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Parmi les catastrophes naturelles affectant la surface de la terre, les 

secousses sismiques sont sans doute celles qui ont le plus d’effets destructeurs dans 

les 

zones urbanisées. Il est malheureusement certain que les séismes continueront à 

surprendre l’homme. La seule chose que nous puissions prédire avec certitude, c’est 

que plus nous nous éloignons du dernier séisme, plus nous sommes proches du 

suivant. 

Face a ce risque et à l’impossibilité de le prévoir, la seule prévision valable est 

la construction parasismique. Cela signifie construire de manière telle que les 

bâtiments même endommages ne s’effondrent pas. 

Nous disposons aujourd’hui d’un ensemble de connaissances scientifiques, 

techniques et de mise en œuvre qui permettent, quelle que soit la région de 

construire parasismique, c’est à dire de limiter les conséquences d’un séisme. 

 Dans notre pays, on utilise le RPA99 révisé en 2003 comme règlement 

parasismique. 
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I. Introduction : 

Ce premier chapitre porte sur la présentation globale de l’ouvrage à savoir les 

caractéristiques géométriques (longueur, largeur, la hauteur totale de bâtiment). Ainsi bien 

ses éléments constitutifs (éléments structuraux et non structuraux) et les caractéristiques 

des matériaux utilisés. 

I.1. Présentation de l’ouvrage : 

Notre projet consiste à l’étude d’un bâtiment en (R+10) à usage d’habitation, qui 

sera implanté dans la wilaya de Tizi-Ouzou qui est classée en zone de moyenne 

sismicité (IIa)  selon RPA 99/ version 2003.  

La structure est composée d’un : 

- RDC à usage commercial  

- dix étages à usage d’habitation  

- une cage d’escalier 

- une cage d’ascenseur 

Nos calculs respecteront les règlements en vigueur : 

- RPA 99 / version 2003 

- BEAL 91 révisé 99  

- CBA 93 

I.1.1.Caractéristiques géométriques de l’ouvrage : 

La structure  est en ossature mixte (poteaux, poutre) avec des voiles de contreventement, 

elle a pour dimension : 

- Longueur totale = 15.30 m 

- Largeur totale = 11.60m 

- Hauteur totale = 35,70m 

- Hauteur de RDC = 4.50 m 

- Hauteur de l’étage= 3 ,06m 

- Hauteur de l’acrotère = 0,60 m 

 

 

I.2. Eléments constitutifs de l’ouvrage : 

 Ossature : ce bâtiment est en ossature mixte, composé de portique  ( poteaux, 

poutres) qui sont destinés à reprendre les charges  et les surcharges verticales, et un 

ensemble de voiles disposés dans les deux sens longitudinaux et transversaux 

formant ainsi un système de contreventement rigide assurant la stabilité de 

l’ouvrage . 
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 plancher : les planchers sont des aires planes limitant les étages et reprenant les 

surcharges verticales, donc il a pour but de séparer entre deux niveaux successif de 

bâtiment. 

Il y a deux types de planchers. 

    Plancher corps creux : 

Ils sont constitués de corps creux et d’une dalle de compression reposant sur 

des poutrelles préfabriquées. Ils ont pour fonction : 

- Supporter et transmettre les charges et surcharges aux éléments porteurs de 

la structure (participant à la stabilité de la structure). 

- Isolation thermique et acoustique entre les différents niveaux. 

- Support des plafonds et revêtement. 

      Dalle pleine en béton armé : 

Des dalles pleines de béton armé sont prévus là ou il n’est pas possible de 

réaliser des plancher en corps creux en particulier pour la cage l’ascenseur et les 

balcons. 

 balcon : ce sont des aires consolidés au niveau de chaque plancher, ils seront 

réalisés en dalle pleine surtout.   

 Escalier : ce sont des ouvrages permettant le déplacement entre les différents 

niveaux, un escalier est composé d’un palier et d’une paillasse réalisée en béton 

armé coulé sur place. 

                   Le coulage s’effectuera par étage. 

                   Notre escalier comporte deux volées. 

 Cage d’ascenseur : le bâtiment comporte une cage d’ascenseur réalisée en  béton 

armé coulé sur place. 

 

 Maçonnerie : on appelle maçonnerie un ouvrage composé de matériaux (blocs    

béton, briques, pierres,…) unis par un liant (mortier, ciment, plâtre,…) le plus 

souvent dans le but ce construire un mur. 

 

Dans notre ouvrage la maçonnerie est constituée de deux types de murs : 

 Murs extérieurs : réalisés en double cloisons de briques creuses de 10 cm 

d’épaisseur séparées par une lame d’air de 5 cm qui assure l’isolation thermique. 

 Murs de séparation antérieures : ils seront réalisés en briques creuses d’épaisseur 

égale à 10 c m. 
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 Revêtement : ils sont réalisés en : 

 Mortier de ciment de 02 cm d’épaisseur pour les murs des façades extérieures. 

 Enduit de plâtre de  02 cm d’épaisseur pour les murs intérieures et plafonds. 

 Carreaux Grés-Céram pour les sols 

 Faïence pour les murs des cuisines et des salles d’eau. 

 Carrelage pour les escaliers et les planchers. 

 L’acrotère : 

- partie supérieure d’un mur réalisé dans le cas de toiture terrasse ou à 

l’extrémité. 

- Bandeaux périphériques en béton ou maçonnerie qui entrouvre une toiture, 

généralement une terrasse est destinée à recevoir un relevé l’étanchéité. 

 Fondations : la fondation est l’élément  situé à la base de la structure 

constitue une partie importante de l’ouvrage, elle assure la transmission des 

charges et surcharges au sol par sa liaison directe avec ce dernier. 

Leur choix dépend du type du sol d’implantation et de l’importance de l’ouvrage. 

 Système de coffrage : on utilise un coffrage classique en bois pour les 

portiques, les planches, et un coffrage  métallique pour les voiles pour 

réduire les opérations manuelles et le temps. 

 

1-1- Caractéristiques mécaniques des matériaux : 

Le béton et l’acier utilisé dans la construction de présent ouvrage seront choisis 

conformément aux règles (BAEL 91 révisée 99) et aux règles parasismique algérienne 

(RPA 99 version 2003). 

 Béton : 

Le béton est un terme générique qui désigne un matériau de construction composite  

confectionner à base de ciment ,gravier, sable et eau, après une étude de composition  

réaliser par un laboratoire spécialisé. 

Il est définir du point de vue mécanique par sa résistance caractéristique à la compression 

qui varie  avec la granulométrique, le dosage en ciment et en eau et l’âge du béton. 

Le dosage courant par un m sera comme suit : 

 Granulats : 

Sable : 380 à 450 dm
3
 (diamètre des granulats ≤ 5mm) 

Gravillon : 750 à 850 dm
3
 (diamètre des granulats ≤ 25mm) 

 

 Ciment :   350 kg/m
3
 

 Eau de gâchage : 150 à 200 l 
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 Résistance caractéristique à la compression : 

Le béton est définie du point de vue mécanique par sa résistance caractéristique à la 

compression à 28 jours de temps de durcissement, obtenue par des essais sur éprouvettes 

normalisées de diamètre égal à la moitie de la hauteur (16cm/32cm), noté fc28. 

La résistance caractéristique à la compression à j≤28 jours est définit par : 

𝑓𝑐𝑗 = (
𝑗

4.76+0.83𝑗
) × 𝑓𝑐28     Pour   𝑓𝑐28 ≤ 40 MPA 

𝑓𝑐𝑗 = (
𝑗

1.40+0.95𝑗
) × 𝑓𝑐28       Pour   fc28˃ 40 MPA 

Dans les calculs de notre ouvrage, nous adaptons une valeur de∶ 𝒇𝒄𝟐𝟖 = 𝟐𝟓 𝑴𝑷𝑨. 

 

 Résistance caractéristique à la traction𝒇𝒕𝒋: 

La résistance caractéristique à la traction, notée 𝒇𝒕𝒋 est donnée conventionnellement  en 

fonction de la résistance caractéristique à la compression par la relation suivante : 

 𝑓𝑡𝑗 =  0,6 +  0,06𝑓𝑐𝑗  

Dans notre cas : 𝑓𝑐28 =  25 MPA        𝑓𝑡28 =  2,1 MPA     (BAEL  91/ 99 article 4-3.41 ) 

Cette formule est valable pour les valeurs de 𝑓𝑐𝑗 ≤  60 MPA           

 

 Contrainte limite de béton : 

On définit les contraintes limites comme des états qui correspondent aux diverses 

conditions de sécurité et de bon comportement en service, pour lesquels la structure est 

calculée. 

A. Etat limite ultime (ELU) : 

Correspond à la perte d’équilibre statique (basculement), à la perte de la stabilité de 

forme (flambement) et surtout à la perte de résistance mécanique (rupture). 

- Contrainte limite à la compression : 

 𝑓𝑏𝑢 =
0,85𝑓𝑐28

𝜃.𝛾𝑏
       [MPA] 

avec 

𝛄b : coefficient de sécurité 

 

 (BAEL  ̸  91 révisé 99 article 2-1 11) 
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𝛄b=1,50   pour situation courante. 

𝛄b= 1,15   pour situation accidentelle. 

𝚹 : coefficient qui est en fonction de la durée d’application des actions : 

 

𝚹=1   si la durée d’application est supérieure à 24 Heures. 

𝚹=0,9   si la durée d’application est entre 1 heure et 24 heures. 

𝚹=0,85   si la durée d’application est inférieure à 1 heure. 

Pour : 

𝛄b= 1,5 et 𝚹=1    on aura  𝑓𝑏𝑢 =  14,2 MPA   

𝛄b= 1,15 et 𝚹=1   on aura   𝑓𝑏𝑢 =  18,48 MPA. 

 

- Diagramme contrainte déformation du béton à l’ELU : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                   Figure I-1 : diagramme des contraintes-déformation à l’ELU. 

Le diagramme est composé de : 

- D’un tronc de courbe parabolique et la déformation relative est limitée à 

2‰  (état élastique).  

- D’une partie rectangle (l’étape plastique)    2‰ ≤ 𝜀bc ≤ 3,5 ‰. 

2‰ 3,5‰ 

𝑓𝑏𝑢 =
0.85𝑓𝑐28

𝜃𝛾𝑏
 

𝜀‰ 

σbc  MPA  
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B- Etat limite de service : 

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. 

La contrainte admissible du béton à la compression  est donnée par : 

𝜎 𝑏𝑐 = 0,6 𝑓𝑐28  MPA (Art A.4.5, 2 BAEL 91) 

 

Pour      𝑓𝑐28 = 25  MPA      𝜎𝑏  =  15MPA   à l’ELS. 
 

- Diagramme contrainte déformation du béton à l’ELS : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure I-2 : Diagramme contrainte déformation du béton à l’ELS 

 

 Contrainte limite de cisaillement (art  A-5-1-2-1 BAEL 91/ modifiée 99) : 

Elle est donnée par la formule suivante : 

𝜏𝑢 = 𝑉𝑢/𝑏 × 𝑑         

𝑉𝑢 : est l’effort tranchant dans la section étudiée 

b : largeur de la section cisaillée 

d : hauteur utile. 

La contrainte doit respecter les conditions limites suivantes  

𝜏𝑢 ≤ 𝑚𝑖𝑛  
0.20×𝑓𝑐𝑗

𝛾𝑏
, 5 𝑀𝑃𝐴        Pour la fissuration peu nuisible. 

2‰ 3,5‰ 𝜺‰ 

𝑓𝑏𝑐  

          𝜎𝑏𝑐 [MPa] 
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 𝜏𝑢 ≤ 𝑚𝑖𝑛  
0.20×𝑓𝑐𝑗

𝛾𝑏
, 4 𝑀𝑃𝐴       Pour la fissuration préjudiciable et très Préjudiciable. 

 Module de déformation longitudinale : 

On définit le module d’élasticité comme étant le rapport de la contrainte normale et de 

la déformation engendrée. 

Selon la durée de la contrainte, on distingue deux sortes de module : 

 Module de déformation instantanée : 

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure à 24 heures, le 

module de déformation longitudinale instantané à l’âge de « j » jours est donné par la 

formule suivante : 

  𝐸𝑖𝑗 = 11000 𝑓𝑐𝑗
3   𝑀𝑃𝐴    (Article A-21/BAEL 91 modifié 99). 

Pour   𝑓𝑐𝑗 = 𝑓𝑐28 = 25 𝑀𝑃𝐴                    𝐸𝑖𝑗 =  32164,19 MPA  

 Module de déformation  différé : 

Les déformations finales du béton (instantanées sont augmentées de fluage) sont 

calculées par un module de déformation longitudinale différé définit comme suit : 

𝐸𝑣𝑗 =  3700fc28
1/3   MPA            (Article A-2-1-2-2/BAEL 91 modifié 99). 

Pour    𝑓𝑐𝑗 = 𝑓𝑐28 = 25 𝑀𝑃𝐴                  𝐸𝑣𝑗 =  10818,87 MPA 

 Module de déformation transversale : 

G =  E/ 2(1 + υ)         Avec           E : module de Young 

𝒗: (Coefficient de poisson): il est définit par le rapport entre la déformation relative 

transversale et la déformation longitudinale est égale à :  

-υ=0 (à l’ELU) pour le calcul des déformations en considérant le béton fissuré. 

-υ=0,2 (à l’ELS) pour le calcul en considérant le béton non fissuré 

 

 Acier : 

L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance à la traction et à la 

compression.  

Les aciers sont souvent associés au béton pour reprendre les efforts de traction auxquels ce 

dernier ne résiste pas. Ils se distinguent par leur nuance et leurs états de surface extérieure 

savoir : 

 



Chapitre I :                                                        présentation et caractéristique de l’ouvrage 

 

 
8 

- Barre lisse 

- Barre à haute adhérence (HA) 

- Treillis soudé 

Dans le présent projet on utilisera deux types  d’aciers dont les principales caractéristiques 

sont regroupées dans le tableau suivant : 

Type 

d’aciers 
nomination symbole 

Limite 

d’élasticité 

Fe [MPA] 

Allongement 

relatif à la 

rupture (‰) 

Coefficient 

de 

fissuration 

(ŋ) 

Coefficient 

de 

scellement 

(𝜳) 

Acier en 

barre 

Haute 

adhérence 

   FeE 400 

 

HA 

 

400 

 

14 

 

1,6 

 

1,5 

Acier en 

treillis 

Treillis soudé         

(TS) TLS520 

∅ ≤b mm 

TS 

 
550 

 

8 

 

 

1,3 

1 

 

 

 Module d’élasticité longitudinale des aciers : 

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

à : Es = 2.10
5
 MPA.    (Article : A.2.2, 1 /BAEL91 modifier 99). 

 

 Contrainte limites : 

- Contrainte limite ultime (ELU) : 

 

     𝜎𝑠 = 𝑓𝑒/𝛾𝑠  

 

Avec : 𝛾𝑠: coefficient de sécurité :             𝛶s=1,15  situation durable 

                                                       𝛶s= 1,00  situation accidentelle 

 

 

- Contrainte limite de service (ELS) : 

Afin de réduire le risque d’apparition de fissure et pour diminuer l’importance de 

leurs ouvertures dans le béton, on a été amené à limiter  les contraintes des 

armatures tendues. 

D’après les règles BAEL 91/modifier 99, on distingue trois cas de fissuration : 
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 Fissuration peu nuisibles : 

La fissuration est considéré comme peut nuisible lorsque : les éléments sont  situés 

dans les locaux couvertes et clos, non soumis sauf  exceptionnellement  et pour de courtes 

durées à des condensations dans ce cas aucune  vérification  est  effectuer   

 Fissuration préjudiciable : 

Lorsque  les éléments en cause sont soumis à des condensations et exposées  aux  

intempéries, la contrainte admissible de la traction dans les aciers est égal à :   

𝜎 𝑠𝑡 = 𝑚𝑖𝑛  
2

3
𝑓𝑒 , max⁡(0.5𝑓𝑒 , 110 𝑛𝑓𝑡𝑗 )                 

 

 Fissuration très préjudiciable : 

La fissuration est considéré comme très préjudiciable lorsque les éléments en cause 

sont exposés à un milieu  agressif ou doivent assurer une étanchéité, dans ce cas ,il 

important de respecter les règles suivants : 

   𝜎 𝑠𝑡 = 0.8𝑚𝑖𝑛  
2

3
𝑓𝑒 , max⁡(0.5𝑓𝑒 , 110 𝑛𝑓𝑡𝑗 )                  

 

Avec : 𝒏 : coefficient de fissuration 

 

𝑛 = 1,6  Pour les aciers (HA) de diamètre ≥ 6mm. n= 1,3 pour les (HA) < 6mm. 

𝑛 =  1,0  Pour les rounds lisses. 
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 Diagramme contrainte déformation de calcul : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure1-3 : diagramme contraintes  déformations de l’acier 

 

 

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

 

 

 Protection Des Armatures (Art A.4.5, 34BAEL91) : 

Afin d’éviter des problèmes de corrosion des aciers ; il est nécessaire de les 

Enrober par une épaisseur de béton suffisante qui dépend des conditions 

D’exploitations de l’ouvrage 

On doit donc respecter les prescriptions suivantes : 

 

- C ≥5 cm pour des ouvrages exposés à la mer, aux embruns ou aux tous autres 

Atmosphères très agressives tel les industries chimique ; 

- C ≥ 3cm pour des parois soumises à des actions agressives ; des intempéries ou 

à des condensations ; 

- C ≥ 1cm pour les parois situées dans un local couvert et clos et qui ne sont pas exposées 

aux condensations. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

σs[MPA] 

-10 

10 

 

𝜎𝑠 = 𝑓𝑒/𝛾𝑠 

+𝜀 

−𝜀 

𝜎𝑠 = −𝑓𝑒/𝛾𝑠 

 

𝜀𝑠  

           Raccourcissement 

 

Allongement 
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Introduction: 

L'objectif de ce chapitre est de pré dimensionner tous les éléments constitutifs de notre bâtisse, ce 

qui permet d'avoir d'une façon générale l'ordre de grandeur de ces éléments (les planchers, les 

dalles, les poteaux et les poutres) 

En respectant toutes les règles de conception et de calcul en vigueurs.      

II.1) les planchers: 

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

Il assure deux fonctions principales:   

 fonction de résistance mécanique: 

Les  planchers  supposé infiniment rigide, dans le plan horizontale supporte et transmettre aux 

éléments porteurs de la structure  les charges permanentes et les surcharges. 

 fonction d'étanchéistes et d'isolation acoustique et thermique:  

Qui peut être assurée par une étanchéité multicouche contre les eaux pluviales, un faux plafond 

complémentaire contre la température des périodes chaudes, des hourdis associés avec des poutrelles 

et la dalle de compression contre les bruites. 

II.1.1) planchers a corps creux: 

Ils sont constitués de corps creux s'appuyant sur des poutrelles préfabriqués disposées suivant la petite 

portée, le tous complété par une dalle de compression armé d'un treillis soudé d'épaisseur de 4 à 5 cm. 

Afin de limiter les flèches développées durant la durée d'exploitation de l'ouvrage, l'épaisseur 

minimum du plancher doit satisfaire la condition suivante: 

                           ht ≥
𝑙𝑚𝑎𝑥

22,5
     

Avec : ht: hauteur de plancher.      

Lmax:la plus grande portée dans le sens des poutrelles entre nus des appuis 

Dans notre cas :   Lmax  = 325- 25 =300 cm 

 ht =  
300

22,5
  = 13,33 cm 

  On opte pour un plancher d'épaisseur: ht = 16+4 

 Epaisseur du Corp. creux =16 cm.  

 Epaisseur de la dalle de compression=4 cm 

Ce dimensionnement reste valable pour le reste des planchers.  
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                        Figure II.1: coupe transversale de plancher 

 

II.1.2) plancher à dalle pleine: 

Une dalle est une plaque horizontale en béton armé d'une surface pouvant être  importante et d'une 

épaisseur moins importante comparée aux autres dimensions.  

 

II.2) les poutres: 

Les poutres  sont des éléments porteurs horizontaux en béton arme coulées  sur place, elles supportent 

les charges verticales des planchers et les transmettent aux poteaux au bien aux voiles, elles assurent 

aussi la fonction de chainage des éléments (poteaux).   

D’après les prescriptions préconisées par le RPA 99 (version 2003), les dimensions des poutres 

doivent satisfaire les conditions suivantes : 

1.  Largeur:     b  20cm.                    

2.  Hauteur:    h  30cm.                                        (RPA99/2003. Art 7.5.1)       

     3.  Le rapport : 4
b

h
                 

     4.  𝒃𝒎𝒂𝒙   1.5h + b1  

 

 

 

FigII.7 : Schéma d’lancher en corps creux 

 

Dalle de compression Treillis soudé  
Corps creux  

Poutrelle   65cm 

12cm 
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a) poutres principales: 

 Ce sont des poutres porteuses disposées perpendiculairement aux poutrelles. 

La hauteur des poutres principales est donnée par :   
10

L
h

15

L
t   

Avec : L : portée entre nus d’appuis       

  L=340 – 25 =315 cm                                                                                                                         

 Donc :   (315/15) ≤ h ≤ (315/10)                      21 cm ≤ h ≤31,5 cm.                                                     

On adopte : h =40 cm. 

 La largeur des poutres est déterminée par:  hbh 7.04.0      

                  12 ≤  b ≤ 21                             

 On prend    b =25 cm   

 La section des poutres principales est: (2540) cm2.  

 Vérification des conditions du RPA  

  b = 25 cm ≥ 20cm ………………Condition vérifiée. 

  ht =40 cm ≥ 30cm……………… Condition vérifiée. 

  6.1
b

ht
 4. ……………………   Condition vérifiée. 

 

b) poutres secondaires : 

 Ce sont des poutres parallèles aux poutrelles, leurs hauteurs sont données par : 

 
10

L
h

15

L
          Avec : L = 325– 25 = 300 cm. 

Donc : (300/15) ≤ h≤ (300/10)                  20cm ≤ h ≤ 30 cm.   

On opte pour h = 35 cm.  

 La largeur de la poutre est déterminée par : h70bh40 ..   

12 cm ≤ b ≤ 21 cm         on prend : b =25 cm.          
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      Vérification des conditions du RPA  

b =25 cm ≥  20 cm ………………….Condition  vérifiée. 

  ht = 35 cm ≥30 cm…………………. Condition  vérifiée. 

4.1
b

ht
 4. …………………………Condition vérifiée.  

Conclusion                           

Poutres principales : (25 ×40) cm
2
. 

 Poutres secondaires :(25 ×35) cm
2.   

 

                             40 

                                                                                                                                      

                                                    25 

                        Figure II.2: dimensionnement de la poutre. 

 

c) poutres de chainage : 

la  hauteur de la poutre de chainage est données par : 

 
10

L
h

15

L
          Avec : L = 325– 25 = 300 cm. 

Donc : (300/15) ≤ h≤ (300/10)                  20cm ≤ h ≤ 30 cm.   

On opte pour h = 25 cm.  

 La largeur de la poutre de chainage est déterminée par : h70bh40 ..   

12 cm ≤ b ≤ 21 cm         on prend : b =25 cm.          
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      Vérification des conditions du RPA  

b =25 cm ≥  20 cm ………………….Condition  vérifiée. 

  ht = 25 cm ≥30 cm…………………. Condition  vérifiée. 

1
b

ht
 4. …………………………Condition vérifiée.  

 

II.3) les voiles : 

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé destinés d’une part à assurer la stabilité de 

l’ouvrage sous l’effet des charges horizontales, et d’autre part à reprendre une partie des charges 

verticales. 

 Selon le RPA 99 version 2003, Art 7.7.1 ; sont considérés comme voiles les éléments satisfaisant la 

condition suivante:      L ≥ 4 ep. 

   Avec      ep : épaisseur des voiles                                                                                                        

                 L : portée min des voiles 

L’épaisseur doit être déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et des conditions de 

rigidité aux extrémités, avec un minimum de 15 cm. 

2020
,

22
,

25
max eeee

p

hhhh
e 








 .                            

 

 
25

he
e   

 

 

 

 

2e 

3e e 
e 

e 

2e 

2e 

e 

e 

3e 
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20

he
e  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                 Figure. II.3 : coupe de voile en élévation 

 

 Pour le  RDC:  

Dans notre cas, he=430 cm   ep ≥ 
410

20
 =20.5 cm  

On opte pour des voiles d'épaisseur : ep = 20 cm 

Pour que les voiles puissent assurer une fonction de contreventement, sa longueur  L  doit être au 

moins égale à 4 fois son épaisseur. 

 Les étages courants: 

Dans notre cas, he=306-40 = 266 cm  

Donc : ep ≥
266

20
=13,3 cm  

     On opte pour des voiles d'épaisseur : ep = 20 cm 

 

  

e

p 

L 
he 

 

ep 
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II.4) les poteaux : 

Eléments verticaux en  béton armé de section généralement rectangulaire, carré ou circulaire .les 

poteaux se composent d’armatures longitudinales (verticale) et transversale (horizontale).ils travaillent 

en flexion composée (principalement en compression) et constituent les points d’appuis pour les 

poutres et permettent la transmission des charges d’étage en étage puis aux fondations. 

Le pré dimensionnement des poteaux se fera à l’ELS en compression simple, selon la combinaison, en 

supposant que seul le béton reprend l’effort normale N, on calculera la descente de charges sur le 

poteau le plus sollicité en tenant compte de la dégression de charge.  

La section de poteau est donnée par la formule suivante : 

                           S ≥ 
𝑁𝑠

   bc
      avec    : NS = G + Q 

 

NS : effort normal de compression à la base du poteau. 

S : section transversale du poteau. 

G : charge permanente. 

Q : surcharge d’exploitation. 

bc  : Contrainte limite de compression du béton, donnée par : 

                 bc = 0,6 x fc28 

                       = 0,6 x 25 = 15 MPA 

Selon le (RPA 99 /2003 A7.4.1) les dimensions de la section transversale des poteaux doivent 

satisfaire les conditions suivantes : 

 Min (b. h) ≥ 25 cm                   en zone I et IIa. 

 Min (b. h) ≥ 30 cm                   en zone III et IIb. 

 Min (b. h) ≥ he /20                  he : la hauteur libre entre étages. 

   1/4 >  b/h   > 4. 
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Remarque :  

L’effort  normal " Ns" 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. 

II.4.1) descente de charges : 

II.4.1.1) surface d’influence : 

Calcul de la surface du plancher revenant au poteau le plus sollicité : 

 

   1,375 

 

   0,25 3,2 

            1,575 

 

 

 1,275          0,25         1,5 

                 Figure II.4 : surface d’influence du poteau le plus sollicité. 

𝑆𝑏𝑟𝑢𝑡𝑒 = 3,025 x 3, 2 = 9, 68 m
2
 

𝑆𝑛𝑒𝑡𝑡𝑒 = S1 + S2 + S3 + S4  

         = (1,375 x 1,275) + (1,5 x 1,375)  + (1,575x1, 275) + (1,5x1, 575)= 8,186 m
2
. 

II.4.1.2) détermination des charges permanentes et surcharges d’exploitation : 

a) les charges permanentes : 

1. les planchers : nous possédons deux types de planchers : 

 plancher terrasse : 

 

 

 

 

S1                                                                       s2  

pp                                           

 

PS                                                                          PS 

 

S3                             pp                   s4                    

1 

 

2 
3 

4 

 

5 

6 

7 

 

Figure II.5 : coupe verticale  d’un plancher  terrasse.                        
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Tableau II.1 : charges permanentes du plancher terrasse :   

N° Désignation Epaisseur (cm) 
poids volumique     

(Kn / m
3
) 

charge    G 

 (Kn / m
2
) 

1 Couche de gravillon 5 20.00 01.00 

2 Étanchéité multicouche 2 06.00 0.12 

3 Forme de pente en béton 7 22.00 1.54 

4 Isolation thermique (liège) 4 04.00 0.16 

5 Feuille de polyane / / 0.01 

6 
Plancher en corps creux     

(16+ 4) 
20 14.00 2.80 

7 Enduit plâtre 2 10.00 0.2 

 GTotal 5.83 

 

 

 

 

 

 plancher étage courant et RDC : 

 

 

  

 Fig.II.2  Coupe d’un plancher étage courant &RDC 

 

 

 

 Figure II.6 : coupe d’un plancher étage courant et RDC 

 

 

 

6 

2  
1 

5 4 

3 
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Tableau II.2 : charges permanentes du plancher d’étage et RDC : 

 

 

 

 Dalle plein pour la dalle de la salle machine :  

 

 

 

 

 

 

                                              Figure II.7 : coupe de la dalle pleine (salle machine).                                                            

 

 

 

 

 

N° Désignation 
Epaisseur 

(cm) 
  (KN / m

3
) G (KN / m

2
) 

1 Revêtement carrelage 2 20 0.40 

2 Mortier de pose 3 20 0.60 

3 Couche de sable 2 20 0.40 

4 Plancher en corps creux 20 14 2.80 

5 Enduit sous plafond 2 10 0.20 

6 Cloison en brique creuse +enduit 10 09 0.90 

 G Total 5.30 

1             2                               

3              4                      
5                     
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Tableau II.3 : charges permanentes de la dalle pleine : 

N° Désignation 
Epaisseur 

(cm) 
  (KN / m

3
) G (KN / m

2
) 

1 Revêtement carrelage 2 20 0.40 

2 Mortier de pose 2 22 0.44 

3 Couche de sable 3 18 0.54 

4 Plancher en dalle plein 15 25 3.75 

5               Enduit de ciment 2 18 0.36 

 G Total 5.49 

 

 

2) maçonnerie : 

Il ya deux types de murs, murs extérieurs et murs intérieurs : 

 murs extérieurs : 

En double cloisons (avec briques creuses) d’épaisseur égale à 30 cm. 

 

 

 

 

 

 

                                   Figure II.8 : coupe verticale d’un mur extérieure 

 

 

 

 

 

1 
2 
3 
4 
5 
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Tableau II.4 : charges permanentes des murs extérieurs : 

N° Désignation Epaisseur (cm)   (KN / m3)  G (KN / m2) 

1 Enduit ciment 2 22 0.44 

2 Briques creuses 10 09 0.90 

3 Lame d'air    5 / 0.00 

4 Briques creuses 10 09 0.90 

5 Enduit plâtre 2 10 0.20 

 G Total 2.44 

 

 murs intérieurs : 

Ils sont constitués de briques  creuses de 10 cm et un enduit plâtre des deux faces. 

 

 

 

 

 

 

Tableau II.5 : charges permanentes des murs intérieurs : 

N° Désignation Epaisseur (cm)   (KN / m3) G (KN / m2) 

1 Enduit plâtre 2 10 0.20 

2 Briques creuses 10             09 0.9 

3 Enduit plâtre 2              10 0.20 

 G Total 1.30 

 

 

1 
2 
3 

Figure II.9 : coupe verticale de mur intérieure.            
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b) les charges d’exploitation : 

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

 

 

II.4.1.3) la descente de  charge : 

Elle est effectuée pour les poteaux les plus sollicités. 

A) calcul de l’air de plancher revenant au poteau le plus sollicité : 

S = S1 + S2 + S3 + S4 
 

  = (1,375 x 1,275) + (1, 5 x 1,375) + (1,575x1, 275) + (1, 5x1, 575) 

                = 8,186 m
2
. 

B) les charges permanentes revenant à chaque plancher : 

 plancher terrasse : 

Ppt = Gt x S = 5.27 x 8.186 = 43.140 KN 

 

 Plancher d’étage : 

Ppé =Gé x S = 4.74x 8.186 = 38.801 KN 

 

 

 

C) calcul du poids propres des poutres : 

 

 poutre principale : 

PPP = 0.25 x 0.40 x (1.275+1.5) x 25 = 6.93 KN 

ELEMENTS 
SURCHARGE  D’EXPLOITATION                 

Q (KN/m2) 

Plancher terrasse inaccessible 1.0 

Plancher à usage d’habitation 1.5 

Plancher à usage commercial 5 

balcon 3.5 

Escalier 2.5 
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 poutre secondaire : 

PPS = 0.25 x 0.35 x (1.375+1.575) x 25= 6.45 KN 

 

D) poids propres des poteaux : (0.25x0.25) : 

 1
er

 à 10
éme

 étage : PPé = 0.25 x 0.25x 25 x 2.86 = 4.468 KN 

 RDC :    PPRDC = 0.25 x 0.25 x 25 x4.30 = 6.718 KN 

 

E) surcharge d’exploitation : 

SBRUTE = 3.025 x 3.2 = 9.68 m
2
 

 plancher terrasse : 

Q0 = 1 x 9.68 = 9.68 KN 

 ETAGE : 

Q  =1.5 x 9.68 = 14.52 KN 

 RDC: 

Q10 = 1.5x 9.68 = 14.52 KN 

 

F) loi de dégression des charges : 

Les règles de BAEL nous imposent d’appliquer  le dégression des charges d’exploitation. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
       Figure II.10 : loi de dégression des surcharges d’exploitation 

   

 

 

 

Pour n ≤4     
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S 10 = Q0 = 9.68 KN. 

  S09 = Q0+Q1= 9.68+14.52=24.2 KN. 

 S08 = Q0 +0.95(Q1+Q2) = 9.68+0.95(2x14.52) = 37.268 KN. 

 S07 = Q0+0.90(Q1+Q2+Q3) = 9.68+0.90(3x14.52) = 48.884 KN. 

 S06 = Q0 + 0.85(Q1+ Q2+ Q3+ Q4) = 9.68+0.85(4x14.52) = 59.048 KN. 

 S05 = Q0+ 0.80(Q1+ Q2+ Q3 + Q4+ Q5) = 9.68+0.80(5x14.52) =67.76 KN. 

 S04= Q0+ 0.75(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6) = 9.68+0.75(6x14.52) = 75.02 KN. 

 S03 = Q0+ 0.714(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7) = 9.68+0.714(7x14.52) = 82.25KN. 

 S02 = Q0+ 0.687 (Q1+Q2+ Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8) = 9.68+0.687(8x14.52) = 89.481 KN. 

 S01 = Q0+ 0.666 (Q1+Q2+ Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q = 9.68+0.666(9x14.52) =96.712 KN. 

 SRDC = Q0+ 0.65 (Q1+Q2+ Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9+Q10)  

          = 9.68+0.65 ((9x14.52) +14.52)  = 104.06 KN. 

 

 Vérification des sections des poteaux aux recommandations du RPA : 

       Pour la zone IIa : 

 De 7
éme

 au 10
éme

 Niveau : 

 

 Min (b, h) = 30 cm ≥ 25 cm ……………………………………CV                                       

 Min (b, h) ≥ he /20 = 266/20 = 13.3 cm ………………………  CV 

 1/4 ≤ b/h= 30/30=1≤4……………………………………………CV 

 

 De 3
éme

 au 6
éme

 Niveau : 

 

 Min (b, h) = 35 cm ≥ 25 cm ……………………………………CV                                       

 Min (b, h) ≥ he /20 = 266/20 = 13.3 cm ………………………  CV 

 1/4 ≤ b/h= 35/35=1≤4……………………………………………CV 
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 pour le RDC 1er et 2éme
 : 

 Min (b, h) = 40 cm ≥ 25 cm ……………………………………CV                                       

 Min (b, h) ≥  he /20 = 410/20 = 20.5 cm …………………….    CV 

 1/4 ≤ b/h= 40/40=1 ≤4…………………………………………..CV 

 

Conclusion : 

Le coffrage des poteaux est conforme aux exigences du l’RPA. 

  

 vérification de l’effort normal réduit : 

Pour éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d’ensemble dues au séisme, 

l’effort normal de compression de calcul doit être limité par la condition suivante : 

                          

                                  V =  
𝑁𝑑  

Bc  ×fc28
≤  0.3      (ART 7.4.3.1) 

 

𝑵𝒅 : L’effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton. 

𝑩𝒄: L’aire (section brute) de cette dernière. 

𝒇𝒄𝟐𝟖: est la résistance caractéristique du béton. 

 

 

 

 Pour les poteaux (30x30) : 

  
859.989

30x30x2.5
 = 0.382 ≥ 0.3 …………condition non vérifiée. 

 Pour les poteaux (35x35) : 

  
1005 .91

35x35x2.5
 = 0.328 ≥ 0.3……… condition non vérifiée. 

 

 vérification des poteaux au flambement : 

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

éléments comprimés des structures, lorsque ces derniers sont élancés suite à l’influence défavorable 

des sollicitations. 

 L’élancement  ʎ des poteaux :   

  ʎ  =  
𝐿𝑓

𝑖
  ˂ 50    (ART 9.2 /BAEL 91 modifiées 99) 

Avec : 
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𝐿𝑓  : Longueur de flambement (𝐿𝑓 = 0 . 7L0) (poteau encastrer à la base et articuler). 

i : rayon de giration (
S

I
i  ). 

L0 : hauteur libre du poteau. 

S : section transversale du poteau (bxh). 

 I : moment d’inertie (
12

hb
I

3.
 ). 

Les vérifications : 

 Pour le RDC,  1
er

 et 2
eme

 étage {poteau (40×40) cm
2
 : l0 = 4.10m ⇒  24,85 50.   

 Pour le 3
eme

  au 6
eme

 étage {poteau (35×35)} cm
2
 : l0 = 2.66 m     ⇒  ʎ  =  18.42  50.  

 Pour le  3
eme

  au 10
eme

 étage {poteau (30×30)} cm
2
 : l0 = 2.66m   ⇒  21,50  50.  

    Conclusion : 

 Tous les poteaux sont vérifiés vis-à-vis du flambement. 
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                                          Tableau II.7 : Résultat de la loi de dégressions de charge pour le poteau le plus sollicité. 

      

                                                                                              

 
Charges permanentes Charges d’exploitation 

Effort 

tranchant 
Section (cm

2
) 

Niv 

Poids  

plancher

(KN) 

Poids 

poteaux 

(KN) 

Poids 

poutres 

(KN) 

G(KN) GC(KN) Coefficient Q(KN) Qc(KN) 𝑵𝒔 = 𝑮𝒄 +𝑸𝒄 𝑵𝒔 𝝈𝒃𝒄 ≥ 𝒔 
Section 

adoptée 

10 

9 

8 

7 

47.724 

43.385 

43.385 

43.385 

4.468 

4.468 

4.468 

4.468 

8.587 

8.587 

8.587 

8.587 

60.779 

56.44 

56.44 

56.44 

60.779 

117.217 

173.659 

230.099 

1 

1 

0.95 

0.9 

9.68 

24.20 

37.268 

48.884 

9.68 

33.88 

71.148 

120.032 

70.459 

151.097 

244.807 

350.131 

46.972 

100.731 

163.204 

233.420 

30x30 

6 

5 

4 

3 

43.385 

43.385 

43.385 

43.385 

4.468 

4.468 

4.468 

4.468 

8.587 

8.587 

8.587 

8.587 

56.44 

56.44 

56.44 

56.44 

286.539 

342.979 

399.419 

455.859 

0.85 

0.8 

0.75 

0.714 

59.048 

67.76 

75.02 

82.27 

179.08 

246.84 

321.86 

404.13 

465.619 

589.819 

721.279 

859.989 

310.412 

393.212 

480.852 

573.326 

35x35 

2 

1 

RDC 

43.385 

43.385 

43.385 

4.468 

4.468 

4.468 

8.587 

8.587 

8.587 

56.44 

56.44 

58.69 

512.299 

568.739 

627.429 

0.687 

0.666 

0.65 

89.481 

96.712 

116.644 

493.611 

590.323 

706.967 

1005.91 

1159.062 

1334.396 

670.606 

772.708 

889.597 

40x40 
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Introduction : 

 Le chapitre concerne le calcul des éléments de la structure autre que les éléments de 

contreventements, qui sont : le plancher, les balcons, l’acrotère et les escaliers. 

 Le calcul de ses éléments s’effectue suivant le règlement BAEL91 en respectant le 

règlement parasismique RPA99. 

III.1) calcul des planchers : 

III.1.1) plancher en corps creux : 

 Ils sont constitués : 

 De poutrelle préfabriquée de section en Té, qui sont disposées suivant 

la petite portée, distante de 65cm entre axes et assure la fonction de 

portance. 

 De corps creux qui utilisés comme coffrage perdue et qui sert aussi à 

l’isolation thermique et phonique. 

 D’une dalle de compression en béton armé. 

 

III.1.2) Ferraillage de la dalle de compression : 

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

quadrillage de treillis soudé  de nuance (TLE 520) dont les dimensions des mailles seront plus 

égales : 

-20cm pour les armatures perpendiculaire aux nervures (poutrelles). 

-33cm pour les armatures parallèle aux nervures (poutrelles). 

 Quand l’écartement « l »entre axes des nervures est compris entre 50 et 80cm, la 

section A des armatures perpendiculaires aux nervures doit être au moins égale à 
𝟒𝒍

𝒇𝒆
   

Avec  𝑓𝑒  en MPA (N/mm
2
). 
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A) Les armatures perpendiculaires aux poutrelles : 

 𝐴⊥ =  
𝟐𝟎𝟎

𝒇𝒆
  l’orsque l’entre axe des poutrelles et plus égale à 50cm  

 𝐴⊥  =  
𝟒 𝒍 

ƒ𝒆
 l’orsque 50cm<l≤80cm  

 

𝐴⊥  : en cm
2
 par mètre de nervure (poutrelle). 

ƒ𝒆 : en MPA limite d’élasticité. 

 𝒍 : en cm distance entre axe des poutrelles 50cm<l≤80cm.                                    

𝐴⊥ =  
4 𝑙  

ƒ𝑒

 =  
4 .65  

520
=  0.5 𝑐𝑚2/𝑚𝑙 

Soit 𝐴⊥ = 5𝑇4 = 0.63𝑐𝑚2/𝑚𝑙     avec un espacement :  𝑆𝑡 = 20𝑐𝑚 

B) Les armatures parallèles aux poutrelles : 

𝐴// =
𝐴⊥

2
=

0.63

2
= 0.315𝑐𝑚2/𝑚𝑙 

Soit 𝐴// = 4𝑇5 = 0.49𝑐𝑚2/𝑚𝑙    avec un espacement : 𝑆𝑡 = 20𝑐𝑚 

On adopte pour un ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé (TLE520) de 

dimension(200 × 200)𝑚𝑚2. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.1 : Treillis soudé (200 × 200) 

 

20 cm 

 

20 cm 

Φ5 nuance TL520 
Φ4 nuance TL520 
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III .1.3) Calcul des poutrelles : 

Les poutrelles sont sollicités par une charge uniformément répartie, dont la largueur est 

déterminée par l’entre axe de deux poutrelles consécutives. Comme la montre la figure ci-

dessous : 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                         Figure III.2 : surface revenant aux poutrelles  

Le calcul se fera en deux étapes : avant et après coulage de la dalle de compression. 

A) Avant coulage de la dalle de compression : 

La poutrelle préfabriqué est constitué comme simplement appuyée à ses deux 

extrémités celle qui supportent sont poids propre, poids des corps creux et le poids de 

l’ouvrier. 

-l’objectif de calcul de la poutrelle avant coulage de la dalle de compression est 

déterminer si la poutrelle (isostatique) peut se suffire à elle-même, dans le cas 

contraire il faudra prévoir des étais intermédiaire pour la conforté, ce ci servirons 

d’appuis intermédiaire pour la poutrelle.    

 Dimensionnement 

 𝑏 = 12𝑐𝑚     Largeur de la poutrelle. 

ℎ = 4𝑐𝑚        Hauteur de la poutrelle.  

𝑐 = 2𝑐𝑚       Enrobage. 

 𝑑 = 2𝑐𝑚      Hauteur utile. 

 

𝑏 = 12𝑐𝑚 

𝑑 = 2𝑐𝑚        

𝑐 = 2𝑐𝑚       
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-poids  propre de la poutrelle :                                                                                                   

G1  = 0.12 × 0.04 × 25 = 0.12 KN/𝑚𝑙 

-poids du du corps creux :                                                                                                          

𝐺2 = 0.65 × 0.95 = 0.62 KN/𝑚𝑙 

-poids total:                                                                                                                               

𝐺1 + 𝐺2 = 0.12 + 0.62 = 0.74 KN/𝑚𝑙 

-surcharge de l’ouvrier :                                                                                                          

𝑄 = 1 KN/𝑚𝑙 

 Calcul à l’ELU : 

Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable. 

 Combinaison de charge :                                                                             

𝑞𝑢  = 1.35𝐺 + 1.5𝑄 = 1.35 0.74 + 1.5 1 = 2.5 KN/𝑚𝑙 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Calcul de moment en travée :                                                                      

𝑀𝑢 = 𝑞𝑢  ×
𝑙2

8
= 2.5 ×

(3.25)2

8
= 3.30 KN.𝑚𝑙 

 Calcul de l’effort tranchant:                                                                          

𝑇𝑢 =
𝑞𝑢   ×𝑙

2
=

2.5×3.25

2
= 4.06 KN.𝑚𝑙 

 Ferraillage : 

𝑏 = 12𝑐𝑚      𝑐 = 2𝑐𝑚       ℎ = 4𝑐𝑚       

𝑑 = ℎ − 𝑐 = 4 − 2 = 2𝑐𝑚                                      𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑏×𝑑2 ×𝑓𝑏𝑢
 

                             Avec          𝑓𝑏𝑢 =
0.85×𝑓𝑐28

𝜃×𝛾𝑏
 =

085×25

1×1.5
= 14.17𝑀𝑝𝑎 

𝜇𝑢 =
3.30×10

12×22×14.17
 = 4.851           

            𝜇𝑈 = 4.851 > 𝝁𝟏 = 𝟎. 𝟑𝟗𝟐                              La section est doublement armée. 

 

 

 

 

 

2.5 KN/𝑚𝑙 

3.25𝑚 
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Conclusion : 

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

armatures de compression et de traction, on prévoit des étais intermédiaire afin de soudager la 

poutrelle à supporter les charges d’avant coulage de la dalle de compression.  

 

B) Après coulage de la dalle de compression : 

Dans le cas, le calcul est conduit en considérant la poutrelle comme une poutre 

continue, de section en Té avec une inertie constante reposant sur plusieurs appuis, les 

appuis de rives sont considérer comme semi encastré et les appuis intermédiaires 

comme étant simple.  

  

B.1)  poutrelle continue : 

 

 

 

 

 

 

 

 

                        Figure III.3 : Schéma de chargement de la poutrelle continue  

 Dimensionnement : 

 𝑏 = 65 𝑐𝑚    ,     Distance entre axes de deux poutrelles.  

ℎ =  16 + 4  𝑐𝑚   ,   Hauteur du plancher en corps creux.  

𝑏0 = 12 𝑐𝑚     ,      Largeur de la poutrelle. 

 ℎ0 = 4 𝑐𝑚    ,     Épaisseur de la dalle de compression.  

 𝑏1      Débord. 

 𝑏1 =
𝑏−𝑏0

2
=

65−12

2
= 26.5𝑐𝑚 

 Combinaison de charge : 

-poids propre du plancher : 𝐺 = 5.30 × 0.65 = 3.445 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

-poids propre du plancher terrasse : 5.83 × 0.65 = 3.789 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

-surcharge d’exploitation : usage d’habitation :𝑄 = 1.5 × 0.65 = 0.975 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

                                          : Usage commerce :𝑄 = 5 × 0.65 = 3,25 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

                                                      : Dernier étage :𝑄 = 1 × 0.65 = 0.65 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

 

 

 

 

 

 

 

      2.65     2.9       2.8      3.25 

qu 

 



Chapitre III :                                                                                               calcul des éléments  
 

 
34 

 

 Note : nous considérons pour nous calculs, les planchers qui présentent le cas le   

  Plus défavorable.                                                                                                                        

                𝐺 = 5,30 × 0.65 = 3,445 𝐾𝑁𝑚𝑙 

               𝑄 = 1.5 × 0.65 = 0.975 𝐾𝑁/𝑚𝑙                        

 Choix de la méthode : 

 

 Vérification des conditions  de la méthode forfaitaire  (Art. B.6.2 210/BAEL 

91/modifié 99)  

        1-La valeur de la surcharge d’exploitation de constructions courte doit respecter la 

condition suivante : 𝑄 ≤ max⁡(2𝐺, 5𝐾𝑁) 

       2𝐺 = 2 × 3.445 = 6,89𝐾𝑁/𝑚𝑙 

        𝑄 = 0.975 𝐾𝑁/𝑚𝑙                        

                            𝑄 ≤ max⁡(2𝐺, 5𝐾𝑁)                      Condition vérifié. 

 

        2-le moment d’inertie des sections transversales est le même pour les différents travées 

considérées.                                                                   Condition vérifié. 

 

        3-les portées successives sont dans un rapport compris entre (0.8 𝑒𝑡 1.25) . 

          
𝐿1

𝐿2
=

2.65

2.9
= 0.9     , 

𝐿2

𝐿3
=

2.9

2.8
= 1.03      ,  

𝐿3

𝐿4
=

2.8

3.25
= 0.86 

              

 

      4-La fissuration est considérée comme non préjudiciable.                       Condition vérifié. 

Conclusion : 

 Toutes les conditions sont vérifiées, donc la méthode forfaitaire est applicable. 

 Principe de la méthode forfaitaire : 

Le principe consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travées et en appuis 

à partir  de fraction fixé forfaitairement de la valeur maximale de moment fléchissant 

Condition vérifié. 
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isostatique en travée (celle-ci étant supposé isostatique de même porté libre et soumise 

aux même charge que la travée considérée.) 

Soit M0 le moment max dans la travée considérée est soumise au même charge Mw , et 

Me le moment en valeur absolue sur appuis de gauche et de droite de la travée considérée. 

Mt : moment max en travée pris en compte  dans les calculs considérés. 

𝛼 =
𝑄

𝑄 + 𝑄
 rapport de charge  

Q = 0 ⇒  α = 0

Q = 2G ⇒  α =
2

3

  

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

Mt ≥ −
Mw +Me

2
+ max 1.05M0 , (1 + 0.3α)M0  

Mt ≥
1+0.3α

2
M0                                           dans une travée intermediaire. 

Mt ≥
1.2+0.3α

2
M0                                         dans une travéede rive . 

Avec : 

        Mt : moment maximal en travée considérée.   

           Me: moment sur l′appuisde droite en valeur absolue. 

          Mw : moment sur l′appuisde gauche  en valeur absolue. 

          Valeur maximal du moment fléchissant dans la travée de comparaison. 

       𝑀0  =
𝑞×𝑙2

8
                      avec      l :longueur entre nus d’appuis. 

Les valeurs de chaque moment sur appuis intermédaire doit étre au moins égale à : 

 0.6𝑀0  pour une poutre à deux travées. 

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

 0.5𝑀0   pour les appuis intermédaires d’ une poutre à plus de deux travées. 
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Figure.III.4 : Diagramme des moments d’une poutre continue. 

 

-A l’ELU :𝑞𝑢 = 1.35 𝐺 + 1.5 𝑄 = 1.35 3,445 + 1.5(0.975) = 6.113𝐾𝑁/𝑚𝑙 

-A l’ELS:𝑞𝑠 = 𝐺 + 𝑄 = 3.445 + 0.975 = 4.42 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

 Calcul le rapport de charge 𝛼: 

 𝛼 =
𝑄

𝑄+𝐺
=

1.5

1.5+5,30
= 0.22 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

 1 + 0.3𝛼 = 1.06 

 
1+0.3𝛼

2
= 0.533 

 
1.2+0.3𝛼

2
= 0.633 

 

 Calcul des moments fléchissant : 

Calcul des moments isostatiques𝑴𝟎 à 𝐥′𝐄𝐋𝐔 : 

 𝑀01 = 𝑞𝑢
𝐿2

8
= 6.113 ×

 2.65 ²

8
= 5.36 𝐾𝑁.𝑚 

 𝑀02 = 𝑞𝑢
𝐿2

8
= 6.113 ×

(2.9)²

8
= 6.42 𝐾𝑁.𝑚 

  𝑀03 = 𝑞𝑢
𝐿2

8
= 6.113 ×

(2.8)²

8
= 5.99 𝐾𝑁.𝑚 

  𝑀04 = 𝑞𝑢
𝐿2

8
= 6.113 ×

(3.25)²

8
= 8.07𝐾𝑁.𝑚 

Calcul des moments sur appuis : 

             𝑀1 = 0.3 × 𝑀01 = 0.3 × 5.36 = 1.608 𝐾𝑁.𝑚 

             𝑀2 = 0.5 × 𝑀02 = 0.4 × 6.42 = 3.21 𝐾𝑁.𝑚  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

0.3𝑀0  0.5𝑀0  0.4𝑀0  

 

0.5𝑀0  

 

0.3𝑀0  

 

1 2 3 4 5 + + + + 



Chapitre III :                                                                                               calcul des éléments  
 

 
37 

             𝑀3 = 0.4 × 𝑀02 = 0.4 × 5.99 = 2.396 𝐾𝑁.𝑚 

             𝑀4 = 0.5 × 𝑀04 = 0.5 × 8.07 = 4.035𝐾𝑁.𝑚 

             𝑀5 = 0.3 × 𝑀04 = 0.3 × 8.07 = 2.421 𝐾𝑁.𝑚 

Moment en travées :                                                                                                                                                   

Travée 1.2 :     𝑀𝑡 ≥ −
(1?608 +3.21)

2
 + 1.06 × 5.36 = 3.272 𝐾𝑁.𝑚 

                                         𝑀𝑡 ≥ 
1.2+0.3𝛼

2
 𝑀𝑂 =

1.2+0.3 0,22 

2
 5.36 = 3.392𝐾𝑁.𝑚 

                                    Soit :𝑴𝟏𝟐 = 𝟗. 𝟑𝟗𝟐 𝑲𝑵.𝒎 

 Travée 2.3 :        𝑀𝑡 ≥  −
(3.21+2.396)

2
+  1.06 × 6.42 = 4.002 𝐾𝑁.𝑚 

                                          𝑀𝑡 ≥ 
1+0.3𝛼

2
 𝑀02 =

1+0.3(0.22)

2
  6.42 = 3.421𝐾𝑁.𝑚 

                                      Soit :𝑴𝟐𝟑 = 𝟒. 𝟎𝟎𝟐 𝑲𝑵.𝒎 

            Travée 3.4 :           𝑀𝑡 ≥ −
(2.396+4.035 )

2
+  1.06 × 5.99 = 3.133 𝐾𝑁.𝑚  

   

                                           𝑀𝑡 ≥  
1+0.3𝛼

2
 𝑀03 =

1+0.3(0.22)

2
  5.99 = 3.192 𝐾𝑁.𝑚 

                                       Soit :𝑴𝟑𝟒 = 𝟑.𝟏𝟗𝟐 𝑲𝑵.𝒎 

                                                  𝑀𝑡 ≥  −
(4.035+2.421)

2
+  1.06 × 8.07 = 5.326 𝐾𝑁.𝑚                                                                                                                                                      

              Travée 4.5 :    

                                                     𝑀𝑡 ≥  
1.2+0.3𝛼

2
 𝑀04 =

1.2+0.3(0.22)

2
  8.07 = 5.108𝐾𝑁.𝑚 

                                  Soit :𝑴𝟒𝟓 = 𝟓. 𝟑𝟐𝟔 𝑲𝑵.𝒎 
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               Figure.III.5 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELU en KN.M 

 

 Calcul des efforts tranchants : 

  L’effort tranchant en tout point d’une poutre est donnée par la formule suivante. 

        𝑇 𝑥 = 𝜃 𝑥 +
𝑀𝑖+1 –𝑀𝑖

𝑙𝑖
                       Avec      𝜃 𝑥 = 0 = 0 =

𝑞𝑢×𝑙

2
 

                                                                                 𝜃(𝑥 = 𝑙 = −
𝑞𝑢 ×𝑙

2
   

        𝑇𝑤 =
𝑞𝑢  ×𝑙

2
+

𝑀𝑖+1 –𝑀𝑖

𝑙𝑖
 

       𝑇𝑒 = −
𝑞𝑢  ×𝑙

2
+

𝑀𝑖+1 –𝑀𝑖

𝑙𝑖
 

 𝑇(𝑥) : Effort tranchant sur appui. 

 𝑇(𝑥): Effort tranchant de la travée isostatique. 

 𝑀𝑖  Et 𝑀𝑖+1 : moment sur appui i, i+1 respectivement en valeur algébrique. 

 𝑇𝑤  : Effort tranchant sur appuis gauche de la travée. 

 𝑇𝑒  : Effort tranchant sur appuis droit de la travée. 

 L : langueur de la travée. 

 Application : 

 

 Travée 1.2 :               𝑇1 =
6.113×(2.65)

2
 +

−3.21+1.608

2.65
= 7.495 𝐾𝑁 

                                               𝑇2 =  
−6.113 ×(2.65)

2
+

−3.21+1.608

2.65
= −8.704 𝐾𝑁 

 

+   + 

1.608 3.21 2.396 4.035 2.421 

  + 

3.392 4.002 3.192 
5.326 

+ 
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   Travée 2.3 :           𝑇2 =
6.113×(2.9)

2
+

−2.396+3.21

2.9
= 8.380𝐾𝑁 

                                               𝑇3 =
−6.113×(2.9)

2
 +

−2.396+3.21

2.9
= −8.583 𝐾𝑁 

                Travée 3.4 :            𝑇3 =
6.113×(2.8)

2
+

−4.035 +2.396

2.8
= 7.972 𝐾𝑁  

   

                                                 𝑇4 =  
−6.113 ×(2.8)

2
 +

−4.035+2.396

2.8
 = −9.14 𝐾𝑁 

                Travée 4.5 :            𝑇4  =
6.113 ×(3.25)

2
+

−2.421+4.035

3.25
= 10.43 𝐾𝑁                                                                                                                                                      

                                               𝑇5 =  
−6.113×(3.25)

2
 +

−2.421+4.035

3.25
 = −9.437 𝐾𝑁 

 

 

 

 

 

 

                   Figure.III.6 : Diagramme des efforts tranchants à l’ELU en KN.M 

 

III.1.4) Ferraillage de la poutrelle :  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

7.495 8.380 7.972 
10.430 

-9.437 -9.14 -8.583 -8.704 

 b=65cm 

 

h=20cm 

b0=12cm 

h0=4cm  

 



Chapitre III :                                                                                               calcul des éléments  
 

 
40 

 En travée : 

On parle d’abord le moment équilibré par la dalle de compression  

 𝑀0 = 𝑏 × ℎ0  𝑑 −
ℎ0

2
 𝑓𝑏𝑢 = 0.65 × 0.04 × (0.18 −

0.04

2
) × 14.17. 103 

                                            =58.947 𝐾𝑁.𝑚 

 𝑀0 = 58.947 𝐾𝑁.𝑚 > 𝑀𝑡
𝑚𝑎𝑥                      L’axe neutre se situe dans la table de 

compression, la section en Té à calculé sera donc considérer comme une section rectangulaire 

de dimension 𝑏 × ℎ =  65 × 20 𝑐𝑚. 

Calcul de 𝒖 : 

𝜇𝜇 =
𝑀𝑡

𝑚𝑎𝑥

𝑏×𝑑2 ×𝑓𝑏𝑢
=

5.326

0.65×(0.18)2×14.17.103 = 0.017                              𝛽 = 0.991 

 𝜇𝜇 = 0.017 < 𝜇𝑖 = 0.392 

 𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑡

𝑚𝑎𝑥

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
=

5.326

0.991×0.18×348 .103 = 0.85. 10−4 = 0.85 𝑐𝑚2 

Soit : 𝑨𝒔𝒕 = 𝟑𝑯𝑨𝟖 = 𝟏. 𝟓𝟎𝒄𝒎𝟐 

 Au appuis : 

Puisque le béton tendu est négligeable, on fera nos calcul pour une section rectangulaire de 

section  𝑏 × ℎ =  12 × 20 𝑐𝑚. 

 𝜇𝜇 =
𝑀𝑎𝑝

𝑚𝑎𝑥

𝑏×𝑑2 ×𝑓𝑏𝑢
=

4.035  

0.12×(0.18)2×14.17.103 = 0.073                               𝛽 = 0.962 

 𝜇𝜇 = 0.073 < 𝜇𝑖 = 0.392                          la section est simplement armée. 

 𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑎𝑝

𝑚𝑎𝑥

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
=

4.035

0.962×0.18×348 .103 = 0.66. 10−4 = 0.66𝑐𝑚2 

Avec  𝜎𝑠𝑡 =
𝑓𝑒

𝛿𝑠
=

400

1.15
= 348 𝑀𝑝𝑎  

 𝑨𝒔𝒂𝒑 = 𝟐𝑯𝑨𝟏𝟎 = 𝟏. 𝟓𝟕 𝒄𝒎𝟐  

III .1.5 .Vérification à l’ELU : 

 Vérification de la non fragilité du béton (Art A.4.2.2/BAEL 91 modifier 99) : 

 En travée : 

On aura  
𝐴𝑚𝑖𝑛

𝑏×𝑑
= 0.23 ×

𝑓𝑡28

𝑓𝑒
      avec        𝑓𝑡28 = 0.6 + 0.06𝑓𝑐28 = 0.6 + 0.06 × 25 = 2.1𝑀𝑝𝑎 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23×𝑏×𝑑×𝑓𝑡28

𝑓𝑒
=

0.23×65×18×2.1

400
= 1.41 𝑐𝑚2 
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 𝐴𝑠𝑡 = 1.50 𝑐𝑚2                                                                                                                                                                                        

 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.41 𝑐𝑚2                                          𝐴𝑚𝑖𝑛 < 𝐴𝑠𝑡                         condition vérifée  

 Sur appuis : 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23×𝑏×𝑑×𝑓𝑡28

𝑓𝑒
=

0.23×12×18×2.1

400
= 0.26 𝑐𝑚2 

𝐴𝑠𝑎𝑝 = 1.57 𝑐𝑚2                                                                                                                                                                                        

 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.26 𝑐𝑚2                                         𝐴𝑚𝑖𝑛 < 𝐴𝑠𝑎𝑝                        condition vérifée 

 

 Vérification de l’ffort tranchant (Art A.5.1.1/BAEL 91 modifier 99) : 

 𝜏𝑢 =
𝑇𝑚𝑎𝑥

𝑏0×𝑑
=

10.43.103

120×180
= 0.48𝑀𝑝𝑎  

 𝜏 = min 0.2 ×
𝑓𝑐28

𝛿𝑏
 ,5 𝑀𝑝𝑎           min  0.2 ×

25

1.5
 ,5 𝑀𝑝𝑎 

                                                            min 3.33 ,5 𝑀𝑝𝑎 = 3.33 𝑀𝑝𝑎 

 𝜏𝑢 < 𝜏                                  condition vérifie 

 

 Vérication de la contrainte d’adhérents et d’entrainement(Art A.6.1.3/BAEL 

91modifier 99) : 

 𝜏𝑠𝑒 =
𝑣𝑢 .𝐴𝑠𝑖

0,9×𝑑× 𝑢 𝑖 ×𝐴𝑠
≤ 𝜏𝑠𝑒,𝑢 =𝜑𝑠×𝑓𝑡𝑗

         avec 𝜑𝑠=1 pour les ronds lisses 

                                                                                 𝜑𝑠=1.5  pour les ronds HA 

Avec        ui =2× π × 10 = 62,8 mm 

 𝜏𝑠𝑒 =
10.43×103

0.9×180×62.8
= 1,05 𝑀𝑝𝑎 

 𝜑𝑠×𝑓𝑡28
= 1.5 × 2.1 = 3,15 𝑀𝑝𝑎 

Donc     𝜏𝑠𝑒 = 1,05 < 𝜏𝑠𝑒,4 = 𝜑𝑠 × 𝑓𝑡𝑗 = 3,15                                            condition vérifiée 

 

 Armatures transversales (Art A.7.2.2/BAEL modifié 99) : 

 Le diamétre des armatures tranversales doit satisfaire les conditions suivantes : 

 𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{ 
ℎ

35
 , 𝜙1  ,

𝑏0

10
 }                     𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{ 

20

35
 ,1 ,

12

10
  }               

𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛  0.57 ,1 ,1.2   = 0.57𝑐𝑚 
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Soit : 𝜙𝑡 = 6 𝑚𝑚                               𝐴𝑡 = 2∅6 = 0.56 𝑐𝑚2 

 Espacement des armatures (Art A.5.1.22/BAEL modifié 99) : 

L’espacement des armatures transversales est au plus égale au plus bas des 

espacements suivant :      𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{ 𝑆𝑡1 , 𝑆𝑡2  } 

 𝑆𝑡1 = 𝑚𝑖𝑛  0.9𝑑, 40𝑐𝑚  = 𝑚𝑖𝑛  0.9 × 18, 40𝑐𝑚  = 16.2𝑐𝑚 

 

 𝑆𝑡2 =
𝐴𝑡×𝑓𝑒

0.4 ×12
 =

0.56×400

0.4×12
 = 46.67 𝑐𝑚 

 

 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛  16.2, 46.67  = 16.2𝑐𝑚 

                           Soit : 𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚. 

 

III .1.6 .Vérification à l’ELS : 

les états limites de services sont définits compte tenu des exploitations et de la durabilité de la 

construction, les vérifications qui leurs sont associées sont : 

 Etat limite de résistance de béton à la compression.  

 Etat limite de déformation. 

 Etat limite de l’ouverture des fissures. 

Pour avoir les efforts internes à l’ELS, il suffit de multiplier les valeurs obtenues à l’ELU par 

le rapport : 
𝑞𝑠

𝑞𝑢
 =

4.42

6.113
 = 0.72  

Diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.7 : diagramme des mooments fléchissants à l’ELS en KN. 

 

 

 

 

 

1.15     2.31 1.72 
  2.90 

1.74 

2.44 
2.88 

2.29 

 3.83 



Chapitre III :                                                                                               calcul des éléments  
 

 
43 

 

  

 

  

 

 

 

                 Figure.III.8 : Diagramme des efforts tranchants à l’ELU en KN.M 

  

 Vérification de la résistance du béton à la compression : 

Il y ‘a lieu de vérifier  si : 𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝜎 𝑏𝑐  

Avec :   𝜎 𝑏𝑐  = 15 𝑀𝑝𝑎          

Et          𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠

𝑘1
       avec   𝜎𝑠 =

𝑀𝑠

𝛽1×𝑑×𝐴𝑠
     (contrainte de traction des aciers ). 

    𝛽 𝑒𝑡 𝑘1 𝑠𝑜𝑛𝑡 𝑒𝑛 𝑓𝑜𝑛𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑒 𝜌1 𝑎𝑣𝑒𝑐 𝜌1 =
100×𝐴𝑆

𝑏0×𝑑
     

 En travées : 

 

 𝜌1 =
100 ×𝐴𝑆

𝑏0×𝑑
=

100×1.50

12×18
= 0.69          𝛽1 = 0.879 

                                                     𝑘1 = 26.32 

 𝜎𝑠 =
𝑀𝑠

𝛽1×𝑑×𝐴𝑠
=

3.83×104

180 ×0.849×2.70
= 160,30 𝑀𝑝𝑎 

 𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠

𝑘1
=

160,30

18.11
= 8,85𝑀𝑝𝑎  

𝜎𝑏𝑐 = 8,85 𝑀𝑝𝑎 

 𝜎 𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑝𝑎              donc                 𝜎𝑏𝑐 < 𝜎 𝑏𝑐                             condition vérifiée    

 

                                                                                                                                                                                            

 Sur appuis :                                             𝛽1 = 0.876  

 𝜌1 =
100 ×𝐴𝑆

𝑏0×𝑑
=

100×1.57

12×18
= 0.726                𝑘1 = 25.48 

 

 𝜎𝑠 =
𝑀𝑠

𝛽1×𝑑×𝐴𝑠
=

2.90×104

180 ×0.876×1.57
= 117,14 𝑀𝑝𝑎 

 

 𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠

𝑘1
=

117,14

25.48
= 4.59 𝑀𝑝𝑎 

 

 𝜎𝑏𝑐 = 4,59𝑀𝑝𝑎 

 𝜎 𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑝𝑎              donc                  𝜎𝑏𝑐 < 𝜎 𝑏𝑐                           condition vérifiée     

 

5.39 

  -6.26 

6.03 
5.73 

-6.58 -6.17 
-6.79 

7.50 
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 Etat limite de déformation (Art B.6.5.1/BAEL 91  modifié 99) : 

Les régles de BAEL 91 précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à l’ELS l’etat limite 

de déformation pour des poutres associées a des ourdis lorsque les conditions suivantes 

sont satisfaites. 

  
ℎ

𝒍
≥

1

16
  

  
ℎ

𝑙
≤

𝑀𝑡

10×𝑀0
 

  
𝐴

𝑏0×𝑑
≤

4.2

𝑓𝑒
 

                 Or         
ℎ

𝑙
=

20

325
= 0.0615 <

1

16
                                          condition vérifiée    

                                     Donc      le calcul de la fléche est indisponible . 

Calcul de la fléche : (Art B.6.5.2/BAEL 91 ) : 

 𝐹𝑣 =
𝑀𝑡×𝑙2

10×𝐸𝑣×𝐼𝑓𝑣
 

 

Aire de section homogénéisée : 

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

 𝐵0 =  12 × 20 +  65 − 12 × 4 + (15 × 2.70) 

 𝐵0 = 492.5 𝑐𝑚 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Moment isostatique de section homogénéisée par apport à 𝒙𝒙 : 

 𝑠/𝑥𝑥 =
𝑏0×ℎ2

2
+ (𝑏 − 𝑏0) ×

ℎ0
2

2
+ 15𝐴𝑡 × 𝑑 

 𝑠/𝑥𝑥 =
12×202

2
+ (65 − 12) ×

42

2
+ 15 × 1.50 × 18 = 35553𝑐𝑚2 

 

 

 

 

  𝑏 = 65𝑐𝑚 

𝑉1  

𝑉2  

 

ℎ0 = 4𝑐𝑚 

ℎ0 = 4𝑐𝑚 

 

 

 

ℎ = 16𝑐𝑚 

 

𝑏0 = 16𝑐𝑚 
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 𝑉1 =
𝑠/𝑥𝑥

𝐵0
=

35553

492.5
= 7.21𝑐𝑚 

 𝑉2 = ℎ − 𝑉1 = 20 − 7.21 = 12.79𝑐𝑚 

Et :              𝐼0 =
𝑏0

3
×  𝑉1

3 + 𝑉2
3 +  𝑏 − 𝑏0 × ℎ0 × [ 

ℎ0
2

12
+ (𝑉1 −

ℎ0

2
)2 ] + 15𝐴𝑡 × (𝑉2 − 𝑐)2         

𝐼0 =
12

3
×  7.213 + 12.793 +  65 − 12 × 4[

42

12
+ (7.21 −

4

2
)2] + 15 × 2.70(12.79 − 2)2 

 𝐼0 = 20620.58 𝑐𝑚2 

 𝜌 =
𝐴𝑡

𝑏0 ×𝑑
=

1.50

12×18
= 0.0125 

 𝜆𝑣 =
0.02×𝑓𝑡28

4×(2+
3×𝑏0
𝑏

)
=

0.02×2.1

0.0125 ×(2+
3×12

65

= 1.3 

 𝜇 = max  1 −
1.75×𝑓𝑡28

4×𝜌×𝜎𝑠+𝑓𝑡28
 , 0 = max [  1 −

1.75×2.1

4×0.0125 ×137.53+2.1
 , 0]  = 0.409 

 𝐼𝑓𝑣 =
1.1×𝐼0

1+𝜆𝑣×𝜇
=

1.1×20620 .58

1+ 1.3×0.409 
= 14808.8 𝑐𝑚4 

On a :   𝛦𝑣  : Module de déformation différé. 

Avec     𝛦𝑣 = 3700 𝑓𝑐28
3 = 3700 25

3
= 10818.87 𝑀𝑝𝑎 

          𝐹𝑣 =
3.83×3.252

10×10818 .87×103 ×14808 .8×10−8 = 0.0043 𝑚 = 4,3𝑚𝑚 

 𝐹𝑣 = 4,3 𝑚𝑚 <
𝑙

500
=

3250

500
= 6.5 𝑚𝑚                                   La flèche est vérifiie. 
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B.2) Poutrelle à une seule travée : 

 

 

 

                                                                                        3,25 m 

 

Cette poutrelle sera calculée comme une poutre isostatique simplement appuyé à ces deux 

extrémités. 

 Détermination des efforts internes à l’ELU : 

G= 5,30 x 0,65 = 3,445 KN/ml 

Q = 1,5 x 0,65 = 0,975 KN/ml 

qu = 1.35 G + 1.5 Q = (1.35x 3,445)+(1.5x 0,975)=6,11 KN/ml 

 Réactions d’appuis : 

∑ 𝐹 = 0                      RA + RB _ (6,11x 3,25) = 0  

 

             RA + RB = 19,85 KN  

∑𝑀 /𝐴 = 0                  RB (3.25) _ [6, 11(3, 25)
2
/2 ] =0 

 

                           RB = 9, 93 KN. 

                           RA = 9, 93 KN.  

    

 Efforts Tranchants Et Moments Fléchissant : 

 

   qU 

                                                                                                                                                   T(x)     M(x) 

Efforts Tranchants : 

-T(x) + 9,93– 6,11 x =0 RA 

T(x) =– 6,11x+ 9,93  

Pour : 

X=0                                  T(x) = 9,93KN  

X= 3,25 m                      T(x) =  -9,93 KN   

 

qu 

RB         RA 

X 
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     + 

 - 

 

                    Figure III.9 : Diagramme des efforts tranchant a l’ELU. 

 

Moments fléchissant : 

M(x) =    9,93(x) -6,11( 
𝑥2

2
) 

Pour :      X=0                                   M(x) = 0  

                 X= 3,25 m                        M(x) =  0 

Le moment en travée: Mt = 
𝑞
𝑢  𝑥 𝑙2

8
  = 8,067 KN /ml 

 

 

                                                                   

 

                     Figure III.10 : Diagramme des moments fléchissant  a l’ELU 

Remarque : 

Afin de tenir compte des encastrements partiels les moments corrigés sont : 

 Sur appuis : Mu = -0,3 x 𝑀𝑢
𝑚𝑎𝑥  = - 2,42 KN/ml 

 En travée :   Mu = 0,85 x 𝑀𝑢
𝑚𝑎𝑥  = 6,85 KN/ml 

 

 

 

 

 

               Figure III.11 : Diagramme des moments fléchissant corrigé  a l’ELU 

 

9,93 

9,93 

    8,067 

A B     + 

    +     + 

6,85 

-2,42 -2,42 
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III.1.4) Ferraillage de la poutrelle :  

 En travée :  

On parle d’abord le moment équilibré par la dalle de compression  

 𝑀0 = 𝑏 × ℎ0  𝑑 −
ℎ0

2
 𝑓𝑏𝑢 = 0.65 × 0.04 × (0.18 −

0.04

2
) × 14.17. 103 

                                            =58.947 𝐾𝑁.𝑚 

 𝑀0 = 58.947 𝐾𝑁.𝑚 > 𝑀𝑡                      L’axe neutre se situe dans la table de compression, la 

section en Té à calculé sera donc considérer comme une section rectangulaire de 

dimension 𝑏 × ℎ =  65 × 20 𝑐𝑚. 

Calcul de 𝒖 : 

𝜇𝜇 =
𝑀𝑡

𝑏×𝑑2 ×𝑓𝑏𝑢
=

6,85

0.65×(0.18)2×14.17.103 = 0.022                              𝛽 = 0.989 

 𝜇𝜇 = 0.022 < 𝜇𝑖 = 0.392 

 𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑡

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
=

6,85

0.989×0.18×348 .103 = 1.10. 10−4 = 1.10𝑐𝑚2 

Soit : 𝑨𝒔𝒕 = 𝟑𝑯𝑨𝟖 = 𝟏. 𝟓𝟏 𝒄𝒎𝟐 

 

 Aux appuis : 

Puisque le béton tendu est négligeable, on fera nos calcul pour une section rectangulaire de 

section  𝑏 × ℎ =  12 × 20 𝑐𝑚. 

 𝜇𝜇 =
𝑀𝑎𝑝

𝑏×𝑑2 ×𝑓𝑏𝑢
=

2,42

0.12×(0.18)2×14.17.103 = 0,043                                 𝛽 = 0,978 

 𝜇𝜇 = 0,043 < 𝜇𝑖 = 0.392                          la section est simplement armée. 

 𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑎𝑝

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
=

2,42

0.978×0.18×348 .103 = 0,4. 10−4 cm
2
 

𝑨𝒔𝒂𝒑 = 𝟐𝑯𝑨𝟏𝟎 = 𝟏, 𝟓𝟕 cm2 

 

III .1.5 .Vérification à l’ELU : 

 Vérification de la non fragilité du béton (Art A.4.2.2/BAEL 91 modifier 99) : 

 En travée : 

On aura  
𝐴𝑚𝑖𝑛

𝑏×𝑑
= 0.23 ×

𝑓𝑡28

𝑓𝑒
      avec        𝑓𝑡28 = 0.6 + 0.06𝑓𝑐28 = 0.6 + 0.06 × 25 = 2.1𝑀𝑝𝑎 
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 𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23×𝑏×𝑑×𝑓𝑡28

𝑓𝑒
=

0.23×65×18×2.1

400
= 1.41 𝑐𝑚2 

 𝐴𝑠𝑡 = 2.26 𝑐𝑚2                                                                                                                                                                                        

 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.41 𝑐𝑚2                                          𝐴𝑚𝑖𝑛 < 𝐴𝑠𝑡                         condition vérifée  

 

 Sur appuis : 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23×𝑏×𝑑×𝑓𝑡28

𝑓𝑒
=

0.23×12×18×2.1

400
= 0.26 𝑐𝑚2 

𝐴𝑠𝑎𝑝 = 1.57 𝑐𝑚2                                                                                                                                                                                        

 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.26 𝑐𝑚2                                         𝐴𝑚𝑖𝑛 < 𝐴𝑠𝑎𝑝                        condition vérifée 

 

 

 Vérification de l’ffort tranchant (Art A.5.1.1/BAEL 91 modifier 99) : 

 𝜏𝑢 =
𝑇

𝑏0×𝑑
=

9,93 𝑥 103

120×180
= 0.45𝑀𝑝𝑎  

 𝜏 = min 0.2 ×
𝑓𝑐28

𝛿𝑏
 ,5 𝑀𝑝𝑎           min  0.2 ×

25

1.5
 ,5 𝑀𝑝𝑎 

                                                            min 3.33 ,5 𝑀𝑝𝑎 = 3.33 𝑀𝑝𝑎 

 𝜏𝑢˂ 𝜏                                  condition  vérifiée 

 Vérication de la contrainte d’adhérents et d’entrainement(Art A.6.1.3/BAEL 

modifier 99) : 

 𝜏𝑠𝑒 =
𝑣𝑢 .𝐴𝑠𝑖

0,9×𝑑×∑𝑢 𝑖 ×𝐴𝑠
≤ 𝜏𝑠𝑒,𝑢 =𝜑𝑠×𝑓𝑡𝑗

         avec 𝜑𝑠=1 pour les ronds lisses 

                                                                                 𝜑𝑠=1.5  pour les ronds HA 

Avec       ∑ui =2× π × 10 = 62,8 mm 

 𝜏𝑠𝑒 =
9,93×103

0.9×180×62.8
= 0,97 𝑀𝑝𝑎 

 𝜑𝑠×𝑓𝑡28
= 1.5 × 2.1 = 3,15 𝑀𝑝𝑎 

Donc     𝜏𝑠𝑒 = 0,97 < 𝜏𝑠𝑒,4 = 𝜑𝑠 × 𝑓𝑡𝑗 = 3,15                                         condition vérifiée 

 

 Armatures transversales (Art A.7.2.2/BAEL 91modifié 99) : 

 Le diamétre des armatures tranversales doit satisfaire les conditions suivantes : 
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 𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{ 
ℎ

35
 , 𝜙1  ,

𝑏0

10
 }                     𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{ 

20

35
 ,1 ,

12

10
  }               

𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛  0.57 ,1 ,1.2   = 0.57𝑐𝑚 

Soit : 𝜙𝑡 = 6 𝑚𝑚                               𝐴𝑡 = 2∅6 = 0.56 𝑐𝑚2 

 Espacement des armatures (Art A.5.1.22/BAEL 91modifié 99) : 

L’espacement des armatures transversales est au plus égale au plus bas des 

espacements suivant :      𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{ 𝑆𝑡1 , 𝑆𝑡2  } 

 𝑆𝑡1 = 𝑚𝑖𝑛  0.9𝑑, 40𝑐𝑚  = 𝑚𝑖𝑛  0.9 × 18, 40𝑐𝑚  = 16.2𝑐𝑚 

 

 𝑆𝑡2 =
𝐴𝑡×𝑓𝑒

0.4 ×12
 =

0.56×400

0.4×12
 = 46.67 𝑐𝑚 

 

 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛  16.2, 46.67  = 16.2𝑐𝑚 

                           Soit : 𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚. 

III .1.6 .Vérification à l’ELS : 

Pour avoir les efforts internes à l’ELS, il suffit de multiplier les valeurs obtenues à l’ELU par 

le rapport : 
𝑞𝑠

𝑞𝑢
 =

4,42

6,11
 = 0.72  

 

 

  

   

                      Figure III.12 : Diagramme des efforts tranchant a l’ELS. 

 

 

 

 

 

                Figure III.13 : Diagramme des moments fléchissant a l’ELS. 

 

    + 

-1,742 -1,742 

4,932 

7,14 

-7,14 
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 Vérification de la résistance du béton à la compression : 

Il y ‘a lieu de vérifier  si : 𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝜎 𝑏𝑐  

Avec :   𝜎 𝑏𝑐  = 15 𝑀𝑝𝑎          

Et          𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠

𝑘1
       avec   𝜎𝑠 =

𝑀𝑠

𝛽1×𝑑×𝐴𝑠
     (contrainte de traction des aciers ). 

    𝛽 𝑒𝑡 𝑘1 𝑠𝑜𝑛𝑡 𝑒𝑛 𝑓𝑜𝑛𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑒 𝜌1 𝑎𝑣𝑒𝑐 𝜌1 =
100×𝐴𝑆

𝑏0×𝑑
   

   

 En travées : 

 

 𝜌1 =
100 ×𝐴𝑆

𝑏0×𝑑
=

100×2.26

12×18
= 1,04          𝛽1 = 0.858 

                                                     𝑘1 = 20,33 

 𝜎𝑠 =
𝑀𝑠

𝛽1×𝑑×𝐴𝑠
=

4,932×104

180 ×0.858×2.70
= 118,27 𝑀𝑝𝑎 

 

 𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠

𝑘1
=

118,27

20,33
= 5,81𝑀𝑝𝑎  

𝜎𝑏𝑐 = 5,81 𝑀𝑝𝑎 

 𝜎 𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑝𝑎              donc                 𝜎𝑏𝑐 < 𝜎 𝑏𝑐                             condition vérifiée   

 

 

 Sur appuis :    

                                                                      𝛽1 = 0.876  

 𝜌1 =
100 ×𝐴𝑆

𝑏0×𝑑
=

100×1.57

12×18
= 0.726                   𝑘1 = 25.48 

 

 𝜎𝑠 =
𝑀𝑠

𝛽1×𝑑×𝐴𝑠
=

1,742×104

180 ×0.876×1,57
= 70,36 𝑀𝑝𝑎 

 

 𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠

𝑘1
=

70,36

25.48
= 2,76 𝑀𝑝𝑎 

 

 𝜎𝑏𝑐 = 2,76 𝑀𝑝𝑎 

 𝜎 𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑝𝑎              donc                  𝜎𝑏𝑐 < 𝜎 𝑏𝑐                           condition vérifiée     

 

                                                                                                                                                                                           

 Etat limite de déformation (Art B.6.5.1/BAEL 91  modifié 99) : 

Les régles de BAEL 91 précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à l’ELS l’etat limite 

de déformation pour des poutres associées a des ourdis lorsque les conditions suivantes 

sont satisfaites. 

  
ℎ

𝒍
≥

1

16
  

  
ℎ

𝑙
≤

𝑀𝑡

10×𝑀0
 

  
𝐴

𝑏0×𝑑
≤

4.2

𝑓𝑒
 

                 Or         
ℎ

𝑙
=

20

325
= 0.0615 <

1

16
                                          condition vérifiée    
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                                     Donc      le calcul de la fléche est indisponible . 

Calcul de la fléche : (Art B.6.5.2/BAEL 91 ) : 

 𝐹𝑣 =
𝑀𝑡×𝑙2

10×𝐸𝑣×𝐼𝑓𝑣
 

 

Aire de section homogénéisée : 

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

 𝐵0 =  12 × 20 +  65 − 12 × 4 + (15 × 2.70) 

 𝐵0 = 492.5 𝑐𝑚 

 

Moment isostatique de section homogénéisée par apport à 𝒙𝒙 : 

 𝑠/𝑥𝑥 =
𝑏0×ℎ2

2
+ (𝑏 − 𝑏0) ×

ℎ0
2

2
+ 15𝐴𝑡 × 𝑑 

 𝑠/𝑥𝑥 =
12×202

2
+ (65 − 12) ×

42

2
+ 15 × 2.70 × 18 = 35553𝑐𝑚2 

 𝑉1 =
𝑠/𝑥𝑥

𝐵0
=

35553

492.5
= 7.21𝑐𝑚 

 𝑉2 = ℎ − 𝑉1 = 20 − 7.21 = 12.79𝑐𝑚 

Et :              𝐼0 =
𝑏0

3
×  𝑉1

3 + 𝑉2
3 +  𝑏 − 𝑏0 × ℎ0 × [ 

ℎ0
2

12
+ (𝑉1 −

ℎ0

2
)2 ] + 15𝐴𝑡 × (𝑉2 − 𝑐)2         

𝐼0 =
12

3
×  7.213 + 12.793 +  65 − 12 × 4[

42

12
+ (7.21 −

4

2
)2] + 15 × 2.70(12.79 − 2)2 

 𝐼0 = 20620.58 𝑐𝑚2 

 𝜌 =
𝐴𝑡

𝑏0 ×𝑑
=

2.70

12×18
= 0.0125 

 𝜆𝑣 =
0.02×𝑓𝑡28

4×(2+
3×𝑏0
𝑏

)
=

0.02×2.1

0.0125 ×(2+
3×12

65

= 1.3 

 𝜇 = max  1 −
1.75×𝑓𝑡28

4×𝜌×𝜎𝑠+𝑓𝑡28
 , 0 = max [  1 −

1.75×2.1

4×0.0125 ×137.53+2.1
 , 0]  = 0.409 

 𝐼𝑓𝑣 =
1.1×𝐼0

1+𝜆𝑣×𝜇
=

1.1×20620 .58

1+ 1.3×0.409 
= 14808.8 𝑐𝑚4 

On a :   𝛦𝑣  : Module de déformation différé. 

Avec     𝛦𝑣 = 3700 𝑓𝑐28
3 = 3700 25

3
= 10818.87 𝑀𝑝𝑎 

          𝐹𝑣 =
4,932×3.252

10×10818 .87×103 ×14808 .8×10−8 = 0.0032 𝑚 = 3,2𝑚𝑚 

 𝐹𝑣 = 5 𝑚𝑚 <
𝑙

500
=

3250

500
= 6.5 𝑚𝑚                                   La flèche est vérifiie. 
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III.2.Calcul de l’acrotère : 

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

écran évitant toute chute, c’est un élément secondaire des la structure assimilée à une console 

encastrée au niveau du plancher dernier étage, elle est soumise à l’effet (g) du à son poids 

proposer et un effet latéral ( q=1kn/ml) du à la main courante, engendrant un moment de 

renversement (m) dans la section d’encastrement. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Le ferraillage sera déterminé en flexion composée pour une bande de 1 m de largeur. 

       III.2.1) Calcul des sollicitations : 

 Poids propre : g= 𝜌. s. 1m 

Avec : 𝜌: masse volumique du béton 

            S : section longitudinale de l’acrotère 

G= 25[(0,5x0,009)+(0,05 x0,27)+(0,05x0,27/2)]1m 

G= 1,63 kn/nl 

 Surcharge due à la poussée latérale Q : 

Q= 1kn/nl 

 Effort normal du à la poussée latérale T : 

T=Qx1=1kn(effet tranchant) 

 Effort normal du au poids propre G : 

N=Gx1=,63 kn 

 Effort normal du à la surcharge Q : 

Nq=0 

 Moment de renversement du à G : 

Mg=0 

 Moment de renversement du à Q : 

Mq=Qxh=1x0,6= 0,6 kn/ml 

 

5 cm 

5cm 

60 cm 

18 cm 9 cm 
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Diagramme des effets : 

 Q 0 0 

 

 G                     T=1KN           

 M=0.6KN.m M=1.63KN 

                          Moments Fléchissant               Effort  Normal N      Effort Tranchants T 

 

III.2.2) Combinaisons de charge : 

ELU : 1,35 G=1,5 Q  

Nu= 1,35G= 1,35x1,63=2,2 kn  ( du à G) 

Mu= 1,5 Mq= 1,5x0,6=0,9 Kn.m 

Tu=1,5xT=1,5 kn 

ELS : G+Q 

Ns=g=1,63 Kn 

Ms=M= 0,6 kn.m 

Ts=T=1kn. 

III.2.3) Ferraillage de l’acrotère: 

le calcul se fera à l’ELU puis la vérification à L’ELS: 

les résultats des sollicitations se résument en un effort normal de compression « N » et un 

moment de flexion « M » 

donc ça consiste à l’étude d’une  section de béton rectangulaire soumise à la flexion composée  

pour déterminer les armatures, on  procède par la méthode de calculer flexion composée ; 

pour ce faire, on utilise l’organigramme de calcul proprié dont le principe est d’étudier la 

section du béton en flexion simple sans un moment  fictif « Mf » afin de déterminer les 

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

 

 

 

H=0.6 m + + 

+ 
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                         d=8cm                                                        h=10 cm 

                        c= 2 cm 

                                                    b =100 cm 

A) Calcul de L’excentricité : 

    eu  = 
𝑀𝑢

𝑁𝑢
 = 

0.9

2.2
 = 0.41m 

     
ℎ

2
 - c = 

10

2
 - 3 = 2 cm 

eu   >     
ℎ

2
 – c                     le centre de pression cp se trouve à l’exterieure de la section limitée 

et l’effort normal N est un effort de compression  donc la section est partiellement comprimée 

(SPC) 

cette section sera calculée en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif  Mf  puis on se 

ramène à la flexion composée. 

  ͓cp Nu 

   

      g      Mf                

                                                                            ≡     

 

                  Figure III.14 : section rectangulaire soumise à la flexion composée.  

Avec :  

Mu : moment du à la compression 

Nu : effort de compression 

Cp : centre de pression 

eu : excentricité 

Calcul En Flexion Simple : 

 Moment fictif : Mf = Nu x g 

 

Avec : 

                

Nu             cG                                                              

         

              eu 
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g : distance entre le centre de pression et le centre de gravité des armatures inférieures 

tendues. 

  g = eu - 
ℎ

2
 - c = 41 – 2 = 39 cm 

Mf = 2.2 [ 0.41+( 
0.1

2
 - 0.03 ) ] = 0.946 KN.m 

 Moment réduit : 

μb =
𝑀𝑓

𝑏d2 ʄbu
 = 

0.946 𝑥 103

100𝑥  72  𝑥 14.2
 = 0.0135 

 

μb = 0.0135  ˂  μ = 0.392           SSA 

 

μb = 0.0135                          𝛽 = 0.993 

 

 Armatures fictives : 

                  Af = 
𝑀𝑓

𝛽𝑑  𝛿𝑠𝑡  
 = 

0.946 𝑥 103

0.993𝑥7𝑥348
 = 0.39 cm2 

 Armatures réelles (flexion composée) : 

Ast =  Astf -  (  
𝑁𝑢

𝛿𝑠𝑡
 ) = 0.39 - (  

2.2𝑥103

348𝑥102 ) = 0.32 cm2 

 

B) Vérification : 

1) Vérification à l’ELU : 

 Condition de non fragilité : (Art A.4.2.1/BAEL 91modifiée 99) : 

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

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

la section droite d’armatures. 

Le ferraillage de l’acrotère doit satisfaire la condition suivante : As ≥Amin 

            Amin =  
0.23 𝑥 𝑏 𝑥 𝑑  𝑥𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 =0.23 x 100 x 7 x 

2.1

400
 = 0.845 cm2 

Remarquons que : As ˂Amin  la condition n’est pas vérifiée alors on adoptera la section 

minimale As = Amin = 0.845 cm2 

 La section d’acier est : 4HA8 = 2.01  cm2  avec un espacement : 

                                   st = 
100

4
 = 25 cm. 
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 Vérification au cisaillement (Art. A.5.1.211-BAEL91/99) : 

 La vérification s’effectue a l’ELU, la fissuration est considérée comme préjudiciable 

d’où     𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏×𝑑
     avec    𝝉𝒖  : contrainte de cisaillement. 

On doit vérifier que : 

 𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏×𝑑
 ≤ min  0.15 

𝑓𝑐28

𝛾𝑏
, 4  Mpa  

Et      𝛾𝑏 = 1.5    𝑠𝑖𝑡𝑢𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑐𝑜𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒. 

          𝑉𝑢 = 1.5 𝑄 = 1.5 × 1 = 1.5 𝐾𝑛  

 𝜏𝑢 =
1.5×103

1000 ×70
=  0.021 𝑀𝑝𝑎  

 𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏×𝑑
=  0.021 𝑀𝑝𝑎 ≤ 𝑚𝑖𝑛 2.5, 4 = 2.5 𝑀𝑝𝑎  

La condition est vérifiée donc le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement donc les 

armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

  Vérification de l’adhérence des barres : 

 Vérification à l’ELU (Art. A.6.1.3/BAEL91) :  

 Il faut vérifier que : 𝜏𝑠𝑒 < 𝜏 𝑠𝑒 = 𝜓𝑠 × 𝑓𝑐28  

L’acier utilisé est le FeE400           𝝍𝒔 = 𝟏. 𝟓  (acier de haute adhérence). 

D’où :   𝜏 𝑠𝑒 = 1.5 × 2.1 = 3.15 𝑀𝑝𝑎  

Avec    𝜏𝑠𝑒 =
𝑉𝑢

0.9×𝑑× 𝑢𝑖
  

  𝑢𝑖 = 𝑛 × 𝜋 × 𝜙    ⇒   𝜏𝑠𝑒 =
𝑉𝑢

0.9×𝑑×𝑛×𝜋×𝜙
  

 𝜏𝑠𝑒 =
1.5×103

0.9×70×4×𝜋×0.8
= 0.236 

 𝜏𝑠𝑒 = 0.236 𝑀𝑝𝑎 < 𝜏 𝑠𝑒 = 3.15 𝑀𝑝𝑎  

Donc pas de risque d’entrainement des barres. 

La longueur de scellement droit (BAEL91.1.2.2) :𝐿𝑠 = 40𝜙 = 40 × 0.8 = 32 𝑐𝑚 
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 Vérification des espacements des barres (Art. A.4.5.33/BAEL91.modifiée 99) : 

 La fissuration est préjudiciable donc : 

 𝑆𝑡 ≤ min 2ℎ, 25 𝑐𝑚 ≤ min 2 × 9, 25 = 18𝑐𝑚 

 ℎ = 9 𝑐𝑚  C’est l’épaisseur de la section de l’acrotère. 

On  a adopté un espacement de 25 cm                         Condition vérifiée. 

 Vérification à l’ELS (Art.6.1.3/BAEL91) : 

L’acrotère est exposé aux intempéries, donc nous considérons la fissuration comme étant 

préjudiciable. Les aciers sont en FeE400 et de diamètre 8 mm ⇒ n=1.6  

n : coefficient de fissuration. 

Donc :       𝜍 𝑠 = 𝑚𝑖𝑛  
2

3
× 400, 110 1.6 × 2.1 = 201.63 𝑀𝑝𝑎  

 𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑠

𝛽×𝑑×𝜍𝑠𝑡
  ⇒   𝜍𝑠𝑡 =

𝑀𝑠

𝛽×𝑑×𝐴𝑠𝑡
 

 𝜌 =
100 ×2.01

100 ×7
= 0.287  ⇒   𝛽 = 0.9155 

 𝜍𝑠𝑡 =
0.6×103

0.9155 ×70×2.01×102 = 46.57 𝑀𝑝𝑎  

 𝜍𝑠𝑡 = 46.57 𝑀𝑝𝑎 < 𝜍 𝑠𝑡 = 201.63 𝑀𝑝𝑎                          Condition vérifiée. 

Dans le béton : 

 𝜍𝑏𝑐 < 𝜍 𝑏𝑐    ⇒   𝜍 𝑏𝑐 = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑝𝑎  

 𝜍𝑏𝑐 = 𝑘1 × 𝜍𝑠𝑡  

 𝛽1 = 0.9155    ⇒    𝑘1 = 44.17    Et   𝑘 =
1

𝑘1
= 0.0226  

 𝜍𝑏𝑐 = 0.0226 × 46.57 = 1.05 𝑀𝑝𝑎 < 𝜍 𝑏𝑐                     Condition vérifiée. 

Donc il ‘ya pas de fissuration dans le béton comprimée. 

 Vérification de l’acrotère au séisme (RPA99/Art.6.2.3) :  

Cette vérification concerne les éléments non structuraux. 

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

la formule : 𝐹𝑝 = 4 𝐴 𝐶𝑃 𝑊𝑝   

Avec : 
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 𝐴 : Coefficient d’accélération de zone dans notre cas :(zone 𝐼𝐼𝑎  ,groupe d’uzage2)                   

          𝐴 = 0.15 

 𝐶𝑝  : Facteur des forces horizontales pour les éléments secondaires varient entre 0.3 et 

0.8 (tableau 6-1 du RPA 99/2003) dans notre cas 𝐶𝑝 = 0.8 

 𝑊𝑝  : Poids de l’acrotère  𝑊𝑝 = 1.7 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

D’où : 𝐹𝑝 = 4 × 0.15 × 0.8 × 1.7 = 0.816
𝐾𝑛

𝑚𝑙
< 𝑄 = 1𝐾𝑛/𝑚𝑙 

Si la condition n’est pas vérifiée on refait les calcules avec la force𝐹𝑝 . 

 

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.3.Calcul de la salle machine : 

Notre immeuble comporte une cage d’ascenseur en béton armé avec une dalle pleine de                               

dimensions  1.5 × 1.2 𝑚2 appuyé sur ses 4côtés repartie sur une surface de 

  0.8 × 0.8 𝑚2. 

La charge totale transmise pare le système de levage avec la cabine charger est de 9 tonnes et 

de  vitesse d’entrainement : 𝑽 = 𝟏 𝒎/𝒔.   

 

III.3.1. Dimensionnement : 

 𝑕𝑡 ≥
𝑙𝑥

30
 =

120

30
 = 4  

 𝑕𝑡 ∶ 𝑒𝑝𝑎𝑖𝑠𝑠𝑒𝑢𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑑𝑎𝑙𝑙𝑒 𝑝𝑙𝑒𝑖𝑛𝑒. 

 𝑕𝑡 ∶ 𝑑𝑜𝑖𝑡 é𝑡𝑟𝑒 é𝑔𝑎𝑙𝑒 à 12 𝑐𝑚 (𝑹𝑷𝑨 𝒗𝒆𝒓𝒔𝒊𝒐𝒏 𝟐𝟎𝟎𝟑). 

Soit 𝒉𝒕 = 𝟏𝟓 𝒄𝒎. 

 

III.3.2. Calcul des sollicitations : 

 𝜌 =
𝑙𝑥

𝑙𝑦
 =

1.20

1.50
 = 0.8 

 0.4 ≤ 𝜌 = 0.8 ≤ 1                                 La dalle travaille dans les deux sens. 

 𝑈 = 𝑢0 + 2 × ( 
𝑕0

2
+ 𝜉 × 𝑒).                       

 𝑉 = 𝑣0 + 2 × (
𝑕0

2
+ 𝜉 × 𝑒). 

Avec   h0 : épaisseur de la dalle 15 cm. 

            e   : épaisseur de revêtement (e=5 cm). 

            Le coefficient ϛ dépend de la nature du revêtement, dans notre cas la dalle est 

composée de béton armé, et d’une chape en béton     𝜉  = 1.0. 

- (𝑈 × 𝑉) : surface d’impacte au niveau du feuillet moyen. 
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- (𝑈0 × 𝑉0) : coté de rectangle dans le quel la charge est centrée 𝑈0 = 𝑉0 = 80 𝑐𝑚 .  

-  𝑈 = 𝑢0 + 2 ×   
𝑕0

2
+ 𝜉 × 𝑒 = 80 + 2 × (

15

2
+ 1 × 5) = 105 

-  𝑉 = 𝑣0 + 2 ×  
𝑕0

2
+ 𝜉 × 𝑒 = 80 + 2 × (

15

2
+ 1 × 5) = 105 

 

 Moment due au poids propre : 

 𝑀𝑥 = 𝜇𝑥 × 𝑞 × 𝑙𝑥
2                    Moment suivant la petite portée. 

 𝑀𝑦 = 𝜇𝑦 × 𝑀𝑥                          Moment suivant la grande portée. 

Les coefficients  𝜇𝑥  ,𝜇𝑦 sont donnés en fonction du rapport  𝜌𝑥  et du coefficient de poisson. 

 

Avec     𝑣 = 0.0   à l’ELU  

              𝑣 = 0.2    à l’ELS  

q : charge uniformément repartie sur tout la dalle. 

 Etat limite ultime (ELU) 𝒗 = 𝟎 : 

 𝜌 = 0.8      𝜇𝑥 = 0.5611   

                    𝑢𝑦 = 0.5959 

Poids de la dalle :𝐺 =  25 × 0.15 + 22 × 0.05 = 4.85𝐾𝑛/𝑚𝑙 

Surcharge d’exploitation : 𝑄 = 1 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

 𝑞𝑢 = 1.35 × 𝐺 + 1.5 × 𝑄 = 1.35 × 4.85 + 1.5 × 1 = 8.05 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

 𝑀𝑢𝑥1 = 0.05611 × 8.05 × 1.202 = 0.650 𝐾𝑛/𝑚 

 𝑀𝑢𝑦1 = 0.650 × 0.5959 = 0.355 𝐾𝑛/𝑚 

 Etat limite de service (ELS)  𝒗 = 𝟎. 𝟐 : 

 𝜌 = 0.8         𝜇𝑥 = 0.0628   

                 𝑢𝑦 = 0.7111 
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 𝑞𝑠 = 𝐺 + 𝑄 = 4.85 + 1 = 5.85 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

 𝑀𝑠𝑥1 = 0.0628 × 5.85 = 0.367 𝐾𝑛/𝑚 

 𝑀𝑠𝑦1 = 0.367 × 0.7111 = 0.261 𝐾𝑛/𝑚 

 Moment due à la charge localisée :  

 𝑀𝑥 = 𝑝 × (𝑀1  + 𝑣 × 𝑀2) 

 𝑀𝑦 = 𝑝 × (𝑀1 × 𝑣 + 𝑀2) 

 𝑀1   Et   𝑀2 : coefficients donnée par les abaques en fonction de  𝝆𝒙 et des rapports 
𝑈

𝑙𝑥
 et

𝑉

𝑙𝑦
. 

 

 𝑈 = 105 𝑐𝑚 

 𝑉 = 105 𝑐𝑚 

 
𝑈

𝑙𝑥
 =

1.05

1.20
 = 0.9     Et      

𝑈

𝑙𝑦
 =

1.05

1.50
 = 0.7 

 Après  interpolation :                𝑀1 = 0.062 

                                                  𝑀2 = 0.039 

 Etat limite ultime (ELU) 𝒗 = 𝟎 : 

 𝑝𝑢 = 1.35 × 90 = 121.5 𝐾𝑛 

 𝑀𝑢𝑥2 = 𝑝𝑢 × 𝑀1 = 121.5 × 0.062 = 7.533 𝐾𝑛.𝑚 

 𝑀𝑢𝑦2 = 𝑝𝑢 × 𝑀2 = 121.5 × 0.039 = 4.738 𝐾𝑛.𝑚 

 Etat limite de service (ELS)  𝒗 = 𝟎. 𝟐 : 

 𝑝𝑠 = 90 𝐾𝑛 

 𝑀𝑠𝑥2 = 𝑝𝑠 ×  𝑀1 + 𝑣𝑀2 = 90 × (0.062 + 0.2 × 0.039) = 6.282 𝐾𝑛.𝑚 

 𝑀𝑠𝑦2 = 𝑝𝑠 × (𝑀1𝑣 + 𝑀2) = 90 × (0.062 × 0.2 + 0.039) = 4.626 𝐾𝑛.𝑚 
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III.3.3. Superposition des moments : 

 ELU :   𝑀𝑢𝑥 = 𝑀𝑢𝑥1 + 𝑀𝑢𝑥2 = 0.650 + 7.533 = 8.13 𝐾𝑛.𝑚   

                          𝑀𝑢𝑦 = 𝑀𝑢𝑦1 + 𝑀𝑢𝑦2 = 0.355 + 4.738 = 5.093 𝐾𝑛.𝑚   

 ELS :    𝑀𝑠𝑥 = 𝑀𝑠𝑥1 + 𝑀𝑠𝑥2 = 0.367 + 6.282 = 6.782 𝐾𝑛.𝑚   

                          𝑀𝑠𝑦 = 𝑀𝑠𝑦1 + 𝑀𝑠𝑦2 = 0.261 + 4.626 = 4.98 𝐾𝑛.𝑚   

Pour tenir compte de semi encastrement de la dalle, on réduit les moments calculés (sur 

appuis et en travée). 

 En travée :     𝑀𝑥
𝑡 = 0.85 × 𝑀𝑥 = 0.85 × 8.13 = 6.91 𝐾𝑛.𝑚 

                      𝑀𝑦
𝑡 = 0.85 × 𝑀𝑦 = 0.85 × 5.093 = 4.33 𝐾𝑛.𝑚 

 

 sur appuis :     𝑀𝑥
𝑡 = 0.3 × 𝑀𝑥 = 0.3 × 8.13 = 2.439 𝐾𝑛.𝑚 

                       𝑀𝑦
𝑡 = 0.3 × 𝑀𝑦 = 0.3 × 5.093 = 1.527 𝐾𝑛.𝑚 

 

III.3.4. Ferraillage du panneau : 

Il se fera à l’ELU pour une bonde de 1m de largeur. 

 

 

 

 

 

                               

 

 

 

 

 

C=3 cm 

d =12 cm 

b =100 cm 
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Sens  x-x : 

 Sur appuis : 

 𝑀𝑥
𝑡 = 2.439 𝐾𝑛.𝑚 

 𝜇𝑢 =
𝑀𝑥

𝑡

𝑏×𝑑2 ×𝑓𝑏𝑢
 =

2.439×103

100 ×122 ×14.2
 = 0.011 < 𝜇1 = 0.392 

                                                                         La section est simplement armée. 

 𝜇𝑢 = 0.011          Donc    𝛽 = 0.994 

 𝐴𝑥
𝑎 =

𝑀𝑥
𝑡

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
=

2.439×103

0.994×12×348
= 0.58 𝑐𝑚2 

On opte pour 𝐴𝑥
𝑎 = 4𝐻𝐴8 = 2.01 𝑐𝑚2   avec    𝑠𝑡 = 25 𝑐𝑚 

 

 En travée : 

 𝑀𝑥
𝑡 = 6.91 𝐾𝑛.𝑚 

 𝜇𝑢 =
𝑀𝑥

𝑡

𝑏×𝑑2 ×𝑓𝑏𝑢
 =

6.91×103

100 ×122 ×14.2
 = 0.033 < 𝜇1 = 0.392 

                                                                            La section est simplement armée. 

𝜇𝑢 = 0.033          Donc    𝛽 = 0.983 

 𝐴𝑥
𝑡 =

𝑀𝑥
𝑡

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
=

6.91×103

0.983×12×348
= 1.68 𝑐𝑚2 

On opte pour 𝐴𝑥
𝑡 = 𝟒𝑯𝑨𝟏𝟎 = 3.14 𝑐𝑚2   avec    𝑠𝑡 = 25 𝑐𝑚 

Sens y-y : 

 Sur appuis : 

 𝑀𝑦
𝑡 = 1.527 𝐾𝑛.𝑚 

 𝜇𝑢 =
𝑀𝑦

𝑡

𝑏×𝑑2 ×𝑓𝑏𝑢
 =

1.527 ×103

100 ×122 ×14.2
 = 0.0074 < 𝜇1 = 0.392 

                                                                            La section est simplement armée. 
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𝜇𝑢 = 0.0074          Donc    𝛽 = 0.996 

 𝐴𝑦
𝑎 =

𝑀𝑦
𝑡

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
=

1.527×103

0.996×12×348
= 0.37 𝑐𝑚2 

On opte pour 𝐴𝑦
𝑎 = 𝟒𝑯𝑨𝟖 = 2.01 𝑐𝑚2   avec    𝑠𝑡 = 25 𝑐𝑚 

 En travée : 

 𝑀𝑦
𝑡 = 4.33 𝐾𝑛.𝑚 

 𝜇𝑢 =
𝑀𝑦

𝑡

𝑏×𝑑2 ×𝑓𝑏𝑢
 =

4.33×103

100 ×122 ×14.2
 = 0.021 < 𝜇1 = 0.392 

                                                                            La section est simplement armée. 

𝜇𝑢 = 0.021          Donc    𝛽 = 0.989 

 𝐴𝑦
𝑡 =

𝑀𝑦
𝑡

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
=

4.33×103

0.989×12×348
= 1.05 𝑐𝑚2 

On opte pour 𝐴𝑦
𝑡 = 𝟒𝑯𝑨𝟏𝟎 = 3.14 𝑐𝑚2   avec    𝑠𝑡 = 25 𝑐𝑚 

 

III.3.5. Vérification à l’ELU : 

III.3.5.1. Condition de non fragilité : 

Les conditions de non fragilité et de section minimale des armatures tendues, sont 

déterminées à partir d’un pourcentage de référence  𝒘𝟎  qui dépend de la nuance des aciers, 

de leurs diamètres et de la résistance à la compression du béton. 

Pour notre cas 𝒘𝟎 = 𝟎.𝟖 𝟎/𝟎𝟎. 

Sens x-x : 

On a : 𝑤0 = 0.8 × 10−3 pour les aciers de nuance FeE400. 

 𝑤 : Le pourcentage d’acier en travée dans le sens x-x. 

 𝐴𝑥
𝑚𝑖𝑛 = 𝑤0 ×  

3−𝜌

2
 × 𝑏 × 𝑕 = 0.8 × 10−3 ×  

3−0.8

2
 × 100 × 15 = 1.32 𝑐𝑚2 
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 𝐴𝑥
𝑚𝑖𝑛 = 1.32 𝑐𝑚2 

 𝐴𝑥
𝑎 = 2.01 𝑐𝑚2                             𝐴𝑥 > 𝐴𝑥

𝑚𝑖𝑛                  Condition vérifiée. 

 𝐴𝑥
𝑡 = 3.14  𝑐𝑚2  

 

Sens y-y : 

 𝐴𝑦
𝑚𝑖𝑛 = 𝑤0 × 𝑏 × 𝑕 = 0.8 × 10−3 × 100 × 15 = 1.2 𝑐𝑚2 

 𝐴𝑦
𝑚𝑖𝑛 = 1.2 𝑐𝑚2  

 𝐴𝑦
𝑎 = 2.01 𝑐𝑚2                          𝐴𝑦 > 𝐴𝑦

𝑚𝑖𝑛                  Condition vérifiée. 

 𝐴𝑦
𝑡 = 3.14 𝑐𝑚2                 

Les conditions de non fragilités sont vitrifiées dans les deux sens. 

 

III.3.5.2. Diamètre minimal des barres (Art.3.2.1/BAEL91 révisé99) : 

On doit vérifier que : 

 𝜙𝑚𝑎𝑥 ≤
𝑕0

10
 =

150

10
 = 15 𝑚𝑚 

 𝜙 = 10 𝑚𝑚 <  𝜙𝑚𝑎𝑥 = 15 𝑚𝑚                               Condition vérifiée. 

 

III.3.5.3. Ecartement des barres (Art.6.5.1/BAEL91) : 

 L’écartement des armatures d’une même nappe ne peut excéder la plus faible des 

deux valeurs suivantes en région central. 

-Armature // à 𝑙𝑥 : 𝐴𝑥 // 𝑙𝑥  :𝑆𝑡 = 25 𝑐𝑚 < min 3𝑕, 33𝑐𝑚 = 33 𝑐𝑚          Condition vérifiée. 

- Armature // à 𝑙𝑦 : 𝑦// 𝑙𝑦  :𝑆𝑡 = 25 𝑐𝑚 < min 4𝑕, 45𝑐𝑚 = 33 𝑐𝑚          Condition vérifiée. 
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III.3.5.4. Condition de non poinçonnement : 

 On n’admet aucune armature transversale si la condition suivante est satisfaite. 

𝑁𝑢 ≤ 0.045𝑕𝜇𝑐
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 

Avec    𝜇𝑐  : périmètre du conteur de l’aire sur le lequel agit la charge dans le plan du feuillet 

moyen. 

 𝜇𝑐 = 2 𝑈 + 𝑉 =  105 + 105 × 2 = 420𝑐𝑚 = 4.20 𝑚  

 𝑁𝑢  : Charge de calcul à l’état limite ultime.   

 𝑁𝑢 = 1.35 𝐺 = 1.35 × 90 = 121.5 𝐾𝑛 

 𝑁𝑢 = 121.5 𝐾𝑛 < 0.045 × 4.20 × 0.15 ×
25

1.5
× 103  = 472.5 𝐾𝑛            Condition vérifiée. 

III.3.5.5. Contrainte tangentielle : 

 Les efforts tranchants sont max au voisinage de la charge. 

-Au milieu de U           𝑇𝑚𝑎𝑥 =
𝑁𝑢

2𝑈+𝑉
 =

121.5

3×1.05
 = 38.57 𝐾𝑛 

-Au milieu de V           𝑇𝑚𝑎𝑥 =
𝑁𝑢

2𝑈+𝑉
 =

121.5

3×1.05
 = 38.57 𝐾𝑛  

 𝑇𝑢 =
𝑇𝑚𝑎𝑥

𝑏𝑕
=

38.57

0.12×1
= 321.42 𝐾𝑛/𝑚2 = 0.32 𝑀𝑝𝑎 < 0.07

𝑓𝑐28

𝛾𝑏
= 1.167 𝑀𝑝𝑎  

                                                                                                       Condition vérifiée.    

 

III.3.6. Vérification à l’ELS : 

III.3.6.1. Calcul des moments : 

 Moment dû au système de levage :  

 Les  abaques nous donnent les moments au centre du panneau. 

 𝑀𝑥1
𝑠 = 𝑝𝑠 ×  𝑀1 + 𝑣𝑀2  
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 𝑀𝑦1
𝑠 = 𝑝𝑠 ×  𝑀2 + 𝑣𝑀1  

Avec 𝑣 = 0.2 à l’ELS   𝑀1 = 0.062 𝐾𝑛.𝑚  ,    𝑀2 = 0.039 𝐾𝑛.𝑚   et  𝑝𝑠 = 90 𝐾𝑛 

 𝑀𝑥1
𝑠 = 90 ×  0.062 + 0.2 × 0.039 = 6.282 𝐾𝑛.𝑚 

 𝑀𝑦1
𝑠 = 90 ×  0.039 + 0.2 × 0.062 = 4.626 𝐾𝑛.𝑚 

 

 Moment dû au poids de la dalle pleine : 

 𝑞𝑠 = 𝐺 + 𝑄 = 4.85 + 1 = 5.85 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

Dans le sens 𝐿𝑥  : 𝑀𝑥2
𝑠 = 𝜇𝑥 × 𝑞𝑠 × 𝑙𝑥

2 

Dans le sens 𝐿𝑦  : 𝑀𝑦2
𝑠 = 𝜇𝑦 × 𝑀𝑥2

𝑠  

On a      𝜌 = 0.8                               𝜇𝑥 = 0.0632        

              𝑣 = 0.2      Tableau           𝜇𝑦 = 0.710 

 

 𝑀𝑥2
𝑠 = 0.0632 × 5.85 × 1.202 = 0.53 𝐾𝑛.𝑚 

 𝑀𝑦2
𝑠 = 0.710 × 0.53 = 0.37 𝐾𝑛.𝑚 

 

 Superposition des moments : 

 𝑀𝑥
𝑠 = 𝑀𝑥1

𝑠 + 𝑀𝑥2
𝑠 = 6.282 + 0.53 = 6.81 𝐾𝑛.𝑚 

 𝑀𝑦
𝑠 = 𝑀𝑦1

𝑠 + 𝑀𝑦2
𝑠 = 4.626 + 0.37 = 4.9 𝐾𝑛.𝑚 

 

 Correction des moments : 

     En travée : 

 𝑀𝑥
𝑡 = 0.85 × 𝑀𝑥

𝑠 = 0.85 × 6.81 = 5.7 𝐾𝑛.𝑚 

 𝑀𝑌
𝑡 = 0.85 × 𝑀𝑌

𝑠 = 0.85 × 4.9 = 4.17 𝐾𝑛.𝑚 

    Aux appuis : 

 𝑀𝑥
𝑎 = 0.3 × 6.81 = 2.04 𝐾𝑛.𝑚 

 𝑀𝑦
𝑎 = 0.3 × 4.17 = 1.25 𝐾𝑛.𝑚 
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 Vérification des contraintes dans le béton : 

Aucune vérification n’est nécessaire, si la condition suivante est satisfaite : 

La section est rectangulaire. 

La nuance des aciers est de FeE400. 

 𝛼 =
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
   Avec   𝛾 =

𝑀𝑢

𝑀𝑠
. 

Sens x-x : 

        En travée : 

 𝜇 =
𝑀𝑡𝑥

𝑠

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑢
=

5.7×103

100×122 ×14.2
 = 0.027                       𝛼 = 0.0342 

 𝛾 =
𝑀𝑡𝑥

𝑢

𝑀𝑡𝑥
𝑠 =

6.91

5.68
 = 1.21 

 
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
=

1.21−1

2
+

25

100
= 0.355 

 𝛼 = 0.0342 <  
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
 = 0.355                        Condition vérifiée. 

         Aux appuis : 

 𝜇 =
𝑀𝑎𝑥

𝑠

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑢
=

2×103

100×122 ×14.2
 = 0.009                     𝛼 = 0.0113 

 𝛾 =
𝑀𝑎𝑥

𝑢

𝑀𝑎𝑥
𝑠 =

2.439

2
 = 1.22 

 
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
=

1.22−1

2
+

25

100
= 0.36 

 𝛼 = 0.0113 <
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
= 0.36 

Sens y-y : 

           En travée : 

 𝜇 =
𝑀𝑡𝑦

𝑠

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑢
=

4.17×103

100×122 ×14.2
 = 0.020                       𝛼 = 0.0252 
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 𝛾 =
𝑀𝑡𝑦

𝑢

𝑀𝑡𝑦
𝑠 =

4.33

4.17
 = 1.038 

 
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
=

1.038−1

2
+

25

100
= 0.27 

 𝛼 = 0.0252 <
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
= 0.27                             Condition vérifiée. 

         Aux appuis : 

 𝜇 =
𝑀𝑎𝑦

𝑠

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑢
 =

1.473×103

100×102 ×14.2
 = 0.007                      𝛼 = 0.008 

 𝛾 =
𝑀𝑎𝑦

𝑢

𝑀𝑎𝑦
𝑠 =

1.527

1.473
 = 1.036 

 
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
=

1.036−1

2
+

25

100
= 0.268                      

 𝛼 = 0.008 <
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
= 0.268                             Condition vérifiée. 

Toutes les conditions sont vérifiées, donc la vérification de la contrainte de compression du 

béton n’est pas nécessaire. 

 Etat limite de fissuration : 

La fissuration est peu préjudiciable, aucune vérification n’est nécessaire. 

 Vérification au poinçonnement : 

 𝑞𝑢 ≤
0.045 ×𝑈𝑐×𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 

Avec     𝑈𝑐  :2 ×  𝑈 + 𝑉 = 2 × 2 × 1.05 = 4.2 𝑚 

Et         𝑞𝑢 = 8.05 ≤
0.045×4.2×25×103

1.5
 = 3150 𝐾𝑛                        Condition vérifiée.      
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III.4) Calcul des escaliers : 

 Un escalier est un ouvrage constitué d’une suite régulière de plans horizontaux  

(Marches et paliers) permettant, dans une construction de passer à pied d’un étage à un autre. 

 Terminologie : 

 

 
                                                

 

                                                            Figure III.15: schéma de l’escalier  

 

 

 Caractéristiques dimensionnelles : 

- La marche : est la partie horizontale qui reçoit le pied, sa forme est rectangulaire, ou 

arrondie, etc. 

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

-  Hauteur de contre marche (h) : est la différence de niveau entre deux marches 

successives, valeurs courantes varies de 13 à 17 cm. 

- L’emmarchement : distance horizontale  mesurée entre les nez de deux marches 

consécutives. 

- La montée : correspond à la hauteur entre les niveaux finaux des sols de départ et 

d’arrivée. 

- La volée : partie d’escaliers comportant une suite ininterrompue  de marches égales 

situées entre deux paliers successifs. 

- Un palier : est une plate forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires 

et ou à chaque étage. 

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

marches. 

Palier 
intermediair

e   

 

Paillasse 

L1 

L 

H 
h 

  g 

L2 

Emmarchement 

     Marche 

     Contre marche 
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Notre structure comporte un escalier à  Deux volées avec un seul palier de repos pour 

les étages courants et un escalier Partagé en quatre  volées avec trois  paliers de repos 

pour le RDC. 

 

 Présentation schématique : 

                                     

                     

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

                       Figure III.16 : schéma de l’escalier étage courant. 

 

 

 

 

 

 

 
                                          

 

 

 

 

 

 

 
                               Figure III.17 : schéma  statique de l’étude. 

 

 

 

 

 

 

 

H2=1.53 

H1=1.53 

2.4 m 0.97 m 0.65 m 

      2.4 m 

 

0.97 m 

 

0.65 m 

 

1.53 m 

 

qmur 
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La valeur de h (hauteur de la marche) variée en moyenne entre 16.5 et 17.5 cm : 

                                16.5    ≤   h  ≤ 17.5 cm. 

La valeur de g (giron) variée en moyenne entre 27 et 30 cm : 

                                27    ≤  g  ≤ 30 cm. 

 

On prend  h=17 cm : 

 Nombre de contre marches : n = 
153

17
 = 9   n = 9 contre marches. 

 Nombre de marches : m = n - 1 = 9 – 1 = 8 marches. 

 Loi de blondel : 

C’est une relation empirique qui lie h et g qui permet de concevoir un escalier ou on se 

déplace de façon confortable : 

                                  60   ≤  g + 2h ≤ 66  [cm] . 

   Pour h = 17 cm  on aura : 

      60 – ( 2x17)  ≤  g ≤  66 – ( 2x17)                          26   ≤  g ≤ 32   [cm] . 

 

   Donc  soit :  g = 30 cm . 

 

Vérification  de  cette  relation : 

                         60   ≤   g + 2h  ≤ 66  [cm]. 

 

                          60   ≤   30 + (2x17)  ≤ 66   

                                   

                       

                          60   ≤   64  ≤  66    [cm].             Condition est vérifiée. 

 

 Dimensionnement  de la paillasse : 

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

                    

                                      
𝐿

 30
    ≤    ep  ≤   

𝐿

 20
  

Avec : 

L : longueur de la paillasse et du palier. 

    tg ( ) =
𝐻

 𝑛−1 𝑔
   =  

153

 9−1 30
   = 0.637                                   = 32.51° 

     

     on a : cos  = 
𝐻

𝑙𝑣
                        lv =  

𝐻

cos 
 = 181.43 cm. 

 

        L = lv + lp = 181.162 + 162 = 343.43 cm. 

 

                   
𝐿

 30
    ≤    ep ≤   

𝐿

 20
 

 

                                 
343.43

 30
    ≤    ep ≤   

343.43

 20
 



Chapitre III :                                                                                                 calcul des éléments. 
 

 
74 

 

                                 11.44      ≤    ep ≤ 17.17 [cm]. 

 

   On prend : ep = 15 cm. 

 

Détermination des charges et surcharges : 

 Charges permanentes : 

1) Charge permanente du palier : 

- Poids propre : 25 x 0.15x 1m=3.75 KN/ML 

- Poids de revêtement :  

(Mortier + carrelage + lit de sable) : (0.60 + 0.40+0.66) x1m= 1.66KN/ML. 

                  

 

                                                                                        G palier = 5.41 KN/ML. 

 

1) Charge permanente de la volée : 

- Poids de la paillasse :  

Gp= ( 25 x 
𝑒𝑝

cos 
 x 1m ) = (25 x 

0.15

cos 32.51
 x 1m) = 4.44 KN/ML. 

 

- Poids des marches : 

Gm= (25 x 
0.17

2
 x 1m ) = 2.125 KN /ML . 

 

- Revêtement carrelage : 20 x 0.02 x 1 = 0.40 KN/ML  

- Mortier de pose :            20 x 0.02 x 1 = 0.40 KN/ML 

- Lit de sable :                     22 x 0.02 x 1 = 0.44 KN/ML 

- Poids du garde cops :                0.2 x 1 = 0.20 KN/ML 

 

 

 

                                                                                                    G volée = 8.00 KN/ML. 

 

 
 Surcharges d’exploitations : 

La surcharge d’exploitation des escaliers est donnée par le DTR B.C.22 (charges et 

surcharges d’exploitation) :  

             Q = 2.5 x 1 m = 2.5 KN/ML. 
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Combinaison des charges et surcharges : 

 Etat limite ultime ELU : 

- Palier :   qu = 1.35 G + 1.5 Q = (1.35x 5.41)+(1.5x 2.5) 

                                                   = 11.05 KN/ML. 

- Volée :   qu = 1.35 G + 1.5 Q = (1.35x 8.00)+(1.5x 2.5) 

                                                   = 14.55 KN/ML. 

- Mur :  qu = 1.35 x 2.44 = 3.29 KN/ML. 

-  

 Etat limite service ELS : 

 

- Palier :   qu = G + Q = 5.41+2.5 

                                  = 7.91 KN/ML. 

- Volée :   qu = G + Q = 8.00+2.5 

                                  = 10.50 KN/ML. 

- Mur :  qu = 1x 2.44 = 2.44 KN/ML. 

 

 

Détermination des efforts internes à l’ELU : 

        

                          14.55 KN/ML 

 11.05KN/ML 3.29KN/ML  

 

 A                                                                     B 

 

                  RA  RB 

 

 

                                    2.4 m                           0.97 m                0.65 m  

 

 
1.62 m  

 

 

 

 Réactions d’appuis : 

∑ 𝐹 = 0                      RA + RB _ (14.55 x 2.4 ) _ ( 11.05 x 0.97 ) _ ( 11.05 x 

0.65) _ 3.29 = 0  

             RA + RB = 56.10 KN  

∑𝑀 /𝐴 = 0                  RB (3.37 ) _(3.29x 4.02)_  [(11.05x 0.96)     (2.4+ 
0.97

2
 )] 

_ [ 14.55 (2.4)
2
/2 ] _ [ (11.05x0.65) ( 3.37+

0.65

2
 ) ] =0 

                           RB = 33 .41 KN. 
                            RA =  22.68 KN.     
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 Efforts Tranchants et Moments Fléchissant : 

  1
er

 tronçon :       0 ≤ X ≤ 2.4 m  

 

Efforts Tranchants : 

T(x) + 22.68 – 14.55x =0 

T(x) = -22.68 + 14.55 x  T(x)    M(x) 

Pour : 

X=0                        T(x) = - 22.68 KN  

X= 2.4 m                T(x) =  12.24 KN RA=22.68KN 

 

T(x)=0 -22.68+14.55x=0  

              X= 1.55 m. 

Moments fléchissant : 

M(x) = 22.68 x – 14.55 
𝑥2

2
 

Pour : 

X=0                        M(x) = 0  

X= 2.4 m                M(x) = 12.52 KN. m 

   

M(x=1.55) = 17 .67 KN. m 

 
2

éme
 tronçon :       2.4 ≤ X ≤ 3.37 m 

 

Efforts Tranchants : 

T(x) + 22.68 –( 14.55x 2.4 ) – [11.05(x- 2.4)] =0  

T(x) = 11.05x – 14.28 

Pour : 

X=2.4 m                  T(x) = 12.24 KN  

X= 3.37 m                T(x) =  22.95 KN                                                                                 T(x)  M (x) 

 

 

  

 
                                              x 

Moments fléchissant : 

M(x) = 22.68 x – [(14.55x2.4) (X- 
2.4

2
 )] – [11.05 

(𝑥−2.4)2

2
 ] 

Pour : 

X=2.4 m                     M(x) = 12.52  KN. m  

X= 3.37 m                  M(x) =  - 4.54 KN. m 

3
éme

 tronçon :       0 ≤ X ≤ 0.65 m 

 

 

 

x 

14.55 KN/ML 

14.55 KN/ML 11.05 KN/ML 

     2.4m                 
 

  X - 2.4                                                                       

 RA=22.68KN                   
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Efforts Tranchants :                                      M(x)                             11.05KN/ML 

 3.29KN/ML 

-T(x) -3.29 –11.05 x =0 

T(x) = -3.29 –11.05 x                                               T(x)  

Pour : x 

X=0                          T(x) = -3.29 KN  

X= 0.65 m                T(x) =  -10.47 KN 

 

 
Moments fléchissant : 

M(x) + 3.29 x + 11.05 
𝑥2

2
  = 0 

   M(x) = - 3.29 X– 11.05 
𝑥2

2
   

 

Pour : 

X=0                            M(x) = 0 KN. m  

X= 0.65 m                  M(x) = - 4.47KN. m 

 
Remarque : 

Afin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on porte une correction pour le 

moment M
max

 au niveau des appuis et en travée de 0.3 et 0.85 respectivement. 

On aura donc :  

 

       En appui : MA= - 0.3M
max

 =  -0.3 x 17.67 = -5.30 KN m 

                         

                         MB= - 0.3M
max

 =  -0.3 x 17.67 = -5.30 KN m 

 

       En travée : Mt = 0.85 x 17.67 = 15.01 KN m. 
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Diagrammes des efforts internes à l’ELU : 

 
                              14.55KN/ML 11.05KN/ML 3.29KN/ML 

 

 

 
 2.4m      0.97m 0.65m 

 RA RB 

 

         T[KN] 

 
 22.95 

                                                   12.24 

             + 

                                                     +   

  - - 3.29     x[m] 

 10.47 

          22.68 
 X=1.55m 

 

 

 
 4.47 

                                                                            4.54 

    - 

                  0 

                                         + 
 12.52 

 17.67 

 

 

 

 

 

 

            5.30 5.30 

 

     -       -  - 

 

 

 + 

 

 15.01 
  M [KN.m] 
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Calcul des armatures : 

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur. 

   

 

                                           d=12 cm                                                   15 cm 

                                              

                                          c=3cm 

 

                          100 cm 
A) Armatures longitudinales : 

 En appui : 

M up = 5.30 KN.m 
 

μ =
𝑀𝑢𝑝

𝑏d2 ʄbu
 = 

5.30 𝑥 106

1000  𝑥 120 2  𝑥 14.2
 = 0.025 

 

  μ= 0.025  ˂ μl = 0.392                             la section est simplement armé  (SSA) 

   Les armatures de compression ne sont pas nécessaires (Asup=0) 

μ= 0.025 𝛽= 0.987 

 

Aapp = 
𝑀𝑢𝑝

𝛽𝑑  𝛿𝑠𝑡  
 = 

5.30 𝑥 105

0.987𝑥12𝑥348𝑥102 = 1.28 cm
2 

 

                      Soit : As= 4HA10=3.14 cm
2 
  

 En travée : 

                   M ut = 15.01 KN.m 
 

μ =
𝑀𝑢𝑝

𝑏d2 ʄbc
 = 

15.01 𝑥 106

1000  𝑥 1202  𝑥 14.2
 = 0.073 

 

  μ= 0.073  ˂ μl = 0.392                  la section est simplement armé  (SSA) 

   Les armatures de compression ne sont pas nécessaires (Asup=0) 

μ= 0.073 𝛽= 0.962 

 

At = 
𝑀𝑢𝑝

𝛽𝑑  𝛿𝑠𝑡  
 = 

15.01 𝑥 105

0.962𝑥12𝑥348𝑥102 = 3.37 cm
2 

 

                      Soit : As= 4HA12=4.52 cm
2 
  

 

 

B) Armatures de répartition : 

 Aux appuis : 

    
𝐴𝑎

4
  ≤  Ar                    Ar = 

3.14

4
  = 0.78 cm

2
 

 Soit : Ar = 4HA 8 = 2.01 cm
2
 avec un espacement : St = 25 cm 
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 En travée : 

Ar = 
𝐴𝑎

4
 = 

4.52

4
 = 1.13 cm

2
 

Soit : Ar = 4HA 8 = 2.01 cm
2
 avec un espacement : St = 25 cm 

 

 

Vérification à L’ELU : 

1) Condition De Non Fragilité : (Art A.4.2.1/BAEL 91modifiée 99) :  

            Aadopté > Amin = 
0.23 𝑥 𝑏 𝑥 𝑑  𝑥𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 =0.23 x 100 x 12 x 

2.1

400
 = 1.44 cm

2 

 

En travée : At = 4.52 cm
2
 > Amin      condition vérifiée 

Aux appuis : At = 3.14 cm
2
 > Amin                              condition vérifiée 

 

2) Vérification de la contrainte tangentielle : (Art A.5.2.2/ BAEL 91modifiée 99) : 

                 𝜏𝑢   =   
𝑇𝑢

𝑏 𝑥 𝑑
   ≤  𝜏𝑢   

Avec :  

Tu = 22.68 KN effort tranchant maximal. 

  𝜏𝑢   = 
22.68 𝑥 103

1000𝑥120
 = 0.186 

 

 𝜏𝑢=0.44 
 𝑓𝑖𝑗

𝜕𝑏
 = 0.44

 25

1.5
 =1.47 MPA. 

   𝜏𝑢   =   0.186   ˂  𝜏𝑢  = 1.47 MPA                      condition vérifiée 

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

3) Influence de l’effort tranchant sur le béton :(Art A.5.1.313/BAEL 91modifiée 

99) : 

𝛿𝑏𝑐  = 
2𝑇𝑚𝑎𝑥

𝑏0  𝑥 0.9 𝑑  
  ≤ 

1

𝜕𝑏
 x 0.8 x 3.4 𝑓𝑐28

2/3
 

   Tmax= 22.68 KN  

    

𝛿𝑏𝑐= 
2𝑥  22.68𝑥103

100𝑥  0.9 𝑥 120 
 = 4.2 MPA  

 
1

𝜕𝑏
 x 0.8 x 3.4 𝑓𝑐28

2/3
 = 

1

1.5
 x 0.8 x 3.4 x 25

2/ 3
 = 15.50 MPA 

 

 𝛿𝑏𝑐  = 
2𝑇𝑚𝑎𝑥

𝑏0  𝑥 0.9 𝑑 
 = 4.2 MPA  ≤  

1

𝜕𝑏
 x 0.8 x 3.4 𝑓𝑐28

2/3
= 15.50 MPA 

       

 Condition  vérifiée. 
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4) Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales: 

   On doit vérifier que : 

                                         As  ≥ 
1.15

𝑓𝑒
 ( Tmax + 

𝑀𝑎𝑝

0.9𝑥𝑑
 ) 

 

              Tmax: effort tranchant maximal 

              Map : moment fléchissant au droit de l’appui. 

 

              As  ≥ 
1.15

400 𝑥 102  (22.68 + 
5.30

0.9𝑥0.12
 ) x 10

3
 = 1.41 cm

2
 

                     

              As= 3,14
2cm > 1.41

2cm                   Condition vérifiée. 

 

5) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement :[Art :A-6-1 ;3/BAEL91] 

                

             𝜏𝑠𝑒  =  
𝑇𝑢

0.9𝑥𝑑𝑥 ∑𝜇 𝑖
  ≤ 𝜏𝑠𝑒  = 28ts f = 15,31,25,1  MPa 

 

s  : Coefficient de scellement pris égale a 1,5 pour les aciers HA 

 i
U  : Somme des périmètres utiles des armatures 

 i
U = n x 𝜋 x 12 = 4 x 3.14 x 12 =150.72 mm  

 

     𝜏𝑠𝑒  =  
22.68𝑥  103

0.9𝑥120𝑥  150.72
   =1,39 MPa < 3,15 MPa              Condition Vérifiée. 

 

          Donc pas de risque d’entraînement des barres. 

 

 
6) Longueur de scellement : 

              

                                 L s  =  
𝜙𝑥𝑓𝑒

4𝑥𝜏𝑠
 

Avec : 

𝜏𝑠  = 0.6 x Ψ𝑠
2x 𝑓𝑡28  = 0.6 x 1.5

2
 x 2.1 = 2.835 MPA 

            L s  =  
𝜙𝑥 𝑓𝑒

4𝑥𝜏𝑠
 =   

1.2𝑥400

4𝑥  2.835
 = 42.32 MPA 

      Les règles de BAEL (Art A.6.1.253/ BAEL 91modifiée 99) admettent que l’ancrage 

d’une barre rectiligne terminée par un crochet normal est assurée lorsque  la longueur de la 

portée mesurée hors crochet est au moins égal           0.4 ls pour les aciers HA. 

  La = 0.4 ls = 0.4 x 42.32 =16.92 cm  donc soit : la = 18 cm. 

 

7) Espacement des barres :[Art :A-8-2-4 ;2/BAEL91] 

 

L’écartement des barres ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 
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Armatures principales : 

minmax tS (3h, 33cm) = 33cm 

  St = 25cm < 33cm                                   Condition Vérifiée. 

 

Armature de répartition : 

          minmax tS (4h, 45cm) = 45cm 

St = 25cm < 45cm                                   Condition  Vérifiée. 

 

Calcul des efforts internes à l’ELS : 

 Combinaison de charges à l’ELS : 

 

Palier : qs= G+Q=5.41+2.5=7.91 KN/ML 

Volée : qs= G+Q=8.00+2.5=10.5KN/ML 

Mur=1x2.44=2.44KN/ML 

 

 

                    
                                 

 
                                                           

 

 

 Réactions d’appuis : 

∑ 𝐹 = 0                      RA + RB _ (10.50 x 2.4 ) _ ( 7.91 x 0.97 ) _ ( 7.91 x 0.65) 

_ 2.44 = 0  

             RA + RB = 40.45 KN  

∑𝑀 /𝐴 = 0                  RB (3.37 ) _(2.44x 4.02)_  [(7.91 x 0.97)     (2.4+ 
0.97

2
 )] 

_ [ 10.50 (2.4)
2
/2 ] _ [ (7.91x0.65) ( 3.37+

0.65

2
 ) ] =0 

 

                           RB = 24.08 KN. 

                           RA =  16.36 KN.     

 

 Efforts Tranchants Et Moments Fléchissant : 
    1er

 tronçon :       0 ≤ X ≤ 2.4 m  

Efforts Tranchants : 

T(x) + 16.36 – 10.50x =0 

T(x) = -16.36 + 10.50 x  T(x)   M(x) 

Pour : 

X=0                        T(x) = - 16.36 KN  

X= 2.4 m                T(x) =  8.84 KN RA=16.36KN 

x 

 

 

10.50KN/ML 

10.50KN/ML 
7.91 KN/ML 

2.44  KN/ML 

RA           2.4           
RB    0.65 0.97 
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T(x)=0 -16.36+10.50x=0  

              X= 1.55 m. 

Moments fléchissant : 

M(x) = 16.36 x – 10.50 
𝑥2

2
 

Pour : 

X=0                        M(x) = 0  

X= 2.4 m                M(x) = 9.02 KN m 

   

M(x=1.55) = 12.74 KN m 

 

 
2

éme
 tronçon :       2.4 ≤ X ≤ 3.37 m 

 

 10.50KN/ML 7.91KN/ML 

 

 

                                                                                         T(x)     M(x) 

 2.4                        x-2.4 

 

   X 

 
Efforts Tranchants : 

T(x) + 16.36 –( 10.50x 2.4 ) – [7.91(x- 2.4)] =0 

T(x) = 7.91x – 10.14 

Pour : 

X=2.4 m                  T(x) = 8.84 KN  

X= 3.37 m                T(x) =  16.51 KN 

 

 

 

Moments fléchissant : 

M(x) = 16.36 x – [(10.50x2.4) (X- 
2.4

2
 )] – [7.91 

(𝑥−2.4)2

2
 ] 

Pour : 

X=2.4 m                     M(x) = 9.02 KN m  

X= 3.37 m                  M(x) = - 3.27 KN m 
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3
éme

 tronçon :       0 ≤ X ≤ 0.65 m 
 

Efforts Tranchants : 

                                               

-T(x) -2.44 –7.91 x =0 

T(x) = -2.44 –7.91 x 

Pour : 

X=0                          T(x) = -2.44 KN  

X= 0.65 m                T(x) =  -7.58 KN 

 

 

Moments fléchissant : 

M(x) + 2.44 x + 7.91 
𝑥2

2
  = 0 

   M(x) = - 2.44 X– 7.91 
𝑥2

2
   

 

Pour : 

X=0                            M(x) = 0 KN m  

X= 0.65 m                  M(x) = - 3.25KN m 

 

 

 
Correction  des moments : 

 

       En appui : MA= - 0.3M
max

 =  -0.3 x 12.74 = -3.82 KN m 

                         

                         MB= - 0.3M
max

 =  -0.3 x 12.74 = -3.82 KN m 

 

       En travée : Mt = 0.85 x 12.74 = 10.82 KN m. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

X 

T(x) 

7.91KN/M

L 2.44KN/ML 
M(x) 
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Diagrammes des efforts internes a l’ELS : 

 
 10.50KN/ML 
 7.91KN/ML 2.44KN/ML 

 

 

 2.4                                   0.97                0.65 

 RA  RB 

 

 

T[KN] 

 

 

 

16.51 

 

 8.84 + 

                                              + 

  - 2.44   x[m] 

                   -            7.85 

   16.36 

 

 

 

 
                              3.27       3.25  

               -     

           0  0 

 + 9.02 

                           12.74 

 

 

 

 

 

    3.82   3.82 

 

 -                                                        -   

 

 + 

 
 10.82 

 

                 M(KN.m)     
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Vérification à l’ELS : 

1) Etat limite de résistance de béton à la compression :(ART.A.4.5.2/BAEL 91/99) : 

La contrainte de compression est limitée à : 

𝛿𝑏𝑐  = 0.6 x fc28 = 0.6 x 26 = 15 MPA 

On doit vérifiée que : 𝛿𝑏𝑐  ˂  𝛿𝑏𝑐  

 Aux appuis : 

𝜌1 = 
100  𝑥 𝐴𝑠

𝑏  𝑥 𝑑
 = 

100 𝑥 3.14

100 𝑥 12
 = 0.261 

  

donc :      k1= 46.63  K=0.021  𝛽1=0.9188 

d’où la contrainte dans les aciers est : 

 

𝛿𝑠= 
𝑀𝑠𝑎

𝛽1 𝑥  𝑑𝑥 𝐴𝑠

 =
3.82𝑥103

0.9188𝑥12𝑥3.14
 = 110.33MPA 

 

𝛿𝑠˂ 𝛿𝑠 = 348 MPA     Condition vérifiée. 

 

La contrainte dans le béton : 𝛿𝑏𝑐  = K𝛿𝑠 =0.021 x 110.33 = 2.316 MPA. 

 

𝛿𝑏𝑐  ˂  𝛿𝑏𝑐  = 15 MPA                                Condition vérifiée. 

 

 En travée : 

𝜌1 = 
100  𝑥 𝐴𝑠

𝑏  𝑥 𝑑
 = 

100 𝑥 4.52

100 𝑥 12
 = 0.376 

 

Donc :      k1= 37.79                       K=0.026                     𝛽1=0.9053 

 

d’où la contrainte dans les aciers est : 

 

𝛿𝑠= 
𝑀𝑎𝑡

𝛽1 𝑥  𝑑𝑥 𝐴𝑠

 =
10.82𝑥103

0.9053𝑥12𝑥4.52
 = 220.35MPA 

 

𝛿𝑠˂ 𝛿𝑠 = 348 MPA        Condition vérifiée. 

 

La contrainte dans le béton : 𝛿𝑏𝑐  = K𝛿𝑠 =0.026 x 220.35 = 5.73 MPA. 

 

𝛿𝑏𝑐  ˂  𝛿𝑏𝑐  = 15 MPA      Condition vérifiée. 
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Vérification de la flèche dans la paillasse : 

Les règles (ART.B.6.5.2/BAEL 91révisé 99), précisent qu’on peut disposer de vérifier à 

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

suivantes  satisfaites : 

 

   
𝑕

𝑙
  ≥  

1

16
 

  
  𝑕

𝑙
  ≤ 

𝑀𝑡

𝑀0
 

𝐴

𝑏𝑥𝑑
 ≤ 

4.2

𝑓𝑒
   MPA 

 

Avec : 

h : hauteur total (15cm) 

L: portée entre nus d’appuis ( L= 3.37 m) 

M0 : moment max de la travée isostatique 

A : section des armatures 

b : largeur de la section  

d : hauteur utile de la section droite 

 
On a : 
𝑕

𝑙
 = 

15

337
 = 0.044 ≤   

1

16
 = 0.0625    la condition n’est pas vérifiée donc , on doit calculer la 

flèche. 

𝑓 ≤ 𝑓 = 
𝑙

500
 = 

337

500
 = 0.67 cm 

 

𝑓 = 
𝑀

𝑠𝑡   𝑥 𝐿2

10𝑥𝐸 𝑣 𝑥  𝐼𝑓𝑣

  ≤   𝑓 

Avec : 

E v : module de déformation longitudinale du béton(déformation différée) 

Ev = 3700 𝑓𝑐28
3

 = 3700  25
3

 = 10818.86 MPA. 

 

𝑓 : la flèche admissible. 

Ifv : moment d’inertie total de la section homogénéisée par rapport au CDG de la section. 

VI : position de l’axe neutre. 

   

VI  = 
𝑆𝑥𝑥

𝐵0
 

  VI 

Sxx = 
𝑏𝑕2

2
 + 15 At d           

                                                                  V2                                v 

VI = 

𝑏𝑕2 

2
+15 𝐴𝑡 𝑑  

𝐵0
                                                                          

 

B0 : aire de la section homogène. 

Sxx : moment statique par rapport à l’axe xx passant par le centre de gravité. 

12cm 

3 cm 

 

 

 

               At                           VA 

         100cm 
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At : section d’armatures tendues 

B0 = b.h+15 At 

= 100X15+15x4,52 

= 1567,8 cm
2 

V1 = 

 100𝑋152 

2
+ 15𝑋4,25𝑋12

1567 ,8
 

 

V1= 7,69cm 

V2= h-v1= 15-7,69=7,31cm 

I0=  b/3(v1
3
+v2

3
 ) + 15At (v2-c)

9
 

 

I0 : moment d’inertie de la section homogénéisée calculée par rapport au centre de gravité de 

la section. 

I0= 100/3 ((7,63)
3
 + (7 ,31) 

3
+ 15x4, 52(7,31-3)

2
=29086,55cm

4
 

𝜌= At/bd=
4,52

100x12
 = 0,00376 

       𝜌%=0,376% 

𝜌 : le rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure                   

(pourcentage d’armature) 

𝛿s=
𝑀𝑠𝑡

𝐵1.𝑑.𝐴𝑡
 =

10,82.106

0,9053x120X452
= 220,35MPa 

 

𝜆v=
0,02𝑓𝑡28

 2+
3𝑏

𝑏
 𝜌

= 
0,02X2,1

 2+
3.100  

100  
 X0,376

 

𝜆v=0,022 

U=max{ 1- 
1,75𝑓𝑡28

4.𝑓.𝛿+𝑓28
 , 0) 

= 0,988 

Ifv=
1.1 𝐼0

1+𝜆𝑣  𝜇  
 = 

1.1𝑥29086.55

1+0.022𝑥0.988
 = 31314.55 cm

4
 

𝑓= 
10.82𝑥 105    𝑥 3372  

10𝑥10818 .86𝑥31314 .55𝑥102
 = 0.36 cm 

 

𝑓 = 3.6 cm ≤ 𝑓 = 6.7 cm donc la condition de la flèche est vérifiée. 

 

Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes. 
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III.5.Poutre palière : 

La poutre palière est considérée encastrée à ses deux extrémités dans les 

Poteaux, c’est une poutre de section rectangulaire. 

 

III.5.1.Pré dimensionnement : 

a-Hauteur : 

La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante  

                          
𝐿𝑥

15
≤ ℎ𝑡 ≤

𝐿𝑚𝑎𝑥

10
 

Avec : 

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

 

           ℎ𝑡  : Hauteur de la poutre. 

  

                        𝐿𝑚𝑎𝑥 = 285 𝑐𝑚     ⇒   
285

15
 ≤ ℎ𝑡 ≤

285

10
  

Donc : 19 𝑐𝑚 ≤ ℎ𝑡 ≤ 28.5 𝑐𝑚  

 

Selon RPA.99.modifier 2003 ℎ𝑡 ≥ 30 𝑐𝑚     ⇒    on opte pour  𝒉𝒕 = 𝟑𝟓 𝒄𝒎      

 

b-longueur : 

La longueur de la poutre palière est donnée par : 0.4ℎ𝑡  ≤ 𝑏𝑡 ≤ 0.7ℎ𝑡 

D’où :  12 𝑐𝑚 ≤ ℎ𝑡 ≤ 21 𝑐𝑚 

 

Selon RPA     𝑏 ≥ 20 𝑐𝑚 

                        
ℎ

𝑏
≤ 4                 ⇒  On opte pour    𝒃 = 𝟐𝟓 𝒄𝒎 

 

Donc la poutre palière à pour dimensions :  𝑏 × ℎ = (𝟐𝟓 × 𝟑𝟓)   

 

 

 

 

 

 

C. Vérifications relatives aux exigences du RPA : 

 

 𝑏 ≥ 20 𝑐𝑚 ⇒   25 > 20 𝑐𝑚                             Condition vérifié.  

 ℎ𝑡 = 30 𝑐𝑚 ⇒ 35 > 30 𝑐𝑚                              Condition vérifié.  

 

 

 
ℎ = 35 

𝑏 = 25 𝑐𝑚 
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ℎ𝑡

𝑏
≤ 4          ⇒

35

25
= 1.4 < 4                             Condition vérifié. 

 

III.5.2.Charge revenant a la poutre : 

Poids propre de la poutre : 0.25 × 0.35 × 25 = 2.18 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

Poids de palier : 5.41 Kn/ml 

On aura : 𝐺𝑡𝑜𝑡 = 6.91 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

 

 Calcul a l’ELU : 

La poutre est simplement appuyée et uniformément chargée : 

  𝑞𝑢 = 1.35 × 6.91 = 9.33 𝐾𝑛/𝑚𝑙  

Moment isostatique : 𝑀0 =
𝑞𝑢 ×𝑙2

8
= 11.20 𝑘𝑛.𝑚 

L’effort tranchant : 𝑇 =
𝑞𝑢 ×𝑙

2
=

9.33×3.10

2
= 14.46 𝐾𝑛 

Pour tenir compte de l’encastrement partiel on affect le moment 𝑴𝟎 par un coefficient 

numérateur on aura donc les valeurs suivantes : 

 𝑀𝑎 = −𝑀0 × 0.3 = −11.20 × 0.3 = −3.36 𝐾𝑛.𝑚   

 𝑀𝑎 = 𝑀0 × 0.85 = 11.20 × 0.85 = 9.52 𝐾𝑛. 𝑚 

 

Diagramme de M et T : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

    3.10 cm  

 14.46 

14.46 

3.36 

9.52 

3.36 

     + 

T 

M 

 9.33 Kn/ml 

+ 
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III.5.3.Ferraillage à l’ELU : 

 En travée : 

 𝜇 =
𝑀𝑡

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑐
=

9.52×103

25×322 ×14.2
= 0.026 < 𝜇1 = 0.392                  SSA 

 

 𝜇 = 0.026                      𝛽 = 0.987 

 𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑡

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
=

9.52×103

0.987×32×348
= 0.866 

Soi    𝐴𝑠𝑡 = 𝟑𝑯𝑨𝟏𝟐 = 2.35 𝑐𝑚2 

 

 Aux appuis : 

 𝜇 =
𝑀𝑎

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑐
=

3.36×103

25×32×14.2
= 0.009 < 𝜇1 = 0.392                  SSA 

 𝜇 = 0.009                    𝛽 = 0.995 

 𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑎

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
=

3.36×103

0.995×32×348
= 0.3 

Soit   𝐴𝑠𝑡 = 𝟑𝑯𝑨𝟏𝟐 = 2.35 𝑐𝑚2  

-Le RPA 99(Art.7.5.2.1 RPA 99/version 2003) exige que : 

 Le pourcentage  total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la 

poutre soit : 0.5% en toute section. 

 2.35 + 2.35 = 4.7𝑐𝑚2 >
0.5×ℎ×𝑏

100
=

0.5×35×25

100
= 4.37 𝑐𝑚2                  Condition vérifié. 

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux soit de 4% en zone courante. 

 4.7𝑐𝑚2 <
4×ℎ×𝑏

100
=

4×35×25

100
= 35𝑐𝑚2                    Condition vérifié. 

III.5.4.Vérification à l’ELU : 

 Condition de non fragilité (Art A.4.2.2/BAEL91 modifié99) : 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 0.23 × 25 × 32 ×

2.1

400
= 0.966𝑐𝑚2 
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Aux appuis :  𝐴𝑎 = 2.35𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.966                      Condition vérifié. 

 En travée :   𝐴𝑠𝑡 = 2.35𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.966                      Condition vérifié. 

 Vérification de l’effort tranchant (Art A.5.2.2/BAEL91modifié 99) :  

 𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 14.46 𝐾𝑛 

 𝜏𝑢 =
𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥

𝑏×𝑑
=

14.46×10

25×32
= 0.18 

 𝜏 𝑢 = min{0.13𝑓𝑐28 , 5 𝑀𝑝𝑎 } 

 𝜏𝑢 = 0.18 𝑀𝑝𝑎 < 𝜏 𝑢 = 3.25 𝑀𝑝𝑎                                Condition vérifié. 

 Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement aux appuis (Art 

A.6.3.1/BAEL91modifier 99) : 

Il faut vérifier que : 𝜏𝑠𝑒 ≤ 𝜏 𝑠𝑒 = 𝜓 × 𝑓𝑡28 = 1.5 × 2.1 = 3.15 𝑀𝑝𝑎  

 𝜏𝑠𝑒 =
𝑇𝑢

𝑚𝑎𝑥

0.9×𝑑× 𝑢𝑖
=

14.46×10

0.9×32×3.14×3×1
= 0.53 𝑀𝑝𝑎   

 𝜏𝑠𝑒 = 0.53 𝑀𝑝𝑎 < 𝜏 𝑠𝑒 = 3.15 𝑀𝑝𝑎                              Condition vérifié.        

 Influence de l’effort tranchant aux voisinages des appuis (Art 5.1.32/BAEL91  

modifiées99) : 

 

 Influence sur les armatures inférieures : 

 𝐴𝑢 =
𝑇𝑢 ×

𝑀𝑢
0.9×𝑑

 

𝑓𝑒
1.15

 =
14.46×103×

3.36×10 6

0.9×270
 

348
 = 81.28 𝑚𝑚2 = 0.81 𝑐𝑚2 

 𝐴𝑎 = 2.35 𝑐𝑚2 ≥ 𝐴𝑢 = 0.81 𝑐𝑚2                                  Condition vérifié.      

  

 Influence sur le béton : 

 𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 ≤ 0.4 × 𝑏 × 0.9 × 𝑑 ×

𝑓𝑐28

𝛾𝑏
= 0.4 × 0.9 × 20 ×

25

1.5
 = 324 𝐾𝑛 

 𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 14.46 𝐾𝑛 < 324 𝐾𝑛                                           Condition vérifié. 
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 Ancrage des barres aux appuis (Art. A.6.1.221/BAEL91 modifées99) : 

La longueur de scellement droit est : 

 𝐿𝑠 =
𝜙×𝑓𝑒

4×𝜏𝑠
 

 𝜏𝑠 = 0.6 × 𝜓𝑠
2 × 𝑓𝑡25 = 0.6 × 1.52 × 2.1 = 2.835 𝑀𝑝𝑎  

 𝐿𝑠 =
400

4×2.835
× 𝜙 = 35.27𝜙  

Le BAEL limite 𝑳𝒔 = 40𝜙  pour FeE400  

 𝐿𝑠 = 40 × 1 = 40 𝑐𝑚 

Pour des raisons pratiques il est nécessaire d’adopter un crochet normal. 

D’après le BAEL91 la longueur nécessaire pour les aciers HA est  

 𝑳𝒄 = 0.4𝐿𝑠 = 16 𝑐𝑚 

 

 Diamètre des armatures transversales :  

Le diamètre des armatures transversal doivent être tel que : 

𝜙 ≤ 𝑚𝑖𝑛  𝜙,
ℎ

35
,
𝑏

10
  = 𝑚𝑖𝑛 10, 8.5, 20 = 8.5𝑚𝑚  

On prend un cadre et un étrier en HA8 

Donc nous adoptons : 4HA=2.01 𝒄𝒎𝟐  

  

 Calcul des espacements des barres transversales (Art A.5.1.32/BAEL91 

modifié99) : 

Pour équilibrer l’effort tranchant au nu de l’appui la section des armatures transversales 

doit satisfaire la condition suivante : 

 
𝐴𝑡

𝑏0×𝑠𝑡
 ≥

𝛾𝑠×(𝜏𝑢−0.14×𝑓
𝑐𝑗

1
2 )

0.9×𝑓𝑒
 

 𝑠𝑡 ≤
𝐴𝑡×0.9×𝑓𝑒

𝑏0×𝛾𝑠(𝜏𝑢−0.14𝑓
𝑐𝑗

1
2 )

               Avec           𝜏𝑢 = 0.14 × 𝑓
𝑐𝑗

1
2 
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Le béton parvient a lui seul à prendre les efforts de traction du au cisaillement, ce pendant 

nous allons adopter des armatures transversales avec un espacement déterminé à partir des 

règlements.  

 Espacement max des armatures transversales (Art A.5.1.22/BAEL91 modifié99) : 

 𝑆𝑡𝑚𝑎𝑥 ≤ 𝑚𝑖𝑛{0.9𝑑, 40 𝑐𝑚} 

 𝑆𝑡𝑚𝑎𝑥 ≤ 𝑚𝑖𝑛  0.9 × 27 = 24.3 , 40  = 24.3 𝑐𝑚 

 

 Selon RPA version 2003 : 

 En zone nodale : 

 𝐴 𝑡 ≥ 0.003 × 𝑠 × 𝑏     ⇒    𝑠 ≤
𝐴 𝑡

0.003×20
=

2.01

0.003 ×20
= 33.5 𝑐𝑚 

 𝑠𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛  
ℎ

4
, 12𝜙 = 𝑚𝑖𝑛 7.5 𝑐𝑚, 9.6 𝑐𝑚 = 7.5 𝑐𝑚 

Soit : 𝑠𝑡 = 6 𝑐𝑚    

 En zone courante (travée) : 

 𝑠𝑡 ≤
ℎ

2
=

30

2
= 15 𝑐𝑚 

Soit : 𝑠𝑡 = 15 𝑐𝑚    

 Calcul a l’ELS : 

Les mêmes étapes de calcul à l’ELU, donc on aura : 

A) Calcul du moment et d’effort : 

 𝑞𝒔 = 𝐺 = 6.91 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

 Moment isostatique : 

𝑀𝑠 = 𝑀𝑠
𝑚𝑎𝑥 =

𝑞𝑠 × 𝑙2

8
=

6.71 × (3.10)²

8
= 8.30 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

 Effort tranchant : 

𝑇𝑠 = 𝑇𝑠
𝑚𝑎𝑥 =

𝑞𝑠×𝑙

2
=

6.91 × (3.10)

2
= 10.71 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

⇒ En tenant compte de l’effort des partiels encastrements, les moments corrigés sont :   

Sur appuis : 𝑀𝑠𝑎 = −0.3 × 𝑀𝑠
𝑚𝑎𝑥 = −0.3 × 8.30 = 2.49 𝐾𝑁. 𝑚 
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En travée : 𝑀𝑠𝑡 = 0.85 × 𝑀𝑠
𝑚𝑎𝑥 = 0.85 × 8.30 = 7.055 𝐾𝑁. 𝑚 

 

Diagramme des sollicitations : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                  Figure 18 : Diagramme des efforts internes à l’ELS. 

 

 Vérification à l’ELS : 

A) Vérification de la flèche : 

Pour se dispenser de calcul de la flèche on vérifie (Art.6.2/BAEL91 modifieés99) : 

 

 

 

     3.10 

       T(KN) 

      10.71 

10.71 

8.30 

M (Kn.m) 

M(Kn.m) 

     2.49 
2.49 

7.055 

+ 

+ 

+ 

- 
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ℎ

𝐿
≥

1

16
 

 
ℎ

𝐿
=

35

310
= 0.11      ⇒      

ℎ

𝐿
≥

1

16
     ⇒        Condition vérifiée. 

 
1

16
= 0.0625 

 

 
ℎ

𝐿
≥

𝑀𝑡

10×𝑀0
 

 
ℎ

𝐿
=

35

310
= 0.11      ⇒   

ℎ

𝐿
≥

𝑀𝑡

10×𝑀0
    ⇒         Condition vérifiée. 

 
𝑀𝑡

10×𝑀0
=

7.055

10×8.30
= 0.085 

 

 
𝐴𝑡

𝑏×𝑑
≤

4.2

𝑓𝑒
 

 
𝐴𝑡

𝑏×𝑑
=

2.35

25×32
= 0.003   ⇒  

𝐴𝑡

𝑏×𝑑
≤

4.2

𝑓𝑒
   ⇒      Condition vérifiée. 

 
4.2

𝑓𝑒
=

4.2

400
= 0.0105 

 

B) Etat limite d’ouverture des fissurations (Art.6.3.91/99) : 

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

 

C) Etat limite de compression du béton : on doit vérifier que  

 𝜎𝑏𝑐 ≤ 0.6𝑓𝑐28  

 𝜎𝑏𝑐 ≤ 15 𝑀𝑝𝑎  

 

Sur appuis : 

 𝐴𝑎 = 2.35 𝑐𝑚2  ,  𝑀𝑎 = −2.49 𝐾𝑛.𝑚 

 𝜌 =
100 ×𝐴𝑎

𝑏×𝑑
=

100×2.35

25×32
= 0.293  

 𝜌 = 0.293    ⇒   𝛽 = 0.914      ⇒    𝛼 = 0.2565      ⇒   𝑘 = 43.82 
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 𝜎𝑠𝑡 =
𝑀𝑎

𝛽×𝐴𝑎 ×𝑑
=

2.49×103

2.35×0.914×32
= 36.22 𝑀𝑃𝐴 

 𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠𝑡

𝑘
=

32.22

43.82
= 0.73 𝑀𝑃𝐴 

⇒  𝜎𝑏𝑐 = 0.73 𝑀𝑃𝐴 < 𝜎 𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑃𝐴 

 

 Conclusion : 

Les armatures calculées a l’ELU sont suffisantes.       

 

 



 

                                  PLAN DE FERRAILLAGE DE L’ACRETERE 

 

 

 

 

 

      PLAN DE FERRAILLAGE DE LA DALLE SALLE MACHINE 

 



 

                           PLAN DE FERRAILLAGE DE PLANCHER 

 

 

 

 

 

 

                            PLAN DE FERRAILLAGE DES ESCALIERS 



 

 

 

 

 PLAN DE FERRAILLGE DE LA POUTRE PALIERE 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



Chapitre VI :                                                                                    Etude de contreventement 
 

 
97 

VI.1) Introduction : 

 

         Dans ce chapitre, nous étudierons le système structurel d’éléments permettant d’assurer 

la stabilité du bâtiment vis – à- vis des efforts horizontaux. 

 Le contreventement est l’ensemble des dispositifs à une structure de résister aux 

efforts horizontaux (vent, séisme) et de supposer aux déformations latérales provoquées par 

ces efforts. Le contreventement peut être assuré par : 

 Des voiles aux murs appelée couramment refends entrant dans la composition de 

l’ouvrage. 

 Du système « poteau poutre »formant des portiques d’étage. 

 Des cages d’escalier et d’ascenseur ou gaines représentant une grande rigidité à la 

flexion et à la torsion. 

 Une combinaison des deux systèmes suscités, formant un contreventement mixte ou 

portiques et refends rigidement liés travaillent conjointement pour faire face au séisme.    

 

VI.2) Les caractéristiques géométriques des voiles : 

Nous étudions les aspects caractéristiques des voiles du bâtiment, qui est : 

*les inerties. 

*le centre de masse.  

*le centre de torsion. 

VI.2.1) Inertie des refends :  

 Refend plein : 

 

a. Les refends longitudinaux : 

 𝐼𝑌 =
𝑒𝑝×𝐿3

12
 

 𝐼𝑥 =
𝐿×𝑒𝑝3

12
 

 𝐼𝑥 ≪ 𝐼𝑌  On néglige l’inertie des refends longitudinaux par rapport à l’axe (X). 

b . Les refends transversaux : 

 𝐼𝑌 =
𝐿×𝑒𝑝3

12
 

 𝐼𝑥 =
𝑒𝑝×𝐿3

12
 

 
 

 

 

X 

Y 

 

X 

Y 
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𝐼𝑌 ≪ 𝐼𝑥  On néglige l’inertie des refends transversaux par rapport à l’axe (Y). 

 

 Refend avec une seule file d’ouverture : 

 

                                                                           L 

 

  

                                                                   L1                   2a                  L2  

                                                                                          2C 

 

Ie = =
Ι

60

11
  
Ι ψ0    
Ι0   α 2        

+1
  

Avec : 

I: inertie total de refend I= I0 + 2mc      (I = I1+I2) 

M: moment statique du trumeau par rapport au c.d.g de l’ensemble m= 
2𝑐

1 

Ω1 
  +  

1

Ω2

 

Ω1  et Ω2 : aires des éléments de refend. 

2c : distance entre les deux c. d .g des deux éléments de refend. 

2a : porté de l’ouverture. 

𝛼 : degré de monolithisme (𝛼 = 𝜔 Z ) 

Z : hauteur de bâtiment. 

𝜔 : Coefficient de monolithisme. 

𝜔2  = 
3 𝐸′ 𝑖  𝐼 𝑐

𝐸 𝐼0 𝑚  𝑎3   ℎ

  

Avec : 

E : module d’élasticité du matériau constituant le trumeau. 

E’ : module d’élasticité du matériau constituant le linteau. 

I : inertie de linteau i = 
𝑒𝑙3

12
 

H : hauteur d’étage. 

       ∙G1                                                                               ∙G2 
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A : demi-porté libre de l’ouverture. 

Remarque : 

          La longueur L des voiles est mesurée aux extrémités extérieures des poteaux encadrant 

Ceux-ci, elle varie donc avec la section des poteaux. Pour éviter cette variation et assurer la 

Continuité de ces voiles en élévation, chaque voile doit avoir la même longueur l pour tous les 

niveaux, cette longueur sera celle mesurée au dernier niveau ou la section des poteaux est 

(30x30). 

 

L’inertie des voiles, pour un niveau donné, est résumée dans les tableaux qui suivant : 

 

 Sens transversal : 

 Pour le RDC : 

 

 

Voiles L(m) e(m) I (m
4
) 

VL 16 

VL 3 

VL8 

VL13 

VL 27 

VL 25 

VL 17 

VL14 

VL 4 

VL 5 

VL19 

VL18 

VL 10 

VL 22 

VL 6 

2,35 

2,95 

1 

1 

1,2 

1,2 

1,4 

1,4 

2,95 

2,95 

0.7 

0.7 

1,4 

2,35 

2,95 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0.2 

0.2 

 

0,216 

0,427 

0,016 

0,016 

0,05 

0,05 

0,03 

0,03 

0,38 

0,38 

0.005 

0.005 

0,05 

0,216 

0,427 

2,298 
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 Pour les niveaux [ 1
er

 _ 9
éme

 ] : pour ces niveaux on a deux refend a une seul 

file d’ouverture VT 1 et VT 2 . 

 

Voiles L(m) e(m) I (m
4
) 

VL 16 

VL 3 

VL8 

VL13 

VL 27 

VL 25 

VL 17 

VL14 

VL 4 

VL 5 

VL19 

VL18 

VL 10 

VL 22 

VL 6 

2,35 

2,95 

1 

1 

1,2 

1,2 

1,4 

1,4 

2,95 

2,95 

0.7 

0.7 

1,4 

2,35 

2,95 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0.2 

0.2 

0.2 

0.2 

0.2 

 

0,195 

0,35 

0,016 

0,016 

0,05 

0,05 

0,03 

0,03 

0,38 

0,38 

0.005 

0.005 

0,05 

0,216 

0,427 

 

2,102 

 

 

 Pour le niveau 10 : 

Voiles L(m) e(m) I (m
4
) 

VL8 

VL13 

VL 27 

VL 25 

VL 17 

VL14 

VL 4 

VL 5 

VL19 

VL18 

VL 10 

VL 22 

VL 6 

1 

1 

1,2 

1,2 

1,4 

1,4 

2,95 

2,95 

0.7 

0.7 

1,4 

2,35 

2,95 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0.2 

0.2 

0.2 

 

0,016 

0,016 

0,05 

0,05 

0,03 

0,03 

0,38 

0,38 

0.005 

0.005 

0,05 

0,216 

0,427 

1,557 
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 Sens longitudinal : 

 Pour les niveaux [ 1
er

 _ 9
éme

 ] et le RDC : 

 

 

 Pour le niveau 10 : 

 

 

 

 

 

Voiles L(m) e(m) I (m
4
) 

VL 1 

VL 23 

VL 7 

VL 12 

VL 26 

VL 9 

VL 15 

VL 20 

VL 11 

VL 21 

VL 2 

VL 24 

3,1 

3,1 

2 

3,1 

1,5 

1,6 

1,6 

1,6 

1,2 

1,2 

2,5 

2,5 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,496 

0,496 

0,13 

0,496 

0,056 

0,068 

0,068 

0,068 

0,028 

0,028 

0,26 

0,26 

2,454 

 

Voiles L(m) e(m) I (m
4
) 

VL 26 

VL 9 

VL 15 

VL 20 

VL 11 

VL 21 

VL 2 

VL 24 

1,5 

1,6 

1,6 

1,6 

1,2 

1,2 

2,5 

2,5 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,2 

0,056 

0,068 

0,068 

0,068 

0,028 

0,028 

0,26 

0,26 

0,836 
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VI.2.2) Calcul des inerties fictives des portiques : 

L’inertie fictive des portiques est évaluée, en calculant le déplacement de chaque 

portique au droit de chaque plancher, sous l’effet d’une série de forces horizontales égales à 1 

tonne, et de comparer ces déplacements aux flèches que produirait un refend bien déterminé 

de l’ouvrage, sous l’effet du même système de forces horizontales (1 tonne pour chaque 

niveau). 

Connaissant l’inertie du refend choisi, il est alors possible d’attribuer pour chaque 

portique et pour chaque niveau une inertie fictive, puisque dans l’hypothèse de raideur infinie 

des planchers nous devons obtenir la même flèche pour les portiques et pour les refends. 

 

L’inertie fictive des portiques est donnée par : 

                          𝐼𝑒𝑖 =
𝑓𝑖

 ∆𝑖
   Avec 

 𝐼𝑒𝑖  : Inertie fictive du portique au niveau n. 

 𝑓𝑖  : Flèche du refend au même niveau n. 

 ∆𝑖  : Déplacement du portique au niveau n. 

 

                   𝑓𝑖 =
 𝑆𝑖 𝑑𝑖

𝐸𝐼
    Avec                                     Figure.VI.1.la section de trapèze. 

 

 𝑆𝑖 : Surface du trapèze. 

 𝑑𝑖  : Distance entre le CDG du trapèze et le niveau considéré. 

Sachant que la section du trapèze égale à : 

                                                                𝑆𝑖 = (𝑏𝑖 + 𝑏𝑖+1) ×
h

2
 

La distance du CDG d’un trapèze à sa plus petite base : 

                                                              𝑑𝑖 =
2𝑏𝑖+𝑏𝑖+1

3(𝑏𝑖+𝑏𝑖+1)
× ℎ 

 

 

 

 

  

bi 

h 

 Bi+1  

di 

G 

Si 
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  1t 

   1t 

   1t 

     1t 

    1t 

    1t 

 1t 

   1t 

   1t 

    1t 

     1t 

3.06 

3.06 

 3.06 

3.06  

  3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

     4.5 

3.06
 

6.12
 

9.188
 

 

6.12 

12.24
 

15.30
 

18.36
 

21.42
 

2
4

.4
8

 
27

.5
4

 
30

.6
 

3
5
.1

 

3.06
 

6.12
 

9.18 
1

2
.2

4
 

15.30
 

18.36 

21.4

2 

24.48 

27.54 

32.04 

3.06
 

6.12
 

9.18
 

12.24
 

15.30 

18.36 

21.42 

24.48 

28.98 

3
.0

6
 

6.12
 

9.18
 

12.24
 

15.30 

18.36 

21.42 

25.92 

3
.0

6
 

6.12
 

9
.1

8
 

12.24
 

1
5

.30
 

18
.3

6
 

2
2
.8

6
 

3.06
 

9
.1

8
 

12
.2

4
 

15.30
 

19.8
 

3
.0

6
 

6
.1

2
 

9
.1

8
 

1
2.2

4
 

16.74
 

3.06 

6
.1

2
 

9
.18 

1
3.68

 

3
.0

6
 

6
.12

 

1
0.62

 

3.0
6

 

7
.5

6
 

4
.5

 

N1 

N2 

N3 

N4 

N5 

N6 

N7 

N8 

N9 

N10 

N11 
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Diagramme des moments : 

            Tableau VI.1 donnant (Si) et (di) par les diagrammes des moments. 

 

 Calcul des flèches : 

ƒRDC =
2039,25

𝐸𝐼
   , ƒ01=

5440 ,48

𝐸𝐼
   , ƒ02=

10135 ,59

𝐸𝐼
   , ƒ03=

15867 ,29

𝐸𝐼
   , ƒ04=

22405 ,96

𝐸𝐼
    

ƒ05=
29551,07

𝐸𝐼
   , ƒ06=

37130 ,71

𝐸𝐼
   , ƒ07=

45001 ,69

𝐸𝐼
   , ƒ08=

53049,69

𝐸𝐼
   , ƒ09=

61187 ,61

𝐸𝐼
    

ƒ10=
69359,34

𝐸𝐼
  . 

 

VI.2.3)-Calcul du déplacement des portiques :  

La translation est donnée par :         hnn  
 

Avec :  

Niv. h bi bi+1 Si di Si X di  𝐒𝐢 𝐗 𝐝𝐢 

10 

9 

8 

7 

6 

5 

4 

3 

2 

1 

RDC 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

4.5 

3.06 

9.18 

18.36 

30.60 

45.90 

64.24 

85.68 

110.16 

137.70 

168.30 

217.80 

0.00 

3.06 

9.18 

18.36 

30.60 

45.90 

64.24 

85.68 

110.16 

137.70 

168.30 

 

4.68 

18.73 

42.14 

74.91 

117.05 

168.05 

229.41 

299.64 

379.23 

468.18 

869.63 

2.04 

1.785 

1.7 

1.658 

1.632 

1.615 

1.603 

1.594 

1.574 

1.576 

2.352 

9,55 

33,43 

71,63 

124,20 

191,02 

272,20 

367,74 

477,62 

596,90 

737,85 

2039,25 

69359,476 

61187,570 

49897,267 

45658,411 

37130,257 

29550,506 

21975,718 

15866,580 

10134,847 

5444,262 

2045,36 
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212

1



nn

pn

n
n

EE

K

M
E


 

h : hauteur du portique considéré. 

∑ Kpn : somme des raideurs des poteaux au niveau n. 

                    
h

I
K

pn

pn  

 Ipn : inertie des poteaux du niveau n. 

                   Mn =Tn×h             

            Mn : moment d’étage 

            Tn : effort tranchant au niveau n. 

 

 La rotation est donnée par les formules suivantes : 

 Pour les niveaux supérieurs : 

 

                                          





nt

nn

n
K

MM
E

24

1  

 

 

 Pour le premier niveau (RDC) : 

 

 

                                      
 




11
224

21
1

pt KK

MM
E  

 

 
 

 nt
K  : Somme des raideurs des poutres au niveau n. 

                      
L

I
K n

n

t

t  

 

   Itn : inertie des poutres du niveau n. 

    L : portées des poutres. 
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Les étapes de calcul des déplacements et des inerties fictives des portiques par niveaux 

sont résumées dans les tableaux qui suivent. 
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Sens transversal : 

 

 

 

 

& h(m) Mn Mn+1 ∑KPOT 10
-4

 ∑KPOUT 10
-4

 E .𝜽 E𝜓n E𝛥 ∑E𝛥 fi Ie 

10 

9 

8 

7 

6 

5 

4 

3 

2 

1 

RDC 

3.06 

3,06 

3,06 

3,06 

3,06 

3,06 

3,06 

3,06 

3,06 

3,06 

4,5 

3,06 

6,12 

9,18 

12,24 

15,30 

18,36 

21,42 

24,48 

27,54 

30,60 

35,10 

0,00 

3,06 

6,12 

9,18 

12,24 

15,30 

18,36 

21,42 

24,48 

27,54 

30,60 

60,90 

73,37 

73,37 

73,37 

136,27 

136,27 

136,27 

136,27 

232,54 

232,54 

150,87 

62,1 

75,92 

75,92 

75,92 

77,4 

77,4 

77,4 

77,4 

78,99 

78,99 

78,99 

20,53 

51 

85 

119 

148,25 

181,20 

214,14 

247,09 

274,40 

306,68 

298,97 

77,63 

137,51 

206,26 

272,64 

258,28 

309,94 

361,60 

410,44 

389,23 

412,48 

343,36 

237,54 

420,78 

631,15 

834,27 

790,33 

948,41 

1106,49 

1255,94 

1191,04 

1262,18 

1545,12 

10223,25 

9985,71 

9564,93 

8933,78 

8099,51 

7309,18 

6360,77 

5254,28 

3998,34 

2807,3 

1545,12 

69359,34 

61187,61 

53049,30 

45001,69 

37130,71 

29551,07 

22405,96 

15867,29 

10135,59 

5440,48 

2039,25 

6,78 

6,12 

5,54 

5,03 

4,58 

4,04 

3,52 

3,01 

2,53 

1,93 

1,31 

 

4,035 

 



Chapitre VI :                                                                                    Etude de contreventement 
 

 
108 

Sens longitudinale : 

 

 

Niv h(m) Mn Mn+1 ∑KPOT 10
-4

 ∑KPOUT 10
-4

 E .𝜽 E𝜓n E𝛥 ∑E𝛥 fi Ie 

10 

9 

8 

7 

6 

5 

4 

3 

2 

1 

RDC 

3,06 

3,06 

3,06 

3,06 

3,06 

3,06 

3,06 

3,06 

3,06 

3.06 

4,5 

3,06 

6,12 

9,18 

12,24 

15,30 

18,36 

21,42 

24,48 

27,54 

30,60 

35,10 

0,00 

3,06 

6,12 

9,18 

12,24 

15,30 

18,36 

21,42 

24,48 

27,54 

30,60 

60,90 

73,37 

73,37 

73,37 

136,27 

136,27 

136,27 

136,27 

232,54 

232,54 

150,87 

94,42 

115,92 

115,92 

115,92 

118,01 

118,01 

118,01 

118,01 

120,25 

120,25 

120,25 

13,50 

33,26 

55,43 

77,60 

97,23 

118,84 

140,45 

162,06 

180,24 

201,45 

206,10 

65,25 

113,85 

170,78 

226,43 

201,59 

241,59 

282,24 

320,85 

289,53 

313,43 

346,29 

199,66 

348,38 

522,58 

692,87 

616,87 

740,27 

863,65 

981,80 

885,96 

959,09 

1558,30 

8369,42 

8169,76 

7821,38 

7298,80 

6605,93 

5989,07 

5248,80 

4385,15 

3403,35 

2517,40 

1558,30 

69359,34 

61187,61 

53049,30 

45001,69 

37130,71 

29551,07 

22405,96 

15867,29 

10135,59 

5440,48 

2039,25 

8,28 

7,48 

6,78 

6,16 

5,62 

4,93 

4,26 

3,61 

2,97 

2,16 

1,30 

4,868 
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VI.3) Comparaison des inerties des voiles et des portiques : 

 Sens transversal (y-y) : 

Inertie totale (voiles + portiques)……………….… 6.105 4m ……………….100 % 

Inertie moyenne des portiques………………….… 4.035 4m ………….........66.09 % 

Inertie des voiles…………………………………… 2.07 4m …………………33.90 % 

 

 Sens longitudinal (x-x) : 

Inertie totale (voiles + portiques)………………….7.174 4m ………………...100 % 

Inertie moyenne des portiques…………………….4.868 4m …………….…..67.85 % 

Inertie des voiles……………………………………2.306 4m ……………......32.14 % 

 

 

Conclusion : 

           En comparant les résultats, on voit bien que dans les deux sens (longitudinal et 

transversal) le système de contreventement doit travailler conjointement par les portiques et 

les voiles. 

        Dans ce cas notre système de contreventement est mixte assuré par des voiles et des 

portiques   Le contreventement doit donc être assuré conjointement par les deux systèmes. 

Le RPA prescrit pour ce système de contreventement « mixte, assuré par des voiles et des 

portiques avec justification d’interaction portiques -voiles », les recommandations suivantes : 

 

 Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations 

dues aux charges verticales. 

 Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques 

proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultants 

de leurs interactions a tous les niveaux. 

 Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales 

au moins 25% de l’effort tranchant d’étage. 
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V.1) Introduction : 

La modélisation pour le logiciel ETABS s’effectue par des étapes (valables pour tous les 

logiciels de calcul). 

 Etape de modélisation de structure sur logiciels : 

1. Introduction des données : 

.Entrer la géométrie du modèle. 

.Spécifier les propriétés mécaniques et géométriques  des éléments constituants le modèle 

(exemple : poteau, poutre, voile, etc.). 

 Propriété mécanique : 

E : module de Young. 

𝑣 : module de poisson. 

G : module transversal. 

 Propriété géométrique : 

b : largeur. 

h : hauteur. 

e : épaisseur. 

.spécifier les cas de charge : 

-cas statique G, Q 

-cas dynamique E(séisme). 

.spécifier les conditions limites (type d’appuis, diaphragme…)  

 

V.2) Déroulement de l’analyse et affichage des résultats :  

 .dérouler l’analyse. 

.visualiser les résultats.  

-Efforts internes. 

-Déplacements. 
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V.3.Introduction des données : 

 Entrer de la géométrie du modèle. 

1. choix du système d’unités : 

On choisit l’unité (ton.m) 

 

2. géométrie de base : 

-nombre de niveaux y compris le RDC : 11 

-nombre de travées dans le sens longitudinal(x-x) : 5 

-nombre de travées dans le sens transversal (y-y) : 4 

 Cordonnées de la structure : 

 

      Travées longitudinales : 

 

 

 

 

                         Tableau V.1 : cordonnées des travées longitudinales 

 

                  Travées transversales : 

Travées 1 2 3 4 

Y(m) 3.25 2.8 2.9 2.65 

 

                         Tableau V.2 : cordonnées des travées transversales  

 

 

 

 

 

Travées 1 2 3 4 5 

X(m) 3.4 3 3.1 3 2.8 
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 Hauteur des niveaux : 

Niveaux RDC 
Etage 

courants 

Z (m) 4.5 3.06 

 

                             Tableau V.3 : Hauteurs des niveaux 

 

 spécification et affectation des propriétés mécaniques et géométriques. 

 

1. propriétés mécanique des matériaux : 

-Masse volumique du béton :   𝜌 = 0.25 𝑡/𝑚3. 

-poids volumique du béton :    𝛾 = 2.5 𝑡/𝑚3 . 

-Module d’élasticité de l’acier (module de Young) : E =3216420 t/m
2
. 

-coefficient de poisson : 𝑣 = 0. 

-Gradient thermique : 0 

-contrainte de compression du béton : 𝑓𝑐28 = 2500 𝑡/𝑚2. 

-limite élastique des aciers (FeE400) : 𝑓𝑦 = 40000𝑡/𝑚2. 

 

2. propriétés géométriques des éléments : 

 Poutre : 

Poutres principales : (25 × 40). 

Poutres secondaires : (25 × 35). 

 

 Poteaux : 

Niveau RDC …….2
éme 

: (40 × 40). 

Niveaux ………….3
éme

 a  6
éme

 :(35 × 35). 

Niveaux …………. 7
éme

 a 10
éme

 : (30 × 30). 
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 Voile : 

Voile longitudinaux : épaisseur e=20 cm. 

Voile transversaux : épaisseur e=20 cm. 

 Calcul des centres de masse des éléments de la structure : 

 Le centre de masse noté G est défini comme étant le barycentre des masses des 

éléments constituant la structure .sa position, par rapport à un système d’axes (oxy) choisi 

arbitrairement, est donnée par les deux formules suivantes : 

 𝑋𝐺 =  𝑚𝑖 𝑋𝑖/  𝑚𝑖                         𝑌𝐺 =  𝑚𝑖 𝑌𝑖/  𝑚𝑖  

𝑚𝑖  : Masse de l’élément considéré.  𝑚𝑖 =  𝐺 + 𝑄 × 𝐴𝑖𝑟𝑒 

 𝑋𝑖  𝑌𝑖  : Coordonnées du centre de gravité de l’élément considéré par rapport à  (oxy). 

Aire : la surface de l’élément considéré. 

NB : les calculs relatifs à la détermination du centre de masse des déférents éléments, ainsi 

que le centre de masse de chaque niveau sont donnés par les tableaux suivants :  

1. Centre de masse des poteaux : 

 Poteaux RDC : 
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Port poteaux Sp [m2] h(m) P(KN/m3) Xi[m] Yi[m] Mi [KN] Mi*Xi Mi*Yi 

1-1 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.9 

11.9 

15.3 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

18 

18 

18 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

160.2 

214.2 

275.4 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

2-2 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.9 

11.9 

15.3 

2.65 

2.65 

2.65 

2.65 

2.65 

2.65 

18 

18 

18 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

160.2 

214.2 

275.4 

47.7 

47.7 

47.7 

47.7 

47.7 

47.7 

3-3 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.9 

11.9 

15.3 

5.55 

5.55 

5.55 

5.55 

5.55 

5.55 

18 

18 

18 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

160.2 

214.2 

275.4 

99.9 

99.9 

99.9 

99.9 

99.9 

99.9 

4-4 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.9 

11.9 

15.3 

8.35 

8.35 

8.35 

8.35 

8.35 

8.35 

18 

18 

18 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

160.2 

214.2 

275.4 

150.3 

150.3 

150.3 

150.3 

150.3 

150.3 

5-5 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.9 

11.9 

15.3 

11.6 

11.6 

11.6 

11.6 

11.6 

11.6 

18 

18 

18 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

160.2 

214.2 

275.4 

208.8 

208.8 

208.8 

208.8 

208.8 

208.8 

 
540 4023 3040.2 

Xm =7.45 

Ym =5.63 

Port poteaux Sp [m2] h(m) P(KN/m3) Xi[m] Yi[m] Mi [KN] Mi*Xi Mi*Yi 

1-1 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.9 

11.9 

15.3 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

18 

18 

18 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

160.2 

214.2 

275.4 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

2-2 

A 

B 

C 

D 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.9 

2.65 

2.65 

2.65 

2.65 

18 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

160.2 

47.7 

47.7 

47.7 

47.7 
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E 

F 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

25 

25 

11.9 

15.3 

2.65 

2.65 

18 

18 

214.2 

275.4 

47.7 

47.7 

3-3 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.9 

11.9 

15.3 

5.55 

5.55 

5.55 

5.55 

5.55 

5.55 

18 

18 

18 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

160.2 

214.2 

275.4 

99.9 

99.9 

99.9 

99.9 

99.9 

99.9 

4-4 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.9 

11.9 

15.3 

8.35 

8.35 

8.35 

8.35 

8.35 

8.35 

18 

18 

18 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

160.2 

214.2 

275.4 

150.3 

150.3 

150.3 

150.3 

150.3 

150.3 

5-5 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.9 

11.9 

15.3 

11.6 

11.6 

11.6 

11.6 

11.6 

11.6 

18 

18 

18 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

160.2 

214.2 

275.4 

208.8 

208.8 

208.8 

208.8 

208.8 

208.8 

 
540 4023 3040.2 

Xm =7.45 

Ym =5.63 

Port poteaux Sp [m2] h(m) P(KN/m3) Xi[m] Yi[m] Mi [KN] Mi*Xi Mi*Yi 

1-1 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.9 

11.9 

15.3 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

18 

18 

18 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

160.2 

214.2 

275.4 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

2-2 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.9 

11.9 

15.3 

2.65 

2.65 

2.65 

2.65 

2.65 

2.65 

18 

18 

18 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

160.2 

214.2 

275.4 

47.7 

47.7 

47.7 

47.7 

47.7 

47.7 

3-3 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.9 

11.9 

15.3 

5.55 

5.55 

5.55 

5.55 

5.55 

5.55 

18 

18 

18 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

160.2 

214.2 

275.4 

99.9 

99.9 

99.9 

99.9 

99.9 

99.9 

4-4 

A 

B 

C 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.35 

8.35 

8.35 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

150.3 

150.3 

150.3 
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2. Centre de masse des poteaux des niveaux supérieurs : 

Niv. ∑Si (m
2
) ∑Mi (KN) ∑Mi.Xi ∑Mi.Yi XG YG 

3éme à 6éme 

 

 

2.61 

 

199.665 

 

1538.785 

 

1254.595 

 

7.706 

 

6.283 

 

7éme à 10éme 2.61 199.665 1538.785 1254.595 7.706 6.283 

 

 

3. Centre de masse des poutres principales : 

 Poutres principales RDC : 

Files Trav. L(m) Si (m
2
) P (Kn/m

3
) Xi(m) Yi(m) Mi(Kn) Mi.Xi Mi.Yi 

1 

A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

2.4 

2.6 

2.7 

2.6 

3 

0.1 

0.1 

0.1 

0.1 

0.1 

25 

25 

25 

25 

25 

1.4 

4.3 

7.35 

10.4 

13.6 

0 

0 

0 

0 

0 

6 

6.5 

6.75 

6.5 

7.5 

8.4 

27.95 

49.61 

67.6 

102 

0 

0 

0 

0 

0 

2 

A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

2.4 

2.6 

2.7 

2.6 

3 

0.1 

0.1 

0.1 

0.1 

0.1 

25 

25 

25 

25 

25 

1.4 

4.3 

7.35 

10.4 

13.6 

2.65 

2.65 

2.65 

2.65 

2.65 

6 

6.5 

6.75 

6.5 

7.5 

8.4 

27.95 

49.61 

67.6 

102 

15.9 

17.22 

17.88 

17.22 

19.87 

D 

E 

F 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

8.9 

11.9 

15.3 

8.35 

8.35 

8.35 

18 

18 

18 

160.2 

214.2 

275.4 

150.3 

150.3 

150.3 

5-5 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

0.16 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

4.5 

25 

25 

25 

25 

25 

25 

0 

2.8 

5.8 

8.9 

11.9 

15.3 

11.6 

11.6 

11.6 

11.6 

11.6 

11.6 

18 

18 

18 

18 

18 

18 

0 

50.4 

104.4 

160.2 

214.2 

275.4 

208.8 

208.8 

208.8 

208.8 

208.8 

208.8 

 
540 4023 3040.2 

Xm =7.45 

Ym =5.63 
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3 

A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

2.4 

2.6 

2.7 

2.6 

3 

0.1 

0.1 

0.1 

0.1 

0.1 

25 

25 

25 

25 

25 

1.4 

4.3 

7.35 

10.4 

13.6 

5.55 

5.55 

5.55 

5.55 

5.55 

6 

6.5 

6.75 

6.5 

7.5 

8.4 

27.95 

49.61 

67.6 

102 

33.3 

36.07 

37.46 

36.07 

41.26 

4 

A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

2.4 

2.6 

2.7 

2.6 

3 

0.1 

0.1 

0.1 

0.1 

0.1 

25 

25 

25 

25 

25 

1.4 

4.3 

7.35 

10.4 

13.6 

8.35 

8.35 

8.35 

8.35 

8.35 

6 

6.5 

6.75 

6.5 

7.5 

8.4 

27.95 

49.61 

67.6 

102 

50.1 

54.27 

56.36 

54.27 

62.26 

5 

A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

2.4 

2.6 

2.7 

2.6 

3 

0.1 

0.1 

0.1 

0.1 

0.1 

25 

25 

25 

25 

25 

1.4 

4.3 

7.35 

10.4 

13.6 

11.6 

11.6 

11.6 

11.6 

11.6 

6 

6.5 

6.75 

6.5 

7.5 

8.4 

27.95 

49.61 

67.6 

102 

69.6 

75.4 

78.3 

75.4 

87 

 
166.25 1277.8 935.95 

Xm =7.68 

Ym =5.62 

 

 

 

2. Centre de masse des poutres principales des niveaux supérieurs : 

Niv. ∑Si (m
2
) ∑Mi (KN) ∑Mi.Xi ∑Mi.Yi XG YG 

2éme à 10éme 

 

 

2.8 

 

174.49 

 

1474.27 

 

1093.64 

 

8.449 

 

6.26 

 

 11éme 1.8 120.5 736.925 641.82 6.115 5.326 

 

 

 

 

 

 

 



Chapitre V :                                                                                                         Fichier donnée 
 

 
118 

3. Centre de masse des poutres secondaires : 

 Poutres secondaires (RDC) : 

Files Trav. L(m) Si (m
2
) P (Kn/m

3
) Xi(m) Yi(m) Mi(Kn) Mi.Xi Mi.Yi 

A 

1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

2.25 

2.5 

2.4 

2.9 

0.087 

0.087 

0.087 

0.087 

25 

25 

25 

25 

 

0 

0 

0 

0 

1.325 

4.1 

6.95 

9.975 

5 

5.5 

5.32 

6.30 

 

0 

0 

0 

0 

 

6.625 

22.71 

36.97 

62.84 

B 

1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

2.25 

2.5 

2.4 

2.9 

0.087 

0.087 

0.087 

0.087 

25 

25 

25 

25 

 

2.8 

2.8 

2.8 

2.8 

1.325 

4.1 

6.95 

9.975 

5 

5.5 

5.32 

6.30 

 

14 

15.51 

14.89 

17.64 

6.625 

22.71 

36.97 

62.84 

C 

1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

2.25 

2.5 

2.4 

2.9 

0.087 

0.087 

0.087 

0.087 

25 

25 

25 

25 

 

5.8 

5.8 

5.8 

5.8 

1.325 

4.1 

6.95 

9.975 

5 

5.5 

5.32 

6.30 

 

29 

32.132 

30.85 

36.54 

6.625 

22.71 

36.97 

62.84 

D 

1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

2.25 

2.5 

2.4 

2.9 

0.087 

0.087 

0.087 

0.087 

25 

25 

25 

25 

 

8.9 

8.9 

8.9 

8.9 

1.325 

4.1 

6.95 

9.975 

5 

5.5 

5.32 

6.30 

 

44.5 

49.30 

47.34 

56.07 

6.625 

22.71 

36.97 

62.84 

E 

1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

2.25 

2.5 

2.4 

2.9 

0.087 

0.087 

0.087 

0.087 

25 

25 

25 

25 

 

11.9 

11.9 

11.9 

11.9 

1.325 

4.1 

6.95 

9.975 

5 

5.5 

5.32 

6.30 

 

59.5 

65.92 

63.30 

74.97 

6.625 

22.71 

36.97 

62.84 

F 

1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

2.3 

2.55 

2.45 

2.9 

0.087 

0.087 

0.087 

0.087 

25 

25 

25 

25 

 

15.3 

15.3 

15.3 

15.3 

 

1.325 

4.1 

6.95 

9.975 

5 

5.5 

5.32 

6.30 

 

76.5 

84.76 

81.39 

96.39 

6.625 

22.71 

36.97 

62.84 

 
132.96 990.502 774.9 

Xm =7.44 

Ym =5.82 
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4. Centre de masse des poutres secondaires des niveaux supérieurs : 

Niv. ∑Si (m
2
) ∑Mi (KN) ∑Mi.Xi ∑Mi.Yi XG YG 

1éme à 10éme 2.958 129.92 1077.92 697.105 8.29 5.365 

 11éme 2.436 108.46 833.332 644.565 7.68 5.94 

 

5. Centre de masse des planchers : 

 Plancher (RDC) : 

Pann. Si (m
2
) Gi (kn/m

2
) Mi Xi Yi Mi.Yi Mi.Yi 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

5.4 

5.85 

6.075 

5.85 

6.75 

3.41 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

28.62 

31.00 

32.19 

31.00 

35.77 

18.07 

1.2 

4.3 

7.35 

10.4 

13.6 

16.05 

1.775 

1.775 

1.775 

1.775 

1.775 

1.775 

30.708 

119.24 

211.60 

288.39 

435.2 

259.37 

45.42 

49.22 

51.10 

49.22 

56.8 

28.68 

7 

8 

9 

10 

11 

12 

2.75 

6.5 

6.75 

6.5 

7.5 

2.75 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

14.57 

34.45 

35.77 

34.45 

39.75 

14.57 

2.35 

4.3 

7.35 

10.4 

13.6 

16.05 

4.55 

4.55 

4.55 

4.55 

4.55 

4.55 

30.63 

132.48 

235.2 

320.42 

483.48 

209.21 

59.31 

140.18 

145.6 

140.185 

161.75 

59.30 

13 

14 

15 

16 

17 

18 

19 

20 

21 

22 

23 

6.24 

6.48 

6.24 

7.2 

2.64 

6.48 

7.41 

7.695 

7.41 

8.55 

4.24 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

33.07 

34.34 

33.07 

38.16 

13.99 

34.34 

39.27 

40.78 

39.27 

45.31 

22.47 

4.3 

7.35 

10.4 

13.6 

16.05 

1.2 

4.3 

7.35 

10.4 

13.6 

16.05 

7.4 

7.4 

7.4 

7.4 

7.4 

10.425 

10.425 

10.425 

10.425 

10.425 

127.15 

225.71 

307.53 

464.14 

200.833 

36.85 

151.03 

268.05 

365.28 

551.208 

322.605 

218.82 

227.25 

218.81 

218.81 

92.59 

320.15 

366.157 

380.12 

366.15 

366.157 

209.54 

24 

25 

26 

27 

28 

0.65 

0.675 

0.65 

0.65 

0.75 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

3.44 

3.57 

3.44 

3.44 

3.57 

1.2 

4.3 

7.35 

10.4 

13.6 

0.225 

0.225 

0.225 

0.225 

0.225 

3.408 

13.244 

23.52 

32.032 

48.28 

0.639 

0.693 

0.72 

0.693 

0.798 

29 

30 

31 

32 

0.6 

1.68 

1.8 

5. 

5.30 

5.30 

5.30 

5.30 

2.44 

1.68 

1.8 

5.67 

1.2 

4.3 

7.35 

10.4 

12.37 

12.37 

12.37 

12.37 

3.408 

13.244 

23.52 

32.032 

35.13 

38.09 

39.58 

38.09 
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33 0.75 5.30 3.55 13.6 12.37 48.28 43.91 

 
728.247 

 
6017.012 4169.662 

Xm =8.86 

Ym =6.14 

 

6. Centre de masse des planchers des niveaux supérieurs : 

Niv. ∑Si (m
2
) ∑Mi (KN) ∑Mi.Xi ∑Mi.Yi XG YG 

1éme à 10éme 203.9 679.28 6626.914 4863.64 8.550 6.275 

 11éme 149.14 545.61 3496.091 3153.405 6.408 5.780 

 

 

7. Centre de masse des différents niveaux : 

 Niveaux(RDC): 

éléments Mi Xm Ym Mi.Yi Mi.Yi 

poteaux 540 7.45 5.63 4023 3040.2 

Poutres S 132.96 7.44 5.82 990.502 774.95 

Poutres P 166.25 7.68 5.62 1277.8 935.95 

Plancher 728.247 8.86 6.14 6017.012 4169.662 

 
1518.497  12308.314 8920.682 

Xm =8.105 

Ym =5.87 

 

 

 

 

 



Chapitre V :                                                                                                         Fichier donnée 
 

 
121 

 Niveaux (1
er

 -10
éme

) : 

 

éléments Mi Xm Ym Mi.Yi Mi.Yi 

poteaux 199.665 7.706 6.283 1538.785 1254.595 

Poutres S 129.92 8.29 5.365 1077.92 697.105 

Poutres P 174.49 8.449 6.26 1474.27 1093.64 

Plancher 679.28 8.55 6.275 6626.914 4863.64 

 
1279.125  10717.889 7908.98 

Xm =8.37 

Ym =6.183 

 

 Niveaux 11
éme

 : 

éléments Mi Xm Ym Mi.Yi Mi.Yi 

poteaux 199.665 7.706 6.283 1538.785 1254.595 

Poutres S 108.46 7.68 5.94 833.332 644.565 

Poutres P 120.5 6.115 5.326 736.925 1093,64 

Plancher 545.61 6.408 5.780 3496.091 4863,64 

 
974.235  6605.133 5694.385 

Xm =6.77 

Ym =5.84 

 

 

 Les inerties massiques des planchers ( Im) :  Im=Mi(Ix+ Iy )/Sp 

 

  

Plancher 

  

Mi (t) 

  

Sp (m2) 

  

Ix (m4) 

  

Iy (m4) 

  

Im (t.m2) 

  NIV  10 54.561 149.38 8156.19 6080.48 5199.93 

  NIV  1-11 67.928 203.9 11519.34 17253.34 9585.43 

   RDC  72.8247 214.14 11878.34 19669.47 10728.77 
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 Charges et surcharges revenants aux poutres principales et secondaires de 

chaque étage : 

 

Les résultats sont résumés dans les tableaux suivant : 

-Niveau étage : 

 

Gp = 5.30KN/m
2 

 

Qp =1.5KN/m
2
 

 

                          Poutres Principales                        Poutres secondaire 

Portiques Travée G (t/ml) Q (t/ml) Portiques Travée G (t/ml) Q (t/ml) 

  

2  

  

  

Consol A-B  0.861 0.243 B 

  

  
  
  

2-3 0.344 0.097 

 B-C 0.861 0.243 3-4 0.344 0.097 

C-D 1.033 0.292 4-6 0.344 0.097 

 E-F 1.033 0.292 6-7 0.344 0.097 

F-H 0.861 0.243 

  

3  

  

  
 

  

Consol A-B  1.603 0.453   
C 

  

  

  

 

Consol 1-2  0.344 0.097 

 B-C 1.603 0.453 2-3 0.344 0.097 

C-D 1.603 0.453 3-4 0.344 0.097 

D-E 1.603 0.453 4-6 0.344 0.097 

 E-F 1.603 0.453 6-7 0.344 0.097 

F-H 0.861 0.243 Consol 7-8  0.344 0.097 

  

 4 
  

 

Consol A-B  1.510 0.427   

D  

  

Consol 1-2  0.344 0.097 

 B-C 1.510 0.427 2-3 0.344 0.097 

C-D 1.510 0.427 3-4 0.344 0.097 

D-E 1.510 0.427 4-6 0.344 0.097 

      E-F 1.510 0.427 6-7 0.344 0.097 

Consol F-G 0.768 0.217 Consol 7-8  0.344 0.097 

6  

  

  

  

 

Consol A-B  1.472 0.416 

 B-C 1.472 0.416   

  
E 

  
  

  

Consol 1-2  0.344 0.097 

C-D 1.472 0.416 2-3 0.344 0.097 

D-E 1.472 0.416 3-4 0.344 0.097 

 E-F 1.472 0.416 4-6 0.344 0.097 

F-H 1.472 0.416 6-7 0.344 0.097 

  

7  

  
  

  

 

Consol A-B  1.472 0.416 Consol 7-8  0.344 0.097 

 B-C 1.472 0.416   
F  

  

  

Consol 1-2  0.344 0.097 

C-D 0.874 0.247 2-3 0.344 0.097 

D-E 0.874 0.247 3-4 0.172 0.048 

 E-F 0.874 0.247 4-6 0.344 0.097 

F-H 1.472 0.416 6-7 0.344 0.097 

 Consol 7-8  0.344 0.097 

       H 2-3 0.172 0.048 

Consol 5-6 0.172 0.048 

6-7 0.172 0.048 
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-Niveau RDC : 

 

Gp = 5.30KN/m
2 

 

Qp =1.5KN/m
2
 

 

 

                          Poutres Principales                        Poutres secondaire 

Portiques Travée G (t/ml) Q (t/ml) Portiques Travée G (t/ml) Q (t/ml) 

  

2  

  

  

Consol A-B  0.861 0.243 B 

  

  
  
  

2-3 0.344 0.097 

 B-C 0.861 0.243 3-4 0.344 0.097 

C-D 1.033 0.292 4-6 0.344 0.097 

D-E 1.033 0.292 6-7 0.344 0.097 

 E-F 1.033 0.292 

F-H 0.861 0.243 

  

3  

  

  
 

  

Consol A-B  1.603 0.453   
C 

  

  

  

 

Consol 1-2  0.344 0.097 

 B-C 1.603 0.453 2-3 0.344 0.097 

C-D 1.603 0.453 3-4 0.344 0.097 

D-E 1.603 0.453 4-6 0.344 0.097 

 E-F 1.603 0.453 6-7 0.344 0.097 

F-H 1.603 0.453 Consol 7-8  0.344 0.097 

  

 4 
  

 

Consol A-B  1.510 0.427   

D  

  

Consol 1-2  0.344 0.097 

 B-C 1.510 0.427 2-3 0.344 0.097 

C-D 1.510 0.427 3-4 0.344 0.097 

D-E 1.510 0.427 4-6 0.344 0.097 

 E-F 1.510 0.427 6-7 0.344 0.097 

F-H 1.510 0.427 Consol 7-8  0.344 0.097 

6  

  

  

  

 

Consol A-B  1.472 0.416 

 B-C 1.472 0.416   

  
E 

  
  

  

Consol 1-2  0.344 0.097 

C-D 1.472 0.416 2-3 0.344 0.097 

D-E 1.472 0.416 3-4 0.344 0.097 

 E-F 1.472 0.416 4-6 0.344 0.097 

F-H 1.472 0.416 6-7 0.344 0.097 

  

7  

  
  

  

 

Consol A-B  1.472 0.416 Consol 7-8  0.344 0.097 

 B-C 1.472 0.416   
F  

  

  

Consol 1-2  0.344 0.097 

C-D 1.472 0.416 2-3 0.344 0.097 

D-E 1.472 0.416 3-4 0.172 0.048 

 E-F 1.472 0.416 4-6 0.344 0.097 

F-H 1.472 0.416 6-7 0.344 0.097 

 Consol 7-8  0.344 0.097 

       H 2-3 0.172 0.048 

3-4 0.172 0.048 

4-6 0.172 0.048 

6-7 0.172 0.048 
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-Niveau terrasse : 

 

Gp = 5.83KN/m
2 

 

Qp =1.00KN/m
2
 

 

 

                          Poutres Principales                        Poutres secondaire 

Portiques Travée G (t/ml) Q (t/ml) Portiques Travée G (t/ml) Q (t/ml) 

  

2  

  

  

 C-D  1.136 0.195   

  
  
  

  
C 

  

  

  

 

Consol 1-2  0.189 0.032 

D-E 1.136 0.195 2-3 0.189 0.032 

 E-F 1.136 0.195 3-4 0.189 0.032 

F-H 0.874 0.162 4-6 0.189 0.032 

  

3  

  

  
 

  

C-D 1.763 0.302 6-7  0.189 0.032 

D-E 1.763 0.302 Consol 7-8  0.189 0.032 

 E-F 1.763 0.302 

F-H 0.947 0.162 

  

 4 
  

 

C-D 1.661 0.277   

D  

  

Consol 1-2  0.378 0.065 

D-E 1.661 0.277 2-3 0.378 0.065 

E-F 1.661 0.277 3-4 0.378 0.065 

Consol F-G 0.845 0.145 4-6 0.378 0.065 

   6-7 0.378 0.065 

6  

  

  

  

 

C-D 1.472 0.416 Consol 7-8  0.378 0.065 

D-E 1.472 0.416   

  
E 

  
  

  

Consol 1-2  0.378 0.065 

 E-F 1.472 0.416 2-3 0.378 0.065 

F-H 1.472 0.416 3-4 0.378 0.065 

   4-6 0.378 0.065 

   6-7 0.378 0.065 

  

7  

  
  

  

 

C-D 1.617 0.277 Consol 7-8  0.378 0.065 

D-E 1.617 0.277   
F  

  

  

Consol 1-2  0.378 0.065 

 E-F 1.617 0.277 2-3 0.378 0.065 

F-H 1.617 0.277 3-4 0.189 0.032 

   4-6 0.378 0.065 

   6-7 0.378 0.065 

 Consol 7-8  0.378 0.065 

       H 2-3 0.189 0.032 

Consol 5-6 0.189 0.032 

6-7 0.189 0.032 
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VI.1) Introduction : 

La complexité de l’étude dynamique d’une structure vis-à-vis aux différentes 

sollicitations qui la mobilisent, en particulier l’effort sismique, demande des méthodes de 

calcul très rigoureuses ; Pour cela, l’utilisation des méthodes numériques telle que la MEF est  

devenu indispensable. 

En s’appuyant sur l’outil informatique, qui nous offre des résultats plus exacts et un 

travail plus facile, on peut alors éviter le calcul manuel laborieux, voire même peu fiable. 

 

VI.2)  Concept de base de la M.E.F (méthode des éléments finis) : 

La méthode des éléments finis est une généralisation de la méthode de déformation 

pour les cas de structure ayant des éléments plans ou volumineux. La méthode considère le 

milieu solide, liquide ou gazeux constituant la structure comme un assemblage discret 

d’éléments finis. Ces derniers sont connectés entre eux par des nœuds situés sur leurs limites. 

Les structures réelles sont définies par un nombre infini de nœuds. 

La structure étant ainsi subdivisée, elle peut être analysée d’une manière similaire à 

celle utilisée dans la théorie des poutres. Pour chaque type d’éléments, une fonction de 

déformation (fonction de forme) de forme polynomiale qui détermine la relation entre la 

déformation et la force nodale peut être dérivée sur la base de principe de l’énergie minimale, 

cette relation est connue sous le nom de la matrice de rigidité de l’élément. Un système 

d’équation algébrique linéaire peut être établi en imposant l’équilibre de chaque nœud, tout en 

considérant comme inconnues les déformations aux niveaux des nœuds. La solution consiste 

donc à déterminer ces déformations, en suite les forces et les contraintes peuvent être 

calculées en utilisant les matrices de rigidité de chaque élément. 

 

VI.3) Modélisation des éléments structuraux :  

 La modélisation des éléments structuraux est effectuée comme suit : 

1-les éléments en portique (poutres-poteaux) ont été modélisées par des éléments finis de type 

poutre « frame ». 

2-les voiles ont été modélisés par des éléments coques « Shell » a quatre nœuds. 

3-les dalles sont modélisées par des éléments dalles. 
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Rappel :(terminologie) 

 Grid line : ligne de grille 

 Joints : nœuds 

 Frame : portique (cadre) 

 Shell : voile 

 Elément : élément 

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

 Loads : charge 

 Uniformed loads : point d’application de la charge 

 Define : définir  

 Materials : matériaux 

 Concrete : béton  

 Steel : acier 

 Frame section : coffrage 

 Column : poteau 

 Beam : poutre 

 

VI.4) Manuel d’utilisation de L’ETABS : 

Dans notre travail on a utilisé la version ETABS v 9.7  

Pour choisir l’application ETABS on clique sur l’icône de l’ETABS.  

 

  

 

 

VI.5) : Etapes de modélisation : 

VI.5.1) : Première étape :                                                                                                           

   

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

modéliser.    

 

A)choix des unités :  

               On doit  choisir un système d'unités pour la saisie de données dans 

ETABS. Au bas de l'écran, on  sélectionne ton-m  comme unités de base pour les 

forces et déplacements : 
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  B) Géométrie de base : 

Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne File puis New model, cette 

option permet d’introduire : 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 Le nombre de portiques suivant x-x.  

 Le nombre de portique suivant y-y. 

 Le nombre des étages.  

 

Le nombre de ligne dans la direction X ou Y (Number lines in X direction) 

Longueur de travée dans le sens de X ou Y (Spacing in X direction) (entre axe) 

Le nombre d’étage (Number of stories) 

La hauteur d’étage courant (Typical story hight) 

La hauteur d’étage en bas (RDC) (Bottom story hight) 

Après validation de l'exemple on aura deux fenêtres représentants la structure, l’une en 

3D et l’autre en 2D suivant l’un des plans : X-Y, X-Z, Y-Z.  

 

C) Modification de la géométrie de base : 

Nous allons procéder à la modification des longueurs de trames et des hauteurs 

d’étage.  

 On clique sur le bouton droit de la souris. 

 On introduit les distances cumulées puis on clique sur ok  
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 Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis Edit  

Story Data. 

 

Suivants X : 0, 1.3, 4.7, 6.2, 7.7, 10.8, 13.8, 15, 16.6 

Suivants Y : 0, 0.65, 1.75, 2.8, 3.9, 5.1, 6.7, 8.2, 9.6, 10.4, 11.45, 12.25, 12.9 

Suivants Z : 0, 4.5, 7.56, 10.62, 13.68, 16.74, 19.8, 22.86, 25.92, 28.98, 32.04, 35.1 
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VI. 5.2) Deuxième étapes : 

La deuxième  étape consiste à la définition des propriétés mécaniques des matériaux 

en l’occurrence, l’acier et le béton.   

 

   On clique sur  Define puis Material proprietes nous sélections 

le matériau CONC et on clique sur Modify /Show Material, et on apporte les modifications 

inscrites dans la figure suivante : 
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VI.5.3) Troisième étapes :  

      La troisième étape consiste à l’affection des propriétés géométriques des éléments 

(poutre, poteaux, dalle, voile...)
 

     Nous commençons d’abord par affecter les sections des poutres principales(PP) et ceci de 

la manière suivante : 

  

        Nous choisissons le menu Define puis Frame sections. On clique sur la liste d’ajout de 

sections et on sélectionne Add Rctangular pour ajouter une section rectangulaire (les 

sections en béton armé du bâtiment à modéliser sont rectangulaires). 
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Le bouton Reinforcement conduit à une fenêtre qui permet de spécifier les propriétés des 

barres d’armatures. 

Si on clique sur le bouton Section properties on peut voir l’aire, les moments d’inerties, 

l’aire de cisaillement et autres propriétés calculés par ETABS. 

 

On choisit le menu Define et wall/slab, on clique sur Add new wall et on spécifie le nom et 

l’épaisseur.  
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VI.5.4) Quatrième étape :
  

Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges appliquées à la structure 

modélisée. 

 

1) charge statique (G, Q) : 

     La structure est soumise a des charges permanentes (G), et a des surcharges d’exploitation 

Q, pour les définir on clique sur : Define / Static Load Cases. 

 Charge permanentes : 

Load Name  (Nom de la charge):   G  

Type: DEAD (permanente) 

Self weight multiplier (coefficient interne poids propre) 1. 
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 Surcharge d’exploitation :  

Load Name (nom de la charge) : Q 

Type LIVE (exploitation) 

Self weight multiplier (coefficient interne poids proper) 0. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2) charge dynamique (E) : 

       Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse conçu par le 

CGS. 

Ce spectre est une courbe de réponse maximal d’accélérations (Sa/g) pour un système à un 

degré de liberté soumis à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes 

propres T. 

 

Données à introduire dans le logiciel : 

Zone :    IIa (Zone a sismicité moyenne, voir Annexe 1 du RPA 2003)   

Groupe d’usage :   2 (bâtiments courants, voir chapitre 3.2du RPA 2003) 

Coeff comportement : Mixte portique /voile avec interaction 

Remplissage :   Dense    

Site : S2    

Facteur de qualité (Q):  

 

 

   Q=1.05 

 

On ouvre le logiciel en cliquant sur l’icône   

 

Après avoir  introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur l’onglet Text. 

 

Q=1+ 𝐏q 
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Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS on clique sur : 

Define         /        Response Spectrum Functions     /      Spectrum from file 
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Function Name (nom du spectre):  RPA 

 

Le spectre étant introduit, nous allons passer à la prochaine étape qui consiste à la 

définition du  chargement E (séisme), pour cela on  clique sur : 

 

 Define     /      Reponses spectrum cases    /     Add New Spectrum  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Dans la partie Input response spectra, nous  allons Introduire le spectre à prendre en 

compte dans les deux directions principales (U1 et U2). 
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VI. 5.5) Cinquième étape : Introduction des combinaisons d’actions.  

        Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des sollicitations et 

déformations sont :  

 

 Combinaisons aux états limites : 

ELU : 1.35G+1.5Q 

ELS : G+Q 

 

 Combinaisons accidentelles du RPA : 

GQE : G+Q±E 

08GE :0.8G±E 

 

Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur : 

 

Define    /     load Combinations    /     Add New Combo 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

On reprend les mêmes opérations pour introduire les autres combinaisons d’actions.  
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VI. 5.6) Sixième étape : chargement des planchers et les poutres secondaires. 

Les charges statiques étant définies, on sélectionne les planchers, poutrelles et poutres 

secondaire de  chaque niveau et on  les introduit les Chargement linéaire qui lui revient 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. 

 

 

 

VI. 5.7) Septième étape : spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragme). 

Cette étape consiste à spécifier les conditions aux limites (appuis, diaphragmes) pour la  

structure modélisée. 

 

 

     

   A) Appuis : 

Les poteaux sont supposés parfaitement encastré dans les fondations, pour modéliser cet 

encastrement on sélectionne les nœuds de la base puis en clique sur : 
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 Assign    /     Joint/point    /     Restraints 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

    B) Masse – source : 

Define / Masse source  

La masse des planchers est supposée concentrées en leurs centres de masse qui sont désigné 

par la notation de Masse – source. 

- On donne la valeur 1 pour la charge permanente. 

- On donne la valeur de 0.2 suivant la nature de la structure. 
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C) Diaphragme :  

Comme les planchers sont supposés infiniment rigides, on doit relier tous les nœuds d'un 

même plancher à leurs nœuds maîtres de telle sorte qu'ils puissent former un diaphragme, ceci a 

pour effet de réduire le nombre d’équations à résoudre par le logiciel. 

 

       On sélectionne les nœuds du premier plancher puis on clique sur : 

 

Assign    /    Joint/point     /   Diaphragm      /   Add New Diaphragm. 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Après avoir introduit le nom du diaphragme dans la case Diaphragm on clique sur OK pour 

valider. 

On refait la même opération pour tous les autres planchers. 

VI. 5.8) Huitième étape : Analyse et visualisation des résultats. 

 Lancement de l’analyse : 

Pour lancer l’analyse de la structure, on se positionne sur l’onglet Analyze et on sélectionne 

Run Analysis (f5) ou on clique sur l’ETBS  
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 Visualisation des résultats : 

Période et participation modale : 

Dans la fenêtre  display  /  show tables, on clique sur Modal Information et on 

sélectionne la combinaison  « Modal ». 

 

 

 

 

 

Le pourcentage de masse mobilisée sont donnée par sunUX, sunUY 
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 Déformée de la structure : 

On appuie sur l’icône  Show Deformed Shape                    et on sélectionne une combinaison 

d’actions. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Diagramme des efforts internes : 

Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique et on 

sélectionne Show Member forces/Stresses Diagram dans le menu Display  
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 Efforts internes dans les éléments barres : 

 Les poutres :  

 

Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres ensuite on clique 

sur :  

Display     /     Show tables 

Dans Element Output on sélectionne « Frame Forces » (Efforts dans les barres). 

On clique sur Select Case/comb pour choisir la combinaison d’actions puis on clique sur OK. 

 

Les poteaux : 

    Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces derniers et on suit les 

mêmes étapes que pour les poutres. 

 

 Efforts internes dans les voiles : 

 

Pour extraire les contraintes dans les voiles, Dans Area Output on clique sur « Area 

forces and Stresses » et on sélectionne une combinaison d’actions. 

 

 Déplacements: 

 

Pour extraire les déplacements  sous formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher du 

niveau considéré, on appuie sur show tables puis on coche « Displacements ». 

Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur Excel, la colonne Ux correspond au 

sens xx, et Uy au sens yy. 

 

 Effort tranchant et moment sismique à la base : 

 

Pour extraire les efforts à la base (fondations) on clique  sur show tables on coche  

« Base Reactions » ensuite dans « Select Cases/comb » on choisit « E ». 
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Et on a la structure :  
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VII. 1.Sortie des résultats : 

 Déroulement de l’analyse. 

-Nombre de mode à considérer (Art 4.34.RPA99 révisé 2003)  

Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales, le 

nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des directions doit être tel que : 

-la somme des masses modales effectuées pour le mode retenu doit être égale à 90%. 

Pour notre étude, toutes ces données sont obtenues par le fichier résultat de l’ETABS. 

Le nombre de mode retenue donc et qui satisfait la condition du RPA est : N=8 modes. 

 

 

 Affichage des résultats : 
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1. modal participating Masse Ration :      

  

Mode Période UX UY UZ SumUX SumUY SumUZ RX RY RZ SumRX SumRY SumRZ 

1 0.640871 69.0996 0.1106 0 69.0996 0.1106 0 0.1597 98.3593 0.0047 0.1597 98.3593 0.0047 

2 0.630541 0.1022 65.4012 0 69.2018 65.5118 0 93.9468 0.1424 3.3836 94.1065 98.5017 3.3883 

3 0.497381 0.0143 3.7882 0 69.2161 69.3 0 4.4286 0.0234 64.4593 98.535 98.5251 67.8476 

4 0.159099 17.5916 0.0798 0 86.8077 69.3799 0 0.0051 1.055 0.0126 98.5401 99.5801 67.8602 

5 0.153941 0.07 17.448 0 86.8777 86.8278 0 1.0544 0.0031 0.3355 99.5945 99.5832 68.1957 

6 0.116474 0.0273 0.2442 0 86.905 87.072 0 0.0066 0.0018 18.866 99.601 99.585 87.0616 

7 0.070039 6.377 0.1424 0 93.2819 87.2144 0 0.007 0.3075 0.0064 99.6081 99.8924 87.068 

8 0.068417 0.1493 6.1986 0 93.4312 93.413 0 0.2905 0.0072 0.0147 99.8986 99.8996 87.0828 

9 0.051835 0.0089 0.0051 0 93.4401 93.4181 0 0.0002 0.0003 6.837 99.8988 99.8999 93.9198 

10 0.041978 1.3902 1.6413 0 94.8303 95.0594 0 0.0301 0.0263 0.0491 99.9289 99.9262 93.9689 

11 0.041325 1.761 1.3569 0 96.5912 96.4163 0 0.0244 0.0315 0.0091 99.9533 99.9578 93.9779 

12 0.031761 0.0136 0.2657 0 96.6048 96.682 0 0.0047 0.0002 2.9026 99.958 99.958 96.8805 

 

  

                                                                                   Tableau VII.4 : Modes de vibrations  
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2. Déplacements : 

Story 

 

Diaphragm 

 
Load UX UY UZ RX RY RZ Point X Y Z 

STORY11 D11 EY 0.0001 0.0106 0 0 0 0.00055 1471 10.458 6.317 35.1 

STORY10 D10 EX 0.0094 0.0002 0 0 0 0.00015 1472 8.786 6.452 32.04 

STORY10 D10 EY 0.0001 0.0089 0 0 0 0.00049 1472 8.786 6.452 32.04 

STORY9 D9 EX 0.0083 0.0001 0 0 0 0.00014 1473 8.388 6.432 28.98 

STORY9 D9 EY 0.0001 0.0078 0 0 0 0.00043 1473 8.388 6.432 28.98 

STORY8 D8 EX 0.0073 0.0001 0 0 0 0.00012 1474 8.388 6.432 25.92 

STORY8 D8 EY 0.0001 0.0068 0 0 0 0.00037 1474 8.388 6.432 25.92 

STORY7 D7 EX 0.0062 0.0001 0 0 0 0.0001 1475 8.396 6.434 22.86 

STORY7 D7 EY 0.0001 0.0058 0 0 0 0.00031 1475 8.396 6.434 22.86 

STORY6 D6 EX 0.005 0.0001 0 0 0 0.00008 1476 8.404 6.437 19.8 

STORY6 D6 EY 0 0.0047 0 0 0 0.00025 1476 8.404 6.437 19.8 

STORY5 D5 EX 0.0039 0 0 0 0 0.00006 1477 8.404 6.437 16.74 

STORY5 D5 EY 0 0.0037 0 0 0 0.00019 1477 8.404 6.437 16.74 

STORY4 D4 EX 0.0029 0 0 0 0 0.00005 1478 8.404 6.437 13.68 

STORY4 D4 EY 0 0.0027 0 0 0 0.00014 1478 8.404 6.437 13.68 

STORY3 D3 EX 0.0019 0 0 0 0 0.00003 1479 8.412 6.439 10.62 

STORY3 D3 EY 0 0.0018 0 0 0 0.00009 1479 8.412 6.439 10.62 

STORY2 D2 EX 0.0011 0 0 0 0 0.00002 1480 8.42 6.442 7.56 

STORY2 D2 EY 0 0.001 0 0 0 0.00005 1480 8.42 6.442 7.56 

STORY1 D1 EX 0.0004 0 0 0 0 0.00001 1481 8.631 6.38 4.5 

STORY1 D1 EY 0 0.0004 0 0 0 0.00002 1481 8.631 6.38 4.5 
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3. Effort tranchant à la base : 

Story 
Point 

 
Load 

FX 

ton 

FY 

ton 

FZ 

ton 

MX 

Ton.m 

MY 

Ton.m 

MZ 

Ton.m 

BASE 2 EX 0.29 3.33 72.5 1.394 0.837 0.01 

BASE 3 EX 5.84 0.08 7.29 0.142 2.715 0.01 

BASE 4 EX 0.36 0.15 21.6 0.081 0.855 0.01 

BASE 5 EX 0.25 0.05 4.71 0.023 0.732 0.01 

BASE 6 EX 0.18 0.02 8.93 0.039 0.58 0.01 

BASE 7 EX 0.11 5.48 68.95 2.544 0.609 0.01 

BASE 8 EX 14.17 5.1 72.37 1.701 5.872 0.01 

BASE 9 EX 14.23 0.06 100.77 0.105 5.912 0.01 

BASE 10 EX 0.34 0.08 6.84 0.039 0.869 0.01 

BASE 11 EX 0.31 0.12 17.28 0.064 0.781 0.01 

BASE 12 EX 9.8 0.06 74.08 0.121 4.283 0.01 

BASE 13 EX 0.38 0.1 1.54 0.188 0.866 0.01 

BASE 14 EX 0.33 3.33 73.36 1.328 0.896 0.01 

BASE 15 EX 9.52 3.31 85.44 1.281 4.284 0.01 

BASE 16 EX 9.52 0.05 73.65 0.126 4.16 0.01 

BASE 17 EX 0.41 0.65 36.03 0.255 1.081 0.01 

BASE 18 EX 0.39 1.37 37.95 0.582 1.041 0.01 

BASE 19 EX 13.61 0.05 93.74 0.095 5.658 0.01 

BASE 20 EX 13.55 3.14 98.83 1.407 5.658 0.01 

BASE 21 EX 4.73 4.22 101.05 2.657 2.397 0.01 

BASE 22 EX 11 0.06 94.07 0.13 4.489 0.01 

BASE 23 EX 11.08 0.61 47.91 0.304 4.716 0.01 

BASE 24 EX 0.46 0.15 5.61 0.077 0.968 0.01 
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4. Effort dans les poteaux : 

Story Column Load Loc P V2 V3 T M2 M3 

STORY1 C6 ELU 0 -113.78 0.04 -0.03 -0.002 -0.027 0.039 

STORY1 C6 ELU 2.05 -111.45 0.04 -0.03 -0.002 0.038 -0.044 

STORY1 C6 ELU 4.1 -109.11 0.04 -0.03 -0.002 0.102 -0.127 

STORY1 C27 ELU 0 -105.36 0.3 -0.03 -0.002 -0.036 0.416 

STORY1 C14 
RPA3 

MAX 
4.1 31.04 0.2 0.09 0.026 0.145 0.337 

STORY1 C14 
RPA3 

MAX 
2.05 30.39 0.2 0.09 0.026 0.317 0.089 

STORY1 C14 
RPA3 

MAX 
0 29.73 0.2 0.09 0.026 0.495 0.26 

STORY3 C26 
RPA7 

MAX 
2.66 -43.63 -0.37 1.75 0.072 3.3 0.575 

STORY3 C26 
RPA3 

MAX 
0 -18.85 -0.14 2.02 0.074 3.01 -0.217 

STORY3 C26 
RPA3 

MAX 
2.66 -18 -0.14 2.02 0.074 2.963 0.304 
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5. Efforts dans les poutres principales : (aux appuis) : 

Story Beam Load Loc P V2 V3 T M2 M3 

STORY1 B16 RPA7 MIN 0.2 0 -6.93 0 -0.064 0 -3.681 

STORY1 B16 RPA5 MIN 0.2 0 -6.77 0 0.083 0 -3.654 

STORY2 B23 RPA5 MIN 0.2 0 -6.22 0 -0.454 0 -4.155 

STORY2 B25 RPA5 MIN 0.2 0 -4.68 0 -0.837 0 -3.772 

STORY3 B2 RPA5 MIN 0.2 0 -5.19 0 0.441 0 -4.872 

STORY3 B23 RPA5 MIN 0.2 0 -6.63 0 -0.505 0 -4.668 

STORY3 B25 RPA5 MIN 0.2 0 -5.08 0 -0.855 0 -4.323 

STORY4 B2 RPA5 MIN 0.175 0 -5.59 0 0.449 0 -5.576 

STORY4 B23 RPA5 MIN 0.175 0 -6.95 0 -0.581 0 -5.266 

STORY5 B2 RPA5 MIN 0.175 0 -5.91 0 0.475 0 -6.011 

STORY5 B23 RPA5 MIN 0.175 0 -7.2 0 -0.622 0 -5.583 

STORY6 B2 RPA5 MIN 0.175 0 -6.12 0 0.501 0 -6.286 

STORY7 B2 RPA5 MIN 0.175 0 -6.08 0 0.504 0 -6.304 

STORY8 B2 RPA5 MIN 0.15 0 -5.96 0 0.501 0 -6.366 

STORY9 B2 RPA5 MIN 0.15 0 -5.96 0 0.538 0 -6.349 

STORY9 B23 RPA5 MIN 0.15 0 -7.01 0 -0.688 0 -5.696 

STORY10 B2 RPA5 MIN 0.15 0 -5.87 0 0.486 0 -6.239 

STORY11 B27 RPA5 MIN 0.15 0 -7.43 0 -0.061 0 -6.422 
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6. Efforts dans les poutres secondaires : (aux appuis) :  

Story Beam Load Loc P V2 V3 T M2 M3 

STORY1 B33 RPA7 MIN 2.7 0 0.77 0 0.009 0 -1.764 

STORY1 B49 RPA7 MIN 0.2 0 -2.12 0 -0.075 0 -1.614 

STORY2 B49 RPA7 MIN 0.2 0 -2.3 0 -0.063 0 -2.082 

STORY2 B33 RPA7 MIN 2.7 0 -0.01 0 -0.019 0 -2.016 

STORY3 B33 RPA7 MIN 2.7 0 -0.08 0 -0.017 0 -2.426 

STORY4 B33 RPA7 MIN 2.725 0 -0.15 0 -0.017 0 -2.71 

STORY5 B33 RPA7 MIN 2.725 0 -0.19 0 -0.016 0 -2.927 

STORY5 B49 RPA7 MIN 0.175 0 -2.79 0 -0.118 0 -2.871 

STORY6 B33 RPA7 MIN 2.725 0 -0.2 0 -0.015 0 -3.053 

STORY6 B49 RPA7 MIN 0.175 0 -2.86 0 -0.121 0 -2.96 

STORY7 B33 RPA7 MIN 2.725 0 -0.1 0 -0.014 0 -3.085 

STORY8 B33 RPA7 MIN 2.75 0 0.04 0 -0.01 0 -3.084 

STORY9 B33 RPA7 MIN 2.75 0 0.07 0 -0.008 0 -3.098 

STORY10 B44 RPA7 MIN 2.75 0 0.22 0 -0.035 0 -2.963 

STORY11 B44 RPA7 MIN 2.75 0 0.55 0 -0.044 0 -2.663 
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Exemple dans les voiles : 

7. Efforts dans les voiles : 

Voile (3m) : 

Story AreaObj AreaType AreaElm Joint OutputCase CaseType StepType S11Top S22Top S12Top 

STORY1 W67 Wall 364 9 RPA1 Combination Max 0 145.72 44.76 

STORY1 W75 Wall 371 19 RPA1 Combination Max 0 140.43 32.81 

STORY1 W67 Wall 364 9 RPA1 Combination Max 0 121.08 36.62 

STORY1 W75 Wall 371 19 RPA1 Combination Max 0 118.61 44.49 

STORY1 W74 Wall 370 16 RPA1 Combination Max 0 99.42 26.36 

STORY1 W39 Wall 357 22 RPA5 Combination Min 0 -629.3 -23.72 

STORY1 W39 Wall 357 22 RPA5 Combination Min 0 -623.42 -30.41 

STORY1 W67 Wall 364 9 RPA5 Combination Min 0 -566.62 -28.53 

STORY1 W39 Wall 357 22 ELU Combination - 0 -538.04 2.09 
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Voile (2m) : 

Story AreaObj AreaType AreaElm Joint OutputCase CaseType StepType S11Top S22Top S12Top 

STORY1 W57 Wall 359 56 RPA1 Combination Max 0 56.44 18.33 

STORY1 W57 Wall 359 56 RPA1 Combination Max 0 49.43 17.09 

STORY1 W20 Wall 350 225 RPA1 Combination Max 0 32.08 20.67 

STORY1 W18 Wall 348 34 RPA1 Combination Max 0 30.45 16.74 

STORY1 W27 Wall 355 232 ELU Combination - 0 -559.27 -1.99 

STORY1 W19 Wall 349 224 RPA5 Combination Min 0 -552.48 -20.02 

STORY1 W19 Wall 349 224 RPA5 Combination Min 0 -552.27 -25.55 
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  VIII.1. Introduction : 

Le séisme peut être défini comme des mouvements transitoires et passagers qui provoquent 

une libration brutale d’énergies accumulées dans la région ou il se manifeste, ces mouvements 

peuvent provoquer des dommages important et même la ruine des ouvrages donc il est 

nécessaire de protéger les vies humaines et leurs biens matériels en tenant compte de ce 

phénomène naturel dans la conception des constructions. 

Pour ce la le règlement parasismique algérienne nous exige de vérifier que la résultante des 

forces sismiques a la base  Vt  obtenue par l’étude dynamique ne doit pas être inferieure à 

80% de la résultantes des forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente Vs 

pour une valeur de la période  fondamentale donnée par la formule empirique appropriée. 

1) Vérification de la période : 

La valeur de la période fondamentale T de la structure peut être estimée à partir de la 

formule suivante : 

 

               T = min { 0,09hN /  𝒍   , CT (hN)
3/4

 } 

 

Avec : 

L : la dimension du bâtiment mesurée à la base dans la direction de calcul considéré 

hN :la hauteur de bâtiment mesurée de la base jusqu’ au dernier niveau hN=35,1 m 

CT : coefficient donné par l’RPA en fonction de système de contreventement et de type 

de remplissage : dans notre cas CT = 0,05 (structure mixte). 

 

On aura donc :  

 Sens xx :   Lx= 16,6 m                T = min {0,775 . 0,721}  = 0,721 s 

 Sens yy :   Ly =  12,9 m              T = min {0,879 . 0,721}  = 0,721 s 

Remarque : 

la valeur T calculée à partir des formules de rayeigh ou de méthodes numériques ne doivent 

pas dépasser celles estimées à partir des formules empiriques appropriées de plus de 30 % 

D’où : T = 1,3 x 0,721 = 0,937 s  >  TETABS = 0,60 s 

                 Donc la condition est vérifiée. 

2) Vérification de l’effort tranchant à la base : 

Le calcul se fera avec la méthode statique équivalente en utilisant la formule suivant : 

 

 

                 V= 
𝑨 𝑫 𝑸

𝑹
 𝑾 
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Avec : 

A = 0,15 (coefficient de zone IIa , groupe d’usage 02) 

R = 5  coefficient de comportement (structure est mixte) 

W = 27805,3 KN , poids total de la structure 

Q : facteur de qualité  

D : facteur d’amplification dynamique 

 Calcul de facteur d’amplification dynamique : 

 

D =         2,5 ƞ                              0 ≤    T    ≤ T2 

              2,5 ƞ ( 
𝑇2

𝑇
 )

2/3
                        T2 ≤   T  ≤   3 s  

                           2,5 ƞ ( 
𝑇2

𝑇
 )

2/3
  (

3

𝑇
 )

5/3
    

Avec : 

Ƞ= 
7

2+𝜉
     ( 𝜉 = 10 )     ƞ= 0,763  

T2 = 0,4 s ( site meuble S2 ) 

On aura donc :    T2 ≤   T= 0,60 s  ≤   3 s  

       D = 2,5 x 0,764 ( 
0,4

0,60
 )

2 /3
  

                                                                        D = 1,457 

 

 Calcul de facteur de qualité Q : 

Le  facteur de qualité Q de la structure est fonction de : 

 La régularité en plan et en élévation 

 La redondance en plan et les conditions minimales sur les files de contreventement  

 La qualité de contrôle de la construction 

La valeur de Q est déterminée par la formule suivantes :  Q = 1+∑ Pq  

Pq : pénalité a retenir selon que le critère de qualité q est satisfait ou non. 

1) Régularité en plan : 

 Le bâtiment doit présenter une configuration sensiblement symétrique vis-à-vis 

des deux directions orthogonales aussi  bien pour la distribution des rigidités 

que pour des masses.                  Condition vérifiée. 
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 La somme des dimensions des parties rentrantes ou saillantes du bâtiment dans 

une direction donnée ne doit pas excéder 25% de la dimension total du 

bâtiment dans cette direction  

   Sens x-x : ( 2,8/16,6) = 0,16 ˂0,25   Condition vérifiée. 

   Sens y-y : ( 4,3/19,9) = 0,33 >0,25   Condition  non vérifiée. 

Donc :   

     P1x = 0 

     P1y = 0,05 

  

2) Régularité en élévation : 

 

 Le système de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur 

vertical discontinu, dont la charge ne peut pas se transmette directement a la 

fondation                  condition vérifiée. 

 

 Aussi bien la raideur que la masse des différentes niveaux restent constant ou 

diminuent progressivement et sans chargement brusque de la base au sommet 

du bâtiment                 condition vérifiée. 

 

 Condition sur les décrochements en élévation : 

 

Sens x-x : 
𝐵𝑀

𝐵
  = 

11,9

16,6
 = 0,716 > 0,67   condition vérifiée. 

Sens y-y : pas de décrochement dans cette direction. 

 

  Donc :   

              P2x = 0 

              P2y = 0 

3) Conditions  minimales sur les files de contreventement : 

 

 Chaque file de portique doit comporter à tous les niveaux, au moins trois 

travées dont le rapport des portées n’excède pas 1,5. 

Les travées de portiques peuvent être constituées de voiles de contreventement  

   Condition vérifiée dans les deux sens. 

 

  Donc :   

              P3x = 0 

              P3y = 0 

 

4) Redondance en plan : 

 

Sens x-x : 
𝑙𝑚𝑎𝑥

𝑙𝑚𝑖𝑛
 =  

3,4

2,8
  = 1,21 ˂ 1,5                    condition vérifiée. 
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Sens y-y : 
𝑙𝑚𝑎𝑥

𝑙𝑚𝑖𝑛
 =  

3,25

2,65
  = 1,22 ˂ 1,5                    condition vérifiée. 

 

  Donc :   

              P4x = 0 

              P4y = 0 

 

 

5) Contrôle de qualité des matériaux et suivi de chantier : 

Ces deux critères sont obligatoirement  respectés depuis le séisme de 2003. 

 

  Donc :   

              P5x = 0 

              P5y = 0 

              P6x = 0 

              P6y = 0 

Les facteurs de qualités dans les deux sens : 

                 Sens x-x : Q = 1+∑ Pq = 1+ 0 = 1 

                 Sens y-y : Q = 1+∑ Pq = 1+ 0,05 = 1,05 

 

 Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente : 

 

   Sens x-x :  

           Vx = 
0,15 𝑥 1,457  𝑥 1 𝑥 32978 ,8

5
  = 1215,36 KN. 

 

  Sens y-y : 

           Vy = 
0,15 𝑥 1,457  𝑥 1,05 𝑥 32978 ,8

5
  = 1276,13 KN. 

 

 Effort tranchant à la base obtenue avec l’ETABS : 

 

   Sens x-x :  

                         VETABS = 1393,6KN. 

 

   Sens y-y : 

                         VETABS = 1368,7 KN. 

On aura donc : 

Sens x-x :   VETABS = 1393,6 KN  > 80% Vx = 972,28 KN condition vérifiée. 

 Sens y-y :  VETABS = 1368,7 KN  > 80% Vy = 1020,90 KN condition vérifiée. 
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Conclusion : 

 la résultante des forces sismiques a la base  Vt  obtenue par l’étude dynamique  est  

supérieure  à 80% de la résultantes des forces sismiques déterminée par la méthode statique 

équivalente Vs. 

3) Calcul de déplacements relatifs : 

 Les déplacements horizontaux suivant les deux sens à chaque niveau « i » de la 

structure est calculé comme suit :   𝛿𝑥
𝑘 = 𝑅𝛿𝑒𝑥

𝑘      et   𝛿𝑦
𝑘 = 𝑅𝛿𝑒𝑦

𝑘  

Avec : R : Coefficient de comportement (R=5) 

 𝛿𝑒𝑥
𝑘       et     𝛿𝑒𝑦

𝑘  : Déplacements due aux forces sismiques (ces déplacements sont donnés par 

l’ETBS). 

Le déplacement relatif au niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » est égal à : 

 

 Sens X-X :∆𝑘𝑥= 𝛿𝑥
𝑘 − 𝛿𝑦

𝑘−1 

 Sens Y-Y : ∆𝑘𝑦= 𝛿𝑦
𝑘 − 𝛿𝑦

𝑘−1 

D’après le RPA 99 (Art.5.10/version 2003), les déplacements relatif latéraux d’un étage par 

rapport aux étages qui lui sont adjacents ne doit pas dépasser 1% de la hauteur d’étage. 

 ∆𝑘𝑥< ∆𝑘= 1% ℎ𝑒  

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant : 

Niv. 𝜹𝒆𝒙
𝒌 (cm) 𝜹𝒆𝒚

𝒌 (cm) R 
𝜹𝒙
𝒌 

(𝜹𝒆𝒙
𝒌 . 𝑹) 

𝜹𝒚
𝒌 

(𝜹𝒆𝒚
𝒌 . 𝑹) 

∆𝒌𝒙 

(cm) 

∆𝒌𝒚 

(cm) 
∆𝒌 Observation 

10 

9 

8 

7 

6 

5 

4 

3 

2 

1 

RDC 

0,95 

0 ,86 

0,77 

0,67 

0,57 

0,46 

0,36 

0,26 

0,17 

0,1 

0,04 

0,97 

0 ,82 

0,72 

0,62 

0,53 

0,43 

0,34 

0,25 

0,16 

0,09 

0,04 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

4,75 

4,3 

3,85 

3,35 

2,85 

2,3 

1,8 

1,3 

0,85 

0,5 

0,2 

4,85 

4,1 

3,85 

3,1 

2,85 

2,15 

1,7 

1,25 

0,8 

0,45 

0,2 

0,45 

0,45 

0,5 

0,5 

0 ,55 

0,5 

0,5 

0,45 

0,35 

0,3 

0,2 

0,75 

0,25 

0,75 

0,25 

0,7 

0,45 

0,45 

0,45 

0,35 

0,25 

0,2 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

4.5 

C.V 

C.V 

C.V 

C.V 

C.V 

C.V 

C.V 

C.V 

C.V 

C.V 

C.V 

 

                              Tableau VIII.1 : Déplacement absolus et relatifs 
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Conclusion : 

Les déplacements relatifs de tous les niveaux et dans les deux sens sont inférieure aux 

déplacements admissibles. 

 

4) Justification vis-à-vis de l’effet P-𝛥 : 

L’effet P-𝛥 est un effet non linaire (de second ordre) qui se produit dans chaque structure ou 

les éléments sont soumis à des charges axiales.cet effet est étroitement lié à la valeur de la 

force axiale appliquée (P) et le déplacement (Delta). 

La valeur de l’effet P-Delta dépend de : 

 La valeur de la force axiale appliquée. 

 La rigidité ou souplesse de la structure. 

 La souplesse des éléments de la structure. 

En contrôlant la souplesse, la valeur de l’effet P-Delta est souvent gérée de telle façon à 

être considérée négligeable et donc ignoré dans le calcul.   

Il y’a deux types d’effet P-Delta : 

 Le grand l’effet P-𝛥 : correspondant à la structure prise globalement dans sont 

ensemble. 

 Le petit l’effet P-𝛿 : au niveau des éléments de la structure. 

Le RPA version 2003  préconise que les effets du 2 
éme

 ordre ou les effets P-Delta peuvent 

être négligée dans le cas des bâtiments  si la condition suivante est satisfaite à tous les 

niveaux, si : 

 𝜃𝑘 < 0.10 : Les effets du 2
éme

 ordre sont négligés.  

 0.10 < 𝜃𝑘 < 0.20 : Il faut augmenter les effets de l’action sismique calculés par un facteur 

égale à 1/ (1- 𝜃𝑘). 

 𝜃𝑘 > 0.20 : La structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée. 

 𝜃𝑘 =
𝑝𝑘×∆𝑘

𝑉𝑘×ℎ𝑘
                             Avec  

 𝑝𝑘  : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau K. 

 𝑉𝑘  : Effort tranchant d’étage au niveau K. 

 ∆𝑘  : Déplacement relatif du niveau K-1. 

 ℎ𝑘  : Hauteur de l’étage K. 
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Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :  

 Sens X-X : 

Niv. 𝒑𝒌(kn) ∆𝒌𝒙(cm) 𝑽𝒌(kn) 𝑯𝒌 x10
2
 𝑽𝒌. 𝑯𝒌 𝒑𝒌. ∆𝒌𝒙 𝜽𝒌 

10 

9 

8 

7 

6 

5 

4 

3 

2 

1 

RDC 

1453,63 

3761,69 

6213,41 

8665,13 

11147,4 

13666,43 

16185,46 

18704,49 

21259,72 

23857,37 

26985,32 

0,45 

0,45 

0,5 

0,5 

0 ,55 

0,5 

0,5 

0,45 

0,35 

0,3 

0,2 

223,4 

443,1 

636,2 

795,3 

935,4 

1049 

1158,8 

1230,8 

1291,4 

1359,5 

1393,6 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

4.5 

68360,4 

135588,6 

194677,2 

243361,8 

286232,4 

320994 

354592,8 

376624,8 

395168,4 

416007 

6271209 

654,13 

1692,76 

3106,705 

4332,565 

6131,07 

6833,215 

8092,73 

8417,02 

7440,902 

7157,211 

5397,064 

0,009 

0,01 

0,01 

0,01 

0,02 

0,02 

0,02 

0,02 

0,01 

0,01 

0,008 

 

 Sens Y-Y : 

  

 

   

Conclusion : 

Dans les deux sens on a les coefficients 𝜃𝑘 < 0.1 pour chaque niveau .donc les effets du 

second ordre peuvent être négligée. 

 Les exigences du RPA ont été observées, nous allons passer au ferraillage de la 

structure. 

 

 

Niv. 𝒑𝒌(kn) ∆𝒌𝒚(cm) 𝑽𝒌(kn) 𝑯𝒌x10
2
 𝑽𝒌. 𝑯𝒌 𝒑𝒌. ∆𝒌𝒙 𝜽𝒌 

10 

9 

8 

7 

6 

5 

4 

3 

2 

1 

RDC 

1453,63 

3761,69 

6213,41 

8665,13 

11147,4 

13666,43 

16185,46 

18704,49 

21259,72 

23857,37 

26985,32 

0,75 

0,25 

0,75 

0,25 

0,7 

0,45 

0,45 

0,45 

0,35 

0,25 

0,2 

220 

447,5 

626,6 

779,5 

913,7 

1029,4 

1130,1 

1204,6 

1271,8 

1335,2 

1368,7 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

3.06 

4.5 

67320 

136935 

191739,6 

238527 

279592,2 

314996,4 

345810,6 

368607,6 

389170,8 

408571,2 

615915 

1090,22 

940,42 

4660,05 

2166,28 

7803,18 

6149,89 

7283,45 

8417,02 

7440,902 

5964,34 

5397,064 

0,01 

0,006 

0,02 

0,009 

0,02 

0,01 

0,02 

0,02 

0,01 

0,01 

0,008 
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IX.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. 

 

IX.1.1. Les combinaisons de calcul : 

· 1.35 G + 1.5 Q selon C.B.A 

· G + Q± E selon RPA99 

· 0.8 G ± E selon RPA99 

_ La combinaison (1,35G+1,5Q) nous permettra de déterminer le moment maximum en 

travée. 

_ La combinaison (G + Q± E) donne le moment négatif maximum en valeur absolue sur 

les appuis et permettra de déterminer le ferraillage supérieur au niveau des appuis. 

_ La combinaison (0.8 G ± E) nous permettra de déterminer le moment négatif ou positif 

minimum en valeur absolue sur les appuis et permettra dans le cas où M > 0 de déterminer 

le ferraillage au niveau des appuis. 

IX.1.2 Ferraillage longitudinal : 

Les étapes de calcul sont données dans l’organigramme ci après. Néanmoins il faut 

Respecter les pourcentages minimaux donnés par les CBA et RPA99 

Ferraillage minimal d’après C.B.A (Condition de non fragilité). 

 

 𝐴𝑠 ≥ 𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23 𝑏 𝑑  𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 

 Pour les poutres principales (25 * 40)                Amin = 1.90cm² 

 Pour les poutres secondaires (25* 35)               Amin = 1,26cm² 

 

IX.1.2.1 Pourcentage des aciers d’après Art 7.5.2.1 RPA99 : 

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur 

de la poutre est de 0,5% en toute section.           Amin = 0.5% *(b * h ) 

 Pour les poutres principales (25 * 40)           Amin = 5cm² 

 Pour les poutres secondaires (25* 35)           Amin = 4.375cm² 

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de : 

 4% en zone courante 

 6% en zone de recouvrement 

 Pour les poutres principales (25 × 40) 

4 % en zone courante ⇒              Amax = 40 cm² 

6 % en zone de recouvrement ⇒ Amax = 60 cm² 

 Pour les poutres secondaires (25× 35) 

4 % en zone courante ⇒ Amax = 35 cm² 
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6 % en zone de recouvrement ⇒    Amax = 52.5 cm² 

 La longueur minimale de recouvrement est 40 en zone Iia 

 

-l’ancrage des armatures longitudinales supérieure et inférieure dans les poteaux de 

rive et d’angle doit être effectué avec des crochets 90°. 

 

IX.1.3  Armatures transversal : 

1- La quantité minimal des armatures transversales et donnée par : 

 𝐴𝑡 = 0.003 × 𝑆𝑡 × 𝑏 

2-l’espacement maximum entre les armatures transversales et de : 

 𝑆𝑡
𝑚𝑎𝑥 = min  

ℎ

4
 ,12𝜙  ; En zone nodale. 

 𝑆𝑡 ≤
ℎ

2
 ; En zone de recouvrement. 

Avec  

Φ : Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales. 

Pour reprendre l’effort tranchant et limiter les fissures des armatures transversales sont 

disposées en cours successifs plans et normaux à L’axe longitudinal de la pièce. Dans chaque 

cours elles forment une ceinture continue sur le contour de la pièce et embrassent toutes les 

armatures longitudinales. 

-les premiers armatures transversales doivent être disposée à 5cm au plus du nu de l’appuis 

ou de l’encastrement. 

 

IX.1.4.Ferraillage : 

IX.1.4.1. Ferraillage des poutres principales : 

Le ferraillage des poutres est fait par un calcule manuel. 

Avec  Mt : moments max en appuis du aux combinaisons accidentelles. 

 



Chapitre IX                                                                                           Ferraillage des poutres 

 

 
162 

 Ferraillage en travée : 

NIV 
Mt 

(Kn.m) 
𝝁 𝜷 OBS 

Acalculé 

(cm
2
) 

Amin 

(cm
2
) 

Choix des 

armatures 

Aadopté 

(cm
2
) 

vérification 

RDC 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

30.26 

20.93 

21.01 

21.95 

22.32 

22.69 

23.44 

24.95 

25.36 

25.65 

25.52 

0.065 

0.045 

0.045 

0.047 

0.048 

0.049 

0.051 

0.054 

0.055 

0.055 

0.055 

0.966 

0.976 

0.976 

0.975 

0.975 

0.974 

0.973 

0.972 

0.971 

0.971 

0.971 

SSA 

2.50 

1.71 

1.72 

1.79 

1.82 

1.85 

1.92 

2.04 

2.08 

2.10 

2.09 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

 

                      Tableau IX.1 : Ferraillage en travée des poutres principales 

 

La section totale adoptée est de : 

 𝑨𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é = 𝟑𝑯𝑨𝟏𝟐 𝒇𝒊𝒍𝒂𝒏𝒕𝒆 + 𝟑𝑯𝑨𝟏𝟐 𝒎𝒐𝒏𝒕𝒂𝒈𝒆 = 𝟔. 𝟕𝟖 𝒄𝒎𝟐 > 𝑨𝒎𝒊𝒏 = 𝟓 𝒄𝒎𝟐 

                                            Condition vérifiée 

Remarque : 

Après quand on a calculé la section d’armatures en travée et on appui, on a comparé cette 

dernier par rapport à la section min exigé par le RPA 
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 Ferraillage aux appuis : 

NIV 
Mt 

(Kn.m) 
𝝁 𝜷 OBS 

Acalculé  

(cm
2
) 

Amin 

(cm
2
) 

Choix des armatures 
Aadopté 

(cm
2
) 

véiffication 

RDC 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

36.81 

41.55 

48.72 

55.76 

60.11 

62.86 

63.04 

63.66 

63.89 

62.39 

64.22 

0.061 

0.069 

0.081 

0.093 

0.10 

0.104 

0.105 

0.106 

0.106 

0.104 

0.107 

0.968 

0.964 

0.957 

0.951 

0.947 

0.945 

0.944 

0.944 

0.944 

0.945 

0.943 

SSA 

2.64 

2.99 

3.47 

4.07 

4.40 

4.61 

4.63 

4.48 

4.70 

4.50 

4.72 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

5 

3HA14 (fil) +2HA14 (chap.) 

3HA14 (fil) +2HA14 (chap.) 

3HA14 (fil) +2HA14 (chap.) 

3HA14 (fil) +2HA14 (chap.) 

3HA14 (fil) +2HA14 (chap.) 

3HA14 (fil) +2HA14 (chap.) 

3HA14 (fil) +2HA14 (chap.) 

3HA14 (fil) +2HA14 (chap.) 

3HA14 (fil) +2HA14 (chap.) 

3HA14 (fil) +2HA14 (chap.) 

3HA14 (fil) +2HA14 (chap.) 

7.70 

7.70 

7.70 

7.70 

7.70 

7.70 

7.70 

7.70 

7.70 

7.70 

7.70 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

 

                                                     Tableau IX.2 : Ferraillage aux appuis des poutres principales 

 

Pour tous les niveaux le ferraillage sera comme suit : 

 3HA14 filantes                                   la section totale adoptée en appuis est : 

 3HA14filantes + 2HA14chap      𝐴𝑠 𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙𝑒 = 12.32  cm
2 

  > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 5 cm
2
                   Condition vérifiée
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 IX.1.4.2. Ferraillage des poutres secondaires : 

 Ferraillage en travée :  

NIV 
Mt 

(Kn.m) 
𝝁 𝜷 OBS 

Acalculé 

(cm
2
) 

Amin 

(cm
2
) 

Choix des 

armatures 

Aadopté 

(cm
2
) 

véifficati

on 

RDC 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

7.64 

7.79 

9.87 

13.55 

16.47 

18.69 

19.96 

22.13 

23.86 

23.38 

23.38 

0.021 

0.021 

0.027 

0.037 

0.045 

0.051 

0.055 

0.061 

0.065 

0.064 

0.064 

0.989 

0.989 

0.986 

0.981 

0.976 

0.973 

0.971 

0.968 

0.966 

0.967 

0.967 

SSA 

0.69 

0.70 

0.89 

1.24 

1.51 

1.72 

1.84 

2.05 

2.21 

2.17 

2.17 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

2HA14 

2HA14 

2HA14 

2HA14 

2HA14 

2HA14 

2HA14 

2HA14 

2HA14 

2HA14 

2HA14 

3.08 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

 

                             Tableau IX.3 : Ferraillage en travée des poutres secondaires 

 

La section totale adoptée est de : 

 𝑨𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é = 𝟐𝑯𝑨𝟏𝟒 𝒇𝒊𝒍𝒂𝒏𝒕𝒆 + 𝟐𝑯𝑨𝟏𝟒 𝒎𝒐𝒏𝒕𝒂𝒈𝒆 = 𝟔. 𝟏𝟔 𝒄𝒎𝟐 > 𝑨𝒎𝒊𝒏 = 𝟒.𝟑𝟕𝟓 𝒄𝒎𝟐 

                                            Condition vérifiée  
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 Ferraillage aux appuis :  

NIV 
Mt 

(Kn.m) 
𝝁 𝜷 OBS 

Acalculé 

(cm
2
) 

Amin 

(cm
2
) 

Choix des armatures 
Aadopté 

(cm
2
) 

vérification 

RDC 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

17.64 

20.82 

24.26 

27.10 

29.27 

30.53 

30.85 

30.84 

30.98 

29.63 

26.63 

0.037 

0.044 

0.051 

0.057 

0.061 

0.064 

0.065 

0.065 

0.065 

0.062 

0.056 

0.981 

0.978 

0.973 

0.970 

0.968 

0.967 

0.966 

0.966 

0.966 

0.968 

0.971 

SSA 

1.4 

1.66 

1.94 

2.18 

2.36 

2.46 

2.49 

2.49 

2.50 

2.39 

2.14 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

4.375 

3HA12 (fil) +2HA12 (chap.) 

3HA12 (fil) +2HA12 (chap.) 

3HA12 (fil) +2HA12 (chap.) 

3HA12 (fil) +2HA12 (chap.) 

3HA12 (fil) +2HA12 (chap.) 

3HA12 (fil) +2HA12 (chap.) 

3HA12 (fil) +2HA12 (chap.) 

3HA12 (fil) +2HA12 (chap.) 

3HA12 (fil) +2HA12 (chap.) 

3HA12 (fil) +2HA12 (chap.) 

3HA12 (fil) +2HA12 (chap.) 

5.65 

5.65 

5.65 

5.65 

5.65 

5.65 

5.65 

5.65 

5.65 

5.65 

5.65 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

 

                                                               Tableau IX.4 : Ferraillage aux appuis des poutres secondaires 

 

Pour tous les niveaux le ferraillage sera comme suit : 

3HA12 filantes                                   la section totale adoptée en appuis est : 

 3HA12filantes+2HA12chap                  𝐴𝑠 𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙𝑒 = 9.04 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 4.375𝑐𝑚2                                             condition vérifié
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IX.1.4.3.  Ferraillage des poutres de chainages : 

 Ferraillage en travée :   

NIV 

Mt 

(Kn.

m) 

𝝁 𝜷 OBS 
Acalculé 

(cm
2
) 

Amin 

(cm
2
) 

Choix des 

armatures 

Aadopté 

(cm
2
) 

véiffication 

RDC 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

4.85 

7.45 

7.43 

7.37 

7.30 

7.23 

7.23 

7.22 

7.16 

7.20 

4.39 

0.001 

0.002 

0.002 

0.002 

0.002 

0.002 

0.002 

0.002 

0.002 

0.002 

0.002 

0.999 

0.999 

0.999 

0.999 

0.999 

0.999 

0.999 

0.999 

0.999 

0.999 

0.999 

SSA 

0.6 

0.93 

0.92 

0.92 

0.92 

0.91 

0.90 

0.90 

0.89 

0.90 

0.54 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

 

                              Tableau IX.5 : Ferraillage en travée des poutres de chainage 

 

La section totale adoptée est de : 

 𝑨𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é = 𝟑𝑯𝑨𝟏𝟐 𝒇𝒊𝒍𝒂𝒏𝒕𝒆 + 𝟑𝑯𝑨𝟏𝟐 𝒎𝒐𝒏𝒕𝒂𝒈𝒆 = 𝟔. 𝟕𝟖 𝒄𝒎𝟐 > 𝑨𝒎𝒊𝒏 =  𝟑. 𝟏𝟐𝟓𝒄𝒎𝟐 

                                            Condition vérifiée  
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 Ferraillage  aux appuis : 

NIV 
Mt 

(Kn.m) 
𝝁 𝜷 OBS 

Acalculé 

(cm
2
) 

Amin 

(cm
2
) 

Choix des armatures 
Aadopté 

(cm
2
) 

Vérification  

RDC 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

17.64 

20.82 

24.26 

27.10 

29.27 

30.53 

30.85 

30.84 

30.98 

29.63 

26.63 

0.072 

0.085 

0.099 

0.11 

0.11 

0.12 

0.12 

0.12 

0.12 

0.12 

0.11 

0.963 

0.955 

0.947 

0.942 

0.942 

0.936 

0.936 

0.936 

0.936 

0.936 

0.942 

SSA 

1.99 

2.36 

2.7 

3.12 

3.2 

3.54 

3.58 

3.58 

3.59 

3.44 

3.07 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3.125 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3HA12 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

3.39 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

Ok 

OK 

 

                                                                     Tableau IX.6 : Ferraillage aux appuis des poutres de chainage 

 

La section totale adoptée est de : 

 𝑨𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é = 𝟑𝑯𝑨𝟏𝟐 𝒇𝒊𝒍𝒂𝒏𝒕𝒆 + 𝟑𝑯𝑨𝟏𝟐 𝒎𝒐𝒏𝒕𝒂𝒈𝒆 = 𝟔. 𝟕𝟖 𝒄𝒎𝟐 > 𝑨𝒎𝒊𝒏 =  𝟑. 𝟏𝟐𝟓𝒄𝒎𝟐                   Condition vérifiée 
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Vérification a l’ELU : 

A) Condition de non fragilité  (Art A.4.2.2/BAEL 91 modifier 99) : 

As   ≥ 𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23×𝑏×𝑑×𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 

 Pour les poutres principales : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23×𝑏×𝑑×𝑓𝑡28

𝑓𝑒
=

0.23×25×36×2.1

400
= 1,08 𝑐𝑚2  

 Pour les poutres secondaires : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23×𝑏×𝑑×𝑓𝑡28

𝑓𝑒
=

0.23×25×32×2.1

400
= 0,96 𝑐𝑚2  

   AS  ≥ Amin   condition vérifiée. 

B) Vérification de l’ffort tranchant (Art A.5.1.1/BAEL 91 modifier 99) : 

 𝜏𝑢 =
𝑉𝑚𝑎𝑥

𝑏×𝑑  

 𝜏 = min 0.2 ×
𝑓𝑐28

𝛿𝑏
 ,5 𝑀𝑝𝑎           min  0.2 ×

25

1.5
 ,5 𝑀𝑝𝑎 

                                                            min 3.33 ,5 𝑀𝑝𝑎 = 3.33 𝑀𝑝𝑎 

  Pour les poutres principales : 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑚𝑎𝑥

𝑏×𝑑
=

91.3×10−3

0,25×0,36
= 1,01𝑀𝑝𝑎  ≤  3.33 𝑀𝑝𝑎        Condition vérifiée. 

 

 Pour les poutres secondaires : 

             𝜏𝑢 =
𝑉𝑚𝑎𝑥

𝑏×𝑑
=

34×10−3

0,25×0,32
= 0,42𝑀𝑝𝑎  ≤  3.33 𝑀𝑝𝑎        Condition vérifiée. 

 

 

C) Vérication de la contrainte d’adhérents et d’entrainement(Art A.6.1.3/BAEL 

91modifier 99) : 

 𝜏𝑠𝑒 =
𝑉𝑢
𝑚𝑎𝑥

0,9×𝑑× 𝑢 𝑖 
≤  𝜏𝑠𝑒     =  𝜑𝑠×𝑓𝑡28

              

avec        ∅𝑆 =1,5   pour les HA 

                  et    ui =3× π × 12 = 11,30 mm ( pérèmétre minimale circonscrit à la section   

                                                                              droite des barres)  

   𝜏𝑠𝑒     = 𝜑𝑠×𝑓𝑡28
= 1.5 × 2.1 = 3,15 𝑀𝑝𝑎 . 
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  Pour les poutres principales : 

 𝜏𝑠𝑒 =
95,2×10−3

0.9×0,36×11,30×10−2 = 2,60𝑀𝑝𝑎 

Donc     𝜏𝑠𝑒 = 2,60  𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑠𝑒    = 3,15 𝑀𝑃𝑎                       condition vérifiée 

 Pour  les poutres secondaires : 

 𝜏𝑠𝑒 =
68,7×10−3

0.9×0,32×11,30×10−2 = 2,11𝑀𝑝𝑎 

Donc     𝜏𝑠𝑒 = 2,11 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑠𝑒    = 3,15 𝑀𝑃𝑎                       condition vérifiée 

Donc pas de risque d’entrainement des barres longitudinales. 

 

d) longeur de scellement droit : ( Art A.6.1,22 / BAEL 91) : 

              

                          L s  =  
𝜙𝑥 𝑓𝑒

4𝑥𝜏𝑠
 

Avec : 

𝜏𝑠  = 0.6 x Ψ𝑠
2x 𝑓𝑡28  = 0.6 x 1.52 x 2.1 = 2.835 MPA 

 

 Pour 𝜑 = 12 :  L s  =  
𝜙𝑥 𝑓𝑒

4𝑥𝜏𝑠
 =   

1.2𝑥400

4𝑥 2.835
 = 42.32 MPA 

 Pour 𝜑 = 14 :  L s  =  
𝜙𝑥 𝑓𝑒

4𝑥𝜏𝑠
 =   

1.4𝑥400

4𝑥 2.835
 = 49.38 MPA 

 Pour 𝜑 = 16 :  L s  =  
𝜙𝑥 𝑓𝑒

4𝑥𝜏𝑠
 =   

1.6𝑥400

4𝑥 2.835
 = 56,43 MPA 

 

 

      Les règles de BAEL (Art A.6.1.253/ BAEL 91modifiée 99) admettent que l’ancrage d’une 

barre rectiligne terminée par un crochet normal est assurée lorsque  la longueur de la portée 

mesurée hors crochet est au moins égal           0.4 ls pour les aciers HA. 

 Pour 𝜑 = 12 :     La = 0.4 ls = 0.4 x 42.32 =16.92 cm . 

 Pour 𝜑 = 14 :     La = 0.4 ls = 0.4 x 49,38= 19,75 cm . 

 Pour 𝜑 = 16 :     La = 0.4 ls = 0.4 x 56,43 =22,57 cm . 

 

e) Influence de l’effort tranchant sur béton au niveau des appuis : (BAEL91.art 

A.5.1.32) : 
 

           
b

c
uu

xdxbxf
xVV


289.0

40,0   
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 Poutres principales : 

KNu 34,704
1.15

10250.25.3600.9
4.0VKN 95,2V

3

u 


  

 Poutres secondaires : 

             KNKN u 08,626
1.15

10250.250.320.9
4.0V7,68V

3

u 


  . 

 

f) Calcul des armatures transversales : 

 Poutres principales : 

Calcul des espacements : 

Zone nodale (appuis) : 

   St ≤  min (
ℎ

 4
 , 12∅ ) = min ( 

40

4
  , 12 × 1,2 ) = min ( 10 , 14,4 ) = 10 cm . 

               Soit : St = 10 cm. 

Zone courante  (travée) : 

  St ≤  
𝐻

2
 = 20 cm 

              Soit : St = 15 cm. 

Diamètre des armatures transversales : 

 Le  diamètre des armatures transversales doivent être tel que : 

  𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{ 
ℎ

35
 , 𝜙1  ,

𝑏

10
 }                     𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{ 

40

35
 ,1 ,

25

10
  }               

𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛  11,4 ,12 ,25   = 11,4 𝑚𝑚 

Soit : 𝜙𝑡 = 8 𝑚𝑚                               𝐴𝑡 = 4𝐻𝐴8 = 2,01 𝑐𝑚2 

 Poutres secondaires : 

Calcul des espacements : 

Zone nodale (appuis) : 

  St ≤  min (
ℎ

 4
 , 12∅ ) = min ( 

35

4
  , 12 × 1,2) = min ( 8,75 , 14,4 ) = 8,75 cm . 

               Soit : St = 8 cm. 

Zone courante  (travée) : 

  St ≤  
𝐻

2
 = 17,5cm 

              Soit : St = 15 cm. 
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Diamètre des armatures transversales : 

 Le  diamètre des armatures transversales doivent être tel que  

  𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{ 
ℎ

35
 , 𝜙1  ,

𝑏

10
 }                     𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{ 

35

35
 ,1 ,

25

10
  }               

𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛  10 ,12 ,25   = 10 𝑚𝑚 

Soit : 𝜙𝑡 = 8 𝑚𝑚                               𝐴𝑡 = 4𝐻𝐴8 = 2,01 𝑐𝑚2 

 

 Délimitation de la zone nodale : 

Dans le cas  de poutres rectangulaires ,la longeur de la zone nodale est egale à 

deux fois la hauteur de la poutre considirée  L’ = 2xh. 

Poutre principale : L’= 2x 40  = 80 cm. 

Poutre secondaire : L’= 2x 35 = 70 cm. 

 

g) Pourcentage minimum des armatures transversales : 

Il faut verifiée que : Aadopté > Amin = 
0,4×𝑏×𝑆𝑡

𝑓𝑒
  

Poutre principale : Amin = 
0,4×25×8

235
 = 0,34 cm

2
 ˂  Aadopté = 2,01 cm

2
. 

Poutre secondaire : Amin = 
0,4×25×8

235
 = 0,34 cm

2
 ˂  Aadopté = 2,01 cm

2
. 

 Dispositions  constructives pour les armatures longitudinales : 

Pour la determination de la longeur des chapeux et des barres inférieures de 

second lit, il ya lieu d’observer les recommandation suivantes qui stipulent 

que : 

La longeur des chapeux à partir des murs d’appuis est au moins égales : 

 a 
1

5
 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui 

considéré s’il s’agit d’un appui n’appartenant pas a une travée de rive. 

 a 
1

4
 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui 

considéré s’il s’agit d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.  

 La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire 

en travée est prolongées jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit 

sont arretées à une distance des appuis au plus égale à 
1

10
 de la portée. 
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 Vérification du ferraillage des poutres principales aux appuis : 

Niv Ms As 𝝆𝟏 𝜷𝟏 𝒌𝟏 𝝈𝒔 𝝈𝒃𝒄 𝝈 𝒃𝒄 Obs. 

RDC 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

31.31 

29.52 

29.79 

31.84 

33.29 

34.42 

34.90 

36.69 

37.57 

36.54 

32.26 

12.32 

12.32 

12.32 

12.32 

12.32 

12.32 

12.32 

12.32 

12.32 

12.32 

12.32 

1.825 

1.825 

1.825 

1.825 

1.825 

1.825 

1.825 

1.825 

1.825 

1.825 

1.825 

0.828 

0.828 

0.828 

0.828 

0.828 

0.828 

0.828 

0.828 

0.828 

0.828 

0.828 

14.07 

14.07 

14.07 

14.07 

14.07 

14.07 

14.07 

14.07 

14.07 

14.07 

14.07 

113.67 

107.17 

108.15 

115.60 

120.86 

124.97 

126.71 

133.21 

136.40 

132.66 

117.12 

8.07 

7.61 

7.68 

8.21 

8.59 

8.88 

9.00 

9.46 

9.69 

9.42 

8.32 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

vérifiée 

               

               Tab IX.7 : Vérification des poutres principales aux appuis à l’ELS. 

 

 Vérification du ferraillage des poutres principales en travée :  

Niv Ms As 𝝆𝟏 𝜷𝟏 𝒌𝟏 𝝈𝒔 𝝈𝒃𝒄 𝝈 𝒃𝒄 Observ. 

RDC 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

21.11 

14.87 

14.92 

15.56 

15.83 

16.09 

16.62 

17.70 

17.98 

18.19 

18.17 

6.78 

6.78 

6.78 

6.78 

6.78 

6.78 

6.78 

6.78 

6.78 

6.78 

6.78 

1.004 

1.004 

1.004 

1.004 

1.004 

1.004 

1.004 

1.004 

1.004 

1.004 

1.004 

0.860 

0.860 

0.860

0.860 

0.860 

0.860 

0.860 

0.860 

0.860 

0.860 

0.860 

20.71 

20.71 

20.71 

20.71 

20.71 

20.71 

20.71 

20.71 

20.71 

20.71 

20.71 

134.08 

94.45 

94.77 

98.83 

100.55 

102.20 

105.56 

112.42 

114.20 

115.54 

115.41 

6.47 

4.56 

4.57 

4.77 

4.85 

4.93 

5.09 

5.42 

5.51 

5.57 

   5.57 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

vérifiée 

           

              Tab IX.8 : Vérification des poutres principales en travée à l’ELS. 
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 Vérification du ferraillage des poutres secondaires aux appuis : 

Niv Ms As 𝝆𝟏 𝜷𝟏 𝒌𝟏 𝝈𝒔 𝝈𝒃𝒄 𝝈 𝒃𝒄 Obs. 

RDC 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

7.84 

9.25 

10.27 

12.53 

14.42 

15.90 

16.22 

17.17 

18.57 

16.92 

14.74 

9.04 

9.04 

9.04 

9.04 

9.04 

9.04 

9.04 

9.04 

9.04 

9.04 

9.04 

1.13 

1.13 

1.13 

1.13 

1.13 

1.13 

1.13 

1.13 

1.13 

1.13 

1.13 

0.854 

0.854 

0.854 

0.854 

0.854 

0.854 

0.854 

0.854 

0.854 

0.854 

0.854 

19.25 

19.25 

19.25 

19.25 

19.25 

19.25 

19.25 

19.25 

19.25 

19.25 

19.25 

31.73 

37.44 

41.57 

50.71 

58.36 

64.36 

65.65 

69.50 

75.16 

68.48 

59.66 

1.64 

1.94 

2.15 

2.63 

3.03 

3.34 

3.41 

3.61 

3.90 

3.55 

3.09 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

vérifiée 

 

              Tab IX.9 : Vérification des poutres secondaires aux appuis à l’ELS. 

 

 Vérification du ferraillage des poutres secondaire en travée :  

Niv Ms As 𝝆𝟏 𝜷𝟏 𝒌𝟏 𝝈𝒔 𝝈𝒃𝒄 𝝈 𝒃𝒄 Observ. 

RDC 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

5.33 

5.51 

7 

9.61 

11.69 

13.26 

14.17 

15.71 

16.93 

16.59 

16.59 

6.16 

6.16 

6.16 

6.16 

6.16 

6.16 

6.16 

6.16 

6.16 

6.16 

6.16 

0.77 

0.77 

0.77 

0.77 

0.77 

0.77 

0.77 

0.77 

0.77 

0.77 

0.77 

0.873 

0.873 

0.873 

0.873 

0.873 

0.873 

0.873 

0.873 

0.873 

0.873 

0.873 

24.37 

24.37 

24.37 

24.37 

24.37 

24.37 

24.37 

24.37 

24.37 

24.37 

24.37 

30.97 

32.01 

40.67 

55.84 

67.93 

77.05 

82.34 

91.29 

98.38 

96.40 

96.40 

1.27 

1.31 

1.66 

2.29 

2.78 

3.16 

3.37 

3.74 

4.03 

3.95 

3.95 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

15 

vérifiée 

 

               Tab IX.10 : Vérification des poutres secondaires en travée à l’ELS. 
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Verification à l’ELS : 

 Etat limit de resistance de béton en compression : 

Il faut verifier que la contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte 

admissible :     𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝜎 𝑏𝑐   

Avec :   𝜎 𝑏𝑐  = 15 𝑀𝑝𝑎          

Et          𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠

𝑘1
       avec   𝜎𝑠 =

𝑀𝑠

𝛽1×𝑑×𝐴𝑠
     (contrainte de traction des aciers ). 

    𝛽 𝑒𝑡 𝑘1 𝑠𝑜𝑛𝑡 𝑒𝑛 𝑓𝑜𝑛𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑒 𝜌1 𝑎𝑣𝑒𝑐 𝜌1 =
100×𝐴𝑆

𝑏0×𝑑
     

Les resultats de calcul sont donnée dans les tableaux suivants : 

 Etat limite de déformation : 

On doit justifier l’etat limite de déformation par un calcul de flèche ,cependant 

en peut se despenser de cette verification sous reserve de verifier les trois 

conditions suivantes : 

ℎ

𝑙
 ≥  

1

16
  

𝐴𝑠

𝑏×𝑑
 <  

4,2

𝑓𝑒
  

ℎ

𝑙
 ≥  

𝑀𝑡

10×𝑀0
  

       Avec : 

As : section adoptée en travée  

fe : limite elastique des aciers  

Mt : moment max en travée à l’ELS . 

M0 : moment max isostatique. 

 Poutres principales : 

ℎ

𝑙
=

40

340
= 0,117 ≥  

1

16
 = 0,0625  

           
𝐴𝑠

𝑏×𝑑
 =

3,39

25×36
 = 0,0037 <  

4,2 

𝑓𝑒
 = 0,0105    

ℎ

𝑙
= 0,117 ≥  

𝑀𝑡

10 × 𝑀0
=  

25,05

10 × 26,07
 = 0,096                                                              
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 Poutres secondaires : 

ℎ

𝑙
=

35

325
= 0,107 ≥  

1

16
 = 0,0625  

           
𝐴𝑠

𝑏×𝑑
 =

4,62

25×32
 = 0,0057 <  

4,2 

𝑓𝑒
 = 0,0105    

 
ℎ

𝑙
= 0,107 ≥  

𝑀𝑡

10×𝑀0
=  

24.24

10×40,92
 = 0,059                     

 

Coclusion : 

Les 03 condition sont vérifiée pour tout les poutres, alor on se dispence de la vérification de la 

fléche. 
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IX. 2. Ferraillage des poteaux : 

Les poteaux sont des éléments structuraux assurant la transmission des efforts des 

poutres vers les fondations, est soumis à un effort normal « N » et à un moment de flexion  

« M » dans les deux sens longitudinal et transversal. Donc ils sont calculés en flexion 

composée. 

Les armatures seront calculées à l’état limité ultime « ELU » sous l’effet des 

sollicitations les plus défavorables et dans les situations suivantes : 

 béton acier (TYPE 1 FeF400) 

Situation 𝜸𝒔 Fc28 fbu (MPa) 𝜸𝒔 Fe (MPa) ss (MPa) 

durable 1,5 25 14,167 1.15 400 348 

accidentelle 1,15 25 21,73 1 400 400 

 

                    Tableau. IX. 11 : caractéristiques mécanique des matériaux. 

 

IX. 2.1 Combinaison des charges : 
 

En fonction du type de sollicitation, on distingue les différentes combinaisons suivantes : 

Selen C.B.A: 

 

E L U ……………1,35 G + 1,5 Q 

E L S ..................... G + Q 

 

Selen RPA 99 (situation accidentelle) : 

G + Q ± E 

0,8G ± E 

La section d’acier sera calculée pour différentes combinaisons d’efforts internes 

Nmax : M correspondant 

Nmin : M correspondant 

Mmax : N correspondant 

IX.2.2) Recommandation du RAP 99 modifié 2003 : 

a) Armatures longitudinales : 

- Les armatures longitudinales doivent être à hautes adhérences et sans crochets. 

- Le diamètre minimal des armatures longitudinales est de 12 mm. 

- La longueur minimale des recouvrements est de 40𝜙 en zone IIa. 
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- Le pourcentage minimal des armatures longitudinales est de (0.8%bh) en zone IIa: 

poteaux  𝟒𝟎 ∗ 𝟒𝟎        Amin = 0,8%b × h = 0,008 × 40 × 40 = 12.80cm2 

poteaux  𝟑𝟓 ∗ 𝟑𝟓        Amin = 0,8%b × h = 0,008 × 35 × 35 = 9.8cm2 

poteaux  𝟑𝟎 ∗ 𝟑𝟎        Amin = 0,8%b × h = 0,008 × 30 × 30 = 7.2cm2 

 

- Le pourcentage maximal des armatures longitudinales est de (6%bh) en zone de 

recouvrement. 

poteaux  𝟒𝟎 ∗ 𝟒𝟎       Amin = 6%b × h = 0,06 × 40 × 40 = 96cm2 

  poteaux  𝟑𝟓 ∗ 𝟑𝟓       Amin = 6%b × h = 0,06 × 35 × 35 = 73.5 cm2 

poteaux  𝟑𝟎 ∗ 𝟑𝟎        Amin = 6%b × h = 0,008 × 30 × 30 = 54cm2 

 

- Le pourcentage maximal des armatures longitudinales est de   (4%bh) en zone courante. 

poteaux  𝟒𝟎 ∗ 𝟒𝟎       Amin = 4%b × h = 0,04 × 40 × 40 = 64cm2 

poteaux  𝟑𝟓 ∗ 𝟑𝟓       Amin = 4%b × h = 0,04 × 35 × 35 = 49 cm2 

poteaux  𝟑𝟎 ∗ 𝟑𝟎        Amin = 4%b × h = 0,008 × 30 × 30 = 36cm2 

 

- La distance entre les armatures verticales dans une face d’un poteau ne doit pas dépasser  25 

cm en zone IIa. 

 

Conventions: 

Efforts normaux : 

N> 0 : compression 

N< 0 : traction 

IX.3) Calcul des armatures à L’ELU : 

IX.3.1) Calcul des armatures longitudinales à l’ELU : 

  a) Section partiellement comprimée (S.P.C) : 

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

- Le centre de pression se trouve à l’extérieur de segment limité par les armatures 

 (  L’effort normal appliqué, effort de traction ou de compression). 

                𝑒𝑢 =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
>  

ℎ

2
− 𝑐′  



Chapitre IX :                                                                                          ferraillage des poteaux 
 

 
178 

Le centre de pression se trouve à l’intérieur de segment limité par les armatures et l’effort 

normal applique est de compression, et la condition suivante est vérifiée : 

𝑁𝑢 𝑑 − 𝑐′ − 𝑀𝑓 ≤  0.337ℎ − 0.81𝑐′ . 𝑏. ℎ. 𝑓𝑏𝑐  

Avec : 

g = e +  
h

2
− c′ ……………………………… Si  N étant un effort de compression  

g = e −  
h

2
− c′ ……………………………… Si  N étant un effort de traction. 

 

 Détermination des armatures :  

 Calcul du moment fictif :  

Mf = M + Nu  
h

2
− c′ = N × g 

 Calcul du moment réduit :                            

𝜇𝑓 =
𝑀𝑓

𝑏. 𝑑2 . 𝑓𝑏𝑐
 

Si   𝜇𝑓 ≤ 𝜇𝑙 = 0.392 ⟹ SSA (A’=0) 

 Armatures fictives :                                                                          

𝐴𝑓 =
𝑀𝑓

𝛽𝑓 . 𝑑. 𝜎𝑠𝑡

 

 Armatures réelles 

st

N
AfA


     (-) si N : effort de compression. 

                 (+) si N : effort de traction.  

Si 𝜇𝑓 > 𝜇𝑙 = 0.392 ⟹ la section est doublement armée (A’≠ 0) 

 

 Armatures en flexion simple : 

 

𝑀𝑙 = 𝜇𝑙 . 𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑐  

𝛥𝑀 = 𝑀𝑓 − 𝑀𝑙  

𝐴𝑓 =
𝑀𝑓

𝛽𝑓 . 𝑑. 𝜎𝑠𝑡

+
𝛥𝑀

(𝑑 − 𝑐 ′)𝜎𝑠𝑡

 

A’ 

A 

G 

Mu 

Nu 

c 

c’ 

d 
  
G 

e 
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𝐴′𝑓 =
𝛥𝑀

(𝑑 − 𝑐 ′)𝜎𝑠𝑡

 

 Armatures en flexion composée : 

𝐴 = 𝐴′𝑓  

A = Af ±
Nu

σst

 

b) Section entièrement comprimé (S.E.C) :  

 

c’ 

 

 

 

 

 

 

 

La section est entièrement comprimée si les conditions suivantes sont satisfaites : 

       eu =
Mu

Nu
<  

h

2
− c′  

 

-   Le centre de pression est situé dans la zone délimitée par les armatures. 

- N : effort de compression. 

- et la condition suivante est vérifiée : 

       𝑁𝑢 𝑑 − 𝑐′ − 𝑀𝑓 >  0.337ℎ − 0.81𝑐′ . 𝑏. ℎ. 𝑓𝑏𝑐  

 

 

 

 

 

 

b1 

A’ 

A 

G 

     N 

e 

Mu s115 

s2/15 

c ’b2 
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 Détermination des armatures : 

 

𝟏𝑒𝑟𝒄𝒂𝒔:                 𝑁𝑢 𝑑 − 𝑐′ − 𝑀𝑓 ≥  0.5ℎ − 𝑐′ . 𝑏. ℎ. 𝑓𝑏𝑐 → 𝑆. 𝐷. 𝐴 

𝐴′ =
𝑀𝑓 − 𝑏. ℎ. 𝑓𝑏𝑐  𝑑 − 0.5ℎ 

𝜎𝑠𝑡 𝑑 − 𝑐′ 
 

           𝐴 =
𝑁𝑢 −𝑏.ℎ.𝑓𝑏𝑐

𝜎𝑏𝑐
− 𝐴′ 

           
tendues.Armatures:A

.compriméesArmatures:A'

 

          𝟐𝑒𝑟𝒄𝒂𝒔 ∶         𝑁𝑢 𝑑 − 𝑐′ − 𝑀𝑓 ≤  0.5ℎ − 𝑐′ . 𝑏. ℎ. 𝑓𝑏𝑐 → 𝑆. 𝑆. 𝐴 

 A′ =
Nu −ψ.b.hfbc

σ′st
 

A = 0 

𝜓 =
0.357 +

𝑁𝑢 𝑑 − 𝑐′ − 𝑀𝑓

𝑏. ℎ2. 𝑓𝑏𝑐

0.857 −
𝑐′
ℎ

 

 

                  c)Section entièrement tendu (S.E.T) : 

   𝐴 =
𝑁.𝑎

𝜎(𝑑−𝑐 ′)
=

𝑁.𝑎

𝜎𝑠1 .𝑧
                        𝐴′ =

𝑁

𝜎𝑠2
 

 

Exemple d’application : combinaison accidentelle 𝑓𝑏𝑐 = 18.48 MPa et 𝜎𝑠𝑡= 400 MPA. 

Sens 2-2 : 

𝑒𝑢 =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
<  

ℎ

2
− 𝑐′                          𝑒𝑢 =

0.27 

1137 .8
 = 0.02 cm 

Mf = 𝑀𝑢 + Nu  
h

2
− c′ = 0.27 + 1137.8x0.16 =182.31 KN.m 

𝑁𝑢 𝑑 − 𝑐′ − 𝑀𝑓 ≤  0.337ℎ − 0.81𝑐′ . 𝑏. ℎ. 𝑓𝑏𝑐  

𝑁𝑢 𝑑 − 𝑐′ − 𝑀𝑓 = 1137.8 0.36 − 0.04 − 182.31 = 181.78KN. m 

 0.337ℎ − 0.81𝑐′ . 𝑏. ℎ. 𝑓𝑏𝑐 = 232.16KN. m 

              ⇒  La condition est vérifiée donc la section est partiellement comprimée. 
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𝜇𝑓 =
𝑀𝑓

𝑏.𝑑2 .𝑓𝑏𝑐
 = 

182 .31

0.4×0.362 ×14.17.103 = 0.248 < 0.392      SSA    donc A`= 0 

𝜇𝑓 = 0.248   du tableau  β = 0.855 

𝐴𝑓 =
𝑀𝑓

𝛽𝑓 .𝑑 .𝜎𝑠𝑡
= [

182 .31

0.855×0.36×348 .103]104 = 17.02𝑐𝑚2  

 𝐴 = 𝐴𝑓 −
𝑁

𝜎𝑠𝑡
= 17.02 −  

1137 .8

348.103
 104 = 17.02 − 32.69 = −15.67𝑐𝑚2 < 0  

                     ⇒  Les armatures ne sont pas nécessaires. 
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Ferraillage des poteaux : 

Les résultats sont donnés dans les tableaux suivant :  

Sens 2-2  (transversales) : 

Niv. section N(KN) M(kn.m) 
es 

(cm) 
Obs. 

𝑨𝒔′  

(𝒄𝒎𝟐) 

As

(𝒄𝒎𝟐) 

Amin

(𝒄𝒎𝟐) 

Choix des 

armatures 

As(adoptée) 

(𝒄𝒎𝟐) 

RDC-1
er 

 -2
éme

 40*40 

𝑁𝑚𝑎𝑥 = 1137.8 

𝑁𝑚𝑖𝑛 = 310.40 

𝑁𝑐𝑜𝑟 = 436.30 

𝑀𝑐𝑜𝑟 = 0.27 

𝑀𝑐𝑜𝑟 = 1.45 

𝑀𝑚𝑎𝑥 = 33.00 

0.02 

0.46 

7.56 

SPC 

SPC 

SPC 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

12.80 
   8HA16 

 
16.08 

3
éme 

- 4
éme

 -5
éme

-6
éme

 35*35 

𝑁𝑚𝑎𝑥 = 640 

𝑁𝑚𝑖𝑛 = 55.20 

𝑁𝑐𝑜𝑟 = 196.40 

𝑀𝑐𝑜𝑟 = 0.53 

𝑀𝑐𝑜𝑟 = 0.32 

𝑀𝑚𝑎𝑥 = 35.31 

0.08 

0.57 

17.97 

SPC 

SPC 

SPC 

0 

0 

0 

0 

0 

0.34 

9.80 8HA14 12.31 

7
éme

-8
éme

-9
éme

-10
éme

 30*30 

𝑁𝑚𝑎𝑥 = 257.7 

𝑁𝑚𝑖𝑛 = 18.7 

𝑁𝑐𝑜𝑟 = 30.2 

𝑀𝑐𝑜𝑟 = 2.8 

𝑀𝑐𝑜𝑟 = 2.64 

𝑀𝑚𝑎𝑥 = 23.61 

1.08 

14.11 

78.17 

SPC 

SPC 

SPC 

0 

0 

0 

0 

0 

1.85 

7.20 8HA14 12.31 

 

                                                                 Tableau IX.12 : ferraillage des poteaux suivant le sens 2-2. 
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Sens 3-3 (longitudinale) : 

Niv. section N(KN) M(kn.m) 
es 

(cm) 
Obs. 

𝑨𝒔′  

(𝒄𝒎𝟐) 

As

(𝒄𝒎𝟐) 

Amin

(𝒄𝒎𝟐) 

Choix des 

armatures 

As(adoptée) 

(𝒄𝒎𝟐) 

RDC-1
er 

 -2
éme

 40*40 

𝑁𝑚𝑎𝑥 = 1137.8 

𝑁𝑚𝑖𝑛 = 310.4 

𝑁𝑐𝑜𝑟 = 396.3 

𝑀𝑐𝑜𝑟 = 0.39 

𝑀𝑐𝑜𝑟 = 3.37 

𝑀𝑚𝑎𝑥 = 31.08 

0.03 

1.08 

7.84 

SPC 

SPC 

SPC 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

 

12.80 8HA16 16.08 

3
éme 

- 4
éme

 -5
éme

-6
éme

 35*35 

𝑁𝑚𝑎𝑥 = 640 

𝑁𝑚𝑖𝑛 = 55.2 

𝑁𝑐𝑜𝑟 = 200.1 

𝑀𝑐𝑜𝑟 = 2.38 

𝑀𝑐𝑜𝑟 = 8.52 

𝑀𝑚𝑎𝑥 = 29.51 

0.37 

15.43 

14.74 

SPC 

SPC 

SPC 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

9.80 8HA14 12.31 

7
éme

-8
éme

-9
éme

-10
éme

 30*30 

𝑁𝑚𝑎𝑥 = 257.7 

𝑁𝑚𝑖𝑛 = 18.7 

𝑁𝑐𝑜𝑟 = 122.6 

𝑀𝑐𝑜𝑟 = 7.22 

𝑀𝑐𝑜𝑟 = 0.22 

𝑀𝑚𝑎𝑥 = 19.40 

2.80 

1.17 

15.82 

SPC 

SPC 

SPC 

0 

0 

0 

0 

0 

0.23 

7.20 8HA14 12.31 

 

                                                                 Tableau IX.13 : ferraillage des poteaux suivant le sens 3-3. 
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IX.3.2) Calcul des armatures transversales à l’ELU :   

 Les armatures transversales sont disposées de manière à empêcher tous mouvements 

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 disposée dans les plans perpendiculaire a l’axe longitudinale. 

 

 Diamètre  des armatures transversales : 

D’après le [BAEL 91]  Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur 

normalisée la plus proche du tiers du diamètre des armatures longitudinales qu’elles 

maintiennent. 

mmsoitmm l

l

t 866.6
3

20

3
 


  

tφ  : Diamètre max des armatures longitudinales. 

   On adoptera pour 4 HA8= 2.01cm². 

 

 Espacement des armatures transversales: 
 

L’espacement des  armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule : 

𝐀𝐭

𝐭
 =

𝛒 𝐕𝐮

𝐡𝟏𝐟𝐞
 

 

Vu : Effort tranchant de calcul 

h1 : Hauteur totale de la section brute 

fe : Limite élastique de l’acier d’armature transversale 

t : Espacement des armatures transversales 

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

tranchant ; il est pris égal à 2,50 si l'élancement géométrique λg dans la direction considérée, 

est supérieur ou égal à 5 et à 3,75 dans le cas contraire. 

Le calcul se fera pour les poteaux du RDC  en raison de leur effort tranchant qui est maximal  

à leur niveau. 
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 Elancement géométrique du poteau : 

λg =
lf

a
        Avec:              lf = 0.707 l0= 0.707x 4.1 = 2.89. 

 λg =
2.89

0.4
= 7.45 > 5    ⇒  𝜌 = 2.5 

La section d’armatures transversale est égal à  𝐀𝐭 =2.01cm² 

L’effort tranchant max est égale à Vu=23.6 KN 

 

Application numérique : 

 

    t =
At h1fe

ρ  Vu
 = 

201x400 ×400

2.5x23.6x103 = 54.5 cm 

 

 Espacement maximal des armatures transversales (Art 7.4.2.2 RPA 2003): 

Selon le RPA la valeur maximale de l’espacement « St » des armatures transversales est fixée 

comme suite : 

 En zone nodale : 
St ≤ min (10 Øl

min
, 15 cm) =(12 cm,15 cm)=12 cm. 

            On adopte St = 10 cm. 

 En zone courante : 
           St ≤ 15Øl

min 
= 18cm 

 On adopte   St = 15 cm. 

 

 Quantité d’armatures transversales minimale du RPA : 

   Pour  g  5, la quantité d’armatures transversales est donnée comme suit : 

𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧= 3‰ St ×b 

 En zone nodale : 

At
min = 0.003x10x40 = 1.2 cm²   < Aadopté= 2.01cm²                 condition vérifiée. 

 En zone courante : 

  At
min = 0.003x15x40 = 1.8 cm²    < Aadopté= 2.01cm²                  condition vérifiée. 
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 Longueurs de recouvrement :   

Pour les barres de 20 mm                        cmLf l 8024040 
 

IX.3.3) Vérification des contraintes tangentielles : 

    28cbbu
u

b f
db

V



   

     











5Si04.0

5Si075.0

g

g

b

 

Avec :








075.0545.7

2528

bg

c MPaf


 

MPabu 875.125075.0   

 Poteaux (40 x 40) cm
2
 :  

Sens longitudinal : 875.1069.0
360400

1010 3





 bub MPa   

Sens transversal : 875.1147,0
360400

102.21 3





 bub MPa   

 Poteaux (35 x 35) cm
2
 : 

Sens longitudinal : 875.1090.0
320350

101.10 3





 bub MPa   

Sens transversal : 875.1174.0
320350

105.19 3





 bub MPa 

 

 Poteaux (30 x 30) cm
2
 : 

Sens longitudinal : 875.185.0..0
270300

109.6 3





 bub MPa   

Sens transversal : 875.1140.0
270300

104.11 3





 bub MPa 

 

 

 Condition de non fragilité : 

La sollicitation provocante 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 à 

la limite élastique  fe. 
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La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante : 

 

                             adoptéA  > minA 𝟎.𝟐𝟑𝐛𝐝𝐟𝐭𝟐𝟖

𝐟𝐞
( 

𝐞𝐬−𝟎.𝟒𝟓𝟓𝐝

𝐞𝐬−𝟎.𝟏𝟖𝟓𝐝
 ) 

 

Niv. 
Section 

(cm
2
) 

Sens es(cm) 
Amin 

(cm
2
) 

Aadoptée 

(cm
2
) 

Obs. 

RDC-1
er

-2
éme

 40*40 

2-2 

0.02 

0.46 

7.56 

4.28 

4.46 

-17.04 
16.08 CV 

3-3 

0.03 

1.08 

7.84 

4.28 

4.76 

-12.58 

3
éme

-4
éme

-5
éme

-6
éme

 35*35 

2-2 

0.08 

0.57 

17.97 

     3.35 

-0.10 

1.34 

12.31 CV 

3-3 

0.37 

15.43 

14.74 

0.9 

2.17 

2.23 

7
éme

-8
éme

-9
éme

-10
éme 30*30 

2-2 

1.08 

14.11 

78.17 

2.80 

0.19 

0.88 

12.31 CV 

3-3 

2.80 

1.17 

15.82 

4.23 

2.84 

0.32 
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IX.4) Vérification à l'ELS : 

 Si  6/
N

M

ser

ser h  La section est entièrement comprimée. 

 Si  6/
N

M

ser

ser h  La section est partiellement comprimée. 

Avec :   Mser : est le moment de flexion à l'ELS. 

    Nser : est l'effort normal à l'ELS. 

      A'A  15b.hB0  Section total homogène. 

     V2 : Distance de l'axe neutre à la fibre la plus tendue. 

      
 





















12

0

1

VhV

A'.dA.c'15
2

b.h²

B

1
V

 

    0I = moment d'inertie de la section homogène. 

         ²c'VA'.²cVA.15VV
3

b
I 21

3

2

3

10   

            On doit vérifier que : 

a) Section entièrement comprimée SEC : 

    a-1) Calcul des contraintes dans le béton : 

    15MPa0.6.fcσ
I

V
.M

B

N
σ 28bc

0

1
ser

0

1

b   

    15MPa0.6.fcσ
I

V
.M

B

N
σ 28bc

0

2
ser

0

2

b 

 

     b) Section partiellement comprimée S.P.C 

    
  348MPaσyd15.K.σ

15MPaσK.yσ

stsers

bcserbc




 

Avec :    
S

N
K ser  ;     serserser ydA.c'yA'.15.y

2

b
S   
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        cyy cser   ; aedc   ; 









2

d
d

N

M
e

ser

ser
a  

  cy Sera obtenu  par résolution de l’équation : 

    
   ²cd.

B

90.A
c'c

b

90.A'
3.cp

0qp.yy

3

c

3

c





 

    c)²..(d
B

90A
)c'(c

b

90A'
2.cq 3   

La solution de l’équation du 3
ème

 degré : 

   
27

4.p
q²Δ

3

  

Si  :0  
u

p
uytuqt




3
;;5.0 3

 

      Si : 





















3

p
2ρ

p

3
.

2.p

3.q
cosρ

0Δ  

- Choisir une solution parmi les trois solutions : 











3

ρ
a.co.y1  ; 








 0

2 120
3

ρ
a.coy et 








 0

3 240
3

ρ
a.coy
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Vérification des poteaux à l’ELS : 

Sens 2-2 : 

Niv. Section N(KN) M(KN.m) e (cm) h/6 Nature 
𝝈𝒃 

 

𝝈 𝒃 

 

𝝈𝒔 

 

𝝈 𝑺 

 
Obs. 

RDC-1
er

-2
éme

 40x40 

Nmax=802.1 

Nmin=83.7 

Ncor=424.7 

Mcor=0.18 

Mcor=0.73 

Mmax=11 

0.02 

0.87 

2.59 

 

6.66 

 

 

SEC 

SEC 

SEC 

4.02 

0.46 

2.85 

15 

15 

15 

60.30 

6.86 

40.65 

348 

348 

348 

CV 

CV 

CV 

3
éme

-4
éme

-5
éme

-6
éme

 35 x35 

Nmax=452.2 

Nmin=122.2 

Ncor=168.6 

Mcor=0.37 

Mcor=0.09 

Mmax=10.43 

0.08 

0.07 

6.18 

5.83 
SEC 

SEC 

SPC 

3.04 

0.822 

1.20 

15 

15 

15 

45.63 

12.32 

39.74 

348 

348 

348 

CV 

CV 

CV 

7
éme

-8
éme

-9
éme

-10
éme

 30x30 

Nmax=182.1 

Nmin=1.7 

Ncor=70.2 

Mcor=1.98 

Mcor=3.58 

Mmax=11.2 

1.08 

210.5 

15.9 

 

5 

 

SEC 

SPC 

SPC 

1.76 

0.009 

0.15 

15 

15 

15 

25.73 

-0.154 

-33.93 

348 

348 

348 

CV 

CV 

CV 

 

                                                                        Tableau IX.14. Vérification des poteaux à l’ELS sens 2-2 . 
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Sens 3-3 : 

Niv. Section N(KN) M(KN.m) e (cm) h/6 Nature 
𝝈𝒃 

 

𝝈 𝒃 

 

𝝈𝒔 

 

𝝈 𝑺 

 
Obs. 

RDC-1
er

-2
éme

 40x40 

Nmax=802.1 

Nmin=83.7 

Ncor=611.7 

Mcor=0.26 

Mcor=16.72 

Mmax=11.12 

0.03 

19.9 

1.81 

 

6.66 

 

 

SEC 

SPC 

SEC 

4.02 

0.407 

3.79 

15 

15 

15 

60.36 

122 

54.77 

348 

348 

348 

CV 

CV 

CV 

3
éme

-4
éme

-5
éme

-6
éme

 35 x35 

Nmax=452.2 

Nmin=122.2 

Ncor=150.4 

Mcor=1.68 

Mcor=0.26 

Mmax=8.08 

0.37 

0.21 

5.37 

5.83 

SEC 

SEC 

SEC 

3.11 

0.83 

1.48 

15 

15 

15 

13.48 

12.41 

21.10 

348 

348 

348 

CV 

CV 

CV 

7
éme

-8
éme

-9
éme

-10
éme

 30x30 

Nmax=182.1 

Nmin=1.7 

Ncor=58.2 

Mcor=5.14 

Mcor=0.34 

Mmax=9.89 

2.82 

20 

16.9 

 

5 

 

SEC 

SPC 

SPC 

2.16 

0.02 

0.058 

15 

15 

15 

30.47 

0.107 

24.12 

348 

348 

348 

CV 

CV 

CV 

  

                                                    Tableau IX.15. Vérification des poteaux à l’ELS sens 3-3.
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      PLAN DE FERRAILLAGE DES POUTRES PRINCIPALES 

 

 

 

      PLAN DE FERRAILLAGE DES POUTRES  SECONDAIRES 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

                  PLAN DE FERRAILLAGE DES POTEAUX 

 

 

 

               PLAN DE FERRAILLAGE DES POUTRES DE CHAINAGE 
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X.I. Introduction : 

Le ferraillage des voiles s’effectuera selon le règlement BAEL91 et les vérifications 

selon les Règles Parasismiques Algériennes RPA 99/Version 2003.Sous l’action des forces 

horizontales (séisme, vent) ainsi que les forces dues aux charges verticales, le voile est 

sollicité à la flexion composée avec effort tranchant. Les sollicitations engendrées dans le 

voile sont :  

 Moment fléchissant et effort tranchant provoqués par l’action du séisme. 

 Effort normal du à la combinaison des charges permanentes, d’exploitations et la 

charge sismique. 

Pour cela, nous avons divisé notre structure en quatre zones de calcul : 

 Zone I : RDC. 

 Zone II : 2
eme

,  3
eme

. 

 Zone III : 4
éme, 

5
eme,

 6
eme

 et 7
eme

,
 
8

eme 
. 

           Zone IV : 8
eme

, 9
eme

 ,10
eme

 et 11
eme

 étage. 

     Le calcul se fera en  par la méthode des tronçons de la RDM, qui se fait pour une bande 

largeur (d). 

 

 

X.1.1. Exposé de la méthode de calcul : 

           La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des 

sollicitations les plus défavorables  (N, M) en utilisant les formules suivantes :              

I

VM

B

N
max


  

I

VM

B

N
'

min


  

B : section du béton  

Le calcul se fera pour par bandes de longueur « d » donnée par : 









 c

e L
3

2
;

2

h
mind    

 Avec : 

he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré. 

Lc : la longueur de la zone comprimée.  

 

 𝐿𝑐 =
𝜎𝑚𝑎𝑥

𝜎𝑚𝑎𝑥 +𝜎𝑚𝑖𝑛
. 𝐿 
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L t : longueur tendue = L - Lc 

           Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des 

diagrammes des contraintes obtenues.  

 Section entièrement comprimée : 

 

ed
2

N 1max
i 


                                                                                          

  ed
2

N
21

1i 



                                           

Avec :   e : épaisseur du voile                                

 

 Section partiellement comprimée :       
        

ed
2

N 1min
i 


                                                                    

 ed.
2

N 1
1i 




                                                                                                                      

s

i
v

N
A


  Avec   s  =348MPa                                                                                                     

 Section entièrement tendue : 

                                                                                         

𝑁𝑖 =
𝜎𝑚𝑎𝑥 +𝜎1

2
. 𝑑. 𝑒  

   

 

 

 

 

 

 

 

d d 

 

i i+1 
(+) 

𝜎𝑚𝑖𝑛  
𝜎1 𝜎2 

𝜎𝑚𝑎𝑥  

   d    d 

 

     d 

 

𝜎𝑚𝑎𝑥  

 

𝜎𝑚𝑖𝑛  

 

i+1 

 

i 

𝜎1 

 

 

 

     

    d 

𝜎𝑚𝑎𝑥  

 

𝜎𝑚𝑖𝑛  

 

𝜎1 
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X.1.2.  Armatures verticales : 

 Section entièrement comprimée : 

s

bci
vi

fBN
A




  

B : section du voile     

A l’ELS : 𝜎𝑠 ∶ Contrainte de l’acier = 400 MPa. 

 
A l’ELU : s = 348 MPa.  

 Section partiellement comprimée : 

s

i
vi

N
A




       

A l’ELS : 𝜎𝑠 ∶ Contrainte de l’acier = 400 MPa. 

 
A l’ELU : s = 348 MPa.  

 Section entièrement tendue : 

s

i
vi

N
A




       

A l’ELS : 𝜎𝑠 ∶ Contrainte de l’acier = 400 MPa. 

 
A l’ELU : s = 348 MPa.  

 

X.1.3.  Armatures minimales : 

 Pour une Section entièrement comprimée : 

  ml/cm4A 2

min         (Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99) 

 %5.0
B

A
%2.0 min    (Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99) 

 Section partiellement comprimée : 

 








 B
f

Bf
A

e

t 005.0;
23.0

max 28

min
 

Avec : 
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B : section du béton tendue 

Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au 

moins égal à 0.2 % de la section horizontale du béton tendu. 

 

 

X.1.4.   Armatures horizontales : 

Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une 

longueude10Φet disposées de manière à servir de cadre armatures aux armatures verticales. 

  𝐴𝑕 =
𝐴𝑣

4
 

A𝑕 ≥ 0.15%B    Globalement dans la section du voile 

A𝑕 ≥ 0.10%B    En zone courante 

B : Section du béton 

𝐴𝑣: Section d’armature verticale. 

 

 

X.1.5.   Armatures transversales : 

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. 

Elles retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles 

dont le rôle est d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la 

compression d’après l’article 7.7.4.3 du RPA 2003.  

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingles au 

mètre carré. 

 

 

X.1.6. 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
𝑇

𝑓𝑒
 

Avec : T = 1.4 Vu   

Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré. 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les 

efforts de traction dus au moment de renversement. 

 

X.1.7. 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 avec des cadres horizontaux dont l’espacement ne 

doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile. 
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X.1.8. Espacement : 

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire : 

S ≤ min{1,5e, 30}cm   Art 7.7.4.3 RPA99 (version 2003). 

Avec : e = épaisseur du voile 

Aux extrémités des voiles l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 

de la longueur du voile. Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15 cm. 

 

o Longueur de recouvrement : 

Elles doivent être égales à : 

-40Φ pour les barres situées dans les zones ou le recouvrement du signe des efforts est 

possible. 

-20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les 

combinaisons possibles de charges. 

o Diamètre minimal : 

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser  
1

10
 de 

l’épaisseur du voile. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                       Figure X.1 : Disposition des armatures verticales. 

 

X.2.Vérification : 

X.2.1) Vérification à L’ELS :  

Pour cet état, il considère : 
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 𝑁𝑠𝑒𝑟 = 𝐺 + 𝑄 

 𝜎𝑏 =
𝑁

𝐵+15.𝐴
≤ 𝜎 𝑏  

 𝜎 𝑏 = 0.6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝐴 

Avec : 

Nser: Effort normal applique. 

B: Section du béton. 

A: Section d’armatures adoptée. 

 

X.2.2) Vérification de la contrainte de cisaillement : 

 

-D’après le RPA99 révise 2003 : 

 𝜏𝑏 ≤ 𝜏 𝑏 = 0.2𝑓𝑐28  

 𝜏𝑏 =
𝑉

𝑏0×𝑑
 

 𝑉 = 1.4. 𝑉𝑢.  𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙  

Avec : 

 

b0 : Epaisseur du linteau ou du voile 

d : Hauteur utile (d = 0.9 h) 

h : Hauteur totale de la section brute 

 

-D’après le BAEL 91 : 

Il faut vérifier que :  

 𝜏𝑢 ≤ 𝜏 𝑢  

  𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏×𝑑
 

Avec : 

𝜏𝑢 ∶Contrainte de cisaillement  

 𝜏𝑢 = 𝑚𝑖𝑛{0.15
𝑓𝑐𝑗

𝛾𝑏
, 4 𝑀𝑃𝐴}. 

 



Chapitre X :                                                                                              Ferraillage des voiles 

 

 
198 

X.3.Exemple de calcul : 

Soit à calculer le ferraillage du voile longitudinale sur la zone (I), SPC : 

L = 3 m 

e = 0.2 m 

 𝜎𝑚𝑎𝑥 = 145.72 𝑇𝑜𝑛/𝑚2 

 𝜎𝑚𝑖𝑛 = −629.30 𝑇𝑜𝑛/𝑚2   

 𝐿𝑐 =
𝜎𝑚𝑎𝑥

𝜎𝑚𝑎𝑥 +𝜎𝑚𝑖𝑛
. 𝐿  

Lc =0.56 m                                 Lt = L- Lc =2.43 m 

Le découpage du diagramme est en trois bandes de longueur: 

On prend 

o d = 1 m. 

o d2 ≤ 𝑚𝑖𝑛{
𝑕𝑒

2
,

2

3
𝐿𝑐} 

-1er e bande: 

 𝜎1 =
 𝐿𝑡−𝑑 ×𝜎𝑚𝑖𝑛

𝐿𝑡
= −370.32 𝑇𝑜𝑛/𝑚2  

 𝑁1 =
 𝜎𝑚𝑖𝑛 +𝜎1 

2
𝑑. 𝑒 = −99.96 Ton 

-Armatures verticales : 

 𝐴𝑣1 =
𝑁1

𝜎𝑠
=  

99.96×10

400×103
 × 104 = 24.99 cm2 

- 2ème bande : 

d2= 0.45 m 

 𝑁2 =
𝜎1

2
× 𝑑2𝑒 =  

370.32

2
 × 0.45 × 0.2 = 17.06 Ton  

-Armatures verticales : 

 𝐴𝑣2 =
𝑁2

𝜎𝑠
=  

17.06 

400×103
 × 104 = 4.26 cm2 

-Armatures minimales : 









 B
f

Bf
A

e

t 005.0;
23.0

max 28

min
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 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 7.24 cm2 

 Armatures verticales adoptée /nappe /bande : 

Bande 1 : 
𝐴𝑣1

2
=

24.99 

2
= 12.49 cm2 ⇒ Soit 𝟖𝑯𝑨𝟏𝟒       avec     𝑺𝒕 = 𝟏𝟓 𝒄𝒎 

Bande 2 :  𝐴𝑣2

2
= 4.26 

2
= 2.13 𝑐𝑚2  ⇒ Soit 𝟑𝑯𝑨𝟏𝟐       avec     𝑺𝒕 = 𝟏𝟓 𝒄𝒎 

 Armatures horizontales : 

 𝐴𝑕 ≥ 𝑚𝑎𝑥 {
𝐴𝑣

4
, 0.15% 𝐵} 

 𝐴𝑕 ≥ 𝑚𝑎𝑥 12.49, 9 = 9 𝑐𝑚2 

 𝐴𝑕 =
9

2
= 4.5 𝑐𝑚2   On adopte :  𝟓𝐇𝐀𝟏𝟐 = 5.65𝑐𝑚2  avec  𝑺𝒕 = 𝟐𝟎 𝒄𝒎 

 Armature transversales : 

Les deux nappes d’armatures sont reliées par (05) épingle en HA8 pour un mètre carré de 

surface verticale.  

 Vérification des contraintes : 

L’effort tranchant Vu est obtenu en multipliant la contrainte de cisaillement S12par la 

surface de cisaillement : Vu= S12 x d x e 

 𝑉𝑢 = 27.87 Ton 

 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

-D’après le RPA99 révise 2003 : 

 

 𝜏𝑏 ≤ 𝜏 𝑏 = 0.2𝑓𝑐28  

           𝜏𝑏 =
𝑉

𝑏0×𝑑
=

278.7×103

200×0.9×3000
= 0.516 𝑀𝑃𝐴 

  ⇒ 𝜏𝑏 = 0.516 𝑀𝑃𝐴 ≤ 𝜏 𝑏 = 15 𝑀𝑃𝐴                C.V 

-D’après le BAEL 91 : 

Il faut vérifier que :  

 𝜏𝑢 ≤ 𝜏 𝑢  

  𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏×𝑑
=

1.4×278.7×103

200×0.9×3000
= 0.72 𝑀𝑃𝐴 

⇒  𝜏𝑢 = 0.72 𝑀𝑃𝐴 ≤ 𝜏 𝑢 = 5 𝑀𝑃𝐴                C.V 
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Vérification à L’ELS :  

Pour cet état, il considère : 

 𝑁𝑠𝑒𝑟 = 𝐺 + 𝑄 = 375.9 Ton 

 𝜎𝑏 =
𝑁

𝐵+15.𝐴
=

375.90×10

 20×300 +(15×29.24)
= 0.58 𝑀𝑃𝐴      ≤ 𝜎 𝑏 = 15 𝑀𝑃𝐴 

     𝜎𝑏 = 0.58 𝑀𝑃𝐴   ≤    𝜎 𝑏 = 15 𝑀𝑃𝐴 

 

Le ferraillage d’autres voiles dans les différentes zones est donné sous forme de tableaux : 
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 Ferraillage des voiles longitudinales : 

 Zone I II III IV 

Caractéristiques 

géométriques 

L[m] 3 3 3 3 

e [m] 0.2 0.2 0.2 0.2 

B [m2] 0.6 0.6 0.6 0.6 

V=V'=L/2 1.5 1.5 1.5 1.5 

Sollicitations de 

calcul 

Ns [ton] 375.98 326.16 252.85 112 

vu [ton] 27.87 28.66 23.39 128.2 

σmax [ton/m²] 145.72 107.31  92.92 194.56 

σmin [ton /m²] -629.30 -533.31 -420.03 -307.3 

Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

Lc [m] 0.56 0.5 0.54 1.26 

Lt [m] 2.43 2.49 2.45 1.73 

d1 [m] 1 1 1 1 

d2 [m] 0.45 0.5 0.5 0.5 

σ1[KN/m²] -370.32 -319.12 -248.58 -129.66 

N1 [KN] -99.96 -85.24 -66.86 -43.66 

N2 [KN] -17.06 -15.95 -12.42 -6.483 

Ferraillage 

Av1 [cm²/bande] 24.99 21.31 16.70 10.81 

Av2 [cm²/bande] 4.26 3.98 3.10 1.66 

Amin [cm²/bande] 

 
7.24 7.24 7.24 7.24 

Choix par  

Nappe 

(cm) 

bande 1 8HA14 8HA14 8HA14 6HA14 

bande 2 3HA12 3HA12 3HA12 2HA12 
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Espacement 

(cm) 

bande 1 15 15 15 15 

bande 2 15 15 15 15 

Ah: Choix par nappe/ml 5HA12 5HA12 5HA12 5HA12 

Vérifications                   

des contraintes 

b =5[MPa]  b [MPa] 0.72 0.74 0.60 0.33 

u =2,5[MPa]  u  [MPa]  0.516 0.53 0.430 0.230 

bc = 15 [MPa] bc  [MPa] 0.58 1.1 0.86 0.38 
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 Ferraillage de Bout de voiles : 

 Zone I II III IV 

Caractéristiques 

géométriques 

L[m] 2 2 2 2 

e [m] 0.2 0.2 0.2 0.2 

B [m2] 0.4 0.4 0.4 0.4 

V=V'=L/2 1 1 1 1 

Sollicitations de 

calcul 

Ns [ton] 186.92 171.87 126.45 60.97 

vu [ton] 7.78 7.32 7.64 7.08 

σmax [ton/m²] 56.44 71.62 209.55 349.38 

σmin [ton /m²] -559.27 -498.08 -468.6 -456.7 

Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

Lc [m] 0.18 0.25 0.31 0.43 

Lt [m] 1.81 1.71 1.69 1.56 

d1[m] 1 1 1 1 

d2 [m] 0.4 0.4 0.4 0.4 

σ1[KN/m²] -250.28 -211.82 -191.32 -163.94 

N1 [KN] -80.95 -70.99 -65.99 -62.06 

N2 [KN] -10.01 -8.47 -7.65 -6.57 

Ferraillage 

Av1 [cm²/bande] 20.23 20.39 16.49 15.51 

Av2 [cm²/bande] 2.50 2.11 1.91 1.63 

Amin [cm²/bande] 

 
4.83 4.83 4.83 4.83 

Choix par  

Nappe 

(cm) 

bande 1 7HA14 7HA14 7HA14 7HA14 

bande 2 2HA12 2HA12 2HA12 2HA12 
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Espacement 

(cm) 

bande 1 15 15 15 15 

bande 2 20 20 20 20 

Ah: Choix par nappe/ml 4HA12 4HA12 4HA12 4HA12 

Vérifications                   

des contraintes 

b =5[MPa]  b [MPa] 0.21 0.28 0.21 0.27 

u =2,5[MPa]  u  [MPa]  0.302 0.20 0.29 0.19 

bc = 15 [MPa] bc  [MPa] 0.790 0.72 0.53 0.25 
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 Ferraillage des voiles transversales : 

 Zone I II III IV 

Caractéristiques 

géométriques 

L[m] 2.85 2.85 2.9 2.95 

e [m] 0.2 0.2 0.2 0.2 

B [m2] 0.57 0.57 0.58 0.59 

V=V'=L/2 1.425 1.425 1.45 1.475 

Sollicitations de 

calcul 

Nser [ton] 309,81 271,7 216,74 109,13 

vu [ton] 39,018 40,124 32,746 17,948 

σmax [ton/m²] 220.55 184.73 154.95 188.04 

σmin [ton /m²] -561.31 -474.71 -451.42 -364.45 

Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

Lc [m] 0.8 0.79 0.74 1.00 

Lt [m] 2.05 2.06 2.16 1.95 

d [m] 1 1 1 1 

σ1[KN/m²] -287,50 -244,26 -242,42 -177,55 

N1 [KN] -84,88 -71,89 -69,38 -37.00 

N2 [KN] -24,43 -10,38 -57.58 -8,43 

Ferraillage 

Av1 [cm²/bande] 10,61 9,23 8,67 6,7 

Av2 [cm²/bande] 3,05 1,29 1,36 1,05 

Amin [cm²/bande] 

 
28,5 28,5 29,5 29,5 

Choix par  

Nappe 

(cm) 

bande 1 8HA14 8HA14 8HA14 8HA14 

bande 2 2HA12 2HA12 2HA12 2HA12 
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Espacement 

(cm) 

bande 1 15 15 15 15 

bande 2 10 10 10 10 

Ah: Choix par nappe/ml 4HA12 4HA12 4HA12 4HA12 

Vérifications                   

des contraintes 

b =5[MPa]  b [MPa] 2,5 0,78 0,62 0,33 

u =2,5[MPa]  u  [MPa]  0,76 0,55 0,4 0,24 

bc = 15 [MPa] bc  [MPa] 4,99 4,49 3,53 1,76 

 

 

 Bout de voiles : 

 Zone I II III IV 

Caractéristiques 

géométriques 

L[m] 1.4 1.4 1.4 1.4 

e [m] 0.2 0.2 0.2 0.2 

B [m2] 0.28 0.28 0.28 0.28 

V=V'=L/2 0.7 0.7 0.7 0.7 

Sollicitations de 

calcul 

Nser [ton] 186,8 162,98 129,21 644,8 

vu [ton] 84,98 91,7 99,26 94,38 

σmax [ton/m²] 67.65 77.13 192.7 284.59 

σmin [ton /m²] -594.34 -564.08 -511.45 -452.53 

Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

Lc [m] 0.15 0.17 0.38 0.54 

Lt [m] 1.25 1.23 1.02 0.86 

d [m] 0.5 0.5 0.51 0.5 

σ1[KN/m²] -356.60 -334.77 -255.72 -226.26 

N1 [KN] -47.54 -44.94 -39.13 -29.18 
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N2 [KN] -7.13 -6.69 -13.04 -9.72 

Ferraillage 

Av1 [cm²/bande] 11.88 11.23 9.78 7.29 

Av2 [cm²/bande] 1.78 1.67 3.26 4.86 

Amin [cm²/bande] 

 
14 3.38 3.38 3.38 

Choix par  

Nappe 

(cm) 

bande 1 4HA14 4HA14 4HA14 4HA14 

bande 2 2HA12 2HA12 2HA12 2HA12 

Espacement 

(cm) 

bande 1 15 15 15 15 

bande 2 10 10 10 10 

Ah: Choix par nappe/ml 2HA12 2HA12 2HA12 2HA12 

Vérifications                   

des contraintes 

b =5[MPa]  b [MPa] 0,33 0,36 0,39 0,37 

u =2,5[MPa]  u  [MPa]  0,24 0,25 0,28 0,26 

bc = 15 [MPa] bc  [MPa] 6,11 5,33 4,23 2,11 
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 Ferraillage de voile avec ouvertures : 

 Zone II III IV 

Caractéristiques 

géométriques 

L[m] 0.9 0.92 0.95 

e [m] 0.2 0.2 0.2 

B [m2] 0.18 0.18 0.18 

V=V'=L/2 0.45 0.46 0.45 

Sollicitations de 

calcul 

Nser [ton] 1585.8 124.3 531.8 

vu [ton] 29.28 25.59 15.32 

σmax [ton/m²] 245.1 115.4 787.2 

σmin [ton /m²] -5110.3 -4562.8 -2269.9 

Nature de la section SPC SPC SPC 

Lc [m] 0.04 0.02 0.24 

Lt [m] 0.86 0.9 0.7 

d1 [m] 0.45 0.46 0.47 

σ1[KN/m²] -243.63 -223.7 -72.95 

N1 [KN] -33.95 -31.25 -14.24 

N2 [KN] - - - 

Ferraillage 

Av1 [cm²/bande] 4.24 7.81 3.56 

Av2 [cm²/bande] _ _ _ 

Amin [cm²/bande] 9 9.2 9.5 

Choix par  

Nappe 

(cm) 

bande 1 3HA14 3HA14 3HA14 

bande 2 _ _ _ 

Espacement 

(cm) 

bande 1 15 15 15 

bande 2 _ _ _ 
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Ah: Choix par nappe/ml 2HA12 2HA12 2HA12 

Vérifications                   

des contraintes 

b =5[MPa]  b [MPa] 1.8 2.16 1.25 

u =2,5[MPa]  u  [MPa]  2.53 1.54 0.89 

bc = 15 [MPa] bc  [MPa] 8.48 6.51 2.72 
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X.4) Etude des linteaux : 

Les linteaux sont des éléments reliant les trumeaux d’un même voile, ils sont assimilés 

à des poutres encastrées à leur extrémité et sont calculés en flexion simple, dans ce cas les 

résultats seront donnés directement par le fichier résultat. 

X.4.1) Etapes de calcul (méthode exposée au RPA99revise2003) : 

X.4.1.1) Contraintes limites de cisaillement : 

 𝜏𝑏 ≤ 𝜏 𝑏 = 0.2𝑓𝑐28  

 𝜏𝑏 =
𝑉

𝑏0×𝑑
 

 𝑉 = 1.4. 𝑉𝑢.  𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙  

Avec : 

b0 : Epaisseur du linteau ou du voile. 

d : Hauteur utile (d = 0.9 h) 

h : Hauteur totale de la section brute 

 

X.4.1.2) Ferraillage des linteaux : 

 Premier cas : 𝜎𝑏 ≤ 0.06 𝑓𝑐28  

Les linteaux sont calculés en flexion simple, (avec les efforts M, V) ils devront disposer : 

Des aciers longitudinaux de flexion  ⇒ 𝐴𝑙  

Des aciers transversaux  ⇒  𝐴𝑡  

Des aciers en partie courants (de peau)  ⇒  𝐴𝑐  

Aciers longitudinaux : 

Les aciers longitudinaux supérieurs et inférieurs sont calculés par la formule suivante : 

 𝐴𝑙 =
𝑀

𝑍 𝑓𝑒
 

Ou : h : est la hauteur totale du linteau 

d : est l’enrobage. 

M : moment dû à l’effort tranchant (V =1,4.Vu). 

 Aciers transversaux : 

o Premier sous cas : 

 Linteaux longs : 𝜆𝑠 = 𝑙

𝑕
> 1 
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Avec : 𝑠𝑡 ≤
𝐴𝑡×𝑓𝑒×𝑍

𝑉
 

Ou : St: espacement des cours d’armatures transversales. 

At: section d’un cours d’armatures transversales. 

o Deuxième sous cas : 

Linteaux cours  𝜆𝑠 =
𝑙

𝑕
≤ 1   avec  𝑆𝑡 =

𝐴𝑡 ×𝑓𝑒  ×𝑍

𝑉
   et 𝑉 = 𝑚𝑖𝑛 𝑉1 , 𝑉2  

Ou : V1=2 Vu calcul   

 𝑉2 ≤
𝑀𝑐𝑖 +𝑀𝑐𝑗

𝑙𝑖𝑗
 

Mci et Mcj : moments résistants ultimes des sections d’about à gauche et à droite du linteau 

de portée lij sont calculés par : Mc = At.fe.z. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                    Figure X .2 : Efforts internes dans le linteau. 

 Deuxième cas : 𝜏𝑏 ≥ 0.06 𝑓𝑐28  

Dans ce cas, il y’a lieu de disposer les ferraillages longitudinaux (supérieures et inférieures), 

transversaux et en zone courante (armatures de peau) suivant les minimums réglementaires. 

Les efforts (M ; N) sont repris suivant des bielles diagonales (de traction et de compression) 

suivant l’axe moyen des armatures diagonales Ad a disposé obligatoirement 

Le calcul de ces armatures se fait suivant la formule : 

 

 

                                                 Effort tranchant :                                          Moment fléchissant 

                                               𝑉2 ≤
𝑀𝑐𝑖 +𝑀𝑐𝑗

𝑙𝑖𝑗
 

 

Mci 
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 𝐴𝐷 =
𝑉

2 𝑓𝑒   𝑠𝑖𝑛𝛼
    Avec    𝑡𝑔𝛼 =

𝑕−2𝑑

𝑙
   et  𝑉 = 𝑉𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙 é 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                    Figure X.3 : Schéma de ferraillage du linteau. 

o Ferraillage minimal : 

Armatures longitudinales: 

 𝐴1, 𝐴1 ≥ 0.15 % 𝑏. 𝑕 

Armatures transversales : 

 𝐴𝑡 ≥ 0.15%. 𝑏. 𝑆𝑡                 Si          𝜏𝑏 ≤ 0.025𝑓𝑐28 

 𝐴𝑡 ≥ 0.25%. 𝑏. 𝑆𝑡                Si          𝜏𝑏 ≤ 0.025𝑓𝑐28  

Armatures de diagonales : 

 𝐴𝐷 ≥ 0.15% 𝑏. 𝑕        Si       𝜏𝑏 > 0.06𝑓𝑐28  

 𝐴𝐷 = 0                        Si       𝜏𝑏 ≤ 0.06𝑓𝑐28  

Armature de peau : 

Les armatures longitudinales intermédiaires ou’ (Ac, 2nappe) doivent être au total 

d’un minimum égale a’0,20% de la section verticale du linteau, Ac=0,20% b h. 
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X.4. 2) Exemple de calcul  linteaux : 

a)- Exemple de calcul (zone II) : 

Les caractéristiques géométriques du Linteau sont :  

 𝑕 =0.51 m. 

 𝑒 =0.20 m. 

 𝑙 =1.05 m 

 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

 𝜏𝑏 =
𝑉

𝑏0×𝑑
=

1.4×29.28×104

200×0.9×510
= 4.46 𝑀𝑃𝐴 

 𝜏𝑏 = 4.46 𝑀𝑃𝐴 ≤ 𝜏 𝑏 = 15 𝑀𝑃𝐴 

 Armatures longitudinales : 

 𝜏𝑏 = 4.46 𝑀𝑃𝐴 > 0.06 𝑓𝑐28 = 1.5 𝑀𝑃𝐴 

Donc on adopte un ferraillage minimal : 

RPA 99 version 2003 : 

 𝐴𝑙.𝑚𝑖𝑛 = 𝐴𝑙 .𝑚𝑖𝑛 ≥ 0.15% × 20 × 51 = 1.53 𝑐𝑚2 

BAEL 91 : 

 𝐴𝑙.𝑚𝑖𝑛 = 𝐴𝑙 .𝑚𝑖𝑛 ≥ 0.23 ×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
× 𝑏 × 𝑑 = 0.23 ×

2.1×20× 51−3 

400
= 1.15 𝑐𝑚2 

Soit : 𝐴 = 𝟐𝑯𝑨𝟏𝟐 /𝑛𝑎𝑝𝑝𝑒 ⇒ 𝐴1 = 2.26 𝑐𝑚2 

 Armatures transversales : 

 𝜏𝑏 = 4.46 𝑀𝑃𝐴 > 0.025 𝑓𝑐28 = 0.625 𝑀𝑃𝐴 

 𝑆 =
𝑕

4
=

51

4
= 12.75 𝑐𝑚 

On prend : 𝑆𝑡 = 12 𝑐𝑚 

 𝐴𝑡 > 0.0025 . 𝑏. 𝑠 = 0.0025 × 20 × 12 = 0.75 𝑐𝑚2 

Soit : 𝐴𝑡 = 𝟐𝑯𝑨𝟖 (1 𝑐𝑎𝑑𝑟𝑒 𝑑𝑒 𝜙8)⇒ 𝐴𝑡 = 1.01 𝑐𝑚2  

Avec : 

 Le premier cadre disposée à 5cm du nu de l’appui et le premier espacement de 10 cm et les 

autres de 12 cm. 
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 Armatures diagonales : 

 𝜏𝑏 = 4.46 𝑀𝑃𝐴 > 0.06 𝑓𝑐28 = 1.5 𝑀𝑃𝐴 ⇒ Donc ses armatures diagonales sont 

nécessaires. 

 𝐴𝐷 =
𝑉

2×𝑓𝑒×𝑠𝑖𝑛𝛼
   

 𝑇𝑔𝛼 =
𝑕−2𝑑 

𝐿
  ⇒ 𝛼 = 42.85°  

 𝐴𝐷 =
𝑉

2×𝑓𝑒×𝑠𝑖𝑛𝛼
  =

29.28 ×102

2×400×0.68
= 5.38 cm2 

Soit : 𝐴 = 𝟒𝑯𝑨𝟏𝟒 ⇒ 𝐴𝐷 = 4.62 𝑐𝑚2 

 Armatures de peau : 

 𝐴𝑐 ≥ 0.002. 𝑏. 𝑕 = 0.002 × 20 × 51 = 2.04 𝑐𝑚2 

Soit : 𝐴 = 𝟒𝑯𝑨𝟏𝟎 ⇒ 𝐴𝑐 = 3.14 𝑐𝑚2   avec  𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚 

 Longueur d’ancrage : 

La longueur d’ancrage des armatures dans les trumeaux est : 

 𝐿𝑎 ≥
𝑕

4
+ 50𝜙 =

51

4
+  50 × 1.4 = 82.75 𝑐𝑚 

⇒𝐿𝑎 = 85 𝑐𝑚 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                   Figure X .4 : Schéma de ferraillage du linteau en zone II. 
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 Ferraillage des linteaux : 

 Ferraillages des linteaux de longueur L=1.05 m 

Zone 
 

Zone II Zone III Zone IV 

Caractéristiques 

géométriques 

h (m) 0.51 0.51 0.51 

L(m) 1.05 1.05 1.05 

e (cm) 20 20 20 

Contrainte de 

cisaillement 

b  (MPa) 5 5 5 

b  
(MPa) 4.46 3.90 2.33 

Vu (ton) 29.28 25.59 15.32 

Ferraillage des 

linteaux 

A1 = A’ (cm
2
) 1.53 1.53 1.53 

Choix des barres 2HA12 2HA12 2HA12 

St (cm) 10 10 10 

At (cm
2
) 1.01 1.01 1.01 

Choix des barres 2HA8 2HA8 2HA8 

AD (cm
2
) 5.38 4.70 2.81 

Choix des barres 4HA14 4HA12 2HA14 

Ac (cm
2 

/2nappe) 2.04 2.04 2.04 

Choix des 

barres /nappe 
4HA10 4HA10 4HA10 
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XI) Introduction : 

a) Définition des fondations : 

C’est la partie de la structure qui est en contacte directe avec le sol auquel elle 

transmet les charges de la superstructure. 

Un choix judicieux du système de fondations doit toujours satisfaire les exigences 

concernant la sécurité (capacité portante) et l’aptitude au service. De plus, des considérations 

d’ordre économique, esthétique et d’impact sur l’environnement sont à respecter. 

L’ingénieur des structures est généralement confronté à plusieurs solutions possibles et 

doit opérer.  

Des choix concernant le : 

 Taux de travail sur le sol 

 Genre de structure (souple, rigide) 

 Type de fondations 

b) Choix et type de fondations : 

Le choix de la fondation doit satisfaire les critères suivants : 

 Stabilité de l’ouvrage (rigide). 

 Facilite d’exécution (coffrage). 

 L’économie. 

c)Etude de sol : 

L’étude géologique du site dont a été réalisé notre ouvrage, a donné une contrainte 

admissible du sol égal à 2 bars a 1.5m de profondeur.  

Remarque : 

Les semelles reposent toujours sur une couche de béton de propreté de 5 à 10cm d’épaisseur 

dosé à 150Kg/m
3
 de ciment. 

 

XI.1) Dimensionnement :  

a) Semelle isolée : 

Vue que notre structure comporte des voiles disposés dans les deux sens, l’option des 

semelles isolés est a écartée. 

 

b) Semelles filantes : 

1. Semelles filantes sous voiles : 

 
𝑁𝑠

𝑠
≤ 𝜍𝑠𝑜𝑙   ⇒ 

𝐺+𝑄

𝐵×𝐿
= 𝜍𝑠𝑜𝑙    ⇒  𝐵 ≥

𝐺+𝑄

𝜍𝑠𝑜𝑙 ×𝐿
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Avec : 

B : Largeur de la semelle. 

L : Longueur de la semelle. 

G : Charge permanente revenant au voile considéré. 

Q : Charge d’exploitation revenant au voile considéré. 

σsol : contrainte admissible du sol. 𝜍𝑠𝑜𝑙 = 0.20 𝑀𝑃𝐴  

Les résultats du calcul sont résumés dans les tableaux suivants : 

 

 Sens longitudinal : 

Voile NS L(m) B(m) S=B.L(m) 

Voile 1 

Voile 2 

Voile 3 

Voile 4 

Voile 5 

Voile 6 

Voile 7 

Voile 8 

Voile 9 

Voile 10 

Voile 11 

582.65 

586.55 

701.15 

867.33 

600.00 

584.06 

696.17 

751.50 

939.20 

557.94 

562.96 

3.0 

2.4 

1.6 

1.2 

3.0 

1.6 

2.0 

1.6 

1.2 

3.0 

1.0 

1.0 

1.5 

2.0 

3.0 

1.0 

1.5 

1.5 

1.5 

1.5 

1.0 

1.0 

3.0 

3.6 

3.2 

3.6 

3.0 

2.4 

3.0 

2.4 

3.0 

3.0 

2.4 

∑ 32.60 

 

                Tableau XI.1 : Surface de la semelle filante sous voiles longitudinaux. 
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 Sens transversal : 

Voile NS L(m) B(m) S=B.L(m) 

Voile 1 

Voile 2 

Voile 3 

Voile 4 

Voile 5 

Voile 6 

Voile 7 

Voile 8 

Voile 9 

Voile 10 

Voile 11 

Voile 12 

Voile 13 

698.80 

710.00 

1269.05 

586.05 

630.57 

667.10 

560.98 

893.07 

898.14 

476.60 

835.00 

592.54 

488.49 

2.25 

2.85 

1.00 

1.00 

1.40 

1.40 

2.85 

0.70 

0.70 

2.85 

1.40 

2.25 

2.85 

1.0 

1.0 

6.0 

2.0 

2.0 

2.0 

1.0 

6.0 

6.0 

1.0 

2.0 

1.5 

1.0 

2.25 

2.85 

6.00 

2.00 

2.80 

2.80 

2.85 

4.20 

4.20 

2.85 

3.50 

3.37 

2.85 

∑ 42.14 

 

              Tableau XI.2 : Surface de la semelle filante sous voiles transversaux. 

   𝑆𝑣 =  𝑆𝑖 = 74.74 𝑚2 

 

2. Semelles filantes sous poteaux : 

 Hypothèse de calcul : 

Une semelle est infiniment rigide et engendre une répartition linéaire de contraintes sur le sol.  

Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une surface plane telle que leur 

centre de gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes 

sur la semelle. 

 

 Etapes de calcul : 

- Détermination de la résultante des charges : 

 𝑅 =  𝑁𝑖  

- Détermination de coordonnée de la résultante R : 
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 𝑒 =
 𝑁𝑖𝑒𝑖+ 𝑀𝑖

𝑅
 

- Détermination de la distribution par (ml) de la semelle : 

 𝑒 ≤
𝑙

6
 

 𝑞𝑚𝑎𝑥 =
𝑅

𝐿
 1 +

6.𝑒

𝐿
  

 𝑞𝑚𝑖𝑛 =
𝑅

𝐿
 1 −

6.𝑒

𝐿
  

 𝑞  
𝐿

4
 =

𝑅

𝐿
 1 +

3.𝑒

𝐿
   

- Détermination de la largeur de la semelle : 

 𝐵 ≥
𝑞 

𝐿

4
 

𝜍 𝑠𝑜𝑙
 

- Détermination de la hauteur de la semelle. 

- Calcul de l’effort tranchant le long de la semelle. 

- Calcul du moment fléchissant le long de la semelle. 

- Calcul de la semelle comme une poutre continue devant résister aux efforts tranchants et 

aux moments fléchissant. 

- Calcul la semelle dans le sens transversal. 

 Exemple de calcul : 

Charges transmises par le portique 2: 

Poteaux NS (kn) 𝒆𝒊(m) 𝑵𝒊. 𝒆𝒊(kn.m) 𝑴𝒊(kn.m) 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

1280.3 

802.10 

1274.1 

956.20 

1642.5 

1151.8 

-7.65 

-4.25 

-1.25 

1.85 

4.85 

7.65 

-9794.3 

-3408.92 

-1592.62 

1768.97 

7966.12 

8811.27 

1.66 

-0.26 

0.43 

-2.29 

-1.18 

-2.08 

∑ 7107 _ -3750.52 -3.73 

 

                 Tableau XI.3 : Détermination de la résultante des charges. 
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1) Détermination de la charge totale transmise par les poteaux : 

2) Coordonnées de la résultante des forces par rapport au C.D.G de la semelle : 

 𝑒 =
 𝑁𝑖𝑒𝑖+ 𝑀𝑖

𝑅
=

−3750.52−3.73

7107
= −0.5 𝑚 

 

3) Distribution de la réaction par mètre linéaire : 

 𝑒 ≤
15.7

6
= 2.61𝑚                ⇒ Répartition trapézoïdale. 

 𝑞𝑚𝑎𝑥 =
𝑅

𝐿
 1 +

6.𝑒

𝐿
 =

7107

15.7
×  1 +

6×0.5

15.7
 = 539.17 𝑘𝑛/𝑚𝑙 

 𝑞𝑚𝑖𝑛 =
𝑅

𝐿
 1 −

6.𝑒

𝐿
 =

7107

15.7
×  1 −

6×0.5

15.7
 = 366.17 𝑘𝑛/𝑚𝑙 

 𝑞  
𝐿

4
 =

𝑅

𝐿
 1 +

3.𝑒

𝐿
 =

7107

15.7
×  1 +

3×0.5

15.7
 = 495.9 𝑘𝑛/𝑚𝑙  

 

4) Détermination de la longueur de la semelle : 

  𝐵 ≥
𝑞 

𝐿

4
 

𝜍 𝑠𝑜𝑙
=

495.9 

200
= 2.4 𝑚  En prend   𝐵 = 1.2 𝑚 

 𝑆 = 𝐵 × 𝐿 = 1.2 × 15.7 = 18 𝑚2 

Ainsi, on aura une surface totale de la semelle filante de: 

 𝑆𝑡 = 𝑛 × 𝑆𝑠 + 𝑆𝑣  

Avec: 

n : nombre de portiques dans le sens longitudinal : 

 𝑆𝑡 = 6 × 18 + 74.74 = 182.74 𝑚2  

 

Remarque : 

 𝑆𝑏𝑎𝑡 = 188.4 𝑚2 

Le rapport de la surface des semelles par rapport à la surface totale de la structure est de : 

 
𝑆𝑠𝑒𝑚𝑒𝑙𝑙𝑒

𝑆𝑏𝑎𝑡
=

182.74 

188.4
= 0.96  La surface totale des semelles représente 56 % de la surface du 

bâtiment. 

Conclusion : 

Le pré dimensionnement des semelles filantes a donné des largeurs importantes, ce qui induit  

leur chevauchement, de plus, la surface totale de ces dernières dépasse 50 % de la surface de 

la structure (l’assise). 
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Donc, on opte pour un radier général qui offrira : 

- Une facilité de coffrage ; 

- Une rapidité d’exécution ; 

- Présentera une grande rigidité. 

Radier général (nervuré) : 

Un radier général est définit comme étant une fondation superficielle, 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 diminuées du poids propre du radier. 

 

- Pré dimensionnement du radier : 

1)- La hauteur du radier : 

a)- selon la condition d’épaisseur minimale : 

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25cm (ℎ𝑚𝑖𝑛 25 𝑐𝑚). 

 

b)- Selon la condition forfaitaire : 

 Sous voiles : 

 
𝐿𝑚𝑎𝑥

8
≤ ℎ ≤

𝐿𝑚𝑎𝑥

5
=

340

8
≤ ℎ ≤

340

5
   ⇒  42.5 ≤ ℎ ≤ 68         ℎ𝑡 = 70 𝑐𝑚 

 

 Sous poteaux : 

1)-Epaisseur du tablier : la dalle du radier doit satisfaire les conditions suivantes : 

ℎ𝑑 ≥
𝐿𝑚𝑎𝑥

20
=

340

20
= 17 𝑐𝑚    Avec :    une hauteur minimale de 25 cm. 

On prend  ℎ𝑑 = 30 𝑐𝑚 

2)-Selon la condition de vérification de la longueur élastique : 

  𝐿𝑒 =  
4.𝐸.𝐼

𝐾.𝑏

4
≥  

2

𝜋
 𝐿𝑚𝑎𝑥  

  𝐿𝑚𝑎𝑥 ≤
𝜋

2
𝐿𝑒   ⇒  ℎ𝑟 ≥   

2

𝜋
 𝐿𝑚𝑎𝑥  

4
×

3×𝑘

𝐸

3

 

Avec : 

K = module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 MPA pour un sol moyen. 

E : module de déformation longitudinale différée𝐸 = 3700 ×  𝑓𝑐28
3 = 10818.865 𝑀𝑃𝐴. 

 𝐿𝑚𝑎𝑥  : Distance maximale entre deux nervures successives. 

𝐿𝑒   : Longueur élastique. 
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𝐼 : L’inertie de la section du radier (bande de 1m). 

On a : 

 ℎ𝑟 ≥   
2

𝜋
× 3.4 

4
×

3×𝑘

𝐸

3

 

On prend:     ℎ𝑟 ≥ 0.62 𝑚 

3)- La nervure : la nervure du radier doit avoir une hauteur : 

 ℎ𝑁 ≥
 𝐿𝑚𝑎𝑥

10
  ⇒  ℎ𝑁 ≥

340

10
= 34 𝑐𝑚   

Soit : ℎ𝑁 = 40 𝑐𝑚 

Conclusion : 

D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant : 

 ℎ𝑁 = 40𝑐𝑚                    Hauteur de la nervure. 

 ℎ𝑑 = 30 𝑐𝑚                     Hauteur de la dalle. 

 𝑏 = 40 𝑐𝑚                       Largeur de la nervure. 

XI.2)-Détermination des efforts : 

a)Charges revenant à la superstructure : 

Charge permanente : G = 26941.0 𝐾𝑁 

Charge d’exploitation :𝑄 = 4321.80 𝐾𝑁 

b) Combinaison d’actions : 

A l’ELU :𝑁𝑢 = 1.35 𝐺 + 1.5 𝑄 = 42853.05 𝐾𝑁 

A L'ELS: 𝑁𝑠 = 𝐺 + 𝑄 = 31262.8 𝐾𝑁 

XI.3)- Détermination de la surface nécessaire du radier : 

ELU:  𝑆𝑟𝑎𝑑 ≥
𝑁𝑢

1.33×𝜍𝑠𝑜𝑙
=

42853 .05

1.33×200
= 161.10 𝑚2 

ELS: 𝑆𝑟𝑎𝑑 ≥
𝑁𝑠

1.33×𝜍𝑠𝑜𝑙
=

31262 .8

1.33×200
= 117.52 𝑚2 

Avec : 

 𝑆𝑟𝑎𝑑 = 𝑚𝑎𝑥 161.10, 117.52 = 161.10 𝑚2 

 𝑆𝑏𝑎𝑡 = 188.4 𝑚2 > 𝑆𝑟𝑎𝑑 = 161.10 𝑚2 

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 de 

BAEL, et il sera calculé comme suite : 
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 𝐿𝑑é𝑏 ≥ 𝑚𝑎𝑥  
ℎ

2
, 30 𝑐𝑚 = 𝑚𝑎𝑥  

70

2
, 30 𝑐𝑚  

 𝐿𝑑é𝑏 ≥ 25 𝑐𝑚 

Soit un débord de 𝐿 = 50 𝑐𝑚 

Donc la surface totale du radier est de:  

 𝑆𝑟𝑎𝑑 = 𝑆𝑏𝑎𝑡 + 𝑆𝑑é𝑏 = 188.4 + 22.16 = 210.56 𝑚2 

 

XI.4)- Détermination des efforts réels à la base du radier : 

a)- Poids du radier : 

Prad= Poids du tablier + poids des nervures + poids du remblai + poids de la dalle flottante. 

Volume du radier  = 0.3 × 210.56 +  0.7 − 0.3 × 0.4 ×  150.5 = 87.24 𝑚3 

 𝑷 = 87.24 × 25 = 2181.20 𝐾𝑁 

Volume du remblai = 53.65 × 17 = 912.05 𝑚3  

 𝑷 = 912.05 × 25 = 912.05 𝐾𝑁  

Volume de la dalle flottante libre  = 0.15 × 210.56 = 31.58 𝑚3 

 𝑷 = 31.58 × 25 = 789.6 𝐾𝑁 

Poids total:   𝑃𝑡 = 3882.85 𝐾𝑁 

 

Gt = poids du radier + poids de la structure : 

Gt =30823.85 𝐾𝑁 

Qt = surcharge du radier + surcharge de la structure : 

Qt =5374.6 𝐾𝑁 

b)- Combinaison d’actions : 

A l’ELU :𝑁𝑢 = 1.35𝐺 + 1.5𝑄 = 49674 𝐾𝑁 

A L'ELS : 𝑁𝑠 = 𝐺 + 𝑄 = 36198.45 𝐾𝑁 

 

XI.5) Vérification : 

a)- Vérification de la contrainte de cisaillement : 

Il faut vérifier que 𝜏𝑢 ≤ 𝜏 𝑢  

Avec :       b=100 cm,     d= 0,9hd= 27 cm. 

 𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 =

𝑁𝑢 ×𝑏

𝑆𝑟𝑎𝑑
×

𝐿𝑚𝑎𝑥

2
=

49674 ×1×3.4

210 .56×2
= 401.05 𝐾𝑁 

 𝜏𝑢 =
𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥

𝑏 .𝑑
=

401.05

1000 ×0.27
= 1.4 

 𝜏𝑢 = 1.4 𝑀𝑃𝐴 < 𝜏 𝑢 = 2.5 𝑀𝑃𝐴                         C.V 
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b)- Vérification de l’effort de sous pression : 

Cette vérification justifie le non soulèvement de la structure sous l’effet de la pression 

hydrostatique. 

 

 𝑃 ≥ 𝛼 × 𝑆𝑟𝑎𝑑 × 𝛾𝑤 × Z = 1.5 × 210.56 × 10 × 0.9 = 2842.56 KN 

P : poids total du bâtiment à la base du radier. 

a : Coefficient de sécurité vis à vis du soulèvement α = 1.5. 

 𝛾𝑤 ∶Poids volumique de l’eau (𝛾𝑤 = 10 𝐾𝑁/𝑚3) 

Z : profondeur de l’infrastructure (h =0.9 m). 

 P =  G +  Grad = 30823.85 𝐾𝑁 

 P = 30823.85 𝐾𝑁 > 2842.56 KN                    Pas de risque de soulèvement de la structure. 

 

 Calcul du centre de gravité du radier : 

 𝑋𝐺 =
 𝑆𝑖𝑋𝑖

 𝑆𝑖
               𝑌𝐺 =

 𝑆𝑖𝑌𝑖

 𝑆𝑖
         

Avec :  

Si : Aire du panneau considéré ;   

Xi, Yi : Centre de gravité du panneau considéré. 

 Moment d’inertie du radier : 

 𝐼𝑋 = 9043.2 𝑚4 

 𝐼𝑌 = 15479.64 𝑚4 

La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui 

est sollicité par les efforts suivants : 

- Effort normal (N) dû aux charges verticales. 

- Moment de renversement (M) dû au séisme dans le sens considéré. 

 𝑀 = 𝑀0 + 𝑇0ℎ 

Avec : 

M0 : moment sismique à la base de la structure, 

T0 : Effort tranchant à la base de la structure, 

h: profondeur de l’infrastructure. 

Le diagramme trapézoïdal des contraintes donne :  
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𝜍𝑚 =
3𝜍1+𝜍2

4
  on doit vérifier que : 

ELU : 𝜍𝑚 ≤ 1.33𝜍𝑠𝑜𝑙  

ELS :  𝜍𝑚 = 𝜍𝑠𝑜𝑙 

Avec :  𝜍12 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
±

𝑀.𝑉

𝐼
 

                                                                              Figure X.1 : Diagramme des contraintes. 

Calcul des moments: 

 𝑀𝑥 = 8974.42 +  1389.9 × 0.7 = 9947.28 𝐾𝑁. 𝑚 

 𝑀𝑦 = 31727.48 +  1368.7 × 0.7 32685.57 𝐾𝑁.𝑚 

 Sens longitudinal : 

A  l’ELU :  

 𝜍1 =
𝑁𝑢

𝑆𝑟𝑎𝑑
+

𝑀𝑥

𝐼𝑦𝑦
𝑋𝐺 =

49674

210.56
+

9947.28

15749.64
× 7.85 = 240 𝐾𝑁/𝑚2 

 𝜍2 =
𝑁𝑢

𝑆𝑟𝑎𝑑
−

𝑀𝑥

𝐼𝑦𝑦
𝑋𝐺 =

49674

210.56
−

9947.28

15749 .64
× 7.85 = 230 𝐾𝑁/𝑚2  

 D’où:      

 𝜍𝑚 =
3×240+230

4
= 237

𝐾𝑁

𝑚2
≤ 1.33𝜍𝑠𝑜𝑙 = 266 𝐾𝑁/𝑚2                   C.V 

   A l’ELS:  

  𝜍1 =
𝑁𝑠

𝑆𝑟𝑎𝑑
+

𝑀𝑥

𝐼𝑦𝑦
𝑋𝐺 =

36198.45

210.56
+

9947.28

15749 .64
× 7.85 = 167.95 𝐾𝑁/𝑚2 

 𝜍2 =
𝑁𝑠

𝑆𝑟𝑎𝑑
−

𝑀𝑥

𝐼𝑦𝑦
𝑋𝐺 =

36198.45

210.56
−

9947.28

15749 .64
× 7.85 = 166.95 𝐾𝑁/𝑚2 

D’où:      

𝜍𝑚 =
3×167.95+166.95

4
= 174.43 𝐾𝑁/𝑚2  ≤ 𝜍𝑠𝑜𝑙 = 200 𝐾𝑁/𝑚2              C.V 

 

 Sens transversal : 

A  l’ELU :  

 𝜍1 =
𝑁𝑢

𝑆𝑟𝑎𝑑
+

𝑀𝑦

𝐼𝑥𝑥
𝑌𝐺 =

49674

210.56
+

32685 .57

9043.2
× 6 = 257.60 𝐾𝑁/𝑚2  

𝜍2 𝜍1 
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 𝜍2 =
𝑁𝑢

𝑆𝑟𝑎𝑑
−

𝑀𝑦

𝐼𝑥𝑥
𝑌𝐺 =

49674

210.56
−

32685 .57

9043.2
× 6 = 214.22 𝐾𝑁/𝑚2   

 D’où:      

 𝜍𝑚 =
3×257.60+214.22

4
= 246.7 𝐾𝑁/𝑚2 ≤ 1.33𝜍𝑠𝑜𝑙 = 266 𝐾𝑁/𝑚2            C.V 

   A l’ELS:  

  𝜍1 =
𝑁𝑠

𝑆𝑟𝑎𝑑
+

𝑀𝑦

𝐼𝑥𝑥
𝑌𝐺 =

36198.45

210.56
+

32685 .57

9043.2
× 6 = 193.6 𝐾𝑁/𝑚2 

 𝜍2 =
𝑁𝑠

𝑆𝑟𝑎𝑑
−

𝑀𝑦

𝐼𝑥𝑥
𝑌𝐺 =

36198.45

210.56
−

32685 .57

9043.2
× 6 = 150.22 𝐾𝑁/𝑚2 

D’où:      

𝜍𝑚 =
3×193.6+150.22

4
= 182.75

𝐾𝑁

𝑚2
≤ 𝜍𝑠𝑜𝑙 = 200𝐾𝑁/𝑚2                 C.V 

 

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

 
ELU ELS 

𝝈𝟏(kn/m
2
) 𝝈𝟐(kn/m

2
) 𝝈𝒎(kn/m

2
) 𝝈𝟏(kn/m

2
) 𝝈𝟐(kn/m

2
) 𝝈𝒎(kn/m

2
) OBS. 

X-X 240.00 230.00 237.00 176.95 166.87 174.43 C.V 

Y-Y 257.60 214.00 246.70 193.60 150.22 182.75 C.V 

 

                                     Tableau XI.4 : Vérification des contraintes. 

 

a)  Vérification au poinçonnement : (Art A.5.2 4 BAEL91) : 

Aucun calcul au poinçonnement n’est exigé si la condition suivante est satisfaite On doit 

vérifier que :  𝑁𝑢 ≤
0.07×𝜇𝑐×ℎ×𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 

Le calcul se fait pour le poteau le plus sollicité 

Avec : 

𝜇𝑐  : Périmètre du contour projeté sur le plan moyen du radier. 
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Nu : charge de calcul à l’ELU. 

h: épaisseur totale du radier. 

 

 

 

 

 

 

   

 

 

 

 

 

 

 Vérification pour le poteau le plus sollicité :       

 𝑈𝑐 =  𝑎 + 𝑏 + 2ℎ = (0.4 + 0.4 + 2 × 0.7) × 2 = 4.4 𝑚 

 𝑁𝑢 = 1307.7 𝐾𝑁 ≤
0.07×4.4×0.7×25×1000

1.5
= 3593.33 𝐾𝑁 

 Vérification pour le voile le plus sollicité : 

On considère une bande de 1ml du voile : 

 𝑈𝑐 =  𝑎 + 𝑏 + 2ℎ =  0.2 + 1 + 2 × 0.7 = 5.2𝑚 

 𝑁𝑢 = 1097.85  𝐾𝑁 ≤
0.07×5.2×0.7×25×1000

1.5
= 4246.66 𝐾𝑁 

 

 

 

 

                         Figure XI.2 : Périmètre utile des voiles et des poteaux. 
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XI.6. Ferraillage du radier : 

Pour le ferraillage du radier on utilise les méthodes exposées dans le (BAEL 91, modifié 99) ; 

on considère le radier comme un plancher renversé soumis à une charge uniformément 

repartie. Pour l’étude, on utilise la méthode des panneaux encastré sur 04 appuis. 

a) Ferraillage du panneau encastré sur 04 appuis :  

On distingue deux cas : selon 𝛼 =
𝐿𝑋

𝐿𝑌
        avec    𝐿𝑋 < 𝐿𝑌 

1
er

cas :  

Si 𝛼 ≤ 0.4 ⇒    Flexion longitudinal négligeable (le panneau travaille dans un seul sens). 

 𝑀0𝑥 = 𝑞𝑢
𝐿𝑋

2

8
  Et   𝑀0. 𝑦 = 0  

2
eme

cas : 

 0.4 ≤ 𝛼 ≤ 1  ⇒  Les flexions interviennent (le panneau travaille dans les deux sens). 

Moments fléchissant : 

Dans le sens de la petite portée  𝑀0𝑥 = 𝜇𝑥 . 𝑞𝑢𝐿𝑥
2  

Dans le sens de la grande portée   𝑀0𝑦 = 𝜇𝑦 .𝑀0𝑥  

Les coefficients 𝜇𝑥  et 𝜇𝑦   sont donnés par les tables de PIGEAUD. 

b) Identification du panneau le plus sollicité : 

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. 

 

Avec : 

A l’ELU : 𝜍𝑚
𝑚𝑎𝑥 = 𝑚𝑎𝑥 𝜍𝑢

1, 𝜍𝑢
2 = 257.60 𝐾𝑁/𝑚2 

 

A l’ELS: 𝜍𝑚
𝑚𝑎𝑥 = 𝑚𝑎𝑥 𝜍𝑠

1 , 𝜍𝑠
2 = 193.60 𝐾𝑁/𝑚2 

D’où : 

 

A l’ELU : 

 𝑞𝑢 = 𝜍𝑚
𝑚𝑎𝑥 −

𝐺𝑟𝑎𝑑

𝑆𝑟𝑎𝑑
= 257.60 −

30823 .85

210.56
 = 111.21  

 𝑞𝑢 = 111.21 𝐾𝑁/𝑚2 
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A l’ELS: 

 𝑞𝑠 = 𝜍𝑚
𝑚𝑎𝑥 −

𝐺𝑟𝑎𝑑

𝑆𝑟𝑎𝑑
= 193.60 −

30823 .85

210.56
 = 47.21 

 𝑞𝑠 = 47.21 𝐾𝑁/𝑚2  

XI.6.1. Ferraillage de la dalle : 

a) Identification du panneau le plus sollicité : 

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. 

Le panneau le plus sollicité a les dimensions suivantes    𝑙𝑥 = 3 

                                                                                           𝑙𝑦 = 2.85   

 𝜌 =
𝑙𝑥

𝑙𝑦
=

2.85

3
= 0.95 

 0.4 ≤ 𝜌 = 0.95 ≤ 1  ⇒  La dalle travaille en flexion dans les deux sens. 

 Calcul des sollicitations: 

O na : 𝜌 = 0.95 

A l’ELU :                                                 A l’ELS : 

 𝜇𝑥 = 0.0410                                   𝜇𝑥 = 0.0483 

 𝜇𝑦 = 0.888                                      𝜇𝑦 = 0.923 

 

 Moments fléchissant : 

Suivant (x-x) : 𝑀𝑥 = 𝜇𝑥 . 𝑞𝑢 𝑙𝑥
2 

Suivant (y-y) :   𝑀𝑦 = 𝜇𝑦 .𝑀𝑥  

b) Calcul à l’ELU : 

 𝑀0𝑥 = 𝜇𝑥 . 𝑞𝑢𝐿𝑥
2 = 0.041 × 111.21 × 2.852 = 37.03 𝐾𝑁.𝑚 

   𝑀0𝑦 = 𝜇𝑦 . 𝑀0𝑥 = 37.03 × 0.888 = 32.88 𝐾𝑁. 𝑚 
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Remarque : 

Afin de tenir compte du semi encastrement de cette dalle au niveau des nervures, les 

moments calculés seront minorés en leur affectant un coefficient de 0,5 aux appuis et 0,85 en 

travée. 

o Moments en travées : 

 𝑀𝑡𝑥 = 0.85 × 𝑀0𝑥 = 0.85 × 37.03 = 31.47  

 𝑀𝑡𝑥 = 31.47 𝐾𝑁. 𝑚 

 𝑀𝑡𝑦 = 0.85 × 𝑀0𝑦 = 0.85 × 32.88 = 27.94 

 𝑀𝑡𝑦 = 27.94 𝐾𝑁. 𝑚 

o Moments aux appuis : 

 𝑀𝑎𝑥 = 0.5 × 𝑀0𝑥 = 0.5 × 37.03 = 18.51  

  𝑀𝑎𝑥 = 18.51 𝐾𝑁. 𝑚 

  𝑀𝑎𝑦 = 0.5 × 𝑀0𝑦 = 0.5 × 32.88 = 16.44 

  𝑀𝑎𝑦 = 16.44 𝐾𝑁. 𝑚 

 

c) Ferraillage : 

Le ferraillage se fera en flexion simple pour une bande de 1 ml 

Avec :     b = 100 cm ; h = 30 cm ; 

 Sections minimales : 

Sens de la petite portée (Ix) : 

 𝑤𝑥 =
𝐴𝑥

𝑏×ℎ
≥ 𝑤0  

3−𝜌𝑥

2
                              Avec :   Pour HAFeE400 : 𝑤0 = 0.8 0

00   

 𝐴𝑥 ≥ 𝑤0  
3−𝜌𝑥

2
 . 𝑏 × ℎ = 0.0008 ×  

3−0.95

2
 . 100 × 30 = 2.46 

 𝐴𝑥
𝑚𝑖𝑛 = 2.46 𝑐𝑚2 

Sens de la grande portée (Iy): 

 𝑤𝑦 =
𝐴𝑦

𝑏.ℎ
≥ 𝑤0    ⇒  𝐴𝑦

𝑚𝑖𝑛 ≥ 𝑤0. 𝑏. ℎ = 0.0008 × 100 × 30 = 2.4    

 𝐴𝑦
𝑚𝑖𝑛 ≥ 2.4 𝑐𝑚2 
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 Ferraillage aux appuis : 

Sens x-x : 

 𝜇𝑏 =
𝑀𝑥

𝑎

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑐
   Et       

𝑀𝑥
𝑎

𝛽×𝑑×𝜍𝑠
= 𝐴𝑥

𝑎  

 𝜇𝑏 =
18.51×103

100 ×272 ×14.2
= 0.017 < 0.392     ⇒   SSA 

 𝜇𝑏 = 0.017 →  𝛽 = 0.991 

 𝐴𝑥
𝑎 =

18.52×103

0.991×0.27×348
= 1.98 𝑐𝑚2 

Soit : 𝟔𝐇𝐀𝟏𝟐 = 𝟔. 𝟕𝟖 𝒄𝒎𝟐 

Avec un espacement de 15 cm < 𝑚𝑖𝑛 3ℎ, 33 𝑐𝑚  

Sens y-y : 

 

𝜇𝑏 =
𝑀𝑦

𝑎

𝑏×𝑑2 ×𝑓𝑏𝑐
   Et       

𝑀𝑦
𝑎

𝛽×𝑑×𝜍𝑠
= 𝐴𝑦

𝑎  

 𝜇𝑏 =
16.44×103

100 ×272 ×14.2
= 0.015 < 0.392     ⇒   SSA 

 𝜇𝑏 = 0.015 →  𝛽 = 0.992 

 𝐴𝑥
𝑎 =

16.44×103

0.992×0.27×348
= 1.76 𝑐𝑚2 

Soit : 𝟔𝐇𝐀𝟏𝟐 = 𝟔. 𝟕𝟖 𝒄𝒎𝟐 

Avec un espacement de 15 cm < 𝑚𝑖𝑛 3ℎ, 33 𝑐𝑚  

 

 Ferraillage en travées : 

Sens x-x : 

𝜇𝑏 =
𝑀𝑥

𝑡

𝑏×𝑑2 ×𝑓𝑏𝑐
   Et       

𝑀𝑥
𝑡

𝛽×𝑑×𝜍𝑠
= 𝐴𝑥

𝑎  

 𝜇𝑏 =
31.47×103

100 ×272 ×14.2
= 0.03 < 0.392     ⇒   SSA 

 𝜇𝑏 = 0.03 →  𝛽 = 0.985 

 𝐴𝑥
𝑡 =

31.47×103

0.985×0.27×348
= 3.4 𝑐𝑚2 

Soit : 𝟔𝐇𝐀𝟏𝟒 = 𝟗. 𝟐𝟑 𝒄𝒎𝟐 
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Avec un espacement de 15 cm < 𝑚𝑖𝑛 3ℎ, 33 𝑐𝑚  

Sens y-y : 

𝜇𝑏 =
𝑀𝑦

𝑡

𝑏×𝑑2 ×𝑓𝑏𝑐
   Et       

𝑀𝑦
𝑡

𝛽×𝑑×𝜍𝑠
= 𝐴𝑦

𝑎  

 𝜇𝑏 =
27.94×103

100 ×272 ×14.2
= 0.026 < 0.392     ⇒   SSA 

 𝜇𝑏 = 0.026 →  𝛽 = 0.987 

 𝐴𝑥
𝑎 =

27.94×103

0.987×0.27×348
= 3.01 𝑐𝑚2 

Soit : 𝟔𝐇𝐀𝟏𝟒 = 𝟗. 𝟐𝟑 𝒄𝒎𝟐 

Avec un espacement de 15 cm < 𝑚𝑖𝑛 3ℎ, 33 𝑐𝑚  

 

Tableau récapitulatif : 

sens 
 𝑴𝒖 

(KN/m
2

) 

𝝁𝒃 𝝁𝒍 
OBS

. 
𝜷 𝑨𝒄𝒂𝒍 𝑨𝒎𝒊𝒏 𝑨𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é 𝑨𝒔 

x-x ELU 

appuis 18.51 0.017 

0.392 
SSA 

C.V 

 

0.991 1.98 2.46 𝟔𝐇𝐀𝟏𝟐 6.78 

travée 31.47 0.030 0.992 1.76 2.46 𝟔𝐇𝐀𝟏𝟒 9.23 

y-y ELU 

appuis 16.44 0.015 0.985 3.4 2.4 𝟔𝐇𝐀𝟏𝟐 6.78 

travée 27.94 0.026 0.987 3.01 2.4 𝟔𝐇𝐀𝟏𝟒 9.23 

 

                 Tableau XI.5 : Tableau récapitulatif des sections d’armatures de la dalle. 
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 Vérification de la condition de non fragilité : 

Il faut vérifier que : 𝐴𝑠 ≥ 𝐴𝑚𝑖𝑛  

sens 
 

As Amin OBS. 

x-x ELU 
appuis 6.78 

2.46 C.V 

travée 6.78 

y-y ELU 

appuis 9.23 

2.40 C.V 
travée 9.23 

 

                     Tableau XI.6 : Vérification de la condition de non fragilité. 

 

 Vérification à l’ELS : 

 Evaluation des moments fléchissant Mx ; My: 

 𝑀0𝑥 = 𝜇𝑥 . 𝑞𝑠 . 𝑙𝑥
2 = 0.0483 × 47.21 × 2.852 = 18.52 

 𝑀0𝑥 = 18.52 𝐾𝑁. 𝑚 

 𝑀0𝑦 = 𝜇𝑦 × 𝑀𝑦 = 0.923 × 18.52 = 17.95 

 𝑀0𝑦 = 17.95 𝐾𝑁.𝑚 

o Moments en travées : 

 𝑀𝑡𝑥 = 0.85 × 𝑀0𝑥 = 0.85 × 18.52 = 15.74 

 𝑀𝑡𝑥 = 15.74 𝐾𝑁.𝑚 

 𝑀𝑡𝑦 = 0.85 × 𝑀0𝑦 = 0.85 × 17.95 = 15.26 

 𝑀𝑡𝑦 = 15.26 𝐾𝑁. 𝑚 

o Moments aux appuis : 

   𝑀𝑎𝑥 = 0.5 × 𝑀0𝑥 = 0.5 × 18.52 = 9.26 

 𝑀𝑎𝑥 = 9.26 𝐾𝑁. 𝑚 

 𝑀𝑎𝑦 = 0.5 × 𝑀0𝑦 = 0.85 × 17.95 = 8.97 

 𝑀𝑎𝑦 = 8.97 𝐾𝑁.𝑚 
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 Vérification des contraintes dans le béton : 

 𝜌 =
100 ×𝐴𝑠

𝑏×𝑑
  

 𝜍𝑏 =
𝜍𝑠

𝑘1
 

 𝜍𝑠 =
𝑀𝑠

𝛽×𝑑×𝐴𝑠
 

 En travée : 

 𝜌 =
100 ×6.78

100 ×27
= 0.25    →   𝛽 = 0.920 → 𝑘1 = 47.50   

 𝜍𝑠 =
15.74 ×103

0.920×27×6.78
= 93.45 𝑀𝑃𝐴  

 𝜍𝑏 =
93.45

47.50
= 1.96 𝑀𝑃𝐴 

 𝜍𝑏 = 1.96 𝑀𝑃𝐴  < 𝜍𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑃𝐴    ⇒  SSA 

 Aux appuis : 

𝜌 =
100×6.78

100×27
= 0.25    →   𝛽 = 0.920 → 𝑘1 = 47.50   

 𝜍𝑠 =
18.52 ×103

0.920×27×6.78
= 109.96 𝑀𝑃𝐴  

 𝜍𝑏 =
109.96

47.50
= 2.31 𝑀𝑃𝐴 

 𝜍𝑏 = 2.31 𝑀𝑃𝐴  < 𝜍𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑃𝐴    ⇒ SSA 

 

Remarque : 

Pour faciliter les travaux de ferraillage, et pour des raisons économiques, il faut 

adopter même ferraillage pour tous les panneaux. 

XI.6.2) 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. 
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                                                                     Figure XI.3 : Schéma du débord. 

 Calcul des sollicitations : 

Sens x-x : 

Etat limite ultime : 𝑞𝑢 = 111.21 𝐾𝑁/𝑚  

 𝑀𝑢 = −
𝑞𝑢 ×𝑙2

2
= −

111.21×0.52

2
= 13.90 𝐾𝑁/𝑚 

 𝐴𝑠 = 1.48 𝑐𝑚2 

Les armatures de tablier sont largement supérieures aux armatures nécessaires au débord,  

Afin d’homogénéiser le ferraillage, les armatures du tablier seront prolonger et constituerons 

ainsi le ferraillage du débord. 

 

Les armatures du tablier sont largement supérieures aux armatures nécessaires au débord, 

Afin d’homogénéiser le ferraillage, les armatures du tablier seront prolonger et constituerons 

ainsi le ferraillage du débord. 

 

 

XI.6.2) Ferraillage des nervures :  

1) Détermination des efforts : 

Pour le calcul des efforts internes, on utilisera le logiciel « ETABS », les résultats 

obtenus sont résumés dans les tableaux suivants : 
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o Sens longitudinal (x-x): 

 

 

 

     

 

 

 

          Figure XI.4 : Schéma statique de la nervure (sens longitudinal). 

 

 

o Tableaux des moments : 

1- Aux appuis : 

App. M1 M2 M3 M4 M5 M6 

ELU 108.71 425.07 299.92 299.92 321.91 68.44 

ELS 55.39 184.64 130.28 130.28 139.40 29.73 

 

2- En travée : 

Trav. M1 M2 M3 M4 M5 

ELU 362.39 85.01 168.59 122.39 228.16 

ELS 157.42 36.93 73.67 53.16 99.11 

 

 

 

3.4 3 3.1 3 2.8 
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o Diagramme des moments :  

 

 

 

 

 

 

 

 

                                 Figure XI.5 : diagramme des moments à l’ELU. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                  Figure XI.6 : diagramme des moments à l’ELS. 
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Moments aux appuis : 

 𝑀𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 425.07 𝐾𝑁. 𝑚 

 𝑀𝑠
𝑚𝑎𝑥 = 184.64 𝐾𝑁. 𝑚 

Moments en travées : 

 𝑀𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 362.39 𝐾𝑁. 𝑚 

 𝑀𝑠
𝑚𝑎𝑥 = 157.42 𝐾𝑁. 𝑚  

 Calcul des armatures dans le sens longitudinal: Armatures longitudinales : 

Le ferraillage se fera avec les moments max, aux appuis et en travées. 

 En travées : 

 𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑏×𝑑×𝑓𝑏𝑢
=

362 .39×103

40×672 ×14.2
= 0.142 < 0.392     ⇒   SSA 

 𝛽 = 0.923 

 𝐴𝑡 =
362 .39×103

0.923×67×348
= 16.83 𝑐𝑚2 

Soit : 𝐴𝑡 = 4𝐻𝐴20 + 4𝐻𝐴16 = 20.60 𝑐𝑚2  

 Aux appuis : 

𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑏×𝑑×𝑓𝑏𝑢
=

425 .07×103

40×672 ×14.2
= 0.166 < 0.392     ⇒   SSA 

 𝛽 = 0.909 

 𝐴𝑡 =
425 .07×103

0.909×67×348
= 20.05 𝑐𝑚2 

Soit : 𝐴𝑡 = 4𝐻𝐴20 + 4𝐻𝐴16 = 20.60 𝑐𝑚2 

 Armatures transversales : 

Espacement des barres : 

Diamètre des barres : 

 𝜑 ≥
𝜑1

3
=

20

3
= 6.66 𝑚𝑚 

Soit : 𝜑 = 8𝑚𝑚 

 En zone nodale : 

 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛  
ℎ

4
, 1.2𝜑1 =  17.5, 24 = 17.5 𝑐𝑚 
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Soit : 𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚 

 En zone courante : 

 𝑆𝑡 ≤
ℎ

4
= 17.5 𝑐𝑚 

Soit :  𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚 

Armatures transversales minimales : 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.003.𝑆𝑡 . 𝑏 = 1.8 𝑐𝑚2 

Soit : 𝐴𝑡 = 4𝐻𝐴10 = 3.14 𝑐𝑚2 (2cadres). 

Armatures de peau (BAEL/Art A.8.3): 

Des armatures dénommées « armatures de peau » sont réparties et disposées parallèlement à 

la fibre moyenne des poutres de grandes hauteurs. Leur section est au moins égale à 3 cm2
 par 

mètre de longueur de paroi mesurée perpendiculairement à leur direction, en l’absence de ces 

armatures, on risquerait d’avoir des fissures relativement ouvertes en dehors des zones 

armées. Dans notre cas, la hauteur de la poutre est de 90 cm, la quantité d’armatures de peau 

nécessaire est donc : 

 

 𝐴𝑝 =
3𝑐𝑚 2

𝑚𝑙
× 0.7 = 2.1𝑐𝑚2 

Soit : 2𝐻𝐴14  avec   𝐴𝑠 = 3.08 𝑐𝑚2 

 

 

 

 

 Vérification à l’ELU : 

a) Condition de non fragilité : 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23×𝑏×𝑑×𝑓𝑐28

𝑓𝑒
=

0.23×40×67×2.1

400
= 3.23 𝑐𝑚2 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 3.23 𝑐𝑚2 < 𝐴𝑎 = 20.05 𝑐𝑚2   ⇒ C.V 

 𝐴𝑡 = 16.83 𝑐𝑚2 >  𝐴𝑚𝑖𝑛 = 3.23 𝑐𝑚2   ⇒C.V 

b) Vérification de la contrainte de cisaillement : 

 𝜏𝑢 =
𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥

𝑏 .𝑑
≤ 𝜏𝑢𝑏𝑎𝑟𝑟𝑒 = 𝑚𝑖𝑛  

0.15𝑓𝑐28

𝛾𝑏
, 4  

Avec : 𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 238.56 𝐾𝑁 

 𝜏𝑢 =
238 .56×103

400 ×670
= 0.89 𝑀𝑃𝐴 

 𝜏𝑢 = 0.89 𝑀𝑃𝐴 ≤ 𝜏 𝑢 = 2.5 𝑀𝑃𝐴  ⇒ C.V 
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- Vérifications à l’ELS : 

 𝜌 =
100 ×𝐴𝑎

𝑏 .𝑑
=

100×22.05

400×670
= 0.822  → 𝛽 = 0.870  → 𝑘1 = 23.61 

 𝑀𝑠 = 184.64 𝐾𝑁.𝑚 

 𝜍𝑠 =
𝑀𝑠

𝛽×𝑑×𝐴𝑠
=

184.64

0.870 ×67×22.05
= 143.51 𝑀𝑃𝐴 

 𝜍𝑏 =
𝜍𝑠

𝑘1
=

143 .51 

23.61
= 6.07 𝑀𝑃𝐴 

 𝜍𝑏 = 6.07 𝑀𝑃𝐴 < 𝜍𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑃𝐴 ⇒ 𝑪.𝑽 

 

o Sens transversale (y-y): 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

                             Figure XI.5 : Schéma statique de la nervure sens transversal. 

 

o Tableaux des moments : 

1- Aux appuis : 

App. M1 M2 M3 M4 M5 

ELU 95.418 368.52  368.52 291.72 56.979 

ELS 41.49 160.25 160.25 126.85 24.77 

 

3.25m 2.9m 2.65m    2.8m 
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2- En travée : 

Trav. M1 M2 M3 M4 

ELU 318.06 69.23 133.86 189.93 

ELS 138.30 30.10 58.21 82.58 

 

o Diagramme des moments :   

 

 

 

 

 

 

 

 

                                   Figure XI.7 : diagramme des moments à l’ELU. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                  Figure XI.8 : diagramme des moments à l’ELS. 
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 Calcul des  armatures dans le sens transversales : Armatures longitudinales : 

Le ferraillage se fera avec les moments Max, aux appuis et en travée. 

    mKNM t .06.318max          mKNM a .52.368max   

  b= 40cm         d = 67 cm     fbc = 14.2MPa       s = 348 MPa 

 Aux appuis: 

𝜇𝑢 =  
𝑀𝑢

𝑏×𝑑2 ×𝑓𝑏𝑢
 =  

368 .52×103

40×672 ×14.2
 = 0.144 < 0.392 → 𝑆𝑆𝐴  

 𝛽 = 0.922 

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires. 

𝐴𝑎 =  
𝑀𝑢

𝛽×𝑑× 𝛿𝑆
 =  

368 .52×103

0.922×67×348
 = 17.14 𝑐𝑚2  

Soit : Aa = 4HA20+4HA16=20.60 cm
2
 

 En travée : 

𝜇𝑢 =  
𝑀𝑢

𝑏×𝑑2 ×𝑓𝑏𝑢
 =  

318 .06×103

40×672 ×14.2
 = 0.124 < 0.392 → 𝑆𝑆𝐴  

 𝛽 = 0.934 

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires. 

𝐴𝑡 =  
𝑀𝑢

𝛽×𝑑×𝛿𝑆
 =  

318 .06×103

0.934×67×348
 = 14.60 𝑐𝑚2  

Soit : Aa = 8HA16=16.08 cm
2
 

 Armatures transversales : 

Diamètre des barres : 

𝜑𝑡 ≥ 
𝜑1  
𝐿

=6.66 𝑚𝑚   

Soit : 𝜑 = 8 𝑚𝑚 

En zone nodale : 

𝑆𝑡 ≤  𝑚𝑖𝑛  
ℎ

4
 .1,2 𝜑1  = 17.5 𝑐𝑚  
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Soit :   St   = 15 cm 

En zone courante : 

𝑆𝑡  ≤  
ℎ 

4
= 17.5 𝑐𝑚  

Soit :   St   = 15 cm 

Armatures transversales minimales : 

Amin = 0.003 St b = 1.8 cm
2
 

Soit : At = 4HA10 = 3.14 cm
2
 (2 cadres) 

 

 

 Vérification à l’ELU : 

Condition de non fragilité : 

𝐴
𝑚𝑖𝑛  = 

0.23 ×𝑏×𝑑×𝑓𝑡28
𝑓𝑒

 =3.23 𝑐𝑚 2   

Aa = 17.14 cm
2 
  > Amin = 3 .23 cm

2 
   ⇒ C.V 

At = 14.60 cm
2 
  > Amin = 3 .23 cm

2 
    ⇒ C.V  

 

Vérification de la contrainte de cisaillement : 

Il faut vérifier que uu   

𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥  = 227.73 𝐾𝑁  (Effort tranchant maximal) 

𝜏
𝑢 = 

227 .73 ×10 3

400 ×670
 =0.8 <2.5   →      𝑪𝑽 

    

 

Armatures de peu (BAEL / Art A .8.3) : 

Ap = 3 cm
2 
/ ml x 0.7 = 2.1 cm

2
  

Soit : 2HA14 = 3.08 cm
2
. 

 Vérification à l’ELS : 

𝜌 =  
100×17.14

40×67
 = 0.639  𝛽1  = 0.882    Et   𝐾1 = 27.55 
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Ms = 160.24 KN .m 

𝜍𝑠  =  
𝑀𝑠

𝛽×𝑑×𝐴𝑠
 =  

160 .24×103

0.882×67×17.14
= 158.20 𝑀𝑃𝐴  

𝜍𝑏  =  
𝜍𝑆

𝐾1
 =  

158 .20

27.55
 = 5.74 𝑀𝑃𝐴 < 15 𝑀𝑃𝐴  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 



 



 

 

 

 

 

 

Le projet de fin d’étude est une étape essentielle dans le cycle de 

formation d’un ingénieur, il permet à ce dernier d’utiliser les connaissances 

acquises durant son cursus universitaire, et surtout d’apprendre les différentes 

techniques de calcul, les concepts, et les règlements régissant le domaine 

étudié. 

 

          Le travail que nous avons réalisé consiste en l'étude d'une ossature de 

contreventement mixte (portiques + voiles). Ceci nous a permis d'étudier à la 

fois les portiques et les voiles et de revoir des détails de calculs  de la RDM et 

du béton. 

 

Nous jugeons que dissocier ou isoler une partie de l'ossature de son 

système de contreventement est la solution qui reflète le moins la réalité du 

comportement de celle-ci et qui devrait, dans la mesure du possible être évitée, 

pour ainsi tenir compte de l'interaction existante entre ces éléments.  

On a constaté que pour l’élaboration d’un projet de bâtiment, 

L’ingénieur en Génie Civil ne doit pas se baser que sur le calcul théorique 

mais aussi à la concordance avec le coté pratique car cette dernière s’établit 

sur des critères à savoir : 

 La résistance  

 La durabilité 

 L’économie 

          En somme, nous espérons que ce modeste travail pourra offrir un plus 

aux promotions futures. 
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