC =2,5x14.68=35.25 KN 

         Plancher sous sol :                       Qss-sol =2,5x14.68= 35.25KN 

 

 Calcul des charges d’exploitation selon la loi de dégression : 

Le  (DTR.B.C.2.2) nous impose une dégression des charges sur tous les planchers. Cette loi 

s’applique aux bâtiments élancés dont le nombre de niveau est supérieur à 5, ce qui est notre 

cas. La loi de dégression des surcharges est comme suit : 

 

  

 

 

Avec : 

    Q0 : charge d’exploitation de la terrasse. 

    Qi : charge d’exploitation de l’étage i. 

     n: numéro de l’étage du haut vers le bas. 

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

 

 

             Tableau II-8 : Charges permanentes des poutres 



Chapitre II              Pré dimensionnement des éléments 
 

 Page 20 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Coefficients de dégression de surcharges : 

Niveau     08 07 06 05 04 03 02 01 RDC Ss sol 

Coefficient  1 1 0.95 0.90 0.85 0.8 0.75 0.714 0.687 0.666 

 

 

 Les surcharges cumulées Qn: 

    Avec : 

             Q0=17.05KN (terrasse) 

                 Q1=Q2= Q3=  Q4= Q5=  Q6=  Q7 = 22.02 KN  (étage courant) 

                      Q 8  = 35 . 25KN  (RDC) 

Q9  =35. 25 K (sous sol) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

     Tableau II-9: Valeurs des coefficients de dégression des surcharges. 
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NIVEAUX Operations Résultats(KN) 

Terrasse Q0 17.05 

Niveau 7 Q0 + Q1 39.07 

Niveau 6 Q0 + 0.95 (Q1 +Q2) 58.88 

Niveau 5 Q0 + 0.90 (Q1 + Q2 +Q3) 76.504 

Niveau 4 Q0 + 0.85 (Q1 +Q2 +Q3 +Q4) 91.91 

Niveau 3 Q0 + 0.8 (Q1 +Q2 +Q3 +Q4 +Q5) 105.25 

Niveau 2 Q0 +0.75 (Q1 +Q2 +Q3 +Q4 +Q5 +Q6) 116.14 

Niveau 1 Q0 + 0.71 4(Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6 + Q7) 127.10 

Niveau RDC Q0 + 0.687 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6 + Q7 + Q8) 147.16 

Niveau Ss Sol Q0+0.666 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6 + Q7 + Q8+Q9) 166.60 

 

                    Tableau II.10: Résultats des surcharges cumulées. 
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D) Dimensionnement des poteaux : 
 

 

 

Niveaux 

Charges permanentes (KN) 
Charges d’exploitation 

(KN) Effort 

Normal 

(KN) 

𝐍𝐬=GC+QC 

Section du poteau    

(cm2) 

Poids 

plancher 

Poids 

poutre 

Poids 

poteau 
Gtotale GCumulée Qn QC 

Section 

trouvée 

𝒔 ≥
𝐍𝐬

𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅
 

 

Section 

adoptée 

terrasse 99.40 16.06  115.46 115.46 17.05 17.05 132.51 88.34 30x30 

7 79.12 16.06 6.88 102.06 117.52 22.02 39.07 156.59 154.39 30x30 

6 79.12 16.06 6.88 102.06 319.58 22.02 61.09 380.67 253.78 30x30 

5 79.12 16.06 6.88 102.06 421.64 22.02 83.11 504.75 336.5 35x35 

4 79.12 16.06 6.88 102.06 523.70 22.02 105.13 628.83 419.22 35x35 

3 79.12 16.06 6.88 102.06 625.76 22.02 127.15 752.91 501.94 35x35 

2 79.12 16.06 6.88 102.06 727.82 22.02 149.17 876.99 584.66 40x40 

1 79.12 16.06 6.88 102.06 829.88 22.02 171.19 1001.07 667.38 40x40 

RDC 79.12 16.06 9.18 104.36 934.24 35.25 206.44 1140.68 750.45 40x40 

SS sol 79.12 16.06 6.50 101.73 1035.97 35.25 241.69 1277.66 651.77 40x40 

 

 Tableau II.11 : Pré dimensionnement des poteaux. 
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 Note : 

 Les sections des poteaux adoptées dans ce chapitre risquent d’être modifiées  prochainement 

pour les raisons suivantes : 

 Si les sections de ferraillage sont importantes on est appelé à augmenter les sections 

des poteaux. 

 Si la période de vibration n’est pas vérifiée. 

 Si l’effort normal réduit n’est pas vérifié. 

e)Vérification relative au coffrage :      (RPA 99 version 2003 Art 7.4.1)  

Les dimensions de la section transversale des poteaux en zone III doivent satisfaire les 

Conditions suivant : 

 Min (b x h) ≥ 30cm      

Min (b x h) ≥ he/20 

 1/4 < b/h < 4 

 

Poteaux 
Conditions exigées par                      

RPA 
Valeur calculée et vérification Observation 

30x30 

min (b, h)  ≥ 30 cm Min (b, h) =30cm 

Condition vérifiée 

 
min (b, h)  ≥ 

he

20
 306/20 = 15.5cm 

1

4
 < b

h
 < 4 b/h = 1 

35x35 

min (b, h)  ≥ 30 cm Min (b, h) =35cm 
 

Condition vérifiée 

 

min (b, h)  ≥ 
he

20
 306/20 = 15.5 cm 

1

4
 < b

h
 < 4 b/h = 1 

40x40 

min (b, h)  ≥ 30 cm min (b, h) = 40 cm 

Condition vérifiée 

 
min (b, h)  ≥ 

he

20
 

289/20 = 14.45 

306/20 = 15.5 

408/20 = 20.4 

 
1

4
 < b

h
 < 4 b/h = 1 

 

 

 

 

f) Vérification au flambement : 

Lorsque une pièce élancée (poteau) est soumise à un effort de compression ; il se produit un  

Phénomène d’instabilité transversale (comportement analogue à celui d’une poutre fléchie); 

C’est le flambement. 

                 Tableau II-12 : Vérification relative au coffrage 
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Cette instabilité dépend de :  

 

 La longueur de flambement. 

 La section (caractéristiques géométriques). 

 La nature des appuis. 

 

Le calcule des poteaux au flambement, consiste à vérifier la condition suivante : 

                       λ = 
Lf

i
  ≤ 50 

 

           Avec : 

 

λ : l’élancement des poteaux. 

Lf : Longueur de flambement (Lf = 0.7 L0 car le poteau est encastré à ses deux 

extrémités d’après le BAEL.91). 

i : rayon de giration (i =√
I

S
 ). 

L0 : langueur libre du poteau. 

S : section transversale du poteau (b x h) tel que b=h. 

I : moment d’inertie du poteau (I=  
bh3

12
) tel que b=h. 

 

 

Ce qui donne :       𝜆 =
Lf

√
Iyy

S

 =
0.7l0

√
I

b2

 = 
0.7l0

√b4/12

b2

   = 
√12 0.7l0

b
          𝜆 = 0.7× √12 × 

l0

b
 

       𝜆 = 2.42 
l0

b
 

 Poteaux (30x30) :                    L0 = 306cm. ⇰ λ = 24.68 < 50. 

 Poteaux (35x35):                     L0 = 306cm. ⇰ λ = 21.15 < 50. 

 Poteaux (40x40) :                    L0 = 306cm. ⇰ λ = 17.63 < 50. 

 Poteaux (40x40) (RDC) :         L0 = 408cm. ⇰ λ = 24.68< 50. 

 Poteaux (40x40) (ss sol) :         L0 = 289cm. ⇰ λ = 17.48< 50. 

 

 Conclusion : La condition de non flambement est vérifiée pour tous les poteaux. 

 

 

ii-5) Les voiles:  

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

la fonction de contreventement qui leurs garantie la stabilité sous l’action des charges 

horizontales (séisme…)  d’une part, et à reprendre une partie des charges verticales d’autre 

part.  

D’après le RPA99 version 2003, le pré dimensionnement doit satisfaire les conditions 

suivantes : 
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a)L’épaisseur :  

L’épaisseur du voile doit être déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et les 

conditions de rigidité aux extrémistes et elle doit être au minimum égale à 15 cm. 

 

 
 

 

Avec : 
         Lmin : la portée min des voiles. 

              a : épaisseur du voile. 

             he : hauteur d’étage. 

   a≥ 𝑚𝑎𝑥 (
ℎ𝑒

25
;

ℎ𝑒

22
;

ℎ𝑒

20
) =

ℎ𝑒

20
 

Relativement à notre cas :    𝑎 ≥
ℎ𝑒

20
    avec :    he = h – eplancher 

   h : hauteur de l’étage 

eplancher : épaisseur du plancher. 

 

 Pour sous sol : h=289 cm  

he=  289–25 =264cm                  a=he/20=264/20=13.45cm. 

 On opte pour des voiles d’épaisseur : a=15cm 

 Pour RDC : h=408 cm  

he=  408–25 =383cm                a=
ℎ𝑒

20
=

388

20
=19,15cm. 

 On opte pour des voiles d’épaisseur : a=20cm. 

 

                  Figure II-9 : Epaisseurs des voiles. 



Chapitre II              Pré dimensionnement des éléments 
 

 Page 26 
 

 Pour l’étage courant : h = 306 cm 

he=306-25=281cm a≥
281

20
= 14.05 

On opte pour des voiles d’épaisseur : a = 15 cm 

 

b) Longueur minimal du voile:          (vérification  RPA 99Art 7.7.1) 

Un élément est considéré comme étant voile si la condition suivante est satisfaite : 

 Lmin ≥ 4a   avec    Lmin : portée minimale des voiles 

On a:     Lmin ≥ 4a=4× 20 = 80𝑐𝑚                    Lmin ≥ 80cm 

 Conclusion : a ≥ (20; 15)cm .Donc on adopte pour les voiles une épaisseur : a=20 cm sur 

tout la hauteur de la structure. 

Conclusion : 

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

 Les planchers : 

 Hauteur du plancher :    Corps creux               ht = 25 cm soit un plancher de (20+5) cm 

                                       Dalle pleine                 ht=16 cm 

 Les poutres :  

 Section des poutres principales   (30x35) cm² 

 Section des poutres secondaires (25x30) cm² 

 

 Les poteaux :  

                 La section des poteaux est : 

     Sous sol au 2eme niveau                  (40x40) cm2   

      3eme au 5eme niveau                       (35x35) cm2 

      6eme au  8eme niveau                      (30x30) cm2 

 Les voiles :  

Épaisseur des voiles e = 20cm. 

REMARQUE : 

Ces résultats nous servirons de base dans la suite de nos calculs dans les prochains chapitres, 

notamment pour la modélisation. Mais ces résultats peuvent être modifiées si les conditions 

des réglementations ne seront pas vérifiées.   
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Introduction :  
Les éléments non structuraux n’apportent pas de contribution significative à la résistance aux 

actions sismiques de l’ensemble, contrairement aux poteaux, poutres et voiles donc on peut 

les calculer séparément sous l’effet des charges qui leurs reviennent. Le calcul sera fait 

conformément aux règlements BAEL 91 modifiée 99 et le RPA version 2003. Durant ce 

chapitre, le calcul va concerner les éléments suivants : 

 l’acrotère. 

 Les balcons. 

 Les escaliers. 

 La poutre palière.  

 les planchers (plancher à corps creux et à dalle pleine). 

 la salle machine. 

 

III.1) CalCul de l’aCrotère : 

L’acrotère est réalisé en béton arme assimilé à une console encastrée au niveau du plancher 

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

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

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

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

1m de largeur. 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

A) Détermination des sollicitations : 

Poids propre de l’acrotère G :                              G=1.71 KN/ml (chapitre II) 

Surcharge d’exploitation Q :                                Q=1,00 KN/ml. 

Effort normal dus au poids propre G :                  N=Gx1 =1,713 KN 

Effort tranchant T :                                               T=Qx1 =1,00 KN 

Moment fléchissent max du a la surcharge Q :                M = QxH=1×0,60 =0.60KN.m 

Figure III.1.1 : Coupe transversale de 

l’acrotère. 

Figure III.1.2:Schéma statique de 

l’acrotère. 
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B) Combinaison des charges (art A.3.2.2 BAEL) : 

 à l’état limite ultime (ELU) :  La combinaison est ( 1,35 G + 1,50 Q ) 

 

Effort Normal dû à G :Nu = 1,35 x G = 1,35 x 1,713 = 2,313 KN 

Moment de flexion du a Q : Mu = 1,5 x MQ = 1,5 x 0,6 = 0,9 KN.m 

Effort tranchant :TU=1.5× TQ =1.5 ×1=1.5 KN. 

 à l’état limite de service (ELS) : La combinaison est  (G +Q) 

 

Effort Normal dû à G :Ns= NG = 1,713 KN 

Moment de flexion du a Q :Ms = MQ= 0, 60 KN.m 

Effort tranchant :TS=TQ = 1KN 

C) Ferraillage de l’aCrotère à l’elu :  
 Il consiste en l’étude d’une section rectangulaire soumise à la flexion composée à l’ELU sous 

(Nu) et (Mu), puis passer à une vérification de la section à l’ELS sous (Ns) et (Ms). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.1.3 : Diagramme des efforts internes. 

Figure III.1.4 : Section rectangulaire soumise à la flexion composée. 
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 Avec : 

h : Epaisseur de la section   (h =10 cm). 

b : Largeur de la section    (b=100 cm). 

c et c’ : Enrobage               (c = c’=2 cm). 

d : Hauteur utile (h – c = 10 – 2 = 8 cm). 

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

 Calcul de l’excentricité à l’ELU : 

eu =  
Mu

Nu
 =  

0.9 

2.31
 = 0.389 m = 39 cm 

h

2
 – c =

10

2
 – 2 = 3 cm 

h

2
−  c <  eu             Le centre de pression (Cp)  se trouve à l’extérieur de la section limitée 

par les armatures d’où la  section est partiellement comprimée (SPC). 

Donc l’acrotère sera calculé en en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif (Mf) 

puis on déduira la section d’armatures réelles (As) en flexion composée. 

 

 Calcul de la section d’armatures en flexion simple : 

 Calcul du moment fictif : 

Mfu = Nu .  g 

Avec 

g : la distance entre le centre de compression et le centre de gravité des armatures. 

                g = eu + 
h

2
 – c 

g =0. 398 + 
0.10

2
 – 0.02 = 0.428 m   

   d’où :  

 

Mfu = Nu. g = 2.31 x 0.428 = 0.98 KN. m 

 

Calcul de μ : 

                                           µ = 
Mf 

b .d² .  fbc
 

Avec :   

fbc =
0.85 fc28

θ γ
=  

0.85 x 25

1 x1.5
=  14.2 MPa 

µ = 
0.98 .103

100  x 8² x14.2
 = 0.0107 

 

 µ = 0.0107 < l = 0.392              SSA.     
 

A partir des abaques, on tire la valeur de β correspondante :  µ = 0.0107              = 0.995 

 

 



Chapitre III                          Calculs des éléments 
 

 Page 30 
 

 

 Calcul des armatures fictives (flexion simple) : 

Af = 
Mf 

β .d .  σs
 

  Avec : σst = 
fe

Ɣs
 = 

400

1.15
 = 348 MPa. 

Af= 
0.97 x 103 

0.995 x 8 x  348
 = 0.35 cm². 

 

 Calcul des armatures réelles (flexion composée) : 

   As  = Af - 
Nu

σst
 

 

As= Au = 0.35 - 
2.31 x 10 

 348
 = 0.28 cm². 

D) VériFiCations à l’elu : 
 
 Vérification de la condition de non fragilité (A.4.2, 1BAEL91modifié 99) : 

AU ≥ ACNF 

 

ACNF = 
0.23 .  b .  d  .  ft28 

 fe
 [ 

es −0.445 .  d  

es −0.185 .  d 
 ] 

 

 Avec :    ft28 = 0.6 + 0.06 fc28 = 0.6 + 0.06 x 25 = 2.1 MPa 

es = 
Ms 

Ns
 = 

0.6 

1.71
 =0.35 m = 35 cm 

D’où : 

ACNF = 
0.23 x 100 x  8  x21 

 400
 [ 

35 −0.445 x  8 

35 −0.185 x  8 
 ]= 0.90 cm². 

 
AU= 0.28 cm2 < ACNF= 0.90 cm2 

  

La condition de non fragilité n’étant pas vérifiée alors on adoptera la section minimale : 

 

    Au = ACNF =0.90cm² 

  Soit :                  Aadoptée =  4HA8 = 2.01cm²/ml 

 

 Avec :                un espacement : St = 
100 

4
 = 25 cm 

 

 Armatures de répartition : 

AR = 
Aadoptée 

Ns
=  

2.01 

4
 = 0.50 cm² 

Soit :                 AR = 4HA8=2.01cm² 

 

Avec :               un espacement : St = 18 cm. 
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 Vérification de l’effort tranchant (contrainte cisaillement) (A.5.1,2/BAEL91modifié 

99) :                

La fissuration est prise comme état préjudiciable ; on doit vérifier. 

     τu  < τ̅u 

Avec :  τ𝑢 = 
Vu

b.d
   

Et : 

T : effort tranchant.     

 T= 1.5 x Q = 1 .5 x 1 = 1.5 KN 

D’où : 

 τu = 
1.5 

100x 8 
 x 10 = 0.19 MPa 

  𝜏�̅�= min {0.15 ×
fc28

Ɣb
  ; 5 MPa} 

 τ̅u= min {0.15 ×
25

1.5
  ; 5 MPa} =2.5 MPa 

   τu = 0.19 MPA< τ̅u = 2.5 MPA                                              condition vérifiée.       

 

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

pas nécessaires. 

 

 Vérification de l’adhérence et d’entrainnement  des barres  (Art. A.6.1, 3 BAEL /91 

modifié 99): 

 

On doit vérifier : 

 τ𝑠𝑒  < 𝜏̅𝑠𝑒 

τse = 
Vu

0.9 .d Σμi
 

 

 Avec :      

 ui : somme des périmètres utiles des barres. 

 ui  = 4 = 4 0.8 =10.05 cm     ;n : nombre de barres. 

 

τ𝑠𝑒 = 
1.5

0.9 x 8 x 10 
 x 10 = 0.21 MPa 

On a :  

τ̅se = ψs . ft28 

 Avec :     

 ψs ∶Coefficient de scellement, 

 ψs= 1.5  (Acier de haute adhérence). 

On aura : 

τ̅se = 1.5 x 2.1 = 3.15 MPa 

 

 τ𝑠𝑒  = 0.21 MPa <   𝜏�̅�𝑒 = 3.15 MPa                                       condition vérifiée.     

 

Il n ya pas de risque d’entrainement des barre, donc les armatures transversales ne sont pas 

nécessaires. 
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 Ancrage des barres  verticales (A.6.1, 23..BAEL91 / modifiée 99) : 

Longueur de scellement (Ls) droit   est donnée par : 

Ls = 
𝜙 𝑓𝑒

4 �̅�𝑠
 

Avec :  

 τ̅s= 0.6   Ψ2.ft28 = 0.6 ×1.52×2.1 = 2.84MPa 

D’où : 

 

Ls= 
0.8𝑥 400

4 𝑥 2.84
 = 28.17 cm 

 Soit :             LS= 30 cm 

E) VériFiCations à l’els : 
 

Il faut vérifiée les conditions suivantes : 

 La contrainte dans les aciers   st

__

st   

 La contrainte dans le béton    bc

__

bc   

 Avec : 

 𝜎𝑏𝑐 : Contrainte dans le béton comprimé. 

 𝜎𝑏𝑐 : Contrainte limite dans le béton comprimé. 

 𝜎𝑠𝑡 : Contrainte dans les aciers tendus. 

 𝜎𝑠𝑡 : Contrainte limite dans les aciers tendus. 

 

 La contrainte dans l’acier : 

  σst ≤ σ̅st 

 

ΣS̅T ≤ min { 
2

3
fe  ; 110√η ft28 )}. 

 

Avec : η = 1.6 : coefficient de fissuration. 

  𝜎𝑠𝑡 ≤ min { 
2

3
 𝑥 400 ; 110√1.6 𝑥 2.1 )} = {266.67; 201.63}= 201.63 MPa 

 

                                                σst = 
M𝑠

β 1 .d .  Ast
  

  Avec : 

 Ms = 0.6 KN. m 

 Au = 2.01 cm² 

 

ρ1= 
100 .  As

b .d
 = 

100 x 2.01

100 x 8
 = 0.251 

ρ1 = 0.251   →  β1 = 0.920  →  K1 = 47.89 

  σst = 
0.6 x 10³

0.929 x 8 x  2.01
 =40.56 MPa 

 

  𝛔𝐬𝐭 = 𝟒𝟎. 𝟓𝟔 𝐌𝐏𝐚 ≤ �̅�𝐬𝐭 𝟐𝟎𝟏. 𝟔𝟑 MPa                             condition vérifiée. 

 

 La contrainte dans le béton : 
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σbc ≤ σ̅bc 

σ̅bc  = 0.6 x fc28 

 

σ̅bc  = 0.6 x  25 = 15 MPa  

σbc =  
1

K1 
  σst  

σbc =  
1

47.89 
  x 40.56 = 0.85 MPa 

  

𝛔𝐛𝐜 = 𝟎. 𝟖𝟓 𝐌𝐏𝐚 ≤ �̅�𝐛𝐜 = 𝟏𝟓 𝐌𝐏𝐚                                  Condition vérifiée. 

 

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

 

Récapitulatif : 
 Armatures principales   :   4HA8 = 2.01 cm2           avec : St = 25 cm 

 Armatures de répartition : 4 HA8= 2.01 cm2           avec : St = 18 cm 

 

F) VériFiCation de l’aCrotère au séisme (RPA 99. Art 6.2.3) : 

Cette vérification concerne les éléments non structuraux. 

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

suivant la formule : 

 

Fp= 4. A. Cp . Wp 

AVEC : 

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

zone sismique  et le groupe d’usage du bâtiment. soit 

 

     Soit   A= 0.25 (ZONE III, GROUPE D’USAGE2). 

 

 Cp : Facteur de force horizontale variant entre 0.3 et 0.8 

   Soit : Cp = 0.3  

 Wp : Poids propre de l’acrotère 

       Wp =  1.71KN/ml 

 D’où : 

 Fp= 4 x 0.25 x 0.3x 1.713 = 0.51 KN /ml 

  Fp  Q =1KN/ml 

 

Conclusion : 
Condition vérifiée, donc l’acrotère est calculé avec un effort horizontal Q=1KN/ml supérieur 

à la force sismique, d’où le calcul au séisme est inutile. 

On adopte donc pour le ferraillage celui choisi précédemment 
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Iii.2) BALCON : 

Le balcon est constitué d’une dalle pleine reposant sur la poutre de rive avec un garde-

corps de hauteur h=1[m] en brique creuse de 10[cm] d’épaisseur. Ces balcons sont 

assimilés à une console encastrée au niveau de la poutre de rive du plancher. 

 Le calcul se fera pour une bande de 1(ml) de largeur sous les sollicitations suivantes : 

 

 Vérifions si les balcons travaillent en un seul sens: 

 𝛒 =
𝐥𝐱

𝐥𝐲
≤ 𝟎. 𝟒                    La dalle travaille dans un seul sens.  

𝟎. 𝟒 ≤  𝛒 =
𝐥𝐱

𝐥𝐲
≤ 𝟏             La dalle travaille dans les deux sens. 

Travée 1 et 5;  𝛒 =
𝟏.𝟓𝟓

𝟒.𝟏
= 𝟎. 𝟑𝟕       

Travée  3 ;  𝛒 =
𝟏.𝟓𝟓

𝟓
= 𝟎. 𝟑𝟏            les balcons travaillent en un seul sens (comme des consoles) 

Travée 2 et 4 ;  𝛒 =
𝟏.𝟓𝟓

𝟑.𝟕
𝟎. 𝟒     

 

 

 

 

 

 

 

Avec : 

G : charge permanant uniformément reparties due au poids propre de la dalle                

pleine. 

Q : surcharge d’exploitation verticale revenant au balcon. 

g : charge verticale concentrée due à l’effet du poids propre du garde-corps. 

A) pré dimensionnement de la dalle pleine (balcon) : 

On a : hp ≥ L/10 = 1.55/10= 15.5 cm.  

Avec L :largeur du balcon. 

On optera pour une épaisseur de hp = 16cm 

                        

b) Détermination des charges et surcharges du balcon : 

B.1) Charge permanente : 
   G = 5.49 KN / m2                              (déterminer dans le chapitre II) 

 

Q 

Figure III.2.1 : Schéma statique 

du balcon 

g 

L=1.55m 

 

G 

16 cm 
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Tableau III.2.1 : Charge concentrée sur le balcon due au poids propre 

du garde corps. 
 

                                  

b.2) Charge concentrée (Poids propre du garde-corps) : 

N° Désignation Épaisseur (m) 
pds volumique  

(KN/m³) 
G (KN/m2) 

1 Brique 0.1 9 0.9 

2 Enduit de ciment 0.02 x 2 18 0.72 

  
g total 1.62 

 

   

 

Poids propre du garde de corps (en brique) : G1=1,62KN/m². 

 

B.3) Surcharge d’exploitation :  

D’après le DTR : Q= 3.5 KN/ m2 

Remarque : Le moment provoqué par la main courante sera négligé car le garde corps est 

en maçonnerie. 

c)  Combinaisons de charges :  

c.1) a l’elu :  

 Dalle: 

                        Qu = (1.35G + 1.5Q) x 1=  (1.35 x 5.49 + 1.5 x 3.5) x 1m = 12.66KN/ml 

 Garde corps: 

                         Gu = (1.35 g) x 1 = (1.35 x 1.62) x 1m = 2.19 KN/ml 

c.2) a l’elS : 

 Dalle : 

                        Qs = (G + Q) x 1 = (5.5 + 3.5) x 1m= 9 KN/ml 

 Garde corps : 

                         Gs = g x 1= 1.62 x 1 m= 1.62 KN 

 

D) Calcul des efforts internes : 

d.1) a l’elu : 

 moments fléchissant : 

     MU = 
QU  L²

2
 + GU . l 

         MU = 
12.66 x (1.55)²

2
 + 2.19 x 1.55= 18.60 KN.m 

 L’effort tranchant : 

        Vu = Qu . l +  Gu  

        Vu = 12.66 × 1.55 + 2.19 = 21.81 KN. 
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d.2) a l’elS : 

 moments fléchissant : 

           MS = 
QS  L²

2
 + GS  . l 

           MS = 
9 x (1.55)²

2
 + 1.62 x 1.55 = 13.32KN.m 

 L’effort tranchant : 

         Vs = Qs. l + GS  

         Vs = 9 × 1.55 + 1.62 = 15.570 KN. 
 

 E) Ferraillage : 

e.1) Calcul à l’ELU: 

Il consiste a l’étude d’une section rectangulaire soumise a la flexion simple .La 

section dangereuse se trouve au niveau de l’encastrement. 

 

 

 

 

 

 

Figure III.2.2: section de balcon. 

Avec : 

   h : Epaisseur de la section   (h =16 cm). 

   b : Largeur de la section      (b=100 cm). 

   c  : Enrobage                        (c = c’=2 cm). 

   d : Hauteur utile (h – c = 16– 2 = 14 cm). 

 

 Armature principal : 

   µ = 
Mu

bd2fbc
= 

18.60x 103 

100 x 14 2 x14.2
 = 0.138 

 µ = 0.138 < µl 0.392         La section est simplement armée (SSA) 

     À partir des abaques, on tire la valeur de β correspondant : µ = 0.138            =0.934 

    As = 
Mu  

β .d .  σst
 =

18.60 x 103

0.934 x 14 x 348
 = 4.08 cm² 

  Soit :   As = 4HA12 = 4.52cm2      Avec :   un espacement : St1 = 25 cm 

 

 

G  

Ast 

Asc 

b 

c 
d

 G      
M 
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 Armature de répartition : 

Ar = 
As

4
 = 

4.52

4
= 1.13 cm2 

     Soit :    Ar = 4HA8 = 2.01cm²       Avec :   un espacement : St2= 25 cm 

F) Vérification a l’elu : 

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

                  Aadopté = As > Amin 

Avec : 

             ft28 = 0.6 + 0.06 fc28 = 0.6 + 0.06 x 25 =2.1MPa. 

          

   Amin= 
0.23 .  b .  d  .  ft28  

 fe
   =  

0.23 x  100 x  14 x  2.1 

 400
= 1.69cm² 

Soit :    As = 4.52cm2 > Amin = 1.69cm2                        Condition vérifiée. 

 Vérification de l’espacement (Art A.8.2,42/BAEL91 modifié99) : 

 Armatures principales : 

        St ≤ min(3h ; 33cm) 

        St ≤ min(3 x 16 ; 33cm) = min ( 48 ; 33) = 33 cm 

        St1 = 25cm < 33 cm.                                                 Condition vérifiée. 

 Armatures de répartition : 

        St ≤ min(4h ;  45cm) 

        St ≤ min(4 x 16 ;   45cm) = min (64; 45) = 45 cm 

        St2 = 25 cm < 45 cm.                                               Condition vérifiée. 

 Vérification de l’effort tranchant (contrainte cisaillement):       

      La fissuration est considérée comme préjudiciable car le balcon est exposé aux,        

intempéries (variation de température, l’eau, neige,…etc) 

 

                                    τu  ≤ τ̅u                                      (A.5.1,2/BAEL91modifié99)                             

 

 τ̅u = min {
0.15

Ɣb
 fc28 ; 4 MPa}                         (fissuration préjudiciable). 

          τ̅u = min {
0.15

1.5
 25 ; 4 MPa} = min {2.5 ; 4} = 2.5 Mpa 

         τu = 
Vu

b.d
  = 

21.81

100 x 14
 x 10= 0.15MPa 

 τu = 0.15MPa <  τ̅u= 2.5MPa                              Condition vérifiée. 

 Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 
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 Verification de l’adhérence et d’entrainnement des barres (ART A.6.1,3 BAEL 

91 modifiées99) : 

                                              

                                                        τse ≤ τ̅se 

 

    Avec :  ψ
s

∶Coefficient de scellement                 ψ
s
 = 1.5  (Pour les Aciers HA). 

       τ̅se =  ψ
s
 . ft28 = 1.5 x2.1 = 3.15 MPa 

      Avec :   ui : somme des périmètres utiles des barres 

             ui  = n .. = 4  1.2 =15.07 cm         avec     n : nombre de barres. 

  τse = 
Vu

0.9 d  Σ μi
 = 

21.81

0.9  x  14  x  15.07
 x 10 = 1.14MPa 

   τse =  1.14 MPa ≤ τ̅se= 3 .14 MPa                                   Condition vérifiée.           

 Longueur de scellement : 

                                    Ls = 
ϕ fe

4 τ̅s
     

Avec :  τ̅s: contrainte d′adhérence. 

             τ̅s= 0.6 Ψ2.ft28 = 0.6 ×1.52×2.1 = 2.835MPa 

             ls =
1.2 x 400

4×2.835
 = 42.328 cm 

             Soit :  ls = 45 cm 

Pour des raisons de pratique on adopte un crochet normal. 

La longueur de recouvrement d’après l’article (A.6.1, 253/BAEL91modifié 99) est fixée 

pour les barres à haute adhérence à : 

lr = 0.4 ls = 0.4 × 45 = 18 cm 

g) Vérification `a l’e.l.S : 

 Etat limite d’ouverture des fissurations (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99) : 

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est 

nécessaire. 

 Etat limite de compression du béton (Art .A.4.5.2 du BAEL91) : 

                            σbc ≤ σ̅bc 

     σ̅bc  = 0.6 x fc28 = 0.6 x  25 = 15 MPa ;     σbc = K × σst =
1

K1
× σst; 

 Avec : 

           Ms = 13.32 KN. m   ;  As = 4.52 cm² 

     ρ1= 
100 .  As

b .d
 = 

100 x 4.52

100 x 14
 = 0.32 →  β1 = 0. 911 →  K1 = 41.18 

   σst = 
M𝑠

β 1 .d .  Ast
 = 

13.32 x 103

0.911 x 14x  4.52
  =231.05MPa 

      Donc :         σbc =
1

41.18
× 231.05 = 4.69MPa 

          σbc = 5.61MPa <  σ̅bc = 15 MPa                                  Condition vérifiée. 
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 Vérification de la flèche (Art B.6.5, 2 BAEL91 modifiée 99) : 

On peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la flèche si les 

trois conditions suivantes sont vérifiées : 

 
𝐡

𝐥
=  

16

155
= 0.10 ≥

𝟏

𝟏𝟔
 = 0.0625                                          Condition vérifiée. 

𝐡

𝐥
=

16

155
= 0.10 ≥

Mt

10×M0
=

13.32

10×13.32
= 0.1                    Condition vérifiée. 

𝐀𝐭

𝐛𝐝
=

4.52

100×14
= 0.0032 ≤

𝟒.𝟐

𝐟𝐞
= 0.0105                              Condition vérifiée. 

  

 

Remarque : 

Toutes les conditions sont vérifiées, donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 

 

Conclusion : 
 
 Le balcon est ferraillé comme suit : 

 Armatures principales : 4HA12 avec St=25 cm. 

 Armatures de répartition : 4HA8 avec St=25cm. 
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III.3) CalCul d’esCaliers :  

L’escalier est un ouvrage qui permet de passer à pied d’un niveau à l’autre .La structure est 

munie d’une cage d’escaliers avec un escaliers qui comporte trois volées avec deux paliers 

de repos et un palier d’arrivée. 

A) Terminologie :  
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 La marche : est la partie horizontale, sa forme en plan peut être rectangulaire, 

trapézoïdale, arrondie, etc. 

 La contre marche : est la partie verticale entre deux marches. 

 La hauteur de la marche (h) : est la différence de niveau entre deux marches 

successives ; valeurs courantes h = 13à17 cm, jusqu’à  22.5 cm pour les escaliers à usage 

technique ou privé. 

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

marches ; il y a une valeur constante, de 28cm au minimum. 

 Une volée : est l’ensemble des marches (25 au maximum) comprises entre deux paliers 

consécutifs. 

 Un palier : est la plate forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et/ou 

à chaque étage. 

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

 La ligne de foulée : représente en plan le parcours d’une personne qui emprunte 

l’escalier, et en général, à 0.65m de collet, si E ≥ 1m.  

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

marches.  

 

 

 

Figure III.3.1: schéma de l’escalier. 

 

 escalier 

  

 

Palier intermédiaire 

h 

g 

L2 

e 

L1 

L 

Emmarchement   

        E              

H 

Marche 

Contre  marche 

Paillasse 

Figure III.3.1: schéma de l’escalier. 
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b) Calcul des escaliers : 

 B.1) Pour l’étage Courant :  

 Dans notre structure on doit  étudier  un seul type d’escalier .Toutefois notre escaliers 

comporte deux volées identiques, donc le calcul se fera pour un seul volée.  

 Les escaliers seront pré dimensionnés suivant la formule de BLONDEL, en tenant compte  

des dimensions données sur le plan. 

59cm ≤ g+2h ≤ 66cm 

14cm ≤ h ≤ 18cm 

Le pré dimensionnement d’escalier consiste à déterminer : 

 Le nombre des marches (n). 

 La hauteur de la marche (h), le giron(g). 

 L’épaisseur de la paillasse (e).                 

   Calcul du nombre de contre  marches : 

               14cm ≤ h ≤ 18cm 

   Soit : h= 17 cm 

               n =  
Ht

h
=  

306

17
= 18                   n = 18contre marches.                         

 Calcul du nombre de marches : 

        m = n- 1 = 18 -1 = 17 marches. 

 Calcul de la hauteur de la contre marche : 

h =  
Ht

n
=  

306

18
= 17 cm 

le nombre de marches est égale à : m= n-1 

1ére  volée : n=5 ; m=4 ; h= 85cm . 

2ére  volée : n=8 ; m=7 ; h= 136cm. 

3ére  volée : n=5 ; m=4 ; h= 85cm.  

 Calcul de la hauteur du giron : 

   1ére et 3éme volée :       

       28 cm ≤ g ≤ 35cm 

                G =  
l

n−1
=  

120

4
= 30cm 

   2éme volée :       

 28 cm ≤  g  ≤35cm 

                G=  
𝑙

𝑛−1
 = 

190

7
 =27.2=30cm. 
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B.2) Vérification de la relation de BLONDEL : 

On doit vérifiée que : 59cm ≤ g+2h ≤ 66 cm 

   14 cm ≤ h ≤ 18 cm     avec : h=17cm 

59 ≤ 30 + (2x17) = 64 ≤ 66 cm                 condition vérifiée 

 

 Pour le sous sol:  

On à la hauteur du sous sol égale à 2.89 m 

  n = 𝐻/ℎ = 289/17 = 17 contres marches. 

 On aura : 

 n =17 contres marches.  

 

 Le nombre de marches est pris égale a : m = n – 1 = 17–1  = 16 marches. 

 

 Pour le RDC: 

 On à la hauteur du RDC égale à 4,08 m 

    n = 𝐻/ℎ = 408/17 = 24 contres marches 

  Le nombre de marches est pris égale a : m = n – 1 = 24 –1  = 23 marches. 

C) Pré dimensionnement de la paillasse et du palier:  

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

en prenant l’ensemble (volée + paliers) comme une poutre isostatique partiellement 

encastrée aux appuis. On prendra comme exemple de calcul la plus grande paillasse qui est 

celle entre les 2 palier de repos intermédiaire  

 L’épaisseur de la paillasse (𝑒𝑝) doit vérifier la condition suivante : 

𝐋𝟎

𝟑𝟎
 ≤  𝐞𝐩 ≤  

𝐋𝟎

𝟐𝟎
 

    Avec : 

             L 0  : longueur réelle de la paillasse projetée  et du palier (entre appuis) ; 

             L’: longueur de la paillasse projetée ; 

             L2 : longueur du palier. 

Application ; 

              tgα =  
H

L1
=  

238

190
  

            L′ =
L1

cos α 
 

             L0 = L′ +  L2 

 

 

 

 

 



Chapitre III                                     calcul des éléments 
 

 Page 43 
 

pour le Sous sol : avec H= 119cm ; L1= 190cm ; α=32.05° ; 

L’=106.18 cm ; L0 =256.18cm    

Pour les étages courant  : H= 136 cm ; L1= 190cm ; α=35.5° ; 

L’=223.3cm ; L0 =383.38 cm. 

 Remarque :   On prend ep = 20cm pour toute la structure et ca sera la même épaisseur 

pour la volée et le palier.  

d) Détermination des charges et surcharges : 

   Le calcul s’effectuera pour une bande de (1m) d’emmarchement et une bande de (1m) de 

projection horizontale de la volée intermédiaire entre les 2 paliers de repos intermédiaire .  

En considérons une poutre simplement appuyée en flexion simple. 

D.1) Les charges permanentes : 

 Le poids des revêtements : 

 

 Le palier: 

Elément Épaisseur[m] 
pds volumique  

[KN/m³] 
G[KN/m2] 

Dalle pleine en béton armé 0.17 25 4.25 

poids des revêtements  / / 1.85 

 
Gtotale 6.1 

 

 

 

 La paillasse (Le volée) : 

 

Elément G[KN/m2] 

Poids propre de la paillasse 
25 x( ep /Cosα )= 25 x (0.17/ cos31.98°) =                

5.85 

Poids des marches 25 x ep/2 = 25 x0.17 /2=  2.12 

poids des revêtements  1.85 

G total = 9.81 

 

Elément Épaisseur (m) 
pds volumique  

(KN/m³) 
G (KN/m2) 

Revêtement en carrelage 0.02 22 0.44 

Mortier de pose 0.02 20 0.4 

Couche de sable 0.03 18 0.54 

Enduit ciment 0.015 18 0.27 

Poids propre du garde 

corps 
/ / 0.2 

 
Gtotale 1.85 

Tableau III.3.1 : Charges permanentes revenant aux poids des revêtements. 

 

Tableau III.3.2 : Charges permanentes revenant au palier. 
 

Tableau III.3.3 : Charges permanentes revenant à  la paillasse. 
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D.2) surCharges d’exPloitations :  
La surcharge d’exploitation est définie à partir des descriptions du DTR, qui est la même 

pour la paillasse et le palier : Q = 2.5 KN / m2.    

D.3) Combinaison des charges : 

 ELU:    qu = (1.35 G + 1.5 Q) x 1 m. 

         Palier : qu1 = (1.35 x 5.01 + 1.5 x 2.5) x 1 m = 10.51 KN / ml. 

         Volée : qu2 = (1.35 x 8.98 + 1.5 x 2.5) x 1 m = 15.87 KN / ml. 

          

 ELS:    qS = (G + Q) x 1 m. 

Palier : qs1 = (6.1 + 2.5) x 1 m = 8.6 KN / ml. 

Volée : qs2 = (9.01 + 2.5) x 1 m = 11.51 KN / ml. 

E) Calculs à l’elu : 
                                                                                                      

            

 

 

                                          

 

                          

                                     

                 

E.1) Calcul des efforts internes : 

 Réactions d’appuis :  

 ∑ F/y=0                  RA +RB =10.51 x 1.5 +15.87 x 1.9+10.51x1.5 

                                             RA +RB =61.68 KN  

∑ M/A=0               

4.9 xRB-  (10.51*1.5*1.5/2) – (15.87*1.9*1.9/2 +1.5 )- (10.51*1.5*1.5/2+1.9+1.5 )=0  

RB= 30,84         

 

              D’ou:                  RA = 30.84 KN 

                                          RB = 30.84 KN 

 

 Calculs des moments et efforts tranchants à l’ELU : 

  

 1ér tronçon : 0,00 m ≤ x ≤ 1.5m : 

                      

   N (x) = O 

   T(x) =RA – qU1 .x 

   M(x) = RA .x  - qU1 
 𝑋²

2
 

         Figure III.3.2. Schéma statique d’escalier à l’ELU. 

qu1=10.51kN/ml qu2 =15.87KN /ml qu1 =10.51KN/ml 

          L=1.9m L=1.5m 

   RA RB 

L=1.5m 

X 

RA 

N

x 

Ty

y 

MZ

zz 

qu1=10.51 
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Pour X = 0 m 

T(x=0) =30.84 -10.51x0=30.84 KN 

M(x=0) =30.84 x0-10.51x0/2=0 KN.m  

Pour X =1.5 m  

T (x=1.5) =30.84 -10.51x1.5=15.07KN  

M (x=1.5) =30.84 x1.5 -(10.51 x  
1.52

2 
 )=34,43KN.m 

  2 éme tronçon : 1.5 m ≤ x ≤ 3.4 m :  

N (x) = 0  

T (x) = RA – qU1.L3– qU2 (x- L3) 

M (x) = RA .x – qU1.L3.(x – 
𝐿3

2
 ) – qU2 

(x− L3)²

2
 

X = 1.5m  

T (x=1.5) = 30.84 -(10.51 x 1.5) – 15.87x (1.5– 1.5) = 15.07 KN 

M(x=1.5) = (30.84 x1.5) – (10.51 x 1.5) (1.5 -
1.5

2 
) –15.87 (0) =34.43KN.m 

X = 3.4 m 

T(x=3.4) =30.84 - (10.51 x 1.5) – 15.87 x (3.4– 1.5) = -15.07 KN 

M(x=3.4) = (30.84  x 3.4) – (10.51x 1.5) (3.4-
1.5

2
 ) –15.87 

3.4 – 1.5)²

2
 

M(x=3.4) = 104.85-41.77-28.6= 34.43 KN.m 

 Moment maximum : 

 T (x) = 0                Mz =𝑀𝑍𝑚𝑎x 

RA – qu1.L3– qu2 (x- L3) = 0 

qu2 (x- L3) = -qu1.L3 + RA  

 x =  (
 RA 

qu2
− 

qu1.

qu2
 L3)  + L3 

x = (
30.84 

15.87 
– - 

10.51

15.87 
x 1.5) + 1.5 

x =  2,44 m                   0.75 m ϵ (1.5;3.4) 

Mmax (x= 2.44) = (30.84 x 2.44) – (10.51 x 1.5) (2.44 -
1.5

2
 ) –15.87. 

(2.44 – 1.5)²

2
 

Mmax(x=2.44 ) =  75.24-26.64-7.085= 41.58 KN.m 

 

 3emetronçon : 0,00 m ≤ x ≤ 1.5 m : 

N (x) = 0   

T (x) = qU1 .x+RB   

M (x) =  - qU1 
𝑋²

2
 –RB. X  

X = 0 m  

T (x=0) =30.84 KN  

M (x=0) = 0KN  

X = 1.5 m 

T (x=1.5) = (10.51 x 1.5) – 30.84= - 15.07KN 

T

y 
X  

X 

 

qu2=15.8

7 qu1=10.5

1 

 RA 

Nx 

M

z 

  Ty 

qu1=10.51 
Mz 

Nx 

Ty 

RB 
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M(x=1.5) = -10.51 x
1.5²

2
  + 30.84x1.5= 34.43 KN.m 

 Remarque :                                                                                                                                     

Les moments aux appuis et en travées seront affectés des coefficients 0.85 et 0.3 

respectivement, afin de tenir compte des semi-encastrements. 

 A l’appui  : Mua= -0.3 Mmax= -0.3 x 41.58= -12.47 KN.m 

 En travée : Mt
u= 0.85 Mmax= 0.85 x 41.58=  35.34 KN.m 

E.2) Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant          
à l’elu : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

qu1=10.51kN/ml qu2 =15.87KN /ml qu1 =10.51KN/ml 

          L1=1.9m L2=1.5m 

   RA RB 

L3=1.5m 

T (KN) 

Figure III.3 3.Diagramme des moments et des efforts tranchant  à 

L’ELU 

34.43 34.43 

41.58 

M (KN.M) 

30.84 

15.07 

15.07 

30.84 
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e.3) Calcul des armatures : 

 Le calcul des armatures sera basé sur le calcul d’une section rectangulaire, soumise à la 

flexion simple pour une bande de (1m), en utilisant les moments et les efforts calculés 

précédemment. 

b = 100 cm;      h = 20 cm;    c = 2 cm;     d = 18cm. 

𝛾𝑠=1.15, 𝛾𝑏=1.5 fc28 = 25 MPa , σst = 
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 = 

400 

1.15
 = 348 MPa  

Fe 400   ,   fbu=14.2 MPa. 

 

 Aux appuis : 

 Armatures principales: 

M ua = - 12.47 KN.m 

 μa = 
Mua

b .d² .  fbc
= 

12.47.103

100  x 18 ² x14.2
 = 0.027< l = 0.392             La section est simplement 

armée. 

Remarque : La section est simplement armée (SSA), les armatures comprimées ne sont 

pas nécessaires Asc = 0. Donc on a uniquement des armatures tendues. 

A partir des abaques, on tire la valeur de β correspondante. 

μa = 0.027               = 0.986 

A𝑎 = 
M𝑢𝑎 

β .d .  σs
= 

12.47 x 103

0.986x 18 x  348
 = 2.09 cm² 

 Soit :   4HA10 = 3.14 cm2      Avec : un espacement St = 25 cm  

 Armatures de répartitions : 

          Ar =
Aa

4
 =0.785 cm2 

 Soit :   4 HA 8/ml = 2.01 cm2             Avec : un espacement St =25 cm  

 

 En travée :                                     

 Armatures principales : 

        Mut=35.34 KN.m 

       μt = 
Mt 

b .d² .  fbc
 = 

35.34𝑥103

100  x 18 ² x14.2
 = 0.09 

 μt = 0.076 < l = 0.392             La section est simplement armée. 

A partir des abaques, on tire la valeur de β correspondante. 

μb = 0.076              = 0.958 

A𝑡 = 
M𝑡

β .d .  σs
= 

35.34x 103 

0.958x 18 x  348
 = 5.88 cm² 

 Soit : 8HA16 = 10.16 cm2             avec un espacement  St =15 cm 

 

100 cm  

20 cm  
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 Armatures de répartitions : 

  Ar =
At

4
 =2.54 cm2              

  Soit : 4HA 10 = 3.14cm2            avec un espacement  St =25 cm. 

F) VérifiCation à l’elu : 

 Condition de non fragilité  (A. A.4.2.1/ BEAL 91 modifie 99 ) :  

        Aadopté  >  Amin= 
0.23 .  b .  d  .  ft28 

 fe
=

0.23 x 100 x 18 x 2.1  

 400
 =  2.17 cm2 

     Avec :  

ft28 = 0.6 + 0.06 fc28 = 0.6 + 0.06 x 25 = 2.1 MPa. 

 Aux appuis : 

Aa = 3.14 cm² >   Amin = 2.17cm²                                          Condition vérifiée. 

 En travées : 

At = 10.16 cm² >  Amin = 2.17 cm²                                 Condition vérifiée. 

 Espacement des armatures : 

 Armatures principales : 

 Stmax = 20 cm < Min {3 h, 33 cm} = 33 cm                       Condition vérifiée. 

      

 Armatures répartitions :  

Stmax = 20 cm < Min {4 h, 45 cm} = 45 cm                       Condition vérifiée. 

                  

 Vérification de l’effort tranchant (contrainte cisaillement): 

     (A.5.1.2/BAEL91modifié99)                             

                             τ𝑢  < 𝜏̅𝑢 

τ̅u = min {
0.2

Ɣb
 fc28 ; 4 MPa}               (fissuration non préjudiciable). 

                  τ̅u = min {
0.2

1.5
 25 ; 4 MPa} = min {3.33 ; 4} = 3.33 Mpa 

         τu =
Vumax

b.d
 = 

35.66

100 x 18
 x 10= 0.19MPa 

               τ𝑢 = 0.19 MPa < 𝜏̅𝑢= 3.33 MPa                                        Condition vérifiée. 

 Donc : les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

 Influence de l’effort tranchant sur le béton :  

         On doit vérifier que :             Tmax ≤ 0.4 ×
fc28

γb
× a × b 

 

Avec :         

Tmax=Vumax: Effort tranchant. 

Tmax = 30.84 KN 

 a: Longueur d’appuis de la bielle. (a = 0.9 × d)      
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Tmax ≤ 0.4 ×
25

1.5
x 103 × 0.9 × 0.18 × 1 = 1080 KN 

Tmax  = 30.84  KN≤ 1080 KN                                                    Condition vérifiée. 

 

 Vérification de la contrainte d’adhérence dans les barres (ART A.6.1,3 BAEL 91 

modifiées99) : 

   τ̅se =  ψs . ft28          ;            τu ≤ τ̅se 

Avec :  ψs ∶Coefficient de scellement, ψs = 1.5  (Pour les Aciers HA). 

           τ̅se = 1.5 x2.1 = 3.15 MPa 

           τu = 
Vumax

0.9  x  d  x  Σ μi

 

           Avec :     ui : somme des périmètres utiles des barres. 

 

 Appui :        4 HA 10 

               ui  = n = 4  10 =125.6 mm ;    n : nombre de barres. 

 

             τu = 
30.84x103

0.9  x  180  x  125.6
 = 1.51MPa 

 

τu =  1.51  MPa ≤ τ̅se= 3 .15 MPa                            condition vérifiée. 

 

 Travée:            8 HA 16 

               ui  = n = 8  16  =401.9 mm   ;    n : nombre de barres.     

 

              τu = 
30.84x10³

0.9  x  180  x  401.9
 =  0.47MPa 

 

τu =  0.47  MPa ≤ τ̅se= 3 .15 MPa                             condition vérifiée. 

 

 Pas de risque d’entrainement des barres  

 

 g) CalCuls à l’els : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
  
 
 
 

Figure III.3.4. Schéma statique d’escalier à  l’ELS. 

qu1=8.6kN/ml qu2 =11.51KN /ml qu1 =8.6 KN/ml 

          L1=1.9m L2=1.5m 

   RA RB 

L3=1.5m 
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G.1) Calcul des efforts internes : 

 Réactions d’appuis : 

∑ F/y=0                    RA +RB =8.6x1.5 +11.51 x 1.9+ 8.6 x 1.5 

                      RA +RB = 47.66 

 

∑ M/A=0               -4.9 RB – (8.6x1.5X0.75) -(11.51x1.9x2.45) - (8.6 x1.5x4.15) = 0 

 

 

D’où:                    RA = 23.82KN 

                              RB =23.83 KN 

 

 Calcul des moments et efforts tranchants à l’ELS : 

 1ér tronçon : 0,00m ≤ x ≤ 1.5 m :  

N (x) = O 

T(x) =RA – qs1 .x 

M(x) = RA .x  - qs1 
 𝑋²

2
 

Pour X = 0 m 

T(x=0) =23.82-8.6 x0=23.82 KN 

M(x=0) =23.82x0-8.6x0/2=0 KN.m 

Pour X =1.5 m  

T (x=1.5) =23.82-8.6x1.5=10.97 KN 

M (x=1.5) =23.82x 1.5 -(8.6 x  
1.52

2 
 )=26.05 KN.m 

 2 éme tronçon : 1.5 m ≤ x ≤ 3.4m :   

N (x) = 0  

T (x) = RA – qs1.L3– qs2 (x- L3) 

M (x) = RA .x – qs1.L3.(x – 
𝐿3

2
 ) – qs2 

(x− L3)²

2
 

X = 1.5m  

T (x=1.5) = 23.82-(8.6x 1.5) –11.51x (1.5– 1.5) = 10.92KN 

M(x=1.8) = (23.82x1.5) – (8.6 x 1.5) (1.5 -  
1.5

2 
) – 11.51 (0) =26.05 KN.m 

X = 3.7 m 

T(x=3.7) =23.82- (8.6 x 1.5) – 11.51 x (3.4 – 1.5) = -10.94 KN 

M(x=3.7) = (23.82 x 3.4) – (8.6x 1.5) (3.4 -
1.5

2
 ) –11.51 

(3.4 – 1.5)²

2
 

M(x=3.7) = 26.03 KN.m 

 Moment maximum : 

 T (x) = 0                Mz =𝑀𝑍𝑚𝑎x 

RA – qs1.L3– qs2 (x- L3) = 0 

Qs2 (x- L3) = -qs1.L3 + RA  

 x =  (
 RA 

qs2
− 

qs1.

qs2
 L3)  + L3 

X 

N

x 

Ty

y 

MZ

zz 

RA 

qs1=8.6KN/ml 

T

y 

Nx 

X  

qs2=11.51kn/ml 

qs1=8.6Kn/ml 

Mz 
  Ty 
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x = (
23.82

11.51 
– - 

8.6

11.51 
x 1.5) + 1.5 

x = 2.44m                   2.44 m ϵ (1.5;3.4) 

Mmax (x= 2.44) = (23.82x 2.44) – (8.6 x 1.5) (2.44 - 
1.5

2
 ) –11.51. 

(2.44  – 1.5)²

2
 

Mmax(x=2.44) =31.24 KN.m 

 3émetronçon : 0,00 m ≤ x ≤ 1.5 m : 

N (x) = 0   

T (x) = qs1 .x-Ps   

M (x) =  - qs1 
𝑋²

2
 –Ps. X  

 

X = 0 m  

T (x=0) = -23.83 KN  

M (x=0) = 0 KN  

X = 1.5 m 

T (x=1.5) = (8.6 x 1.5) -23.83 = -10.97 KN 

M(x=1.5) = -8.6 x
1.5²

2
 + 23.83 x1.5= 26.07 KN  

Remarque :                                                                                                                                      

Les moments aux appuis et en travées seront affectés des coefficients 0.85 et 0.3 

respectivement, afin de tenir compte des semi-encastrements. 

 A l’appui : Mua= -0.3 Mmax= -0.3 x -31.24 = -9.37 KN.m 

 En travée : Mt
u= 0.85 Mmax= 0.85 x -31.24 = - 26.55 KN.m 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

X 

qs1=8.6 
Mz 

Nx 

Ty 

RB 
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G.2) Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant 
à l’elS : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

h) VérifiCations à l’els : 

qu1=8.6kN/ml qu2 =11.51KN /ml qu1 =8.6 KN/ml 

          L1=1.9m L2=1.5m 

   RA RB 

L3=1.5m 

26.05 26.05 

31.24 

M (KN.M) 

10.93 

23.82 

10.97 

23.83 

T(KN) 

Figure III.3 .5.Diagramme des moments et des efforts tranchant  à 

L’ELS 
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 Etat limite d’ouverture des fissurations (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99) : 

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est 

nécessaire. 

 Etat limite de compression du béton (Art A.4.5.2 BAEL91) : 

     On doit vérifier que ∶                           σbc ≤ σ̅bc = 0.6 x fc28 

              ρ1= 
100 .  As

b .d
 ;    σbc =  

1

K1 
  x σst     ;    σst = 

M𝑠

β 1 .d .  Ast
  

           Tableau III-3-1 : Etat limite de compression du béton 

 Etat limite de déformation (BAEL91/ARTB.6.5.2) : 

Les règles (Art. B.6.5, 2 / BAEL 91 modifié 99), précisent qu’on peut se dispenser de 

vérifier à l’ELS l’état limite de déformation pour les poutres associées aux hourdis si les 

conditions suivantes sont satisfaites : 

 

Le calcul de la flèche s’impose si une des trois conditions suivantes, n’est pas vérifiée : 
h

l
≥

1

16
 ⇒  

20

306
→ 0.065 ≥

1

16
=  0.0625                       Condition non vérifiée. 

 
h

l
≥

Mt

10×M0
 → 20

306
= 0.065 ≥

8x26.55

10×11.51(4.9)2
=0.076      Condition non vérifiée. 

 
At

bd
≤

4.2

fe
  → 

3.93

100×18
= 0.002 ≤

4.2

400
 =0.010                 Condition vérifiée 

 

Les conditions ne sont pas vérifiées, donc le  calcul de la flèche s’impose. 

 Calcul de la flèche : 

        On doit vérifier que :            f =
Mt

s×L2

10×Ev×Ifv
≤ f =

L

500
 

Avec : 

      f  : La flèche admissible. 

      Ev : Module de déformation différée. 

  Ev = 3700√fc28
3  = 3700√25 

3
= 10818,87MPa 

       Ifv : Inertie fictive de la section pour les charges de longue durée. 

Ifv =
1,1 × I0

1 + μ + λv
 

        I0 : Moment d’inertie de la section homogène, par rapport au centre de gravité. 

I0 =
b

3
 (V1

2 +  V2
3) + 15 At(V2 −  C )2 

zone 
Ms 

(KN.m) 

As     

(cm2) 
𝛒𝟏 𝛃𝟏 𝐊𝟏 

  𝛔𝐬𝐭     

(MPa) 

𝛔𝐛𝐜 

(MPa) 

�̅�𝐛𝐜      

(MPa) 
Vérification 

appuis -9.37 3.93 0.260 0.919  46.73 80.84    1.73 15 Condition vérifiée 

travée −26.55 3.14 0.48                         0.895 32.62 193.72 5.94 15 Condition vérifiée 

V1 

V2 

d 

b 

c 
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 V1 =  
𝐒𝐱𝐱

𝐁𝟎
 

Sxx : Moment statique de la section homogène. 

   
Sxx =

b x h2

2
+  15 At d 

  Sxx =
100 x18

2
+ 15 x3.93x18 = 17473.32 cm3

    B0 : Surface de la section homogène. 

   B0 = b h + 15At = ( 100x 18) + ( 15x 3.93) = 1858.95 cm2 

   V1 =  
17473.32

1858.95
= 9.39    ;   V2 = h −  V1 = 18– 9.39 = 8.60 cm 

    
 

  Donc le moment d’inertie de la section homogène : 

I0 =
100

3
 (8.603 +  9.39) + 15 x 3.93 x(8.60 −  2 )2 = 22762.2cm4 

Calcul des coefficients : 

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

λv =
0.02×ft28

(2+
3b0

b
)ρ

=
0.02×2.1

(2+
3×100

100
)×0,00262

=3.20 

                       ρ =
Ast

b×d
=

3.93

100×18
= 0.002   ;    ρ = 0.260%                   β1 =0.919 

 La contrainte dans les aciers est donnée par : 

σst =
Mst

β1×d×As
=

26.55×103

0.919×18×3.93
= 411.77Mpa 

 

  μ = 1 −
1.75×ft28

4ρ×σs+ft28
= 1 −

1.75×2.1

4×0,00260×411.17+2.1
= 0.42 

Ifυ =
1.1 × I0

1 + (μ × λυ)
=

1.1 × 22762.2

1 + (0.42 × 3.20)
= 22133.4 

       f =
Mt × l2

10 × Eυ × Ifυ
=

26.55 × (3.06)2 × 107

10 × 10818,87 ×  22133.4
= 0.87cm = 8.7 mm 

 

             f = 8.7mm < f =
l

500
=

4550

500
 = 9.1 mm                      Condition vérifiée. 

Conclusion : 
 
Après toutes vérifications, l’escalier sera ferraillés comme suit : 

Aux Appuis:                                                  

             Armatures principales:               4HA10/ml         avec un espacement st= 25 cm. 

            Armatures de répartitions :         4HA8/ml            avec un espacement st= 25 cm. 

En travée : 

          Armatures principales:                 8HA16/ml           avec un espacement st= 15 cm. 

           Armatures de répartitions :            4HA10 /ml            avec un espacement st= 25cm.  
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III.4) La poutre palière : 

La poutre palière est une poutre de section rectangulaire de dimension (b×h). Elle est soumise à 

son poids propre et la réaction des escaliers. Elle est parfaitement encastrée à ses extrémités. 

Etant donné que l’escalier a deux paliers de repos, la poutre palière sera brisée partiellement 

encastrée dans les poteaux. 

 

 

   
 

  

 

 

 

a) Pré dimensionnement : 

A.1) Hauteur : 

La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante : 

    
Lmax

15
 ≤  ht  ≤  

Lmax

10
 

 Avec :  

         ht: hauteur de la poutre. 

        Lmax   : longueur libre de la poutre entre nus d’appuis. 

        Lmax = 500 − 30 = 470cm 

 Donc :     
470

15
 ≤  ht  ≤  

470

10
                            31.33 cm ≤  ht  ≤  47 cm 

 On opte pour ht = 35cm 

A.2) Largeur : 

La largeur de la poutre palière est donnée par :  

 0.4 ht  ≤ b ≤  0.7ht         D’où :     14 cm ≤ b ≤ 24.5 cm. 

Selon le RPA : b ≥  20cm                              on opte pour  b = 25cm 

Vérification relative aux exigences du RPA :(Art 7.5.1 du RPA99/version 2003). 

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

 ht  ≥30cm…………………35 ≥ 30cm                condition vérifiée. 

 ht  / b ≤ 4……………….    35/25 =1.2<4   condition vérifiée. 

 

b=25cm 

h=35cm 

1.9 m 1.4 m 1.4m 

Figure III.4.1 : schéma statique de la poutre palière 
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Conclusion : 

Donc la poutre palière a pour dimensions : (b×h) = (25×35) cm2. 

 

B.1) détermination des charges et surcharges : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Poids propre de la poutre : 

La partie A et C :  G=25×0.25×0.35 =2.19 kN/ml 

La partie B : G= 25×0.25×0.35 x 
1

cos 35.5
 =2.68 kN/ml 

Chargements dû au poids du mur extérieur : 

 

Partie A : 2,36 × 2.71  = 6.39 kN/ml 

 

Partie C:2,36 × 1,35 = 3.18 kN/ml 

Partie B : on aura un chargement trapézoïdale : 

Point 1 : 6,39 KN/ml. 

Point 2 : 3,18 KN/ml. 

 Surcharge d’exploitation :  Q= 2.5 KN /ml 

  Chargement dû aux réactions du palier : 

 partie A et C : 

Réaction du palier est : 26.01 KN/ ml 

 partie B  

 Réaction du palier est : 0 KN/ml 

1.4m 1.9 m 1.4 m 

A B 
C 

35.5

° 

1.35m 
2.71 m 

1 

2 

Figure III.4.2 : répartition des charges sur la poutre palière 
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Figure III.4.3.Diagramme des charges et surcharges. 

  B.2) Combinaison de charges: 

 Partie A : qu = (1,35 × (2,19 + 6,39) + 26.01) = 37.59 KN/ml. 

 

 Partie C : qu = (1,35 × (2,19 + 3.18) + 26.01) = 33.25 KN/ml. 

 partie B : qu = (1,35 × (2,68 + 6,39) + 0) = 12.24 KN/ml. 

qu = (1,35 × (2,68+ 3.18) + 0) = 7.91KN/ml. 

 

c.) Calculs à L’ELU : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 c.1) Calcul des réactions d’appUis : 

∑ F/y=0                  RA +RB =37.59 x 1.4 + 7.91 x1.9+(12.24-7.91)x0.95+ 33.25x1.4 

                                             RA +RB = 118.31KN 

∑ M/A=0               

4.70 xRB-  (37.59*1.4*1.4/2) – (7.91*1.9*1.9/2 +1.4)- ((12.24-7.91)0.95*2*1.9/3+1.4)-  

(33.25*1.4*1.4/2+1.9+1.4 )=0  

On trouve : 

               RB= 43.43  KN/ml. 

     RA= 74.88 KN/ml       

 

 Calculs des moments et efforts tranchants à l’ELU : 

  

 1ér tronçon : 0,00 m ≤ x ≤ 1.4m : 

                      

   N (x) = O 

qu1=37.59kN/ml 

qu3 =7.91KN /ml 

qu4 =33.25KN/ml 

          L1=1.9m L2=1.4m 

   RA RB 

L3=1.4m 

qu2=12.24 KN /ml 
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   T(x) =RA – qU1 .x 

   M(x) = RA .x  - qU1 
 𝑋²

2
 

Pour X = 0 m 

T(x=0) =74.88x0= 74.88 KN 

M(x=0) =74.88x0-37.59x0/2= 0 KN.m  

Pour X =1.4 m  

T (x=1.4) =74.88-37.59x1.4= 22.25 KN  

M (x=1.4) =74.31x 1.4 -(37.59 x  
1.42

2 
 )=68KN.m 

  2 éme tronçon : 1.4 m ≤ x ≤ 3.3 m :  

La charge trapézoïdale sera décomposé comme suit : 

 

 

 

 

  

 

X = 1.4m  

T (x=1.4) = 74.88-(37.59 x 1.4) – 0 =  22.25KN 

M(x=1.4) = (74.88x1.4) –(37.59 x 1.4) (1.4-
1.4

2 
) –(0) =68 KN.m 

X = 3.3 m 

T(x=3.3) =74.88- (37.59x 1.4) – 7.91 x 1.9 -4.33x (
1.9

2
 )= -3.13 KN 

M(x=3.3) = (74.88x 3.3) – (37.59x 1.4x 2.6 ) –(7.91 𝑥1.9x0.95)- (4.33x 0.95𝑥2
1.9

3
) 

M(x=3.3) =90.80 KN.m 

 

 3emetronçon : 0,00 m ≤ x ≤ 1.4 m : 

N (x) = 0   

T (x) = qU1 .x-RB   

M (x) =  - qU1 
𝑋²

2
 +RB. X  

X = 0 m  

T (x=0) =- 43.43 KN  

M (x=0) = 0KN  

 

X = 1.4 m 

T (x=1.4) =- (33.25 x 1.4) + 43.43= -3.13KN 

M(x=1.4) = 33.25 x
1.4²

2
  + 43.43x1.4= 90.8 KN.m 

 

 

+ 

4.33KN/lm 7.91KN/ml 

X 

RA 

N

x 

Ty

y 

MZ

zz 

qu1=37.59 

1.9m 1.9m 
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 Remarque :                                                                                                                                     

Les moments aux appuis et en travées seront affectés des coefficients 0.85 et 0.3 

respectivement, afin de tenir compte des semi-encastrements. 

 A l’appui  : Mua= -0.3 Mmax= -0.3 x 90.80 = 27.24 KN.m 

 En travée : Mt
u= 0.85 Mmax= 0.85 x 90.80 =  77.18 KN.m 

 

C.2) Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant          
à L’ELU : 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
 

qu1=37.59kN/m

l 

qu3 =7.91KN /ml 

qu4=33.25KN/ml 

          L1=1.9m L2=1.4m 

   RA RB 

L3=1.4m 

qu2 =12.24 

KN /ml 

68.00 

KN/m 

90.80 

M KN.M 

Figure III.4.4.Diagramme des moments et des efforts tranchant  à 

L’ELU 

74.88 

22.25 

-3.13 

-43.43 

T(x) KN 
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c.3) Calcul des armatures : 
 

 Aux appuis : 

M_a=27.24 KN.m;   b=25cm  ; d = h – c = 35- 2 = 33 cm 

 Armatures principales: 

M ua = 27.24 KN.m 

 μa = 
Mua

b .d² .  fbc
= 

27.24.103

25 x 33 ² x14.2
 =0.07 < l = 0.392         La section est simplement armée. 

Remarque : La section est simplement armée (SSA), les armatures comprimées ne sont 

pas nécessaires Asc = 0. Donc on a uniquement des armatures tendues. 

A partir des abaques, on tire la valeur de β correspondante. 

μa = 0.07               = 0.738 

A𝑎 = 
M𝑢𝑎 

β .d .  σs
= 

27.24 x 103

0.738x 33 x  348
 = 3.21cm² 

 Soit :   3HA14= 4.62 cm2       

Armatures de répartitions : 

          Ar =
Aa

4
 =1.15 cm2 

 Soit :   3 HA 8 = 1.51cm2              

 

 En travée :                                     

 Armatures principales : 

        Mt=77.18 KN.m 

       μt = 
Mt 

b .d² .  fbc
 = 

77.18.103

25  x 33 ² x14.2
 = 0.19 

 μt = 0.19 < l = 0.392             La section est simplement armée. 

A partir des abaques, on tire la valeur de β correspondante. 

μb = 0.19               = 0.699 

A𝑡 = 
M𝑡

β .d .  σs
= 

77.18x 103 

0.699x 33 x  348
 = 9.61 cm² 

 Soit : 3Ha14 (fillante) + 3HA 16 (chapeau) = 4.62+6.03= 10.65cm2              

 Armatures de répartitions : 

  Ar =
At

4
 =2.66 cm2              

  Soit : 3HA12 = 3.39cm2             

 

 Les exigences du RPA pour les aciers longitudinaux :(art.7.5.2.1du RPA2003) 

Le pourcentage des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est de 0.5% en 

toute section. 

Astot = 3HA16+ 3HA14+ 3HA14 = 6.03+4.62 + 4.62 = 15.27 [cm2] > 0,005bh = 4.37[cm2]         
Condition   vérifiée. 
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D) vérification  à ELU: 

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

                                   Aadopté > Amin  

     Avec :  ft28 = 0.6 + 0.06 fc28 = 0.6 + 0.06 x 25 = 2.1 MPa 

    Amin= 
0.23 .  b .  d  .  ft28  

 fe
=  

0.23 x  25 x  33 x  2.1 

 400
= 0.99cm² 

 En travée : 

                     At = 10.65 cm² > Amin = 0.99cm2                     Condition vérifiée. 

 Aux appuis : 

                     Aa = 4.62cm² > Amin = 0.99cm2                   Condition vérifiée. 

 

 Vérification de l’effort tranchant (contrainte de cisaillement) :(Art A.5.1.2/BAEL91  

modifiée 99)  

τu  < τ̅u 

      Avec :   Tmax=Vumax= 74.88 KN 

     τu = 
Vumax 

b d
= 

74.88x 10

25 x 33
 = 0.90MPa 

      τ̅u= min {0.15
fc28

Ɣb
  ; 5 MPa}                         fissurations peu nuisibles. 

      τ̅u= min {0.15 ×
25

1.5
  ; 5 MPa} =τ̅u= min {3.33 MPa  ; 5 MPa} = 3.33 MPa 

      τu = 0.90 MPa < τ̅u= 3.33 MPa                                                       Condition vérifiée. 

 

 Influence de l’effort tranchant sur le béton : 

                                  Tmax ≤ 0.4
fc28

γb
× a × b 

      Avec :  a: longueur d’appuis de la bielle. (a = 0.9 × d)      

       Tmax ≤ 0.4 ×
25

1.5
× 0.9 × 33 × 25 × 10−1 = 495 KN 

        Tmax  = 74.88 KN ≤ 495 KN                                                          Condition vérifiée. 

 Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales : 

                                       (Tmax +
Mmax  

0.9d
 )

Ɣs 

fe
< 𝐴a 

           Avec :    Ma=90.8  KN.m, Tmax=74.88 KN 

           (74.88 −
90.8

0.9x 33
 )

1.15 

400 x10−1  
 =2.06cm²< Aa = 3.39 cm2              𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯𝐞𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 
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 Vérification de la contrainte d’adhérence dans les barres  (ART A.6.1,3/ BAEL 91 

modifiées99) : 

τu ≤ τ̅se 
       τ̅se =  ψ

s
 . ft28  

       Avec :  ψ
s

∶Coefficient de scellement, ψ
s
 = 1.5  (Pour les Aciers HA). 

        τ̅se = 1.5 x2.1 = 3.15 MPa 

τu = 
Tmax

0.9  x  d  x  Σ μi

 

        Avec :  

          ui : somme des périmètres utiles des barres 

         ui  = n = 3  1.4=13.18 cm,     n : nombre de barres. 

        τu = 
74.88

0.9  x  33  x13.18  
 x 10 = 1.9MPa  

        τu =  1.9 MPa ≤ τ̅se= 3 .15 MPa                                          condition vérifiée. 

 Pas de risque d entrainement des barres longitudinales. 

 Calcul des armatures transversal : 

      Le diamètre minimal des armatures transversales est donné par (Art A.7.2.12 BAEL91)  

Øt ≤ min {
h

35
; Øl;

b

10
} 

         Avec : 

         Øt : Diamètre des armatures transversal. 

         Øl : Diamètre des armatures longitudinal. 

           Øt ≤ min {
35

35
; 1.6;

25

10
} = min{1; 1.6 ;  2.5}=1cm=10mm 

          Soit : Øt  = 10mm   ; En prend un cadre et un étrier de HA10            

 Espacement des armatures transversal : Selon le RPA version 2003 (Art7.5-2.2) : 

 Zone nodal : 

  St ≤ min {
h

4
; 12 Øl; 30} 

                St ≤ min {
35

4
; 12 x 1.6; 30 } = min{8.75 ; 19.2 ; 30} = 8.85 cm 

          Soit : St= 8 cm 

 Zone courante : 

              St ≤
h

2
    ;  St ≤

h

2
 =

35

2
 = 17.5 cm 

              Soit : St= 15 cm 

 
E) Calcul  à L’ELS : 

E.1) Combinaison de charges: 

 Partie A : qu =  (2,19 + 6,39) + 26.01) = 34.6 KN/ml. 

 

 Partie C : qs =  (2,19 + 3.18) + 26.01) =  31.38KN/ml. 

 partie B : qs =(2,68 + 6,39) + 0) = 9.07 KN/ml. 

qs =(2,68+ 3.18) + 0) = 5.86 KN/ml. 
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Figure III.4.5.Diagramme des charges et surcharges à l’ELS. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 E.2) Calcul des réactions d’appUis : 

∑ F/y=0                  RA +RB =34.6 x 1.4 + 5.86 x1.9+(9.07-5.86)x0.95+ 31.38x1.4 

                                             RA +RB = 106.54KN 

∑ M/A=0               

4.70 xRB-  (34.6*1.4*1.4/2) – (5.86*1.9*1.9/2 +1.4)- ((9.07-5.86)0.95*2*1.9/3+1.4)-  

(31.38*1.4*1.4/2+1.9+1.4 )=0  

On trouve : 

               RB= 51.9  KN/ml. 

     RA= 54.64 KN/ml       

 

 Calculs des moments et efforts tranchants à l’ELU : 

  

 1ér tronçon : 0,00 m ≤ x ≤ 1.4m : 

                      

   N (x) = O 

   T(x) =RA – qU1 .x 

   M(x) = RA .x  - qU1 
 𝑋²

2
 

Pour X = 0 m 

T(x=0) =54.64+0= 54.64 KN 

M(x=0) =54.64x0-0= 0 KN.m  

Pour X =1.4 m  

T (x=1.4) =54.64-34.6x1.4= 6.2 KN  

M (x=1.4) =54.64x 1.4 -(34.6 x  
1.42

2 
 )= 42.58KN.m 

 

qu1=34.6kN/ml 

qu3=5.86KN /ml 

qu4 =31.38KN/ml 

          L1=1.9m L2=1.4m 

   RA RB 

L3=1.4m 

qu2 =9.07KN /ml 

X 

RA 

N

x 

Ty

y 

MZ

zz 

qu1=37.59 
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 2 éme tronçon : 1.4 m ≤ x ≤ 3.3 m :  

La charge trapézoïdale sera décomposer comme suit : 

 

 

 

 

  

 

 Pour X = 1.4m  

T (x=1.4) = 54.64-(34.6 x 1.4) – 0 =  6.2KN 

M(x=1.4) = (54.64x1.4) –(34.6 x 1.4) (1.4/(2 )) –(0) =42.58KN.m 

Pour X = 3.3 m 

T(x=3.3) =54.64- (34.6x 1.4) – 5.86 x 1.9 -3.21x (1.9/2 )= -7.98 KN 

M(x=3.3) = (54.64x 3.3) – (34.6x 1.4x 2.6 ) –(5.86 x1.9x0.95)- (3.21x 0.95x2x 1.9/3) 

M(x=3.3) = 41 KN.m 

 3ème tronçon : 0,00 m ≤ x ≤ 1.4 m : 

N (x) = 0   

T (x) = qU1 .x-RB   

M (x) =   qU1 X²/2 –RB. X  

Pour X = 0 m  

T (x=0) =- 51.9 KN  

M (x=0) = 0KN  

Pour X = 1.4 m 

T (x=1.4) = (31.38 x 1.4) – 51.9= -7.98KN 

M(x=1.4) = -31.38 x1.4²/2 +51.9x1.4= 41 KN.m 

 

 Remarque :                                                                                                                                     

Les moments aux appuis et en travées seront affectés des coefficients 0.85 et 0.3 

respectivement, afin de tenir compte des semi-encastrements.  

 A l’appui  : Mua= 0.3 Mmax= -0.3 x 42.58= 12.77KN.m 

 En travée : Mtu= 0.85 Mmax= 0.85 x 42.58=  36.19KN.m 

 

 

 

+ 

3.21N/lm 5.86KN/ml 

1.9m 1.9m 
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E.3) Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant         

  à L’ELs : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

qu1=34.6kN/ml 

qu3 =5.86KN /ml 

qu4 =31.38KN/ml 

          L1=1.9m L2=1.4m 

   RA RB 

L3=1.4m 

qu2=9.07KN /ml 

42.58 

KN/m 

41,00 

M KN.M 

T KN 

Figure III.4.6.Diagramme des moments et des efforts tranchant  à 

L’ELS 

54.64 

6.20 

-7.96 

-51.9 
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 f) Vérification  à ELS: 

 Etat limite d’ouverture des fissurations (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99) : 

       La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est nécessaire. 

 Etat limite de compression du béton (Art A.4.5.2 BAEL91) : 

                           σbc ≤ σ̅bc = 0.6 x fc28  

     ρ1= 
100 .  As

b .d
 ; σbc =  

1

K1 
  x σst    ; σst = 

M𝑠

β 1 .d .  As
 

 

 L’état limite de compression du béton aux appuis et en travées est vérifié, donc les 

armatures adoptées à l’ELU sont suffisantes. 

 Vérification de la flèche (Art B.6.5, 2 BAEL91 modifiée 99) : 

    On peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la flèche si les trois      

conditions suivantes sont vérifiées : M0 = qmax *l2 /8  

h

l
=  

35

470
= 0.074 ≥

1

16
= 0.0625                                     Condition vérifiée.  

h

l
=  

35

470
= 0.074 ≥

Mt

10 M0
=  

8x36.19

10×34.6x( 4.7)2
= 0.037                  Condition vérifiée. 

At

bd
=  

4.62

25x33
= 0.0056 ≤

4.2

fe
=  

4.2

400
= 0.0105                       Condition vérifiée. 

  

  Remarque : Les 3 conditions sont vérifiées, donc il n’est pas nécessaire de calculé la flèche. 

  Conclusion : le ferraillage de la poutre palière sera comme suit : 

         Armatures longitudinales : 

         En travée : 

3HA14 filantes+3HA16 Chapeaux pour le lit inférieur. 

3HA 14 filantes pour le lit supérieur. 

Aux appuis : 

3HA14 filantes pour le lit inférieur. 

3HA 14 filantes pour le lit supérieur. 

         Armatures transversales : 

1cadre et 1 étrier en  HA10 .  

zone 
Ms 

(KN.m) 

As     

(cm2) 
𝛒𝟏 𝛃𝟏 𝐊𝟏 

  𝛔𝐬𝐭     

(MPa) 

𝛔𝐛𝐜 

(MPa) 

�̅�𝐛𝐜      

(MPa) 
Vérification 

travée 36.19 4.62 0.56 0.888 29.64 267.09 9.01 15 Condition vérifiée 

appuis 12.77 2.36 0.915 0.915 43.82 179.2 4.08 15 Condition vérifiée 
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III.5) calculs des planchers à corps creux : 
 
Notre projet est constitué des planchers en corps creux, d’épaisseur (20+5) cm. Les corps 

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

Les quelles repose le corps creux. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 Les planchers à corps creux sont constitué de : 

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

65cm. 

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

sa dimension est de 20cm. 

- Une dalle de compression en béton de 5cm d’épaisseur, elle est armée d’un 

quadrillage d’armature de nuance (fe520).  

a) Détermination des dimensions de la section en T : 

 
Le calcul sera conduit en considérant que la poutrelle travaille comme une poutre continue de 

section en Té ; reposant sur plusieurs appuis. Les appuis de rive sont considérés comme des 

encastrements partiels et les autres comme appuis simple. 

La poutrelle travaille en flexion simple sous la charge « qu » uniformément repartie 

(combinaison des charges et surcharges). 

A ce stade, la poutrelle doit reprendre son poids propre, le poids du corps creux et celui de la 

dalle de compression ainsi que les charges et les surcharges revenant au plancher. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.5.1 Coupe verticale sur un plancher en corps creux 
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h = 20+5= 25 cm (hauteur de la section) 

b0 = 12 cm (largeur de la nervure) 

C = 2 cm (enrobage) 

d = 18 cm (hauteur utile)  

h0 = 5 cm (épaisseur de la table de compression) 

Avec : 𝑏1 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
𝐿

2
;

𝐿1

10
; 8ℎ0) 

L : distance entre deux parements voisins de deux poutrelles. 

L= 65 – 12 = 53cm 

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

L1= 455cm=4.55m. 

𝑏1 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
53

2
;
455

10
; (8𝑥4)) 

𝑏1 ≤ 𝑚𝑖𝑛(26.5; 45.5; 32)               𝑏1=26.5cm. 

b) Ferraillage de la dalle de compression : 

La dalle de compression de 4cm doit être armée d’un quadrillage de barres dont les 

dimensions des mailles ne doivent pas dépasser : 

- 20cm pour les barres perpendiculaires aux poutrelles. 

- 33 cm pour les barres parallèles aux poutrelles. 

 

 Armatures perpendiculaires aux poutrelles : 

A┴ = 
4×𝐿′

𝑓𝑒
 = 

4×65

520
 =0,50cm2/ml. 

L : distance entre axe des poutrelles (50 cm < L < 80 cm). 

Soit : A┴ =5T6 cm2 =1.41 cm2 

Avec : St= 25 cm. 

 

 

b 

   h 

b0 

L 

 

b1 b1 

Figure III.5.2 Dimensions de la poutrelle. 
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 Armatures parallèles aux poutrelles : 

A// =  
A┴ 

2
 = 

0.98

2
 = 0.49      Soit :    A// =  5T6=1.41 cm2. 

Avec : St=25 cm. 

c) Calcul de la poutrelle à l’ElU : 

C.1) Avant le coulage de la dalle de compression: 

Avant le coulage de la dalle de compression les poutrelles sont considérées comme étant 

simplement appuyées à ces deux extrémités, et soumises aux charges suivantes : 

- poids propre de la poutrelle : 25 x 0,12 x 0,04 = 0,12KN/ml 

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

- Poids total : G= 0.74 KN/ml 

- surcharge Q due au poids propre de l’ouvrier : Q = 1KN/ml 

 calcul du moment isostatique : 

   Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable (L=4.55m). 

 Combinaison de charges : 

  qu= 1.35 G + 1.5 Q                          

  qu = 1.35 (0.74) + 1.5(1) =2.50 KN/ml  

 

 Le moment max en travée : 

Mu =
qul2

8
=

2.5 × (4.55)2

8
= 9.46KN. m 

 L’effort tranchant max :   

Vu =
qu × l

2
=

2.5 × 4.55

2
= 5.68 kN 

 ferraillage de la poutrelle : 

Avec : 

 d = h – c = 20-2 = 18 cm 

µ =
Mu 

b . d² .  fbu
=

9.46x106

120 . 18² .  14.2
= 11.7 

 

 Donc : 

 µ = 11.7 > µ
l

= 0.392                  la section est doublement armée( SDA). 

              

Remarque : 

La section de la poutrelle est petite, par conséquent, on ne peut pas placer la totalité des armatures 

tendues et comprimées obtenues par le calcul. On prévoit alors des étais intermédiaires pour la 

conforter (l’aider à supporter les charges d’avant coulage de la dalle de compression), de manière 

à ce que les armatures comprimées ne lui soient pas utiles. 
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C.2) Après coulage de la dalle de compression : 

Après coulage de la dalle de compression la poutrelle travaille comme une poutre continue en 

Té qui repose sur plusieurs appuis, partiellement encastré à ces deux extrémités  

 Poids du plancher : 

  Plancher terrasse : 

Charges permanentes: G =5,83 x 0.65 = 3.79KN/ml 

Charges d’exploitations :Q = 1 x 0.65 = 0.65 KN/ml. 

 Plancher étage courant (usage d’habitation) : 

Charges permanentes: G =5,39 x 0.65 = 3.50 KN/ml 

Charges d’exploitations :Q = 1.5 x 0.65 = 0.975 KN/ml 

  Plancher RDC et sous sol : 

Charges permanentes: G =5,39 x 0.65 = 3.50KN/ml 

Charges d’exploitations :Q = 1.5 x 0.65 = 0.975 KN/ml 

 Combinaison de charges : 

  Plancher terrasse : 

ELU: Qu= 1.35G +1.5Q =(1.35x3.79)+(1.5x0.65)=  6.09KN/ml 

ELS : Qser=G + Q=3.79+0.65= 4.44 KN/ml 

 Plancher étage courant (usage d’habitation) : 

ELU: Qu= 1.35G +1.5Q =(1.35x3. 5)+(1.5x0.975)= 6.18 KN/ml 

ELS : Qser= G + Q = 3.5+0.975 = 4.47 KN/ml 

 Plancher RDC : 

ELU: Qu= 1.35G +1.5Q =(1.35x3.5)+(1.5x0.975)= 6.18KN/ml 

ELS : Qser= G + Q = 3.5+0.975 = 4.47 KN/ml 

Remarque : 
On constate que le chargement pour le plancher qui représente le cas le plus défavorable, est 

celui du RDC et de l’étage courant (même chargement pour les deux plancher). 

C.3) Choix de la méthode de calcul : 
La détermination des moments fléchissant se fera par l’une des méthodes suivantes : 

 La méthode forfaitaire. 

 La méthode des trois moments. 

 La méthode de Caquot.  
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Les conditions ne sont pas toutes vérifiées donc la méthode forfaitaire n’est applicable. on 

utilisera la méthode des trois moments. 

 

C.4) Principe de la méthode : 
Elle consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travée et des moments sur 

appuis à des fractions fixées forfaitairement de la valeur maximale du moment M0 dans la 

travée dite de comparaison, c’est à dire dans la travée isostatique indépendante de même 

portée et soumise aux même charge que la travée considérée. 

 

Considérons trois appuis successifs d’une poutre continue quelconque, ainsi composant un 

système de base. En coupant la poutre au niveau de chaque appui, on obtient ainsi comme 

système de base, une succession de poutres isostatiques de longueurs respectives Li et Li+1 

allant de gauche à droite, comme le montre la figure suivante : 

Les liaisons coupées seront remplacées par des moments fléchissant facilement 

déterminables à l’aide de l’équation suivantes dite équation des trois moments : 

 

 
•     Moments aux appuis : 

 

M(i-1)Li-1+2Mi(Li+Li+1)+LiM(i+1) =-qiLi3/4  - qi+1Li+1
3/4 

 
•      moments en travées : 
 

𝑀(𝑥) =
𝑞𝑙

2
𝑥 +

𝑞

2
𝑥2 + 𝑀𝑖 (1 −

𝑥

𝑙𝑖
) + 𝑀𝑖 + 1

𝑥

𝑙𝑖
 

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

 

𝑥 =
𝑙

2
+ (𝑀(𝑖 + 1) −

𝑀𝑖

𝑞𝑙𝑖
) 

 
Avec:  

Mi-1, Mi et Mi+1 : sont respectivement les moments sur les appuis « i-1 », « i », «i+1». 

Li : Portée de la travée à gauche de l’appui « i ». 

Li+1 : Portée de la travée à droite de l’appui « i ». 

qi : Charge répartie à gauche de l’appui « i ». 

qi+1 : Charge répartie à droite de l’appui « i ». 
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 Les efforts tranchants : 

Les efforts tranchants sont donnés par la formule : 

 

𝑇𝑢(𝑥) =
𝑞𝑢. 𝑙𝑖

2
− 𝑞𝑢. 𝑥 +

(𝑀𝑖 + 1) − 𝑀𝑖

𝑙𝑖
 

 

C.5) application  de la méthode : 

 

 Calcul de la poutrelle  01 à l’ElU : 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 
 Calcul des moments isostatiques : 

 

 

 

Aux appuis : 

 

 Pour i=0 :                      6.6M0+3.3M1 =-55.52 

Pour i=1 : 3.3M0+15.7M1+4.55M2=-201.05 

Pour i=2 4.55M1+9.1M2=-145.53 

 

 Résolution du système :  

 

M0=- 1.69 ;    m1=-13.44    ; m2=-9 

 

Le moment en travée à distance x de l'appui "i" est donné par la relation suivante :  

M(x) =
𝑞𝑙

2
𝑥 −

𝑞

2
𝑥2 + 𝑀𝑖 (1 −

𝑥

𝑙𝑖
) + 𝑀𝑖+1

𝑥

𝑙𝑖
 

Xi : la position du point dont le moment en travée est maximal, il est donné par la relation 

suivante: 

Figure III.5.3Schéma statique de la poutrelle 01 . 

 

qu=6.18 KN/ml 

3.30m 4.55m 

M0 

3.30m 4.55m 

M1 M2

3 
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𝑑𝑀(𝑥)

𝑑𝑥
 = 0 𝑥 =

𝑙

2
+  

𝑀𝑖+1 −𝑀𝑖

𝑞.𝑙𝑖
 

 Appliquant les formules précédentes pour toutes les travées : 

Travée (1-2): x =1.07 → M1 max(1.87 )= 1.89  KN.m   

Travée (2-3): x =2.42 → M2 max(2,42 )=4.71  KN.m  

Remarque: 

Les moments calculés par la méthode des trois moments sont faits pour un matériau 

homogène, mais à cause de la faible résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration 

du béton tendu, nous allons effectuer les corrections suivantes: 

On réduit donc les moments sur appuis de (1/3) des valeurs trouvées et on augmente 

ceux des travées de (1/3) des valeurs trouvées. 

Diminution de 1/3 pour les moments aux appuis : 

 On aura aux appuis les résultats suivants: 

M0=-0.56 KN.m        M1= -4.48 KN.m            M2=-3.09 KN.m     

 On recalcule les moments en travées avec les valeurs des moments réduits aux appuis: 

Travée (1-2): x =1.07 → M1 max (1.07)=1.89+0.33x(1.89) = 2.51KN.m 

Travée (2-3): x =2.42  → M2 max (2.42)= 4.71 +0.33x(4.71 )=6.26 KN.m 

 Calcul des efforts tranchants: 

T(x)= 𝜃(𝑥) +  
𝑀𝑖+1 −𝑀𝑖

𝑙𝑖
                        𝜃(𝑥): Effort tranchant isostatique. 

T(x)= −𝑞𝑢 . 𝑥 + 𝑞𝑢
𝑙𝑖

2
+  

𝑀𝑖+1 −𝑀𝑖

𝑙𝑖
          les moments seront en valeur absolue. 

 Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau ci-après: 

Travée longueur Ti(x=0) Ti+1(x=li) 

1-2 3.33 9 -11.57 

2-3 4.55 14.35 -13.76 

 
Tableau  III.5.1: Calcul des efforts tranchants 
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 Calcul de la poutrelle  02 à l’ElU : 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

 
 Calcul des moments isostatiques : 

 

 

 

Figure III.5.4. Diagramme des moments fléchissant à l’ELU de la poutrelle 01 

3.3m 4.55 

-0.56 kn.m -4.48 kn.m -3.09 kn.m 

6.26 kn.m 2.51kn.m 

Figure III.5.5.Diagramme de l’effort tranchant à l’ELU de la poutrelle 01 

Figure III.5.6 Schéma statique de la poutrelle 02. 

 

qu=6.18 KN/ml 

3.3m 

M0 

3.30m 

M1 

9 

14.35 

-13.76 
-11.57 

+ + 

- - 
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Aux appuis : 

 

 Pour i=0 :                      6.6M0 =-55.52 

Pour i=1 : 3.3M0+6.6M1=-55.52 

 

 Résolution du système :  

 

M0= -8.41  ;    m1=-4.20     

 

Le moment en travée à distance x de l'appui "i" est donné par la relation suivante :  

M(x) =
𝑞𝑙

2
𝑥 −

𝑞

2
𝑥2 + 𝑀𝑖 (1 −

𝑥

𝑙𝑖
) + 𝑀𝑖+1

𝑥

𝑙𝑖
 

Xi : la position du point dont le moment en travée est maximal, il est donné par la relation 

suivante: 

𝑑𝑀(𝑥)

𝑑𝑥
 = 0 𝑥 =

𝑙

2
+  

𝑀𝑖+1 −𝑀𝑖

𝑞.𝑙𝑖
 

 Appliquant les formules précédentes pour toutes les travées : 

Travée (1-2): x =1.03 → M1 max(1.03)=  2.76KN.m   

Remarque: 

Les moments calculés par la méthode des trois moments sont faits pour un matériau 

homogène, mais à cause de la faible résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration 

du béton tendu, nous allons effectuer les corrections suivantes: 

On réduit donc les moments sur appuis de (1/3) des valeurs trouvées et on augmente 

ceux des travées de (1/3) des valeurs trouvées. 

Diminution de 1/3 pour les moments aux appuis : 

 On aura aux appuis les résultats suivants: 

M0= -5.6 KN.m        M1= -2.8KN.m              

 On recalcule les moments en travées avec les valeurs des moments réduits aux appuis: 

Travée (1-2): x =1.03 → M1 max (1.03)= 2.76+0.33x(2.76) = 3.68KN.m 

 Calcul des efforts tranchants: 

T(x)= 𝜃(𝑥) +  
𝑀𝑖+1 −𝑀𝑖

𝑙𝑖
                        𝜃(𝑥): Effort tranchant isostatique. 
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T(x)= −𝑞𝑢 . 𝑥 + 𝑞𝑢
𝑙𝑖

2
+  

𝑀𝑖+1 −𝑀𝑖

𝑙𝑖
          les moments seront en valeur absolue. 

 Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau ci-après: 

Travée longueur Ti(x=0) Ti+1(x=li) 

1-2 3.33 7.65 -12,65 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

C.6) Ferraillage des poutrelles :  

On adoptera le même ferraillage pour toutes les travées en utilisant le moment 

maximal qui  correspond  à la plus grand travée, en comparent les 2 types de poutrelle.         

Mt max=6.26 KN.m et Ma max= -5.6 KN.m. 

Figure III.5.7. Diagramme des moments fléchissant à l’ELU de la poutrelle 02  

Tableau  III.5.2: Calcul des efforts tranchants 

3.3m 

-5.6kn.m -2..8 kn.m 

3.68 kn.m 

Figure III.5.8. Diagramme des efforts tranchants à l’ELU de la poutrelle 02  

7.65 

-12.65 

+ 

_-

_

_ 
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 Calcul des armatures longitudinales: 

 En travée 

𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏𝑑2 𝑓𝑏𝑢
=

6.26

0,65.0,182.14,2.10−3
 =0,023 < 0,392 .................. SSA =>Asc= 0. 

𝜇=0,020=> 𝛽 = 0,990. 

 Les armatures nécessaires (traction): 

𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑢

𝛽 𝑑𝑓𝑠𝑢
=

6.26

0,990.18.348.10−3
 = 1,06 cm2. 

 

On adopte 𝑨𝒔𝒕=3HA12=3.39 cm2. 

 Aux appuis: 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑏0𝑑2 𝑓𝑏𝑢
=

5.6

0,12.0,182 .14,2.103 =0,101 < 0,392 .................... SSA =>Asc= 0. 

𝜇=0,101=> 𝛽 = 0,946 

𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑎

𝛽 𝑑𝑓𝑠𝑢
=

5.6

0,89.18.348.10−3 =1.00 cm2. 

On adopte 𝑨𝒔𝒕=2HA10=1.57cm2. 

 Vérifications à l'ELU: 

 Vérifications à la condition de non fragilité (BAEL99Art 4.2.1) : 

Amin= 0,23 b0 d.
ft28

𝑓𝑒
 = 0,23.12.18. 

2,1

400
 =  0,25 cm² 

Aux appuis : Aa = 1.57 cm² > 0,25 cm² = Amin ................Condition vérifiée. 

En travée : At = 3.39 cm² > 0,25 cm² = Amin .....................Condition vérifiée. 

   La section d’armature choisie est supérieure à Amin, donc la condition est vérifiée.  

 Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres au niveau des appuis 

(B.A.E.L 99. Art A.6.1.2.1) 

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

𝜏𝑢̅̅ ̅= Ѱ. ft28 =3,15 MPa    ;  Avec:  Ѱ =1,5                ft28=2,1MPa. 

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

                          τu =
𝑇𝑈

0,9.𝑑.𝛴𝑈𝑖
                    Avec: Ui : Somme des périmètres utiles des barres. 

              τu =
14,35 .103

0,9.18.3,14.10.12
 =0,24 MPa.                 
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                   τu =0,91  MPa  ˂  𝜏𝑢̅̅ ̅= 3,15 MPa     ....................... La condition est vérifiée.     

 Ancrage des barres (BAEL99.Art. A.6.1.2): 

Ancrage des barres aux appuis : 

Ls =
𝜑𝑓𝑒

4𝜏𝑠̅̅ ̅
   Avec 𝜏�̅�=0,6.Ѱ𝑠

2.𝑓𝑡28 =  τsu= 0,6.1,52 .2,1=2,835 MPa. 

 En travée 

Ls =
1,2.400

4.2,853
   = 42.32cm.     on prend : Ls = 50 cm 

 

 Sur appuis : 

Ls =
1𝑥400

4.2,853
   = 35.05cm.     on prend : Ls = 40 cm 

            Pour les armatures comportant des crochets, on prend : Lc = 0,4 LS 

 En travée: Lc = 0,4×50= 20 cm ; La = 20 cm. 

 Sur appuis : Lc = 0,4×40= 16 cm ; La = 20 cm. 

 Calcul des armatures transversales : 

 Le diamètre minimal des armatures transversales (BAEL 99.Art. A.7.2) 

Le diamètre minimal des armatures transversales est donné par : 

Øt≤ min{
𝑏0

10
;

ℎ

35
; Ø1}={12; 7.14; 12}=7.14 mm. 

On prend: Øt= 8mm. 

 La section des armatures transversales: 

At = 2Ø8=1 cm2. 

St1 ≤ min{0,9 𝑑; 40𝑐𝑚}={15,30𝑐𝑚 ; 40𝑐𝑚}=15,30 cm. 

Soit :St=7 cm ......................en zone nodale. 

Soit :St=15 cm ....................en zone courante. 

C 8)  Vérification à l’ElS : 

 Les moments de flexion et les efforts tranchant à l’ELS: 

Lorsque la charge est la même sur les différentes travées le BAEL (A.6.5.1) précise 

que la multiplication des résultats du calcul à l’ELU par le coefficient (qs/qu) nous donne les 

valeurs des efforts internes de calcul à l’ELS. Les valeurs des efforts internes sont 

représentées sur les figures ci-dessous. 

𝒒𝒔

𝒒𝒖
=

𝟒,𝟒𝟕

𝟔,𝟏𝟖
=0,72 ;   qu= 6,18KN/ml                     qs= 4,47KN/ml 
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 Calcul de la poutrelle  01: 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Calcul de la poutrelle  02: 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

3.3m 4.55 

-0.40 kn.m -3.22 kn.m -2.22 kn.m 

4.50 kn.m 1.80kn.m 

Figure III.5.9. Diagramme des moments fléchissant à l’ELS. 

Figure III.5.10. Diagramme des efforts tranchants à l’ELS. 

Figure III.5.11. Diagramme des moments fléchissant à l’ELU de la poutrelle 02  

2.57 kn.m 

3.3m 

-1.42kn.m -1.62 kn.m 

6.48 10.33 

-9.90 -8.33 

+ + 

- - 
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NB : Les états limites de service sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité 

de la construction. 

Les vérifications qui leurs sont relatives sont : 

 Etat limite de résistance de béton en compression : 

La contrainte de compression dans le béton :𝝈𝒃𝒄 = 𝒌. 𝝈𝒔 

 En travée : 

La section d’armatures adoptée à l’ELU en travée est As = 3Ø12= 3.39 cm2. 

ρ1= 
100.𝐴𝑠

𝑏0.𝑑
 = 

100.3.39 

12.18
 =1.56 → 𝛽1= 0,837 ;  K= 0,064 . 

La contrainte dans les aciers est : 

σs =
Mt

ser

β1 .d.AS
 =

4.50.103

0,837.18.3.39
= 93.29 𝑀𝑃𝑎 ˂  348 MPa............. Condition vérifiée. 

σbc = K . σs = 0,064. 84,25 = 5.97 MPa ˂ σbc̅̅ ̅̅  = 15 MPa.................. Condition 

vérifiée. 

Donc :Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes à l’ELS 

 Aux appuis : 

La section d’armatures adoptée aux appuis : 

As = 2Ø10= 1.57 cm2. 

ρ1=
100.𝐴𝑠

𝑏0.𝑑
= 

100.1.57 

12.18
 =0.726  → 𝛽1= 0,87 ; K= 0,039 . 

6.41k

n 

-8.25kn 

+ 

- 

Figure III.5.12. Diagramme des efforts tranchants à l’ELS de la poutrelle 02  
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La contrainte dans les aciers est : 

𝜎𝑠 =
Ma

ser

β1 .d.AS
 =

3.22.103

0,87.18.15.7
= 138.6𝑀𝑃𝑎 ˂  348 MPa............. Condition vérifiée. 

σbc = 0,039 .138,62 = 5.40 MPa ˂ σbc̅̅ ̅̅  = 15 MPa.................. Condition vérifiée. 

 Etat limite d’ouverture des fissures : 

𝜎𝑠 ≤ σst̅̅ ̅̅  

Les poutrelles ne sont pas soumises à des agressions. 

Donc : Fissuration peu préjudiciable σst̅̅ ̅̅  = fe = 400MPa 

 En travée : 

𝜎 st = 93.29 MPa < fe = 400Mpa ..........................condition vérifiée. 

τse: Contrainte d’adhérence. 

τse̅̅ ̅̅ : Contrainte limite d’adhérence. 

ΣUi = n. π. ∅ = 6 . 3,14 . 1,2 = 22,60 cm. 

D'ou :  τse   =  
23,05.103

0,9 .130 .226
= 0,87MPa ≤ τse̅̅ ̅̅  = 3,15MPa.......................... Condition vérifiée 

 Vérification de la flèche (Art B.6.5, 2 BAEL91 modifiée 99) : 
On peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la flèche si les trois 

conditions suivantes sont vérifiées : 
 

1) 
h

l
≥

1

16
 

2) 
h

l
≥

Mt

10×M0
 

3) 
At

bd
≤

4.2

fe
 

 Avec : 

 h : hauteur totale. (h =25 cm). 

 l : porté entre nue d’appuis. (l=4.45) 

 Mt : moment max en travée. 

 M0 : moment max de la travée isostatique. 

 At : section des armatures. 

 b0 : largeur de la nervure. 

 d : hauteur utile de la section droite. 
 

25

455
= 0.054 <

1

16
= 0.063                         Condition non  vérifiée. 

 Vu que la 1eme  condition n’est pas vérifiée on doit procéder au calcul de la flèche. 
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 Calcul de la flèche : 

  On doit vérifier que : 

 f =
Mt

s × L2

10 × Ev × Ifv
≤ f =

L

500
 

𝑓:̅ La flèche admissible. 

Ev : Module de déformation différée. 

Ev = 3700√fc28
3  = 3700√25 

3
= 10818.87MPa 

Ifv : Inertie fictive de la section pour les charges de longue durée 

Ifv =
1,1 × I0

1 + μ + λv
 

I0 : Moment d’inertie de la section homogénéisée (n=15) par rapport au centre de gravitée de 

la section. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  I0 =
b0(y1

3 + y2
3)

3
+ (b − b0)h0 (

h0
2

12
+ (y1 −

h0

2
)

2

) + nAst(y2 − c)2 

y1 =
Sxx

B0
 

 

  Avec :  

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

Sxx =  b0
h

2
 h + (b − b0)

h0

2
h0 + 15Astd 

Sxx=12 ×
25

2
 x 25 + (65 − 12) ×

5

2
x 5 + 15 × 3.39 × 18=5327.8cm³ 

 

 B0 : la section homogénéisée. 

B0 = b0(h − h0)+ bh0 + 15Ast 

B0 = 12(25 − 5) +  65 x 5 + 15 x 3.39 = 615.85 cm² 

 

Figure III.5.6 Schéma statique de calcul. 
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            y1 =
5327.8

615.85
= 8.65cm 

                y2 = h − y1 = 25 − 5.65 = 16.34 cm 

  I0 =
12x(8.65³ + 16.34³)

3
+ (65 − 12) x 5 (

5²

12
+ (8.65 −

5

2
)

2

) + 15 × 3.39+(16.34 − 2)2 

 

  I0 = 25412,21 cm4 

 

 Calcul des coefficients : 

𝛒 : Le rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure (pourcentage 

d’armatures). 

 ρ =
Ast

b0.d
=

3.39

12×18
= 0.015      ⇒        β = 0.978 

 σs =
𝑀𝑠

β .d.A
=

4.50𝑥103

0.978𝑥18𝑥3.39
=67.02MPa 

λυ =
0.02 ft28

(2+
3b0

b
)ρ

=
0.02×2.1

(2+
3×12

65
)×0.0.15

=1.027 

µ = 1 −
1.75 ft28

4ρ σs + ft28
= 1 −

1.75 × 2.1

4 × 0.015 × 67.02 + 2.1
= 0.6 

 

Ifυ =
1.1 × I0

1 + (µ × λυ)
=

1.1 × 25412,21 

1 + (0.6 × 1.027)
  

Ifυ = 17295.77cm4 

f =
Mt  l

2

10 Ev Ifυ
=

4.50 × 107 × (4.55)2

10 × 10818.87 × 17295.77
= 0.49cm 

  

 f =  0.49cm < f =
l

500
=

455

500
 = 0.9cm                      Condition vérifiée. 
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    Figure III.6.1 : Schéma  l’ascenseur 

III.6) Salle machine : 

L’Ascenseur est un appareil servant à déplacer verticalement des personnes ou des charges 

vers l’ensemble des étages de l’immeuble. C’est souvent un matériel muni de dispositif de 

sécurité. 

La machinerie et le local dans lequel se trouve l’ensemble des organes moteurs assurant le 

mouvement et l’arrêt de l’ascenseur, en général elle se trouve au dessus de la gaine.  

Le bâtiment comprend une seule cages d’ascenseurs , de vitesse d’entraînement (v =1m/s), 

 la surface de la cabine est de : 

(lx x ly=2.40 m²),  

la charge totale que transmet le système de levage et la cabine chargée est  9 tonnes : 

P=90KN  

La charge d’exploitation Q est prise égale à : Q= 1KN/m². 

 

 La dalle repose sur son contour (3 appuis). Elle est soumise à la charge permanente 

localisée concentrique agissant sur un rectangle (U×V), (surface d’impacte) au 

niveau du feuillet moyen de la dalle. Le calcul se fera à l’aide des abaques de 

PIGEAUD qui permettent de déterminer les moments dans les deux sens en plaçant 

la charge au milieu du panneau. 
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   a) Dimensionnement de la dalle salle  machine  

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 Epaisseur de la dalle :  

L’épaisseur de la dalle ht doit satisfaire les conditions suivantes :  

Dans notre cas c’est une dalle isolée. 

 On a     ρ =  
Lx

Ly
=

165

190
= 0.8𝟔                       0.4 ≤  ρ = 0.86 ≤ 1 

   Avec : 

Lx : la petite portée 

Ly : la grande portée 

 

Dans ce cas le panneau travail dans les deux sens, donc on considère au milieu de chaque 

porté une bande de 1m de largeur. 

 

donc  ht ≥
 Lx

30
                 ht ≥

165

30
              ht ≥ 5.5cm 

  

        ht : Épaisseur d’une dalle pleine. 

  NB : le RPA99 version 2003 exige une hauteur ht ≥ 12 cm. Donc on prend ht =15 cm. 

 Calcul de U et V : 

U, V : Dimensions du rectangle sur lequel s’applique la charge P compte tenu de la diffusion à 45° 

dans le revêtement et la dalle de béton, elles sont déterminées au niveau du feuillet moyen de  

{
U = Uo + 2ξe + ht 
V =   Vo + 2ξe + ht

  

 Avec :   

   : Coefficient de la nature de revêtement  1 (revêtement aussi solide que le béton).  

  e : l’épaisseur du revêtement (e=5 cm).  

  ht : épaisseur de la dalle.  

  U0,V0 : surface de contact, zone dans laquelle P est concentrée  

 V0 

    U0 

 

       U 

V 

Ly=190cm 

Lx=165cm 

450 

P 

a 

2
0

h

 20h  

u 

Chape 

Dalle 
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L’ELU    ν = 0 

                                                                            

L’ELS     ν = 0 ,2 
 

U0=120cm 

V0=150cm  

  D’où :          

      U = 120 + 2(1) x 5 + 15 =145cm 

      V =  150 + 2(1) x 5 + 15 = 175cm  

b) Détermination des sollicitations : 

 A L’ELU : 

 Poids propre de la dalle :  G= (0.15×25+22×0.05)×1m=4.85 KN/ml                           

La surcharge d’exploitation Q est prise égale à 1 KN/m². 

 qu= 1.35G+1.5Q = 1.35×4.85+1.5×1 = 8.0475 KN/m KN/ml (charge 

uniformément répartie). 

 

c) Calcul à ELU : 

c.1) Les moments Mx1, My1 engendré par le système de levage : 

Les moments au milieu de la dalle pour une bande de 1 m de largeur dans le sens de la 

petite portée et de la grande portée sont respectivement : 

           Mx1 = Pu (M1 + νM2)   

           My1 = Pu (M2+ νM1) 

Avec :      

          ν : coefficient de poisson à            

 

M1 et M2 : coefficients donnés en fonction de ( ;u/lx ;v/ly ) à partir des abaques de 

PIGEAUD. 

=0.86 ;   
U

Lx
=

145

165
 = 0.87   ;      

V

Ly
=

175

190
 = 0.92 

A partir des abaques de PIGEAUD, et  après  interpolation :    

               M1 = 0.048  ,  M2 = 0.035 

 

            Mx1 = 1.35P×M1 = 1.35×90×0.048 = 5.832 KN.m 

            My1 = 1.35P×M2 = 1.35×90×0.035 = 4.253 KN.m  
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c.2) Calcul de Mx2 et My2 dus au poids propre et à la surcharge de la 

dalle pleine : 

Panneau rectangulaire isolé portant dans les deux directions. Donc, on considère au milieu 

de chaque portée une bande de 1 m de largeur. 

 Le calcul se fera par application de la méthode exposée dans l’annexe E3 du (BAEL 

91modifié 99). 

       Mx2 = µx qu Lx
2     

           My2 = µy Mx2 

 Mx2 : Le moment fléchissant dans le sens de 𝐿𝑥. Lx 

 My2 : Le moment fléchissant dans le sens de Ly.  

 μx et μu: coefficients donnés en fonction de 𝜌 et   

 

 Ly 

 ρ =  0.86  ;  0.4≤ 𝜌 ≤ 1                   la dalle travaille dans les deux sens.  

 

 µx = 0.0478   ;      µy = 0.740   (Tirer des tableaux de Pigeaud)            

         

    Mx2 = µx qu Lx
2=0.0498×8.0475×1.65 2 = 1.0472KN.m                                                                                                        

   My2 = µy Mx2= 0.740×1.0472= 0.77KN.m         

c.3) Superposition des moments agissant au centre du panneau : 

  Mx = Mx1+Mx2 =5.832+1.0472 =6.87KN.m                                                                                                                      

  My = My1+My2 =4.253+0.77= 5.02KN.m  

 Remarque : 

 A fin de tenir compte de semi encastrement de la dalle au niveau des voiles, les moments 

calculés seront munies en leur effectuant le coefficient 0,85 en travée et 0,3 aux appuis.   

 

d) Diagramme des moments de panneau de dalle en travée et aux 

appuis : 

                       

 

 

1m 

1m 
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Les moments en travée : 

      Mx
t  = 0.85 Mx = 0.85 x6.87 =5.84KN.m                             

My
t  = 0.85 My = 0.85 x5.02 =4.26KN.m 

Les moments aux appuis: 

      Mx
a  =0.3 Mx = 0.3 x 6.87 =2.61 KN.m  

      My
a  =0.3 My = 0.3 x 5.02= 1.056KN.m 

E) Détermination de la section des armatures : 

 Le calcul des armatures s’effectue en flexion simple pour une bande de 1 m de largeur de 

la dalle, et nous avons un même ferraillage dans le sens x-x et dans le sens y-y. 

 En travée : 

b = 100 cm;  h = 15 cm; c = 2 cm;  d = 13 cm;   fbu= 14.2 Mpa;  

 Armatures // à X-X : 

 μ =
Mtx

bd2𝑓𝑏𝑢
 =

5.84x103

100x132x14.2
= 0.024 

 μ = 0.024 < μ
l

=  0.392                      La section est simplement armée. 

À partir des abaques, on tire la valeur de β correspondant :  μ = 0.024              = 0.988 

 

                         Ast  = 1.29cm²   

 

Soit :   4HA10/ml =3.14 cm2             avec un espacement  St = 25cm 

 Armatures // à Y-Y : 

μ =
Mty

bd2𝑓𝑏𝑢
 =

4.26 x103

100x132x14,2
= 0,030 

 μ = 0.030 < μ
l

=  0.392                           La section est simplement armée.  

À partir des abaques, on détermine la valeur de β correspondant :μ = 0.030        = 0.985 

 At
y =

Mty

β.d.σst
 = 

4.26 x103

0.985x13x348
 = 1.62cm2 

Soit :    4 HA10/ml= 3,14 cm2                         avec un espacement  St = 25 cm 

 Aux appuis : 

On a:   d = 13,    c = 2cm,    b = 100cm 

    μ =
Ma

bd2𝑓𝑏𝑢
 =

2.61x103

100x132x14.2
 =0.0151        

μ = 0.0151 < μ
l

=  0.392                      La section est simplement armée. 

À partir des abaques, on tire la valeur de β correspondant. μ = 0.0151               = 0.9925 
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 Aa=
Ma

β.d.σst
 = 

3.639x103

0.9925x13x348
 = 0.81 cm2 

Soit :   4HA8/ml = 2.01 cm2             avec un espacement  St = 25cm 

f) Vérification à L’ELU : 

 condition de non fragilité (Art B.7.4  BAEL.91 modifié 99) : 

 Armatures inférieures (suivant X-X) : 

      ωx =  
Amin

x

b h
 ≥  ω0 

3− ρ

2
                Amin

x  ≥ ω0 
3− ρ

2
 bh 

        Avec : 

  ( ρ=lx/ly=0.83) 

 𝜔0 =  taux d’acier minimal 0.8‰ = 0.0008    Pour  [fe 400] 

 ωx: taux minimal d’acier en travée dans le sens x - x. 

 Amin : section minimale d’armatures.  

Amin
x ≥ 0.0008 

3 − 0.83

2
  x 100 x 15 = 1.302 cm² 

 

 Amin
x = 1.302cm2 < Ax

t =3.14cm2                                               condition vérifiée. 

 

 Amin
x = 1.302cm2 < Ax

a =2.01cm2                                               condition vérifiée. 

 

 Armatures supérieures (suivant Y - Y) : 

  

ωy =  
Amin

y

b  h
 ≥  ω0 = 0.0008                      Amin

y
≥ ω0 xb x h        

 

   ωy : Taux minimal d’acier dans le sens y-y. 

   Amin
y

 ≥ 0.0008  (100 15) = 1.2 cm2  

 

       Amin
y

= 1.2cm2 < Ay
t =3.14cm2                                           condition vérifiée. 

  

       Amin
y

= 1.2cm2 < Ay
a =2.01cm2                   condition vérifiée 

Conclusion :  

La condition de non fragilité est vérifiée dans les deux sens. 

 Ecartement des barres [Art A.8.2.42 du BAEL.91] : 

L’écartement des armatures d’une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 

(Charge concentrée) 

 Armatures Ax ∕∕ Lx : 

Armatures supérieures : St= 25 cm ≤min (2h ; 25 cm) =25cm                      condition vérifiée                 

  Armatures inférieures : St= 25 cm ≤min (3h ; 33 cm) =33cm                        condition vérifiée        
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 Armatures Ay∕∕Ly : 

Armatures supérieures : St= 25 cm  ≤min (2h ; 25 cm) =25cm                    condition vérifiée                             

Armatures inférieures :  St= 25 cm ≤min (3h ; 33 cm) =33cm                     condition vérifiée                    

 Condition de non Poinçonnement (BAEL91 modifié 99/ Art A.5.2.42) : 

Ou admet qu’aucune armature transversale n’est nécessaire si la condition suivante est 

satisfaite. 

Pu ≤ P0=0.045 μc ht
fc28

γb

 

Avec : 

      Pu : charge de calcul à l’ELU. 

       μc : périmètre de contour de l'air sur laquelle agit la charge dans le plan de feuillet  

moyen. 

         ht : épaisseur de la dalle. 

  μ
c
 = 2(U + V) = 2 (1.45 + 1.75) = 6.4 m. 

  Pu=1.35x90=121.5KN≤ P0 = 0.045 x6.4 x 0.15 
25.10 

1.5

3
=720KN            condition vérifiée                

  Donc : Aucune armature transversale n’est nécessaire. 

 𝐃𝐢𝐚𝐦è𝐭𝐫𝐞 𝐦𝐚𝐱𝐢𝐦𝐚𝐥𝐞 𝐝𝐞𝐬 𝐛𝐚𝐫𝐫𝐞𝐬 (𝐁𝐀𝐄𝐋𝟗𝟏 𝐦𝐨𝐝𝐢𝐟𝐢é 𝟗𝟗/ 𝐀𝐫𝐭 𝐀. 𝟖. 𝟐. 𝟒𝟐): 

   On doit vérifier que :         ∅ ≤ ∅max =  
h

10
=  

150

10
= 15 mm  

   Avec : 

     θ ∶Diamètre des armatures longitudinales. 

     θ = 10 mm <  θmax = 15 mm                                                 Condition vérifiée. 

 Vérification de la contrainte tangentielle : 

    On doit vérifier que :    

τu =  
Tumax

bd
 ≤ τ̅u = 0.07 

fcj

γ
b

 

    b=1m=1000mm; d=0.9ht=0.9x15=13.5cm=135mm. 

 

Au milieu de U : 

    Tu =  
pu

2U+V
       avec :  pu= 1.35 G = 1.35 x 90 = 121.50 KN 

 Tu =  
121.5

2x 1.45+1.75
 = 23.94KN 

Au milieu de V : 

    Tu =  
pu

3V
 

    Tu =  
121.50

3 x 1.75
 = 23.14KN 

    τu =  
Tumax

bd
  =  

23.14x 10

1000 x 135

3
= 0.15MPa 
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     τ̅u = 0.07 
fc28

γb

 =  0.07x
25

1.5
= 1.167 MPa 

     τu = 0.15MPa < τ̅u=1.167 MPa                                              Condition vérifiée. 

 Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

g) CaLcUL à L’ELS: 

g.1) Les moments Mx1, My1 engendré par le système de levage : 

A  L’ELS   ν = 0.2     ;   Ps=90KN      

Mx1=Ps (M1+ ν M2) = Ps (M1+0.2 M2) 

My1 =Ps (M2+ ν M1)= Ps (M2+0.2 M1) 

M1 = 0.048,  M2 = 0.035 

Mx1 = 90(0.048+0.2×0.035) = 4.95 KN.m 

My1 = 90(0.2×0.048+0.035) = 4.01 KN.m 

 G.1) Calcul de Mx2 et My2 dûs au poids propre et à la surcharge de la 
dalle pleine : 

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur. 

 

=0.86      µx = 0.0549        

                µy = 0.818               

Mx2 = µx qs Lx
2    ;  My2 = µy Mx2 

qs = 4.85+1= 5.85 KN/ml 

 Mx2 = 0.0549×5.85×1.6² = 0.822 KN.m 

  My2 = 0.818×0.822 = 0.672 KN.m 

g.1) Superposition des moments agissant au centre du panneau : 

Mx = 4.95 + 0.822  = 5.772 KN.m 

My = 4.01 + 0.672  = 4.682  KN. 

g.2) Correction des moments: 

       Sens Lx : 

 aux appuis : Mx= -0.3 Mx=-0.3 x 5.772= -1.732 KN.M 

 en travée    : Mx= 0.85 Mx=0.85 x 5.772= 4.906 KN.M 
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Sens  Ly : 

 aux appuis : My= -0.3 My=-0.3 x 4.682= -1.404 KN.M 

 en travée    : My= 0.85 My=0.85 x 4.682= 3.979 KN.M 

h) Vérification à L’ELS : 

 Etat limite de fissuration : 

La fissuration est peu nuisible, aucune vérification n’est nécessaire. 

 Vérifications des contraintes dans le béton et les aciers : 

 Il faut vérifier que ∶              σbc ≤ σ̅bc = σ̅bc  = 0.6 x fc28 = 15 MPA 

Avec : ρ
1
= 

100 .  AS

b .d
 ;   σst=

𝑀𝑆

 β1d AS
 ;   σbc =  

1

K1 
  x σst  

zone 
Sens 

 

Ms 

(KN.m) 

As     

(cm2) 
𝛒𝟏 𝛃𝟏 𝐊𝟏 

  𝛔𝐬𝐭     

(MPa) 

𝛔𝐛𝐜 

(MPa) 

�̅�𝐛𝐜      

(MPa) 
Vérification 

travée 
x-x 4.906 3.14 0.241 0.921 48.75 238.14 4.88 15 C.V 

Y-Y 3.973 3.14 0.241 0.921 48.75 188.96 3.87 15 C.V 

appuis 
x-x 1.732 2.01 0.155 0.936 62.4 129.77 2.08 15 C.V 

Y-Y 1.404 2.01 0.155 0.936 62.4 129.77 2.08 15 C.V 

 

 Vérification de la flèche : 

 Dans le cas de dalle rectangulaire appuis sur 4 cotés .Il n’est pas nécessaire de vérifier la 

flèche, si les conditions suivantes sont respectées : 

          
h

LX
=

15

165
= 0.09 ≥

Mtx

20MX
=

4.906

20
 = 0.024                Condition vérifiée               

          
AX

bd
=

3.14

100x13
≤

2

fe
= 0.005                                           Condition vérifiée 

 

Conclusion : 

Apres toutes vérifications, on opte le ferraillage comme suit : 

 Sens x-x : 

En travées : 4HA10/ml  avec un espacement st= 25cm. 

En appuis : 4HA8/ml   avec un espacement st= 25cm. 

 Sens y-y : 

En travées : 4HA10/ml  avec un espacement st= 25cm. 

En appuis : 4HA8/ml   avec un espacement st= 25cm. 
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 iv. Introduction : 
  L’étude dynamique d’une structure telle qu’elle se présente réellement, est souvent très           

complexe et demande un calcul très fastidieux voire impossible.  

C’est pour cette raison qu’on on fait souvent appel à des modélisations qui permettent de 

simplifier suffisamment le problème pour pouvoir l’analyser, 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. 

IV.1) Principes de la MEF: 

 La méthode des éléments finis est une généralisation de la méthode de déformation pour les 

cas de structures ayant des éléments plans ou volumineux.  

 La MEF est basée sur une idée simple : subdiviser (discrétiser) une forme complexe en un 

grand nombre de sous-domaines élémentaires de forme géométrique simple (éléments finis) 

interconnectés en des points appelés nœuds. 

 Nous considérons le comportement mécanique de chaque élément séparément, puis nous 

assemblons ces éléments de telle façon que l’équilibre des forces et la compatibilité des 

déplacements soient satisfaits en chaque nœud. 

 La MEF utilise des approximations simples des variables inconnues dans chaque élément pour 

transformer les équations aux dérivées partielles en équations algébriques. 

Les nœuds et les éléments n’ont pas forcement de signification physique particulière, mais sont 

basés sur des considérations de précision de l’approximation. 

IV.2) Description du logiciel ETABS (Extended Three Dimensions Analysis 
Building Systems): 

ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments est ouvrages 

de Génie Civil à la fois facile et très efficace pour le calcul vis-à-vis des forces horizontales 

dues au séisme, il permet aussi 

 La modélisation de tous types de structures   

 La prise en compte des propriétés des matériaux 

 Le calcul et le dimensionnement des éléments 

 L’analyse des effets dynamiques est statique 

 La visualisation des déformées, des efforts internes, des modes de vibration …..etc 

 Le transfert de données avec d’autres logiciels 

Rappel : (terminologie) 

 

Grid line : ligne de grille 

 Joints : nœuds  

 Frame : portique (cadre) 

 Shell : voile 

Restraints: degrés de liberté(D.D.L) 

Loads: charge 

Materials: matériaux 

Concrete: béton 

Uniformedloads : point d’application de la charge 

Define: définir 

Steel: acier 

Frame section : coffrage 

Column: poteau 

Beam: poutre 
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iv.3) 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  

iv.4) Etapes de modélisation :  

Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit : 

 introduction de la géométrie du modèle, 

 spécification des propriétés mécaniques des matériaux (béton, acier…etc), 

 spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voile…etc.), 

 définition des charges statiques (G, Q), 

 introduction du spectre de réponse (E) selon le (RPA99 /version2003), 

 définition de la charge sismique E, 

 chargement des éléments, 

 introduction des combinaisons d’actions, 

 déroulement de l’analyse et visualisation des résultats. 

A)  Introduction de la géométrie du modèle : 

 Choix des unités : 

La première étape consiste à choisir un système d’unités pour la saisie de données dans 

l’ETABS En bas de l’écran, l’unité utilisée dans notre cas est (KN.m). 

 

 

 

 

 

 Géométrie de base : 

Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne File              New model, cette 

option permet d’introduire : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Le nombre de portiques suivant x-x=6 

 Le nombre de portique suivant y-y=3 

 Le nombre de niveaux : 10 niveaux 
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 Modification de la géométrie de base : 

      Nous allons procéder à la modification des longueurs de trames et des hauteurs d’étage.  

      Nous cliquons sur Custom               Grid Edit Grid 

 

 
 

 

 

 

Dans la fenêtre ci-après, nous cliquons sur Spacing puis, nous introduisons les distances des 

trames suivant X-X et Y-Y. 
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 Par la suite en cliquons sur ok. 

 Etages 

       Sur story dimensions nous introduisons le nombre de planchers que nous avons (Number        

of stories), puis Custom Story Data Edit Story Data. 

Nous introduisons les hauteurs des différents étages. 

 

             
Après validations des étapes précédentes, nous obtenons deux fenêtres représentants la 

structure différemment l’une en 3D et l’autre en 2D comme indiqué sur la figure : 
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B) Spécification des propriétés mécaniques des matériaux : 

On clique sur Define puis Matériel proprietes on sélectionne le matériau CONC et on clique 

sur Modify /Show Material  ou bien on utilise le raccourci suivant : 

 

Après on apporte les modifications suivantes : 

  Le béton 25 : 

 Masse volumique béton : 2.5 KN/m3 

 Poids volumique béton : 25 KN/m3 

 Module de Young: 32164200 KN/m² 

 Contrainte max du béton à la compression : 25000 KN/m² 

 Contrainte max des aciers longitudinaux : 400000 KN/m² 

 Contrainte max des aciers transversaux : 400000 KN/m² 

  
Le matériau neutre (autre) : 

 Masse per unit volume (masse volumique béton) : 0 KN/m3 

 Weight per unit volume (Poids volumique béton) : 0 KN/m3 



Chapitre IV                   Modalisation de la structure 
 

 Page 98 
 

 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

C) Spécification des propriétés géométriques des éléments : 
La troisième étape consiste à créer les éléments de la structure puis leur affecter leurs 

propriétés géométriques. 

 Poutres, Poteaux : 

Important : après avoir fait une première modélisation avec les sections adoptés  dans le 

chapitres II (pré dimensionnement), nous avons constaté que ces dernières sont insuffisantes 

pour le RPA et c’est  pour cela qu’on a été amener à  augmenter les section des poteau et des 

poutres. Les captures d’écran qui suivent dans ce chapitre correspondent à la modélisation 

effectuer avec les sections adoptés définitives qui ont satisfait  les exigences du RPA( chap 5) 

.les section ont étaient modifier comme suit :                                          

 Les poutres :  

 Section des poutres principales (chapII)  (30x35) cm²                    (30x40) cm2 

 Section des poutres secondaires (chapII) (25x30) cm²                   (30x35) cm2 

 

 Les poteaux :  

                 La section des poteaux est : 

     Sous sol au 1eme niveau                  (chapII) (40x40) cm2                       (40x50) cm2 

      2eme au 8eme niveau                       (chapII) (35x35) cm2                                (35x40) cm2 

  

Nous commençons par les poutres principales (PP) ensuite les poutres secondaires (PS). 

 

Nous procédons comme suit : 

Define                     Frame sections. 
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Nous sélectionnons tous les coffrages donnés par défaut dans la colonne, puis nous cliquons 

sur Delete Property. 

Ensuite nous cliquons sur : Add l / Wide Flange                    Add rectangular. 

Dans la fenêtre qui s’affiche nous introduisons les dimensions de l’élément : 

La figure nous montre la poutre principale. On répète la même opération pour la poutre 

secondaire et la poutre palière.   

 

 
 
Puis sur : Reinforcement                     Beam. 

La procédure est la même pour les poteaux, nous devons seulement modifier le paramètre 

Beam et faire la sélection sur Column. 
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A la fin on aura : 

 

 

 
 
 
Après avoir fini la définition des éléments barres (poteaux, poutres), on passe aux planchers et 

aux voiles. 

 

 Voiles : 

Nous procédons comme suit : 

Define                  wall/slab/deck sections                Add new wall (Voile). 
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 Planchers: 

- Corps creux:  
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 Balcon : 

 

 D) Définition des charges statiques (G, Q) : 

La structure est soumise à des charges permanentes (G),et a des charges d’exploitation (Q), 

pour les définir on clique sur : Define              StaticLoad 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). 

Self weight multiplier (Coefficient interne poids propre)               0 
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On chargera les éléments secondaires (plancher, les escaliers, les dalles pleines  l’acrotère et 

les poutres secondaires) comme suit : 

 Plancher et dalles pleine : 

D’abord on sélectionne les éléments à charger en utilisons la méthode suivantes : 

Select             by Wall/Slab/Deck/section puis on choisit l’élément à charger et appliquer la 

charge correspondante.  

Une fois la sélection est faite on choisis : Assign              Assign uniform loads  

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. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 Poutre secondaire et acrotère : 

Les charges statiques étant définies, on sélectionne chaque poutre et on chargement linéaire 

qui lui revient introduit le en cliquant sur : 

Assign                 Frame/line loads Distributed. 

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. 
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E) Analyse modales : 

 Charge sismique(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 libertés ou mis à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes 

propres T. 

Données à introduire dans  le logiciel: 

La zone : III 

Le groupe d’usage : 2. 

Le coefficient de comportement R : contreventer par voiles porteurs  (R = 3.5). 

Le coefficient  A : A = 0,25 (Tableau 4.1 RPA 99. V2003). 

Site : S3. (site meuble) 

Facteur de qualité (Q): toutes les conditions ont étaient vérifiées donc : 

 Q=1+ΣPq=1+0.15              Q=1.15  

Après avoir introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur sauvegarde fichier 

format ETABS. 

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

Define Response                Spectrum function                Spectrum from file 

Function Name (nom du spectre) : RPA. 

On clique sur OK pour valider. 
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 Définition les directions sismique EX et EY : 

Une fois que le spectre est défini et introduit, nous définissons la charge sismique E comme 

suit : 

Define                 Response spectrum cases                  Add New Spectrum. 

 

 

 Introduction des combinaisons d’actions : 

Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des sollicitations et 

déformations sont : 

Combinaisons courantes : 

Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des sollicitations et 

déformations sont : 

- Combinaisons courantes : 

ELU : 1.35G+1.5Q 

ELS : G+Q 

POID : G+1,2Q 

- Combinaisons accidentelles du RPA : 

GQE: G+Q+E 

08GE:0.8G±E 

Define               Load Combinations               Add New Combo 
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 Définir la masse source : 

 

La masse source est la masse revenant à chaque plancher ; dont la valeur est égale à : 

Wplancher = Gplancher+ β Qplancher. 

β : Coefficient de pondération, d’après le RPA → β=0.2 

L’instruction à suivre : 

Define                 masse source ou bien on clique sur cette icône       

On donne la valeur 1 pour la charge permanente G.  

On donne la valeur 0,2 pour la charge d'exploitation Q. 

 

 
 
 

  
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 

 

 Spécification des conditions aux limites : 

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 nœuds de la Base puis on clique sur : 

Assign               Joint/point                 Restraints. 
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 Diaphragme    

Les masses des planchers sont supposées concentrées en leurs centres de masse et qui sont 

désignés par la notation de « Nœuds Maitres ». Comme les planchers sont supposés 

infiniment rigides, on doit relier les nœuds du même plancher à leurs nœuds maitres de telle 

sorte qu’ils puissent former un diaphragme. Ceci a pour effet de réduire le nombre 

d’équations à résoudre par ETABS. 

On sélectionne les nœuds du premier plancher puis on clique sur : 

 

Assign                Joint/point                 Diaphragme                Add New Diaphragm. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

Après avoir introduit le nom du diaphragme dans la case Diaphragm on clique sur OK pour 

valider. 

On refait l’opération pour le deuxième plancher qu’on va appeler DA2 et ainsi de suite pour 

tous les autres planchers 

Dans notre structure, nous avons onze planchers ce qui nous donne onze diaphragmes. 



Chapitre IV                   Modalisation de la structure 
 

 Page 108 
 

 

F)dérouleMent de l’analyse et visualisation des résultats : 
 
Analyze                Set analyz Options               Dynamic Analysis              Set Dynamic 

Parameter. 

On spécifie le nombre de modes à prendre en considération là où c’est écrit Number of 

Modes              OK                Analysis option 
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 Lancement de l’analyse 
Pour lancer l’analyse de la structure, on se positionne sur l’onglet : 

 Analyze               Run Analysis. 
 

Remarque: 

 Après avoir utilisé en premiers les valeurs trouvées dans le chapitre pré dimensionnement 

pour la modélisation . On a constaté par la suite que quelque exigence du RPA ne sont pas 

vérifiées, ce qui nous a conduit a l’augmentation des sections. Les valeurs mentionnées dans 

les captures de la modélisation sont celle définitifs.       

 La visualisation des résultat de l’analyse seront dans le chapitre suivant (chapitre vérification 

RPA). 

 

 



 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



Chapitre  V             Vérification des conditions du RPA 
 

 Page 110 
 

V.1)Introduction: 

 Le séisme peut être défini comme des mouvements transitoires et passagers qui provoquent 

une libération brutale d’énergies accumulées dans la région où il se manifeste. 

Ces mouvements s’effectuent généralement le long d’une faille préexistante affectant des 

roches de l’écorce terrestre et en fonction de leur intensité, peuvent provoquer des dommages 

importants et même la ruine des constructions, d’où la nécessité de protéger les vies humaines 

et leurs biens matériels en tenant compte de ce phénomène naturel dans la conception des 

constructions. 

Pour cela, le règlement parasismique Algérien prévoit des mesures nécessaires à la conception 

et à la réalisation de la construction de manière à assurer un degré de protection acceptable. 

V.2) Justification du système de contre contreventement : 

 Le choix du système de contreventement se traduit, dans les règles et méthodes de calcul, par 

l’attribution pour chacun des systèmes de contreventement, d’une  valeur numérique du 

coefficient de comportement R (voir tableau 4.3.RPA). 

Selon les définitions données par le RPA99/V2003, pour le choix de système de 

contreventement, choix du coefficient R, on doit calculer le pourcentage des charges 

verticales et des charges horizontales reprises par les portiques et les voiles. 

 

 

 

Les voiles reprennent

plus de 20% des 

sollicitations du aux 

charges verticales.

Système 4.a ou 4.b

Systèm4.a

Système de contreventement  
mixte  assuré  par  des  voiles 

et  des portiques  avec 
interaction ici R=5

Systèm4.b

Système de contreventement 
de structures en portiques par 
des voiles en béton armé R=4

Systèm2.

Système de 
contreventement 

constitué par voiles 
porteurs en béton 
armé, donc R=3,5

OUI NON 
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   Pour déterminer les charges horizontales reprises par les voiles et les portiques dans ETABS 

on  suit les étapes ci-après :  

  View                  Set 3D view 

Dans le sens XX :  Une fenêtre s’affichera et elle sera complétée comme sur l’image 

suivante: 

 

  

 

 

 

 

 

Display                 show Deformed shape                  Load: EX 

 

 
 

En suite: Draw                 Draw Section Cut,   

En coupant à la base une fenêtre s’affichera comme indiquée sur l’image suivante ; 
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On décoche WALL puis refresh pour avoir que les efforts repris par les portiques: 

 

 
 

 Et on relève les valeurs de (force 1) 

on a :  389.7411                  100% 

         103.3269                      X% 

 

X= 
103.3269𝑥100

389.7411
= 26.51 

 

Les portiques reprennent =26.51% 

Les voiles reprennent =73.49% 

 

 Dans le SENS YY :  Display                 show Deformed shape                  Load: Ey 

 

 
 

En suite: Draw                 Draw Section Cut,   

En coupant la base une fenêtre s affichera et elle sera complétée comme indiquée sur l’image 

suivante : 
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On décoche WALL puis refresh pour avoir les efforts repris par les portiques: 

 

 
Et on relève les valeurs de (force 2) 

on a : 393.8379                   100% 

         58.2953                     X% 

 

X= 
58.2953𝑥100

393.8379
= 17.8 

 

Les portiques reprennent =17.8% 

Les voiles reprennent =82.2% 

 

Ainsi pour calculer le pourcentage des charges verticales on choisi la combinaison ELU et on 

relève les valeurs de (la forces Z) 
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Display                 show Deformed shape                  Load: ELU 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

En suite:  Draw                 Draw Section Cut,   

En coupant la base une fenêtre s affichera et elle sera complétée comme indiquée sur l’image 

suivante : 

 

Ensuite, on clique sur Refresh et on relève la valeur sur la case (Force-Z) C’est la valeur de 

la force reprise par les voiles et les poteaux à la fois. 

Puis on décoche les cases floors, beams, braces, columns, ramps et on clique sur  refresh 

comme indiqué sur l’image suivante : 
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Au finale, on relève de nouveau la valeur de la force reprise uniquement par les voiles. 

 Récapitulatif des résultats des charges verticales  : 

V portiques +voile=  23978.215               100% 

Vvoiles=8062.1958                               X% 

X= 
 23978.215𝑥100

8062.1958
= 33.62% 

Les voiles reprennent 33.62% 

Conclusion: 

D'après les résultats d'interaction, on remarque que les voiles reprennent plus de 20% des 

sollicitations dues aux charges verticales. D’après le RPA ,dans ce cas la on considère que la 

sollicitation horizontale est reprise uniquement par les voiles. 

 Donc pour notre système de contreventement, on adopte un coefficient de comportement  

R = 3.5 (structure à voiles porteurs). 

v.3) Vérification des résultats du logiciel selon le RPA (2003) : 

Avant de passer au ferraillage de la structure, le RPA nous exige de vérifier certaines 

conditions. 

 Vérification de l’effort normal réduit.  

 Vérification de la participation de la masse modale. 

 Estimation de la période fondamentale.  

 Vérification de l’excentricité. 

 Vérification de l’effort tranchant à la base.  

 Vérification des déplacements inter étages.  
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a) Vérification de l’effort normal réduit : (rPa99/V2003.art7.4.3.1) 

 Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d’ensemble dues 

au séisme, l’effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante :  

                                            𝜗 = 
𝑁𝑑

𝐵𝑐𝑓𝑐28
≤ 0,3      

avec : 

          𝑁𝑑  : Effort normal dans les poteaux. 

          𝐵𝑐 : Section du poteau 

          fc28 : résistance caractéristique du béton.  

 

 

story 
Section 

 [cm2] 
Nd[KN] fc28[KN/cm2]   Nd/ (Bcx fc28) Observation 

Sous Sol/ET1 50x40 1181.32 2.5 0.23 ≤ 0.3   C.V 

ET2/ET8 40x35 723.09 2.5 0.20 ≤ 0.3   C.V 

 Tableau V.2 : Vérification de l’effort normal réduit avec les nouvelles sections de poteaux.            

 

Conclusion :  

 La conditions sont satisfaites. 

b) POURCENTAGE DE LA PARTICIPATION DE LA MASSE MODALE : 

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 .(article 4.3.4 RPA99 version 2003). 

Display          show table            modal information            building modal information          

table: modal Participation Mass Ratios et le tableau suivant s’affiche: 
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La somme des masses modales dans le 11ème mode dépasse 90% de la masse totale du 

bâtiment dans les deux directions, donc la condition du RPA (article 4.3.4) est vérifiée. 

C) estimation de la période fondamentale : [𝐀𝐫𝐭 𝟒. 𝟐. 𝟒] 𝐝𝐮 𝐑𝐏𝐀 𝟗𝟗 𝐦𝐨𝐝 

𝟐𝟎𝟎𝟑 : 

   La valeur de la période empirique peut être calculée comme suit :  

𝐓 = 𝐂𝐓.( 𝐡𝐍 )3/4………………….. [Formule 4.6 du RPA 99 / version 2003]. 

    

Avec : 

 𝐡𝐍: Hauteur mesurée en mètre à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N).  

 𝐂𝐓 : Coefficient en fonction du système de contreventement et du type de remplissage.     

                                    

    Temp = 0.05 × (31.45)3/4= 0.66s. 

   La valeur de T calculée à partir des méthodes numériques ne doit pas dépasser celle     

estimée à partir des formules empiriques appropriées de plus de 30 %. 

 

                       Autrement dit :         𝐓𝐋𝐎𝐆 < 𝐓𝐑𝐏A 

 Après majoration de la période empirique de 30 % on aura : 

                          TRPA= 0.66x1.3=0.86 s 

 Du logicielle ETABS on tire TLOG :      TLOG                        0.78s 
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 Comparaison des résultats :  

  TRPA = 0, 86S > TLOG = 0,78s                                       Condition vérifiée. 

c) Verification de l’eXcentricite : 

     D’après le RPA 99 /version 2003 (article 4.3), dans le cas où il est procédé à une analyse 

tridimensionnelle, en plus de l’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle 

égale à ±0,05L. (L étant la dimension du plancher perpendiculaire à la direction de l’action 

sismique) doit être appliquée au niveau du plancher considéré et suivant chaque direction. 

                                                 𝐞𝐱 = |𝐗𝐂𝐌 − 𝐗𝐂𝐑| ≤ 5%Lx 

                                                 𝐞𝐲 = |𝐘𝐂𝐌 − 𝐘𝐂𝐑| ≤ 5%Ly 

Avec : 

       XCM : le centre de masse. 
         XCM : le centre de torsion.  

Display             show tables                 building output                tab: centre masse rigidity 

 

Suivant le sens x-x : On doit vérifier que : 

                                              |𝐗𝐂𝐌 − 𝐗𝐂𝐑| ≤ 5%Lmax 
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Story Diaphragme XCM[m] XCR[m] XCM-XCR[m] 5%LX[m] Observation 

SOUS SOL DA1 15.430 16.411 0.981 1.03 C.V 

RDC DA2 15.447 16.339 0.892 1.03 C.V 

ETG 1 DA3 15.353 16.186 0.833 1.03 C.V 

ETG 2 DA4 15.157 16.151 0.994 1.03 C.V 

ETG 3 DA5 15.153 16.114 0.961 1.03 C.V 

ETG 4 DA6 15.149 16.057 0.908 1.03 C.V 

ETG 5 DA7 15.149 15.976 0.827 1.03 C.V 

ETG 6 DA8 15.149 15.883 0.734 1.03 C.V 

ETG 7 DA9 15.146 15.788 0.642 1.03 C.V 

ETG 8 DA10 15.142 15.704 0.562 1.03 C.V 

Tableau V.4 : vérification de l’excentricité suivant le sens x-x. 

 

Suivant le sens y-y : On doit vérifier que : 

                                                     |𝐘𝐂𝐌 − 𝐘𝐂𝐑| ≤ 5%Lmax 

Story Diaphragme YCM[m] YCR[m] YCR-YCR[m] 5%Ly[m] Observation 

SOUS SOL DA1 13.113 12.769 0.361 1.03 
C.V 

RDC DA2 13.128 12.765 0.363 1.03 
C.V 

ETG 1 DA3 13.111 12.769 0.342 1.03 
C.V 

ETG 2 DA4 13.111 12.905 0.206 1.03 
C.V 

ETG 3 DA5 13.118 13.035 0.083 1.03 
C.V 

ETG 4 DA6 13.124 13.152 0.028 1.03 
C.V 

ETG 5 DA7 13.124 13.256 0.132 1.03 
C.V 

ETG 6 DA8 13.129 13.342 0213 1.03 
C.V 

ETG 7 DA9 13.13 13.396 0.266 1.03 
C.V 

ETG 8 DA10 15.375 15.233 0.142 1.03 
C.V 

             Tableau V.5: vérification de l’excentricité suivant le sens y-y. 
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d) Vérification de l’effort tranchant à la base (résultante des forces 
sismiques de calcul) : [𝐀𝐫𝐭 𝟒. 𝟑. 𝟔 𝐝𝐮 𝐑𝐏𝐀 𝟗𝟗 𝐦𝐨𝐝 𝟐𝟎𝟎𝟑] : 

 La résultante des forces sismiques à la base obtenue par combinaison des valeurs modales ne 

doit pas être inférieure à 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode 

statique équivalente, autrement dit :  

                                                      

                                                       𝐕𝐝𝐲𝐧 ≥ 𝟎. 𝟖 × 𝐕𝐬𝐭at 

Avec : 

𝐕 =   𝐀 × 𝐃 × 𝐐  𝐖𝐓 … … … … … [𝐀𝐫𝐭 𝟒. 𝟐. 𝟑 𝐑𝐏𝐀 𝟗𝟗 𝐦𝐨𝐝 𝟐𝟎𝟎𝟑] 

 

 A : coefficient d’accélération de zone. 

 D : facteur d’amplification dynamique. 

 R : coefficient de comportement global de la structure. 

 Q : facteur de qualité  

 WT : poids total de la structure. 

 Déduction des coefficients A, R,Q et D :  

 A : dépend de deux paramètres :  

  Groupe d’usage : 2  

  Zone sismique III 

 R : coefficient de comportement global de la structure fonction de système de                   

contreventement R = 3.5 (voiles porteurs)  (Tab 4.3 RPA)  

 Q : facteur de qualité Q = Qx = Qy =1+ ∑Pq 

D’où  Q = 1+ ∑Pq = 1.15 

D : Calcul du facteur d’amplification dynamique: [𝐀𝐫𝐭 𝟒. 𝟐. 𝟑 𝐑𝐏𝐀 𝟗𝟗 𝐦𝐨𝐝 𝟐𝟎𝟎𝟑, 

𝐟𝐨𝐫𝐦𝐮𝐥𝐞 𝟐. 𝟑 ] 

                               2,5η            0≤T≤T1 

                         2,5η  (
T

T 2
) 2/3           T2≤T≤3,0s     

                          2,5η (
3

2T
)2/3 (

T

3
)5/3        T ≥3,0s 

                

                             𝑻𝒆𝒎𝒑 = 𝟎.66 

                             𝟏. 𝟑 × 𝑻𝒆𝒎𝒑 = 0. 86           Donc  T=0.78 

                            𝑻LOG = 𝟎. 78 

Avec T2 et T1 : périodes caractéristique associée à la catégorie du site et donnée par le 

tableau 4.7 du RPA99/version 2003.  

T1=0.15 s ; T2= 0,50s 

η : facteur de correction d ′ amortissement, donné par la relation suivante : 

𝐑 

A=0 ,25 (TAB 4.1 RPA) 

                     

D =               

   𝐓 = 𝒎𝒊𝒏      
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η = √7/(2 +ζ)   ≥  0.7    ;     η= 0.76 ≥  0.7     

ζ : Pourcentage d’amortissement critique donnée par le tableau 4.2  (RPA99/version2003)   

Dans notre cas ζ = 10%. 

Nous avons : 𝐓𝟐 ≤ 𝐓 = 𝟎. 𝟕8 ≤ 𝟑 𝐬 donc : D= 2,5x η (
T

T 2
) 2/3=1,41 

 Calcul du poids total de la structure :  

                                               W=∑ 𝑊𝑖   avec Wi=WGi+𝛃WQi 

 WGi : : poids dû aux charges permanentes. 

 WQi : la charge d’exploitation   

  β : coefficient de pondération (Pour un bâtiment d'habitation β = 0.20) 

Le poids total de la structure est tiré du logiciel :   

 Display             Show Tables                   Select Cases/ Combos              poids comb +OK         

                    Wt= 15768.13 KN 

Les données sont résumées dans le tableau ci-dessous ; 

 A D R Q Wt 

Valeurs 0.25 1.41 3.5 1.15 15768.13 

 

On aura donc :   

                                 𝐕𝐬𝐭𝐚𝐭 = 
0.25×1.41×1.15

3.5
 15768.13 =1826.28KN 

 Les résultats des efforts tranchant à la base sont donnés par ETABS comme suit : 

  Effort tranchant donné par la Méthode Modale Spectrale 

Display           Show tables          building Output             Story Shears           Select 

Cases/combos Ex et Ey. 

 
V dynamique (KN) Vstatique ( KN) 0.8 Vstat V dyn >0.8 V stat 

Sens X-X 14658.31 1826.28 1461.02 C.V 

Sens y-y 12622.15 1826.28 1461.02 C.V 

  

 Tableau V.7: vérification de l’effort tranchant a la base. 
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e) Vérification du déplacement inter-étages (justification vis-à-vis des 

déformations) [𝐀𝐫𝐭 𝟓. 𝟏𝟎 𝐝𝐮 𝐑𝐏𝐀 𝟗𝟗 𝐦𝐨𝐝 𝟐𝟎𝟎𝟑] : 

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents, ne 

doivent pas dépasser 1% de la hauteur de l’étage. Le déplacement relatif au niveau "K" par 

rapport au niveau "K-1" est égal à : 

∆𝐊= 𝛅𝐊 − 𝛅𝐊−𝟏             [𝐀𝐫𝐭𝟒. 𝟒. 𝟑] 𝐝𝐮 𝐑𝐏𝐀 𝟗𝟗 𝐦𝐨𝐝 𝟐𝟎𝟎𝟑] 

 Avec : 𝛅𝐊 = 𝐑 × 𝛅𝐞k 

𝛅𝐞𝐊 : Déplacement dû aux forces sismiques. 

𝐑 : Coefficient de comportement (R=3,5). Les valeurs de 𝛅𝐞𝐊 seront tiré du logiciel ETABS : 

  

Story Diaphragme δkX[m] δkY[m] ∆δkX[m]    ∆δkY[m]  1%hk[m] Observation 

ET8 DA10 
0,0154 0,0196 0,0019 0,0017 

 0.0306 C.V 

ET7 DA9 
0,0135 0,0172 0,0018 0,0018 

 0.0306 C.V 

ET6 DA8 
0,0117 0,0147 0,0019 0,0018 

 0.0306 C.V 

ET5 DA7 
0,0098 0,0123 0,0019 0,0017 

 0.0306 C.V 

ET4 DA6 
0,0079 0,0099 0,0018 0,0017 

 0.0306 C.V 

ET3 DA5 
0,0061 0,0076 0,0017 0,0016 

 0.0306 C.V 

ET2 DA4 
0,0044 0,0054 0,0015 0,0013 

 0.0306 C.V 

ET1 DA3 
0,0029 0,0035 0,0013 0,0012 

 0.0306 C.V 

RDC DA2 
0,0016 0,0019 0,001 0,0009 

 0.0408 C.V 

Sous Sol DA1 
0,0006 0,0008 0,0006 0,0005 

 0.0282 C.V 

                       Tableau V.8 : Vérification du déplacement inter-étages. 

Remarque : On n’a pas introduit la valeur du coefficient de comportement R lors de calcul 

des déplacements, car elle est déjà introduite dans le logiciel lorsqu’on a fait la modélisation 

(on a spécifié le type de contreventement). 

Conclusion : 

Toutes les conditions imposées par le règlement parasismique algérien sont vérifiées donc 

nous pouvons dire que la variante que nous avons fixée, après un calcul adéquat des éléments 

porteurs, pourra être satisfaisante pour résister à l’action sismique, et nous allons passer au 

ferraillage de la Structure. 
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vi.1) FERRAILLAGE DES POUTRES : 

Les poutres sont des éléments non exposée aux intempéries et sollicitées par des moments de 

flexion et des efforts tranchants, Donc le calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations 

les plus défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible.    

Elles seront ferraillées en flexion simple sous les combinaisons les plus défavorables : 

 ELU (1.35G+1.5Q) 

  accidentelles (G+Q±E et 0.8G±E) et suivant les règles du RPA99. 

Ensuite on effectuera les vérifications à l’ELU et à l’ELS. 

a) Recommandations du RPA : 

A.1) Armatures longitudinales [Art 7.5.2.1 RPA 99/ version 2003]: 

 Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre 

est de   0,5 % en toute section; 

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de : 

- 4 % en zone courante; 

- 6 % en zone de recouvrement. 

  Les calculs sont montrés dans le tableau suivant : 

 Amin=0.5% bh Amax=4%bh Amax=6%bh 

Poutre principale 

 (30 × 40)  
6 48 72 

Poutre secondaire 

(30 × 35) 
5.25 42 63 

Tableau VI.1.1 : Section des armatures longitudinales. 

 La longueur de recouvrement est de50∅ (zone III ). 

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de   rive 

et d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 

 Espacement maximum de 10 cm entre deux cadres et un minimum de trois cadres par 

nœud. 

 

a.2) Armatures transversales (Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003) : 

 La quantité d’armatures transversales minimales est données par :       

bSA tt  003.0  

 L’espacement maximal entre les armatures transversales est donné comme suit : 

: 







 lt

h
S 12,

4
min    en zone nodale.   

 
2

h
S t

      en  zone de recouvrement.                                   

 La valeur du diamètre t  des armatures longitudinales à prendre est le plus petit diamètre 

utilisé, et dans le cas d’une section en travée avec  armatures comprimées, c’est le diamètre 

le plus petit des aciers comprimés.   
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 Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm de nu de l’appui ou de 

l’encastrement. 

b)  CalCul du ferraillage à l’elu :  

 Les armatures longitudinales :  

 Exposé de la méthode de calcul à l’ELU: 

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

Ast: section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas. 

Asc : section supérieure la plus comprimée. 

Un moment de flexion Mu  supporté par la section. 

 Calcul du moment réduit « µ » :                    µ =
𝑀𝑢

𝑏 𝑑2𝑓𝑏𝑢
    avec   𝑓𝑏𝑐 =

0.85 𝑓𝑐28

𝜃   𝛾𝑏
 

Avec :  ɣ b = 1.15 et θ = 0.85 … … … … … cas accidentel. 

             ɣ b = 1.5 et θ = 1 … … … … . . ……cas durable. 

 Définition du moment réduit limite « µ1» :  

Le moment réduit limite µ1 est égale à 0.392 pour les combinaisons aux états limites, et 0.379 

pour les combinaisons accidentelles du RPA.  

On compare les deux moments réduits « µ » et  « µ1 »: 

1ercas :   (µ  ≤  µ1) Section simplement armée (SSA) les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires (Asc=0) Section d’acier tendue :  

                                                                           

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                       Figure VI.1.1 : section rectangulaire simplement armée 

 

 

2éme cas :   (µ  ≥  µ1=0.392    ) Section doublement armée (SDA) la section réelle est considérée 

comme équivalente à la somme des deux sections On Calcul:     

               Mr = μ
1
. bd²fbc                                                                                                                  

              ∆M = Mu − Mr 

 

 

Avec : 

Mr : moment ultime pour une section simplement armée. 

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

AST = 
𝐌𝐟

𝛃.𝐝.𝛔𝐬
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Ast=
Mr

β dσs
+

∆M

(d−c′).σs
 

Asc=
∆M

 (d−c′).σs
 

 

 

                                          Figure VI.1.2 : Section rectangulaire doublement armée. 

 

 Ferraillage des poutres : 

Après avoir extrait les moments, nous allons passer au ferraillage. 

En raison des coefficients de sécurité qui différent, une distinction sera faite entre les 

moments à l’ELU et ceux des combinaisons accidentelles.  

 Exemple de calcul: Poutre principale (30x40) travée pour LE RDC au 3éméetage  de 

 MELU=36.938 kN.m 

Calcul du moment réduit : 

 µ =
36.938  .106

300.  3802   14.2
 = 0.060≤  µ1=0.392 (SSA)    

avec : 

fbc =
0.85 fc28

θ   γb
=  

0.85  25

1  .1.5
= 14.2 MPa  et   σs= 

𝒇𝒆

𝜸𝒔
=

400

1.15
= 14.2 MPa.  

On a : β =0.968 

As=
s

u

d

M


=

36.938.   103

0.968  38  348 
 = 2.88 cm²    ;  

 ACNF =
0.23 .  b .  d  .  ft28 

 fe
               (A.4.2.1/BAEL 91 modifier 99)  

 Poutres principales : (30*40) 

    En travée : 

Niveau comb 
Mu 

(KN.m) 
µ 

 

β OBS 
AS 

(cm
2
) 

CNF 

(cm
2
) 

Ferraillage 

 

A 

adopter 

(cm²) 

SS SOL  

au 

1
eme  

étage 

ELU 36.938 0.060 

 

0.968 SSA 2.88 

1.37 

3HA14 4.62 

3
éme 

étage 

au 

8
éme

étage 

ELU 42.383 0.068 

 

0.964 SSA 3.32 3HA14 4.62 

Tableau VI.1.2 : Ferraillage des poutres principales en travée. 
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Aux  appuis : 

Niveau comb 
Mu 

(KN.m) 
µ 

 

β OBS 
AS 

(cm
2
) 

CNF 

(cm
2
) 

Ferraillage 

 

A 

adopter 

(cm²) 

SS SOL 

au 

1
éme  

étage 

GQE -37.354 0.060 
 
0.968 

SSA 2.91 

1.37 

3HA14 (fil) 

        + 
3HA14 

(chap) 

9.24 

2
éme 

étage 

au 

8
éme

étage 

GQE -51.552 0.083 

 

 
0.957 SSA 5.05 

3HA14 (fil) 

        + 

3HA14 
(chap) 

9.24 

 

Tableau VI.1.3 : Ferraillage des poutres principales aux appuis. 
 

 Poutres secondaires (30x35) : 

En travée : 

Niveau Comb 

Mu 

(KN.m

) 

µ 

 

β OBS 
AS 

(cm
2
) 

CNF 

(cm
2
) 

Ferraillage 

 

A 

adopter 

(cm²) 

SS SOL 

au 

2
éme  

étage 

ELU 10.465 0.022 

 

0.989 
SSA 1.01 

1.26 

3HA12 (fil) 3.39 

3
éme 

étage 

au 

8
éme

étage 

ELU 25.133 0.054 

 

0.971 
SSA 2.47 3HA12 (fil) 3.39 

 

Tableau VI.1.4: Ferraillage des poutres secondaires en travée. 

 

En appuis : 

Niveau comb 
Mu 

(KN.m) 
µ 

 

 

β 
OBS 

AS 

(cm
2
) 

CNF 

(cm
2
) 

Ferraillage 

 

A 

adopter 

(cm²) 

SS SOL 

au 

1
éme  

étage 

GQE -12.429 0.026 

 

 

 
0.987 SSA 1.2 

1.26 

3HA12 (fil) 

     + 
3HA12 

(chap) 

6.79 

2
éme 

étage 

au 

8
éme

étage 

GQE -30.264 0.065 

 

 

0.966 SSA 3.00 

3HA12 (fil) 
      + 

3HA12 

(chap) 

6.79 

Tableau VI.1.5 : Ferraillage des poutres secondaires aux appuis. 



Chapitre VI                Ferraillage de la structure                 
 

 Page 127 
 

Remarque :  

 En travée : On a adopté le même ferraillage pour  les trois  zones. 

 Aux appuis : On a adopté le même ferraillage pour  les trois  zones. 

 

 

C) VérifiCations à l’elu : 

 Vérification de la condition minimale du RPA en travée : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Coupe en travée At adopté Amin=0.5%bh A adopté  > Amin 

    Poutres 

 principales 

 

9.24 6 C.V 

    Poutres  

Secondaires 

 

6.79 5.25 C.V 
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 Vérification de la condition minimale du RPA aux appuis : 

 

 

 Calcul des armatures transversales : 

Selon le BAEL 91 modifiées 99 le diamètre des armatures transversales est : 

∅𝐭 ≤ min( 
h

35
 ;  

b

10
 ; ∅𝐥) 

 

 Poutre principale :    ∅𝐭 ≤ min( 
40

35
 ;  

30

10
 ;  1.4)= (1.14 ; 3 ; 1.4)= 1.14 cm         

   Soit : ∅t = 8 mm 

 Poutre secondaire :  ∅t ≤ min( 
35

35
 ;  

30

10
 ;  1.4)= (1; 3; 1.4)= 1 cm  

Soit : ∅t = 8 mm 

 

 La section d’armature transversale : 

            At =  
4π∅t

2

4
=  

4 x 3.14 x 0.82

4
= 2.01 cm² 

On choisira un cadre et un étrier  At =4HA8 = 2.01 cm² 

 

 

 

 

 

 Coupe aux appuis At adopté Amin=0.5%bh 
A adopté  > 

Amin 

    Poutres 

 principales 

 

13.85 6 C.V 

    Poutres  

Secondaires 

 

13.58 5.25 C.V 
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 Espacement des armatures transversales : D’après le RPA 99 : (Art 7-5-2,2) 

 

 Zone nodal :           St ≤ min( 
h

4
 , 12∅l , 30 cm) 

Poutre principal : 

           St ≤ min( 
40

4
 ;  12x 1.4 ; 30 cm) = (10 ; 16.8 ; 30) = 10 cm     Soit :  St = 8 cm 

Poutre secondaire : 

           St ≤ min( 
35

4
 ;  12x 1.4; 30 cm) = (8.75 ; 16.8; 30) = 8.75cm           Soit :   St = 8 cm 

 Zone courante :          St ≤
h

2
 

Poutre principal : 

                                  St ≤
40

2
= 20 cm                                                   Soit :   St = 15cm 

Poutre secondaire : 

                                   St ≤
35

2
= 17.5 cm                                                         Soit :  St = 15cm 

 Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA: 

At  ≥ 3% St b  

 

 Poutre principal :  At = 2.01 cm² ≥ 0.003 x 15 x 30 = 1.35cm² 

 Poutre principal :  At = 2.01 cm² ≥ 0.003 x 15 x 30 = 1.35cm² 

 

 Délimitation de la zone nodale : 

 Dans le cas des poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale L’est égale à deux fois 

la  hauteur de la poutre considérée. 

 Poutre principal :             L’=2 x40 = 80 cm 

 Poutre secondaire :          L’=2 x35 = 70 cm 

 

 

 Vérification de la contrainte tangentielle du béton (Art A.5.1.211/BAEL91 / modifiée 

99) :  

τ𝑢  < 𝜏̅𝑢 

     𝜏𝑢 = 
Tmax  

b d
                              

    Avec :  

             Tmax  : effort tranchant max à ELU   

𝜏̅𝑢= min {0.20
fc28

Ɣb
  ; 5 MPa}                                         fissurations peu nuisibles. 

𝜏̅𝑢= min {0.20
25

1.5
  ; 5 MPa}  = �̅�𝑢= min {3.33 MPa  ; 5 MPa} = 3.33MPa 

 Poutre principales : 

              
96.13 x 10

30 x 38
= 1.09MPa <  3.33 MPa                                Condition vérifiée. 
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 Poutre secondaire : 

                      
18,77 x 10

30x 32
= 0.19MPa <  3.33 MPa                                         Condition vérifiée. 

 

 Influence de l’effort tranchant sur le béton en appui (Art A.5.1.32 /BAEL91 / 

modifiée 99) : 

Tmax ≤ 0.4
fc28

γb
a. b 

 Poutre principales : 

 Tmax = 96.13 KN ≤ 0.4x
25

1.5
x0.9 x 38 x 30 x10−1 =684KN                 Condition vérifiée. 

 

 

 Poutre secondaire : 

 Tmax = 27.5KN ≤ 0.4x
25

1.5
× 0.9 x 32 x 30 x10−1 = 576 KN               Condition vérifiée. 

 

 Influence de l’effort tranchant sur les armatures (Art A.5.1.313 /BAEL91 / modifiée 

99) : 

                As  ≥ 
1.15

fe
[Tu +  

Mu

0.9×d
]                                        

      Avec : Mu en valeur algébrique. 

 

  Si: [Tu + 
Mu

0.9×d
]< 0⟹la vérification n’est pas nécessaire. 

  Si:[Tu +  
Mu

0.9×d
]≥ 0⟹ on doit prolonger au delà de l’appareil de l’appui, une section 

d’armatures pour équilibrer un moment. 

 

 

Tableau VI.1.6: Influence de l’effort tranchant sur les armatures. 

 

 

 

Niveau POUTRES Tu max Mu Tu+
𝑴𝒖

𝟎.𝟗𝒅
 

Ss sol 

Au 

1émeétage 

Principales 93.03 -37.354 -16.19 

Secondaire 11.39 -12.429 -31.76 

2éme étage 

Au 

8éme étage 

Principales 96.13 -51.552 -54.42 

Secondaire 18.77 -30.264 -86.31 
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Remarque :  

   [Tu +  
Mu

0.9×d
]< 0 donc  Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires. 

 
 

 Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement (ART A.6.1,3/ BAEL 91 

modifiées99) : 

                                                                  τu ≤ τ̅se 

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

τ̅se =  ψs . ft28=1.5 x2.1 = 3.15 MPa 

 

          Avec :  𝛙𝐬 ∶Coefficient de scellement, 𝛙𝐬 = 1.5  (Pour les Aciers HA). 

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

τu = 
Tmax

0.9 d Σ μi

 

 

    Avec :   ui : somme des périmètres utiles des barres ;   ui  = n,    

    n : nombre de barres. 

 

 

 Poutre principales :                      ui  =3x3.14x1.4+ 3 x3.14x 1.4  = 26.37                  

   τu = 
96.13 

0.9  x  38x  26.37
 x 10 = 1.06 MPa < τ̅se = 3.15 MPa                       Condition vérifiée. 

 

 Poutre secondaire :                            ui  =3x3.14x1.2+ 3 x3.14x 1 = 20.72                   

   τu = 
18.77 

0.9  x  32  x  20.72
 x 10 = 0.31 MPa < τ̅se = 3.15 MPa                          Condition vérifiée. 

 

 Longueur de scellement droit des barres (ART A.6.1.23/BAEL91 modifiées99) : 

                                                        Ls = 
ϕ fe

4 τ̅s
 

Avec :  τ̅s= 0.6 Ψ2.ft28 = 0.6 ×1.52×2.1 = 2.84MPa 

- Pour  𝜙10 : Ls=35.27cm               soit : Ls= 40cm 

- Pour  𝜙12 : Ls= 42.33cm              soit : Ls= 45cm 

- Pour  𝜙 14 : Ls= 49.38cm             soit : Ls= 50cm 

Les règles BAEL91 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un crochet 

normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet  “ Lc” est au moins égale à 

0.4Ls. 

- Pour 𝜙 10 : Lc= 16cm 

- Pour 𝜙 12 : Lc= 18cm                                 

- Pour 𝜙 14 : Lc= 20cm     

c) VérifiCations à l’elS : 
 Etat limite d’ouverture des fissurations (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99) : 

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est nécessaire. 
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 Etat limite de compression du béton : 

σbc ≤ σ̅bc 

σ̅bc  = 0.6 x fc28 = 0.6 x  25 = 15 MPa 

           Avec :   σbc =  
1

K1 
  x σst   ;   σst = 

M𝑠

β 1 .d .  Ast
   et              ρ1= 

100 .  As

b .d
  

Poutres principales :       

Niveaux 
MS 

(KN.m) 

As 

(cm2) 
ρ1 K1 

σst 

(MPa) 

σbc 

(MPa) 

�̅�bc 

(MPa) 
OBS 

SS Sol 

Au 

1éme 

étage 

Travée 26.541 4.62 0.385 37.08 184 5.64 15 C.V 

appuis 
-37.354 

 
9.24 0.810 23.82 173.16 7.25 15 C.V 

2éme 

Au 

8éme 

étage 

Travée 30.789 4.62 0.405 32.62 189.04 5.79 15 C.V 

appuis -51.552 9.24 0.810 23.82 208.06 8.73 15 C.V 

          Tableau VI.1.7 : Vérification des contraintes à l’ELS pour les poutres principales. 

 

Poutres secondaires :  

Niveaux 
MS 

(KN.m) 

As 

(cm2) 
ρ1 K1 

σst 

(MPa) 

σbc 

(MPa) 

�̅�bc 

(MPa) 
OBS 

SS sol 

Au 

2éme 

étage 

Travée 7.578 3.39 0.353 34.30 79.29 2.31 15 C.V 

appuis -12.429 6,79 0.707 24.88 108.41 4.35 15 C.V 

3éme 

Au 

8éme 

étage 

Travée 18.306 3.39 0.353 34.30 114.30 3.33 15 C.V 

appuis -30.264 6,79 0.707 24.88 146.17 5.87 15 C.V 

 

TableauV1.1.8 : Vérification des contraintes à l’ELS pour les Poutres secondaires. 
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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. 

𝑓 < ƒ̅ =  
L

500
 

    𝑓:  La valeur de la flèche trouvée par ETABS  

Poutre principal :           𝑓 < ƒ̅ =  
L

500
=  

500

500
=  1 cm 

𝑓 = 0.336𝑐𝑚 < ƒ  ̅ = 1 cm                                      Condition vérifiée. 

 

Poutre secondaire :         𝑓 < ƒ̅ =  
L

500
=  

450

500
=  0.90 cm 

 

𝑓 = 0.339𝑐𝑚 =< ƒ  ̅ = 0.9 cm                                      Condition vérifiée. 

 

E) Schéma de ferraillage des poutres : 
 Poutres principales : 

 En travée : 

 Armatures longitudinales : 3HA14  

 Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HA8. 

 Aux appuis : 
 

 Armatures longitudinales : 3HA14 +3HA14 

 Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HA8. 

 

 

 Poutres secondaires : 

 En travée : 

 Armatures longitudinales : 3HA12  

 Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HA8. 

 Aux appuis : 
 

  Armatures longitudinales : 3HA12 +3HA12 

 Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HA8 
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VI.2) Ferraillage des poteaux : 

Les poteaux sont calculés en flexion composée dans les deux sens (transversal et longitudinal) 

à l’ELU ; puis on effectue des vérifications à l’ELS. 

 Le ferraillage des poteaux s’effectuera à partir des logiciels automatiques au lieu des 

méthodes manuelles qui sont très lentes et moins précises. 

Les calculs se font en considérant que le séisme est réversive  et en tenant compte de trois 

types de sollicitations: 

 effort normal maximal (𝐍𝐦ax)  et le moment correspondant (𝐌𝐜𝐨𝐫𝐫𝐞𝐬𝐩𝐨𝐧𝐝𝐚𝐧𝐭). 

 effort normal minimal (𝐍𝐦𝐢𝐧) et le moment correspondant (𝐌𝐜𝐨𝐫𝐫𝐞𝐬𝐩𝐨𝐧𝐝𝐚𝐧𝐭). 

 moment fléchissant maximal (M𝐦ax ) et l’effort normal correspondant (N𝐜𝐨𝐫𝐫𝐞𝐬𝐩𝐨𝐧𝐝𝐚𝐧𝐭). 

Sous les combinaisons :         (1.35G+1.5Q), (G+Q±E)  et (0.8G±E) 

Et selon l’effet des sollicitations les plus défavorables pour les cas suivants : 

 

situation γb γs θ Fc28 fbu Fe(MPa) σs(MPa) 

Durable  1.5 1.15 1 25 14.2 400 348 

Accidentelle  1.15 1 0.85 25 21.74 400 400 

          

Tableau VI.2.1. Caractéristiques de calcul en situation durable et accidentelle. 

a)Recommandations du RPA : 

 Armatures longitudinales : (R.P.A 99 révisé 2003/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 50ΦL (zone III). 

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 20 cm 

en zone III. 

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

symétriquement. 

 Section minimal et maximal d’armatures longitudinales: 

Section de poteaux 

(cm2) 
 

minimal 

d‘armatures 

0.9% b h  (cm²) 

maximal d’armatures 

Zone courante 

4% b h  (cm²) 

Zone de 

recouvrement 

6% b h  (cm²) 

Poteaux (40x50) 18 80 120 

Poteaux (35x40) 12.6 56 84 

 

Tableau VI.2.2 : la section minimal et maximal  d’armatures recommandées par le RPA. 
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B) Calcul du ferraillage  à l’ElU : 

 Les armatures longitudinales : 

 Exposé de la méthode de calcul à l’ELU : 

 En flexion composée, l’effort normal est un effort de compression ou de traction et le 

moment qu’il engendre est un moment de flexion. 

Pour la détermination des armatures longitudinales, deux cas peuvent être représentés. 

 Section partiellement comprimée (SPC). 

 Section entièrement comprimée (SEC). 

Calcul du centre de pression :                       eu = 
𝐌𝐮

𝐍𝐮
   

 Section partiellement comprimée (SPC) : 

La section est partiellement comprimée si l’une des relations suivantes est vérifiée : 

 Le centre de pression se trouve à l’extérieur du segment limité par les armatures. 

  (Que ça soit un effort normal de traction ou de compression) : 

 e u =
Mu

Nu
 > (

h

2
− c) 

 Le centre de pression se trouve à l’intérieur du segment limité par les armatures et 

l’effort normal  appliqué est de compression : 

 e u =
Mu

Nu
 < (

h

2
− c) 

 Dans ce cas il faut vérifier la condition suivante: 

Nu (d-c’) –Mf  ≤  [0.337 - 0.81
c′

h
] bh²fbc 

 Avec : 

Nu : effort de compression. 

Mf : moment fictif.                          Mf = Mu +  Nu (
h

2
− c) 

- Détermination des armatures : 

                                     μ =
Mf

bd²fbc
                Avec :     fbc=

0.85fc28

θγb
 

 1er cas : 

            Si  μ ≤ μ1 =0.392         la section est simplement armée. (A’=0)  

 Armatures fictives:    Af = 
Mf

β.d.σs
 

 Armatures réelles :    A =Af − 
Nu

σs
            Avec :σs =

fe

γs
                                     

 2ème cas : 

             

 Si  μ ≥ μ1 =0.392          la section est doublement  armée. (A’≠0)  

       𝛔𝐛𝐜 

On calcul:             Mr = μ1. bd²fbc                                                                                                                  

                             ∆M = Mf − Mr 

   

𝛔𝐬𝐭 

b 

N 

'

sA  

A

s 

h d 

 

          A’ 

 

 

 

         A1 

  c’ 
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Mr : moment ultime pour une section simplement armée. 

                                           

    A1=
Mf

β dσs
+

∆M

(d−c′).σs
 

     A’=
∆M

 (d−c′).σs
                                                                                             

         

 La section réelle d’armature : 

                    As’= A’  

                    As= A1 + 
Nu

σs
 

 

 Section entièrement comprimée (SEC) : 

La section est entièrement comprimée si les conditions suivantes sont vérifiées : 

                                      eu= 
Mu

 Nu
< (

h

2
− c) 

                        Nu (d –c’)-Mf > (0.337h-0.81
c

h
) bh² fbc 

         Le centre de pression se trouve dans la zone délimitée par les armatures.     

                                        

1er cas : 

    Si Nu (d-c’)-Mf ≥ (0.5−
𝑐′

ℎ
) bh²fbc                   la section est doublement armée 

    A2 > 0   et      A1’ >0 

  La section d’armature :  

A′1 =
Mf−(d−0.5h) bh.fbc

(d−c′)σs
                                                                                                 d                                                                 

  A2 =
Nu –bhfbc

σs
 - A′1 

                                                                                                            c’ 

2éme cas : 

      Si Nu (d-c’)-Mf < (0.5−
𝑐

ℎ
) bh²fbc                   la section est Simplement armée 

               

                A2 > 0   et      A1’ = 0 

         

      A2 =
N−ᴪbhfbc

σs
                       Avec :                     ᴪ=

0.3571+
N(d−c′)−Mf

bh².fbc

0.8571−
c′

h

 

 

Remarque :  

Nous allons ferrailler par zone ; car on a constate qu’il est possible d’adopter le même 

ferraillage pour un certain nombre de niveau : 

Zone I : Sou sol, RDC ,1er. 

Zone II :2eme ,3éme, 4 éme ,5 éme,6 éme  , :7 éme  et 8 éme étage. 

 

 

 

         A’1 

 

 

          A2 

     c 

h 

c 
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 Calcul du ferraillage des poteaux avec SOCOTEC:  

Le ferraillage se fait par un calcul manuel ou automatique avec le logiciel SOCOTEC. 

Voici un exemple des résultats obtenue.    

On introduit les caractéristiques de nos matériaux et nos efforts dans logiciel. On clique  

sur l’icône Résultats pour extraire nos résultats. 

Puis la fenêtre suivante s’affiche : 

 
 

 

 

 

 

 Exemple de calcul manuel : 

 Poteau 40x50 : 

N max= 1592.74 KN ,  M cor =0.736KN.m (Effort de compression sens longitudinal)  

h

2
− c=

50

2
− 3 =0.22m  >  eu= 

Mu

 Nu
=

0.736

1592,74
=4x10-4m 

Calcul de moment fictif à la flexion simple : 

Mf = Mu + Nu (
h

2
− c)=0.736+1592.74(0.22)= 351.13KN.m 

Nu (d-c’) > [0.337 - 0.81
c′

h
] bh²fbc= (0.337-0.81x3/50)40x502x14.2x10-1 = 

 On aura 34967.56 KN.cm  >2884 KN.cm           condition est vérifiée. 

Donc  SEC 
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 Nu (d-c’)-Mf ≥ (0.5−
𝑐′

ℎ
) bh²fbc               condition  vérifier. 

donc la section est  doublement armée.                  A2 > 0   et      A1’ >0   

  La section d’armature :  

          A′1 =
Mf−(d−0.5h) bh.fbc

(d−c′)σs
        𝑒𝑡                A2 =

Nu –bhfbc

σs
 - A′1                                                                          

Les section d armature trouvée ne satisfait pas le condition de non fragilité exigée par le 

RPA,Donc on utilisera le Acnf  pour le ferraillage. 

    ACNF=  
0,23ft28

fe
× [

eu – 0,455.d

eu−0,185.d
. b. d] 

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant : 
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                                                                                Tableau VI.2.3 : Ferraillage des poteaux 

zone niveaux section N(KN) M(KN.m) Asup Ainf e (m) h/2-c 
Mf 

(KN/m) 
Nature OBS 

ACNF 

(cm2) 
choix 

Aadopte 

(cm2) 

I 

Ss sol 

au 

1eme  étage 

 

40x50 

Nmax= -1592.74 

 

M2corr= -0.736 

 
0 0 0.0004 

0.22 

351.13 SEC SSA 5.58 

2HA20 

+ 

1HA14 

7.41 

M3Corr=-2.383 

 
0 0 0.0014 352.78 SEC SSA 5.54 

Nmin= -146.87 

  

M2corr=-0.454 

 
0 0 0.0030 32.76 SEC SSA 5.54 

M3Corr=0.594 

 
0 0 0.0040 32.90 SEC SSA 5.42 

Ncorr= -538.58 

 

 

M2max= 7.308 0 0 0.013 125.79 SEC SSA 5.55 

Ncorr=-461.16 

 
 

M3max=41.337 

 
0 0 0.089 142.79 SEC SSA 5.58 

II 

2éme étage 

au 

8émeétage 

 

35x40 

Nmax=-971.39 

 

M2corr=-971.39 

 
0 0 1 

0.17 

1136.52 SPC SSA 4.21 

2HA16 

+ 

1HA14 

5.56 

M3Corr= 0.184 

 
0 0 0.0001 165.32 SEC SSA 3.82 

Nmin=-4.23 

 

M2corr=-0.008 

 

 

0 0 0.001 0.727 SEC SSA 3.82 

M3Corr=0.623 

 
0 0 0.147 1.34 SEC SSA 3.01 

Ncorr= -971.39 

 

 

M2max=-971.3 

 
0 0 1 1136.52 SPC SSA 4.21 

Ncorr= -45.98 

 

 

M3max=49.45 

 
0 0.02 1.07 57.26 SPC SSA 4.24 
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  C. Vérifications à l’ElU : 

 Vérification de la condition minimale de RPA : 

At adopté  > AminRPA = 0.8% bh 

                             Tableau VI.2.4 : Vérification de la condition minimale de RPA . 

 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. 

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

longitudinal. 

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

                ∅t =
∅l

3
 =

20

3
 = 6.67mm                          ∅t = 8 mm              

  ∅𝐥: Diamètre max des armatures longitudinales.  

Les armatures longitudinales des poteaux seront encadrées par deux cadres en 8  (4HA8) 

Soit =At =2,01 cm2. 

 Espacement des armatures transversales : 

- Espacement des armatures : (Art A.8.1,3/BAEL91 modifiées 99)   

        St ≤ min{15 × 1.4; 40cm; (35 + 10)cm} 

             St≤ 21cm 

      a : le plus petit des côtés pour les poteaux.  

- Espacement des armatures : (Art.7.4.2.2/RPA99 version 2003) 

L’espacement des armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule 

suivante : 

𝐴𝑡

𝑆𝑡
=

𝜌𝑎 . 𝑉𝑢

ℎ𝑡 . 𝑓𝑒
 

Vu : Effort tranchant de calcul 

ht : Hauteur totale de la section brute 

fe : Limite élastique de l’acier d’armature transversale 

St : Espacement des armatures transversales 

ρa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant; 

             

             2.5 𝑠𝑖 𝜆𝑔 ≥ 5  

            3.75 𝑠𝑖 𝜆𝑔 < 5 

zone section choix At adopté AminRPA observation 

I 40X50 4HA20+4HA14 18.73 16 C.V 

II 35X40 4HA16+4HA14 14.20 11.2 C.V 

 

𝜌𝑎 
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Remarque : 

Le calcul se fera pour les poteaux du Sos sol en raison de leur élancement géométrique, et de 

l’effort tranchant qui est maximal à leur niveau. 

- Elancement géométrique du poteau : 

λg =
lf

i
        ,       lf = 0.707 l0 

  Avec :  

         lf : longueur de flambement du poteau.            

         l0 : Hauteur libre du poteau. 

         i : rayon de giration. 

         S : section brute du poteau [(b-c) x (h-c’)]. ( I =0.00416m4) 

         I : moment d’inertie du poteau (I = bh3 /12) par rapport à l’axe faible.(S= 0.1739 m2) 

- Application numérique :  

-  RDC poteau (40x50) : 

lf = 0.707. l0= 0.707 × 2.89 = 2.04 m 

𝒊 =√
𝐼

𝑆
 = √

0.00416

0.1739
= 0.09 m 

λg =
lf

i
=

2.04

0.09
 =22.66 m 

λg  ≥ 5         𝜌𝑎=2.5 

La section d’armature transversal égal à 𝐴𝑡 = 2.01cm. 

 L’effort tranchant max est égale a Vu=27.66 KN. 

𝑆𝑡 =
ℎ𝑡 . 𝑓𝑒𝐴𝑡

𝜌𝑎. 𝑉𝑢
=

264 × 400 × 201 × 10−1

2.5 × 27.66 × 103
= 30.6𝑐𝑚 

 Espacement maximal des armatures transversales: (Art.7.4.2.2 /RPA99 version 2003) 

En zone nodale : 

  St ≤ min{10ϕl
min; 15cm}           St ≤ min{10 × 1.4; 15cm}             St ≤ 14cm    

  Soit :  St = 10 cm      

  En zone courante : 

   St ≤ min{15ϕl
min}=15x1.4=21 cm        St ≤ 21cm      

  Soit : St =12cm 

 Vérification de la quantité d’armatures transversales : 

Si  λg  ≥ 5……………………At
min =0.3% St .b1 

Si  λg  ≤ 3……………………At
min =0.8 % St .b1 

Si 3 < λg  ≤ 5………………...interpoler  entre les deux valeurs précédentes. 

Avec :   

         b1 : Dimension de la section droite du poteau dans la direction considère. 
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VI.2.5 : Tableau Quantité minimale d’armatures transversales. 

 

 Vérification contraintes tangentielles (Art 7.4.3.2 RPA 2003) : 

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison 

sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante: 

On doit vérifier :                       τb =
Tu

bd
≤ τbu 

 τ̅bu = min {
0,2

γb
fc28; 5MPa}                       (Art A.5.1.211/BAEL 91) 

 τbu = ρb × fc28                                     (Art 7.4.3.2 RPA 99/ version 2003) 

 

Avec :        λg  ≥ 5              ρ
b

= 0.075                τbu = 1.875 MPa 

                   λg  <5               ρ
b

= 0.04                 τbu = 1 MPa 

 

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant : 

    Tableau VI.2.6 : Vérification des contraintes tangentielles. 

 

 

 Longueur minimale des recouvrements : 

Selon le RPA : la longueur minimale de recouvrement pour la zone III est: L=50 x ∅. 

Pour  ∅20 : LR = 50 × ∅ = 50 × 2,0 = 100 cm ⟹ soit : LR = 100 cm. 

          Pour ∅16 : LR = 50 × ∅ = 50 × 1,6 = 80 cm ⟹ soit : LR = 80 cm. 

          Pour ∅14: LR = 50 × ∅ = 50 × 1,4 = 70cm ⟹ soit : LR = 70 cm. 

 Longueur d’ancrage (B.A.E.L.91Art .A.6.1.221): 

            ls= 
∅.fe

4.τs
    ;  τs ̅̅ ̅̅ = 0,6. Ѱs     

2 ;    ft28 = 0,6. (1,5)2. 2,1 = 2,835MPa  

Poteaux Zone courante 

𝐒𝐭 = 𝟏𝟐𝐜𝐦 

Zone nodale 

𝐒𝐭 = 𝟏𝟎𝐜𝐦 
At (cm2) 

Condition du 

RPA 

 

40x50 1.4 1.2 2.01 Vérifier  

35x40 1.2 1.05 2.01 Vérifier 

Section 𝐕𝐮 [KN] 𝛕𝐛𝐮 𝛒𝐝 
�̅�𝐛𝐮(RPA) 

[MPa] 

�̅�𝐛𝐮(BAEL) 

[MPa] 
observation 

40×50 27.66 0.147 0,075 1,875 3,33 C.V 

35×40 36.84 0.26 0,075 1,875 3,33 C.V 
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               𝐏𝐨𝐮𝐫 𝐥𝐞𝐬 𝟒 𝐇𝐀 𝟐𝟎 : ls =
∅ × fe

4τsu
=

2 × 40000

4(0,6 × 1,52 × 210)
= 70,55 ⟹ soit : ls  = 70,55 cm 

𝐏𝐨𝐮𝐫 𝐥𝐞𝐬 𝟒 𝐇𝐀 𝟏𝟔 : ls =
∅ × fe

4τsu
=

1,6 × 40000

4(0,6 × 1,52 × 210)
= 56,44 ⟹ soit : ls  = 56,44 cm  

𝐏𝐨𝐮𝐫 𝐥𝐞𝐬 𝟒 𝐇𝐀 𝟏𝟒 ∶ ls =
∅ × fe

4τsu
=

1,4 × 40000

4(0,6 × 1,52 × 210)
= 49,38 ⟹ soit : ls  = 49,38 cm 

 Délimitation de la zone nodale : (Art 7.4.2.2 de RPA 99 modifie 2003) : 

 

                                                 = max (306-30/6 ; 35 ; 40 ; 60cm)=60cm 

                            =max (289-30 /6 ; 35 ; 40 ; 60cm)=60cm 

 

  Avec   he: Hauteur de l’étage moins la largeur de la poutre secondaire 

          

 

 

 

 

 

 

D) Vérifications à l’Els : 

 Condition de non fragilité : 

La sollicitation provocant la fissuration du béton de la section supposée non armée et non fissurée 

doit entrainer dans les aciers tendus de la section réelle une contrainte au plus égale a la limite 

élastique fe. 

 La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivant : 

Ast ≥ ACNF=  
0,23ft28

fe
× [

es – 0,455.d

es−0,185.d
. b. d] 

Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants : 

Le sens longitudinal (M3) . 

Le sens transversal (M2).

h′ = max {
he

6
, b1, h1, 60cm}=max (408/6 ; 35 ; 40 ; 60cm)=68cm 
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Tableau VI.2.7: vérification du ferraillage a l’ELS. 

zone niveaux section Ns(KN) Ms(KN.m) e (m) h/6 Nature 
ACNF 

(cm2) 

AST 

(cm2) 
observation 

I 

Sous sol 

au 

1
eme  

étage 

 

40x50 

Nmax= -1157.49 

M2corr= -0.551 0.0004 

0.83 

SEC 5.54 

7.41 

C.V 

M3Corr=-1.709 0.001 SEC 5.54 C.V 

Nmin= - 208.07 
M2corr=-0.462 0.002 SEC 5.54 C.V 

M3Corr=-0.943 0.004 SEC 5.42 C.V 

Ncorr= - 644.95 
 

M2max= 5.319 0.008 SEC 
5.55 

 
C.V 

Ncorr= - 337.16 

 
M3max= -29.956 0.08 SEC 5.57 C.V 

II 

2
éme 

étage 

au 

8
éme

étage 

 

35x40 

Nmax= -707.64 

M2corr=-1.473 0.002 

0.66 

SEC 3.82 

5.56 

C.V 

M3Corr=0.138 0.0001 SEC 3.82 C.V 

Nmin=-6.33 

 

M2corr= -0.03 0.004 SEC 3.82 C.V 

M3Corr= -0.927 0.14 SPC 3.86 C.V 

Ncorr= -98.72 

 
M2max= 17.149 0.17 SPC 3.87 C.V 

Ncorr= -33.74 
 

M3max=-36.132 1.07 SPC 4.24 C.V 
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 Etat limite d’ouverture de fissures : 

 La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’est pas nécessaire de vérifier    

la contrainte dans les aciers. 

La vérification d’une section en béton armé à l’ELS consiste à démontrer que les contraintes 

maximales dans le béton 𝜎𝑏𝑐   et dans les aciers 𝜎𝑠𝑡 sont au plus égales aux contraintes 

admissibles �̅�𝑏𝑐 et �̅�𝑠𝑡. 

 

σst ≤ σ̅s = 348 Mpa 

σbc ≤ σ̅bc = 15 Mpa 

 

Le calcul des contraintes du béton et d’acier se fera dans les deux directions x-x et y-y. 

Deux cas peuvent se présenter : 

Si   𝐞𝐬 =  
𝐌𝐬

𝐍𝐬
≤   

𝐡

𝟔
  ⇒  Section entièrement comprimée. 

Si   𝐞𝐬 =  
𝐌𝐬

𝐍𝐬
≥   

𝐡

𝟔
 ⇒    Section partiellement comprimée. 

 

 Vérification d’une section entièrement comprimée : 

 On calcul l’air de la section homogène totale :  S = bh + 15(As + As
′ ) 

 

 On détermine la position du centre de gravité 

XG = 15
As

′ (0.5h − d′) − As(d − 0.5h)

bh + 15(As + As
′ )

 

 On calcul l’inertie de la section homogène totale : 

 

I =
bh3

12
+ b h XG

2 + [As
′ (0.5h − d′ − XG)2 − As(d − 0.5h + XG)2] 

 Les contraintes dans le béton sont : 

σsup =
Ns

S
+

Ns(es − XG)(
h
2

− XG)

I
 

σinf =
Ns

S
−

Ns(es − XG)(
h
2 − XG)

I
 

 

Remarque : 

Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement 

comprimé. 

 

 Vérification d’une section partiellement comprimée :  

Pour calculer la contrainte du béton on détermine la position de l’axe neutre  

 

y1 = y2 + LC 

 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. 
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 y2 : est à déterminer par l’équation suivante :          y2
3 +  p y2 +  q = 0 

 

LC =  
h

2
+  CS 

Avec :   P =     −3LC
2 −   

90 AS
′

 b
 (LC − c′ ) +

90AS 

b
 (d −  LC)     

q =  −2LC
3 −   

90 AS
′

 b
 (LC − c′ )2 +

90AS 

b
 (d −  LC)     

 La solution de l’équation est donnée par la méthode suivante : 

          On calcul : .
27

p4
q

3
2   

-Si Δ ≥ 0 ⇒ alors il faut calculer : 

           t = 0.5 (√Δ −  q ) ,   u =  t
1

3 ,    y2 = u −  
p

3 u
  

 

-Si  Δ ≤ 0 ⇒   L’équation admet trois racines : 

y2
1 = a cos( 

φ

3
)  

y2
2 = a cos( 

φ

3
+  120)  

                             y2
3 = a cos( 

φ

3
+  240)  

Avec :              cosφ =  
3q

2q
  √

3

|P|
    et     a = √

|P|

3
 

 

On tiendra pour y2 la valeur positive ayant un sens physique tel que : 0< y1 = y2+Lc < h 

I =  
b

S
 y1

3 +  15 [AS ( d − y1)2 + AS
′  (y1 +  c′)2] 

Finalement :   σbc =  
y2 NS

I
  Y1  ≤  σ̅bc 

 

 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. 

 

Le calcul des contraintes est résumé dans le tableau suivant: 
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 Vérification des contraintes à l’ELS  sens transversal  : 

 

 

 

 

Tableau VI.2.8: Vérification des contraintes à l’ELS  sens transversal. 

 

 

 

 

 

 

 

NIV N (KN) M (KN.m) bxh σbs σbi 
b

σ  σss σsi 
s

σ  Obs 

Ss sol 

au 

1eme  étage 

 

Nmax = -1157.49 Mcor   = -0.551 

40x50 

5.23 
5.18 

15 

78.5 
77.8 

348 C.V 
Nmin = - 208.07 Mcor   = -0.462 0.96 

0.91 14.3 
13.7 

Ncor = - 644.95 Mmax = 5,319 2.65 
3.16 40.2 

46.9 

2éme étage 

au 

8émeétage 

 

Nmax = -707.64 Mcor   = -1.473 

35x40 

3.34 
3.19 

15 

50 
48 

348 C.V 
Nmin =-6.33 Mcor   = -0.03 0.3 

0.33 7.46 
7.42 

Ncor = -98.72 Mmax =17.149 1.47 1.06 
19.9 

10.4 
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 Vérification des contraintes à l’ELS  sens longitudinal :  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau VI.2.9: Vérification des contraintes à l’ELS  sens longitudinal.  

  

 

NIV N (KN) M (KN.m) bxh σbs σbi 
b

σ  σss σsi 
s

σ  Obs 

SS SOL 

au 

1eme  étage 

 

Nmax -1157.49 Mcor   = =-1.709 

40x50 

5.29 
5.13 

15 

79.2 
77.1 

348 C.V 
Nmin = - 208.07 Mcor   =-0.943 0.98 

10.89 14.6 
13.4 

Ncor =- 337.16 

 
Mmax =-29.956 

2.95 
0.9 41.6 

3.9 

2éme étage 

au 

8émeétage 

 

Nmax = -707.64 Mcor   =0.138 

35x40 

3.26 
3.27 

15 

48.9 
49.1 

348 C.V 
Nmin =-6.33 Mcor   = -0.927 0.8 

0.54 2,1 
6.88 

Ncor = -33.74 

 Mmax =-36.132 3.12 12.8 
36.1 

8.97 
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VI.3) Ferraillage des voiles : 
Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces verticales et des 

forces horizontales ; donc le ferraillage des voiles consiste à déterminer les armatures en 

flexion composée sous l’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes 

(G) et aux surcharges d’exploitation (Q) ainsi que sous l’action des sollicitations 

horizontales dues au séisme.  

Pour faire face à ces sollicitations, on prévoir trois types d’armatures : 

 Armatures verticales ; 

 Armatures horizontales ;  

 Armatures transversales.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Nous allons ferrailler par zone, car on a constaté qu’il est possible d’adopter le même type 

de ferraillage pour un certain nombre de niveaux. 

 Zone I    : Sous sol ,RDC et 1er étage. 

 Zone II : 2eme, 3éme  et 4eme étage. 

 Zone III : 5eme, 6ème,7eme et 8eme étage. 

La méthode utilisée est la méthode classique : 

La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations 

les plus défavorables.  

  Elles seront ferraillées en flexion composée sous la combinaison la plus défavorable ci- 

dessous, puis on effectuera les vérifications à l’ELS. 

 1.35G+1.5Q       à l’ELU 

 G+Q± E             RPA 2003 

 0.8G±E             RPA 2003 

 A) Exposé de la méthode :  
 calcul de l’excentricité :  

                                  e = 
𝑀

𝑁
 

 déterminer le diagramme des contraints : 

 La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations 

les plus défavorables (N, m), en utilisant les formules suivantes: 

I

MN 






max                   et                      

I

MN
'

min

'








 

 

Figure VI.3.1 : La coupe d’effort qui agit sur un voile. 
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Avec :   

 Ω : section du béton 

 I: moment d’inertie du trumeau ; 

M et N leur valeur seront tirés du logiciel ETABS 

v et v’: bras de levier.         
2

'' voileL
  

 calcul de la hauteur utile (d): 

 La hauteur utile(d) est prise de la fibre comprimée la plus éloignée à l’axe de symétrie des 

armatures tendues. 

 Le RPA préconise de concentrer les armatures calculées au niveau des extrémités du voile. 

Trois cas se présentent : 

 1-faire en sorte de constituer un potelet avec un espacement de 10cm et un enrobage 

de 5cm.  

 2-Dans le cas où ces armatures ne peuvent pas être placées convenablement dans cette 

zone ; Alors on peut augmenter la longueur de la zone d’extrémité à L/10.  

 3-en fin, si le cas ne le permet pas, alors on est amené à calculer la longueur de la zone 

tendue et placer ces armatures dans toute cette zone. 

𝐋𝐭 =
𝛔𝐦𝐚𝐱

𝛔𝐦𝐚𝐱 + 𝛔𝐦𝐢𝐧
× 𝐋 

 Calcul du moment par rapport à l’axe de symétrie des armatures tendues : 

    Mt = M – N (d – L / 2 ) 

 Ferraillage du voile : 

 Armatures verticales : 

μ=
𝑀

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
 Avec   𝑓𝑏𝑢 =

0.85𝑓𝑐28

𝜃𝛾𝑏
 

b : 1.15 situation accidentelle ; θ = 0.85 : si la durée d’application est < à 1 heure 

μb< μl             SSA 

μb> μl             SDA 

AV= 
𝑀

𝛽𝑑𝜎𝑠
 + 

𝑁

100𝜎𝑠
 

Avec Av : section des armatures tendue du voile. 

Remarque: 

 Le reste des armatures verticale s’occupent de la zone courante du trumeau , elle sera 

déterminé par les conditions de vérification que nous allons voir plus tard. 

 Armatures horizontales : 

 Exigence du RPA (Art 7.7.4.1/RPA99 version 2003). 

-Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de 10   

                                             AH> 0,15% x B 

-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. 
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  Exigence du BAEL :  (Art A.8.2,4/BAEL 91 modifiées 99) 

                                                                 AH= 
𝐴𝑣

4
 

 Armatures transversales : 

 Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, Elles retiennent 

les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rôle est 

d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la compression. D’après 

l’article 7.7.4.3 du RPA99 révise 2003 :  

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingles au 

mètre carré. 

 Armature pour les potelets : 

 Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont 

la section de celle-ci est  4HA10 ligaturées avec des cadres horizontaux dont 

l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.  

  Espacement (Art 7.7.4.3/RPA 99 version 2003) :  

L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la plus petite des 

deux valeurs suivantes :  

S t  min 1.5e, 30cm  

Avec : e = épaisseur du voile 

 A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 10/1 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 : 

-40ɸ pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des efforts est 

possible.  

-20ɸ pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les 

combinaisons possibles de charges. 

 Armatures de coutures :  

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de 

coutures dont la section est donnée par la formule : 

AVj = 1,1
T̅

fe
 

Avec:   T̅ = 1,4Vu 

𝐕𝐮: Effort tranchant calculé au niveau considéré. 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les 

efforts de traction dus au moment de renversement 
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 Vérification : 

 Exigences du RPA 99 (version 2003)  

 Zone tendue : 

 On doit vérifier  

                       A total tendu ≥ 0.2%B  lt                       (Art 7.7.4.1) 

Avec :  

      B : la section de voile  

      Lt : la longueur de la zone tendue. 

 Globalement dans le voile :  

On doit vérifier     

                       Atotal de voile ≥0.15%B                        (Art 7.7.4.2)   

 Zone courante : 

On doit vérifier  

                    A total courante ≥0.10%Lc  b                 (Art 7.7.4.2)  

Avec :  

      Lc= L-2L/10 : La longueur de la zone courante 

      b: la largeur de voile. 

 Exigences du BAEL : 

                                   Amin= 
𝐵𝑋𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 

 Vérification à L’ELS : 

 Pour cet état, on considère :   Nser = G + Q 

σb =
NS

B + 15 × A
≤ σb̅̅ ̅ = 0,6 × fc28 

Avec : 

NS : (G+Q) L’effort normal appliqué. 

B   : section du béton. 

A   : section des armatures adoptées (verticales).  

σb̅̅ ̅ : Contraintes admissible. 

 Vérification de la contrainte de cisaillement   

 D’après le RPA99 version 2003 (Art 7.7.2 ) : 

τb =
V̅

e × d
≤ τ̅u = 0,2fc28 

Avec:     V̅ = 1,4Vu 

Vu: Effort tranchant calculé au niveau considéré. 

e : Epaisseur du voile. 

𝑑 : Hauteur utile (d = 0,9 h). 

ℎ : Hauteur totale de la section brute. 
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 D’après le BAEL (Art 5.1, 1 /BAEL91 modifiées 99). 

τu =
Vu

b × d
≤ τ̅u 

τ̅u = min (0,15
fcj

γ
b

; 4 MPA) ; pour la fissuration préjudiciable 

B) Exemple de calcul :   Calcul du VL1 de la zone I :  

 Caractéristiques géométriques : 

L=2.00-(50/2) = 1.75m    ;  𝐵 =bxL=0.2x1.75= 0.35𝑚2    ;     𝐼 =
𝑏𝐿3

12
=

0.2×1.753

12
=0.089𝑚4     

 ;   v=v’=0.875m 

 Les sollicitations : 

 Nu= -602.24KN   (Compression)     Mu = 856.03 KN.m ;   V=40.94 KN. 

 La hauteur utile d : 

 1er cas: il consiste à choisir le ferraillage du potelet comme étant les armatures tendues 

qui seront calculées (leur nombre sera de 4 barres). Déterminer la hauteur utile par 

rapport à leur centre de gravité et de calculer le ferraillage. 

 

 

                   

Avec : 

d= L – (CDG des armatures du potelet)= 175 – (5+5) = 165 cm 

 Espacement :  

En zone courante D  min1.5e, 30cm= 30 cm ; Soit D = 20 cm en zone courante  

Et en zone d’extrémité c’est D/2 =10 cm (espacement du potelet) . 

 Calcul du moment par rapport à l’axe de symétrie des armatures tendues : 

 Mt = M – N (d – L / 2 )= 856,03- 602.24(1.65- 
1.75

2
 )= 389.45KN.m 

        Mt= 389.45KN.m 

 Ferraillage du voile : 

 Armatures verticales : 

μ=
𝑀𝑡

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
     Avec ∶    fbu =

0.85fc28

θγb
=

0.85×25

0.85×1.15
= 21.7MPa 

μ=
𝑀𝑡

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
=

389.45×102

20×1652×2.1
=0.340 < μl=0.392                SSA     

        𝛽=0.783 

 Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaire 

AV=
𝑀

𝛽𝑑𝜎𝑠
 - 

𝑁

𝜎𝑠
=(

389.45

0.783×1.65×400
 – 

602.24

400
)× 10=7.53cm2 

Soit 8HA14=12.32cm2 
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Remarque : dans ce cas la langueur L=10cm n’est pas suffisante pour placée la section 

d’armature verticale, donc nous sommes amenés à la répartir sur la longueur 

L=L/10=17.5cm. 

 2 éme cas:  

Il consiste à disposer les armatures tendues de calcul dans la zone d’extrémité (L/10). 

Choisir le centre de gravité des armatures à disposer dans cette zone (par rapport à 

l’espacement des armatures) et de calculer la hauteur utile correspondante. Ainsi on peut 

calculer les armatures liées à cette zone. 

 

 

 

 Calcul  la hauteur utile(d) : 

 d= L –[ (L/10)/2]= 175 –17.5/2-= 166.25 cm 

 Calcul de l’excentricité : 

     e = 
𝑀

𝑁
 = 

856.03

602.24 
 =1.421 m   >    

𝑙

2
− 𝑐 =

1.75

2
 -0.05= 0.82m 

Donc le centre de pression se trouve en dehors de segment limité par les armatures, d’où la 

section est partiellement comprimée 

 Calcul du moment par rapport à l’axe de symétrie des armatures tendues : 

 Mt = M – N (d – L / 2 )= 856,03- 602.24(1.6625- 
1.75

2
)= 1330.294KN.m 

        Mt= 1330.294KN.m 

 Ferraillage du voile : 

 Armatures verticales : 

μ=
𝑀𝑡

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
     Avec ∶    fbu =

0.85fc28

θγb
=

0.85×25

0.85×1.15
= 21.7MPa 

μ=
𝑀𝑡

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
=

1330.294×102

20×166.252×2.1
=0.114 < μl=0.392                SSA     

        𝛽=0.939 

 Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaire 

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaire 

AV=
𝑀

𝛽𝑑𝜎𝑠
 - 

𝑁

𝜎𝑠
=(

1330.294

0.939×1.66×400
 – 

602.24

400
)× 10=6.28cm2 

Soit 8HA14=12.32cm2.         St=10cm 
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 Calcul des armatures verticales dans tout le voile :  

 Dans la zone courante : 

 Détermination de la zone courante :  

On a : 

Av/zone courante=0.10%xBc 

Lc=L-2x (L/10)=175 -35=140cm =1.4 m 

 Bc=Lc x b , avec ; 

b : largeur du voile. 

Lc : longueur de la zone courante.  

     Bc=1.4 x 0.20=0.28m2 =2800cm2 

     AV/zone c=0.001x 2800=2.8 cm2  

Soit 2(4HA10)=8HA10 = 6.28 cm2    St=20cm. 

 Dans le cas où les armatures de la zone tendue ne peuvent pas être placées 

convenablement dans la zone L/10, alors on est amené à calculer la longueur de la 

zone tendue ( lt ) et placer ces armatures dans toute cette zone. 

 

 Exigences de RPA 99 (version 2003) : 

 Zone tendue : 

On doit vérifier  

                       A total tendu ≥ A tendu min =0.2%b  lt   

 A tendu min=0.2%b  lt =0.2/100x0.2x0.69= 2.781 cm2 

A total tendu=24.64cm2≥ A tendu min=2.78cm2                                    condition vérifiée 

 Globalement dans le voile :  

Section minimal pour voile : 

 A total de voile ≥A min de voile =0.15%bxL              (Art 7.7.4.2)   

A total voile=12.34x2+6.28 =30.92cm2  ≥  A min de voile =0.15%0.2x175 =5.25cm2     

A total de voile =30.92cm2  ≥ A min de voile=5.25 cm2                                condition vérifiée  

Zone courante : 

On doit vérifier     A total courante ≥A min=0.10%Lc  b       

A total courante=6.28cm2 ≥  Amin=0.10/100x20x1.4=2.8cm2                            condition vérifiée 

 Armatures horizontales/nappe : 

              AH≥max ( 
𝐴𝑣 

4
 ;0,15% x B) 

 AH≥max ( 
30.92 

4
 ; 0,15%x350)  
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AH≥ 7.73cm2 

En adopte  AH=20HA10=15.71 cm2    avec      St=15cm 

 Armatures transversales : 

 Les deux nappes d’armatures sont reliées par des épingles en HA8 (4 pour un mètre carré 

de surface verticale). 

 Vérification de la contrainte de cisaillement :   

 D’après le RPA99 version 2003 (Art 7.7.2 ) : 

τb =
V̅

e × d
≤ τ̅u = 0,2fc28 

τb =
V̅

e×d
 =

1.4×40.94

0.2×1.75𝑥0.9×103 =0.18MPa 

τ̅b = 0,2fc28=0.2x25=5MPa 

   τb = 0.18MPa ≤  τ̅u =5MPa               condition vérifiée 

 D’après le BAEL (Art 5.1, 1 /BAEL91 modifiées 99). 

τu =
Vu

b × d
≤ τ̅u 

τu =
Vu

b×d
 =

40.94

0.2×1.75𝑥0.9×103
=0.129MP 

   τ̅u = min (0,15
fcj

γb

; 4 MPA) = 3.26MPa; pour la fissuration préjudiciable 

  Donc       τu = 0.129MPa ≤ τ̅u = 3.26MPa            condition vérifié 

 Vérification à L’ELS :  

        Nser = -623.17 KN  

σb =
NS

B + 15 × A
≤ σb̅̅ ̅ = 0,6 × fc28 

σb =
NS

B+15×A
 =

623.17×10

350+15×30.92
 =1.597 MPa 

 σb̅̅ ̅ = 0,6 × fc28=0.6× 25=15MPa 

  σb =1.597MPa  ≤  σb̅̅ ̅ = 0,6 × fc28=0.6× 25=15MPa         condition vérifié. 

 

C) Le ferraillage des voiles sont résumée dans les tableaux 

suivants  
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zone I II III 

Caractéristiques 

Géométriques 

L (m) 2 2 2 

b (m) 0.2 0.2 0.2 

Calcul des 

Sollicitation 

 

T(KN) 40.94 54.74 94.68 

T'=1,4*T 68.599 76.636 132.552 

N(KN) -602.24 -579.82 -302 

M(KN.m) 856.03 786.626 552.394 

e(m) 1.42141007 1.35667276 1.82911921 

OBS SPC SPC SPC 

σmax 6664.91429 5672.96296 4275.87037 

σmin -10106.285 -8894.185 -5953.648 

Lt(m) 0.69545411 0.70098369 0.75238797 

D(m) 1.6625 1.71 1.71 

Mt(KN.m) 1330.294 1256.2802 797.014 

Armatures 

verticales(cm2) 

 

Av1(zone tendue) 6.28 4.67 4.61 

Av2(zone courante ) 2.8 2.88 2.88 

Av1 adoptée  12.32 12.32 12.32 

Av2 adoptée x2 6.28 6.28 6.28 

choix de Av1 8HA14 8HA14 8HA14 

choix de Av2 8HA10 8HA10 8HA10 

st de Av2 20 20 20 

St de Av1 10 10 10 

Section totale(cm2) 
A total  tendu 24.64 24.64 24.64 

A total du voile 30.92 30.92 30.92 

Armatures 

Minimales (cm2) 

A min tendu 2.78181645 2.80393478 3.00955188 

A min total 5.25 5.4 5.4 

A min  zone courante 2.8 2.88 2.88 

Armatures 

horizontales(cm2) 

A H/nappe 7.73 7.73 7.73 

A H adoptée 15.71 15.71 15.71 

choix de la section 20HA10  20HA10  20HA10 

Espacement(cm) 15 15 15 

Armatures 

transversales(cm2) 
A T adoptée 4HA8 4HA8 4HA8 

Vérification 

Des 

Contraintes 

τb(adm)=5Mpa>τb 0.18195556 0.23653086 0.40911111 

τu(adm)=4,75Mpa>τu 0.12996825 0.16895062 0.29222222 

Ns -633.27 -424.13 -220.93 

σb(adm)=15Mpa>σb 1.59763358 1.02091758 0.55605054 

 

 

 

 

Tableau VI.3.1 : Ferraillage de voile longitudinale (VL1) 



Chapitre VI                  Ferraillage de la structure 
 

 Page 164 
 

 

zone I II III 

Caractéristiques 

Géométriques 

L (m)  1.4 1.4 1.4 

b (m) 0.2 0.2 0.2 

Calcul des 

Sollicitation 

 

TKN) 25.11 54.74 94.68 

T'=1,4*T 35.154 76.636 132.552 

N(KN) -681.61 -533.33 -287.87 

M(KN.m) 830.888 736.953 546.98 

e(m) 1.21900794 1.38179551 1.90009379 

OBS SPC SPC SPC 

σmax 15884.5992 13130.9792 10195.9583 

σmin -21811.642 -17575.395 -12594.875 

Lt(m) 0.48459178 0.51315647 0.53684522 

d (m) 1.0925 1.14 1.14 

Mt(kn.m) 1183.62118 1024.9512 702.4298 

Armatures 

verticales(cm2) 

 

Av1 (zone tendu) 10.45 10.65 7.01 

Av2 (zone courante) 1.84 1.92 1.92 

Av1 adoptée 12.32 12.32 12.32 

Av2adoptée x2 4.71 4.71 4.71 

choix de Av1 8HA14 8HA14 8HA14 

choix de Av2 6HA10 6HA10 6HA10 

St de Av2 20 20 20 

St de Av1 10 10 10 

Section totale(cm2) 
A total  tendu 24.64 24.64 24.64 

A total du voile 29.35 29.35 29.35 

Armatures 

minimales(cm2) 

A min tendu 1.93836713 2.05262588 2.14738089 

A min total 3.45 3.6 3.6 

A min  zone courante 1.84 1.92 1.92 

Armatures 

horizontales(cm2) 

A H/nappe 7.3375 7.3375 7.3375 

A H adoptée 15.71 15.71 15.71 

choix de la section 20HA10  20HA10  20HA10 

Espacement(cm) 15 15 15 

Armatures 

transversales(cm2) 
A T adoptée 4HA8 4HA8 4HA8 

Vérification 

Des 

Contraintes 

τb(adm)=5Mpa>τb 0.16982609 0.3547963 0.61366667 

τu(adm)=4,75Mpa>τu 0.12130435 0.25342593 0.43833333 

Ns -877.07 -714.87 -372.19 

σb(adm)=15Mpa>σb 3.3398195 2.6223176 1.36528374 

 

 

 
Tableau VI.3.2 : Ferraillage de voile transversal  (Vl2). 
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zone I II III 

Caractéristiques 

Géométriques 
L (m) 2 2 2 

b (m) 0.2 0.2 0.2 

Calcul des  

Sollicitation 

 

T(KN) 41.97 54.74 94.68 

T'=1,4*T 58.758 76.636 132.552 

N(KN) -600.23 -553.65 -311.18 

M(KN.m) 888.59 787.12 543.96 

e(m) 1.48041584 1.4216924 1.74805579 

OBS SPC SPC SPC 

σmax 6560.37963 5607.83269 4071.68881 

σmin -9894.9907 -8649.865 -5781.469 

Lt(m) 0.71761881 0.71584173 0.75209123 

d(m) 1.71 1.729 1.729 

Mt(KN.m) 1374.7763 1240.55935 798.81642 

Armatures 

verticales(cm2) 

 

Av1(zone tendue) 6.33 4.98 4.28 

Av2(zone courante) 2.88 2.912 2.912 

Av1 adoptée 9.05 9.05 9.05 

Av2 adoptée x2 6.28 6.28 6.28 

choix de Av1 8HA12 8HA12 8HA12 

choix de Av2 8HA10 8HA10 8HA10 

St Av2 20 20 20 

St de Av1 10 10 10 

Section totale(cm2) 
A total  tendu 18.1 18.1 18.1 

A total du voile 24.38 24.38 24.38 

Armatures 

minimales(cm2) 

A min tendu 2.87047525 2.86336693 3.00836493 

A min total 5.4 5.46 5.46 

A min  zone courrante 2.88 2.912 2.912 

Armatures 

horizontales(cm2) 

A H/nappe 6.095 6.095 6.095 

A H adoptée 15.71 15.71 15.71 

choix de la section 20HA10  20HA10  20HA10 

Espacement(cm) 15 15 15 

Armatures 

transversales(cm2) 
A T adoptée 4HA8 4HA8 4HA8 

Vérification 

des 

Contraintes 

τb(adm)=5Mpa>τb 0.18135185 0.23393162 0.40461538 

τu(adm)=4,75Mpa>τu 0.12953704 0.16709402 0.28901099 

Ns -778.76 -626.11 -438.13 

σb(adm)=15Mpa>σb 1.85121531 1.47432743 1.03168305 

 

 
Tableau VI.3.3 : Ferraillage de voile transversal (VT). 
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 Introduction : 
Les fondations sont la base de l’ouvrage qui se trouve en contact directe avec le terrain (sol) 

et qui a pour fonction de base d’interaction entre le sol et la structure, les fondations 

concernent toutes les catégories de structure (béton, béton armé charpente en bois….) et tous 

les ouvrages (bâtiment, ouvrage d’arts, mur de soutènement...).  

VII-I) Les principaux rôles de la fondation :   

 Reprendre les charges et surcharges supportées par la structure.  

 Transmettre ces charges et surcharges au sol dans de bonnes conditions de façon à assurer 

la stabilité de l’ouvrage (le terrain d’assise ne doit pas se tasser, et la structure ne doit pas 

se déplacer).  

Dans le cas le plus général un élément déterminé de la structure peut transmettre à sa 

fondation :  

 Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs 

extrêmes. 

 Une force horizontale : résultant de l’action de séisme, qui peut être variable en 

grandeur et en direction. 

 Un moment : qui peut s’exercer dans de différents plans.  

vii-2) Type de fondation :  
Selon la hauteur d'encastrement « D », c'est-à-dire l'épaisseur minimale des terres qui se 

trouvent au-dessus de la base de la fondation, et la largeur de la base « B », on peut définir 

les fondations comme étant :  

 Superficielle si D < 1,5.B d   

 Semi-profondes si 1,5.B < D < 5.B  

 Profondes si D > 5.B 

A) Fondations superficielles : 

Elles sont utilisées pour les sols de bonne capacité portante. Elles permettent la transmission 

directe des efforts au sol. 

Leur simplicité de réalisation et leur faible coût font de ce type de fondation les structures 

les plus courantes. Selon la structure qu'elles supportent, les fondations superficielles 

peuvent porter différents noms : 

 Les semelles continues sous mur 

 Les semelles continues sous poteaux  

 Les semelles isolées  

 Les radiers 

B) Fondations  profondes : 
Elles sont utilisées dans le cas des sols ayant une faible capacité portante ou dans les cas ou 

le bon sol se trouve à une grande profondeur, les principaux types de fondations profondes 

Sont : 
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 Les pieux  

 Les puits  

 VII.3) Etude géotechnique du sol : 
Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol qui nous 

renseigne sur la capacité portante de ce dernier. Les résultats de cette étude sont : 

 La contrainte admissible du sol est sol = 2 bars. 

 Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 

 

VII.4) Choix du type de fondation : 
Le choix du type de fondation, est fonction du type de la supère structure ainsi que des 

caractéristiques topographiques et géologique du terrain. Ce choix est défini par : 

 La stabilité de l’ouvrage.  

 La facilité de l’exécution.  

 L’économie.  

 La capacité portante du sol.  

 L’importance de la supère structure.  

 Le tassement du sol. 

Pour le cas de notre structure, on adoptera le type de fondation en fonction des résultats de 

dimensionnement. 

vii.5) Dimensionnement :  
Les fondations superficielles sont calculées à l’état limite de service pour leur 

dimensionnement et à l’état limite ultime pour leurs armatures. 

a) Semelles isolées :  

Les semelles isolées sont les fondations des poteaux. 

 Leurs dimensions sont homothétiques à celles du poteau que la fondation supporte Pour le 

pré dimensionnement il faut considérer l’effort normal Nsmax qui est obtenu à la base de tous 

les poteaux du RDC. 

𝐀𝐱𝐁 ≥
𝐍𝐬𝐞𝐫

𝛔𝐬𝐨𝐥
 

 

 

      

 

 

 

 

 

 

Figure VII.1 : Schéma de la semelle isolée 

𝐚

𝐛
=

𝐀

𝐁
=

𝟓𝟎

𝟒𝟎
= 𝐊 = 𝟏. 𝟐𝟓 ⟹ 𝐀 = 𝐁𝐱𝟏. 𝟐𝟓 

B 

A 

a 

b 

N

s 

A 
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Figure VII.2 : semelles filantes sous 

voile 

NS

S
≤  σ̅sol  ⟹  

G + Q

B L
 ≤ σ̅sol ⟹ B ≥

G + Q

L σ̅sol
 

 

 Exemple de calcul : 

NSer = 1157.49KN 

σsol = 200KN/m2 

AxB ≥
1157.49

200
= 5.78  m ⟹ A = Bx 1.25          B2=  5.78/1.25 

B=2.15m             A=2.68 m                                     

Remarque : 

L’importance des dimensions des semelles expose nos fondations au chevauchement, alors il 

faut opter pour des semelles filantes. 

b) Semelles filantes : 

 Semelles filantes sous voiles : 

Elles sont dimensionnées à l’ELS sous l’effort normal Ns, données par la condition la plus 

défavorable. 

                                                                 Ns =G+Q 

La largeur B de la semelle est déterminée par la formule 

suivante : 

 

 

 

Avec :  

   B : Largeur de la semelle  

   L : Longueur de la semelle sous voile  

  G : Charge permanent a la base du voile considéré  

  Q : Surcharge d’exploitation a la base du voile considéré                 

  �̅�𝐬𝐨𝐥: Contrainte admissible du sol. 

 

 Sens longitudinal : 

Voile Ns(KN) L(m) B(m) S=BxL (m2) 

VL1 925.18 2 2.31 4.62 

VL2 913.91 2 2.28 4.56 

VL3 1121.56 1.4 4.00 5.60 

VL4 1032.35 1.4 3.68 5.15 

∑=19.93 

 

Tableau VII.1 : Surface des semelles filantes sous voile (sens longitudinal). 
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 Sens transversal : 

Voile Ns(KN) L(m) B(m) S=BxL (m2) 

VT1 925.18 2 2.31 4.62 

VT2 913.91 2 2.28 4.56 

VT3 786.31 2 1.96 3.93 

VT4 785.46 2 1.96 3.92 

∑=17.03 

 

 

 

Tableau VII.2 : Surface des semelles filantes sous voile (sens transversal). 

 

La somme des surfaces des semelles filantes sous voiles est : 

       SV =∑Si =19.93+ 17.03 = 36.96 m2 

 Semelles filantes sous poteaux : 

 Hypothèse 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 coïncidente avec le point d’application de la résultante des charges 

agissantes sur la semelle. 

 Etape de calcul : 

  Détermination de la résultante des charges : R =  iN  

    Détermination des coordonnées de la structure R : 

R

MeN
e

iii 
  ;           

Avec  ei : excentricité par rapport au centre de gravité.     

Détermination de la distribution de charges par (ml) de semelle : 

Si
 


6

L
e  Répartition trapézoïdale. 

Si  e>
L

6
 →  Répartition triangulaire. 

)
L

3e
(1

L

R
)

4

B
q(et  )

L

6e
(1

L

R
qmax   

)
L

6e
(1

L

R
qmin 
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On fera le calcul sur le portique transversal (fil de poteaux le plus sollicité).  

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Tableau VII.3 : Surface des semelles filantes sous poteaux. 

 

 

 Détermination de la coordonnée de la résultante des forces : 

e =
∑ Niei + ∑ Mi

R
=

−1177.71 + (−4.3)

2571.17
= −0.45m 

 Détermination de la distribution par mètre linéaire de la semelle : 

       On a : e = -0.45 m <   
L

6
  = 

7.85

6
 = 1.3 m  =>  Répartition trapézoïdale 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Poteaux NS (KN) Mi (KN.m) ei (m) NS x ei (KN.m) 

P1 604.92 -3.453 -3.92 -2088.7 

P2 1157.49 -0.648 -0.625 750.05 

P3 808.76 -0.199 -3.92 160.94 

Somme ∑=2571.17 ∑= -4.3  ∑= -1177.71 

             Figure VII.3 : Semelles filante sous poteaux. 

      Figure VII.4 : Réparation trapézoïdale 
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qmin =
R

L
 (1 −  

6 e

L
) =

2571.17

7.85
 x (1 −

6 x(−0.45)

7.85
) =  440.19KN/ml 

qmax =
R

L
 (1 + 

6 e

L
) =

2571.17

7.85
 x (1 +

6 x(−0.45)

7.85
) = 308.76 KN/ml 

q
(
L
4

)
=

R

L
 (1 +  

3 e

L
) =

2571.17

7.85
 x (1 +

3x(−0.45)

7.85
) =  214.88KN/ml 

 Détermination de la largeur de la semelle : 

   B ≥  
q (L/4)

σ̅sol
=  

214.88

200
= 1.07m 

 

 Donc on opte pour  B = 2 m. 

 On aura : S =BxL= 27.85 = 15.7 m² 

 Nous aurons la surface totale des  semelles sous poteaux :    Sp = S x n                
 

   n : Nombre de portique dans le sens considéré. 

               Sp = 6x 15.7 = 94.2m2 

           La surface totale occupée par les semelles filantes est :  

        St = Sp+ Sv=94.2+ 36.96=131.16 m2 

La surface totale de la structure : Sbat = 7.85x20.6 = 161.71 m² 

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est : 

                     
𝐒𝐭

𝐒𝐛𝐚𝐭
=  

131.16

161.71
 x 100 = 81.1% 

 Donc : St=81.1 > 50 Sbat 

 Conclusion : 

Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles 

occupant ainsi une superficie supérieure à 50%  de la surface totale du bâtiment, pour cela 

nous opterons pour un radier général. 

c)  Etude du radier général : 
Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher renversé dont 

les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est soumis à la réaction du sol 

diminuée du poids propre du radier. 

Le radier est : 

 Rigide en son plan horizontal.  

 Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de fondation (répartition linéaire). 

 Facilité de coffrage. 

 Rapidité d’exécution. 

 



Chapitre VII                            Etude de l’infrastructure 
 

 Page 172 
 

 Pré dimensionnement du radier :  

 Condition d’épaisseur minimale :  

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25 cm (hmin ≥ 25 cm). 

 Condition de vérification de la longueur élastique : 

Le = √
4 EI

K b
≥  

2

π

4

 Lmax 

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le 

radier est rigide s’il vérifie.  

𝐋𝐦𝐚𝐱 ≤
𝛑

𝟐
 𝐋𝐞       ⇒        Ce qui conduit a       𝐡 ≥ √(

𝟐

𝛑
  𝐋𝐦𝐚𝐱)

𝟒

 
𝟑 𝐊

𝐄

𝟑

 

Avec : 

Le : Longueur élastique  

 K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 MPa pour un sol moyen  

 I : L’inertie de la section du radier (bonde de 1 m)  

 E : Module de déformation longitudinale déférée   

E = 3700 √fc28
3 = 10818.865 MPa 

         Lmax : Distance maximale entre nus des nervures.  

 D’où  

       h ≥ √(
2

π
  x 5)

4

 
3 x 40

10818.865

3

= 1.04m ; on prend  h=100 cm 

 

 Condition forfaitaire :    

 Sous voile:    Lmax= 2m 

                               
Lmax

8
 ≤ h ≤

Lmax

5
 

          
200

8
 ≤ h ≤

200

5
   ⇒ 25 ≤ h ≤ 40 cm  

h : épaisseur du radier. 

 Lmax : distance maximum entre nus de voile  (Lmax=2  m) ; 

 D’après ces conditions, nous adopterons une épaisseur du radier de h = 30 cm. 

 Sous poteaux :   Lmax=5m 

Dalle : La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante :  

 hd  ≥  
Lmax

20
             , avec un minimum de 25cm 

 hd  ≥  
500

20
= 25𝑐𝑚                   Soit  hd = 30 cm 

Nervure : Elle doit vérifier la condition suivante : 

 

  hn ≥
Lmax

10
 =

500

10
= 50 cm                    Soit    hn= 100 cm                      vérifiée      
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 La base de la nervure :  

   0.4 hn ≤ bn ≤ 0.7 hn            0.4 x 100=40 ≤  bn  ≤ 0.7x100=70cm           soit : bn =55 cm  

 

 

Conclusion : 
D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant  

hn = 100cm        (hauteur de la nervure) 

hd = 30 cm         (hauteur de la dalle) 

bn  = 55 cm        (largeur de la nervure)  

 

 

    VII.4.2. 

 

 

 

 

 

 

 Détermination des sollicitations de calcul : 

 Poids de la structure : 

Charge permanente de la structure :   G = 15330.52 KN 

Charge d’exploitation de la structure: Q = 2188.01 KN 

 Combinaison d’actions : 

 A l’ELU :     NU = 1.35G + 1.5Q 

    NU= 1.35x 𝟏𝟓𝟑𝟑𝟎. 𝟓𝟐 + 1.5 x𝟐𝟏𝟖𝟖. 𝟎𝟏 = 23978.21KN 

A l’ELS:      NS = G + Q 

  NS= 15330.52 + 𝟐𝟏𝟖𝟖. 𝟎𝟏 = 17518.53KN 

 Détermination de la surface du radier :  

A l’ELU :        𝑆nec
ELU  ≥  

Nu

1.33 σsol
=  

23978.21

1.33 x 200
= 90.145 m² 

       

A l’ELS:            Snec
ELS  ≥  

Ns

σsol
=  

17518.53

 200
= 87.59 m² 

    

D’où                Srad = max (snec
ELU  , snec

ELS ) = 90,14 m² 

                        Sbat = 161.71 m² >  Srad = 90.14 m² 

 

 

 

Figure VII.5 : La coupe verticale d’un radier générale 

D’après ETABS 
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 Remarque : 

On remarque que la surface totale du bâtiment est supérieure à la surface nécessaire du 

radier, dans ce cas on opte juste pour un débord minimal que nous imposent les règles du 

BAEL, et il sera calculé comme suit : 

Ldeb  ≥ max (
h

2
 ; 30cm) = max (

100

2
; 30cm) = 50cm. 

Soit un débord de :       L déb= 50cm  

𝐒𝐝é𝐛 = 𝐏. 𝐋𝐝é𝐛  

Sdéb = Sdéb =  Ldéb (Lx +  Ly) ×  2 = 0.50 (20.6 + 7.85)x2 = 28.45 m² 

 

Donc on aura une surface totale du radier : Srad = Sbat +Sdeb= 161.71+ 28.45= 190.16 m2 

 Calcul des sollicitations à la base du radier : 

 Charges permanentes : 

  Poids du bâtiment : G = 15330,52KN. 

  Poids de radier :  

  G= Poids de la dalle + poids de la nervure + poids de (T.V.O) + poids de la dalle flottante 

  Poids de la dalle : 

      P dalle = Sradierx hd xρb  

      P dalle = 190.16x 0.3 x 25= 1426.2KN 

 Poids des nervures :  

      P nerv   = bn ( hn – hd)  ρb ∑(Lx.n+Ly.m)  

     P nerv     =0.55x(1- 0.3) x (20.6x3+7.85x6)x25 =1048.16KN  

Poids de TVO : 
   P TVO  = ( Srad – Sner) .( hn - hd).ρ TVO 

   Sner = = bn  ∑(Lx.n+Ly.m) = (0.55x20.6x3)+(0.55x7.85x6) =  59.89 m2 

  

 

P TVO  = (190.16 – 59.89) x (1-0.3) x17= 1550.21 KN 

Poids de la dalle flottante : 

  P dalle flottante  = (Srad - Sner) .epdalle flottante .ρb  

  P dalle flottante   = (190.16-59.89) x 0,15 x 25 = 488.51 KN 

 le poids total du radier est : 

  Grad =  1426.2+1048.16+1550.21+488.51=4513.08 KN . 

Surcharges d’exploitations : 

       Surcharge de bâtiment : Q = 2188.01 KN. 

       Surcharge du radier : Q = 5 X 190.16 =950.8 KN 

Poids total de la structure :  

GT  =  Gbat  + Grad = 15330.52+4513.08 = 19843.6KN  

QT  =  Qbat  + Qrad = 2188.01 +950.8 = 3138.81 KN . 
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Combinaison d’actions : 

A l’ELU : Nu = 1.35 G + 1.5 Q = 1.35 x19843.6 + 1.5x 3138.81 = 31497.07 KN  

A l’ELS: NS =  G +  Q = 19843.6 +  3138.81 = 22982.41 KN  

D’où:      Nu = 31497.07 KN;   Ns = 22982.41 KN 

d) Vérifications: 

 Vérification l’effort sous pressions : 

Cette vérification justifie le non soulèvement de la structure sous l’effet de la pression 
hydrostatique. 

𝐩 ≥ 𝐩′ = 𝛂. 𝐒𝐫𝐚𝐝 . 𝛄 . 𝐳 

  γw: Poids volumique de l’eau = 10 KN/m3 

  Z: Profondeur de l’infrastructure ( z= 1m). 

  α: coefficient de sécurité vis-à-vis du soulèvement α=1,5 

  P =G tot = 19843.6 KN (Poids total à la base du radier) 

  p′ =   α. Srad. γ. z = 1.5 x190.16x10 x 1 = 2852.4 KN 

 P=19843.6KN  ≥ 2852.4 KN                     Condition vérifiée. 

 Pas de risque de soulèvement de la structure. 

 Vérification à la contrainte de cisaillement : 

 Nous devons  vérifier que :       𝛕𝐮 ≤  �̅�𝐮 

 

   τu =  
Tu

max

b.d
 ≤  τ̅ = min {0.15 

fc28

Ɣb
  ; 4 MPa} = 2.5 MPa 

 

   Avec : b=100 cm ; d= 0.9hd = 0.9 x 30 =27 cm. 

 

   TU
max =  

qu Lmax

2
=

Nu b

Srad
 .

Lmax

2
=

31497.07x 1

190.16 
 x 

5

2
= 414.08 KN 

    τu =  
414.08 x 103

1000 x 270
 = 1.53MPa 

    
   Finalement :  𝛕𝐮 = 𝟏. 𝟓𝟑 𝐌𝐏𝐚 ≤  �̅�𝐮 = 𝟐. 𝟓𝐌𝐏𝐀             Condition vérifiée 

 Vérification de la stabilité du radier : 

La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est 

sollicité par les efforts suivants : 

 Efforts  normaux  (N) dus  aux charges verticales. 

 Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré. 

 

𝐌 =  𝐌𝟎 +  𝐓𝟎. 𝐡 
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Avec : 

      𝐌𝐣(𝐊=𝟎) : Moment sismique à la base de la structure ; 

     𝐓𝐣(𝐊=𝟎): Effort tranchant à la base de la structure ; 

      h : Profondeur de l’infrastructure. 

 

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne  

     

              𝛔𝐦 =
𝟑. 𝛔𝟏 + 𝛔𝟐

𝟒
 

 

On doit vérifier que : 

L’ELU :             σm  ≤ 1.33 σsol 

L’ELS :              σm  ≤ σsol 

              σsol = 200 KN/m² 

              1.33 σsol=266KN/m2 

Avec :     

                               σ1,2 =
N

Srad
 ±  

M

I
 . V 

 

 Calcul du centre de gravite du radier : 

Les coordonnées du centre de gravité du radier seront calculées comme suite : 

        XG =
∑ SiXi

∑ Si
= 10.3m.             

        YG =
∑ SiXi

∑ Si
= 3,92m.       

 Avec : 

           Si : Aire du panneau considéré. 

           Xi, Yi : Centre de gravité du panneau considéré. 

 

 Moment d’inertie du radier : 

IXX = 
𝑏ℎ3

12
=

20.6×7.853

12
= 830.41 m4 

IYY = 
ℎ𝑏3

12
=

7.85×20.63

12
=5718.60 m4 

 Calcul des moments : 

M0x =29316.77 KN.m   et   T0x =14658.31KN    ;( ETABS) 

 M0y =6311.07 KN.m  et   T0y =12622.15 KN    ;( ETABS) 

2 1 

Figure VII.6 : Diagramme des contraintes 
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Mxx=M0x+T0x hn = 29316.77 + (14658.31 x1)=43975.16 KN.m  

Myy= M0y+T0y hn =6311.07 + (12622.15 x1)=18933.22 KN.m 

 Sens longitudinal (x-x): 

A l’ELU: 

              

 σ1 =
Nu

Srad
+  

Mx

Iyy
 . VX =

31497.07

190.16
+ 

43975.16 

5718.60
 x 10.3 =  244.83KN/m² 

 

           σ2 =
Nu

Srad
 −  

Mx

Iyy
 . VX = 113.56 KN/m² 

 

 D’où     

                      σm =
3X244.83+113.56

4
= 212.02KN/m2 

 

𝛔𝐦 = 𝟐𝟏𝟐. 𝟎𝟐 𝐊𝐍/𝐦² < 1.33𝛔𝐬𝐨𝐥 = 𝟐𝟔𝟔 𝐊𝐍 / 𝐦²                        Condition vérifiée. 

   
 A   l’ELS :  

 

 

              σ1 =
Ns

Srad
+  

Mx

Iyy
 . Vx =

22982.41

190.16
+  

43975.16

5718.60
 x 10.3 = 200.05 KN/m² 

 

σ2 =
Ns

Srad
 − 

Mx

Iyy
 . Vx = 25.28KN/m² 

D’où    

           σm =
3 x 200 + 25.28

4
= 156.37KN/m² 

 

σm = 156.37KN/m² < σsol = 200KN / m²                              Condition vérifiée. 
 

 Sens transversal (Y-Y) : 

   A l’ELU:   

σ1 =
Nu

Srad
+  

My

Ixx
 . V =

31497.07

190.16
+  

18933.22 

830.41  
 x3.92 = 255KN/m² 

 

σ2 =
Nu

Srad
 −  

My

Ixx
 . V = 118.89 KN/m² 

D’où    

   σm =
3x 255 + 118.89

4
= 220.98KN/m² 

 

σm = 220.98KN/m² < 1.33σsol = 266 KN / m²                              Condition vérifiée. 

 

 

   



Chapitre VII                            Etude de l’infrastructure 
 

 Page 178 
 

A l’ELS : 

 

σ1 =
Ns

Srad
+  

My

Ixx
 . V =

22982.41

190.16
+  

18933.22

830.41
 x 3.92 = 210.23KN/m² 

 

σ2 =
Ns

Srad
 −  

My

Ixx
 . V = 37.45KN/m² 

 

D’où    

   σm =
3 x 210.23 + 37.45

4
= 167.04 KN/m² 

 

  σm = (167.92) KN/m² < σsol = 200 KN / m²                              Condition vérifiée. 

 Vérification au poinçonnement : (Art A.5.2 4 BAEL91) 

On doit vérifier que : 

                                       Nu ≤
0,07μ

c
h𝑓c28

γ
b

 

Avec :     Nu : Charge de calcul à l’ELU pour le poteau 

       c : Périmètre du pourtour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier. 

       a : Epaisseur du voile ou du poteau 

                  b : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m). 

 

         

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Vérification pour les poteaux : 

  μc = 2(a’ + b’) = 2(a + b + 2h) = 2× (0,50 + 0,50 + 2 × 1) = 6 m 

N̅u =
0,045 μ

c 
h 𝑓c28

γ
b

=
0,045 × 6 × 1 × 25000

1,5
= 4500KN 

 Figure VII.7 : Périmètre utile des voiles et des poteaux 

 

 b 

 b’= b + h 

 a’= a + h 

 a 

 b 

 
h

2
 

 
h

2
 

 

 

 

 Nu 
 a 

 REFEND 

 RADIER 

 45°
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Nu = 1592.74 KN  < N̅u= 4500 KN                         Condition vérifiée                                      

 Vérification pour les voiles : 

On considère une bonde de 01 ml du voile  

Nu  = 1289.15 KN (etabs) ,  ep = 20cm, b = 1.4m  

μc = 2(a’ + b’) = 2(a + b + 2h) = 2× (0,2 + 1.4 + 2 × 1) = 7.2m 

N̅u =
0,045 μ

c 
h 𝑓c28

γ
b

=
0,045 × 7.2 × 1 × 25000

1,5
= 5400 KN 

Nu = 1289.15 KN < N̅u= 5400KN                     Condition vérifiée.   

E) Ferraillage du radier : 

Pour le calcul du ferraillage on utilise les méthodes exposées dans le BAEL 91 révisées 99 

Le radier sera calculé comme un plancher renversé soumis à une charge uniformément 

répartie et appuyé sur les poteaux et les voiles. 

 

 Ferraillage de la dalle du radier (panneaux encastrés sur 4 appuis) : 

Deux cas se présentent à nous : 

 𝛒 =
𝐥𝐱

𝐥𝐲
≤ 𝟎. 𝟒                 La dalle travaille dans un seul sens. (Flexion longitudinale négligée)   

𝟎. 𝟒 ≤  𝛒 =
𝐥𝐱

𝐥𝐲
≤ 𝟏             La dalle travaille dans les deux sens 

 Remarque : 

Les panneaux étant soumis à des chargements voisins et afin d’homogénéiser le 

ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on considérera pour les calculs le panneau le 

plus sollicité, ensuite on adoptera le même ferraillage pour tout le radier. 

 Identification du panneau le plus sollicité : 

Le panneau le plus sollicité a les dimensions suivantes :  

 

 

 

 

 

 

 

(Lx : petite portée du panneau ; Ly : grand portée du panneau) . 

Les valeurs des coefficients 𝜇𝑦 𝑒𝑡 𝜇𝑥 sont donnai en fonction du rapport 𝛒 et du coefficient 

de poisson. 

 

0.4 ≤  ρ =
lx

ly
= 0.91 ≤ 1                      La dalle travaille dans les deux sens. 

Pour le calcul du ferraillage, on soustrait de la contrainte maximale 𝝈𝒎
𝒎𝒂𝒙, la contrainte due 

au poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol. 

 

LX 

(m) 

LY 

(m) 
𝛒 =  

𝐥𝐱

𝐥𝐲
 

ELU ELS 

𝛍𝐱 𝛍𝐲 𝛍𝐱 𝛍𝐲 

4.55 5 0.91 0.0428 0.841 0.0500 0.881 
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       A l’ELU :  

σm
max = max ( σu 

1 ;  σu 
2 ) = max (212.02 ; 220.98) = 220.98KN/m² 

 

       A l’ELS : 

σm
max = max ( σs 

1 ;  σs 
2 ) = max (156.97 ; 167.92) = 167.92KN/m²

 
   

D’où : 

       
A l’ELU :

 

qu =  σm −
Grad

Srad
= (220.98 −

4513.08

190.16
 ) x1m = 197.24KN/ml 

      A l’E.L.S :
 

qs =  σm −
Grad

Srad
= (167.92 −

4513.08

190.16
 ) x1m = 144.86 KN/ml

 

 Calcul des moments isostatiques : 

 Le moment isostatique dent le sens de LY est donné par la formule suivante : 

 𝐌𝟎𝐱 =  𝛍𝐱  𝐪𝐮  𝐥𝐱
𝟐  

 Le moment isostatique dent le sens de Ly est donné par la formule suivante : 

 𝐌𝟎𝐲 =  𝛍𝐲  𝐌𝐱 

ELU : qu=197.24KN/ml ELS : qs=144.86KN/ml 

M0x=211.04 M0y=177.48 M0x=181.07 M0y=159.52 

 Remarque :  

Comme le panneau étudié est un panneau intermédiaire et afin de tenir compte de 

l’encastrement de la dalle au niveau des nervures, nous allons affecter aux moments 

isostatiques les coefficients réducteurs suivants : 

 – 0,75 : pour les moments en travées, 

 – 0,50 : pour les moments sur appuis intermédiaires, 

 – 0,30 : pour les moments sur appuis de rive, 

A l’ELU : 

Sens X-X : 

       Mtx =  0.75 M0x = 0.75 x 211.04 = 158.28KN. m 

        Max =  −0.5 M0x = −0.5 x 211,04 = −105.52 KN. m 

Sens Y-Y : 

       Mty =  0.75 M0y = 0.75 x 177.48 = 133.11 KN. m 

       May =  −0.5 M0y = −0.5 x 177.48 = −88.74 KN. m 

 

A l’ELS : 

Sens X-X : 

       Mtx =  0.75 M0x = 0.75 x 181.07 = 135.02 KN. m 

       Max =  −0.5 M0x = −0.5 x 181.07 = −90.53 KN. m 
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Sens Y-Y : 

       Mty =  0.75 M0y = 0.75 x 159.52 = 119.64 KN. m 

       May =  −0.5 M0y = −0.5 x 159.52 = −79.76KN. m 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Ferraillage à ELU : 

Le ferraillage se fera en flexion simple pour une bande de 1 ml 

Avec : b = 100 cm ; h = 30 cm ; d=28cm 

𝜇𝑢=
𝑀𝑢

𝑏𝑑2 𝑓𝑏𝑐
   ; Au =

MU

β1d𝜎st
 ; fbu=14,2 MPa ; σs =34,8 MPa  

 

Tableau VII.4 : Ferraillage du radier. 

 Vérification à L’ELU : 

 Condition de non fragilité (Art B.7.4  BAEL.91/ modifié 99) : 

  Armature parallèles à Lx : 

        ωx =  
Amin

x

b  h
 ≥  ω0 

3−ρ 

2
                             Amin

x  ≥ ω0 
3− ρ

2
 b. h 

 

𝑾𝒙:Taux d’acier qui est égal au rapport de la section d’armature dans une direction donnée 

à la section totale de béton. 

𝜔0: Pourcentage d’acier minimal est égal à 0.8 ‰ pour les HA FeE400 

Amin
x = 0.0008 

3 − 1

2
  x 100 x 30 = 2.4 cm² 

 

Sens zone 
Mu 

(KN.m) 
μ

 
μl

 OBS  
A 

(cm2) 

Choix 

des 

barres 

A adoptée 

(cm2) 

st 

(cm) 

xx 
Appuis 105.52 0.094 

0.392 

SSA 0.951 11.38 8HA14 12.32 12 

Travée 158.28 0.142 SSA 0.978 15.6 8HA16 16.08 12 

yy 

Appuis 88.74  0.079 SSA 0.958 9.5 8HA14 12.32 12 

travée 135.02 0.121 SSA 0.935 14.82 8HA16 16.08 12 

d
 =

2
8
cm

 

b= 100cm 

h
=

 3
0
cm

 

Figure VII.8: Dimension de la section de 

calcul 
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Armature parallèles à Ly : 

        ωy =  
Amin

y

b  h
 ≥  ω0                              Amin

y
 ≥ ω0 . b. h 

     Amin
y

= 0.0008x100x30 = 2.4 cm2 

 

Il faut vérifiée que :       A adoptée > Amin 

 

Tableau VII.5 : Vérification de la condition de non fragilité. 
 

 

 Vérification des espacements  (Art A8.2, 42 BAEL91/modifié 99) :  

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, L'écartement des armatures d'une même nappe 

ne doit pas dépasser les valeurs ci-dessous, dans lesquels h désigne l'épaisseur totale de la 

dalle. 

Dans le sens xx : 

St ≤ min {3h; 33cm} = min {330; 33cm} = 33cm 

 St = 12 cm  33cm                               Condition vérifiée. 

Dans le sens yy : 

St ≤ min {4h; 45cm} = min {430; 45cm} = 45cm 

 St = 12cm  45cm                                    Condition vérifiée. 

 

 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

Il faut vérifier que τu  <  τu̅     

τu =  
Tu

max

b.d 
 <  τu̅̅̅= min (

0,15.fc28

γb
 ; 4MPa)= 2,5MPa. 

b =100cm ; d= 28cm 

Tu
max = qu .

Lmax

2
=  

Nu . b

Srad
.
Lmax

2
  

Tu
max =  

31497.07x1

190.16
.
5

2
= 414.08 KN 

τu =  
414.08x103

1 000x280 
=1,47 MPa.  

τu =  1,47 MPa ≤  τ̅u = 2.5 MPa                            Condition vérifiée. 

 Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

Sens Zone A adoptée (cm²) Amin (cm²) OBS 

X-X Appuis 12.32 2.4 C.V 

Travée 16.08 2.4 C.V 

Y-Y Appuis 12.32 2.4 C.V 

Travée 16.08 2.4 C.V 
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 Vérification A L’ELS : 

 Vérification des contraintes dans le béton : 

On doit vérifier que : 

           σ̅bc  = 0.6  fc28 = 0.6 x  25 = 15 MPa 
 

        σst = 
M𝑠

β 1 .d .  Ast
          ρ1 =

100 .  As

b .d
      σb =  

σst

K1 
   

 

 

            Tableau VII.6 : Vérification des contraintes à l’ELS. 

 

Remarque :  

Pour faciliter les travaux de ferraillage, et pour des raisons économiques, il faut adopter un 

même ferraillage pour tous les panneaux. 

 

 Ferraillage du débord:  

Le débord est assimilé à une console soumise à une charge uniformément répartie. Le calcul 

se fera pour une bande de 1m de longueur. 

 

 

  Sollicitation de calcul : 

    A l’ELU : 

Pu = qu = 197.24 KN/ml 

Mu =  
 Pu l

2

2
=  

197.24 x 0.502

2
= 24.66 KN. m  

                      

A l’ELS :  

         Ps = qs = 144.86 KN/ml 

        Ms =  
 Ps  l

2

2
=  

 144.86 x 0.502

2
= 18.10 KN. m  

        

 Calcul des armatures :             b = 1 m;  d = 28 cm 

µ = 
Mu

bd2fbc
=

24.66 103

100 x 282  x14.2
 = 0.022 < 0.392                              SSA 

Sens zone 
As 

(cm2) 

Ms 

(KN.m
 

𝛒𝟏  K1 𝛔𝐬𝐭 �̅�st 𝛔𝐛  𝛔𝐛̅̅ ̅̅  Obs 

X-X 
Appuis 12.32 90.53 0.439 0.899 34.50 291.92 348 2.75 15 Cv 

Travée 16.08 135.02 0.574 0.888 29.64 337.77 348 3.74 15 Cv 

Y-Y 
Appuis 12.32 79.76 0.439 0.899 34.50 257.19 348 2.47 15 Cv 

travée 16.08 119.64 0.574 0.888 29.64 299.23 348 3.46 15 Cv 

50 cm 

Figure VII.9: Schéma statique du  de       

  débord. 
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µ = 0.022       →         β =  0.989       

       As = 
Mu 

β .d .  σst
=  

24.66  103

0.991 x   28 x  348
=2.67cm2/ml 

  Soit : Aad= 5HA12 = 5.65 cm2         avec :   St = 23 cm 

Armatures de répartition : Ar = 
𝐴𝑎𝑑

4
=1.41 cm2 

Soit Ar = 5HA10=3.92cm2       avec :     St = 25cm 

Vérification à l’ELU : 

Amin= 
0.23 .  b .  d  .  ft28 

 fe
=

0.23 x  100 x  28 x  2.1 

 400
=3.38cm2/ml 

   Aa= 5.65cm² >   Amin = 3.38 cm²                      Condition vérifiée. 

 

 Remarque : 

Les armatures de la dalle sont largement supérieures aux armatures nécessaires au débord 

; Afin d’homogénéiser le ferraillage, les armatures de la dalle seront prolonger et 

constituerons ainsi le ferraillage du débord. 

 

 Ferraillage de la nervure : 

Afin d’éviter tout risque de soulèvement du radier (vers le haut), celui-ci est sera muni de 

nervures (raidisseurs) dans les deux sens. 

Les nervures seront calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis, soumises 

aux    charges des dalles. 

Les réactions du sol sont transmises aux nervures sous forme de charges triangulaires et 

trapézoïdales. 

Pour le calcul des efforts internes maximaux, on ramènera ces types de chargement à des 

répartitions simplifiées constituant des charges uniformément réparties. Cela consiste à 

trouver la largeur de dalle correspondant à un diagramme rectangulaire qui donnerait le 

même moment (largeur Lm), et le même effort tranchant (largeur Lt) que le diagramme 

trapézoïdal, dans ce cas le calcul devient classique. 

 

 Cas de chargement trapézoïdal : 

Moment fléchissant :   𝐥𝐦 = 𝐥𝐱  (𝟎. 𝟓 −
𝐥𝟐

𝟔
) 

 

 Effort tranchant :   𝐥𝐭 = 𝐥𝐱  (𝟎. 𝟓 −
𝐥𝟐

𝟒
) 

 

 

 

 

 

 

       Figure VII.10: Répartition trapézoïdale. 
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 Cas de chargement triangulaire : 

Moment fléchissant :   𝐥𝐦 = 𝟎. 𝟑𝟑𝟑𝐱 𝐥𝐱 

 

Effort tranchant :   𝐥𝐭 = 𝟎. 𝟐𝟓𝐱 𝐥𝐱 

 

 

 

 

 

 Déterminations des charges : 

qu   = (σm −
Grad

Srad
−

Gner

Sner
 ) = (220.98 −

4513.08

190.16
 −

1048.16

59.89
 ) × 1 ml = 179.74 KN/ml  

 

qs  = (σm −
Grad

Srad
−

Gner

Sner
 ) = (167.62 −

19843.6

190.16
−

1048.16

59.89
 ) × 1 ml = 136.38 KN/ml  

 

Pour les moments fléchissant : 

𝐐𝐔 = 𝐪𝐮 𝐥𝐦 

𝐐𝐒 = 𝐪𝐒 𝐥𝐦 

 

Pour les efforts tranchant :   

           𝐐𝐔 = 𝐪𝐮 𝐥𝐭 

𝐐𝐒 = 𝐪𝐒 𝐥𝐭 

 

Remarque : 

Pour calculer ces poutres, on va choisir la file la plus sollicitée dans les deux sens.  

Figure VII.11: Présentation des chargements simplifiés. 

     Figures VII.12 : Répartition triangulaire. 
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Sens longitudinale : Nervure (file 2) 

 

                                                      

Tableau VII.7 : charges revenant à la nervure la plus sollicitée (sens longitudinal). 

MOMENT FLECHISSANT EFFORT TRANCHANT 

travée panneau Lx Ly ρ charge lm lt Qu ΣQu Qs ΣQs Qu ΣQu Qs ΣQs 

A - B 

1 4.1 3.3 0,240 Trapézoïdale 2.01 1,90 402.32 

675.53 

298.54 

501.28 

380.30 

380.30 

282.20 

434.44 

2 4.1 4,55 0,307 triangulaire 1.365 1,025 273.218 202.74 205.164 152.243 

B - C 

1 3,3 3,7 0.891 Trapézoïdale 1,213 0.995 242.79 

489.69 

180.16 

363.14 

199.15 

384.30 

147.78 

285.17 

2 3,7 4,55 0,813 triangulaire 1,232 0.925 246.597 182.98 185.148 137.390 

C - D 

1 3.3 5 0.660 Trapézoïdale 1,410 1.290 282.22 

611.88 

209.42 

454.04 

258.20 

524.41 

191.60 

389.59 

2 4.55 5 0.910 Trapézoïdale 1,647 1.333 329.66 244.62 266.21 197.99 

D - E 

1 3.3 3,7 0.891 Trapézoïdale 1,213 0.995 242.79 

489.69 

180.16 

363.14 

199.15 

384.30 

147.78 

307.45 

2 3.7 4,55 0.813 triangulaire 1,232 0.925 246.597 182.98 185.308 159,670 

E  - F 

1 3.3 4.1 0.240 Trapézoïdale 1,618 1.602 323.85 

597.07 

240.32 

443.06 

320.65 

525.82 

237.94 

390.18 

2 4.1 4,55 0.307 triangulaire 1.365 1,025 273.218 202.74 205.164 152.243 
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Sens transversal: Nervure (file B) 

 

MOMENT FLECHISSANT   EFFORT TRANCHANT 

travée panneau Lx Ly ρ chargement lm lt Qu ΣQu Qs ΣQs Qu ΣQu Qs ΣQs 

1-2 

1 4.1 3,3 0,930 triangulaire 1.365 1.025 273.21 

519.80 

202.74 

385.72 

205.16 

390.08 

170,810 

345,332 

2 3,7 4,55 0,907 triangulaire 1,232 0.925 246.59 182.98 185.14 174,523 

2-3 

1 4.1 3.3 0,930 Trapézoïdale 1.455 1,163 291.23 

559.84 

216.11 

415.43 

232.78 

450.75 

172.74 

334.48 

2 3,7 4.55 0,907 Trapézoïdale 1,342 1,089 268.61 199.32 217.97 161.74 

 

Tableau VII.8 : charges revenant à la nervure la plus sollicitée (sens transversal).



Chapitre VII                            Etude de l’infrastructure  
 

 Page 188 
 

 Détermination des sollicitations: 

Pour le calcul des efforts, on utilisera le logiciel ETABS. 

 Sens longitudinal : 

 
 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

Figure VII.13 : Schéma statique de la nervure à ELU. 

Figure VII.14 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELU. 

Figure VII.16 : Schéma statique de la nervure à  ELS. 

Figure VII.15 : Diagramme des efforts tranchants  à l’ELU. 
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Figure VII.18 : Diagramme des efforts tranchants  à l’ELS. 

 

 
 

 

 

 
 

 

 

 

 Sens transversal ; 

 
 

 
 

 

 

 

 

 

Figure VII.17 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELS. 

Figure VII.19 : Schéma statique de la nervure à ELU. 
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Figure VII.21 : Diagramme des efforts tranchants  à l’ELU. 

Figure VII.20 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELU. 

Figure VII.22 : Schéma statique de la nervure à  ELS. 

Figure VII.23 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELS. 
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 Récapitulatifs ; 

                                  

 

 

 Calcul des Armatures : 

Armatures longitudinales :      h=100cm                b=55 cm   d= 95 cm  

𝜇𝑢=
𝑀𝑢

𝑏𝑑2 𝑓𝑏𝑐
   ; Au =

MU

β1d𝜎st
 ; fbu=14,2 MPa ; σs =34,8 MPa   

Le ferraillage adopté pour la nervure dans les deux sens est donné dans le tableau ci-dessous : 

Tableau VII.10: Le ferraillage adopté pour la nervure. 

 

 

 

 

Sens longitudinal Sens transversal 

ELU ELS ELU ELS 

M amax (KN.m) 870.88 742.25 886.46 699.34 

M tmax (KN.m) 791.79 741.32 765.21 831.78 

Tmax (KN) 1320.58 1028.29 1220.28 912.44 

Sen

s 
zone 

Mu 

(KN.m) u  μl
 

1 Section 
AU 

(cm2) 
Aadoptée (cm2 ) 

xx 
Appuis 

870.88 
0.123 

0.392 

0.935 SSA 29.17 6HA20 filante + 6HA16 = 30.91 

Travée 
791.79 

0.112 0.940 SSA 21.3 6HA20 filante + 2HA14 = 28.07 

yy 

Appuis 886.46 0.125 0.934 SSA 29.7 6HA20 filante + 6HA16 = 30.91 

travée 765.21 0.108 0.943 SSA 24.53 6HA20 filante + 6HA16 = 30.91 

  Figure VII.24 : Diagramme des efforts tranchants  à l’ELU. 

Tableau VII.9 : Les efforts internes dans les nervures. 
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    Armatures transversales  (Art A.7.2.2/ BAEL 91modifiée 99) : 

 Diamètre des armatures transversales :  

                  ϕt ≥  
ϕl max

3
=  

20

3
= 6.66 mm    Soit :   𝛟 = 𝟖 𝐦𝐦 

 

 Espacement des armatures : 

       En zone nodale : 

                St ≤  min {
h

4
; 12ϕl max } = min {

100

4
; 12 × 2} = min{25; 24} = 10 cm 

     

      En zone courante : 

                  St ≤  
h

2
=  

100

2
=  50cm                Soit :                St = 20 cm 

 Armatures transversales minimales (Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003) : 

                Amin = 0.003 × St × b = 0.003 × 10 × 55 =  1.65cm2  

                Soit :   At=4HA8=2.01cm2 (un cadre et un étrier) 

 Armatures de peau (Art 4.5.34/ BAEL 91modifiée 99) : 

 Les armatures de peau sont réparties et disposées parallèlement à la fibre moyenne des 

poutres de grande hauteur ; leur section est d'au moins (3cm2/ml) par mètre de longueur de 

paroi mesurée perpendiculairement à leur direction. En l’absence de ces armatures, on 

risquerait d’avoir des fissures relativement ouvertes en en dehors des zones armées.  

 Dans notre cas, la hauteur de la poutre est de 90cm, la quantité d’armatures de peau 

nécessaire est donc : 

 

 Ap = 3 cm2 /ml1 = 3 cm2  

            On opte pour :      2HA14 = 3.08 cm2 

 

 Vérification à l’ELU  

 Condition de non fragilité (Art. A.4.2.1/ BAEL91 modifiées 99) : 

Amin = 0.23 × b × d ×
ft28

fe
= 0.23 × 55 × 95 ×

2.1

400
= 6.30 cm2 

SENS X-X : 

Aa = 30.91 >  Amin = 5.37 cm2                               Condition vérifiée 
 

A t
= 28.07cm 2 >  Amin = 5.37 cm2                       Condition vérifiée 

SENS Y-Y : 

Aa = 30.91 >  Amin = 5.37 cm2                               Condition vérifiée 
 

A t
= 30.91 >  Amin = 5.37 cm2                       Condition vérifiée 
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 Vérification de la contrainte de cisaillement (Art 5.1.1 BAEL 91 mod 99) :      

      τu =
Tu

max

b×d
≤ τu = min {0.15

fc28

γb

 ,4Mpa} = 2.5 Mpa 

 

 Sens longitudinale : Tu
max = 1320.58KN 

 

τu =
1320.58X103

550×950
= 2.4 Mpa ≤ τu = 2.5 Mpa                                Condition vérifiée 

 

Sens transversal: Tu
max = 801.07KN 

 

 τu =
1220.28X103

550×950
= 2.3 Mpa ≤ τu = 2.5 Mpa                                   Condition vérifiée 

 

 Vérification à l’ELS : 

 Vérification des contraintes dans le béton et l’acier : 

 On doit vérifier que : 

 

     σb =  
σst

K1 
      <  σ̅bc  = 0.6  fc28 = 0.6 x  25 = 15 MPa 

 

σst = 
M𝑠

β 1 .d .  Ast
   <    �̅�st = 348                  ρ1 =

100 .  As

b .d
      

 

 

 

 

 

 

Sens zone 
As 

(cm2) 
Ms 𝛒𝟏  K1 𝛔𝐬𝐭 �̅�st 𝛔𝐛  𝛔𝐛̅̅ ̅̅  Obs 

xx 

Appuis 30.91 742.25 0.591 0.886 28.86 295.52 348 19.23 15 Cv 

Travée 28.07 741.32 0.537 0.891 30.37 308.85 348 10.16 15 Cv 

yy 

Appuis 30.91 699.34 0.591 0.886 28,86 258.80 348 9.96 15 Cv 

travée 30.91 831.78 0.591 0.886 28.86 319.70 348 11.07 15 Cv 
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COFFRAGE PLANCHER Niv :
+7.14;+10.20;+13.26;+19,38,+22,44,+25,50,+28,56 ,(ECHE : 1/50)
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COFFRAGE PLANCHER Niv +28.56 (ECH : 1/50 )
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Ce projet de fin d’étude, nous a beaucoup aidé à mettre en pratique toutes nos connaissances 

acquises durant notre cycle, les approfondir en se basant sur les documents techniques, 

l’application des règlements et de certaines méthodes de calcul, de mettre en évidence 

quelques principes de base qui doivent être pris en considération dans la conception des 

structures.  

L’élaboration de ce projet de fin d’études a été une expérience dont l’objectif est de maitriser 

les notions de bases des sciences de l’ingénieur. On précise que dans ce présent mémoire, le 

ferraillage des voiles a été effectué par la méthode classique, en créant un fichier Excel qui 

nous a permis de ferrailler les voiles de notre structure en respectant les vérifications 

nécessaires.  

Enfin, le rôle principal de l'ingénieur en génie civil  est de réduire le risque sismique à un 

niveau minimal, de faciliter l'exécution de l'ouvrage en adoptant une conception optimale qui 

satisfait les exigences architecturales et sécuritaires en respectant le facteur économique. 

Nous souhaitons que ce travail soit bénéfique pour  les promotions à venir. 

 



 
 

Les  documents suivants nous ont été d’une aide précieuse à fin de résoudre les anomalies 

qu’on a rencontrées au cours de l’élaboration de notre projet de fin d’études. 

 RPA99/Version2003 : Règles parasismiques Algériennes (DTR.B.C.2.48). 

 BAEL91 : Béton armé aux états limites (Jean-Pierre Mogin). 

 CBA93 : Règle de conception et de calcul des structures en béton armé 

(DTR.B.C.2.41). 

 Charge permanentes et charge d’exploitation (DTR B.C. 2.2). 

 Le projet de béton armé (Henry Thonier, édition 1995). 

Logiciels et programmes : 

 Logiciel d’analyse des structures ETABS version 9.7. 

 Logiciel de ferraillage SOCOTEC. 

 EXCEL 2010 

 WORD 2010. 

 AUTOCAD 2011. 

 


	 Coefficients de dégression de surcharges :
	Avec :
	Lmin : la portée min des voiles.
	a : épaisseur du voile.
	he : hauteur d’étage.
	a≥𝑚𝑎𝑥,,,ℎ-𝑒.-25.;,,ℎ-𝑒.-22.;,,ℎ-𝑒.-20..=,,ℎ-𝑒.-20.
	Relativement à notre cas :    𝑎≥,ℎ𝑒-20.    avec :    he = h – eplancher
	h : hauteur de l’étage
	eplancher : épaisseur du plancher.
	 Pour sous sol : h=289 cm
	he=  289–25 =264cm                  a=he/20=264/20=13.45cm.
	On opte pour des voiles d’épaisseur : a=15cm
	 Pour RDC : h=408 cm
	he=  408–25 =383cm                a=,,ℎ-𝑒.-20.=,388-20.=19,15cm.
	On opte pour des voiles d’épaisseur : a=20cm.
	 Pour l’étage courant : h = 306 cm
	he=306-25=281cm a≥,281-20.=14.05
	On opte pour des voiles d’épaisseur : a = 15 cm
	b) Longueur minimal du voile:          (vérification  RPA 99Art 7.7.1)
	Un élément est considéré comme étant voile si la condition suivante est satisfaite :
	Lmin ≥ 4a   avec    Lmin : portée minimale des voiles
	On a:     Lmin ≥ 4a=4×20=80𝑐𝑚                    Lmin ≥ 80cm
	 Conclusion : a ≥(20;15)cm .Donc on adopte pour les voiles une épaisseur : a=20 cm sur tout la hauteur de la structure.
	P
	 Vérifications des contraintes dans le béton et les aciers :
	y2 : est à déterminer par l’équation suivante :          ,y-2-3.+ p ,y-2.+ q=0
	,L-C.= ,h-2.+ ,C-S.
	Avec :   P=    −3,L-C-2.−  ,90 ,A-S-′.- b. ,,L-C.−,c-′. .+,90,A-S. -b. (d− ,L-C.)
	q= −2,L-C-3.−  ,90 ,A-S-′.- b. ,,,L-C.−,c-′. .-2.+,90,A-S. -b. (d− ,L-C.)
	 Semelles filantes sous poteaux :
	 Etape de calcul :
	Détermination de la résultante des charges : R =
	 Calcul des sollicitations à la base du radier :
	 Charges permanentes :
	Poids du bâtiment : G = 15330,52KN.
	Logiciels et programmes :

