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Introduction générale 

 
          L’histoire de l’humanité a été marquée par un   grand nombre de catastrophes naturelles 

notamment les séismes causant parfois, par leur importances, des destructions massives. Le 

dernier séisme du 21 mai 2003 qui a   touché les régions de Boumèrdes, Alger et Tizi – Ouzou 

on est un exemple raille. D’énormes pertes tant humaines que matérielles ont été déplorées, 

malgré ce  risque, le développement économique dans les pays industrialisés privilégie la 

construction verticale dans un souci d’économie de l’espace, il est donc d’une importance 

primordiale de se doter de nouvelles mesures parasismiques actualisées, pour faire face au 

danger sans cesse grandissant que représente la haute sismicité du sol algérien. 

 L’ingénieur  doit prendre conscience de l’importance des risques et mettre en 

application les dispositions qui s’imposent afin d’éviter ou minimiser les dégâts. Pour cela, il 

y a lieu de respecter les normes et les dispositions constructives exigées par le PRA 2003, le 

BAEL 99 et le CBA93 qui rigidifient convenablement la structure de manière à assurer : 

 La stabilité et la durabilité de l’ouvrage, pour assurer la sécurité des usagers. 

 L’économie : diminuer le coût du projet, même si rien n’est définitif ni le prix,  

ni le temps, car tout évolue très rapidement 

              Ce projet de fin d’étude est une occasion pour nous de mettre en application toutes 

les connaissances théoriques   acquises durant notre cursus universitaire 
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I.1. Description de l’ouvrage: 

Notre projet consiste à l’étude d’une structure en (1S/SOL+ RDC+ étage de service +6étages) 

à usage d’habitation et commercial. Le projet sera implanté dans la wilaya de Tizi-Ouzou 

(nouvelle ville). Cette région est classée comme zone de moyenne sismicité(IIa), selon le 

Règlement Parasismique Algérien (RPA 99/version 2003). 

(Article3.2 de RPA), et selon le rapport du sol, la contrainte admissible σsol=2.5bars. 

La structure est composée: 

- Un sous-sol. 

- Un rez-de-chaussée(RDC) partie commerciale. 

- Un étage de service (bureau) 

- 06 étages à usage d’habitation avec 2 appartements pour chaque étage (F4). 

- 02 cages d’escalier (une vers l’étage de service, l’autre pour les étages courant) 

- Terrasse inaccessible 

I.2. Caractéristiques géométriques du bâtiment :  

 Largeur totale du bâtiment ……………………….......................13.30m 

 Longueur totale du bâtiment ……………………………………..15.00m 

 Hauteur totale du bâtiment ……………………………………….25.50m 

 Hauteur du sous-sol ……………………………………………….3.00m 

 Hauteur du RDC ………………………………………………….4.08m 

 Hauteur étages service et courant…………………………………3.06 m  

I.3 Les éléments constitutifs de l’ouvrage : 

1) L’infrastructure :  

 Les fondations : 

La fondation est l’élément qui est situé à la base de la structure. Elle assure la transmission 

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

Le choix du type de fondation dépend des caractéristiques mécaniques du sol d’implantation 

et de l’importance de l’ouvrage. 

2) La Superstructure :  

a) L’ossature : 

 Le bâtiment dépasse cinq niveaux et il est situé en zone (IIa) il y a lieu donc de prévoir des 

voiles, dans l’ossature.  

 Les portiques transversaux et longitudinaux (poutres et poteaux) reprennent 

essentiellement les charges et les surcharges verticales  

 Les voiles en béton armé disposés dans les deux sens (longitudinal et transversal) 

reprennent essentiellement les charges horizontales (séisme, vent) 
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              b)  Les planchers :  

Les planchers sont des aires limitant les différents niveaux d’un bâtiment. Ils ont pour 

fonction essentielles : 

 La fonction de résistance mécanique : ils supportent et transmettent aux éléments porteurs 

(poteaux-poutre-voile) les charges permanentes et les surcharges.   

 La fonction d’isolation thermique et acoustique des différents étages. 

 Dans notre bâtiment, nous avons deux types de planchers : 

 Plancher à corps creux portés par des poutrelles et une dalle de compression. 

Ce plancher assure la transmission des charges aux éléments horizontaux (poutre) puis aux 

éléments verticaux (poteaux). 

       Les poutrelles sont disposées suivant le sens de la plus petite portée.  

 Avantage du plancher à corps creux : 

   Facilité de réalisation. 

                 Minimiser le coût du coffrage 

                  Réduire le poids du plancher et par conséquent, l’effet sismique. 

 Plancher en dalle pleine coulée sur place pour les balcons, de par leur forme irrégulière 

 Avantage des dalles pleines : 

Minimiser le temps et le coût nécessaire pour la réalisation des poutrelles adaptées à ces 

zones. 

c) Maçonnerie : 
 Murs extérieur : Ils seront réalisés en double cloison de briques creuses dont l’épaisseur du 

mur est égale à 25 cm. 

- Brique creuse de 10 cm d’épaisseur.  

- L’âme d’air de 5 cm d’épaisseur. 

- Brique creuse de 10 cm d’épaisseur. 

 Murs intérieurs : Ils seront réalisés en simple cloison de briques creuses de 10cm 

d’épaisseur. 

 

               d) Revêtements :  
Les revêtements seront comme suit :  

 Mortier de ciment pour les murs des façades extérieures. 

 Enduits pour tous les murs intérieurs et plafonds. 

 Carrelage pour les planchers courants, les balcons et les escaliers. 

 Céramique pour les salles d’eaux.  

e) L’escalier :  

Notre bâtiment est composé d’une seule cage d’escalier qui relie tous les différents étages de 

l’entre sol jusque au dernier étage. 
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I.4. Caractéristiques mécaniques des matériaux :  

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

l’acier qui doivent répondre aux Règles Parasismiques Algériennes (RPA 99 version 2003) 

ainsi que les règles du Béton Armé aux Etats Limites (BAEL 91 modifié 99) 

1. Béton :  

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

d’eau et éventuellement d’adjuvants. Ces constituants sont dosés de manière à obtenir, après 

durcissement, un produit solide. Il est le matériau de construction le plus utilisé au monde et il 

est le meilleur matériau de construction à meilleur rapport qualité /prix  

Le béton possède les qualités suivantes : 

 La résistance mécanique, essentiellement résistant à la compression.  

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

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

rapidement formée. 

 Il permet une adaptation facile aux formes les plus variées puisque, mis en place dans 

des moules ou coffrages, il épouse les volumes, aussi complexes soient-ils, permettant 

ainsi les plus grandes audaces architecturales (la maniabilité). 

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

construction. 

La composition du béton sera déterminée en laboratoire, de façon à avoir une résistance 

caractéristique de 25MPa au minimum.  

L’étude de la composition consiste à définir le mélange optimal des granulats dont on dispose, 

ainsi que le dosage en ciment et eau, afin de réaliser un béton dont les propriétés soient celles 

recherchées pour la réalisation de l’ouvrage désiré. La composition du béton doit être 

conforme aux règles du BAEL 

1-1) Résistance caractéristique du béton :  

a) Résistance caractéristique à la compression  

Le béton présente une bonne résistance à la compression. Les résistances obtenues pendent de 

sa composition. En général, les essais de compression axiale sont réalisés sur des éprouvettes 

normalisées, de formes cylindriques de hauteur 32 cm et de diamètre 16cm (Aire de 200 cm2). 

Le béton est défini par la valeur caractéristique de sa résistance à la compression, à l’âge de 

28 jours dite (fc28). 

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

est calculée selon les formules ci-dessous : 

 fcj =
j

4.76+0.83j
× fc28 en MPa ; pour MPa40f 28c    

 fcj   =  
j

1,40+0,95j
× fc28   en MPa ; pour MPafc 4028  . 

Pour l’étude de ce projet, nous adoptons une valeur de fc28 = 25 MPa. 
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b) Résistance caractéristique à la traction  

La résistance caractéristique à la traction à « j »jours notée ftj est conventionnellement définie 

en fonction de la résistance à la compression, par la formule suivante: 

ftj = 0.6 + 0.06fcj   en  MPa               

Or on a fc28 = 25 MPa     d′où       ft28 = 2.1MPa 

1-2) Module de déformation longitudinal du béton  

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

a) Module de déformation longitudinale instantané du béton  

Lorsque la durée de la contrainte appliquée est inférieure à 24h, il en résulte un module de 

déformation donné comme suit: 

 Eij=11000√fc28
3

 en MPa 

Pour fc28=25 MPa             Eij=32164.195 MPa. 

b) Module de déformation longitudinale différée du béton : 

Lorsque la contrainte normale appliquée est de longue durée et afin de tenir compte de l’effet 

du fluage du béton, nous prendrons un module de déformation égal à : 

Evj = 
3

ijE
   = 3700 3

cjf  en MPa. 

Pour fc28=25 MPa                       Ev=10819 MPa 

1-3) Module de déformation transversale du béton (G): 

Il est donné par la formule suivante : G=   
E

(ט+1)2
   [MPa]          

*Coefficient de poisson ט: c’est le rapport entre la déformation relative transversale et la 

déformation relative longitudinale  

  pour des sollicitations        0=  ט

  pour le calcul des déformations       0,2 = ט 

*E : module de Young (module d’élasticité) 

1-4) Contraintes limites : 

La contrainte limite que le béton pourra supporter est donnée par la formule :  

σ̅bc = 0.6fc28 en MPa                      

a) Contraintes limite de résistance à la compression « fbu» : 

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

fbu =
0.85fc28

θγb
 en MPa  

 b : Coefficient de sécurité 







le.accidentelsituation 1.15γ

courante,situation 1.5γ

b

b




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Pour  b =1.5 et θ=1, on aura fbu  = 14.2 MPa 

Pour b  =1.15 et θ=0.85, on aura fbu  = 21.74 MPa. 

 θ : coefficient  de durée d’application dès l’action considérée, 

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

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

θ=0.85 : si la durée d’application est < 1h,  

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

Ce diagramme présente la contrainte du béton en fonction de son raccourcissement. 

 

b) Contrainte limite de service à la compression :  

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

durabilité. Cette limite vise à empêcher l’ouverture des fissures. 

bc = 0.6 fc28 en MPa, à 28 jours   bc  = 0.6x 25=15 MPa        avec fc28= 25 MPa 

 

                                     𝜎𝑏𝑐(𝑀𝑃𝑎) 

              286.0 cf
 

 

                    

                                                                                                                            𝜀𝑏𝑐‰ 

                      2                                       3.5 

            Figure I.4.2: Diagramme contraintes-déformations du béton à l’ELS. 

𝜎𝑏𝑐(𝑀𝑃𝑎) 

0.85𝑓𝑐𝑗

θ 𝛾𝑏 
 

𝜀𝑏𝑐‰ 

 

O 
2‰ 3.5‰ 

Figure I.4.1 : Diagramme contraintes déformation du béton à l’E.L.U  
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c) contrainte limite de cisaillement : (Art : A5.1, 21/BAEL) 

 db

VU

u
.


    ;    Avec   Vu : effort tranchant dans la section étudiée. 

                                                 b : largeur de la section cisaillée. 

                                     d : hauteur utile. 

Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 

 pour une fissuration peu nuisible  u = min { 
b

cf



282.0
 ; 5MPa} 

 pour une fissuration préjudiciable ou très préjudiciable  u = min { 
b

cf



2815.0
 ; 4MPa}. 

1-2) Acier :  
Les aciers se distinguent par leur nuance et leur état de surface, ils sont utilisés pour équilibrer 

les efforts de traction auxquels le béton ne résiste pas  

Dans le présent projet, on utilisera 2 types d’aciers (HA : haute adhérence et TS : treillis 

soudé)  

- Les aciers à haute adhérence (HA) : Fe 400 et Fe500 correspondant à des limites 

d’élasticité garanties respectivement de 400 (MPa) et 500 (MPa) 

- Treillis soudé : quadrillage en fils écrouis soudés électriquement, de type TLE520 

2-1) Module de déformation longitudinale :  

Sa valeur est constante, quel que soit la nuance de l’acier Es=2x105 MPa 

2-2) Contraintes limites :  

a) Contrainte limite ultime :(Art 4.3.2 BAEL91) 

La contrainte admissible  des aciers est donnée par la formule suivante :        s

e
st

f


 

 

    fe : Limite d’élasticité garantie. C’est la contrainte pour laquelle le retour élastique 

donne lieu à une déformation résiduelle de 2‰. 

               s : Coefficient de sécurité tel que :  
leaccidentelsituation  1γ

courantesituation 1.15γ

s

s












 

                        st  =384 MPa   pour les HA 

b) Contrainte limite de service: 

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

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

 Fissurations peu nuisibles : 

Cas des armatures intérieures ou aucune vérification n’est nécessaire (la contrainte n’est 

soumise à aucune limitation) : st  =   fe  
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 Fissurations préjudiciables : 

Cas des éléments importants ou exposés aux agressions sévères (exposés à l’intempérie) 

             







 tjest ff  110;
3

2
min

 

 Fissurations très préjudiciables : 

La fissuration est considérée comme très préjudiciable lorsque les éléments en cause sont 

exposés à un milieu agressif ou doivent assurer une étanchéité  

 Dans ce cas-là, on note : 

            







 tjest ff  90;
2

1
min

 

 ɳ: coefficient de fissuration. 

ɳ=1 pour les ronds lisses (RH) 

ɳ=1.6 pour les aciers de haute adhérence (HA) de diamètre ≥ 6mm. 

ɳ= 1.3 pour les aciers de haute adhérence (HA) de diamètre<6mm 

2-3) Protection des armatures: (Art A.7.1/BAEL91) 

Afin d’éviter les problèmes de corrosion des aciers, il convient de les enrober par une 

épaisseur de béton suffisante. Cette épaisseur d’enrobage dépend des conditions d’exposition 

de l’ouvrage. On adoptera les prescriptions suivantes : 

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

aux atmosphères très agressives. 

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

condensations et éléments en contact avec un liquide (réservoirs, tuyaux, 

canalisations). 

  c ≥ 1 cm, pour les parois situées dans les locaux couverts et clos. 

2-4) Diagramme contraintes déformations de l’acier : (Art A.2.2.2/BAEL91) 

Dans le calcul relatif aux états limites, nous utilisons le diagramme simplifié suivant :  

 

 

 

 

 

 

 



Chapitre I :                                                                                 Présentation de l’ouvrage  

8 
 

                                                        

 

 

 

                                                                  
f𝑒

𝛄𝐬
 

                                                                                                       Allongement 

                                                                                                          (Traction) 

                                                                                                                               

𝜀𝑠𝑐   -10‰                                                                                                                    10‰ 

           Raccourcissement 

            (Compression) 

                                                                           −
f𝑒

𝛄𝐬
 

                                                                         𝜎𝑠𝑐        

                          FigureI.4.3: Diagramme contrainte déformation de l’acier.  

 

−
𝑓𝑒

𝐸𝑠
 

𝑓𝑒

𝐸𝑠
 

𝜎𝑠𝑡𝑀𝑃𝑎 

 

 

𝜀𝑠𝑡‰ 
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 II.1. Introduction :  

Le pré dimensionnement des éléments de la structure, basé sur les lois issues des règlements 

BAEL91 et RPA99 version 2003, résulte des limitations de déformations. Le pré-

dimensionnement des éléments a pour but de déterminer l’ordre de grandeur des sections 

transversales des éléments de l’ouvrage. 

II.2. Pré-dimensionnement 

       II-2.1- Pré-dimensionnement des Planchers :   

 Un plancher à corps creux est une plaque horizontale en béton armé infiniment rigide, 

composé de hourdis associés à un système de poutres. Il sépare deux niveaux successifs, et 

permet la transmission des charges et surcharges, qui lui sont directement appliquées, aux 

différents éléments porteurs. 

Un plancher à corps creux est adopté en partie courante, alors que les balcons et les portes à 

faux sont conçus avec des dalles pleines.   

 

  II.2.1.1Plancher en corps creux :   
  La hauteur du plancher est déterminée à partir de la formule suivante :           

ht ≥ 
L

22,5
       (condition de la flèche)                                   (Art B.6.8.424  BAEL 91) 

L: portée maximal entre nus d’appuis dans le sens des poutrelles.  

ht: hauteur totale du plancher.  

L = 300-30 = 270 cm  

ht ≥ 
270

22,5
 = 12 cm  

On prendra un plancher de (12+4)    ⟾ ht = 16cm (un corps creux de 12 cm, associé à une 

table de compression de 4 cm) 

 
Figure II.1   Plancher à corps creux 12+4 
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II.2.1.2 Plancher en dalle plaine   

Pour les dalles pleines reposant sur un seul appui, leur épaisseur est déterminée comme 

Ep =  
L

10
=

120

10
= 12 cm       Avec   L: largeur du la console 

                                                           Ep : épaisseur de la dalle.  

 

On prend              Ep = 15 cm 
 

    II.2.2. Pré-dimensionnement des poutres : 

Le dimensionnement des poutres dans le cas hyperstatique est mené par la formule ci-dessous 

[Victor Davidovici 1996]   

-  ht:   
L

20
≤ ht ≤

L

15
        L : portée libre maximale de la poutre. 

- b : 0,4ht  ≤ b ≤ 0,7ht  

a. Poutres principales :  

 
𝐿𝑚𝑎𝑥

20
 ≤ ht ≤  

𝐿𝑚𝑎𝑥

15
 

        

Lmax = 450 –30 = 420 cm   

 

  ht :   
𝐿𝑚𝑎𝑥

20
 ≤ ht ≤  

𝐿𝑚𝑎𝑥

15
             

    420

20
  ≤ ht ≤ 

415

15
      21 cm ≤ ht ≤ 28 cm 

 

                  On prend :          ht = 30 cm  

 

 b :    0.4ht  ≤ b  ≤  0.7ht                0.4 x 25 ≤ b ≤ 0.7 x 25              12 ≤ b ≤ 21 

 

                 On prend :         b = 25 cm  

 

b. Poutres secondaires :  

  Lmax = 300 -25 = 275 cm.  

ht :  
𝐿𝑚𝑎𝑥

20
≤ ht ≤ 

𝐿𝑚𝑎𝑥

15
             

270

20
≤ ht ≤ 

270

15
           13,75 cm ≤ ht ≤ 18.33cm  

    On prend :       ht = 20 cm.  

b :  0,4 ht ≤ b ≤ 0,7 ht          0.4 x 15 ≤ b ≤ 0.7 x 15           8  cm ≤ b ≤  14 cm   

On prend :     b = 15 cm.  

 

c. Vérification aux exigences du RPA 99 Modifié 2003 : 

D’après les conditions du RPA99 modifié 2003 (article 7.5.1), relatives au coffrage des 

poutres, leurs dimensions doivent respecter les conditions ci-après : 

- b ≥ 20cm 

              -    h ≥ 30cm         

- 
h

b
≤ 4 
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Poutres principales Poutres secondaires Vérifié (oui/non) 

Hauteur (cm)     30 ≥ 30 cm    20 ≥ 30 cm non 

Largeur (cm)     25 ≥ 20 cm    15 ≥ 20 cm non 

Hauteur / Largeur     1.5 cm ≤ 4     1.33 cm ≤ 4 oui 

                                       

Conclusion : Nous adoptons des poutres de dimensions suivantes :                            

             25x30…………… Poutres principales. 

             20×30…………… Poutres secondaires. 

     II.2.4. Pré-dimensionnement des voiles :  
 Les voiles sont des éléments rigides en béton armé, coulés sur place. Ils sont destinés à 

assurer, partiellement ou totalement, les fonctions principales suivantes :  

- La fonction de contreventement   

- La fonction porteuse Les dimensions minimales doivent satisfaire les conditions 

suivantes (Article 7.7.1 du R.P.A99 version 2003) :  

 L ≥  4 a  

a ≥  15 cm  

Où : L : Longueur minimale du voile (figure II.2)  

a : épaisseur du voile.  

           
                                     Figure II.2 : coupe du voile en élévation.                                      

De plus, l’épaisseur doit être déterminée en fonction de la hauteur libre he et des conditions de 

rigidité aux extrémités comme indiqué à la  (figure II.3) 
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Figure II.3: coupe transversale de voile linéaire. 

      L’épaisseur des voiles est donnée par la formule suivante :   a ≥ 𝒉𝒆 /𝟐𝟎 

On a : 

    he=h-ep        Où :     ep:   Hauteur du plancher = 16cm 

 Pour le sous-sol : 

                        he = h – ep   =   300-16=284cm 

                        a≥  ℎ𝑒

20

    =    284   

20
=14.2cm 

                      On prend l’épaisseur de voile a=15cm  

 Pour RDC :  

he   =  h – ep   = 408 – 16= 392 cm  

  a≥   ℎ𝑒

20

    =  392

20
 =19,6cm 

                        On prend l’épaisseur de voile a=15cm 

 Pour les étages de service et courant 

              he   =  h – ep   = 306 -16 = 290 cm 

               a≥   ℎ𝑒

20
    = 290

20
 =14,5cm 

                         On prend l’épaisseur de voile a=15cm 

                            En prend ep=15cm pour toute le voile 

Vérification des exigences du RPA 99 (Art 7.7.1) :  

Sont considérés comme voiles les éléments satisfaisant à la condition Lmin  ≥  4a    

  Avec :                         

 Lmin : Portée minimale des voiles.                          

   a : Épaisseur du voile.                 

    Lmin = 1 m ≥ 4 x20= 80 cm = 0.8 m      < vérifiée > 

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

minimale exigée est de 15cm        

             a =  20 cm  ≥   amin = 15 cm   < vérifiée >    
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   II.2.5. Pré-dimensionnement Les poteaux :     

          Le pré-dimensionnement des poteaux se fait par la descente de charge, pour le poteau 

considéré comme étant le plus sollicité. Le RPA impose pour la zone (IIa), les dimensions 

transversales des poteaux suivantes. 

                       Min (b1, h1) ≥ 25cm     

                       Min (b1, h1) ≥ he /20      

                       1/4 ˂ b1 / h1 ˂ 4 

     Les poteaux sont pré-dimensionnés à l’ELS en compression simple, en supposant que seul 

le béton reprend l’effort normal Ns tel que     NS = GCUM + QCUM 

La section transversale du poteau le plus sollicité est donnée par : s ≥
Ns

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ ̅
          

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅   : Contrainte limite de service du béton en compression.  

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅  = 0,6 fc28 = 15 MPa.  

   Ns: Effort normal maximal à la base du poteau déterminé par la descente de charge.      

II.3. Détermination des charges et surcharges :(DTR B.C 2.2) :     

     II.3.1. Charges permanentes : 

a. Terrasse inaccessible 

 Charges permanentes G :  

 

 

                                Figure II.4. Coupe verticale du dernier plancher (terrasse) 

 

 
N° 

 
Désignation de l’élément 

 
L’épaisseur (m) 

Poids volumique        

(KN/m3) 

Poids surfacique  

(KN/m 2) 

1 Couche de gravillon 
(Protection lourde) 

0.05 17 0.85 

2 Etanchéité multicouche 0.02 6 0.12 

3 Isolation thermique 0.04 4 0.16 
4 Feuille papier kraft 0.5 0.02 0.01 
5 Forme de pente 0.07 22 1.54 
6 Plancher en corps creux 0.20 14 2.80 
7 Enduit plâtre 0.02 10 0.2 

Charge permanente totale Gt = 5.68 KN/m2 

  1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 
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b. Etage courant: 

 

Figure II.5: Coupe d’un plancher d’étage courant 

C. Maçonnerie : 
 Murs extérieurs : 

 

                                    

Figure II.8 : Coupe verticale                                                                                                                                                                                                                                                                                                               

D’un mur extérieur 

 

. 
N0 

 
Désignation de l’élément 

L’épaisseur 

(m) 

Poids volumique  

(KN/m3) 

Poids surfacique  

(KN/m 2) 

1 Revêtement de carrelage 0.02 22          0.44 
2 Mortier de pose 0.02 22 0.44 
3 Couche de sable 0.02 18          0.36 
4 Plancher en corps creux 0.20  14          2.80 
5 Cloisons intérieures 0.1 9         0.90 

6 Enduit plâtre 0.02 10 0.20 
                                              Charge permanente totale Gt = 5.14 KN/m2 

 
N0 

Désignation 

de l’élément 

L’épaisseur 

(m) 

Poids volumique 

[ KN / m3 ] 

Poids surfacique 

[ KN / m2] 

 

1 Enduit ciment 0.02 22 0.44 
2 Brique creuse 0.10 09 0.9 

3 Brique creuse 0.10 09 0.9 
4 Enduit plâtre 0.02 10 0.2 

Charge permanente totale Gt= 2.44KN/m2 
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 Murs intérieur :  
 

 

 

Figure II.9: Coupe verticale 

d’un mur intérieur 

D. Dalle plein pour les balcons : 

 

 

N° Désignation  
de l’élément 

L’épaisseur 

(m) 

 Poids volumique 

(kN/m3) 

Poids surfacique  
(KN/m2) 

1   Enduit plâtre 0.02 10   0.2 

2 Brique creuse 0.10 9   0.9 

3 Enduit plâtre 0.02 10   0.2 

                                             Charge permanente totale Gt=1,3KN/m2 

N° Eléments Epaisseur 

 (m) 

Poids  

Volumique (KN/m3) 
Poids  surfacique 

(KN/m2) 

 1 Revêtement  

en carrelage 0.02 22 0.44 

 2 Mortier de pose 0.02 22 0.44 

 3 
Couche de sable 

0.02 18 0.36 

 4 
Dalle pleine en  

Béton armé 0.15 25 3.75 

 5 Enduit plâtre 0.02 10 0.2 

Charge permanente totale Gt = 5.19 KN/m2 
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                               Figure II.10: Coupe verticale de la dalle pleine 

E. L’acrotère : 
Calcul de son poids propre avec : 

 ρ=25KN/m3 

G = ρb × S  

G = 25 [(0.6X0.12) + (0.12X0.07) − (0.12X
0.03

2
)]      

G = 2.055 KN/ml  

 

Figure II.11 : Coupe verticale de là l’acrotère 

 

 

 

 

 

 

 

II.3.2. Les charges d’exploitation 



Chapitre II :                                                                         pré dimensionnement des éléments 

 

 

17 
 

Plancher terrasse  inaccessible 1KN/m2 

Plancher d’étage courant à usage d’habitation 1.5KN/m2 

Plancher étage de service (bureaux 2.5KN/m2 

Plancher RDC+ sous-sol (locaux 2.5 KN/m2 

Balcon 3.5 KN/m2 

Escalier 2.5 KN/m2 

Acrotère 1KN/m2 

 

II.4. Charges et surcharge revenant au poteau le plus sollicité 

     Le poteau le plus sollicité est C2 

       a. Surface d’influence 

Surface nette : 

Sn= (2.25x1.50) +(1.50x2.25) +(1.50x2.15) +(1.50x2.15) 

Sn=3.375 + 3.375 + 3.225 + 3.225 

Sn=13.2 m2 

Surface brute: 

Sb=3.255x4.60= 14.973 m2 

                                  

                                            Figure II.5: surface d’influence. 

 

b) Descente de charge  

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

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

 Détermination du poids propre des éléments : 
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Avec :  ρ = 25KN/m3 

 Poids revenant à chaque plancher   p=GxS 

 Poids des poutres : 

 

 

 Détermination des surcharges d’exploitation des éléments : 
 Plancher terrasse Q0=1x13.20=13.20 KN 

 Plancher d’étage courant Qétage =1.50x13.20=19.80 KN 

 Plancher d’étage de service Qservice=2.5x13.20=33KN 

 Plancher RDC QRDC=2.5x13.20=33KN 

 Plancher sous-sol Qsous-sol=2.5x13.20=33KN 

 Poids propre des poteaux :  

Pour le poids propre du poteau on utilisera la section minimale du RPA préconisé pour la zone 

IIa à savoir (25x25) cm2  

Poids du poteau du sous-sol 

G = 0.25 x 0.25 x 3 x 25 = 4.69 KN 

             Poids du poteau du RDC :   

G = 0.25 x 0.25 x 4.08 x 25 = 6.38 KN 

Poids du poteau d’étage courant 

G = 0.25 x 0.25 x 3.06 x 25 = 4.78 KN 

c)  Calcul des surcharges d’exploitation selon la loi de dégression : 

Le document technique réglementaire (DTR.B.C.2.2) nous impose une dégression des charges 

sur tous les planchers. 

La loi de dégression des surcharges s’applique essentiellement aux bâtiments dont le nombre 

d’étage est supérieur ou égale à 5, elle est donnée par la formule suivante : 

Qn = Q0 +
3 + n

2n
∑ Qi

n

i=1

 

Plancher Surface d’influence 

S(m2) 

Charges G 

(KN/m2) 

Charges permanentes du plancher       

P(KN) 

terrasse 13.255 5.68 P= S× G=75.288 

étage courant  13.255 5.14 P= S× G=68.131 

Poutres  Charges permanentes des poutres P 

               G= b× h× L× 𝝆 

Charges permanentes totales  

         des poutres (KN) 

         Ptotale= Gpp+ Gps 

 

Principales 

 

 

Gpp= (0,25×0,30) × 25 x 4.60 = 8.625 

 

 

Ptotale=13.508 

  Secondaires 

 

 

Gps= (0.20×0,30) x 25x3.255 = 4.883 
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Q0 : surcharge d’exploitation à la terrasse.  

Qi: surcharge d’exploitation de l’étage i   

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

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

 Coefficients de dégression des surcharges 

                       

                     Q0 =Q1=Q2=Q3=Q4=Q5=Q6=19.80 

 

- Q terrasse= Q0. =13.2KN  

- Q7=Q0+Q1. =13.2+19.8=33 KN 

- Q6=Q0+0,95 (Q1+Q2) =13.2+0.95(19.8+19.8) =50.82 KN 

- Q5=Q0+0,90 (Q1+Q2+Q3) =13.2+0.90(19.8*3) =66.66 KN 

- Q4=Q0+0,85 (Q1+Q2+Q3+Q4) = 13.2+0.85(19.8*4) =80.52KN       

- Q3=Q0+0,80 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5) =13.2+0.80(19.8*5) =91.2 KN 

- Q2=Q0+0,75 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6) =13.2+0.75(19.8*6) =102.3 KN  

- Q1=Q0+0,714(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7) =13.2+0.714(19.8*6+33) =120.73 KN 

- QRDC=Q0+0,687(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8) =13.2+0.687(19.8*6+33*2) =139.33 

KN 

- Q entre sole =Q0+0,666(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+ Q9) =13.2+0.667(19.8*6+33*3) 

=158.47 KN 

 

Niveaux Terrasse 

(25.50) 

Etage 6 

(22.44) 

Etage 5 

(19.38) 

Etage 4 

(14.79) 

Etage 3 

(11.73) 

Etage 2 

(10.20) 

Etage 1 

(7.14) 

Etage de 

service  

(4.08) 

RDC 

(0.00) 

Sou-sol 

(-3.00) 

Coeff 1 1 0,95 0,90 0,85 0,80 0,75 0,714 0,687 0,667 
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NIVEA

U 
Charges permanentes [KN] 

Surcharges 

d’exploitation [kN] 

Efforts 

normaux 

N=Gc+Qc 

    [kN] 

Section du poteau [cm²] 

Poids des planchers Poids des 

poteaux   

Poids des 

poutre 

Gtotale Gcumulée Qplancher  QCumulée Section trouvée   

S≥ 
𝑁

σbc
   [cm2] 

Section 

adoptée 

(bxh)(cm2) 

Terrasse  75.288 - 13.508 88.796 88.796 13.2 13.2 101.996 67.99 25x25 

Etage 6 68.131 4.78 13.508 86.419 175.215 19.8 33  208.215 138.81 25x25 

Etage 5 68.131 4.78 13.508 86.419 261.634 19.8 50.82 312.454 208.303 25x25 

Etage 4 68.131 4.78 13.508 86.419 348.053 19.8 66.66 414.713 276.475 25x25 

Etage 3 68.131 4.78 13.508 86.419 434.472 19.8 80.52 514.992 343.328 25x25 

Etage 2 68.131 4.78 13.508 86.419 520.891 19.8 91.2 612.091 408.060 30x30 

Etage 1 68.131 4.78 13.508 86.419 607.31 19.8 102.3 709.61 473.073 30x30 

Etage de 

service 

68.131 4.78 13.508 86.419 693.729 33   120.73 814.459 542.973 30x30 

RDC 68.131 6.38 13.508 88.019 781.748 33 139.33 921.078 614.052 35x35 

Sou- sol 68.131 4.69 13.508 86.329 868.077 33 158.47 1026.547 684.365 35x35 
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Les sections des poteaux adoptées dans ce chapitre risquent d’être modifiées prochainement 

pour les raisons suivantes :  

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

béton. 

 Si la période de vibration n’est pas vérifiée.  

II.5. : Vérification des sections selon RPA 99 version 2003 :  

Selon RPA 2003/art 7.7.1: 

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

suivantes : 

 Min (b, h) ≥ 25 cm          pour la zone I et IIa  

  Min (b, h) ≥  
he

20
        

    
1

4
≤

b

h
≤4 

 

 

 

 

 

Section des poteaux des 

différents niveaux 

                   Vérification des conditions 

 

(25x25) du 3eme au 7eme 

Min(bxh)=25≥25cm Condition vérifiée 

Min (bxh) = 25 ≥  
he

20
  = 

290

20
=14.5cm 

Condition vérifiée 

1

4
=0.25 

25

25
=1<4 

Condition vérifiée 

             

(30x30) {

1er

2eme 
etage de service

 

 

 

Min(bxh)=30≥25cm Condition vérifiée 

Min (bxh) = 30 ≥  
he

20
  = 

290

20
=14.5cm 

Condition vérifiée 

1

4
=0.25 

30

30
=1<4 

Condition vérifiée 

                 

(35x35) du RDC 
      

Min(bxh)=35≥25cm Condition vérifiée 

Min (bxh) = 35 ≥  
he

20
  = 

392

20
=19.6cm 

Condition vérifiée 

1

4
=0.25 

35

35
=1<4 Condition vérifiée 

(35x35) du sous-sol 
      

Min(bxh)=35≥25cm Condition vérifiée 

Min (bxh) = 35 ≥  
he

20
  = 

284

20
=14.2cm 

Condition vérifiée 

1

4
=0.25 

35

35
=1<4 Condition vérifiée 
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          Les sections des poteaux sont conformes aux exigences du RPA. 

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

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

c’est le flambement. Cette instabilité dépend de : 

 

 La longueur de flambement.  

 La section (caractéristiques géométriques 

 La nature des appuis.  

Le calcul des poteaux au flambement, consiste à vérifier l’élancement λ des poteaux 

 

                                                                    λ =
Lf

i
 ≤ 50 

Avec : 

          λ : élancement du poteau. 

Lf    : langueur de flambement Lf = 0.7 L0 

L0   : distance entre les faces supérieures de deux planchers consécutifs  

i    : rayon de giration  

 i = √
I

s
    Avec    

12

3bh
I   =Moment d’inertie de la section du poteau   

                               S= bxh = Section transversale du poteau. 

 

                                                                                                        

                                                                                                                  λ    = 2.4248
L0

b
 

 

Vérifications : 

Section des poteaux des 

différents niveaux 

hauteur libre du poteau Vérification des conditions 

(25×25) ( 3eme au 7eme) L0 = 3.06 m λ =29.68 < 50 Condition vérifiée 

(30x30) ( 1er +2eme+étage de 

service) 

L0 = 3.06 m λ =24.73 < 50 Condition vérifiée 

(35x35)  RDC L0 = 4.08 m λ =28.27 < 50 Condition vérifiée 

(35x35)  Sous-sol  L0 = 3.00 m  λ =20.78 < 50 Condition vérifiée 

 

 

 

 

 

 

 

 

𝜆 =
𝐿𝑓

𝑖
=

0.7𝐿0

√𝐼
𝑆

=
0.7𝐿0

√𝑏2

12

=
0.7𝐿0√12

𝑏
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II.6 Conclusion 

Les valeurs de sections des poteaux sont retenues car elles sont conformes aux exigences du 

RPA99 version 2003 et aux conditions de stabilité de forme. 

Résumé :  

Tous calculs fait, on a opté pour le pré-dimensionnement suivant : 

 Plancher à corps creux : (12+4) cm. 

 Poutres : 

                                 Poutres principales : (25x30) cm2. 

                                 Poutres secondaires : (20x30) cm2. 

 

 

 Poteaux : 

Niveau  Section adoptée (bxh) [cm2] 

 (3éme et 7ème)  (25×25) 

( 1er  + 2 eme + etg S )   (30x30) 

(RDC+Sous-sol)  (35x35) 

 

 Voiles : épaisseur de 15 cm. 

 Dalles plaines : épaisseur de 15cm. 
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III.1. Les planchers à corps creux : 

Le calcul se fera pour le plancher le plus sollicite ; constitué en corps creux et d’une dalle de 

compression (12+4) [cm], reposant sur des poutrelles préfabriquées sur chantier et disposées 

suivant le sens de la petite portée 

 

Figure.III.1 : schéma du plancher a corps creux 

 

      III.1.1. La dalle de compression  
 Le ferraillage : 

La dalle de compression a une épaisseur de 4cm et sera armée d’un treillis soudé (TLE 520, 

Φ≤ 6 mm) ; dont les mailles ne doivent pas dépasser les normes qui sont mentionnées au 

BAEL 91 (art B.6.8.423).  

 33 cm pour les barres parallèles aux poutrelles.   

 20 cm pour les barres perpendiculaires aux poutrelles. 

Le ferraillage est donné par les formules suivantes : 

 Armatures perpendiculaires aux poutrelles (AT) 

 A⊥    ≥   
200

fⅇ
        Si L’≤ 50[cm]  

A⊥    ≥    
4L

fⅇ
          Si 50≤ L’≤ 80[cm]  

L’:  entraxe des poutrelles en [cm].  

Dans notre cas L’= 65 [cm]    A⊥≥   
4 x 65

520
 = 0.5 cm2     

Soit : A⊥= 5∅4 = 0.63 cm² avec un espacement St = 20[cm].  

 Armatures parallèles aux poutrelles (AT) 

 A// =     
A⊥

2
= 

0.63

2
= 0,315 cm2 

Soit A//  = 4∅4 = 0,5 cm2, avec un espacement de 25cm. 
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                             Figure.III.2: Treillis soudés  

 

  III.1.2. Les poutrelles : 
   Le calcul se fera pour l’étage le plus défavorable (cas de la terrasse) puisque les poutrelles 

sont les même dans les différents niveaux. Ces poutrelles sont sollicitées par des charges 

uniformément reparties ; le calcul se fera en deux étapes :  
  

 1ère étape : Avant coulage de la dalle de compression  

      Dans ce cas, la poutrelle est simplement appuyée sur ces deux extrémités, elle supporte 

son poids propre, le poids du corps creux et la surcharge de l’ouvrier. 

1) CHARGEMENT                                                       
Poids propre …………………G = 0,04 × 0.12 ×25 = 0.12 KN/ml  

Poids des corps creux ………G’ = 0,95×0,65 = 0,62 KN/ml  

La surcharge de l’ouvrier : Q= 1 [KN/ml]. 

2) Le ferraillage à l’ELU :  

Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable.  

a) Combinaison de charge :  
  

qu= 1.35G +1.5Q  

qu = 1.35 (0.12+0.62) + 1.50 (1×0.65) = 1.974KN/ml 
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                                       Figure.III.3: schéma statique de la poutrelle  

 

 L : c’est la distance entre nu d’appuis.  

d : hauteur utile. 

b) Moment en travée :  

Mu=  
quL2

8
=

1.974x32

8
  = 2.22 KN/ml  

c) Calcule des armateurs  

μ𝑢 =
M𝑢

bd2f𝑏𝑐
=   

2.22x103

12x2,52x14.2
   = 2.08   >>> 0.392        Section doublement armée (SDA) 

 Remarque : 

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

et comprimées obtenues par le calcul. On prévoit alors des étais intermédiaires pour l’aider à 

supporter les charges qui lui sont appliquées, et de manière à ce que les armatures comprimées 

ne seront pas nécessaires.                 

2eme étape: Apres coulage du béton de la dalle de compression:       

  Dans ce cas, la poutrelle sera calculée comme une poutre en Té reposant sur plusieurs appuis 

et encastrée partiellement à ses deux extrémités. Elle supporte, en plus de son poids propre, 

celui du corps creux et de la dalle de compression, ainsi que les surcharges d’exploitation.   

Plancher Terrasse inaccessible 

 Poids propre du plancher :   

 GPT = 5,68x 0.65 = 3.692 KN /m2 

 Surcharge d’exploitation :  

QPT= 1x 0.65 = 0.65 [KN/m2]   

 Combinaisons de charge :  

ELU : qu = 1.35G + 1.5Q = [1.35 (5,68) + 1.5 (1)]. 0.65 = 8,64 [KN/ml]  

ELS :  qs= G + Q = [5,68 + 1]. 0.65 = 4,34 [KN/ml] 

 
                                      FigureIII.4. Schéma statique de la poutrelle 
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1) Choix de la méthode de calcul :  

La détermination des efforts internes est menée à l’aide des méthodes usuelles tel que :  

- Méthode forfaitaire.  

- Méthode de Caquot.  

- Méthode des (03) moments.    

1. Vérification de la méthode forfaitaire : (art B .6.2.210 BAEL 91 modifié 99) : 

a. Q ≤min (2G , 5 [KN.M]) 

2G  = 2x5,68=11,36[KN/m2 ]                 

 Q   = 1  [KN/m²] 

                                         Q=1 [KN/m²]     …………………. condition vérifiée  

 

Notre plancher est à surcharge d’exploitation modérée. 

b. 𝟎. 𝟖 <
𝒍𝒊

𝒍𝒊+𝟏
< 𝟏. 𝟐𝟓   

Travée 1 :    0.8   <
l1

l2
=

300

300
=  1   <  1.25     ...…..…………..condition vérifiée  

Travée 2 :   0.8 <
l2

l3
=

300

265
= 1,132 < 1.25    …………........ condition vérifiée  

Travée 3 :     0.8 <
l3

l4
=

265

300
= 0,883 < 1.25  .  …….…. ....….condition vérifiée  

Travée 4 :     0.8 <
l4

l4
=

300

300
= 1 < 1.25     …………….......... Condition vérifiée  

c.   Les moments d’inerties des sections transversales sont les mêmes dans les  

Différentes travées   ………………………………………… ………condition vérifiée   

d. La fissuration est considérée comme non préjudiciable ………condition vérifiée  

 

Conclusion : Les conditions sont toutes vérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable   

2. Application de la méthode forfaitaire :                 

a) Exposé de la méthode : 

Le principe de la méthode consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travée et 

en appui à partir des fractions fixées forfaitairement de la valeur maximale de moment 

fléchissent en travée.  Celle-ci étant supposée de même portée libre, et soumise aux mêmes 

charges que la travée considérée. 

  𝛼 : le rapport des charges d’exploitation a la somme des charges permanentes et 

d’exploitation non pondérée           

         α  =  
QB

 G +QB
       avec     0  ≤ 𝛼  ≤  

2

3
 

 M0 : la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de comparaison 

 Mw et Me respectivement les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et de 

droite de la travée considérée, 

 Mt :  le moment maximal pris en compte en travée. 

Les valeurs de Me, Mt, Mw doivent vérifier les conditions suivantes :  
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Mt ≥max[[(1.05 M0 ; (1 + 0,3α )M0)  − 
Mw+Me

2
  ] 

Mt ≥ 
 1+0,3α

2
 M0                          pour une travée intermédiaire 

                          Mt ≥ 
 1,2+0,3α

2
 M0                       Pour une travée de rive 

La valeur de chaque moment sur appui intermédiaire doit être aux moins égale à :                                                                   

- 0,6M0 dans le cas d’une poutre à deux travées.  

- 0,5M0 pour les appuis voisins des appuis de rive dans le cas d’une poutre à plus de 

deux travées  

- 0,4M0 pour les autres appuis intermédiaires dans le cas d’une poutre à plus de trois 

travées.  

-  

b) Calcule des coefficients    

α  =  
0.65

3.692 +0.65
  = 0.27 

 1+0,3α  = 1.081 

 1+0,3α

2
   =  0.541 

 1,2+0,3α

2
  = 0.641 

 

                                Figure. III.5. Diagramme des moments 

c) Calcul des moments isostatiques : 

Travée AB : M01= qu
LAB

2

8
=

8,64  x32

8
= 9.72 KN.M 

Travée BC : M02=qu
LBC

2

8
=

8,64 x32

8
=9.72 KN.M 

Travée CD : M03= qu
LCD

2

8
=

8,64  x2.652

8
= 7.584 KN.M 

Travée DE : M04= qu
LDE

2

8
=

8,64  x32

8
= 9.72 KN.M 

Travée EF : M05=qu
LEF

2

8
 =

8,64  x32 

8
  =9.72 KN.M 
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d) Calcul des moments appuis : 

 
MA=0,3M01= 0,3x9.72=2,916 KN.M 

MB= 0,5max (M01 ; M02) =  0,5x9.72=4.86 KN.M 

MC=0,4max (M02 ; M03) =0.4x9.72=3,888 KN.M 

MD=0,4max (M03 ; M04) =0.4x9.72=3.888 KN.M 

ME=0,5max (M04 ; M05) =0,5x9.72=4.86 KN.M 

MF=0,3M05=0,3x9.72=2.916 KN.M 

e) Moments fléchissent en travée : 

 Etude des Travées de rive (AB , EF) 

Mt
AB

  ≥max [1.05M01 ;(1+0,3α) M01]- 
MA+MB

2
                           Mt

AB≥  6.62 KN.M  

 Et ;   (1+0,3α )≥ 1,05                                  1 ,0.81  ≥ 1, 05 ok  

Mt
AB≥ 

 1,2+0,3α

2
 M01                                                    Mt

AB≥ 6.23 KN.M 

En prend : 

Mt
AB= 6.62 KN.M 

Mt
AB = Mt

EF 

 Etude des Travées intermédiaires (BC , DE ) 

Mt
BC

    ≥ max[1.05M02 ,(1+ 0,3α) M02]- 
MB+MC

2
                           Mt

BC≥  6.14 KN.M 

  Et ;   (1+0,3α )≥ 1,05                                  1 ,081  ≥ 1, 05                     

Mt
BC≥ 

 1+0,3α

2
 M02                                                    Mt

BC≥ 6.23 KN.M 

En prend :  

Mt
BC

 = 6.23 KN.M 

              Mt
BC

 = Mt
DE

  

 Etude des Travées intermédiaires ( CD ) 

Mt
CD ≥ max [1.05M03 ,(1+0,3α )M03]- 

MC+MD

2
                           MtCD≥ 4.30 KN.M   

Et ;   (1+0,3α )≥ 1,05                                  1 ,081  ≥ 1, 05                      

MtCD ≥ 
 1+0,3α

2
 M03                                                    MtCD≥ 4.86 KN.M 
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En prend : 

MtCD =4.86 KN.M 

f) Calcul des efforts tranchants à L’ELU 

Tw= 
Mw− Me

L
 +

qu  L

2
      

Te = Tw – qu L 

Avec Tw , Te respectivement les efforts tranchants à gauche et à  droite de 

l’appui.  

Travée  A-B       B-C         C-D            D-E   E-E  

Mw (kn.m) 2.916 4.86 3.88 3.88 4.86 

Me (kn.m) 4.86 3.88 3.88 4.86 2.916 

Te ( kn) -13.60 -12.63 -11.45 -13.29 -12.31 

Tw (kn) 12.31 13.29 11.45 12.63 13.60 

Mt (kn.m) 6.63 6.23 4.86 6.23 6.63 

 

g) Diagramme des moments fléchissent et effort tranchant à L’ELU 

 

 

Figure III.6. Diagramme des moments fléchissent 

 

Figure III.7. Diagramme des efforts tranchants à L’ELU 
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h) Calcul des armatures : 
 Calcul des armatures a L’E.L.U 

Les moment max aux appui et en travée    

Mt
max=6.62 kn.m 

Ma
max

 =4,86 kn.m  

Vmax = 13.60 kn  

 Calcul des armatures longitudinales  

 En travée : le calcul en travée s’effectue pour une poutre en T 

Avec les caractéristiques géométriques suivent b= 65 cm ; h0= 4cm ; b0 = 12 cm ; 

h=16 cm ; h0 = 4 cm ; d= h - c = 16 -1.5 = 14.5 cm ; Fbu =14,17 Mpa 

 

Figure III.9. Dimensions de la section en T 

Si Mt
max  > Mtab                         L’axe neutre est dans la nervure 

 Si Mt
max  < Mtab                         L’axe neutre est dans la table de compression  

 Le moment équilibré par la table de compression : 

M0= bxh0x x fbu 

Mtab = 0.65 x 0.04 x (0,145 - 
0,04

2
) 14.2 x 103 =  45.04 kn.m 

Mt
max= 6.62 kn.m < Mtab= 45.04 kn.m          L’axe neutre tombe dans la table de compression.  

Le calcul des armatures se fera comme une section rectangulaire de (b x h) =(65x16) cm2 

μ =
Mtmax

b d2fbu
=  

6.62 

0,650x0,1452 X 14,17103
  = 0.034 

μ=0.034 <  μ= 0.392  ⟹Section Simplement Armée (SSA). 

μ=0.035                    ⟹            β= 0,983 

d -  
ℎ0

2
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Ast = 
Mtmax

βxd x σst
                            ⟹       Ast = 

6.62x 103

0,983 x14.5x 348
 =1,33cm2 

σst= 
fe

γS
 = 

400

1,15 
 = 348 Mpa  

On prend : Ast=3HA10= 2,35 cm2  

 Aux appuis : le moment est négatif, c'est-à-dire qu’il tend les fibre supérieure pour nous 

calcule, on renverse la section pour avoir des moments  positifs     

μ =
Mtmax

b d2fbu
  

μ =
𝑀𝑎

𝑚𝑎𝑥

𝑏0 d2fbu
 = 

4,86x103

12x14.52 x14,2
  =0,14 

 μ=0.14 <  μ= 0.392  ⟹Section Simplement Armée (SSA). 

μ=0.14        ⟹            β= 0,924 

Ast = 
Mtmax

βxd x σst
                            ⟹       Ast = 

4,86x 103

0,924 x14.5x 348
 =1.04cm2 

σst= 
fe

γS
 = 

400

1,15 
 = 348 Mpa  

On prend : Ast= 2HA10= 1,57 cm2  

  Conclusion :  

En travée    : At= 3HA10= 2,35 cm2.  

Aux appuis : Ap= 2HA10= 1,57 cm2    

   Espacement des armatures : (Art. A.5.1.22. BAEL91) 

St ≤ min{  09d ; 40 cm   }        
St= min {   0,9x14.5 ; 40 cm   }     
St= 13.05 cm 

On prend : St = 15 cm  

 Calcul des armatures transversales: [BAEL91/Art A.7.2, 2] :  

𝐴𝑡

𝑏×𝑆𝑡
≥

τu−0.3.𝑘.𝑓𝑡𝑗

0.8𝑓𝑒(sin 𝛼+cos 𝛼)
                                               𝐴𝑡 ≥

(τu−0.3.𝑘.𝑓𝑡𝑗)𝑏.𝑆𝑡

0.8𝑓𝑒
 

Avec :  

Cadre droits : sinα+cosα =1 

k= 1 fissuration peu nuisible. 

τu: Contrainte de cisaillement dans le béton. 
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 Vérification au cisaillement : (Art A.5.1.211/BAEL91) 

Nous avons des fissurations peu nuisibles : 

τu =
T𝑢

𝑚𝑎𝑥

bd
   ≤     τu̅̅ ̅ = min (

0.2×fc28

γb
, 5𝑀𝑃𝑎)=min (3.25MPa ; 5MPa) 

Tu
max = 13.60KN 

τu =
13.60 × 10

12 × 14.5
= 0.78 𝑀𝑝𝑎 

𝜏𝑢 = 0.78 MPa  ≤ τu ̅̅ ̅̅ =3.25MPa                           condition vérifiée 

Donc pas de risque de cisaillement  

 𝐴𝑡 ≥
(0.78 − 0.3 × 1 × 2.1)12 × 15

0.8 × 400
= 0.08𝑐𝑚² 

Les armatures transversales seront réalisées par un étrier de φ 8 

i) Vérification à l’E.L.U 

 Condition de non fragilité : (Art.A.4.2.1/BAEL99) 

ft28 = 0.6 + 0.06fc28 = 2.1MPa.  

Amin = 0.23× b × d × 
ft28

fⅇ
  

 Amin = 0.23× 65 × 14.5 ×
2.1

400
 = 1. 14 cm2 

 Sur appuis : 

Ap= 2HA10= 1.57 cm2 > Amin = 1.14cm2 ………………………………condition vérifiée 

 En travée : 

  At = 3HA10= 2.35 cm2 > Amin = 1.14 cm2 ……………………………condition vérifiée 

 Vérification au cisaillement : (Art A.5.1.211/BAEL91)  

Nous avons des fissurations peu nuisibles :   

τu = 
vu

bd
 ≤ τ̅u  = min {   

0,20fc28

γb
 , 5  }  [ Mpa ]  

τ̅u  = min {   3,33 , 5  } = 3.33 [ Mpa ]  

Vu = Vu
max= 13.60 kn  

τu = τu = 
13.60x 103

120x145
= 0,78 Mpa 

τu< 𝛕̅𝐮 →    𝐩𝐚𝐬 𝐝𝐞 𝐫𝐢𝐬𝐪𝐮𝐞 𝐝𝐞 𝐜𝐢𝐬𝐚𝐢𝐥𝐥𝐞𝐦𝐞𝐧𝐭.   

 Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement 

(Art.A.6.1.3/BAEL91) 

il faut vérifier cette condition : τse< τ̅sⅇ    = ψ x ft28
 = 1,5 x 2,1 = 3,15 Mpa  

ψ : Coefficient de scellement.  
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Vu = Vu
max= 13.60 kn 

 τse =  
vu

0,9dΣui
  

Avec : ΣUi : somme des périmètres utiles des barres ;  

i : nombre des barres.  

 En travée : 

ΣUi = 2×𝜋×∅ = 2 × 3.14 × 10 = 62.8 mm  

τse =  
13.60x 103

0,9x145x62.8
  = 1.65 Mpa  

: τse= 1.65 < τ̅sⅇ  =   3,15 Mpa          ……………………..Condition vérifiée.  

Pas de risque d’entrainement des barres.  

 Aux appuis :  

ΣUi = 3×𝜋×∅ = 3 × 3.14 × 10 = 94.2 mm  

τse =  
13.60x 103

0,9x145x94.2
  = 1.10 Mpa  

: τse= 1.10 < τ̅sⅇ  =   3,15 Mpa          ……………………..Condition vérifiée.  

Pas de risque d’entrainement des barres. 

1. Longueur de scellement droit :(BAEL 91/Art A.6.1, 221)  

ls = 
∅xfe

4τsu
  tel que τsu=0.6Ψs

2ftj=0.6 × (1.5)2 ×2.1=2.835 Mpa 

 ls= 
1x400

4x 2,835
=35.27 cm.  

On adoptera des crochets a 450 avec une longueur Lc = 0.4Ls pour aciers H.A  

Donc : 

Lc= 0.4Ls = 0.4x35.27=14.15  

Lc = 14.15 cm   
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2. L’influence de l’effort tranchant au niveau des appuis : (Art : A.5. 1. 313) 

Appuis de rive :  

2 vu

0,9xdxb0
     ≤ 

0,8 fc28

γb
  

2x 13.60x 103

0,9x14.5x120
   = 1,19 MPa  

0,8 x25

1,5
=13.33 MPa  

1,19 MPa<13.33 MP……………………………………condition vérifiée. 

3. Appuis intermédiaires :(art.A.5.1.321/BAEL 91)  

Si la valeur absolue du moment fléchissant de calcul vis-à-vis de l’ELU est Mu<0.9×Vu×d on 

doit prolonger les armatures en travées au-delà des appuis et y ancrer une section des 

armatures suffisante pour équilibrer un effort égale à : Q +
Mmax

0,9d
 

 0.9×d×VU=0.9×0.145×13.60 = 1.77 KN.m   

 Mu=3,91 > 1.77 

 Les armatures calculées sont suffisantes.   

 

4. Section minimale d’armatures inferieures sur appui : (art. A5.1. 313.BAEL 91)  

As ≥ 
γs

fⅇ
xVu  

As ≥
1,15

400
x11.20= 0.0322cm2  

As =1.5 cm2> 0.032 cm2                     ………………………condition vérifiée. 

5. Contrainte minimale de compression sur appui : (A .5.1. 322.BAEL91)  

σmb =
 vu

0,9xdxb0
 ≤

1,3 fc28

γb
  

11,20x 103

0,9x145x120
  =0 ,71 MPa  

1,3 x25

1,5
 =21.66 MPa  

0 ,71 MPa < 21.66 MPa                             ……………………………Condition vérifiée. 

 

j) Calcul à l’ELS : 

    Combinaison de charge :  
à l’ELS : qs= G+ Q  

           qs = [5,68 + 1]. 0.65 = 4,34 [KN/ml] 

                        qs = 4,34 [kn ml] 

1. Les efforts internes à l’ELS : (BAEL 91 ; modifié 99)  

Lorsque la charge est la même sur toute les travées de la poutre, comme dans ce cas, pour 

obtenir les résultats des moments à l’ELS, il suffit de multiplier les résultats de calcul à l’ELU 

par le coefficient (qs/qu)  
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 On a qu = 6.95 KN  ⇒    
 qs

qu
 = 

4.34 

8.64
 = 0.50 

2. Calcul des moments fléchissant    

o Les moments aux appuis  

  M1 =-2,916 ×0.50=-1,46 KN.M 

  M2 = -4.86 ×0.50=-2,43 KN.M 

  M3 = -3,888x0.50=-1.94 KN.M 

  M4 = -3,888×0.50 = -1.4 6 KN.M 

  M5 = -4.86×0.50= -2.43 KN.M 

  M6 = -2,916×0.50= -1, 94 KN.M 

 

o Les moments en travées  

  Mt1 = 6.62×0.50= 3.31 KN.M 

  Mt2 = 6.23×0.50=3.12 KN.M 

  Mt3 = 4.86×0.50=2.43 KN.M 

  Mt4 = 6.23×0.50= 3.12 KN.M 

  Mt5 = 6.62×0.50= 3.31 KN.M 

 

L) Diagramme des moments fléchissant à l’ELS 

 

                               Figure III.9. Diagramme des moments fléchissant à l’ELS 

3. Conclusion :  

Mt
max = 3.31 KN.M 

Ma
max = 2.43 KN.M 

III.1.3. Vérification à l’ELS : 

 État limite d’ouverture des fissures :  

Les fissurations étant peu préjudiciables           ⇒   Aucune vérification n’est à effectuer.            

 Vérification des contraintes dans le béton: (Art A.4.5.2/BAEL 91) 

On doit vérifier : σb=
𝜎𝑠

𝑘1
 ≤σ̅bc = 0,6 fc28 = 15 MPa  

 Aux appuis :  

Contraintes dans le béton 

𝜌1 =  
100xAs

bxd
= 

100x1.57

12x14.5
=0.90 

𝜌1 =0.90    → {β1= 0.866 , K1 = 22.31 }  
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D’où :  σ
s  =

Msa
β1 xd xAs

 =
2,43x 103

0,866x14.5x1.57
= 123.25 Mpa  

 σb=
𝜎𝑠

𝑘1
= 

123.25

25.32
= 4,87  Mpa < 15 Mpa ………………………………… Condition vérifiée. 

Contraintes dans les aciers :  

On doit vérifier : σs ≤𝜎̅𝑠 

𝜎̅𝑠 =
fⅇ

σs
= 

400

1,5
 = 348 Mpa  

σs=123.25  Mpa< 348 Mpa                     ………………………………… Condition vérifiée. 

 En Travée :  

Contraintes dans le béton 

𝜌1 =  
100xAs

bxd
= 

100x2.35

12x14.5
=1.35 

𝜌1 =1.35    → {β1= 0.845 , K1 = 17.26 }  

D’où :  σ
s=

Msa
β1 xd xAs

= 
2.43x 103

0,845x14.5x2.35
= 84.39  Mpa 

σb=
𝜎𝑠

𝑘1
= 

84.39

17.26
= 4.88 Mpa < 15 Mpa ………………………………… Condition vérifiée. 

Contraintes dans les aciers :  

On doit vérifier : σs ≤𝜎̅𝑠 

𝜎̅𝑠 =
fⅇ

σs
= 

400

1,5
 = 348 Mpa  

σs=84.39  Mpa< 348 Mpa                     ………………………………… Condition vérifiée. 

 Etat limite de déformation : (Art B.6.5.1/BAEL91)  

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées :  
h𝑡

L
  ≥ 

1

22.5
                             h : hauteur de la section est égale à 20 cm.  

h𝑡

L
  ≥ 

Mst

15xM0
                      L : portée libre est égale à 390 cm.  

𝜌0 =
1

𝑏0𝑑
≤

3.6

𝑓𝑒
 

A : section des armatures tendues.  

Mst : moment fléchissant max en travée.   

h

L
  = 

16

300
   = 0,053 

                                                               …………… Condition non vérifiée on doit calculer la 

flèche  
1

16
= 0.0625  



 

Chapitre III                                                                             Calcul des éléments secondaires. 

 

38 
 

 Calcul de la flèche :  
On doit vérifier que : 

f =
Mt

s.L2

10.Ev.Ifv
≤f ̅    Avec     f ̅=

L

500
= 

3000

500
= 6mm 

Avec :  

f : La flèche admissible  

Ev : Module de déformation différé  

Ev= 3700√fc28
3

  = 3700√25
3

=10819 Mpa   

Ifv: Inertie fictive pour les charges de longue durée. 

Ifv = 
1,1xI0

1+μxλν
 

I0 : Moment d’inertie de la section homogénéisée (n=15) par rapport au centre de gravité de la 

section                                                                                                   

a. Aire de la section homogénéisée      

               
             Figure. III.10. Section de la poutrelle. 

 

B0 = B + n A =                                                                                                                                         

(b0 × h + (b - b0) h0) + 15AS                                                                                                                                               

B0 = (12×16+ (65 – 12). 4 )+ 15 ×2.35                              

B0 = 439.25 cm2                                                                                                     

b. Calcul de V1 et V2 :  

Moment statique de section homogénéisée par rapport à xx :  

S / xx  = 
b0⋅h2

2
+( b0 – b0)x 

h2

2
+ 15xAtxd   212*11.83*21807.3= 10304450.47 

S / xx  =  12x16 

16

2
+( 65 – 12)x 

42

2
+ 15x1,5x14.5= 2301.475 
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V1= 
𝑆 / xx

B0
 == 

2301.475

439.25
 = 5.24 cm  

V2= h- V1= 10.76 cm 

I0=
b0⋅

3
x(V1

3+V2
3 )+( b - b0) x h0     

ℎ0
2

12
+ ( v1-

h0

2
 )2     15xAsx( V2- c )2 

I0 = 
12

3
x(5.243+10.763 )+( 65 - 12) x 4   (  

42

12
+ ( 5.24-

4

2
 )2 ) 15x1,57x( 10.76- 1.5)2 

I0 =5070022.6 cm4  

c. Calcul des coefficients (λ, μ, Ifv) 

𝜌= 
A

b0d
= 

1,57

12x 14.5
 = 0,009 

λv =
0,02xfc28

(2+
3⋅b0

b
)⋅ρ

=
0,02x25

(2+
3x12

65
)x0,009

= 21,75 

μ= max    [1 −  
1,75xft28

4×ρ×σs+ft28

 ;  0 ]       = max           [1 −
1,75x2,1

4x0,009x84.39+2,1
]        

μ= max = {0,72, 0 } = 0,72 

Ifv = 
1,1×I0

1+λv×μ
= 

1,1×5070022.6 

1+21,75×0,72
= 334755.39 cm4 

D’où la flèche 

f=
Mt

s×L2

10×Ev×Ifv
  

f=
3.31×106×30002

10x10819 × 3347553900 
= 0,00107m 

 f = 0.08 mm < 𝑓=̅ 6 mm                                      ………………… Condition vérifiée. 

Conclusion :  

Toutes les conditions sont vérifiées, les armatures calculées à l’Etat Limite Ultime sont 

suffisantes alors les poutrelles seront ferraillées comme suite :  

 En appuis : 

Ap= 2HA10= 1.57 cm2 

 En travée : 

  At = 3HA10= 2,35cm2 
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 Aux appuis : 

 
Figure. III.11. Ferraillage des poutrelles en appuis 

 En travée : 

 

                          Figure. III.12. Ferraillage des poutrelles en travées 

 

Figure. III.13. Ferraillage des poutrelles 
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III.2. L’acrotère :  
    L’acrotère est un élément secondaire en béton armé ceinturant le dernier niveau (plancher 

terrasse) 

 

Figure III.2.1 : Coupe verticale de l’acrotère. 

a) Chargement :  

Poids propre de l’acrotère : G = [(0.6×0.12) + (0.12 ×0.07) + (0.12 × 0.03)/2] ×25 

G = 2.055 KN/ml 

Surcharge d’exploitation : Q = 1 KN/ml         

b) Calcul des sollicitations à la base pour une bande unitaire:   

L’effort normal  la base du au poids propre (G) : N = G×1m= 2.055 KN. 

L’effort tranchant du a la surcharge (Q): T = Q = 1 KN. 

Le moment de flexion du à (G) : M=0 

Le moment fléchissant du a Q : M = Q×H = 0.6KN.m avec : H=0.6m. 

 

                                          Figure III.2.2 : Diagramme des efforts internes 



Chapitre III :                                                                          Calcul des éléments secondaires. 

 

42 
 

Combinaison des charges :  

     ELU : La combinaison est : 1.35G +1.5Q 

Nu = 1.35.N = 1.35×2.505 = 2.774 KN 

Mu= 1.5.M = 1.5×0.6 = 0.9 KN.m 

Tu = 1.5.T = 1.5×1 = 1.5 KN 

     ELS : La combinaison est : G +Q 

Ns = 2.505KN 

MS =0.6 KN.m 

TS =1 KN  

c) Ferraillage de l’acrotère :  

• Calcul des armatures à l’ELU : 

  Le ferraillage se fera comme une console qui travaille en flexion composée. Le calcul se 

fera à l’ELU et les vérifications à l’ELS. 

                                    

                    Figure III.2.3 : Section rectangulaire soumise à la flexion composée 

h=10 cm ; c=2cm ; d =  h - c =8 cm. 

 Position de centre de pression : 

eu =
Mu

Nu
=

0.9

2.774
= 0.32 m = 32cm 

h

2
− 𝑐 =

10

2
− 2 = 3cm 

Eu=32cm >  
ℎ

2
 – c= 3cm               le centre de pression (point d’application de l’effort normal) 

se trouve à l’extérieur de la section limitée par les armatures. D’où la section 

est partiellement comprimée. 

Donc l’acrotère sera calculé en flexion simple sous l’effet du moment Mf à la flexion 

composée. 

b 
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 Figure III.2.4: position du centre de pression 

 Calcul en flexion simple : 

 Moment fictif: 

Mf = Mu +Nu (
h

2
 – c) = 0.9+2.774 (

0.10

2
− 0.02) =0.98KN.m 

 Moment réduit : 

 fbu = σb =
0.85fc28

γb
=

0.85x25

1.5
 =14.2Mpa 

µb =
Mf

bd2fbu
 =

0.98x106 

1000x 802x14.2
 = 0.0108 

µb<µl = 0.392 la section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne 

sont pas nécessaires. 

    •    Armatures fictives : 

µb= 0.0108                      β = 0.994(Tableau des sections rectangulaires en flexion simple) 

σst =
fe

γs
=

400

1.15
= 348 MPa 

Af =
Mf

βd σst
=

0.98×106

0.994×80×348
= 35.41mm² = 0.35cm² =0.35cm² 

 

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

At = Af −
Nu

σst
= 0.35 −

2.774×10

348
= 0.27cm² 

Soit: 4 HA6 avec un espacement St= 25 cm/ml 

donc : At= 1.13cm2 

Les armatures des répartitions : 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑠𝑎𝑑𝑜𝑝

4
=

1.13

4
= 0.3𝑐𝑚2/𝑚𝑙 

4HA6 avec un espacement St= 25 cm/ml 

4HA6 avec un espacement St=20cm/ml 
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d) Vérifications à l’ELU : 

  Condition de non fragilité :(BAEL99 /Art A.4.2.1) par définition de cet article en cas 

de flexion composée on introduisant (Ms et Ns ) 

     Il faut vérifier que At ≥ Amin 

ft28 = 0.6 × 0.06 fc28 = 2,1MPa 

Amin =
0.23 b d ft28

fe
[
es − 0.445d

es − 0.185d
] 

es =
Ms

Ns
=

0.60

2.055
= 0.29m = 29cm 

Amin =
0.23 × 100 × 8 × 2.1

400
[
29 − 0.445 × 8

29 − 0.185 × 8
] = 0.89cm2 

Donc :  𝐴𝑡 = 1.13𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.89𝑐𝑚2…………………………………….condition 

vérifiée  

 Vérification au cisaillement :(BAEL99/Art 5.1, 211) 

➦ Contrainte tangentielle conventionnelle ultime 𝜏𝑢 

 

 

Vu  Effort tranchant a l’ELU : VU=1.5 Q=1.5x1 =1.5 KN 

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

d : Hauteur utile (d=8cm)  

➦ Contrainte tangentielle admissible  τu̅̅ ̅ 

Pour la fissuration préjudiciable nous avons    

 τu̅̅ ̅ = min [
0.15fc28

γb
, 4MPa] = min[2.5MPa ;  4MPa] = 2.5MPa 

 τu = 0.019 MPa < τu̅̅ ̅ = 2.5 MPa  ……………………………………………..Condition 

vérifiée 

 Vérification d’adhérence des barres: (BAEL99/ Art A 6.1, 3) : 

𝝉𝒔𝒆 < 𝝉𝒔𝒆̅̅ ̅̅        Avec : 

 τse̅̅ ̅̅ = Ψsft28 = 1.5 × 2.1 = 3.15 MPa 

Ψs: = 1.5 (Acier haute adhérence) 

ft28 = 0.6 + 0.06fcj = 2.1MPa 

 τse =
Vu

0.9d ∑ ui
=

1500

0.9×80x75.4
= 0.276MPa    

∑ Ui = n × ∅ × π = 4 × 0.6 × 3.14 = 7.54 cm 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏𝑑
=

1.5 × 103

1000 × 80
= 0.019𝑀𝑃𝑎  
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  iu
 Somme des périmètres utiles des barres 

n : nombre de barres  

 

 Ancrages des barres verticales :(BAEL 91/Art A.6.1, 23) 

L’ancrage est défini par sa longueur de scellement droit « ls » 

 

τs̅ = 0.6Ψs
2ftj = 0.6 × 1.52 × 2.1 = 2.835MPa 

τs̅: contrainte d′adhérence 

Ψs = 1.5 (Acier haute adhérence) 

On adopter 𝑙𝑠 = 30𝑐𝑚  

Longueur d’ancrage hors crochet : 

lc= 0.8× ls= 25 cm 

 Vérification des espacements des barres : (Art A.4.5 ,33 BAEL99) 

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

Nous avons adopté   St = 25 cm …………..…Condition vérifiée. 

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

Nous avons adopté  St = 25 cm ……………………..…Condition vérifiée. 

e) Vérification à l’ELS 

L’acrotère est exposé aux intempéries, donc les fissurations sont considérées comme étant 

fissurations préjudiciables. 

Ns = 2.055 KN. 

Ms = 0.6 KN.m 

es =
Ms

Ns
=

0.60

2.055
= 0.29m = 29cm 

es = 29cm > 
ℎ

2
− 𝑐 = 

10

2
− 2= 3cm              donc la section est partiellement comprimée  

 Étape fictive : 

Mfs = Ns (es + (
h

2
 - c))= 2.055 (0.29 + (

0.10

2
 - 0.02)) = 0.66KN.m 

 α̅     = 
15x 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ ̅

15(𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ ̅+𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅  )
                                  ;  𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0.6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑠𝑒 = 0.276 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑠𝑒̅̅ ̅̅ = 3.15 𝑀𝑃𝑎…………….………………………………Condition vérifiée  

 

 

 

 ls =
∅fe

4τs̅
=

0.6 × 400

4 × 2.835
= 28.22cm 
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σst̅̅ ̅̅ = min {
2

3
fe; 110√ηft28} = min {

2

3
x400; 110√1.6x2.1} = min{266.66; 201.63} =

201.63MPa. 

η = 1.6 pour les HA si ϕ ≥ 6mm 

α̅ =
15x15

15(15 + 201.63)
= 0.527 

μS̅̅ ̅= 0.01622         

M̅fs=μS̅̅ ̅ x b x d2x 𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅  = (0.01622 x 1000 x 80² x 201.63) 10-6 = 20.93KN.m 

M̅fs = 20.93KN. m > Mfs = 0.66KN.m           la section est simplement armée 

Astf=
 Mfs 

(d−c)σst
=  

0.66x103

(8−2) 201.63
= 0.55cm²  

 Armature réelle en flexion composé : 

Ast = Astf −
NS

σst
= 0.55 −

2.055 x 103

201.63 x 102
= 0.44𝑐𝑚² 

Astf = 0.44cm2 <  At adop =

1.13cm²……………………………………………..condition vérifiée 

 Vérification des contraintes dans les aciers (Art A-4.5.3.2/BAEL 91) : 

Il consiste à assurer que les armatures sont convenablement disposées dans la section et les 

contraintes ne dépassent pas la valeur limite  

𝜎𝑠𝑡 < 𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅  

𝜎𝑠𝑡:Contrainte dans le béton tendu 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅  : Contrainte limite dans le béton tendu 

φ1=
100As

bd
=

100x1.13

100×8
=0.141 

φ1=0.141           Donc              β1 = 0.938   et  k = 65.64 

𝜎𝑠𝑡 =
𝑀𝑠

𝑑 𝐴𝑠𝛽1
=

0.60 × 106

80 × 1.13 × 102 × 0.938
= 70.76𝑀𝑃𝑎 

Donc 𝜎𝑠𝑡 = 70.76𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑠̅ =

201.63𝑀𝑃𝑎…………….………………..………….Condition vérifiée 

 Vérification des contraintes dans le béton (Art A-4.5.2/BAEL 91) : 

𝜎𝑏𝑐 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅  

𝜎𝑏𝑐 :contrainte dans le béton comprime  

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ :contrainte limite dans le béton comprime 
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 Vérification de l’acrotère au séisme (Art 6.2.3/RPA99) : 

L’acrotère est calculé sous l’action des forces sismiques suivant la formule suivante : 

FP = 4 x CP x WP   <  Q 

Avec : 

 A : coefficient d’accélération de zone 

 dans notre cas :    Zone IIa 

                                   Groupe d’usage 2 

 Cp : Facteur de force horizontal variant entre (0.3et 0.8)  

             L’acrotère est un élément en console donc (Cp = 0.8) 

 Wp : Poids de l’acrotère =2.055 kN/ml 

𝐹𝑝 = 4 × 0.15 × 0.8 × 2.055 = 0.98𝐾𝑁/𝑚𝑙 

𝐹𝑝 = 0.98 𝐾𝑁/𝑚𝑙 < 𝑄 = 1 𝐾𝑁/𝑚𝑙……………………………………….. …Condition 

vérifiée 

Remarque : Notre ferraillage est calculé à L’ELU et vérifié à L’ELS  

Conclusion : Les conditions étant vérifiées, donc le ferraillage adopté est le suivent  

 Armature principale : 4HA6=1.13 cm2 𝑺𝒕 = 𝟐𝟓𝒄𝒎 

 Armature de répartition : 4HA6=1.13cm2 𝑺𝒕 = 𝟐𝟎𝒄𝒎 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

𝜎𝑏𝑐 = 𝜎𝑠/𝐾 = 70.76/65.64 = 1.08𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0.6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 

 

𝜎𝑏𝑐 = 1.08𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ =15MPa ………..…..Condition vérifiée 

A=0.15  (RPA99, art 4.2.3 tableau 4-1) 
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III.2.6: ferraillage de l’acrotère  

 

 

Figure III.2.6: ferraillage de l’acrotère  
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III.3. Calcul des consoles:  

Notre bâtiment est constitué de deux types de consoles. Le premier type est en corps creux 

(12+4) coulé sur place qui est muni de poutres de chaînage et le deuxième type en dalle 

pleine. Son est assimilé à une console encastrée à une extrémité, réalisée en dalle pleine 

coulée surplace.  

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

 
Figure III.1: Schéma statique de la console 

G: Charge permanant uniformément reparties due au poids propre de la dalle pleine.  

Q: Surcharge d’exploitation verticale revenant à la console.  

g:  Charge verticale concentrée due à l’effet du poids propre du garde-corps en brique creuse 

de 10 cm d’épaisseur  

III.3.1: Dimensionnement de la console:  

Pour les dalles pleines reposant sur un seul appui, leur épaisseur est déterminée comme 

Pour les dalles pleines reposant sur un seul appui, leur épaisseur est déterminée comme suit:  

Ep =  
𝐿

10
=

120

10
= 12 𝑐𝑚       Avec L: largeur du la console 

On prend              Ep = 15 cm 

 III.3.2: Détermination des charges et surcharges de la console.  

 Charges permanentes : 

Tableau.III.1: Charges permanentes de la console. 

 

 

 

 

  Eléments Charges permanentes(KN/m2) Résultats (KN/m2) 

Dalle plain (ep= 0.15cm)  25×0.15 3.75 

 

 

Revêtement  

Carrelage  22×0.02 0.44 

Mortier de pose  22×0.02 0.44 

Couche de sable 18×0.02 0.36 

Enduit de ciment  18×0.02 0.36 

G Totale            = 5.35 (KN/m2) 
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 Charge concentrée (poids propre du garde cors)  

Tableau.III.2: Charges Concentrée due au poids propre du garde cors 

 Surcharge d’exploitation : D’après le DTR :   

Q = 3.5KN/ml. 

III.3.3: Combinaisons de charges:  

 A l’ELU:  

- La dalle : qu = (1.35G+1.5Q) × 1m = (1.35× 5.35) + (1.5 × 3.5) = 12.47 KN/ml.  

- Le garde-corps : gu = (1.35 × g) × 1m = 1.35×1.62=2.187 Kn 

 A l’ELS: 

- La dalle : qs = (G+Q) × 1m = (5.35 + 3.5) = 8.85 KN/ml.  

- Le garde-corps : gs = gs × 1m = 1.62 Kn 

III.3.4 : Calcul des moments fléchissent :  

 A l’ELU :  

𝑀𝑢 =
𝑞𝑢𝑙2

2
+ 𝑔𝑢 × 𝑙  

𝑀𝑢 =
12.47 × 1.22

2
+ 2.187 × 1.2 = 11.60 𝑘𝑛. 𝑚  

 A l’ELS:  

𝑀𝑠 =
𝑞𝑠𝑙2

2
+ 𝑔𝑠 × 𝑙  

𝑀𝑠 =
 8.85 × 1.22

2
+ 1.62 × 1.2 = 8.32 𝑘𝑛. 𝑚  

III.3.5 : Ferraillage a l’ELU:  

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

 

  Eléments Charges permanentes(KN/m2) Résultats (KN/m2) 

Brique (ep=0.1m) 9×0.10 0.90 

Enduit de ciment (ep=2 cm) 18×0.02×2 0.72 

G Totale 1.62 
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Figure III.2: : Schéma géométrique de la console 

 

 Armatures principales:   

𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑢
        →         𝜇 =

12.47×103

100×132×14.2
= 0.04 

𝜇 < 𝜇𝑙 = 0.392     ⇒  Section simplement armée (SSA) 

𝜇 = 0.04     →   𝛽 = 0.980 

 𝐴𝑡 =
𝑀𝑡

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
          →      𝐴𝑡 =  

12.47×103

0.980×13×348
 = 2.81 𝑐𝑚2  

Choix des armatures :          On prendra  5HA10 = 3.92 𝒄𝒎𝟐   Avec : 𝑺𝒕 = 𝟐𝟎 𝒄𝒎  

 Armatures de répartition:  

𝐴𝑟 =
𝐴𝑠𝑡

4
=

3.92

4
= 0.98 𝑐𝑚2 

Soit une section de      3HA8 = 1.50  𝒄𝒎𝟐     Avec : 𝑺𝒕 = 𝟐𝟎𝒄𝒎  

III.3.6 : Vérification à L’ELU : 

  Condition de non fragilité : (Art A.4.2.1, BAEL 91) :  

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
× 𝑏 × 𝑑     →   0.23 × 100 × 13 ×

2.1

400
 =  1.57 𝑐𝑚2         

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.57 𝑐𝑚2         <      𝐴𝑠 =3.92 𝑐𝑚2 ………. Condition vérifier  

 

 Vérification à l’entraînement des barres : (BAEL 91 modifié 99 

/ArtA.6.1,3): 

𝜏𝑢 =  
𝑉𝑈

0.9×𝑑 ∑ 𝑈𝑖
 Avec:   ∑ 𝑈𝑖 :Somme des périmètres utiles des barres. 

∑ 𝑈𝑖 = 𝑛 × 𝜋 × ∅ = 5 × 3.14 × 10 = 157 𝑚𝑚 

𝑉𝑈 =  𝑞𝑢 × 𝑙 + 𝑔𝑢 

𝑉𝑈 =  12.47 × 1.2 + 2.187 = 17.15 𝑘𝑛 

𝜏𝑆𝑒 ̅̅ ̅̅ = 𝛹𝑠. 𝑓𝑡28            Avec :  𝛹𝑠 = 1.5   Pour les barre haute adhérence (HA) 

𝜏𝑆𝑒 ̅̅ ̅̅ =1,5×2,1= 3,15 Mpa  

D’où : 

𝜏𝑆𝑒 = 𝜏𝑢 =  
17.15×103

0.9×130 ×157
= 0.93 𝑀𝑝𝑎  

𝜏𝑆𝑒 ̅̅ ̅̅ =   3,15 𝑀𝑝𝑎 
𝜏𝑆𝑒  =  0.93 𝑀𝑝𝑎

}                            𝜏𝑆𝑒  < 𝜏𝑆𝑒̅̅ ̅̅   ………. Condition vérifier 

 Vérification au cisaillement : 

𝜏𝑈 =  
𝑉𝑈

𝑏 × 𝑑
 < 𝜏𝑢̅̅ ̅                       𝐴𝑣𝑒𝑐 ∶ 𝑉𝑈 = 17.15 𝑘𝑛   

𝜏𝑈 =  
17.15 

1 × 0.13
= 131.92𝐾𝑁/𝑚2 
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𝜏𝑈 ̅̅ ̅̅ = 𝑚𝑖𝑛 {
0.15 𝑓𝑐28 

𝛾𝑏
; 4 𝑀𝑝𝑎} = min  {2.5 ; 4𝑀𝑝𝑎 } = 2.5 Mpa ( pour la fissuration 

préjudiciable ) 

 
𝜏𝑈 ̅̅ ̅̅ =  2.5     𝑀𝑝𝑎

  𝜏𝑈 = 0.131 𝑀𝑝𝑎  
}     ⟹      𝜏𝑈   < 𝜏𝑈 ̅̅ ̅̅   ……. Condition vérifier 

Les armatures transversales non sans pas nécessaires. 

 Vérification de l’espacement des barres : (ArtA.8.2,42/BAEL91modifié99) 

 Armatures principales: 

𝑆𝑡 = 20𝑐𝑚 < 𝑚𝑖𝑛(3ℎ ; 33) = 33 𝑐𝑚   → 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 

 Armatures de répartition 

𝑆𝑡 = 20𝑐𝑚 < 𝑚𝑖𝑛(4ℎ ; 45) = 45 𝑐𝑚   → 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 

III.3.7: Vérification à l’ELS: 

Il faut vérifier les conditions suivantes : 

1. La contrainte dans les aciers 𝝈𝒔𝒕  <  𝝈𝒔𝒕̅̅ ̅̅   

La fissuration est considérée comme préjudiciable Donc :  

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 𝑚𝑖𝑛 {
2

3
𝑓𝑒  ; 110√ƞ𝑓𝑡28} 

Avec : ƞ = 1.6 : coefficient de fissuration  

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅  =  𝑚𝑖𝑛 {
2

3
 × 400; 110√1.6 × 2.1} = 𝑚𝑖𝑛{262.6 ; 201.63} 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 201.63 𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑠𝑡  =
𝑀𝑠

𝛽 × 𝑑 × 𝐴𝑠𝑡
 

𝜌1 =
100 × 𝐴𝑠𝑡

𝑏 × 𝑑
 =  

100 × 3.92

100 × 13
= 0.30 

𝜌1 = 0.3         𝛽 = 0.914        𝑘1 =  42.47    

D’où :  

𝜎𝑠𝑡  =
8.85 × 103

0.914 × 13 × 3.92
= 190 𝑀𝑝𝑎 

  

𝜎𝑠𝑡  =  190 𝑀𝑝𝑎   <     𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅̅  = 201.63 𝑀𝑝𝑎        → 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 

2. La contrainte dans le béton  𝝈𝒃  <  𝝈𝒃 ̅̅ ̅̅   

𝜎𝑏  <  𝜎𝑏 ̅̅̅̅ = 0.6𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑏  =
𝜎𝑠𝑡  

𝑘1
               𝜎𝑏  =  

190

 42.47
= 4.47 𝑀𝑝𝑎  

D’où : 

𝜎𝑏  =  4.47 𝑀𝑝𝑎   <     𝜎𝑏̅̅ ̅̅  = 15 𝑀𝑝𝑎              → 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 

Donc il n’y a pas de fissuration dans le béton comprimé. 
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3. Longueur de scellement :(BAEL 91/Art A.6.1, 221)  

Longueur de scellement droit est donner par : 

ls = 
∅𝑥𝑓𝑒

4𝜏𝑠𝑢
  tel que 𝜏su=0.6𝛹𝑠

2ftj=0.6 × (1.5)2 ×2.1=2.835 Mpa 

 ls= 
1𝑥400

4𝑥 2,835
=35.27 cm.  Soit ls = 40 cm  

Lr  =  0.4Ls  

Donc : 

Lr= 0.4Ls = 0.4x40=16cm 

Lr = 16 cm   

4. Vérification de la flèche :  

On doit vérifier que : 

𝑓 =
𝑀𝑆.𝐿2

10.𝐸𝑣.𝐼𝑓𝑣
≤𝑓 ̅    Avec     𝑓 ̅=

𝐿

500
= 

120

500
= 0.24cm 

Avec :  

f : La flèche admissible  

Ev : Module de déformation différé  

Ev= 3700√𝑓𝑐28
3

  = 3700√25
3

=10819 Mpa   

Ifv: Inertie fictive pour les charges de longue durée. 

Ifv = 
1,1𝑥𝐼0

1+𝜇𝑥𝜆𝜈
 

I0 : Moment d’inertie de la section homogénéisée (n=15) par rapport au centre de gravité de la 

section                                                                                     

  B0 = B + n A =                                                                                                                                         

b × h + 15AS                                                                                                                                               

B0 = 100×15+ 15 ×3.92= 1558.8                              

B0 = 1558.8 cm2      

 S/xx = 𝑏 × ℎ ×
ℎ

2
+ 15 × 𝐴 × 𝑑 = 100 × 15 ×

15

2
+ 15 × 3.92 × 13 = 12014.4 𝑐𝑚3        

𝑦1 =
𝑆/𝑥𝑥 

𝐵0
        𝑦1 =

12014.4

1558.8  
 = 7.70 𝑐𝑚         

𝐼0 =
𝑏

3
(𝑦1

3 + 𝑦2
3) + 15 × 𝐴 × (𝑦2 − 𝑐)2 = 29903.7𝑐𝑚4          

 𝜆𝑣 =
0,02𝑥𝑓𝑐28

(2+
3⋅𝑏

𝑏
)⋅𝜌

 =
0,02𝑥25

 (2+
3𝑥100

100
)𝑥0,003

= 33.33 

𝜇= max  [1 − 
1,75𝑥𝑓𝑡28

4×𝜌×𝜎𝑠+𝑓𝑡28

 ;  0] = max [1 −
1,75𝑥2,1

4𝑥0,009𝑥190+2,1
 =  −2.68      ] 

𝜇= max ={0,23, 0 } = 0.23 

Ifv = 
1,1×𝐼0

1+𝜆𝑣×𝜇
= 

1,1×29903.7

1+33.33×−2.68
=- 32894.07 cm4 

D’où la flèche 
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f=
𝑀𝑡

𝑠×𝐿2

10×𝐸𝑣×𝐼𝑓𝑣
  

f=
3.92×106×1202

10𝑥10819 ×3289407000  
= -0, 000159 

 f = -0.16cm  < 𝑓=̅ 0.24cm                                      ………………… Condition vérifiée. 

Résultats:  

Après toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant:  

Armatures principales: 5HA10 = 4.71cm2 avec un espacement de 20cm.  

Armatures de répartition: 3HA8 = 3.01cm2 avec un espacement de 20cm. 
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III.4 Escalier :  

     III.4.1.Pré dimensionnement : 

           a) Schémas statique : 

 

- Hauteur de marche : 17 cm 

- Nombre de contre marches : n =
𝐻

17
=

170

10
=10 contre marches 

- Nombre de marches : m= (n-1)= (10-1)=9 marches 

- le giron : g =
𝐿1

𝑚
=

270

9
=  30cm           ⇒     g = 30 cm. 

           b) Vérification de la loi de BLANDEL 

59 cm ≤ g + 2h ≤ 66cm 

59 cm ≤ 30 + 2×17 ≤ 66cm 

59 cm ≤ 64 ≤ 66cm                          condition vérifiée. 

Dimensionnement de la paillasse :  

La langueur de la paillasse est :  

L0 = L + Lp = 65+270+100=435cm 

 
435

30
≤ ep ≤

435

20
    ⇒  14.5cm. ≤ ep ≤ 21.75cm. 

On opte pour une épaisseur de ep = 15 cm pour la paillasse et le palier. 

    III.4.2.Détermination des charges et surcharges : 

Le calcul se fera pour 1m d’emmarchement. 
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          a) Charges permanentes : 

a).1. Palier : 

 a).2.paillasse : 

 

b) Charges d’exploitations: 

Selon (DTR B.C 2.2/Art 7.1) pour une construction à usage d’habitation Q=2.5KN/m² 

Charge de mur extérieur : F=G (H- e) ×1m=2.44 (1.70-0.15)=3.78KN/ml 

Avec : G : poids volumique de mur extérieur. 

            H : hauteur d’étage. 

            e : épaisseur du palier. 

            c) Combinaison de charges: 

 à L’ELU :  

Palier : q1u= (1.35× G +1.5Q) × 1 = (1.35×5.28+1.5×2.5) × 1 =10.88 KN/ml. 

Volée : q2u= (1.35×Q) × 1 = (1.35× 8.09 +1.5×2.5) × 1 = 14.67KN/ml 

Eléments Epaisseur (m)  poids  volumique (KN/m3) Charges [KN /ml] 

 

Revêtement en carrelage  0.02 22 0.44 

Mortier de pose  0.02 20 0.40 

Lit de sable 0.02 18 0.36 

palier 0.15 25 3.75 

Enduit de ciment 0.015 22 0.33 

∑   GT =5.28KN/ml 

Eléments Epaisseur (m)  poids  volumique 

(KN/m3) 

Charges [KN /ml] 

 

Revêtement en carrelage  0.02 22 0.44 

Mortier de pose  0.02 20 0.40 

Lit de sable 0.02 18 0.36 

Marches  17/2=0.085 25 2.125 

paillasse 0.15 25 3.75 

Enduit de ciment 0.015 22 0.33 

∑   GT =8.09KN/ml 
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qmu= 1.35q= 1.35 ×3.78=5.10 KN/ml.  

Volée : q2s = G + Q =8.09+2.5= 10.59 KN/ml. 

qms= 7.78 KN/ml 

 à L’ELS : 

Palier : q1s = G + Q = 5.28 +2.5= 7.78 KN/ml. 

   III.4.3.Calcul des efforts internes à l’ELU : 

 
 Les réactions d’appuis  

   ∑ M/A=0      -5.10×0.94–10.88×
0.942

2
 +10.88×

0.652

2
 +14.67 × 2.70(

2.70

2
 +0.65)                       

+10.88×1×(0.5+2.70+0.65)-4.35RB=0 

RB=

113.80

4.35
= 26.16KN 

∑ M/B=0      -5.10×5.29-10.88×0.94×4.82+4.35RA-10.88×0.65×4.025-

14.67×2.70×2.35-10.88×1×0.5=0 

RA=
203.31

4.35
= 46.74KN 

 Vérification : 

∑F/y=0 ↔RA+ RB= qmu+1.59q1u+2.70q2u+1q1u 

                 RA + RB = 5.10+1.59×10.88+2.70×14.67+1×10.88=72.9KN 

                 RA + RB = 72.9KN ↔ 46.74+26.16=72.9                  ok. 

 Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant : 

 1er tronçon : 0 ≤ x ≤ 0.94m 

∑F/y=0          T(x)+5.10+10.88x=0 

T(x)= -10.88x -5.10 

T(0)= -5.10KN 

T (0.94)= -15.33KN 

∑M/G=0         Mz(x)+5.10x +10.88
x2

2
 =0 

Mz(x)= -5.44x2 -5.10x 
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M(0)= 0KN.m 

M (0.94)= -9.60KN.m 

            2eme tronçon : 0.94m ≤ x ≤ 1.59m 

∑F/y=0          T(x)+5.10+10.88×0.94+10.88(x-0.94)-46.74=0 

T(x)= -10.88x +41.64 

T (0.94)= 31.42KN 

T (1.59)= 24.35KN 

∑M/G=0         Mz(x)+5.10x +10.88×0.94(x-0.47) 

+10.88×
(X−0.94)²

2
 -46.74(x-0.94)=0 

     Mz(x)= -5.44(x-0.94)² +31.41x-39.13 

M (0.94)= -9.60KN.m 

M (1.59)= 8.51KN.m 

              3eme tronçon : 1.59m ≤ x ≤ 4.29m 

∑F/y=0    T(x)+5.10+10.88×1.59+14.67×  

(x-1.59) -46.74=0 

T(x)= -14.67x +47.67 

T (1.59)= 24.39KN 

T (4.29)= -15.26KN 

∑M/G=0         Mz(x)+5.10x +10.88×1.59(x-0.795) +14.67×
(X−1.59)²

2
 -46.74(x-0.94)=0 

     Mz(x)= -7.34(x-1.59)² +24.34x-30.19 

M (1.59)= 8.71KN.m 

M (4.29)= 20.72KN.m 

Le moment max à l’état limite ultime : 

T(x)= -14.67x +47.67                                x= 3.25m 

Mz
max =Mz (3.25m)= -7.34 (3.25-1.59)²+24.34×3.25-30.19=28.69KN.m 
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             4eme tronçon : 4.29m ≤ x ≤ 5.29m

 

∑F/y=0    T(x)+5.10+10.88×1.59+14.67×2.70+10.88(x-4.29) -46.74=0 

T(x)= -10.88x +31.40 

T (4.29)= -15.28KN 

T (5.29)= -26.16KN 

∑M/G=0         Mz(x)+5.10x +10.88×1.59(x-0.795) +14.67×2.70(x-2.94) +10.88
(X−4.29)²

2
 

-46.74(x-0.94)=0 

     Mz(x)= -5.44(x-4.29)² -15.27x +86.26 

M (4.29)= 20.75KN.m 

M (5.29)= 0KN.m 

   III.4.4. Calcul de moment isostatique à l’ELU : 

 

  Les réactions d’appuis : 

∑ M/A=0 ↔ 10.88 ×
0.65²

2
 +14.67×2.70×2+10.88×1×3.85 -4.35 RB =0 

RB= 
123.4

4.35
 =28.37KN 

∑ M/B=0 ↔ -10.88×0.65×4.025- 14.67×2.70×2.35- 10.88 
1²

2
 + 4.35RA = 0 

RA= 
126.99

4.35
 =29.19 KN 

  

Vérification :  

∑F/y=0 ↔  RA+ RB= 1.56q1u+2.44q2u+0.9q1u 

                   RA + RB =10.88×0.65+14.67×2.70+10.88×1= 57.56KN 

                   RA + RB = 57.56KN ↔=29.19+28.37= 57.56KN              ok 
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 Calcul le moment max isostatique : 

Tronçon : 0.65m ≤ x ≤3.35m. 

∑F/y=0           T(x)+10.88×0.65+14.67× 

(x -0.65)-29.19=0 

T(x)= -14.67(x)+31.66 

T (0.65m)= 22.12KN 

T (3.35m)= -17.48KN 

∑M/G=0         Mz(x) -29.19x +10.88×0.65(x-0.325) +14.67
(X−0.65)²

2
 =0 

Mz(x)= -7.34(x-0.65)² +22.12x+2.30 

M (0.65m)=16.68KN.m 

M (3.35m)=22.89KN.m 

              T(x)= -14.67x + 31.66                     x=2.16m 

M0(x)= Mz (2.16)= -7.34 (2.16-0.65)² +22.12 (2.16) +2.3=33.34KN.m 

Le moment réel en appui B est égal à (-0.3) du moment isostatique. 

MB = - 0.3M0(x) = - 0.3×33.34 = -10KN.m 

 Le moment réel max en travée : 

 

Tronçon : 0.65m ≤ x ≤3.35m. 

T(x)+10.88×0.65+14.67× (x -0.65)-29.19=0 

   T(x)= -14.67(x)+31.66 

T (0.65m)= 22.12KN 

T (3.35m)= -17.48KN 

Mz(x) -29.19x +10.88×0.65(x-0.325) +14.67
(X−0.65)²

2
 +9.60=0 

    Mz(x)= -7.34(x-0.65)² +22.12x-7.30 

M (0.65m)=7.08KN.m 

M (3.35m)=13.29KN.m 

      T(x)=θ(x)+ 
MB−MA

LAB
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T(x)= -14.67(x)+31.66+ 
(−10)−(−9.60)

4.35
 =-14.67x+31.66-0.09 

        T(x)=-14.67x+31.57=0                          x=2.15m  

M(x)
tmax

 =μ(x) + MA (1- 
X

L
 ) + MB ( 

X

L
 )  

Pour x=2.15m : 

M(2.15m)
tmax  = μ (2.15) + MA (1- 

2.15

L
 ) + MB ( 

2.15

L
 )  

  M(2.15m)
tmax =-7.34 (2.15-0.65)² +22.12 (2.15) +2.3 -9.60 (1- 

2.15

4.35
 ) -10 (

2.15

4.35
) 

  M(2.15m)
tmax

=33.34 - 4.86 - 4.94 = 23. 54KN.m 

Pour x=3.35m : 

M(3.35m)
t  = μ (3.35) + MA (1- 

3.35

L
 ) + MB ( 

3.35

L
 )  

M(3.35m)
t =-7.34 (3.35-0.65)² +22.12 (3.35) +2.3 -9.60 (1- 

3.35

4.35
 ) -10 (

3.35

4.35
 ) 

M(3.35m)
t =22.89 – 2.21 – 7.70 = 12.98KN.m 

Pour x=0.65m : 

M(0.65m)
t  = μ (0.65) + MA (1- 

0.65

L
 ) + MB ( 

0.65

L
 )  

M(0.65m)
t =-7.34 (0.65-0.65)² +22.12 (0.65) +2.3 -9.60 (1- 

0.65

4.35
 ) -10 (

0.65

4.35
 ) 

M(0.65m)
t

=16.68 – 8.17 – 1.49 = 7.02KN.m 

Diagramme des efforts internes à l’ELU : 



Chapitre III :                                                                          Calcul des éléments secondaires. 
 

62 
 

 

 



Chapitre III :                                                                          Calcul des éléments secondaires. 
 

63 
 

III.4.5.Calcul des efforts internes à l’ELS : 

 les réactions d’appuis : 

 

   ∑ M/A=0      -3.78×0.94–7.78×
0.942

2
 +7.78×

0.652

2
 +10.60 × 2.70(

2.70

2
+0.65)                       

+7.78×1×(0.5+2.70+0.65)-4.35RB=0 

RB=
78.60

4.35
= 18.81KN 

∑ M/B=0      -3.78×5.29-7.78×0.94×4.82+4.35RA-7.78×0.65×4.025-10.60×2.70×2.35-

7.78×1×0.5=0 

RA=
146.75

4.35
= 33.73KN 

 Vérification : 

∑F/y=0 ↔RA+ RB= qms+1.59q1s+2.70q2s+1q1s 

                 RA + RB = 3.78+1.59×7.78+2.70×10.60+1×7.78=52.54KN 

                 RA + RB = 52.54KN ↔ 33.73+18.81=52.54                  ok. 

 Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant : 

 1er tronçon : 0 ≤ x ≤ 0.94m 

∑F/y=0          T(x)+3.78+7.78x=0 

T(x)= -7.78x -3.78 

T(0)= -3.78KN 

T (0.94)= -11.09KN 

∑M/G=0         Mz(x)+7.78x +7.78
x2

2
 =0 

Mz(x)= -3.89x2 -3.78x 

M(0)= 0KN.m 

M (0.94)= -7KN.m 
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            2eme tronçon : 0.94m ≤ x ≤ 1.59m 

∑F/y=0          T(x)+3.78+7.78×0.94+7.78(x-0.94)-33.73=0 

T(x)= -7.78x + 29.95 

T (0.94)= 22.64KN 

T (1.59)= 17.58KN 

∑M/G=0         Mz(x)+3.78x +7.78×0.94(x-

0.47) + 7.78×
(X−0.94)²

2
 - 33.73(x-0.94)=0 

     Mz(x)= -3.89(x-0.94)² +22.64x - 28.27 

M (0.94)= -7KN.m 

M (1.59)= 6.08KN.m 

              3eme tronçon : 1.59m ≤ x ≤ 4.29m 

∑F/y=0    T(x)+3.78+7.78×1.59+10.60×  (x-1.59) – 33.73=0 

T(x)= -10.60x + 34.43 

T (1.59)= 17.58KN 

T (4.29)= -11.04KN 

∑M/G=0         Mz(x)+3.78x +7.78×1.59(x-0.795) 

+10.60×
(X−1.59)²

2
 -33.73(x-0.94)=0 

     Mz(x)= -5.3 (x-1.59)² +17.58x-21.88 

M (1.59)= 6.07KN.m 

M (4.29)= 14.9KN.m 

Le moment max à l’état limite service : 

T(x)= -10.60x +34.43                                x= 3.25m 

Mz
max =Mz (3.25m)= -5.3 (3.25-1.59)²+17.58×3.25-21.88=20.65KN.m 

              4eme tronçon : 4.29m ≤ x ≤ 5.29m

 

∑F/y=0    T(x)+3.78+7.78×1.59+10.60×2.70+7.78(x-4.29) -33.73=0 
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T(x)= -7.78x +22.34 

T (4.29)= -11.04KN 

T (5.29)= -18.82KN 

∑M/G=0         Mz(x)+3.78x +7.78×1.59(x-0.795) +10.60×2.70(x-2.94) +7.78
(X−4.29)²

2
 -

33.73(x-0.94)=0 

     Mz(x)= -3.89(x-4.29)² -11.04x +62.26 

M (4.29)= 14.90KN.m 

M (5.29)= 0KN.m 

   III.4.6. Calcul de moment isostatique à l’ELS : 

 

  Les réactions d’appuis : 

∑ M/A=0 ↔ 7.78×
0.65²

2
 +10.60×2.70×2+7.78×1×3.85 -4.35 RB =0 

RB= 
88.84

4.35
 =20.42KN 

∑ M/B=0 ↔ -7.78×0.65×4.025- 10.60×2.70×2.35- 7.78 
1²

2
 + 4.35RA = 0 

RA= 
91.50

4.35
 =21.03KN 

 Vérification :  

∑F/y=0 ↔  RA+ RB= 1.56q1s+2.44q2s+0.9q1s 

                   RA + RB =7.78×0.65+10.60×2.70+7.78×1= 41.45KN                           ok 

                   RA + RB = 41.57KN ↔=21.03+20.42= 41.45KN                

 Calcul le moment max isostatique : 

Tronçon : 0.65m ≤ x ≤3.35m. 

∑F/y=0           T(x)+7.78×0.65+10.60× 

(x -0.65)-21.03=0 

T(x)= -10.60(x)+22.86 

T (0.65m)= 15.97KN 

T (3.35m)= -12.65KN 

∑M/G=0         Mz(x) -21.03x +7.78×0.65(x-0.325) +10.60
(X−0.65)²

2
 =0 

Mz(x)= -5.3(x-0.65)² +15.97x+1.64 
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M (0.65m)=12.02KN.m 

M (3.35m)=16.50KN.m 

              T(x)= -10.60x + 22.86                     x=2.16m 

M0(x)= Mz (2.16)= -5.3 (2.16-0.65)² +15.97 (2.16) +1.64=24.05KN.m 

Le moment réel en appui B est égal à (-0.3) du moment isostatique. 

MB = - 0.3M0(x) = - 0.3×24.05 = -7.22KN.m 

 Le moment réel max en travée : 

 

Tronçon : 0.65m ≤ x ≤3.35m. 

T(x)+7.78×0.65+10.60×(x -0.65)-21.03=0 

   T(x)= -10.60(x)+22.86 

T (0.65m)= 15.97KN 

T (3.35m)= -12.65KN 

Mz(x) -21.03x +7.78×0.65(x-0.325) +10.60
(X−0.65)²

2
 +7=0 

    Mz(x)= -5.3(x-0.65)² +15.97x-5.36 

M (0.65m)=5.02KN.m 

M (3.35m)=9.50KN.m 

      T(x)=θ(x)+ 
MB−MA

LAB
 

T(x)= -10.60(x)+22.86+
(−7.22)−(−7)

4.35
  =-10.60x+22.86-0.22 

        T(x)=-10.60x+22.64=0                          x=2.14m  

M(x)
tmax

 =μ(x) + MA (1- 
X

L
 ) + MB ( 

X

L
 )  

Pour x=2.15m : 

M(2.14m)
tmax  = μ (2.14) + MA (1- 

2.14

L
 ) + MB ( 

2.14

L
 )  

  M(2.14m)
tmax =-5.3 (2.14-0.65)² +15.97 (2.14) +1.64 -7 (1- 

2.14

4.35
 ) -7.22 (

2.14

4.35
) 

  M(2.14m)
tmax

=24.05 – 3.54 – 3.57 = 16.94KN.m 
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Pour x=3.35m : 

M(3.35m)
t  = μ (3.35) + MA (1- 

3.35

L
 ) + MB ( 

3.35

L
 )  

M(3.35m)
t =-5.3 (3.35-0.65)² +15.97 (3.35) +1.64 -7 (1- 

3.35

4.35
 ) -7.22 (

3.35

4.35
 ) 

M(3.35m)
t =16.50 – 1.61 – 5.60 = 9.29KN.m 

Pour x=0.65m : 

M(0.65m)
t  = μ (0.65) + MA (1- 

0.65

L
 ) + MB ( 

0.65

L
 )  

M(0.65m)
t =-5.3 (0.65-0.65)² +15.97 (0.65) +1.64 -7 (1- 

0.65

4.35
 ) -7.22 (

0.65

4.35
 ) 

M(0.65m)
t

=12.02 – 5.95– 1.08 = 5KN.m 

Diagramme des efforts internes à l’ELS : 
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III.4.7 Calcul des armatures : 

     III.4.7 .1. A l’ELU : 

        a) Armatures principales : Le calcul se fera en réflexion simple en utilisant les 

moments 

et les efforts définis dans le schéma précédant 

b = 100 cm              d =13cm. 

h =15cm                  c = 2 cm             

Aux Appuis : 

• En appui A : 

MAU = 9.60KN.m 

µ= 
MAU

bd
2

fbc

 =
9.60×103

100×13²×14.2
 = 0.040 ≤ 0.392                        SSA 

µ = 0.040                         β=0.980 

AAU=
MAU

βd σs
= 

9.60×103

0.980×13×348
 = 2.17cm² 

On opte pour 4Ø10=3.14cm² avec St=25cm 

• En appui B : 

MAU = 10KN.m 

µ= 
MAU

bd
2

fbc

 =
10×103

100×13²×14.2
 = 0.042 ≤ 0.392                       SSA 

µ = 0.042                         β=0.979 

AAU=
MAU

βd σs
= 

10×103

0.979×13×348
 = 2.26cm² 

On opte pour 4Ø10=3.14cm² avec St=25cm 

• En travée : 

MAt = 23.54KN.m 

µ= 
MAt

bd
2

fbc

 =
23.54×103

100×13²×14.2
 = 0.098 ≤ 0.392                        SSA 

µ = 0.098                         β=0.948 

AAU=
MAt

βd σs
= 

23.54×103

0.948×13×348
 = 5.49cm² 

On opte pour 5Ø12=5.65cm² avec St=20cm 

       b) Armatures de répartition : 

• En appui A : 

ArUA= 
𝐴𝑎

4
 = 

3.14

4
 = 0.785cm² 

On opte pour 4Ø=2.01cm² avec St=25cm 
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• En appui B : 

ArUB= 
𝐴𝑏

4
 = 

3.14

4
 = 0.785cm² 

On opte pour 4Ø8=2.01cm² avec St=25cm 

• En travée : 

ArUt= 
𝐴𝑡

4
 = 

5.65

4
 = 1.41cm² 

On opte pour 4Ø8=2.01cm² avec St=25cm 

III.4.8. Vérification à l’ELU : 

     a)Condition de non fragilité :(Art A. 4, 2,1/BAEL99) 

Amin =
0.23 b d ft28

fe
 = 

0.23×100×14.5×2.1

400
 =1.75cm² 

Nous avons :    AA=3.14cm²  >   Amin =1.75cm² 

                           AB=3.14cm²  >   Amin =1.75cm²         Conditions vérifiées 

                           At=5.65cm²   >   Amin =1.75cm² 

       b) espacement des barres : 

L’écartement des barres d’une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes. 

•Armatures principales : 

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

St min = {34 ; 25 cm} = 25 cm    

Appui A:    St = 25 cm   ≤   25cm 

Appui B:    St = 25 cm   ≤   25cm          Conditions vérifiées 

Travée:        St = 20 cm   ≤   25cm 

• Armatures de répartition: 

St  {3h ; 33cm}  

St ≤ {51; 33 cm} = 33 cm. 

 Appius A: St = 25 cm ≤ 33 cm. 

 Appius B: St = 25 cm ≤ 33 cm.            Conditions vérifiées. 

 Travée : St = 25 cm ≤ 33 cm 

c)Vérification de l’effort tranchant : (BAEL 99. Art 5.1 ,211) : 

Nous avons des fissurations peu nuisibles : 

 𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏𝑑
  ≤ τu̅̅ ̅ = min (0.13fc28; 5) MPa 

τu̅̅ ̅ = min (3.25; 5) = 3.25MPa 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏𝑑
  = 

31.42×10

100×13
 = 0.24MPa 

𝜏𝑢 = 0.24MPa ≤ τu̅̅ ̅ =3.25MPa                     condition vérifiée 
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d) Vérification à la condition d’adhérence et d’entraînement des barres: 

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

τse =
Vu

0.9d ∑ ui
   ≤   τse̅̅ ̅ = Ψsft28  

τse̅̅ ̅̅ = Ψsft28 = 1.5 × 2.1 = 3.15 MPa  

Avec : 

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

Vu : effort tranchant =31.42KN 

∑Ui: Somme des périmètres des barres : n×π×Ø= 4× × 8 =100.53mm. 

τse =
Vu

max

0.9d ∑ ui
  = 

31.42×103

0.9×130×100.83
 = 2.66MPa 

𝜏𝑠𝑒 = 2.66 MPa < τse̅̅ ̅̅ = 3.15 MPa                           Condition vérifiée  

Il n’y a aucun risque d’entraînement des barres. 

e) Ancrage des barres dans les appuis : (BAEL 99 Art 6.1.23)  

τs̅ = 0.6Ψs
2ftj = 0.6 × 1.52 × 2.1 = 2.835MPa 

ls =
∅fe

4τs̅
=

1.2 × 400

4 × 2.835
= 42.33cm 

On prend ls=45cm. 

La longueur de scellement dépasse la largeur de poteau à le qu’elles les barres seront ancrées 

alors le BAEL admet que l’ancrage d’une barre se termine par un crochet, dont la longueur 

d’ancrage mesuré hors crochets est :  

lc= 0.4×ls (art A.6.1.253). 

Lc= 0.4× 45 = 18 cm. 

f) Longueur d’ancrage mesurée hors crochets : (BAEL D1 Art as.2.2) 

τu =
Vu

bd
   ≤     τu̅̅ ̅ =

0.07×fc28

γb
 =

0.07×25

1.5
 = 1.167MPa 

τu =
Vu

bd
  = 

31.42×103

1000×130
 = 0.24MPa 

𝜏𝑢 = 0.24MPa ≤ τu̅̅ ̅ =1.167MPa                       condition vérifiée 

g) Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis : (BAEL99Art AS .1.313) 

Influence sur le béton 

On doit vérifier la condition suivante 
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2𝑉𝑢
𝑚𝑎𝑥

𝑏𝑎
 ≤ 0.8

𝑓𝑐𝑗

γb
          ⟹       𝑉𝑢

𝑚𝑎𝑥   ≤ 0.267abfc28 

Désigne la longueur de l’appuis 0.9d 

a= 0.9d=0.9 (13) = 117mm 

𝑉𝑢
𝑚𝑎𝑥  ≤ 0.267 × 117 × 1000 × 25 = 780975N  

D’où 𝑉𝑢
𝑚𝑎𝑥 =31.42KN ≤ 780.96KN                      condition vérifiée 

h) Influence sur les aciers (formulaire BA page 268) 

 Aa ≥
Vu+Mu

0.9d
fe
γs

                     Aa ≥ 
1.15

fe
 (vu+

Mu

0.9d
 ) 

Aa ≥ 
1.15

400
 (31.42× 103 −

9.60×106

117
) 

Aa ≥ -145.56mm²= -1.46cm² 

Aa=2.01cm² > 1.46cm²                          condition vérifiée. 

III.3.9. Vérification à l’ELS : 

        a) Vérification des contraintes dans le béton: (Art A.4.5.2/BAEL 91) 

On doit vérifier : σbc =
 σs 

𝐾1
  ≤  σbc̅̅ ̅̅  = 0.6fc28 = 15MPa 

 

Appui A : 

 Contraintes dans le béton : 

1= 
100×AAu

bd
 = 

100×3.14

100×13
 =0.242 

1= 0.242                     β1=0.921 ; K1=48.29 

D’où :  σs =
Msa

d Asβ1
=

7×103

13×3.14×0.921
= 186.19MPa 

σbc =
 σs 

𝐾1
=

186.19

48.29
= 3.86MPa ≤  σbc̅̅ ̅̅  = 15MPa                          condition vérifiée 

 Contraintes dans les aciers : 

On doit vérifier : σs ≤  σs̅̅ ̅ 

 σs=186.19MPa ;  σs̅̅ ̅ = 
fe

γs
 = 

400

1.15
 =348MPa 

σs = 186.19MPa ≤  σs̅̅ ̅ = 348MPa                                condition vérifiée 

Appui B : 
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 Contraintes dans le béton : 

1= 
100×ABu

bd
 = 

100×3.14

100×13
 =0.242 

1= 0.242                      β1=0.921 ; K1=48.29 

D’où :  σs =
Msb

d Asβ1
=

7.22×103

13×3.14×0.921
= 192.05MPa 

σbc =
 σs 

𝐾1
=

192.05

48.29
= 3.98MPa ≤  σbc̅̅ ̅̅  = 15MPa                          condition vérifiée 

 Contraintes dans les aciers : 

On doit vérifier : σs ≤  σs̅̅ ̅ 

 σs=192.05MPa ;  σs̅̅ ̅ = 
fe

γs
 = 

400

1.15
 =348MPa 

σs = 192.05MPa ≤  σs̅̅ ̅ = 348MPa                                condition vérifiée 

En travée: 

 Contraintes dans le béton : 

1= 
100×Atu

bd
 = 

100×5.65

100×13
 =0.435 

1= 0.435                       β1=0.899 ; K1=35.50 

D’où :  σs =
Mst

d Asβ1
=

16.94×103

13×5.65×0.899
= 256.54MPa 

σbc =
 σs 

𝐾1
=

256.54

35.50
= 7.23MPa ≤  σbc̅̅ ̅̅  = 15MPa                          condition vérifiée 

 Contraintes dans les aciers : 

On doit vérifier : σs ≤  σs̅̅ ̅ 

 σs=256.54MPa ;  σs̅̅ ̅ = 
fe

γs
 = 

400

1.15
 =348MPa 

σs = 256.54MPa ≤  σs̅̅ ̅ = 348MPa                                condition vérifiée 

b) Vérification à la flèche : 

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées 

 
h

L
>

1

16
        Avec :      h : hauteur de la section est égale à 15 cm. 

 
h

L
>

Mt

10x M0
            L : portée libre est égale à 435 cm. 

 
A

bxd
<

4,2

fe
               A : section des armatures tendues 

h

L
=

15

435
= 0.034 <

1

16
= 0.0625                        Condition non vérifiée 

La première condition n’est pas vérifiée, le calcul de la flèche est obligatoire 
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Calcul de la flèche : (BAEL 91/ Art B.6.5.2) 

On doit vérifier la formule suivante : 

Pour L ≤ 5m                      𝑓̅ =
𝐿

500
 

Pour L > 5m         𝑓̅ = 0,5cm +
𝐿

1000
 

 𝑓 ̅: La flèche admissible. 

On a : L = 4.35 m < 5m.   

           On doit vérifier la formule suivante : 

 

Avec : 

 I = moment d’inertie totale de la section homogène. 

   22

3

2

3

1 15
3

cVAVV
b

I t   

 Calcul du paramètre V1 

      𝑉1 = 
𝑆𝑥𝑥̀

𝐵0
    

𝑆𝑥𝑥′ = 𝑏 ×  
ℎ2

2
+ 15 × 𝐴𝑡 × 𝑑 = 100 ×

152

2
+ 15 × 5.65 × 13 = 12351.75cm3 

𝐵0 = 𝑏ℎ + 15 × 𝐴𝑡 = 100 × 15 + 15 × 5.65 = 1584.75𝑐𝑚2 

𝑉1 = 
𝑆𝑥𝑥̀

𝐵0
=

12351.75

1584.75
= 7.79𝑐𝑚    

 Calcul du paramètre V2:     

𝑉2 = ℎ − 𝑉1 =15 − 7.79 = 7.21𝑐𝑚     

Donc :  

 vE =3700√𝑓𝑐28
3 =  10818,87 𝑀𝑃𝑎       ; 𝑓𝑐28 = 25 𝑀𝑃𝑎 

 𝐸𝑣 : Module de déformation différée  

f =  
𝑀𝑡

𝑠 × 𝐿2

10 × 𝐸𝑣 × I
=

10.60×106×(4350)2

10×10818.87× 30551.61×104
= 6.07mm 

f =  6.07mm ≤ 𝑓̅ =
𝐿

500
= 8.7mm ……………………………………… condition vérifiée. 

 

 

 

 

f =  
𝑀𝑡

𝑠 × 𝐿2

10 × 𝐸𝑣 × I
  ≤ 𝑓̅ =

𝐿

500
=

435

500
 = 0.87 cm  
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III.3.10 Ferraillage des escaliers  

 

 

 

Figure : III.3.10 schéma de Ferraillage des escaliers 
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III.5 Calcul de la poutre palière: 

La poutre palière est une poutre de section rectangulaire. Elle est semi encastrée dans les 

poteaux. 

Sa portée est de 2.65m (entre nu d’appuis), et sa section est de (b×h). 

III.5.1 Pré dimensionnement :  

Hauteur 

L

20
≤ ht ≤

L

15
 

L : longueur libre de la poutre entre nus d’appuis 

ℎt : hauteur de la poutre. 

13.25cm≤ ht ≤17.67cm. 

Donc on fixe sa hauteur à 15cm. 

La largeur 

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

0,4 ht ≤b ≤0,7 ht 

0,4×15 ≤b ≤0.7×15 

6cm ≤b ≤10.5cm 

Soit b cm 

Au vu du ferraillage important trouvé avec cette disposition (choix de section (10×15) cm²). 

On opte pour une section de (20×25) cm². 
 

Les charges revenant à la poutre 

son poids : G = 25×0.25×0.25 = 1.56KN/ml. 

Réaction du palier (ELU) RAu = 46.74 KN/ml. 

Réaction du palier (ELS) RAs = 33.73 KN/ml. 

  a) Combinaison à considérer 

E LU : 

qu = 1,35 G + RAu. 

qu = 1,35× 1.56+ 46.74 = 48.85KN/ml. 

E LS :  

qs = G + Q = G+RAs. 

qs= 1.56+ 33.73 = 35.29 KN/ml. 

    b) calcul du ferraillage (ELU): 

Réaction d’appuis : 

RA=RB= 
quL

2
 = 

48.85×2.65

2
 = 64.97KN 

   c) Les efforts internes : 

Calcul des moments isostatique : 

M0= Mmax = 
quL²

8
 = 

48.85×2.65²

8
 = 42.88KN.m 

Correction des moments 

- Aux appuis 

Ma = - 0,3 Mo = - 0,3×42.88= - 12.86KN.m. 
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- En travée 

Mt = 0,85 Mo = 0,85×42.88 = 36.45 KN.m. 

Effort tranchant

T= RA = -RB= 
quL

2
 = 

48.85×2.65

2
 = 64.73KN

Les diagrammes des moments et efforts tranchants : 

 

 Calcul des armatures 

   1. Armatures principales (longitudinal) : 

En travée :  

Mu = 36.45 KN.m 

0,232
14,2(23.5)20

1036.45

.fb.d

M
μ

2

3

bc

2

u 



  

 0,392μ0,232μ l    Section simplement armée 

 β = 0.866 

2

3

st

u
t cm5.15

34823.50.866

10 36.45

β.d.σ

M
A 


          

On opte pour : 5HA12 = 5.65cm²        st=15 cm 
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Aux appuis : 

Mu = -12.86KN.m 

0,082
14,2(23.5)20

1012.86

.fb.d

M
μ

2

3

bc

2

a
a 




  

 0.392μ0820.μ la    Section simplement armée 

957.0β  

2

3

st

a
a 1,64cm

34823.50.957

1012.86

β.d.σ

M
A 




        

On opte pour 3HA12 = 3.39cm2.                      st= 10 cm 

1) Vérifications à l’ELU  

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

2

e

t28
min 0.57cm

400

2.1
23.5200.23

f

f
0.23.b.d.A  . 

2

min

2

t

2

min

2

a

0.57cmA2.35cmA

cm0.57A5.65cmA




       ……………………………………........... Condition vérifiée 

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

  

 

 

MPa38.1
23.520

1064.73

b.d

T
τ

max

u
u 




 ……………………………………........…Condition vérifiée 

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

 Il faut vérifier que : 3,15MPa2,11,5.fψττ t28ssese   

 
 

   Σui: somme des périmètres utiles des armatures ∑ 𝑢𝑖= 𝑛 × 𝜋 × ∅ = 3 × 3.14 × 1.4=13.188cm 

2.32MPa
13.18823.50.9

1064.73
τse 




  

MPa3.15τMPa32.2τ sese   ………………………………………….Conditio vérifiée. 

 Pas de risque d’entraînement des barres. 

 Ancrage des barres : (BAEL 99 Art 6.1.23)  

τs̅ = 0.6Ψs
2ftj = 0.6 × 1.52 × 2.1 = 2.835MPa 

MPa2.835τMPa32.2τ suse   ………………………………………….Conditio vérifiée. 

𝜏𝑢̅ = 𝑚𝑖𝑛 {0.2 ×  
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 , 5𝑀𝑃𝑎} = min{3.25MPa, 5MPa} 

KN73.64Tmax

u 

𝜏𝑠𝑒 =
𝑇𝑢

𝑚𝑎𝑥

0.9 𝑑Σ𝑢𝑖
 



Chapitre III :                                                                          Calcul des éléments secondaires. 
 

78 
 

 Longueur de scellement droit (BEAL 91 Art A-6-1-2-3) : 

ls =
∅𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒fe

4τs̅
=

1.4 × 400

4 × 2.835
= 49.38cm 

On prend ls=50cm. 

La longueur de scellement dépasse la largeur de poteau à le qu’elles les barres seront ancrées 

alors le BAEL admet que l’ancrage d’une barre se termine par un crochet, dont la longueur 

d’ancrage mesuré hors crochets est :  

lc= 0.4×ls (art A.6.1.253). 

Lc= 0.4× 50 = 20cm. 

 Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis : (BAEL99Art AS .1.313) : 

Influence sur le béton 

On doit vérifier la condition suivante 
2𝑉𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑏𝑎
 ≤ 0.8

𝑓𝑐𝑗

γb
                 𝑉𝑢

𝑚𝑎𝑥   ≤ 0.267abfc28 

a:désigne la longueur de l’appuis 0.9d 

a= 0.9d=0.9 (23.5) = 21.15cm 

𝑉𝑢
𝑚𝑎𝑥  ≤ 0.267 × 211.5 × 200 × 25 = 295702.5N  

D’où 𝑉𝑢
𝑚𝑎𝑥 =64.73KN ≤ 295.70KN                      condition vérifiée 

 Influence sur les aciers (formulaire BA page 268) 

 Aa ≥
Vu+Mu

0.9d
fe
γs

                     Aa ≥ 
1.15

fe
 (vu+

Mu

0.9d
 ) 

Aa ≥ 
1.15

400
 (64.73× 103 − 

12.86×106

0.9×235
)=11.29mm² 

2.01cm² > 0.11cm²                          condition vérifiée. 

 Armatures transversales (support du cours Béton Armé I TEC185) 

𝐴𝑡

𝑏×𝑆𝑡
≥

τu−0.3.𝑘.𝑓𝑡𝑗

0.8𝑓𝑒(sin 𝛼+cos 𝛼)
                                               𝐴𝑡 ≥

(τu−0.3.𝑘.𝑓𝑡𝑗)𝑏.𝑆𝑡

0.8𝑓𝑒
 

Avec :  

Cadre droits : sinα+cosα =1 

k= 1 fissuration peu nuisible. 

τu: Contrainte de cisaillement dans le béton. 

 Vérification au cisaillement : (Art A.5.1.211/BAEL91) 

Nous avons des fissurations peu nuisibles : 

τu =
T𝑢

𝑚𝑎𝑥

bd
   ≤     τu̅̅ ̅ = min (

0.2×fc28

γb
, 5𝑀𝑃𝑎)=min (3.25MPa ; 5MPa) 

Tu
max = 64.73KN 
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MPa38.1
23.520

1064.73

b.d

T
τ

max

u
u 




  

𝜏𝑢 = 1.38MPa ≤ τu̅̅ ̅ =3.25MPa                           condition vérifiée 

Donc pas de risque de cisaillement  

 𝐴𝑡 ≥
(1.38 − 0.3 × 1 × 2.1)20 × 7

0.8 × 400
= 0.33𝑐𝑚² 

NB :  

La section calculée est négligeable donc on suppose une section d’armature et on calcul 

l’espa 

1cement qui lui correspond. 

On suppose un cadre et une épingle de Ø8 

 Calcul de l’espacement entre cadre : 

La répartition des cadres le long de la poutre :  

Méthode forfaitaire de Caquot : 

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

uniformément réparties. 

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

dans la demi portée de la poutre. 

On choisit l’espacement : St= 7cm 

𝐴𝑡

𝑏 × 𝑆𝑡
≥

τu − 0.3. k. f
tj

0.8fe(sin α + cos α)
𝑓𝑡𝑗 = min(𝑓𝑡𝑗; 3.3𝑀𝑃𝑎) = 2.1𝑀𝑃𝑎 

At = 3HA6 = 0.85cm² 

𝑆𝑡 ≤
0.8feAt

b(τu − 0.3. k. f
tj

)
 

St ≤
0.8 × 400 × 85

200(1.19 − 0.3 × 1 × 2.1)
= 242mm ≤ 24cm 

Condition complémentaire : 

𝑆𝑡𝑚𝑖𝑛 ≤ 𝑆𝑡 ≤ min (0.9 d ; 40 cm) ≤ min (21.15 ; 40 cm)  

Avec 𝑆𝑡𝑚𝑖𝑛 = 7𝑐𝑚 

De la série de Caquot 𝑆𝑡 =16 cm 

7 cm ≤  16cm  ≤ 24 cm 

𝐴𝑡.𝑓𝑒

𝑏.𝑆𝑡
 ≥ 0.4𝑀𝑃𝑎              ;           

85×400

200×242
= 0.7 ≥ 0.4MPa  ………………condition vérifiée 

Le diamètre des armatures transversales est donné par : (BEAL 91 Art A7-2-2). 

Qt ≤ min {
ht

35
; ∅l;

b

10
} = min {

250

35
; 12;

200

10
} = min{7.14; 12; 20} = 7.14mm 

3HA6 ≤ 7.14 mm………………Condition vérifiée. 
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n =
L

2
=

265

2
= 132.5cm  

III.5.2. Calcul à L’ELS : 

   a) La combinaison d’action :  

qs = G + Q = G + RAs. = 1.56 + 33.73 = 35.29KN/ml. 

   b) Réaction : 

RA=RB= 
qsL

2
 = 

35.29×2.65

2
 = 46.76KN 

   c) Les efforts internes : 

Calcul des moments isostatique : 

M0s= Msmax = 
qsL²

8
 = 

35.29×2.65²

8
 = 30.98KN.m 

- Aux appuis 

Ma = - 0,3 Mos = - 0,3×30.98= - 9.29KN.m. 

- En travée 

Mt = 0,85 Mos = 0,85×30.98 = 26.33 KN.m. 

Effort tranchant

T= RA = -RB= 
quL

2
 = 

35.29×2.65

2
 = 46.76KN

III.5.3 Vérification à l’ELS : 

a) Vérification des contraintes dans le béton: (Art A.4.5.2/BAEL 99) 

Vérification de la condition suivante:  

σbc =
 σs 

𝐾1
  ≤  σbc̅̅ ̅̅  = 0.6fc28 = 15MPa 

En travée: 

 Contraintes dans le béton : 

1= 
100×Atu

bd
 = 

100×5.65

20×23.5
 =1.202 

1= 1.202                       β1=0.851 ; K1=18.78 

D’où :  σs =
Mst

d Asβ1
=

26.33×103

23.5×5.65×0.851
= 233.03MPa 

σbc =
 σs 

𝐾1
=

233.03

18.78
= 12.40MPa ≤  σbc̅̅ ̅̅  = 15MPa                          condition vérifiée 

 Contraintes dans les aciers : 
On doit vérifier : σs ≤  σs̅̅ ̅ 

 σs=233.03 ;  σs̅̅ ̅ = 
fe

γs
 = 

400

1.15
 =348MPa 

σs = 233.03 ≤  σs̅̅ ̅ = 348MPa                                  condition vérifiée 

 

Aux appuis : 
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 Contraintes dans le béton : 

1= 
100×AAs

bd
 = 

100×2.35

20×23.5
 =0.5 

1= 0.5                             β1=0.893 ; K1=31.73 

D’où :  σs =
Msa

d Asβ1
=

9.29×103

23.5×2.35×0.893
= 188.38MPa 

σbc =
 σs 

𝐾1
=

188.38

31.73
=5.94MPa ≤  σbc̅̅ ̅̅  = 15MPa                          condition vérifiée 

 Contraintes dans les aciers : 

On doit vérifier : σs ≤  σs̅̅ ̅ 

σs=188.38MPa ;  σs̅̅ ̅ = 
fe

γs
 = 

400

1.15
 =348MPa 

σs = 188.38MPa ≤  σs̅̅ ̅ = 348MPa                                condition vérifiée 

b) État limite d’ouvertures des fissurations : 

Les fissurations sont considérées comme étant peu nuisibles, alors il est inutile de faire cette 

vérification. 

c) Etat limite de déformation: (Art B.6.5.2/BAEL99) 

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées: 

 
h

L
>

1

16
        Avec :      h : hauteur de la section est égale à 25cm. 

  

 
h

L
>

Mt

10x M0
            L : portée libre est égale à 265cm. 

 
A

bxd
<

4,2

fe
               A : section des armatures tendues 

 
h

L
=

25

265
= 0.094         

                                                ⟹   0.094  >  0.0625      ⟹           Condition vérifiée 
1

16
= 0.0625     

                 
h

L
=

25

265
= 0.094  

                                               ⟹        0.094  > 0.085          ⟹           condition vérifiée 
Mt

10x M0
=

26.33

10×30.98
= 0.085       

 
 
    

A

bxd
=

4.62

20 × 23.5
= 0.008 

                                             ⟹         0.0098 < 0.0105           ⟹              condition vérifiée  
4,2

fe
=

4.2

400
= 0.0105                          
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Les trois conditions sont vérifiées, donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 

 

III.5.4 Ferraillage de la poutre palière  

 

 
 
 
   

 
Figure : III.5.4 schéma de ferraillage poutre palière 
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IV.1. Modélisation : 

      Les forces horizontales agissantes sur la structure pendant un séisme constituent le 

problème majeur en génie parasismique, connaissant l’intensité et la loi de variation dans le 

temps de ces forces, le concepteur pourrait dimensionner les ouvrages en leur assurant une 

rigidité et une résistance suffisante pour limiter les dommages. 

IV-2- Choix de la méthode de calcul : 

      En fonction de la forme, des dimensions et du type de la construction, le RPA99/ version 

2003 prévoit d’utiliser soit : 

- La méthode statique équivalente. 

- La méthode d’analyse modale spectrale. 

- La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes. 

IV.3.Vérification des conditions d’application de la méthode statique 

équivalente : 

 Principe de la méthode 

Le principe de cette méthode est de remplacer les forces réelles dynamiques qui se 

développent dans la construction par un système de forces statiques fictives dont les effets 

sont considérés équivalents à ceux de l’action sismique. 

La méthode statique équivalente peut être utilisée dans les conditions suivantes : 

a) Condition sur la hauteur : 

Les bâtiments qui peuvent être calculés par la MSE sont limité en hauteur tels que : H ≤ 65m 

en zone I et IIa.→ CV 

b) Condition sur la régularité : 

Les bâtiments calculés par la MSE doivent être classés régulier plan et en élévation. → CV 

c) Condition complémentaires : 

Les bâtiments irréguliers peuvent être calculés par la méthode statique dans le respect des 

conditions suivant : 

Les bâtiments concernés ne doivent pas dépasser (07) niveaux ou 23mètres en zone (IIa) pour 

les groupes d’usages 2.→ CNV 

En conclusion la méthode statique équivalente n’est pas applicable, donc on applique la 

méthode modale spectrale. 

 Méthode Dynamique Modale Spectrale 
C’est l’analyse dynamique d’une structure sous l’effet d’un séisme représenté par un 

spectre de réponse. 

Principe : Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum 

des effets engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre 

de réponse de calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la 

structure. 



Chapitre IV :                                                                    Modélisation et vérification au RPA. 
 

84 
 

 Logiciel utilisé pour la modélisation : 
 L’analyse dynamique nécessite la création d’un modèle de calcul représentant la structure. 

Ce modèle est introduit dans un programme de calcul dynamique dont son calcul est base 

sur la méthode des éléments finis. 

Le logiciel ETABS (Extended Three Dimensions Analyses Building Systems) : est un logiciel 

de calcul qui permet de modéliser facilement et rapidement tous type de bâtiments grâce à 

l’interface graphique. 

Nous pouvons déterminer, les diagrammes des efforts internes dans la structure sous l’effet 

des charges verticales représentées par G et Q ; et sous l’effet des charges horizontales 

représentées par le séisme (E) ; il nous permet aussi la visualisation de la déformée du 

système, les champs de contraintes, les modes de vibration… 

IV.4. Modélisation de la structure 

L’étude de notre structure est faite à l’aide du logiciel ETABSversion9.6.0.En considérant: 9 

niveaux (1 sous-sol + RDC +1étage de service + 6 étages courants) encastrée à la base et 

réalisé sur un modèle tridimensionnel.  

Dans ce modèle on ne modélisera que la structure (voiles, portiques et dalle pleine), les 

éléments non structuraux sont introduits comme charges (escaliers, acrotère …). 
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IV.5. Etapes de modélisation 

Les différentes étapes de modélisation sont : 

1. Introduction de la géométrie du modèle. 

2. Spécification des propriétés mécaniques de l’acier et du béton. 

3. Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles…). 

4. Introduction les directions principales de l’étude sismique EX, EY et E45. 

5. Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99/version2003. 

Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse donnée par le 

RPA. Ce spectre est une courbe de réponse maximale d’accélération (Sa/g) ou (l’accélération 

/pesanteur) pour un système de degré de liberté soumis à une excitation donné pour des 

valeurs successives de période T. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

6. Définition des charges statiques (G, Q). 

7. Définition de la charge sismique E. 

8. Introduction des combinaisons d’actions. 

9. Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes). 

10. Déroulement de l’analyse et visualisation des résultats. 
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Combinaisons du BAEL : 

 1.35G + 1.5Q (l’ELU) 

 G + Q (L’ELS) 

Combinaisons du RPA 99 modifié 2003 (combinaisons accidentelles) : 

 G+Q± E 

0.8G± E 

Les poteaux sont supposés encastrés dans les fondations. 

Diaphragme : comme les planchers sont supposés infiniment rigides, on doit relier tous les 

nœuds d’un même plancher de telle sorte qu’ils puissent former un diaphragme, ceci a pour 

effet de réduire le nombre d’équation à résoudre par le logiciel. 

La masse des planchers est supposée concentrées en leur centres de masse qui sont désignés 

par la notation de (masse – source) 

IV.6. Vérifications RPA 

Ce chapitre consiste à vérifier les exigences du RPA99 version2003 qui sont : 

1) Le pourcentage de participation de la masse modale. 

2) Vérification du nombre de mode 

3) L’effort tranchant à la base. 

4) Vérification de l’effort normal réduit dans les poteaux 

5) Étude de contreventement et calcul du coefficient de comportement R 

6) Justification vis-à-vis des déplacements 

7) Justification vis-à-vis de l’effet P-Delta. 

8) Vérification de l’Effet de la torsion d’axe vertical 

Présentation de l’ouvrage 

Notre projet est un bâtiment en R+8+ sous-sol, implanté dans la wilaya de Tizi-Ouzou, 

classée selon le RPA 99 version en 2003 comme zone de moyenne sismicité (zone II-a). 

Bâtiment à usage multiples (habitation, commerces, bureautique). 

Site ferme S2 (rapport géotechnique) 

Système structurel : portiques + voiles 
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1. vérification du pourcentage de participation de la masse modale  

Après l’exécution des étapes suivantes on aura la période maximale donnée par le logiciel 

ETABS égale à 0.863s 

Display →show tables  →ANALYSIS RESULTS →modal information→Building Modal 

Information →Modal Participating Mass Ratios  et on aura la fenêtre suivante 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig. IV.6.1. Justification de la période el les masses participantes 

Les résultats seront affichés comme suit : 

 

 Tableau IV.6.1 : tableau de la période et des masses participantes 
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 Le premier mode de vibration est une translation suivant l’axe X-X, il mobilise 

52.6565% de la masse. 

 Le deuxième mode de vibration est une translation suivant l’axe Y-Y, il mobilise 

53.6581% de la masse. 

 Le troisième mode de vibration est une torsion. 

2. Vérification du nombre de mode : 

Nombres de modes propres (Art 4.3, 4 RPA99 /version 2003) 

 Le nombre de modes propres à retenir dans chacune des deux directions d’excitation, 

doit être tel que la somme des masses modales retenues soit égales au moins à 90% de la 

masse totale de la structure. 

Display             Show Tables           Modal Information           Building Modal Information   

 

              11éme mode →    Sens X-X : 92.2233%    90%   CV 

                                            Sens Y-Y : 93.3226%   90%   CV 

3. vérification de l’effort tranchant à la base  

La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des valeurs modales 

ne doit pas être inférieure à 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la 

méthode statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la 

formule empirique appropriée. 

                W
R

QDA
V

..
          (Formule 4-1 .article 4.2.3 RPA99/version 2003)              

 A : coefficient d'accélération donné par le tableau des règles RPA 99 version 2003 en 

fonction de la zone sismique et du groupe d’usage. 

 R: facteur de comportement dépendant de type du système de contreventement de la 

structure, 

 D: facteur d'amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie du site, de 

facteur de correction d’amortissement et de la période fondamentale de la structure. 
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 Q: facteur de qualité, dépendant de la qualité du système structurel (régularité en plan, 

en élévation, contrôle de la qualité des matériaux…..etc.). 

 W : poids de la structure. 

 

Application : 

 A : coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau 4.1 du RPA 99 version 

2003 suivant la zone sismique et le groupe d’usage du bâtiment. 

              A=0.15 

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

facteur de correction d’amortissement (η) et de la période fondamentale de la structure 

(T). 

 

 



































sTavec
T

T

sTTavec
T

T

TTavec

D

33.
3

5.2

35.2

0:5.2

3/5
3/2

2

2

3/2

2

2







         (4.2 RPA99/2003) 

T1 : 0.15        site meuble S2 

T2 : 0.4             

η: Facteur de correction d’amortissement donné par la formule : 

 

η= √
7

2+𝜁
 ≥ 0.7      (4.3 RPA99/2003) 

 

Où  𝜉 (%) est le pourcentage d’amortissement critique. Il est fonction du matériau constitutif, 

du type de la structure et de l’importance des remplissages.   

Nous avons un contreventement par voiles donc on prend : 𝜉=10 % 

 η = 0.76 > 0,7 

- Estimation de la période fondamentale de la structure  

 La valeur de la période fondamentale  (T)  de la structure peut être estimée à 

partir des formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou 

numériques. 

   La formule empirique à utiliser selon les cas est la suivante: 

4
3

NThCT    

hN : hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier 

niveau n  et ℎ=25.50m 
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CT : coefficient en fonction du système de contreventement et du type de 

remplissage. Il est donné par le tableau 4.6  du RPA2003 → CT=0.05 . 

  Remarque 

Les valeurs de T, calculées à partir des formules de Rayleigh ou des méthodes numériques ne 

doivent pas dépasser celles estimées à partir des formules empiriques appropriées de plus de 30%  

T= 0,05×(25.5)3/4 = 0,57sec 

Selon l’article 4.24 du RPA99 version 2003 : 

 Les valeurs de  T, calculées à partir des formules de Rayleigh ou de méthodes 

numériques ne doivent pas dépasser celles estimées à partir des formules empiriques 

appropriées de plus de 30%. Répétition du graphe 

 Pour mieux interpréter cet article, la période choisie pour le calcul du facteur ‘’D’’ est 

déterminée à partir du tableau suivant : 

              Condition sur T                 Période choisie  

      Tanalytique < Tempirique  T=Tempirique  

  Tempirique<Tanalytique <1,3Tempirique T=Tanalytique 

      1,3Tempirique < Tanalytique  T=1,3Tempirique  

 

D’où : T=  1,30,57= 0,74≤Tetaps= 0.863[s]……….. (Condition vérifiée). 

T=1.3Tempirique=0.74s 

Donc 𝑫 = 𝟐, 𝟓 𝛈(𝐓𝟐/𝐓)
𝟐
𝟑 = 𝟐, 𝟓 𝐱𝟎, 𝟕𝟔 (

𝟎,𝟒

𝟎,𝟕𝟒
)

𝟐
𝟑

= 𝟏, 𝟐𝟔 

 Facteur de qualité (Q) 

Le facteur de qualité 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 du contrôle de la construction.                            

La valeur de Q est déterminée par la formule :  

 

Avec  Pq : pénalité à retenir selon la satisfaction ou la non-satisfaction du critère de qualité, sa 

valeur est donnée par les tableaux suivants : 

 

Q=1+∑ 𝐏q 



Chapitre IV :                                                                    Modélisation et vérification au RPA. 
 

91 
 

Sens x-x : 

 Critère q  Observé (oui ou 

non) 

Pq 

1- Condition minimale sur les files de 

contreventement 

Oui 0,00 

2- Redondance en plan Oui 0,00 

3- Régularité en plan Oui 0,00 

4- Régularité en élévation Oui 0,00 

5- Contrôle de la qualité des matériaux non 0,05 

6- Contrôle de la qualité de l’exécution des travaux  non 0,1 

 

Sens y-y : 

Critère q Observé (oui ou 

non) 

Pq 

1- Condition minimale sur les files de 

contreventement 

Oui 0,00 

2- Redondance en plan Oui 0,00 

3- Régularité en plan Oui 0,00 

4- Régularité en élévation Oui 0,00 

5- Contrôle de la qualité des matériaux non 0,05 

6- Contrôle de la qualité de l’exécution des 

travaux 

non 0,1 

 

On aura : Qx= 1,15  et Qy= 1,15 selon le RPA, on prend la valeur la plus pénalisante : 

 Détermination du poids de la structure W  

Pour chaque niveau « i » on aura : Wi=WGi+𝛽WQi d’où WT = ∑ 𝑾𝒊
𝟗
𝟏  

WGi : Le poids du niveau i revenant à la charge permanente. 

WQi : Le poids du niveau i revenant à la charge d’exploitation. 

 

 Dans le cas de bâtiment d’habitation, bureaux ou assimilés) est donné par le tableau 4-5 du 

RPA99 version 2003. 
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Le poids de la structure est donné par le logiciel ETABS en procédant par les étapes suivantes : 

Display →show tables : on aura la fenêtre suivante : 

 

En suite on selection building output Table: story shears →POIDS Combo 

On aura Ce tableau: 

 

On choisit la valeur du sous-sol Bottom  

 

 



Chapitre IV :                                                                    Modélisation et vérification au RPA. 
 

93 
 

Donc: W=18909.25KN 

MSE (RPA2003) sensX sensY 

 

 

     Coefficient 

         A     0,15          A     0,15 

         D     1,26          D     1,26 

          Q     1,15           Q     1,15 

W 18909.25 W 18909.25 

          R 5           R 5 

Forces sismiques V(KN) 821.985 821.985 

 

 Détermination de l’effort tranchant par l’ETABS 

En procédant par les étapes suivantes : 

Display →show tables : on aura la fenêtre suivante  

 

On selection building output → table: story shears  

et on choisit EX spectra et EY spectra 

En cliquant sur ok, on aura le tableau suivant: 



Chapitre IV :                                                                    Modélisation et vérification au RPA. 
 

94 
 

 

On choisit la valeur max : V=1215.53KN 

 Comparaison des résultats des forces données par ETABS et la méthode statique : 

 Vmse(KN) 0.8Vmse(KN) Vetabs(kN) Vetabs>0.8Vmse 

Sens(x-x) 821.985 657.58 665.51 CV 

Sens (y-y) 821.985 657.58 751.82 CV 

 

 4. Vérification de l’effort normal réduit dans les poteaux : 

On doit satisfaire la condition suivante : 

𝑣 =
Nd

B. fc28
≤ 0,3. 

Avec : 

 Nd   : Effort normal sismique ; 

 B : Section transversale du poteau considéré. 

Les valeurs obtenues après calcul sont données dans le tableau ci-dessous 

 Pour les poteaux 35X35 : Nd= 80.41KN 

 = 
80.41 x  103

350 x 350 x 25
 = 0.026 ≤0.3   …………………………………………..condition vérifiée 

 Pour les poteaux 30x30 :      Nd= 42.7 KN 

=
42.7  x  103

300 x 300 x 25
=  0.019< 0.3    ………………………………………..condition vérifiée 
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 Pour les poteaux 25X25 :       Nd= 31.89KN 

=
31.89 x  103

250 x 250 x 25
=  0.020 < 0.3    ………………………………………..condition vérifiée 

 5. Étude de contreventement et calcul du coefficient de comportement R  

 Dans cette étape, on doit déterminer les pourcentages relatifs des charges horizontales 

et verticales reprises par les voiles et les poteaux afin de justifier la valeur de R à considérer. 

Les efforts horizontaux repris par le système de contreventement sont donnés par ETABS en 

suivant les étapes ci-après : 

 View→set 3D view → une fenêtre apparait on sélectionne XZ  on met 0 pour Aperture  

 

 

 

 

 

 

 

 

Ensuite →display →show deformed shape → on sélectionne la combinaison E . 

 

 

 

 

 

 

Ensuite draw →draw section cut  

→  On dessine une ligne horizontale coupant les éléments de la structure à la base comme suit 

et on obtient cette fenêtre accompagnée en bas.  
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Pour avoir les efforts repris par les portiques on décoche floors Beams Braces Colums Ramps 

et on clic sur refresh on aura une nouvelle valeur dans force case 1 ainsi : 

Sens X-X : 
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 On a  665.5141  →   100% 

            550.5833  →   X 

X : Étant le % des efforts repris par les voiles 

 

X = 
550.5833 ×100

665.5141
 = 82.73% 

 

Donc : 

 Effort repris par les voiles=82.73% 

 Effort repris par les portiques=15.44% 

 

Sens Y-Y : 

De l’Etabs on obtient les deux tableaux suivant : 
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On a : 31103.6587  →  100% 

           8778.6461  →     X 

 

X = 
8778.6461×100

31103.6587
 = 28.22% 

 

Donc : 

 

 Effort repris par les voiles=28.22% 

 Effort repris par les portiques=71.77% 

Selon les résultats trouvés et le tableau 4.3 du RPA 99 version 2003 : 
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Selon les résultats présentés dans le tableau ci-dessus, on remarque que la majorité des efforts  

verticaux sont repris par les voiles ≥ 20% 

 

D’après l’article 3.4 du RPA 99 version 2003, qui classe les systèmes de contreventement, 

pour le cas de notre structure on prend le système de contreventement constitué par des voiles 

porteurs ; dont le coefficient de comportement R=3,5 ce qui nous à amène à changer le 

spectre et l’introduire dans ETABS, puis refaire l’analyse. 

 

 

 

6. Justification vis-à-vis des déplacements : 

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents, sont tels 

que calculés selon le paragraphe 4.2.10 du RPA 99 version 2003. Ils ne doivent pas dépasser 

1% de la hauteur de l’étage. À moins qu’il ne puisse être prouvé qu’un plus grand déplacement 

 Le déplacement horizontal à chaque niveau k «K  » de la structure est calculé comme suit : 

δk =R  ek : (RPA 99/version 2003 formule4-19) 

    ek : déplacement dû aux forces sismiques  Fi (y compris l’effet de torsion) 

    R : coefficient de comportement. 

 Le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal à :  

k = k - k-1                  (formule 4-20 de RPA 99). 

 kx: déplacement longitudinal d’un niveau « i » par rapport à la base de la structure 
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 ky: déplacement transversal d’un niveau « i » par rapport à la base de la structure 

He : hauteur de l’étage courant 

 Dans le sens longitudinal : 

Pour déterminer les valeurs des déplacements relatifs dans le sens 

longitudinal par le logiciel, on suit les étapes suivantes :  

Display →show tables Un tableau s’affichera, et on coche les cases 

suivantes : 

 

Ensuite :  

ANALYSIS RESULTS→Displacement Data→table : Diaphragm CM displacement 

Puis on définit la combinaison Ex  on cliquant sur : 

            Select cases/combos  →2 fois sur OK  

 

 

 Dans le sens transversal 

De même, pour le sens transversal, on remplace seulement la combinaison Ex par Ey en 

cliquant sur : Select cases/combos   →2 fois sur OK 
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Le tableau des résultats du calcul avec la combinaison Ex : 

Le tableau des résultats du calcul avec la combinaison Ey : 

Story Diaphragm Load δek R δk=Rδek ∆x=δk-δk-1 1%He conclusion 

Etage 6 D9 EX 0.0131 5 0.0655 0.011 0.0306 CV 

Etage 5 D8 EX 0.0109 5 0.0545 0.0115 0.0306 CV 

Etage 4 D7 EX 0.0086 5 0.043 0.0125 0.0306 CV 

Etage 3 D6 EX 0.0061 5 0.0305 0.012 0.0306 CV 

Etage 2 D5 EX 0.0037 5 0.0185 0.0105 0.0306 CV 

Etage 1 D4 EX 0.0016 5 0.008 0.007 0.0306 CV 

Etage 

service  

D3 EX 0.0005 5 0.0025 0.005 0.0306 CV 

RDC D2 EX 0.0004 5 0.002 0.0015 0.0408 CV 

Sous-sol D1 EX 0.0001 5 0.0005 0.005 0.0300 CV 

Story Diaphragm Load δek R δk=Rδek ∆x=δk-δk-1 1%He conclusion 

ETAGE 6 D9 EY 0.0102 5 0.051 0.0085 0.0306 CV 

ETAGE 5 D8 EY 0.0085 5 0.0425 0.0095 0.0306 CV 

ETAGE 4 D7 EY 0.0066 5 0.033 0.0095 0.0306 CV 

ETAGE 3 D6 EY 0.0047 5 0.0235 0.009 0.0306 CV 

ETAGE 2 D5 EY 0.0029 5 0.0145 0.0138 0.0306 CV 

ETAGE 1 D4 EY 0.0014 5 0.007 0.0018 0.0306 CV 

ETAGE 

SERVICE D3 EY 0.0005 

5 

0.0025 0.0001 

0.0306 CV 

RDC D2 EY 0.0003 5 0.0015 0.0001 0.0408 CV 

SOUS-SOL D1 EY 0.0001 5 0.00005 0.00005 0.0300 CV 
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 Déplacement maximal 

On doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule suivante: 

Max  ≤    f  =  
𝐡𝐭

𝟓𝟎𝟎 
      ( Art B.6.5,3/BAEL91)     Avec :    f : la flèche admissible. 

                                        ht : la hauteur totale du bâtiment 

 Suivant EX :  

 

Max= 0.01m  ≤    f  =  
ht

500 
 = 

28.5

500
 = 0.057 m              Condition vérifiée. 
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Suivant EY : 

 
 

Max= 0.01m  ≤    f  =  
Ht

500 
 = 

28.5

500
  = 0.057   m              Condition vérifiée. 

 

7. Vérifications de l’effet P-Delta 

 

L’effet P-Delta est un effet de second ordre (non-linéaire) qui se produit dans chaque 

structure où les éléments sont soumis à des charges axiales. Cet effet est étroitement  lié à la 

valeur de la force axiale appliquée (P) et au déplacement  « Delta » (∆). 

𝛉𝐤 =
𝐏𝐤 ∆𝐤

𝐕𝐤 𝐡𝐤
   < 0.1 

 

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 » par rapport au niveau « k-1 ». 

hk : hauteur de l’étage « k » 

On a :  

- Si  θk  < 0.10 : les effets du 2ème ordre sont négligés. 

- Si  0.10 <   θk  < 0.20     il faut augmenter les effets calculés de l’action sismique 

par un facteur égale à 1/(1- θk).                                      

- Si  θk  > 0.20     : la structure est potentiellement instable et doit être 

redimensionnée. 
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L’évaluation de cet effet du 2ème ordre suivant les 2 sens (x-x) et (y-y) est résumée dans le 

tableau ci-après : 

 

Conclusion : 

     L’effet du second ordre peut être négligé dans notre cas car la condition est satisfaite à tous 

les niveaux : Ɵ ≤ 0,1. 

    Pour déterminer les valeurs des efforts tranchants Vx et Vy et le poids  P  par 

zlogiciel ETABS, on suit les étapes suivantes : 

Pour Vx  

Display →show tables → ANALYSIS RESULTS→Building Output→Table: Story Shears   

→on définit la combinaison Ex  on cliquant sur : 2 fois OK 

 Sens x-x (sous Ex) 

 

Sens y-y (sous Ey) 

Story poids Δkx[m] Vx[kN] Vx x h Ɵx Δky 

[m] 

Vy[kN] Vyx h Ɵy 

ETAGE6 

  

2159,5

7 

0.011 207,11 

 

633.76 0.0375 0.0085 228,48 

 

699.15 0.0274 

ETAGE 5 

4240,2

9 

 

0.0115 294,66 

 

901.66 0.0541 0.0095 337,49 

 

1032.72 0.0390 

ETAGE 4 

6321 

 

0.0125 375,31 

 

1148.45 0.0688 0.0095 426,87 

 

1306.22 0.0460 

ETAGE 3 

8401,7

2 

0.012 440,42 

 

1347.69 0.0748 0.009 505,78 

 

1547.69 0.0489 

ETAGE 2 

10532,

92 

 

0.0105 491,27 

 

1503.29 0.0736 0.0138 565,28 

 

1729.76 0.0840 

ETAGE 1 

12664,

13 

 

0.007 538,62 

 

1648.18 0.0538 0.0018 613,87 

 

1878.41 0.0121 

ETAGE 

SERVICE 

14761,

03 

 

0.005 583,79 

 

1786.40 0.0413 0.001 663,35 

 

2029.85 0.0073 

RDC 

16964,

11 

 

0.0015 648,29 

 

2645.02 0.0096 0.001 729,64 

 

2976.93 0.0057 

SOUS-SOL 

18909,

25 

 

0.005 665,51 

 

1996.53 0.0474 0.0085 751,82 

 

2255.46 0.0071 



Chapitre IV :                                                                    Modélisation et vérification au RPA. 
 

105 
 

 

 
 

Pour VY :    De même,  on remplace seulement la combinaison Ex par Ey . 

 

 
 

Pour P : 

Mêmes étapes, on remplace seulement la combinaison P du poids  

 
8.  Vérification de l’Effet de la torsion d’axe vertical:   

D’après le RPA99 version 2003 (article 4.3.7), dans le cas où il est procédé à une analyse 

tridimensionnelle, en plus de l’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle 

additionnelle égale à ± 0.05 L, doit être appliquée au niveau du plancher considéré et suivant 

chaque direction. Soit :          CM : centre de masse.            CR : centre de rigidité. 

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

Pour déterminer les valeurs de C M  et CR par logiciel ETABS, on suit l’étape 

suivante : 

Display→show tables   → Un tableau s’affichera, et on coche les cases suivantes : 

ANALYSIS RESULTS→building output 

Puis on définit toutes les combinaisons en cliquant sur : 
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Select cases/combos→   𝐂𝐞𝐧𝐭𝐞𝐫 𝐌𝐚𝐬𝐬 𝐑𝐢𝐠𝐢𝐝𝐢𝐭𝐲 → OK→OK 

 

On relève les valeurs des coordonnées des deux centres (centre de gravité et centre de torsion) 

puis on effectue les calculs.  

Leur écartement est tel qu’il est montré sur le tableau suivant : 

 

Conclusion :  

On remarque que la condition de l’effet de torsion est vérifiée pour toutes les étages dans le 

sens y-y et la plupart des étages dans le sens x-x.  

 

 Centre de masse Centre de rigidité excentricité 

théorique 

Excentricité 

accidentelle 

Story 
XCCM YCCM XCR YCR 

ex ey ex ey conclusion 

Etage6 
7.325 

6,448 

 

7,276 

 

6,927 

 

0.049 -0.479 0.85

 

0.79 

0.79 cv 

Etage5 
7.320 6.402 

7,255 

 

6,94 

 
0.065 -0.538 0.85 0.79 cv 

Etage4 
7,325 

 

6,476 

 

7,221 

 

6,896 

 
0.104 -0.42 0.85 0.79 cv 

Etage3 
7,325 

 

6,476 

 

7,154 

 6.8 
0.171 -0.324 0.85 0.79 cv 

Etage2 
7,325 

 

6,476 

 

7,002 

 6.63 
0.323 -0.154 0.85 0.79 cv 

Etage1 
7,325 

 

6,476 

 

6,606 

 6.311 
0.719 0.165 0.85 0.79 cv 

Etage 

service 
7.231 6.811 

5,907 

 5.893 

1.324 0.918 0.85 0.79 Condition non 

vérifié dans le sens 

x-x 

RDC 
7.249 6.538 

5,703 

 5.724 

1.523 0.814 0.85 0.79 Condition non 

vérifié dans le sens 
x-x 

Sous-sol 
7.241 6.413 

7,368 

 6.677 
-0.127 -0.246 0.85 0.79 cv 
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VI.1   Ferraillage des poteaux : 
Les poteaux seront calculés en flexion composée sous l’effet des sollicitations les plus 

défavorables suivant les deux sens (longitudinal et transversal) puis vérifier a l’ELS pour les 

cas suivants  

Fe (MPa) 𝐟 𝐜𝟐𝟖 (MPa) 
𝐛

 
𝐬
 𝐟 𝐛𝐮(MPa) 𝛔 𝐬 (MPa) 

Situation durable 400 25 1.5 1.15 14.2 348 

Situation accidentelle 400 25 1.15 1 18.48 400 

             Tableau VI.1.1 : Caractéristiques de calcul en situation durable et accidentelle. 

 
Les armatures seront calculées suivants les combinaisons les plus défavorables dans les deux 

sens et en tenant compte de trois types de sollicitations :   

 Effort normal maximal et moment correspondant : Nmax – Mcorr  

 Effort normal minimal et moment correspondant : Nmin - Mcorr  

 Moment fléchissant maximal et effort normal correspondant : Mmax – Ncor 
 
Mx : moment du poteau dans le sens longitudinal. 
My : moment du poteau dans le sens transversal. 

Combinaisons de calcul : 

RPA.99/modifié 2003 :   
G + Q ± E 
0.8 G ± E 

BAEL.91/modifié 99 :            
1,35 G +1,5 Q                     
G + Q                                    

Recommandation du RPA 99/Version 2003 
     Armatures longitudinales : (Art7.4.2.1 de RPA) 

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets. 
 Le diamètre minimal est de 12 mm   

 La longueur minimale de recouvrement est de 40∅ (zone IIa).   

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 

25cm.  

 Les jonctions par recouvrement doit être possible, à l’extérieur des zones nodales 

(zones critiques). 
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Tableau VI.1.2 : Sections d’acier minimales et maximales recommandées par le RPA. 
 

  VI.1.1 Calcul de la section d’armature donné à l’ELU dans la situation durable 
et accidentelle :   

Chaque poteau est soumis à un effort normal N (de compression ou de traction) et 
à un moment fléchissant M, ce qui nous conduit à étudier les cas suivants : 

 Section partiellement comprimée (SPC). 
 Section entièrement comprimée (SEC). 

 
Ferraillage d’une section rectangulaire a la flexion composée : 

Calcul du centre de pression :     

                        e =   
     𝑀𝑢   

𝑁𝑢
 

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

 
 

Si      e =
     Mu   

Nu
>  

h

2
− c     Alors la section est partiellement comprimée 

Si      e =
     Mu   

Nu
<  

h

2
− c    il faut vérifier en plus l’inégalité suivante 

Nu (d – c) - Mf  ≤ (0.337 – 0.81
c

h
) bh2 fbu   → (𝐴) 

Avec : 
         Mf :  moment par rapport au centre de gravité des armatures intérieures.                

Mf = Mu + Nu (
ℎ

2
 - c) 

Si l’inégalité (A) est vérifiée, alors la section est partiellement comprimée, et le calcul se fait 

comme suit : 

𝜇𝑏 =
𝑀𝑓

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
 

Si μb < μl= 0.392………………………. La section est simplement armée (SSA) 

Section des poteaux 
[𝐜𝐦𝟐] 

%Minimal 
d‘armatures 

𝐀𝐦𝐢𝐧 = 𝟎,𝟖%  𝐛𝐡 
[𝐜𝐦𝟐] 

% maximal d’armatures 

Zone courante 
𝐀𝐦𝐚𝐱 = 4%. 𝐛𝐡 

[𝐜𝐦𝟐] 

Zone de recouvrement 
𝐀𝐦𝐚𝐱 = 𝟔%. 𝐛𝐡 

[𝐜𝐦𝟐] 

35x35 9.8 49 37.5 

30x30 7.2 36 54 

25x25 5 25 37.5 
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A1 =
Mf

βdσs
 

D’où la section réelle est                As = A1 −
Nu

σs
 

Si μb > μl= 0.392………….La section est doublement armée (SDA) donc il faut calculer A et A’ 

On calcule Mr = μl × bd2fbu
 
 

 
           ∆𝑚 = 𝑀𝑓 −  𝑀𝑟 

Avec : 
 Mr : moment ultime pour une section simplement armée.  

- La section d’armature sera : 

A1 =
Mf

βr×d×σs
+

ΔM

(d−c′)×σs
  

 

A′ =
ΔM

(d − c′) × σs
 

 

Avec : σs =  
fe

γs
= 348  Mpa   

La section réelle d’armature ;As = A′;  As = A1 −
Nu

σs
 

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

e =
     Mu   

Nu
<  

h

2
− c  

 
Si l’inégalité (A) n’est pas vérifiée, alors la section est entièrement comprimée, et le calcul se 

fait comme suit : 
 

Nu(d − c′) − Mf > (0.337h − 0.81c′)bhfbu → (𝐵) 

- Les sections d’armatures 

Deux cas peuvent se présenter : 

Si :   Nu (d – c’) – Mf  < (0.5 - 
C′

h
) bℎ2 fbu 

- La section d’armature sera : 

 𝐴𝑠
′ =

N−ψ .b.h.fbu

σs
                      𝐴𝑠= 0 

Avec :  

 Ψ =
0.3571+ 

N(d− c′)− Mf
bh2 fbc

0.8571− 
c′

h

  

 b

c28

bc
θγ

f0.85
F    

 Nu : effort de compression. 
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VI.1.2 Calcul du ferraillage des poteaux avec socotec : 

On introduit les caractéristiques de nos matériaux et nos efforts dans logicielle. 

 
Fig.VI.1.2.1- caractéristiques et sollicitation de la section 

Cliquons sur l’icône Résultats pour extraire nos résultats  

Puis la fenêtre suivante s’affiche : 

 

- Les efforts internes max donnés par le logiciel ETABS pour tous les poteaux 
et leurs ferraillages longitudinaux sont résumés dans le tableau suivant : 
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            Tableau VI.1.3 : Pour chaque cas A adopté > Amin…………………condition vérifiée. 

 

 

zone niveaux section 
Comb 

N(KN) M(KN.m) Asup Ainf e (m) h/2-c Nature OBS 
ACNF 

(cm2) 
choix 

Aadopte 
(cm2) 

I 

 
S-SOL 
RDC 
 

35x35 

 

0.8G+E 
 
Nmax=329.8 

M2COR=3.348 4.43 5.05 0,01 0,155 SEC SSA 4.7 

4HA16 
+ 

4HA14 
14.2 

M3COR=0,414 
 

4.7 4.78 0,001 0,155 SEC 
SSA 

4.3 

ELU  
Nmin=-1453.44 
 

M2COR=-0.329 
 

0 0 0,0002 0,155 SEC 
SSA 

4.02 

M3COR=0.989 
 

0 0 0,0006 0,155 SEC 
SSA 

4.1 

G+Q+E Ncor=-210.25 
 

M2max=37.017 
 

0 0.31 0.2 0,155 SPC 
SSA 

5.53 

G+Q+E Ncor=-288.04 M3max=42.528 
 

0 0 0.15 0,155 SEC 
SSA 

5.24 

II 

 
Etage de 
service + 
1er  +2eme 
étage+ 
 

30x30 

0.8G+E  
Nmax=67.8 
 

M2COR=0.494 0.92 1.03 0,007 0,13 SPC SSA 3.5 

4HA14 
+ 

4HA12 
10.68 

M3COR=0.145 0.96 0.99 0,002 0,13 SPC SSA 3.9 

ELU 

 
 
Nmin=-1085.74 

M2COR=-1.378 0 0 0.001 0,13 SEC SSA 3.9 

M3COR=-1.263 0 0 0.001 0,13 SEC SSA 3.9 

G+Q+E Ncor=-133.84 M2max=48.874 0 3.5 0,37 0,13 SPC SSA 4.54 

G+Q+E Ncor=-205.54 M3max=53.284 0 3.12 0,25 0,13 SPC SSA 4.50 

III 

3eme+4eme 
+5eme+6eme 

  25x25 

0.8G+E  
Nmax=16.78 

M2COR=0.222 0.21 0.27 0.01 0,13 SpC SSA 3.16 

4HA12 
+ 

4HA10 
7.66 

M3COR=-0.619 0.33 0.16 0.01 0,13 SpC SSA 3.16 

ELU  
Nmin=-619.23 

M2COR=0.662 0 0 0,20 0,13 SEC SSA 3.18 

M3COR=-0.619 0 0 0,02 0,13 SEC SSA 3.18 

G+Q+E Ncor=-38.76 M2max=33.96 0 4.03 0.8 0,13 SPC SSA 4.3 

G+Q+E Ncor=-131.41 M3max=36.974 0 3.3 0.28 0,13 SPC SSA 4.18 
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 Remarque  
                                 A adopté  > AminRPA = 0.8% b h   

 

VI.1.3 Les Armatures transversales  

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

longitudinal. Le rôle des armatures transversales consiste à :  

 Empêcher les déformations transversales du béton et le flambement des armatures 

longitudinales ;  
 Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement 
 Positionner les armatures longitudinales.    

 

a) Diamètre des armatures transversales : 
- Selon BAEL 91 (Art A8.1.3) 

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

∅t =
∅l

3
 =

20

3
= 6.67 cm2    soit  ∅t =  8mm 

∅l: Est le plus grand diamètre des armatures longitudinale 

- Selon le RPA 99 version 2003 (Art 7.4.2.2)  
Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l'aide de la formule suivante : 

                            
At

St
=

ρ × Vu

h1 × fe
 

At: armatures transversales 
Vu : effort tranchant de calcul 
h1 : hauteur totale de la section brute 
St : espacement des armatures transversales : 

b) Espacement des armatures transversales  
Selon le RPA99 version 2003(Art 7.4.2.2) 

La valeur maximum de l’espacement des armatures transversales est fixée comme suit 

 Dans la zone nodale 

St ≤ min(10∅ ;  15 𝑐𝑚). 

St ≤ 𝑚𝑖𝑛 (10 × 1,2 ; 15 𝑐𝑚) = 𝑚𝑖𝑛 (10; 15 𝑐𝑚)                St = 10 cm. 

zone section A adopté AminRPA observation 

I 35X35 14.2 9.8 C.V 

II 30X30 10.68 7.2 C.V 

III 25X25 7.66 5 C.V 
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 Dans la zone courante 

St ≤ min(15∅) 
 St ≤ min (15 ∅) = min (15 × 1,2) = 18 𝑐𝑚                     St = 15 cm. 
∅ : Le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau. 

Conclusion : On adopte :  

𝑆𝑡 =10 𝑐𝑚 en zone nodale  

𝑆𝑡 =15 𝑐𝑚 en zone courante 

c) Exemple de calcul : 

 Poteaux 35x35 : (sous-sol , RDC ) 
𝜌 : coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort 
tranchant :  

𝜌 = 2.5 si l’élancement géométrique g ≥ 5  

𝜌 = 3.75 si l’élancement géométrique g < 5 

𝜆𝑔= 
𝐼𝑓

𝑎
 

Avec : If : longueur de flambement If = 0.7 L0 
𝑙0: Hauteur libre du poteau.   

If = 0,7×4.08 = 2,86 m 

𝜆𝑔= 
𝐼𝑓

𝑎
 =

274.4

35
=  𝟖. 𝟏𝟕 > 𝟓 

  D’où : ρ = 2 ,5 

𝐒𝐭 = 𝟏𝟎 𝐜𝐦     en zone nodale 

At =  
ρ × VU

h1 × fe
× St 

𝑉 𝑢 = 16.04 KN 

At = 
14.2×2,5⨯100⨯103

350×400⨯102
= 0,29 cm2 

𝐒𝐭 = 𝟏𝟓 𝐜𝐦 en zone courante : 

At = 
14.2×2,5⨯150⨯103

350×400⨯102 =0,43 cm2 

 

                      Tableau VI.1.4 :  Tableau de ferraillage des armatures transversales   

Section 
des 

poteaux 
𝐓𝐮(KN) b  m 

𝐡𝟏 
m 

𝐥𝐟  m 
𝐒𝐭zone 
nodale 

(cm) 

 
 𝐒𝐭zone 

courante 
(cm) 

𝛌𝐠 𝛒 
𝐀𝐭 zone 
nodale 
(cm2) 

At zone 
courante  
(cm2) 

(35 x 35) 16.04 0,35 0,35 2,7 10 15 8.17 2,5 0,29 0,43 

(30 x 30) 21,89 0,30 0,30 2.03 10 15 7.14 2,5 0,45 0.68 

(25 x 25) 15.71 0,25 0,25 2.03 10 15 8.57 2,5 0,39 0.59 
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d) Longueur d’ancrage : (BAEL.91 /Article A.6.1.221). 

 Pour le ∅𝟏𝟔 ⇒ 𝑳 = 40∅ = 40 × 1,6 = 𝟔𝟒 𝒄𝒎. 

 Pour le ∅𝟏𝟐 ⇒ 𝑳 = 40∅ = 40 × 1,2 =  𝟒𝟖 𝒄𝒎. 

VI.1.4.  Détermination de la zone nodale : 

 La zone nodale est constituée par le nœud poutre-poteaux proprement dit et les extrémités 
des barres qui y concourent. 

Poteaux 𝐡′ = 𝒎𝒂𝒙 (
𝒉𝒆

𝟔
 ;  𝒃𝟏 ;  𝒉𝟏 ;  𝟔𝟎𝒄𝒎) 

35 x 35 𝐡′ = 𝐦𝐚𝐱(𝟔𝟓. 𝟑𝟑  ; 𝟑𝟓 ; 𝟑𝟓 ;  𝟔𝟎𝐜𝐦) 𝐡′ = 𝟔𝟓. 𝟑𝟑 𝐜𝐦 

30 x 30 𝐡′ = 𝐦𝐚𝐱(𝟒𝟖. 𝟑𝟑  ; 𝟑𝟎  ; 𝟑𝟎 ;  𝟔𝟎𝐜𝐦) 𝐡′ = 𝟔𝟎 𝐜𝐦 

25 x 25 𝐡′ = 𝐦𝐚𝐱(𝟒𝟖. 𝟑𝟑 ;  𝟐𝟓 ;  𝟐𝟓  ;  𝟔𝟎𝐜𝐦) 𝐡′ = 𝟔𝟎 𝐜𝐦 

Tableau VI.1.5 : Détermination des zones nodales. 

𝒃𝟏 et 𝒉𝟏: dimensions du poteau 

𝒉𝒆: Hauteur entre nu des poteaux  

VI.1.5.  Vérification des contraintes tangentielles :  

Selon Art.7.4.3.2 /RPA99 version 2003 La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul 
dans le béton sous combinaison sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite 
suivante : 
 On doit vérifier : 𝛕bu ≤ 𝛕̅bu = 𝛒d × 𝐟c28 

Avec :      𝛕bu = 
𝑉𝑢

𝑏𝑑
 

                  ρd = {
0,075     si     λg ≥ 5

0,04       si     λg < 5 
 

 

Poteaux 
𝐓𝐦𝐚𝐱

𝐮  

(KN) 
b (cm) 

d 

(cm) 
𝛌𝐠 𝛒𝐝 

𝛕𝐛𝐮̅̅ ̅̅  

(MPa) 

𝛕𝐛𝐮 

(MPa) 
La condition 

35 x 35 16.04 35 32,5 8.17 0,075 1,875 0,14 Condition vérifiée 

30 x 30 21.89 30 27,5 7.14 0,075 1,875 0,26 Condition vérifiée 

25 x 25 15.71 25 22,5 5,43 0,075 1,875 0,28 Condition vérifiée 

Tableau VI.1.6 : Vérification au cisaillement dans les poteaux. 

VI.1.6.  Ancrage des armatures (longueur de scellement)  
(Art 6.1.2.2 /BAEL 91 modifiée 99) : 

Longueur de scellement :Ls =
ϕfe

4 τsu
           τsu = 0,6 × Ψs

2  ×  ft28 = 2,835 MPa 

 Pour les∅𝟏𝟔:𝐋𝐬 = 𝟓𝟔, 𝟒𝟒 𝐜𝐦 

 Pour les ∅𝟏𝟐 :𝐋𝐬 = 𝟒𝟐, 𝟑𝟑 𝐜𝐦 
Pour l’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la 

partie ancrée mesurée hors crochet est au moins égales à : 𝑙𝑎  = 0,4 Ls , pour les aciers HA. 



 Chapitre V :                                                                                      Ferraillage de la structure 

115 

 

 Pour les ∅𝟏𝟔 : 𝑳𝒂 = 𝟐𝟐, 𝟓𝟖 𝒄𝒎. 

 Pour les ∅𝟏𝟐 : 𝑳𝒂 = 𝟏𝟔, 𝟗𝟑 𝒄𝒎. 

VI.1.7. Vérifications à l’ELS : 
 Condition de non fragilité : (Art A.4.2,1/BAEL 91 Modifiée 99): 

La condition de non fragilité dans le cas de la flexion composée est : 

 Asad ≥ Amin =
0,23 ft28

fe

es−0,455×d

es−0,185×d
× b × d 

 
 Vérification des contraintes à l’ELS (selon M2) : 

Tableau VI.1.8.1 : Vérification des contraintes à l’ELS (selon M2) 

SECTION Sollicitation        NS 

     (KN) 
      MS               

( KN.m) 

   AS     

(cm2) 
𝝈𝒃𝒄 𝒔𝒖𝒑 

(Mpa ) 

𝝈𝒃𝒄 𝒊𝒏𝒇 

(Mpa) 

 𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅ 
(Mpa) 

𝝈𝒔 𝒔𝒖𝒑 

(Mpa) 

𝝈𝒔 𝒊𝒏𝒇 

(Mpa) 

𝝈𝒔̅̅ ̅ 
(Mpa) 

    obs 

35x35 

Nmax –M2COR 

 
 

-196,09 0.332 10.67 1.3 1.24 15 19.4 18.7 348    
vérifiée 

Nmin–M2COR -1063.4 1,357 10.67 7 6.76 15 104.8 101.7 348  
vérifiée 

M2max –NCOR -496.46 12.85 10.67 4.33 2.1 15 63 33.4 348    
vérifiée 

30x30 

Nmax –M2COR 

 
 

-95.29 -0.197 9.04 0.79 0.84 15 11.9 12.5 348    
vérifiée 

Nmin–M2COR -800.24 -1.509 9.04 6.63 7.03 15 99.9 105.1 348    
vérifiée 

M2max –NCOR -528.05 -13.744 9.04 2.69 6.33 15 44 91.3 348    
vérifiée 

25x25 

Nmax –M2COR 

 
 

-22.96 0.222 10.67 0.28 0.2 15 4.16 3.13 348    
vérifiée 

Nmin–M2COR -456.97 -0.966 10.67 5.01 4.66 15 74.8 70.3 348    
vérifiée 

M2max –NCOR -40.76 -10.723 10.67 0 2.6 15 -32.7 32.8 348    
vérifiée 
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 Vérification des contraintes à l’ELS (selon M3) : 

Tableau VI.1.8.2: Vérification des contraintes à l’ELS (selon M3) 

Conclusion : Toutes les contraintes sont vérifiées. 

 

SECTI0N 
 
 

Sollicitation        NS 

     (KN) 
      MS               

( KN.m) 

   AS     

(cm2) 
𝝈𝒃𝒄 𝒔𝒖𝒑 

(Mp
a ) 

𝝈𝒃𝒄 𝒊𝒏𝒇 

(Mpa) 

  𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅   
(Mpa) 

𝝈𝒔 𝒔𝒖𝒑 

(Mpa) 

𝝈𝒔 𝒊𝒏𝒇 

(Mpa) 

𝝈𝒔̅̅ ̅ 
(Mpa) 

      obs 

35x35 

Nmax –M3COR 

 

 

-196.09 0.086 10.67 0.86 0.85 15 12.8 12.7 348    

vérifiée 

Nmin–M3COR -1063.4 -0,819 10.67 6.81 6.95 15 102.3 104.1 348    

vérifiée 

M3max –NCOR -712.23 8.031 10.67 5.31 3.91 15 78.4 59.9 348    

vérifiée 

30x30 

Nmax –M3COR 

 

 

-95.29 0.064 9.04 0.82 0.81 15 12.3 12.1 348    

vérifiée 

Nmin–M3COR -800.24 -0.69 9.04 6.74 6.92 15 101.3 103.7 348    

vérifiée 

M3max –NCOR -326.35 15.845 9.04 4.88 0.69 15 69.1 14.5 348    

vérifiée 

25x25 

Nmax –M3COR 

 

 

-22.96 0.226 10.67 0.28 0.2 15 4.17 3.12 348    

vérifiée 

Nmin–M3COR -456.79 -0.099 10.67 4.82 4.85 15 72.3 72.7 348    

vérifiée 

M3max –NCOR -63.85 16.781 10.67 4.07 0 15 51.3 -51.2 

 
348    

vérifiée 
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VI.2. Les poutres  

Les poutres sont ferraillées en flexion simple en tenant compte des combinaisons suivantes : 

1.35 G + 1.5 Q             ELU  

G + Q                             ELS 

 G + Q + Ex, y          (5.1 RPA 99/2003) 

 0.8 G ± Ex, y           (5.2 RPA 99/2003) 

VI.2.1. Recommandation du RPA version 2003 : 

a. Armature Longitudinale [art 7.5.2.1 RPA/Ver2003]: 

 

La longueur de recouvrement est de : 40Φ (zone IIa)  

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de rive et 

l’angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 

b. Armatures transversales (art 7.5.2.2 RPA version 2003) : 

La quantité d’armatures transversales minimales est données par : 

 At= 0,003⨯St⨯b 

 L’espacement maximal entre les armatures transversales est donné comme suit : 

St = min(
ℎ

4
 , 12∅𝑙)               en zone nodale 

St ≤  
ℎ

2
                 en dehors de la zone nodale 

∅𝑙: Le plus petit diamètre utilisé des armatures longitudinales, et dans le cas d’une section 

en travée avec des armatures comprimées, c’est le diamètre le plus petit des aciers 

comprimés. 

 

c. Etapes de calcul des armatures longitudinales : 

 μ =
Mu

b×d²× ƒbu
 

Pour les FeE400 : 

Si  𝜇𝑏 < 𝜇𝑙 → Section simplement armée 

 Si  𝜇𝑏 > 𝜇𝑙 → Section doublement armée 

Section sans armatures comprimées (A’s = 0) : 

 %Minimal 
d‘armatures 

𝐀𝐦𝐢𝐧 = 𝟎,5% 𝐛𝐡 
[𝐜𝐦𝟐] 

% maximal d’armatures 

Zone courante 
𝐀𝐦𝐚𝐱 = 4% 𝐛𝐡 

[𝐜𝐦𝟐] 

Zone de recouvrement 
𝐀𝐦𝐚𝐱 = 𝟔%𝐛𝐡 

[𝐜𝐦𝟐] 

Poutre principale 
25⨯30 

3.75 30 45 

Poutre secondaire 
20⨯30 

3 24 36 
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Si  𝜇𝑏 < 𝜇𝑙  = 0,392  →  As =  
Mu

β.d.σs
 

Section avec armatures comprimées (A’ s ≠ 0) :  𝜇𝑏 > 𝜇𝑙 = 0,392   

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme de deux sections fictives. 

 

As : La section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas. 

 A’s : La section supérieur la plus comprimée. 

M = Me + ΔM 

 Me = μe × b × d2 × fbu  

 fbu =
0,85 × fc28

θ γb
 

 ∆M = M − Me 

Finalement : 

                     As = As1 + As2 = 
𝑀𝑒

𝛽.𝑑.𝜎𝑠
+

∆𝑀

(𝑑−𝑐′).𝜎𝑠
 

                    𝐴𝑠
′ =

∆𝑀

(𝑑−𝑐′).𝜎𝑠
 

 

VI.2.2. Calcul du ferraillage 

1. Armatures longitudinales : 

 Etude des poutres principales : 

En travée : 

Mt = 29.055 

 KN.m;   h= 30 cm;   b= 25 cm ;   c= 2cm ;  d= h-c = 28 cm 

 μ =
Mu

t

b d2 fbc
=

29.055 × 103

 25 ×282× 14,2
= 0,104 < μl = 0,392 → Section simplement armée 

 𝛽 = 0,945 

At =
Mu

t

β d σst
=

  29.055 × 102

0,945 × 28 × 34,8
= 3.14 cm2 

On opte pour une section d’armature  3HA14 ⟹ Aad = 4.62 cm2.  
 
Aux appuis : 

MA= 40.397 KN.m ;  h= 30 cm ;   b= 20 cm ;   c= 2cm ;  d= h-c = 28cm 
 

 μ =
Mu

a

bd2fbc
=

40.397× 103

20 × 282 × 14,2
= 0,144 < μl = 0,932 

 
 β = 0,922 
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Aa =
Mu

a

β d σst
=

  40.397 × 102

0,907 × 28 × 34,8
= 4.5 cm2 

On opte pour une section d’armature  3HA14 ⟹ Aad = 4.62cm2. 
 

 Etude des poutres Secondaire : 

 
2. Armature transversales 

𝐴𝑡

𝑏×𝑆𝑡
≥

τu−0.3.𝑘.𝑓𝑡𝑗

0.8𝑓𝑒(sin 𝛼+cos 𝛼)
                                               𝐴𝑡 ≥

(τu−0.3.𝑘.𝑓𝑡𝑗)𝑏.𝑆𝑡

0.8𝑓𝑒
 

Avec :  

Cadre droits : sinα+cosα =1 

k= 1 fissuration peu nuisible. 

τu: Contrainte de cisaillement dans le béton. 

 Vérification au cisaillement : (Art A.5.1.211/BAEL91) 
Nous avons des fissurations peu nuisibles : 

 𝝉𝒖 =
𝑻𝒖

𝒎𝒂𝒙

𝒃 .𝒅 
<    τu̅ = min (

0.2×fc28

γb

, 5𝑀𝑃𝑎)=min (3.25MPa ; 5MPa) 

𝑻𝒖
𝒎𝒂𝒙 : Effort tranchant max à l’ELU. 

 

                 𝜏𝑢̅̅ ̅=min {
0.2  .  𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 .5𝑀𝑃𝑎}=3.33MPa 

Poutre Comb zone 
M 

%(KN.
m) 

µ OBS β 
Acnv 

(cm2) 
A Cal 

[cm²] 

A Adpt 
[cm²] 

Chois des 
armature 

Poutre 
Principal

e 
(25x30) 

ELU   Travée 29.055 0.104 S.S.A 0.945 0.845 3.14 

4.62 3HA14 

GQE  Appuis -68.784 0,247 S.S.A 0.856 0.845 8.25 

9.24 3HA14 (fil)  + 

3HA14 (chap) 

Poutre Comb  Zone 
Mu 

(KN.m) 
µ OBS β 

Acnf 

(cm2) 
A Cal 

[cm²] 

A Adpt 
[cm²] 

Chois des 
armature 

Poutre 
Secondai

re 
(20x30) 

ELU  Travée 24.722 0.110 S.S.A 0.942 0.676 2.7 3.39 3HA12 

GQE  Appuis -45.426 0,204 S.S.A 0.885 0.672 5.27 5.65 3HA12 (fil)  + 

2HA12 (chap) 
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 Poutre principale :    𝜏𝑢=
64.61 .  103

250 .280
= 0.923 MPa  < 3.33MPa     =>                       

Condition vérifiée 
Zone nodale 

 

 𝐴𝑡 ≥
(0.923 − 0.3 × 1 × 2.1)25 × 5

0.8 × 400
= 0.114𝑐𝑚2                                           

 
Zone courante 

 𝐴𝑡 ≥
(0.923 − 0.3 × 1 × 2.1)25 × 15

0.8 × 400
= 0.34𝑐𝑚2                                           

 Poutre secondaire :    𝜏𝑢=
70.55 .  103

200 .280
= 1.26MPa  < 3.33MPa    =>    

Condition vérifiée 

Zone nodale 

 At ≥
(1.26 − 0.3 × 1 × 2.1)20 × 5

0.8 × 400
= 0.19cm² 

Zone courante 

 At ≥
(1.26 − 0.3 × 1 × 2.1)20 × 15

0.8 × 400
= 0.59cm2                                           

 
3. Délimitation de la zone nodale et courante  
 Zone nodale 

L’= 2⨯h                     Avec :           h : hauteur de la poutre 
On aura : 
L’= 2x30 = 60 cm.           Poutres principales de (25⨯30) 
L’= 2x30 = 60 cm.           Poutres secondaires de (20⨯30) 

 Zone courante : 

           L Courante = L nue d’appui – 2L’ 

 

 

 

Poutre St (cm) Esp 
At 

(cm2) 
Ferraillage 

P
la

n
ch

er
 c

o
rp

s 
C

re
u

x Poutre 
Principale  

(25x30) 

Zone nodale 
St≤min(h/4;12φ) 

St≤min(7.5 ; 16,8) St = 10 0,14 
4HA8=2,01  

 

Zone courante 
St≤(h/2) 

St≤15 St = 15 0.34 

Poutre 
Secondaire 

(20x30) 

Zone nodale 
St≤min(h/4;12φ) 

St≤min(7.5 ; 14,4) 
St = 10 

0,19 
4HA8=2,01  

 

Zone courante 
St≤(h/2) 

St≤17,5 
St = 15 

0.59 
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VI.2.3. Vérifications à l’ELU : 

 Vérification de la condition de non fragilité : (Art A.4.2 .1/BAEL91) : 

                   Aadopté > Amin  =  
0.23 .b.d .ft28

fe
 

Poutre principales 

Aadopté > Amin  =  
0.23 .25 .  28 .  2.1

400
 = 0.845 cm2    => condition vérifiée  

 
Poutre secondaires 

Aadopté > Amin  =  
0.23 .20 .  28 .  2.1

400
 = 0.676 cm2    => condition vérifiée  

 
 Vérification de l’effort tranchant : (BAEL 91 Art A.5.1.21) 

Les poutres soumises à des efforts tranchants ; sont justifiées vis-à-vis des états ultimes, 
cette justification est conduite à partir de la contrainte tangente 𝜏𝑢 ; prise égale à : 

   𝝉𝒖 =
𝑻𝒖

𝒎𝒂𝒙

𝒃 .𝒅 
< 𝝉𝒖̅̅ ̅  

𝑻𝒖
𝒎𝒂𝒙 : Effort tranchant max à l’ELU. 

 

                 𝜏𝑢̅̅ ̅=min {
0.2  .  𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 .5𝑀𝑃𝑎}=3.33MPa 

 Poutre principale :    𝜏𝑢=
64.61 .  103

250 .280
= 0.923 MPa  < 3.33MPa     =>    

Condition vérifiée 

 

 Poutre secondaire :    𝜏𝑢=
70.55 .  103

200 .280
= 1.26MPa  < 3.33MPa    =>    

Condition vérifiée 

 Influence de l’effort tranchant aux appuis (BAEL91 Art A.5.1.32) 

 Influence sur le béton :                     

 𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥  ≤ 𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥̅̅ ̅̅ ̅̅ ̅  = 0.4 ×
0,9  .  b  .d  .fc28

γb
 

 Poutres principales : 
 

 𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥̅̅ ̅̅ ̅̅ ̅ =0.4 x 
0,9  .  0,25  .0,28  .25 .103

1.5
= 420 KN 

 

𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥=64.61 𝐾𝑁  <  𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥̅̅ ̅̅ ̅̅ ̅=420 KN =>   condition vérifiée  
 
 

 Poutres secondaires: 
 

 𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥̅̅ ̅̅ ̅̅ ̅ =0.4 x 
0,9  .  0,20  .0,28  .25 .103

1.5
=336KN 

 

𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥=70.55 𝐾𝑁  <  𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥̅̅ ̅̅ ̅̅ ̅=336 KN =>   condition vérifiée  
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 Influence sur les armatures longitudinales :  
(Art A.5.1.32/ BAEL91 modifié 99) 

Lorsqu’au droit d’un appui : (𝑇𝑢 −
𝑀𝑢

0,9 .𝑑
 ) > 0 ; on doit prolonger au-delà de l’appareil de 

l’appui une section d’armatures pour équilibrer un moment égal à Tu −
Mu

0,9 .d
 

D’où :  

                                              𝐴𝑠 ≥ 
1,15 

𝑓𝑒
 (𝑇𝑢 −

𝑀𝑢

0,9 .𝑑
 ) 

 Poutres principales :  𝑀𝑢=29.055 KN.m 

64.61 −
29.055

0,9 .0,28
= -50.69 < 0 

 Poutres secondaires:  𝑀𝑢=51.365 KN.m 

70.55 −
24.722

0,9 .0,280
= -27.55 < 0 

 
 Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires. 

 
 Vérification de la contrainte d’adhérence acier-béton 

(BAEL 91 modifiées 99 Art A.6.1,3) 
 

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

τse = Ψ. ft28 = 1.5 × 2.1 = 3.15MPa 
avec    Ψ𝑠=1,5  pour les aciers HA 
La contrainte d’adhérence au niveau de l’appui le plus sollicité doit être : 

           𝜏𝑠𝑒=
𝑇𝑢

0,9  .𝑑 .∑ 𝑈
              Avec         ∑ 𝑈  : le périmètre des aciers 

 
                                             ∑ 𝑈= 3 𝜋∅ 
 

 Poutres principales :  
∑ 𝑈 =3HA12= 3 x 3,14 x 1.4  = 13.19cm  

𝜏𝑠𝑒=
64.61  × 103

0,9 ×280×131.9
=1.94MPa < 𝜏𝑠𝑒̅̅ ̅̅ = 3.15 MPa    ⟹ Condition d’adhérence est vérifiée. 

 
 Poutres secondaires :  

∑ U = 3HA12= 3 x 3,14 x 1,2  = 11.30 cm  

𝜏𝑠𝑒=
70.55 ×103

0,9  ×280 × 113
= 2.48 MPa < 𝜏𝑠𝑒̅̅ ̅̅ = 3.15 MPa       ⟹ Condition d’adhérence est vérifiée. 

 Ancrage des aciers  

 Condition d’équilibre  
Sur une longueur d’ancrage, la contrainte d’adhérence est supposée constante et égale à sa 
valeur ultime fixée à : 
 𝜏𝑠𝑢=0,6. 𝛹 𝑠

2 . 𝑓𝑡28 = 0,6 (1,5)2. 2,1 = 2,835 MPa 

 Calcul de la longueur de scellement des barres : 
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Elle correspond à la longueur d’acier, adhérent au béton, nécessaire pour que l’effort de 
traction ou de compression demandé à la barre puisse être mobilisé.                    

𝑙𝑠 =
∅  .  𝑓𝑒

4 . 𝜏𝑠𝑢
 

avec                 
Pour ∅12 :  𝑙𝑠=42.33 cm 
Pour ∅14 :  𝑙𝑠=49.38 cm 

 Les règles du BAEL (Art.6. A.1/ BAEL91 modifié 99), admettent que l’ancrage d’une barre 
rectiligne terminée par un crochet normale est assuré lorsque la longueur de la partie 
encrée, mesuré hors crochet, est au moins égale à ‘0.4 ls’ pour les aciers H.A.   

Pour ∅12 :  𝑙𝑎= 16.93cm 
  Pour ∅14 :  𝑙𝑎=19.75 cm 
 

 Selon le (A.2.12/ BAEL91 modifié 99), le diamètre des armatures transversales  
 
 

 
 Poutres principales :  

 ∅𝑙 : étant le diamètre minimal des armatures longitudinales. 

∅𝑡= min {
ℎ

35
 , ∅𝑙,

𝑏

10
} = min {8.57  , 14 , 25 }      Soit    ∅𝑡=8.75 mm 

 Poutres secondaires :  

∅𝑡= min {
ℎ

35
 , ∅𝑙,

𝑏

10
} = min {8.75 ; 12 ; 20 }      Soit    ∅𝑡=8.75 mm 

    
On optera pour un cadre et un étrier   Soit   𝐴𝑡= 4HA8 = 2.01 𝑐𝑚2  pour toutes les poutres 

VI.2.3 Vérifications à l’ELS : 

 Etat limite d’ouverture des fissures : 
La fissuration dans le cas des poutres étant considéré peu nuisible, alors cette vérification 
n’est pas nécessaire.  

 Etat limite de déformation du béton en compression : 
Il faut vérifier la contrainte dans le béton : 

𝜎𝑏𝑐= 
𝜎𝑠

𝐾1
  ≤ 𝜎𝑏𝑐  ̅̅ ̅̅ ̅ = 0,6 𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎   avec   𝜌=

100 .𝐴

𝑏 .𝑑 
 

𝜎𝑠𝑡 = 348 𝑀𝑃𝑎 
Et à partir des tableaux, nous extrairons les valeurs de ß1 et K.  
La contrainte dans l’acier est : 

𝜎𝑠 =
𝑀𝑠

𝛽1 . 𝑑 .  𝐴
 

Avec  
A : armatures adoptées  
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 Les résultats des vérifications à l’ELS sont donnés dans les tableaux suivants : 
 Poutres principales :(25x35) 

 Ms(KN.m) As(ELU) 𝛒 𝜷𝟏 K1 𝝈𝒔(MPa) 𝝈𝒃𝒄(MPa) 𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅(MPa) 
 

OBS 

 
PP 

Appuis 20.959 4.62 0.66 0.881 27.02 183,91 6.80 15 OK 

Travées -29.53 9.42 1,346 0.845 17.26 132,49 7.68 15 OK 

Tableaux VI.2.3. Vérifications à l’ELS pour les pp 

 Poutres secondaires :(25x30) 

Tableaux. VI.2.3 . Vérifications à l’ELS pour les PS 

 

 État limite de déformation (flèche)  
La flèche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par rapport à la 
flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction. On prend le 
cas le plus défavorable pour le calcul dans les deux sens  

VI.2.4 Calcul de la flèche :  

Les règles du BAEL (Art B.6.5.2 BAEL 91 modifier 99) précisent qu’on peut se dispenser de 
vérifier à l’ELS l’état limite de déformation pour une poutre associes au hourdis si les 
conditions suivantes sont satisfaites Sens (x-x’) : 𝒇=0.5 cm 

La flèche admissible : 𝑓=̅
𝐿

500
  

  𝑓=0.5cm <  𝑓=̅
𝐿

500
 = 

300

500
 = 0.6 cm   =>  OK 

 Sens (y-y’) : 𝒇=0.4 cm 

La flèche admissible : 𝑓=̅
𝐿

500
  

  𝑓=0.4cm <  𝑓=̅
𝐿

500
 = 

450

500
 = 0.9 cm   =>  OK 

 La flèche est vérifiée. 
 
 

 Ms(KN.m) As(ELU) 𝛒 𝜷𝟏 K1 𝝈𝒔(MPa) 𝝈𝒃𝒄(MPa) 𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅(MPa) 
 

OBS 

 
PS 

Appuis 17.977 3.39 0.605 0.885 28.48 214 7.51 15 OK 

Travées -40.148 5.65 0,955 0.863 21.50 311.14 14,47 15 OK 



Chapitre V :                                                                                                  Ferraillage de la structure 
 

126 
 

V.3. Ferraillage des voiles :  

   Le ferraillage des voiles s’effectuera selon le règlement BAEL 91 et les vérifications selon le 
RPA99 version 2003. 
Sous l’action des forces horizontales dues au séisme ainsi que les forces verticales (charges 
et surcharges), les voiles sont sollicités en flexion composée. Pour que la structure résiste à 
ces sollicitations et reste fonctionnelle, on prévoit trois types d’armatures :  

- Armatures verticales 
- Armatures horizontales 
- Armatures transversales 

V.3.1. Ferraillage des trumeaux 
   Les trumeaux sont sollicités en générale en flexion composée avec un effort tranchant, 
Cependant l’application des règles classiques de béton armé n’est possible que si la structure 
Considérée est contreventée par des voiles suivant deux directions orthogonales dans ce cas 
le calcul des trumeaux se fera suivant la direction de leur plan moyenne. Ce qui est le cas 
dans notre ouvrage. 

V.3.2 Méthode de calcul 
M, N leur valeurs seront tirés du logiciel ETABS. 
V.3.2.1.   Excentricité   

                        e = 
     𝑀𝑢   

𝑁𝑢
 

VI.3.2.2.  Calcul de la hauteur utile d 
       Pour déterminer la hauteur utile nécessaire de la section transversale du trumeau pour 
les armatures tendues calculées soient convenablement disposées. 
      Trois possibilités se présentent : 

a. La 1er consiste à choisir le ferraillage du potelet comme étant les armatures tendues 
qui seront calculées (leur nombre sera de 4 barres).  

Déterminer la hauteur utile par rapport à leur centre de gravité et de calculer le ferraillage  

Remarque : Si la section est trop importante et que l’on ne peut pas choisir 4 barres, on 
passe à la 2eme option. 

b. La 2eme consiste à disposer les armatures tendues de calcul dans la   
Zone d’extrémité(L/10). Choisir le centre de gravité des armatures à disposer dans cette 
zone (par rapport à L’espacement des armatures) et de calculer la hauteur utile 
correspondante. Ainsi on peut Calculer les armatures liées à cette zone  

Remarque : Si la section est trop importante et qu’elle ne peut pas être disposée dans cette 

Zone d’extrémité, alors on passe à la 3eme option. 

 
c. La 3eme option consiste à disposées toutes les armatures tendues de calcul dans 

la zone d’extrémité (sur toute la longueur lt). Déterminer leur centre de gravité et calculer le 

Ferraillage correspondant 
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V.3.3 La longueur de la zone tendue.   

    Lc =
σmax

σmax+σmin
× L    

σ =
N

B
±

M

I
y 

Avec : 

B : Section du béton 

I: Moment d’inertie 𝐼 =
bh3

12
 

y: Bras de levier y =
L

2
 

V.3.4 Calcul du moment par rapport à l’axe de symétrie des armatures 
tendues : 

M = Mu − Nu [d −
L

2
] 

V.3.5   Ferraillage 
    A. Armatures verticales  

 

𝜇 =
𝑀𝑓

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
 

As =
Mf

βdσs
+

N
σs

 

     B. Armatures horizontale 

Exigence du RPA 99 version 2003 (Art 7.7.4.1) 
 Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur 

de 
10∅ 

 𝐴𝐻 ≥ 0.15%𝐵 
 Les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur. 
 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 

1

10
  de l’épaisseur du voile. 

                                          Exigence du BAEL91 (Art A.8.2.4 

                                𝐴𝐻 =
𝐴𝑣

4
 

     C. Armatures transversales 
        Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. Elles 
retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont 
le rôle est d’empêcher le flambement des aciers verticales sous l’action de la compression 
d’après L’article 7.7.4.3 du RPA99 version 2003 les deux nappes d’armatures verticales 
doivent être reliées au moins par 4 épingle au mètre carré. 
    D. Armatures de coutures 
       Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers 
de coutures dans la section est donnée par la formule suivante : 

𝐴𝑣𝑗 = 1.1
𝑇

𝑓𝑒
         Avec :      T= 1.4 Tu  
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Tu: effort tranchant calculée au niveau considère 
Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendu nécessaire pour équilibrer les efforts 
de traction dus au moment de renversement. 

    E. Armature pour les potelets 
       IL faut prévoir à chaque extrémité de voile armé par des barres verticales dont la section 
de Celle-ci est ≥ 4 AH 10 

    F. Espacement            Art 7.7.4.3 RPA99 version 2003 

       L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la plus petite de 
deux valeurs suivantes. 

 St ≤ 1.5a              , Avec :   a=15 cm : épaisseur du voile. 

St ≤ 22.5                

Dans notre cas : 

𝑆𝑡 = 𝑚𝑖𝑛{22.5𝑐𝑚 , 30𝑐𝑚 } = 22.5 cm 

    G. Longueur de recouvrement :     
         Elles doivent être égales à : 

 40Φ pour les barres situées dans les zones où 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. 

V.3.6 Vérifications : 
                                  Exigence de RPA 
 Zone tendue : 𝐴𝑡 ≥ 0.2%𝑏𝑙𝑡      (Art 7.7.4.1) 

Globalement dans le trumeau : 𝐴𝑡 ≥ 0.15%𝐵          (Art 7.7.4.2)  

 Zone courante : 
On doit vérifier que : 10𝐴𝑐 > 0.10% × 8 × 𝐵  
𝐴𝑐: Section d’armature dans la zone courante 

Amin = (
B × ft28

fe
 ) 

V.3.7 Vérification à l’ELS :  

MPafσσσ cbcbcbc 156.0; 28   

σb =
Ns

B + 15A
 

Avec 

Ns: effort normal applique Ns = 𝐺 + 𝑄 
B : section du béton 

A : section d’armature adoptée. 
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V.3.8 Vérification de la contrainte de cisaillement 
D’après le RPA99 version 2003 (Art 7.7.2 ) : 

𝜏𝑏 ≤ b =0.2fc28 = 5Mpa. 

τb =
V̅

e × d
≤ τ̅u = 0,2fc28 

Avec:     𝐕̅ = 1,4𝐕𝐮 

𝐕𝐮: Effort tranchant calculé au niveau considéré. 

e : Epaisseur du voile. 

𝑑 : Hauteur utile (d = 0,9 h). 

ℎ : Hauteur totale de la section brute. 

D’après le BAEL (Art 5.1, 1 /BAEL91 modifiées 99). 

𝛕𝐮 =
𝐕𝐮

𝐛 × 𝐝
≤ 𝛕̅𝐮 

τ̅u = min (0,15
fcj

γ
b

; 4 MPA) ; pour la fissuration préjudiciable 

V.3.9. Exemple de calcul : 

 Calcul du VL1 de la zone 1(SOU-SOL) : (cas accidentelle) 
 Caractéristiques géométriques : 

L=1.1 m    ;  𝐵 =b×L=0.15x1.1= 0.165 𝑚2    ;     𝐼 =
𝑏𝐿3

12
=

0.15×1.13

12
=0.016𝑚4      ;   v=v’=0.55m 

 Les sollicitations : 

Nu= -644,82KN (Compression)            Mu = 1100, 341KN.m  ;   V=552.52 KN 

 La hauteur utile d : 

 1er cas il consiste à choisir le ferraillage du potelet comme étant les armatures tendues 
qui seront calculées (leur nombre sera de 4 barres). Déterminer la hauteur utile par 
rapport à leur centre de gravité et de calculer le ferraillage (schéma 1). 

 

 

 
 Calcul la hauteur utile(d) : 

Avec : d= L – (CDG des armatures du potelet) = 110 – (5+4) = 101 cm 

 Calcul de l’excentricité : 

     e = 
𝑀

𝑁
 = 

1100,341

644,82
 =1.706 m   >    

𝑙

2
− 𝑐 =

1.1

2
 -0.05= 0.5 m 

Donc le centre de pression se trouve en dehors de segment limité par les armatures, d’où la 

section est partiellement comprimée. 

 Déterminer des contraints :  

σmax= 
𝑁

Ω
 + 

𝑀.𝑣

𝐼
 =

644,82 

0.165
 +

1100,341×0.55

0.165
 =7575.8 KN.m2 
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σmin= 
𝑁

Ω
 - 

𝑀.𝑣

𝐼
 =

644,82 

0.165
 -

1100,341×0.55

0.165
  = 240.19KN.m2 

 Calcul de la longueur de zone tendue : 

Lt =
σmax

σmax+σmin
× L =

7575.8   

7575.8   +240.19 
× 1.1 = 0.969m 

 Espacement :  

En zone courante D  min1.5e, 30cm= 30 cm ; Soit D = 20 cm en zone courante  
Et en zone d’extrémité c’est D/2 =10 cm (espacement du potelet) . 

 Calcul du moment par rapport à l’axe de symétrie des armatures tendues : 

 Mt = M – N (d – L / 2 )= 1100,341- 644,82 (1.01-
1.1

2
) = 810.172KN.m 

        Mt= 810. 172KN.m 

 Ferraillage du voile : 

 Armatures verticales : 

μ=
𝑀𝑡

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
     Avec ∶    fbu =

0.85×𝑓𝑐28

θ×γ𝑏
=

0.85×25

0.85×1.15
= 21.7MPa 

μ= 
𝑀𝑡

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
 =  

810.172×102

15×1012×2.1
= 0.257< μl=0.392                SSA     

        𝛽=0.848 

 Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires 

AV=
𝑀𝑡

𝛽𝑑𝜎𝑠
 - 

𝑁

𝜎𝑠
=(

810.172

0.848×1.01×400
 – 

644.82

400
) × 10 = 7.52 cm2 

Soit (4HA16) = 8.04 cm2    

       Remarque : dans ce cas la langueur L=10cm n’est pas suffisante pour placée la section 

d’armature verticale, donc nous sommes amenés à la répartir sur la longueur L=L/10=11cm. 

 2 éme cas:  

Il consiste à disposer les armatures tendues de calcul dans la zone d’extrémité (L/10). Choisir 

le centre de gravité des armatures à disposer dans cette zone (par rapport à l’espacement 

des armatures) et de calculer la hauteur utile correspondante. Ainsi on peut calculer les 

armatures liées à cette zone (schéma 2). 

 

             

 

 

 

 Calcul la hauteur utile(d) : 

Avec d= L – [ (L/10)/2] = 110 –(5.5+5)= 109.5 cm 

 Calcul de l’excentricité : 

     e = 
𝑀

𝑁
 = 

1100,341

644,82
 =1.706 m   >    

𝑙

2
− 𝑐 =

1.1

2
 -0.05= 0.5 m 
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Donc le centre de pression se trouve en dehors de segment limité par les armatures, d’où la 

section est partiellement comprimée. 

 Déterminer des contraints :  

σmax= 
𝑁

Ω
 + 

𝑀.𝑣

𝐼
 =

644,82 

0.165
 +

1100,341×0.55

0.165
 =7575.8 KN.m2 

σmin= 
𝑁

Ω
 - 

𝑀.𝑣

𝐼
 =

644,82 

0.165
 -

1100,341×0.55

0.165
  = 240.19KN.m2 

 Calcul de la longueur de zone tendue : 

Lt =
σmax

σmax+σmin
× L =

7575.8   

7575.8   +240.19 
× 1.1 = 0.969m 

 Espacement :  

En zone courante D  min1.5e, 30cm= 30 cm ; Soit D = 20 cm en zone courante  
Et en zone d’extrémité c’est D/2 =10 cm (espacement du potelet). 

 Calcul du moment par rapport à l’axe de symétrie des armatures tendues : 

 Mt = M – N (d – L / 2 )= 1100,341- 644,82 (1.095-
1.1

2
) = 715.52KN.m 

        Mt= 715.52 KN.m 

 Ferraillage du voile : 

 Armatures verticales : 

μ=
𝑀𝑡

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
     Avec ∶    fbu =

0.85×𝑓𝑐28

θ×γ𝑏
=

0.85×25

0.85×1.15
= 21.7MPa 

μ= 
𝑀𝑡

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
 =  

715.52×102

15×109.52×2.1
= 0.189 < μl=0.392                SSA     

        𝛽=0.895 

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires 

AV = 
Mt

𝛽𝑑𝜎𝑠
 - 

𝑁

𝜎𝑠
=(

715.52

0.895×1.01×400
 – 

644.82

400
) × 10 = 5.32 cm2 

Soit (4 HA 14) = 6.16 cm2   Avec    𝑺𝒕 = 11 cm. 

 Calcul des armatures verticales dans tout le voile :  

 Dans la zone courante : 

           Détermination de la zone courante : Lc 

 

 

 

 

        Lc=L-2× (L/10)=110 -2 ×11=88cm =0.88m 

Avc=0.10%xBc  
Avec : 
Bc=Lc x b  
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b: la section de la zone courante. 
Bc = 0.88 x 0.15=0.132m2 =1320cm2 
AVc = 0.001x 1320=1.32 cm2  

Soit : (6HA16) = 12.06 cm2    Avec     𝑺𝒕 =16 cm 

 Dans la zone tendue : 

Pour L/10 on adopte (4HA16) =6.16 cm2                       

Pour Lt-L/10 = 85.9 cm on adopte (4HA12) = 4.52 cm2     

 Armatures de coutures : 𝐀𝐕𝐣 = 𝟏, 𝟏
𝐓̅

𝐟𝐞
       ; Avec:   𝐓̅ = 𝟏, 𝟒𝐕𝐮 

     AVj = 1,1
T̅

fe
 =1 , 1

773.52x10

400
 = 20 cm2    

 A total tendu = 20/4 +6.16 + 4.52 = 15.68 cm2  

 Section minimale pour la zone tendue 

La section minimale qui est donnée par le RPA est : 

A total tendu ≥ A tendu min =0.2%b  Lt   

 A tendu min=0.2%b  Lt = 0.2/100 x 0.15 x 0.969= 2.91m 

A total tendu=15.68 cm2   ≥ A tendu min=2.91cm2                                    condition vérifié 

· Section minimale dans tout le voile (Article 7.7.4.3 RPA 99 modifié2003) 

A total de voile ≥A min de voile =0.15%bxL  

A total voile =6.16 x 2+12.06 = 24.38 cm2   ≥   A min de voile = 0.15%0.15x1.1 = 2.4 cm2     

      A total de voile = 24.38 cm2    ≥   A min de voile=2.4 cm2                           condition vérifié  

 Armatures horizontales/nappe : 

              AH≥max ( 
𝐴𝑣 

4
 ;0,15% x B) 

 AH ≥ max ( 
28.4 

4
 ; 0,15%x0.165) = ( 6.09  ; 0.24 ) 

AH≥ 6.09  cm2 

En adopte AH=(20HA10) =15.71 cm2               avec          st= 15 cm 

 Armature transversale    
Les deux nappes d’armature sont reliées par 4 épingles en HA8 par mètre carré de surface 
verticale. 

V.3.10. Vérification à l’ELS 

On doit vérifier que             σb  <    σb̅̅ ̅̅ ̅ = 0,6 × fc28=0.6× 25=15MPa 

σb =
NS

B + 15 × A
           

2251.48 ×  10

165 + 15 × 48.98
= 0.19Mpa  

  σb =0.19 MPa  ≤  σb̅̅ ̅ = 0,6 × fc28=0.6× 25=15MPa         condition vérifié. 
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 Vérification de la contrainte de cisaillement 

D’après le RPA 99 version 

𝛕𝐛 =
𝐕̅

𝐞 × 𝐝
≤ 𝛕̅𝐮 = 𝟎, 𝟐𝐟𝐜𝟐𝟖 

τb =
V̅

e×d
 =

1.4×552.52

0.15×165×103
 =1.15MPa 

τ̅b = 0,2fc28=0.2x25=5MPa 

                τb = 1.15MPa ≤  τ̅u =5MPa               condition vérifié 

 D’après le BAEL (Art 5.1, 1 /BAEL91 modifiées 99). 

τu =
Vu

b × d
≤ τ̅u 

τu =
V

b×d
 =

552.52

0.15×0.9×1.09×103
= 3.08Mpa  

   τ̅u = min (0,15
fcj

γb
; 4 MPA) = 3.26MPa; pour la fissuration préjudiciable 

  Donc       τu = 0.79MPa ≤ τ̅u = 3.26MPa            condition vérifié 

 

L’ensemble des calculs sont donné sous forme de tableaux 

 Zone I : sous-sol  

 ZoneII : RDC 

 ZoneIII  : étage de service, 1er et 2eme étage  

 ZoneIV : 3eme et 4eme et 5eme et 6eme  
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TABLEAU V.3.10.1 : Ferraillage de voile longitudinale (VL) 

 Zone I II III IV 

Caractéristiques 
Géométriques 

L (m) 1.1 1.1 1.1 1.1 

b(m) 0.15 0.15 0.15 0.15 

B (m2) 0,165 0,165 0,165 0,165 

I(m4) 0,016 0,016 0,016 0,016 

L/10 (m) 0.11 0,11 0,11 0,11 

Sollicitation 

de 

calcul 

T (KN) 552.52 422.3 375,52 358.84 

T'=1,4*T (KN) 730,74 591.22 525,73 502.37 

N (KN) -644.82 -594.53 -523.68 -478.88 

M(KN.m) 1100.341 954.81 823.67 794.14 

e(m) -1.70 -0.62 -0.63 -0.60 

OBS SPC SPC SPC SPC 

σmax (KN/m2) 7575.8 6283.10 5978.32 5564.87 

σmin (KN/m2) -240.19 -198.37 -146.55 -122.85 

Lt (m) 0.969 1.066 1,35 1,55 

D (m) 1.095 1.095 1.095 1.095 

Mt (KN.m) 715.52 630.63 538.26 533.15 

Armatures verticales 

 

Av1 (L/10) (cm2) 5.32 4.52 4.52 4.52 

Av/zone c (cm2) 2.32 2.32 1.3 1.3 

Av/adopté zone c (cm2) 12.06 12.06 12.06 12.06 

Av2 (Lt-L/10) (cm2) 8.04 8.04 8.04 8.04 

Ferraillage adopté 

Pour 

les armatures 

verticales 

A'v1 adoptée (cm2)          6.16           6.16 4.52 4.52 

A'v2 adoptée (cm2)           8.04 8.04 8.04 8.04 

choix de A'v1 4HA14 4HA14 4HA12 4HA12 

choix de A'v2 4HA12 4HA12 4HA10 4HA10 

espacement minimal (cm 20 20 20 20 

St de A'v1 (cm)  16 16 16 

St de A'v2 (cm) 16 15 15 15 

Section totale 
A total  tendu (cm2) 19.2 19.02 18.99 19.85 

A total du voile (cm2) 24.38 24.05 23.78 23.72 

Armatures 

minimales 

A min tendu (cm2) 2.91 2.88 2.82 2.79 

A min total (cm2) 2.4 2.2 1.9 1.5 

A min zone courante cm2) 5,6 5,6 5,68 5,76 

Armatures 

horizontales 

A H/nappe (cm2) 6.09 6.09 5.9 5.2 

A H adoptée (cm2) 9.05 9.05 9.05 9.05 

choix de la section 20HA10 20HA10 20HA10 20HA10 

Espacement (cm2) 15 20 15 15 

  Armatures transversales 
 

A T adoptée 4HA8 4HA8 4HA8 4HA8 

Vérification 

Des 

Contraintes 

 

τb(adm)=5Mpa>τb 1,15 0,88 0,82 0,80 

τu(adm)=3,26Mpa>τu 0,74 0,57 0,52 0,48 

Ns (KN) -2251.48 -1968.34 -1690,26 -1007,28 

σb(adm)=15Mpa>σb 0.19 0.14 0.11 0.09 
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TABLEAU V.3.10.2 : Ferraillage de voile Transversale (VT) 

 Zone I II III IV 

Caractéristiques 

Géométriques 

L (m) 2 2 2 2 

b(m) 0,15 0.15 0,15 0,15 

B (m2) 0,3 0,3 0,3 0,3 

I(m4) 0,0620 0,0620 0,0620 0,0620 

L/10 (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

Sollicitation 

de 

calcul 

T (KN) 542,14 528,37 421,52 282,89 

T'=1,4*T (KN) 758,996 739,718 590,128 396,046 

N (KN) -360 -317,65 -305,98 -260,39 

M(KN.m) 574,65 560,31 436,52 375,65 

e(m) -1,5962 -1,7639 -1,4266 -1,4426 

OBS SPC SPC SPC SPC 

σmax (KN/m2) 17356,5171 17031,0307 11832,4844 9245,8337 

σmin (KN/m2) -19679,097 -19080,3855 -13744,8594 -10823,955 

Lt (m) 0,7263 0,7310 0,7401 0,7601 

D (m) 1,4225 1,4225 1,47 1,5175 

Mt (KN.m) 807,75 765,98 641,52 555,97 

Armatures verticales 

 

Av1 (L/10) (cm2) 6,01 5,94 3,53 2,81 

Av/zone c (cm2) 2,48 2,56 2,64 2,64 

Av/adopté zone c (cm2) 9.42 9.42 9.42 9.42 

Av2 (Lt-L/10) (cm2) 3.14 3.14 3.14 3.14 

Ferraillage adopté 

Pour 

les armatures 

verticales 

A'v1 adoptée (cm2) 6,16 6,16 4,52 3,14 

A'v2 adoptée (cm2) 6,79 6,79 6,79 6.79 

choix de A'v1 4HA14 4HA14 4HA12 4HA10 

choix de A'v2 6HA10 6HA10 6HA10 6HA10 

espacement minimal (cm) 30 30 30 30 

St de A'v1 (cm) 20 20 20 20 
St de A'v2 (cm) 10 10 10 10 

Section total 
A total  tendu (cm2) 31,7423 31,2122 25,4585 18,7412 

A total du voile (cm2) 21,74 21,74 18,46 15,7 

Armatures 

minimales 

A min tendu (cm2) 2,9055 2,9240 2,9607 3,0405 

A min total (cm2) 4,65 4,65 4,8 4,95 

A min zone courante (cm2) 2,48 2,48 2,56 2,64 

Armatures 

horizontales 

A H/nappe (cm2) 5,435 5,435 4,8 4,95 

A H adoptée (cm2) 30,79 30,79 30,79 30,79 

choix de la section 20HA10 20HA10 20HA10 20HA10 

Espacement (cm2) 15 20 15 15 

Armatures transversales 

 
A T adoptée 4HA8 4HA8 4HA8 4HA8 

Vérification 

Des 

Contraintes 

τb (adm)=5Mpa>τb 2,7204 2,6513 2,0490 1,3334 

τu (adm)=3,26Mpa>τu 1,7488 1,7044 1,3172 0,8572 

Ns (KN) -848,62 -822,98 -619,01 -511,99 

σb(adm)=15Mpa>σb 2,4093 2,3365 1,7324 1,4097 
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VIII-1 Introduction : 

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission des 

efforts apportés par la structure au sol. Ces efforts consistent en : 

    Un effort normal : charge et surcharge verticale centrée ; 

    Une force horizontale : résultante de l’action sismique ; 

    Un moment qui peut être de valeur variable qui s’exerce dans les plans différents. 

Nous pouvons classer les fondations selon le mode d’exécution et la résistance aux 

sollicitations extérieure, en : 

- Fondations superficielles : Utilisées pour des sols de bonne capacité portante. 

Elles sont réalisées près de la surface, (semelles isolées, semelles filantes et radier). 

- Fondations profondes : Utilisées lorsque le bon sol est assez profond (pieux, puits). 

VIII-2 Etude géotechnique du sol : 

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol qui 

nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier. Les résultats de cette étude sont : 

- La contrainte admissible du sol est 𝜎sol = 2 bars. 

- Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 

VIII-3-Choix du type de fondation : 

            Le choix du type de fondation, est fonction du type de la superstructure ainsi que des 

caractéristiques topographiques et géologiques du terrain. 

Ce choix est défini par : 

- La stabilité de l’ouvrage ; 

- La facilité de l’exécution ; 

- La capacité portante du sol ; 

- L’importance de la superstructure ; L’économie. 

VIII-3-1 Semelles isolées sous poteaux : 

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal Ns max qui 

est obtenu à la base de tous les poteaux du sous-sol. 

A. B ≥
Nser

σsol
. 
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Homothétie des dimensions :  
𝑎

𝑏
=

𝐴

𝐵
= 𝐾 →  

35

35
= 1. 

D'ou B ≥ √
Nser

σsol
 

Exemple de calcul : 

Nser = 1535.32KN. 

σsol = 0,25 MPa. 

B ≥ √
1110.28

250
= 2.11 m.   Donc    A = B = 2,50 m. 

Conclusion : 

L’importance des dimensions des semelles expose nos fondations au chevauchement, 

alors il faut opter pour des semelles filantes. 

VIII-3-2 Semelles filantes : 

1) Semelles filantes sous voiles : 

Ns

S
 ≤ 𝜎𝑠𝑜𝑙    →

G+Q

B.L
 ≤ 𝜎𝑠𝑜𝑙    →

G+Q

𝜎𝑠𝑜𝑙.L
 ≤ 𝐵    

Avec : B : La largeur de la semelle. 

L : Longueur de la semelle. 

G, Q : Charge et surcharge revenant au voile considéré. 

𝜎sol : Contrainte admissible du sol. 

Choisissant une semelle filante, de largeur B et de longueur L situé sous un portique 

formé de 7 poteaux. 

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants : 

Voiles G+Q L(m) B(m) S= B.L(m2) 

VL1 433,05 1,10 1.57 1.73 

VL2 353.02 1.10 1.28 1.41 

VL3 555,23 1.10 2.02 2.22 

VL4 538,00 1.10 1.96 2.16 

VL5 479,09 1.10 1.74 1.91 

VL6 470,80 1.10 1.71 1.88 

VL7 402,58 1.10 1.46 1.61 

VL8 395,62 1.10 1.44 1.58 

ΣS 14,50 

 

Tableau VIII-1 : Surface de semelles filantes sous voiles (sens longitudinal). 
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Voiles G+Q L(m) B(m) S=B.L(m2) 

VT1 433,05 2 0.87 1.74 

VT2 353,02 2 0.71 1.42 

VT3 402,58 2 0.81 1.62 

VT4 395,62 2 0.79 1.58 

ΣS 6.36 
 

Tableau VIII-2 : Surface de semelles filantes sous voiles (sens transversal). 
 

SV =ΣSi =20.86 m2.              Avec : SV : Surface totale des semelles filantes sous voiles. 

2) Semelles filantes sous poteaux : 

a) Hypothèses de calcul : 

La semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire des contraintes sur le sol. 

Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une surface plane tel que leurs 

centres de gravité coïncidente avec le point d’application de la résultante des charges agissantes 

sur la semelle. 

b) Etape du calcul : 

- Détermination de la résultante des charges : R=Σ Ni. 

- Détermination des coordonnées de la structure R : 

e = 
Σ𝑁𝑖 .𝑒𝑖 +Σ𝑀𝑖

𝑅
 

- Détermination de la distribution par (ml) de semelle : 

e≤
𝐿

6
    → Répartition trapézoïdale. 

e>
𝐿

6
    → Répartition triangulaire. 

Avec  L : longueur du bâtiment. 

qmax = 
𝑅

𝐿
 (1 +

6𝑒

𝐿
).                  q min =  

𝑅

𝐿
 (1 −

6𝑒

𝐿
) .               Et     q (

𝐿

4
)= 

𝑅

𝐿
 (1 +

3𝑒

𝐿
). 

- Détermination de largeur B de la semelle : 𝐵 ≥   
q(

𝐿

4
)

𝜎𝑠𝑜𝑙
  

c) Exemple de calcul : 

Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux : fil de poteaux le plus sollicité. 
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Donc on fera le calcul sur le portique longitudinal. Les résultats sont résumés dans le tableau 

suivant : 

Poteaux NS(t) MS(t/m) ei ( m) NS. ei (t.m) 

1 608,40 -5.566 -6.4 -3893.76 

2 867.17 -0.050 -2.1 -43.36 

3 832.88 1.577  2.4 1998.91 

4 608.40 5.136 6.4 3893.76 

Total 2916.85 1.008 0.3 1955.55 
 

Tableau VIII-3 : Surface de semelles filantes sous poteaux. 

Coordonnées de la résultante des forces par rapport au centre de gravité de la semelle : 

 Avec : e = 
Σ𝑁𝑖 .𝑒𝑖 +Σ𝑀𝑖

𝑅
 

e = 
1955.55+1.008

2916.85
 = 0,67 m. 

Distribution des sollicitations par mètre linéaire des semelles : 

e = 0,67  m≤
𝐿

6
 =  

12.3

6
  = 2.05 m→ Répartition trapézoïdale.    

qmin= 
𝑁𝑠

𝐿
 (1 −

6.𝑒

𝐿
) =

2916.85

12.3
 (1 −

6 x(0,67)

12.3
) = 159.64 KN/m. 

qmax= 
Ns

L
 (1 +

6.e

L
) =

2916.85

12.3
 (1 +

6 x(0,67)

12.3
) = 314.65 KN/m. 

q(L/4)= 
Ns

L
 (1 +

3.e

L
) =

2916.85

12.3
 (1 +

3 x(0.67)

12,3
) = 275.89 KN/m. 

d) Détermination de la largeur de la s1emelle : 

𝐵 ≥   
q( 

𝐿

4
 )

𝜎𝑠𝑜𝑙
=

275.89

250
 =1.10 m. 

On prend B = 1.10 m 

On aura donc,  Sp =1.10 x 12,3 =13.57 m2  

Nous aurons la surface totale de la semelle filante : ST = Sp x n + Sv 

Avec:    n : Nombre de portique dans le sens considéré. 

 ST= 13.57 x 6 + 20.86 = 102.30 m2. 

Remarque : 

- La surface totale du bâtiment : SBAT = 187.52m2 

Le rapport de la surface des semelles à la surface du bâtiment est : 
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𝑆𝑡

𝑆𝑏𝑎𝑡
= 

102.3

187.52
 = 0,54 54% de la surface de l’assise 

La surface totale des semelles représente 54% de la surface du bâtiment 

Conclusion : 

La surface totale de ces dernières dépasse 50% de la surface de la structure (l’assise)  

Donc on opte pour un radier général qui offrira : 

 Une facilite de coffrage. 

 Une rapidité d’exécution. 

 Prestera une grande rigidité 

VIII-4 Etude du radier général : 

Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher renversé 

dont les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est soumis à la réaction du 

sol diminuée du poids propre du radier. 

VIII-4-1 Pré dimensionnement du radier : 

1) Selon la condition d’épaisseur minimale : 

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25 cm (h min ≥25 cm) 

2) Selon la condition forfaitaire : 

 Sous voiles : 

𝐿𝑚𝑎𝑥

8
 ≤ ℎ ≤  

𝐿𝑚𝑎𝑥

5
  ; h : épaisseur du radier. 

                                Lmax : distance entre deux voiles successifs. 

Lmax = 230 cm → 28.75cm ≤ h ≤ 45cm → On prend : h = 100cm. 

 Sous poteaux : 

La dalle : 

La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante : 

hd >
Lmax

20
  , avec un minimum de 25cm. 

hd >
450

20
= 22,5cm  Soit hd = 25cm. 

Nervure (poutre) : 
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Elle doit vérifier la condition suivante : 

hn >
Lmax

10
=  

450

10
= 45cm Soit hn = 45cm. 

Dalle flottante : 

Lmax

50
 ≤ ht ≤  

Lmax

40
   

450

50
 ≤ ht ≤  

450

40
  → 9cm ≤ ht ≤ 11,25 cm  soit ht=10cm. 

3) Condition de vérification de la longueur élastique : 

Le = √
4. E. I

K. b

4

≥
2

π
. Lmax 

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, 

le radier est rigide s’il vérifie : 

Lmax ≤
π

2
. Le →Ce qui conduit à    √(

2

π
. Lmax)

4  3.K

E

3  

 

Avec : 

Le : Largeur du radier présentant une bande de 1m; 

K : Module de raideur du sol, rapporté a l’unité de surface K=40 MPa pour un sol moyen.  

 I : L’inertie de la section du radier (bande de 1m) ; 

 E : Module de déformation longitudinale déférée E = 10818,86 MPa. 

 Lmax : Distance maximale entre deux voiles successifs ou poteaux. 

D'où: h ≥ √(
2

π
. 4.5)

4  3 x 40

10818,86

3  

= 0.86m. 

D’après ces conditions de la vérification de la longueur élastique ; On opte pour h=100cm.  

                    La nervure du radier doit avoir une largeur : 

0,4ℎ𝑛 ≤bn ≤0,7 hn  →40≤bn≤ 70  Soit bn= 45 cm. 

Remarque : 

On adoptera pour une épaisseur constante sur toute l’étendue du radier : 

- La dalle : hd = 25 cm. 

- La nervure : hn = 100 cm. 

                         bn = 45 cm. 

- La dalle flottante : ht = 10 cm. 
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VIII-4-2 détermination des sollicitations :  

 Déterminer à partir du  logiciel ETABS : 

Charge du bâtiment Gbat =32239,60  KN.  

Charge d’exploitation Q =4585.34  KN. 

Combinaison d’actions : 

à l’ELU : Nu =1,35.G +1,5.Q = 55234,41 KN.                        

à l’ELS : Ns = G + Q =36824.94 KN. 

VIII-4-3 Détermination de la surface du radier : 

à l’ELU : Sradier ≥  
𝑁𝑢

1,33.𝜎𝑠𝑜𝑙
=

55234.41

1,33.250
= 163.66 m2 

à l’ELS : Sradier ≥  
𝑁𝑠

𝜎𝑠𝑜𝑙
=

36824.94

250
=  147.30m2 

D’où : Sbat > max (S1, S2) 

Sbat =  187.52𝑚2 > Sradier = 163.66 m2.  

Remarque : 

Etant donné que la surface nécessaire du bâtiment est supérieure à celle du radier, donc 

on n’aura pas de débord. Les règles du BAEL, nous imposent un débord minimal qui sera 

calculé comme suit : 

Ldéb  ≥ max(
ℎ

2
; 30 𝑐𝑚) = (

100

2
 ; 30 𝑐𝑚) = 50 cm. 

On prend: Ldéb= 50 cm. 

Sradier = Sbat+ Sdéb 

Sradier= 187.52 + (14.65x0, 5) x2+ (12.80x0, 5) x2+ (0,5x0, 5) x4=215,97m2. 

Donc on aura une surface totale du radier : Sradier =215,97 m2. 

VIII-4-4 Détermination de l’effort à la base du radier : 

1) Poids du radier : 

Grad = Poids de la dalle + poids de la nervure + poids de (t .v.o) + poids de la dalle flottante 

-Poids de la dalle = hd x ρb x  Sradier 

 Pd = 0,25 x 25 x 215.97 = 1 349,813KN. 
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-Poids des nervures = [bn (hn -  hd) (Lx. n + Ly .m)] ρb 

 Pn = [0.45 (1 -  0.25) (14.65x6 + 12.8x4)] 25 = 1 173,656KN. 

-Poids du remblai = [(Sradier – Sn) x (hn -  hd)] ρr 

Avec : Sn = (Lx. n + Ly .m) hn = (14.65 x 6 + 12.8 x 4) x 1m = 139. 1m2 

 Pr = [(215.97 – 139.1) x (1 -  0,25)] x17 = 980.093KN. 

-Poids de la dalle flottante = (Sradier – Sn) x ep x ρb  

 Pf = (215.97 – 139.1) x 0.1 x 25 = 192,175KN. 

                           Grad= 3 695,737KN 

2) Poids total de l’ouvrage : 

Poids du bâtiment : Gbat = 18909.25KN   

 Charge permanente apportée sur le radier G tot. 

Gtot = G (superstructure) + G (infrastructure) = 22 604,987 KN 

Charges d’exploitation totale Q tot. 

Q tot = Q (Superstructure) + Q (infrastructure) = 4585.34  + (3,5 x 215.97) =5341,235  KN. 

3) Combinaison d’actions : 

- A l’état limite ultime :  Nu =1,35. G +1,5. Q = 38 528,58KN. 

- A l’état ultime de service : Ns = G + Q = 34485,687KN. 

- A l’état sismique : Na = G +0,2. Q = 27 946,22KN. 

VIII-4-5 Vérification : 

1) Vérification à la contrainte de cisaillement : 

Il faut vérifier que 𝜏u  <  τu̅     

𝜏u =  
𝑇𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑏.𝑑 
 <  τu̅= min (

0,15.𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 ; 4𝑀𝑃𝑎)= 2,5 MPa. 

b =100 cm ; d= 0,9.hd= 0,9x25 = 22.5 cm 

𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 𝑞𝑢.

𝐿𝑚𝑎𝑥

2
=  

𝑁𝑢. 𝑏

Srad
.
𝐿𝑚𝑎𝑥

2
  

𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 =  

38 528,58 × 1  

215.97
.
4,50

2
= 401.40KN. 

𝜏u =  
401.4 .103

1000 .  225
=1.78MPa. <  τu̅̅ ̅ =  2,5 MPa. .................  𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞. 
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2) Vérification de la stabilité du radier : 

a) Calcul du centre de gravité du radier : 

XG =7.325 m  ; YG =6.4 m. 

Avec :      Si : Aire du panneau considéré ; 

                Xi, Yi : Centre de gravité du panneau considéré. 

b) Moment d’inertie du radier : 

Ixx = 
h x b3 

12
 = < 2 560,273m4 

Iyy =
b x h3 

12
 = 3 353,834m4  

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. 

 Mj =Mj (K=0) +Tj(K=0) .h 

 Avec : Mj (K=0) : Moment sismique à la base du bâtiment ; 

 Tj (K=0) : Effort tranchant à la base du bâtiment 

  Ixi, Iyi : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré ; 

  h : Profondeur de l’infrastructure. 

  Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne 𝜎𝑚 =
3𝜎1+𝜎2

4
 

Ainsi on doit vérifier que : 

 

 

à l’ELU : 𝜎𝑚 =
3.𝜎1+𝜎2

4
≤ 1,33. σsol  

à l’ELS : 𝜎𝑚 =
3.𝜎1+𝜎2

4
≤ σsol 

Avec : 𝜎1,2 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
 ±

𝑀

𝐼
. 𝑉                                    Figure VIII.1 : Diagramme des contraintes. 

 à l’ELU: 

 

 

σ1 

σ2 

Figure VIII-3 : Diagramme des contraintes du sol 

σm 
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- Sens longitudinal x-x’ : 

 Nu =1,35.G+1,5.Q = 38528.58 KN. 

Mox = 29494.41 KNm; Tox = 1915.13KN. 

Mx=Mox + Tox.h=29494.41 + 1915. 3 x 1= 31 409.54KNm. 

σ1 =
Nu

Srad
+

MX

Iyy
. Xg =

38528.58

215.97
+

31409.54

3 353.834
 x 7.325 = 247KN/m2 

σ2 =
Nu

Srad
−

MX

Iyy
. Xg =

35528.58

215.97
−

31409.54

3353.834
 x 7.325 = 109.8 KN/m2 

D’où:   σm =
3.σ1+σ2

4
= 212.7KN/m2           ;            σsol = 250KN/m2 

𝜎𝑚 ≤ 1,33𝜎𝑠𝑜𝑙 = 332,5 KN/m2         →  𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞. 

- Sens transversal y-y’ : 

Moy = 38640,663 KN.m; Toy = 1447.48 KN. 

My = Moy + Toy.h = 38640.663 + 1447.48 x 1= 40088,143 KNm. 

σ1 =
Nu

Srad
+

My

Ixx
. Yg =

38528.58

215.97
+

40088,143

2560.273
× 6.4 = 278.61KN/m2 

σ2 =
Nu

Srad
−

My

Ixx
. Yg =

38528.58

215.97
−

40088,143

2560.273
× 6.4 = 78.188KN/m2 

D’où:   σm =
3.σ1+σ2

4
= 228.5 KN/m2          ;            σsol = 250 KN/m2 

𝜎𝑚 ≤ 1,33𝜎𝑠𝑜𝑙 = 332,5 KN/m2     → 𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞. 

 à l’ELS : 

- Sens longitudinal x-x’: 

Mx=Mox + Tox.h=29494.41 + 1915.13 x 1= 31409.54 KNm. 

σ1 =
Ns

Srad
+

MX

Iyy
. Xg =

34485.687

215.97
+

31409,54

3353.834
 x 7.325 = 228.278KN/m2 

σ2 =
Ns

Srad
−

MX

Iyy
. Xg =

34485.687

215.97
−

31409,54

3353.834
 x 7.325 = 91.078KN/m2 

D’où:   σm =
3.σ1+σ2

4
= 194KN/m2           ;            σsol = 250KN/m2 

𝜎𝑚 ≤ 𝜎𝑠𝑜𝑙 = 250 KN/m2         →  𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞. 
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- Sens transversal y-y’: 

σ1 =
Ns

Srad
+

My

Ixx
. Yg =

34485,687

215.97
+

40088,143

2560.273
 × 6.4 = 259,89 KN/m2 

σ2 =
Ns

Srad
−

My

Ixx
. Yg =

34485,687

215.97
−

40088,143

2560.273
 × 6.4 = 59.47 KN/m2 

 

D’où:   σm =
3.σ1+σ2

4
= 209.78 KN/m2          ;            σsol = 250 KN/m2 

𝜎𝑚 ≤ 𝜎𝑠𝑜𝑙 = 250 KN/m2     → 𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞. 

3) Vérification sous l’effet de la pression hydrostatique : 

La vérification du radier sous l’effet de la pression hydrostatique est nécessaire afin de 

s’assurer du non- soulèvement du bâtiment sous l’effet de cette dernière. Elle se fait en vérifiant 

que : P ≥ Fs. 𝜸 . Z. S 

Avec : 

    - P : Poids total à la base du radier, P =18909.25 KN. 

    - Fs : coefficient de sécurité vis à vis du soulèvement, Fs = 1,5 ; 

    - γ : poids volumique de l’eau (γ = 10 KN/𝑚3) ; 

    - Z : profondeur de l’infrastructure (h = 1m) ; 

    - S : surface du radier, (S = 215.97 m2). 

     Fs. γ. Z. S = 1.5×10×1×215.97 = 3239.55 KN. 

     Donc: P = 18909.25KN. > 3239.55 KN.   →    Condition vérifiée. 

     → Pas de risque de soulèvement. 

4) Vérification au poinçonnement (Art. A.5.2.42/BAEL91):  

Aucun calcul ne sera exigé si la condition suivante est satisfaite : 

𝑁𝑢  ≤
0,07. 𝜇𝑐. ℎ. 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
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Avec:Nu : Charge de calcul à l’ELU pour le poteau 

𝜇C : Périmètre du pourtour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier. 

a : Epaisseur du voile ou du poteau 

b : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m). 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VIII-2 : Périmètre utile des voiles et des poteaux. 

Calcul du périmètre utile 𝝁c : 

  Poteaux : 

𝜇c =2.(a'+b') = 2(a+b+2.h) =2(0.35 +0.35+ 2x1) = 5,4 m.  

Nu = 1493.32 KN. 

Nu ˂ 
0,07 x5,4 x1 x 25000

1,5
 = 6300 KN. 

 Voile (pour une bonde de 1m) : 

𝜇c =2.(a'+b') = 2(a+b+2.h) =2(0,22 + 1+ 2 x1) = 6,44 m. 

Nu = 766,32 KN. 

Nu ˂ 
0,07 𝑥 6,44 𝑥 1 𝑥 25000

1,5
 = 7513, 33 KN. 

VIII-4-6 Ferraillage du radier : 

Pour le calcul du ferraillage du radier qui est constituer des panneaux de dalles 

continues, on utilise les méthodes exposées dans le BAEL91.pour les dalles continues 

 b
’=

 b
+

h
 

 a’ 

 a 

 b
 

 h/2 

 h/2 

 Nu 
 a 

REFEND 

 RADIER 

 45°
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constituées de panneaux rectangulaires considérées comme encastrés sur leurs bords, le calcul 

s’effectue par la méthode suivante : 

 

1) Panneaux encastrés sur 4 appuis : 

On distingue deux cas : 

1er Cas : Si 𝜶 < 0,4 la flexion longitudinale est négligeable. 

Mox = qu.
𝐿𝑋

2

8
  et  Moy = 0 

2eme Cas : Si 𝟎, 𝟒  ≤ 𝜶 ≤ 1  les deux flexions interviennent, les moments développés au centre 

de la dalle dans les deux bandes de largeur d’unité valent : 

 Dans le sens de la petite potée Lx : Mox = μx .qu .Lx
2 

 Dans le sens de la grande potée Ly : Moy = μy .Mox . 

Les coefficients μ x, μy sont donnés par les tables de PIGEAUD. 

      Avec : ρ = 
LX

LY
 ;      LX˂ LY 

Remarque : Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins et afin 

d’homogénéiser le ferraillage et de facilité la mise en œuvre, il leur sera donc adopté la même 

section d’armatures, en faisant les calculs sur le panneau le plus sollicité. 

2) Identification du panneau le plus sollicité: 

Dans notre cas c’est un panneau continu. 

                                                                               Ly=4.4m          

    

                                                                                                                        Lx = 3m                                                                                                                                                                 

Pour le calcul du ferraillage, soustrairons de la contrainte maximale 𝜎𝑀
𝑚𝑎𝑥, la contrainte due au 

poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol. 

 A l’ELU : 

 qu =  σm(ELU) −  
Grad

Srad
 = 228.5 – 1,35 (

3 695,737

215.97
) = 205.4 KN/m2.    

 A l’ELS : 

  qs =  σm(ELS) − 
Grad

Srad
 = 209.78 −  

3 695,737

215.97
= 192.67KN/m2.    
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VIII-4-7 Calcul à l’ELU : 

1) Evaluation des moments Mx  , My :  

ρ = 
LX

LY
=  

3

4.4
= 0,68   → {

μx = 0,0468   
μy =  0,759        

      0,4 ρ 1 donc la dalle travaille dans les deux sens. 

     On obtient: Mx = 0,0468 x 205.4x (3)2 =86,51  KN. m.    

                         My = 0,479 x 192.67 = 92.29 KN. m.    

Remarque : 

 Si le panneau considéré est continu au-delà de ses appuis : 

- Moment en travée : 0,75Mox ou 0,75Moy. 

- Moment sur appuis : 0,5Mox ou 0,5Mox. 

 Si le panneau considéré est un panneau de rive dont l’appui peut assurer un encastrement 

partiel : 

- Moment en travée : 0,85Mox ou 0,85Moy. 

- Moment sur appui de rive : 0,3Mox ou 0,3Moy. 

- appui intermédiaire : 0,5Mox ou 0,5Moy. 

- Aux appuis intermédiaires : 

  𝑀𝑎
𝑥 = 𝑀𝑎

𝑦
 = 0.5Mx = 43.26KNm. 

- En travées : 

   𝑀𝑡
𝑥 = 0.75 Mx = 64.88KNm. 

   𝑀𝑡
𝑦

 = 0.75 My = 69.22 KNm. 

2) Ferraillage dans le sens x-x :  

- Aux appuis intermédiaires : 

   μu =  
Mua

x

b.d2fbc
=  

43.26.103

100.232.14,2
=  0,0576 < 0,392  

   Section simplement armée  →  Les armatures de compression ne sont pas nécessaires. 

   μu =  0,0576  →  βu =  0,970          

   𝐴𝑢𝑎
𝑥 = Aua

y
=  

Mua
x

β. d. σs
=  

43.26 103

 0,970.23.348
= 5.57 cm2/ml 

   Soit : 4HA14/ml = 6.16 cm2/ml, avec un espacement de 25cm.  
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- En travée : 

   μu =  
Mut

x

b.d2fbc
=  

64.88.103

100.232.14,2
=  0.0863  < 0,392  

   Section simplement armée  →  Les armatures de compression ne sont pas nécessaires. 

   μu =   0,0863  →  βu =  0,955          

   𝐴𝑢𝑡
𝑥 =  

Mut
x

β. d. σs
=  

64.88. 103

0,955 .23.348
=  8.49 cm2/ml 

   Soit : 6HA14/ml = 9.24 cm2/ml, avec un espacement de 15cm.  

3) Ferraillage dans le sens y-y : 

- Aux appuis intermédiaires : 

Aua
y

 = 5.57 cm2/ml 

    Soit : 4HA14/ml = 6.16 cm2/ml, avec un espacement de 25 cm. 

 

- En travée : 

   μu =  
Mut

y

b.d2fbc
=  

69,22 .103

100.232.14,2
= 0,0921 < 0,392  

   Section simplement armée. → Les armatures de compression ne sont pas nécessaires. 

    μu = 0,0921   →  βu = 0,952         

   𝐴𝑢𝑡
𝑦

=  
Mut

y

β. d. σs
=  

69.22 . 103

 0,952.23.348
= 9.08  cm2/ml 

 

   Soit : 6HA14/ml = 9.24 cm2/ml, avec un espacement de 15cm. 

4) Vérification de la condition de non fragilité : 

    Amin = ρ0. b. h.
3−ρ

2
                 Avec : ρ0= 0,0008  pour HA FeE400.  

    Amin = 0,0008.100.30.
3 − 0,68

2
=  2,78 cm2/ml. 

- Aux appuis :    {
Aua

x =  6.16 cm2 > Amin =  2,78  cm2

Aua
y

=  6.16 cm2 > Amin = 2,78    cm2 .....Condition vérifiée. 

 

- En travée :       {
Aut

x = 9.24   cm2 > Amin = 2,78   cm2

Aut
y

= 9.24cm2 > Amin =   2,78  cm2  .....Condition vérifiée 
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5) Espacement (Art A8.2 242 BAEL91): 

- Direction la plus sollicitée (sens x-x’) : St = 25cm < min (3h, 33 cm) = 33 cm. 

- Direction la moins sollicitée (sens y-y’) : St = 16 cm < min (4h, 45 cm) = 45 cm. 

VIII-4-8 Calcul à l’ELS : 

1) Evaluation des moments Mx, My : 

    ρ = 
LX

LY
=  

3

4,4
= 0,68   → {

μx =   0,0539    
μy =  0, 832      

   0,4 ≤ρ ≤1 donc la dalle travaille dans les deux sens. 

   Mox = μx .qs .Lx
2  et  Moy = μy .Mox . 

    On obtient: {
Mx  = 93.46 KN. m.

 My  =  77.76KN. m.                  

- Aux appuis intermédiaire :   𝑀𝑎𝑠
𝑥  = 𝑀𝑎𝑠

𝑦
 = 0,5 Mx = 46.73 KNm. 

- En travée :     {
𝑀𝑡𝑠

𝑥 =   0,75. 𝑀𝑥 = 70.1  KNm.

𝑀𝑡𝑠
𝑦

=   0,75. 𝑀𝑦 = 58.32KNm.
 

2) Vérification des contraintes dans le béton: 

- Sens longitudinal x-x’: 

    σser =
Mser

β1 .d. As 
   ;    σbc = K. σst ≤ σbc ̅̅ ̅̅ ̅ =  0,6. fc28 = 15MPa. 

-Aux appuis : 

    ρ= 
100.𝐴𝑠

𝑏.𝑑
 = 

100×6.16

100.23
=  0,2678 → {    

𝛽1 = 0.918          
 1

𝑘1
=

1

45.98
= 0,022

 

    σser =
  𝑀𝑎𝑠

𝑥

β1 .d. As 
=

43.26 103

0.918×23×6.16
= 332.61KN/m2 

    σbc = 0,022 × 332.61 = 7.32MPa. ≤ σbc ̅̅ ̅̅ ̅ =  15MPa..........Condition vérifiée. 

-En travées :     

   ρ= 
100.𝐴𝑠

𝑏.𝑑
 = 

100.9.24

100.23
=  0.4017 → {    

𝛽1 = 0,902            
 1

𝑘1
=

1

36.02
= 0,028

 

   σser =
𝑀𝑡𝑠

𝑥

β1 . d.  As 
=

70.01. 103

0.902 23 9.24
= 365.2 KN/m2 

 

   σbc = 0,0346 × 292,13 = 10.26 MPa. ≤ σbc ̅̅ ̅̅ ̅ =  15MPa..............Condition vérifiée. 
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- Sens transversal y-y’ : 

   σser =
Mser

β1 .d. As 
   ;    σbc = K. σst ≤ σbc ̅̅ ̅̅ ̅ =  0,6. fc28 = 15 MPa. 

-Aux appuis : 

   ρ = 
100.𝐴𝑠

𝑏.𝑑
 = 

100 6.16

100.23
= 0.268 → {    

𝛽1 = 0,918          
 1

𝑘1
=

1

45.98
= 0,022

 

   σser =
  𝑀𝑎𝑠

𝑦

β1 . d.  As 
=

58.32. 103

0,918. 23.6.16
= 448.4 KN/m2 

 

   σbc = 0.022 × 448.4 = 9.86 MPa. ≤ σbc ̅̅ ̅̅ ̅ =  15MPa. .........Condition vérifiée. 

-En travées : 

ρ = 
100.𝐴𝑠

𝑏.𝑑
 = 

100×9.24

100×23
=  0,402 → {    

𝛽1 = 0,902             
 1

𝑘1
=

1

45.98
= 0,022

 

  σser =
𝑀𝑡𝑠

𝑦

β1 .d. As 
=

58.32×103

0,902× 23×9.24
= 304.24KN/m2 

  σbc = 0,022 × 304.24 = 6.69MPa. ≤ σbc ̅̅ ̅̅ ̅ =  15MPa............. Condition vérifiée. 

VIII-5 Ferraillage du débord : 

Le débord est assimilé à une console soumise à une charge uniformément repartie    

Figure VIII.3.  

            Le calcul se fera pour une bonde de 1 mètre de longueur. 

 

 

 

 

 

 

Figure VIII-3 : Schéma statique du débord. 

 1) Sollicitation de calcul : 

 à l’ELU: qu =205.4KN/ml. 

           Mu= 
qu.l2

2
=

225.4×0.502

2
= 25.68 KNm. 

         50 cm 



Chapitre VI :                                                                                        Etude de l’infrastructure 
 

153 
 

 à l’ELS: qs = 192.67KN/ml. 

           Ms= 
qs.l2

2
=

192.67×0.502

2
= 24.08 KNm. 

 

 2) Calcul des armatures : 

    b= 1m; d = 23 cm; fbc = 14.2MPa.; σ s = 348MPa.. 

     μu =
Mu

b. d2 fbc
=

25.68 103

100 . 232 . 14,2
= 0,034 

     Si  μ < μl = 0,392   →     Section simplement armée (As’ = 0) 

     μ  = 0,034   →    𝛽 = 0,983 

     Au =
Mu

β. d. σs
   =

25.68. 103

0,983 .23. 348
 = 3,26cm2/ml . 

     Soit : 5HA12/ml = 5,65 cm2/ml, avec un espacement de 20cm. 

 3) Vérification à l’ELU: 

   Amin= 0,23 b. d.
ft28

𝑓𝑒
 = 0,23.100.25. 

2,1

400
 = 3.02 cm². 

   Au= 5,65 cm² > = Amin 3,02 cm² ................Condition vérifiée. 

4) Armatures de répartition : 

   Ar =
A

4
=

5,65

4
= 1,41 cm2.   On prend 3HA10 = 20 cm2, avec un espacement de 30 cm. 

5) Vérification à l’ELS : 

    La contrainte dans l’acier : 

ρ = 
100.𝐴𝑠

𝑏.𝑑
 = 

100.5,65

100.23
=  0,246 → 𝛽1 = 0.856     

   σs =
Ms

β1 .d. As 
 = 

24.08.103

0,865.23.5,65
= 223.12 MPa. 

    σs = 223.12MPa. ≤ σs ̅̅̅̅ =
fe

γs
=  

400

1,15
= 348MPa. ..............Condition vérifiée. 

La contrainte dans le béton : 

   ρ1= 
100.𝐴𝑠

𝑏.𝑑
 = 

100.5,65

100.23
=  0,246 → 𝛼1=0,3591 
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   σb =
σs

15
  .

α1

1 − α1
= 0,037σs 

   σb = 8.33  MPa. ≤ σbc ̅̅ ̅̅ ̅ =  0,6. fc28 = 15MPa. .....Condition vérifiée. 

Conclusion : 

       Les armatures du radier sont supérieures à celles du débord. 

       Le ferraillage du débord sera en continuité avec de celui de radier (le prolongement des 

barres des poutres et de la dalle au niveau des appuis). 

VIII-6 Ferraillage de la nervure : 

- La nervure sera calculée comme une poutre continue sur plusieurs appuis. 

- Pour le calcul du ferraillage, on choisit la nervure la plus sollicitée dans les deux sens. 

  hn =100 cm ………………………………. Hauteur de la Nervure.
 

   hd= 25 cm ………………………………… hauteur de la dalle. 

   bn = 45 cm…………………….largeur de la nervure. 

.Pour la détermination des efforts, on utilise le logiciel ETABS. 

VIII-6-1) Détermination des sollicitations : 

 Sens longitudinal x-x’: 

à-ELU : 
       

qu = 𝟐𝟎𝟓. 𝟒 KN/ml. 

 

                            Figure VIII-3-a-1: Le chargement à l’ELU (KN/m) 

 
          Figure VIII-3-a-2: Diagramme des moments fléchissant à l’ELU (KN.m) 
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Figure VIII-3-a-3 : Diagramme des efforts tranchants à l’ELU (KN). 

 

 Le ferraillage se fera avec le moment max aux appuis et en travées dans le sens longitudinal  

et transversal. 

 

Calcul des armatures : 

 
        Mt 

max = -164.70 KNm. 

        Ma 
max = 307.58 KNm. 

 

        b= 45 cm;    h=100 cm;    d= 97.5cm;   fbc=14.2 MPa.;     σst=348 MPa. 
 

 Aux appuis : 

 
    𝑀𝑎 

𝑚𝑎𝑥 = 307.58KNm. 

 

     μu =
𝑀𝑡 

𝑚𝑎𝑥

b.d2 fbc
=

307.58.103

45 .97,52 .14,2
= 0,0506. 

 

      μ  = 0,0506  →    𝛽 = 0,974 

      Aua =
𝑀𝑡 

𝑚𝑎𝑥

β. d. σs
   =

307.58103

0,974 . 97,5 . 348
 = 9,31cm2 . 

 

      Soit : 4HA16+2HA14 = 11.12cm². 

 

 En travée : 

 
        𝑀𝑡 

𝑚𝑎𝑥 =164.70 KNm. 

       μu =
𝑀𝑡 

𝑚𝑎𝑥

b. d2 fbc
=

164.7 103

45 . 97,52 . 14,2
= 0,0271. 

 

        μ  = 0,0271. →    𝛽 = 0,987 

       Aua =
𝑀𝑡 

𝑚𝑎𝑥

β.d.σs
   =

164.7 103

0,984.97,5 .348
 = 4.93cm2 . 

 

      Soit : 4HA16= 8.04cm². 
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à-ELS :   qs = 192.67KN/ml                        

       

                                   Figure VIII-3-b-1: Le chargement à l’ELS (KN/m) 

 
Figure VIII-3-b-2 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELS (KN /m) 

 Vérification à l’ELS :  

 Aux appuis : 

      Ma 
max = 287.98 KNm. 

      ρ1 =
100 .  As

b .d
 =

100 .  10,05

45 .97,5
 = 0,229 ⟹ β

1
= 0,924; K1= 50.79 

     σst = 
M𝑠

β1 .d .  Ast
 = 

287.98   103

0,924 .  97,5 .  10,05
 = 318.068 MPa. 

     σb =  
σst

K1
 =  

318.068

50.79
 = 6.26MPa ≥ σbc ̅̅ ̅̅ ̅ =  15 MPa. .....Condition vérifiée. 

 En travée : 

 
   𝑀𝑡 

𝑚𝑎𝑥 = -154.20KNm 

    ρ1 =
100 .  As

b .d
 =

100 .  5.65

45 .97,5
 = 0.1288 ⟹ β

1
= 0,941; K1= 69.75 

    σst = 
M𝑠

β1 .d .  Ast
 = 

154.20 .103

0,941.  97,5 .5.65
 = 297.47 MPa. 

    σb =  
σst

K1
 =  

297.47

69.75
 = 4.26 MPa ≥ σbc ̅̅ ̅̅ ̅ =  15 MPa. .....Condition vérifiée. 

𝛔̅𝐛𝐜  = 𝟎. 𝟔  𝐟𝐜𝟐𝟖 = 𝟎, 𝟔 𝐱  𝟐𝟓 = 𝟏𝟓 𝐌𝐏𝐚  avec :𝛔𝐬𝐭 = 
𝐌𝒔

𝛃𝟏 .𝐝 .  𝐀𝐬𝐭
 ; 𝛒𝟏 =

𝟏𝟎𝟎 .  𝐀𝐬

𝐛 .𝐝
 ; 𝛔𝐛 =  

𝛔𝐬𝐭

𝐊𝟏
 

Sens zone 
Aad 

(cm2) 
Ms 𝛒𝟏 𝛽1 K1 𝛔𝐬𝐭 𝛔̅st 𝛔𝐛  𝛔𝐛̅̅ ̅̅  Obs. 

x-x’ 
Travée 5.65 154.20 0,129 0,941 69.75 297.47 348 4.26 15 CV 

Appuis 10,05 287.98 0,229 0,924 50.79 318.07 348 6.26 15 CV 
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 Sens transversal y-y’: 

 

à ELU : 𝐪𝐮 = 𝟐𝟎𝟓. 𝟒 𝐊𝐍/𝐦𝐥. 

 

Figure VIII-3-c-1 Le chargement à ELU (KN/m) 

                   

 
Figure VIII-3-c-2 Diagramme des moments fléchissant à l’ELU (KN.m) 

 

Figure VIII-3-c-3 Diagramme des efforts tranchants à l’ELU (KN). 

Calcul des armatures : 

 
   𝑀𝑡 

𝑚𝑎𝑥 = -361.07 KNm 

   Ma 
max = 663.11 KNm 

 

    b= 45 cm;    h=100 cm;    d= 97.5 cm;   fbc=14.2 MPA;     σst=348 MPA. 

 Aux appuis : 

 

  Ma 
max = 663.11KNm. 

  μu =
Ma

max

b.d2 fbc
=

663.11.103

45 .97,52 .14,2
= 0,1092  

 

  μ  = 0,1092   →    𝛽 = 0,943 
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  Aua =
Ma

max

β. d. σs
   =

663.11. 103

0,943. 97,5 . 348
 = 20.72 cm2 . 

 

  Soit: (4HA20+4HA16) = 21.99 cm². 

 

 En travée : 

 

  Mt 
max = -361.07KNm 

  μu =
𝑀𝑡 

𝑚𝑎𝑥

b.d2 fbc
=

361.07.103

45 .97,52 .14,2
= 0,0594  

 

   μ  = 0,0594   →    𝛽 = 0,969 

   Aua =
𝑀𝑡 

𝑚𝑎𝑥

β.d.σs
   =

361.07.103

0,969.97,5 .348
 = 10.98cm2 .  

  

    Soit : 4HA20 = 12.57cm². 

 

à ELS :   qs = 192.67 KN /ml. 

 

 
 

Figure VIII-3-c-1 Le chargement à ELs (KN/m). 

 

                  
 

Figure VIII-3-c-2 Diagramme des moments fléchissant à l’ELS (KN.m). 

 

 

 Vérification à l’ELS :  

 

 Aux appuis : 

 
Ma 

max = 620.86KNm 

 

 ρ1 =
100 .  As

b .d
 =

100 .  21.99

45 .97,5
 = 0.5011 ⟹ β

1
= 0,893; K1= 31.73 
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σst = 
M𝑠

β1 .d .  Ast
 = 

620.86.103

0,893.  97,5 .  21.99
 = 324.27 MPa. 

 σb =  
σst

K1
 =  

324.27

31.73
 = 10.22 MPa. ≥ σbc ̅̅ ̅̅ ̅ =  15 MPa. .......Condition vérifiée. 

 

 En travée : 

 
𝑀𝑡 

𝑚𝑎𝑥 = -338.06 KNm. 

  ρ1 =
100 .  As

b .d
 =

100 .  12.06

45 .97,5
 = 0,275 ⟹ β

1
= 0,917; K1=45.24 

  σst = 
M𝑠

β1 .d .  Ast
 = 

338.06 .103

0,917 .  97,5 .  12.06
 =313.53 MPa. 

  σb =  
σst

K1
 =  

313.53

45.24
 = 6.93 MPa. ≥ σbc ̅̅ ̅̅ ̅ =  15 MPa. ….....Condition vérifiée. 

 Vérification à l’ELU : 

 

 Diamètre minimal : 

 

Selon le BAEL91, le diamètre minimal des armatures transversales doit vérifier la condition 

suivante : 

     

16
5,33 .

3 3

l
t mm


     

     Soit : 8 .t mm 
                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                         

 Espacement des armatures :  

 

 en zone nodale : 

          𝑆𝑡 ≤  min {
ℎ

4
; 12Ø} = min {25; 19,2}                      Soit: St = 15 cm. 

 en zone courante :  

         St ≤  
ℎ

2
 = 50 cm                   Soit: St =20 cm. 

 Armatures transversales minimales :  

𝛔̅𝐛𝐜  = 𝟎. 𝟔  𝐟𝐜𝟐𝟖 = 𝟎, 𝟔 𝐱  𝟐𝟓 = 𝟏𝟓 𝐌𝐏𝐚  avec :𝛔𝐬𝐭 = 
𝐌𝒔

𝛃𝟏 .𝐝 .  𝐀𝐬𝐭
 ; 𝛒𝟏 =

𝟏𝟎𝟎 .  𝐀𝐬

𝐛 .𝐝
 ; 𝛔𝐛 =  

𝛔𝐬𝐭

𝐊𝟏
 

Sens zone 
As 

(cm2) 
Ms 𝛒𝟏 𝛽1 K1 𝛔𝐬𝐭 𝛔̅st 𝛔𝐛  𝛔𝐛̅̅ ̅̅  Obs. 

x-x’ 
Travée 12.06 338.06 0,155 0,275 45.24 313.53 348 6.93 15 CV 

Appuis 21.99 620.86 0,275 0,501 31.73 324.27 348 10.22 15 CV 
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         Amin=0,003 .St .b = 0,003 x 20 x 45 = 2,7 cm2. 

         ∅≤ min {
ℎ

35
;

𝑏

10
; ∅𝑙} = min {

1000

35
;

500

10
; 12mm}                ∅ ≤ 12 mm. 

     Soit : 10 .mm   

   Alors : At= 4HA10 = 3,14 cm² (2 cadres). 

 Condition de non fragilité : 

      Amin= 
0,23 .b .d .ft28

𝑓𝑒
 = 

0,23.45 .97,5 x 2,1 

400
 = 5,30 cm2.......Condition vérifiée.

 

        Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition. 

 Vérification des contraintes de cisaillement : 

    max 280,15
min ;4 2,5 .

.

u c
u u

b

T f
MPA MPA

b d
 



 
    

 
 

   Avec :  

 Tumax = 575.36 KN  Dans le sens x-x’. 

          Tumax = 909.11 KN. Dans le sens y-y’. 

    Sens longitudinal x-x’: 

 

    τu = 
575.36 .103

450 .975
= 1,31  MPa ≤ τu  ̅̅ ̅= 2,5 MPa. ……..Condition vérifiée. 

       Sens transversal y-y’: 

 

     τu = 
909.11.103

450 .975
= 2.08  MPa ≤ τu  ̅̅ ̅̅ = 2,5 MPa. ……..Condition vérifiée. 
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 VII INTRODUCTION : 

   Afin de relier l’infrastructure à la superstructure et assurer l’encastrement de la structure dans le 
sol, nous prévoyons un mur plaque qui doit assurer la fonction de soutènement et résister à la 
pression latérale des terres et toutes surcharges qui nécessitent la détermination de la répartition 
des contraintes auxquelles il est soumis où qu’il mobilise. 

 VII.1 Pré dimensionnement du mur plaque : 

   D’après l’article (7.7/RPA99version2003) : l’épaisseur minimale du mur plaque est de 15cm, nous 
optons pour une épaisseur de 20 cm. 

 VII.2 Méthode de calcul : 

   Le mur plaque sera calculé comme une console verticale encastrée au niveau de la semelle 
et simplement appuyé au plancher du sous-sol. 

 VII.3 Détermination des sollicitations : 

Le poids volumique des terres : 𝛾 = 18 KN/m3 

L’Angle de frottement :𝜑= 300 
La Surcharge éventuelle : q = 10 KN/m2 
La Cohésion : C=0. 

La contrainte admissible du sol : σsol = 2.5 bars. 

Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont : 𝜎𝐻 et 𝜎𝑉  

𝜎𝐻  = K0× 𝜎𝑉 

𝜎𝑉 = q + (𝛾 ×h) tel que : 0 < h < H. 

  Avec : 

𝜎𝐻  : Contrainte horizontale sous la poussée des terres. 

𝜎𝑉: Contrainte verticale 

K0 : Coefficient de poussée des terres au repos 

 𝜑:Angle de frottement interne ; 𝜑= 300 

   Puisque le sol est pulvérulent ; la relation de Jacky est applicable ; on écrit alors : 

                K0 = 1- sin 𝜑 = 1- sin 30 = 0.5 

 Calcul des sollicitations : 

ELU : 

𝜎𝐻 = K0× 𝜎𝑉 = K0 (1.5× q +1.35× 𝛾 ×h) 

𝜎𝐻 = 0.5 (1.5× 10 +1.35×  18 × h) 

𝜎𝐻 = 7.5 + 12.15×h 
    Tronçon :                 0 m< h < 3 m 

Pour:                     h = 0 m                       𝜎𝐻= 7.5 KN/m2. 

Pour :                     h = 3 m                       𝜎𝐻= 43.95 KN/m2. 
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 ELS : 

𝜎𝐻 = K0  × 𝜎𝑉 = K0 (q + 𝛾 ×h) 

𝜎𝐻 = 0.5 (10 + 18 × h) 

𝜎𝐻 = 5 + 9 ×h 
Tronçon :                 0 m< h < 3 m 

Pour:                     h = 0 m                       𝜎𝐻 = 5KN/m2. 

Pour :                     h = 4.6 m                       𝜎𝐻 = 32 KN/m2. 

 Diagramme des contraintes : 
ELU     ELS 

                   

 VII.4   Charge moyenne: 
   La charge moyenne à considérer dans le calcul pour une bonde de 1 mètre de largeur est : 
 
    A l’ELU : 

𝑞𝑢= 
(3×σmax+σmin)×1

4
 = 

(3×43.95 +7.5)×1

4
 = 34.83 KN/m. 

    A l’ELS : 

𝑞𝑠  = 
(3×σmax+σmin)×1

4
 = 

(3×32+5)×1

4
 = 25.25KN/m. 

 VII.5   Ferraillage du Mur plaque: 

 Identification des Peneaux: 
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Lx=3 m 𝜌 =  
𝐿𝑥

𝐿𝑦
 =

3

4.3
= 0.7  

Ly= 4.3 m     

                                 0,4 < 𝜌 = 0,70 < 1 …… le panneau travaille dans les deux sens. 

 

 Calcul à l’ELU : 

𝜌 = 0,70               𝜇𝑥= 0,0683 

v =0 𝜇𝑦 = 0,436 

M0x = 𝜇𝑥𝑞𝑢𝑙𝑥
2  = 0, 0683 x 34.83 x (3)2 = 21.41 KN.m 

M0y =  𝜇𝑦𝑀0𝑋    = 0,436 x 21.41 = 7.71 KN.m 

 
 Correction des moments : 

Sens-x-x : Aux appuis : Mua = 0,5 M0x = 0,5 x 21.41 = 10.71 KN.m 
                   En travée :   Mut = 0,75 M0x = 0,75 x 21.41 = 16.06 KN.m 

 

Sens-y-y : Aux appuis : Mua = 0,5 M0y = 0,5 x 7.71 = 3.86 KN.m 
                   En travée :   Mut = 0,75 M0y = 0,75 x 7.71 = 5.78 KN.m 

 

 Calcul à l’ELS :                       

𝜌 = 0,70               𝜇x = 0,0743 

v =0.2 𝜇y = 0,585 

M0x = 𝜇𝑥𝑞𝑠𝑙𝑥
2    = 0, 0743 x 25.25 x (3)2 = 16.88 KN.m 

M0y = 𝜇𝑦𝑀0𝑋    = 0.585 x 16.88 = 9.87 KN.m 

 

 Correction des moments : 
Sens x-x : Aux appuis : Msa = 0,5 M0x = 0,5 x 16.88 = 8.44 KN.m 
                   En travée :   Mst = 0,75 M0x = 0,75 x 16.88 = 12.66 KN.m 

 

Sens-y-y : Aux appuis : Msa = 0,5 M0y = 0,5 x 9.87 = 4.94 KN.m 
   En travée :   Mst = 0,75 M0y = 0,75 x 9.87 = 7.40 KN.m 

 VII.6   Calcul des sections d’armature : 

𝜇𝑢 =
Mu

bd
2 

fbu
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Tableau VII.6.1: Ferraillage du mur plaque. 
 

VIII-4) Recommandations du RPA :  

Le mur plaque doit avoir les caractéristiques suivantes : 

 Les armatures sont constituées de deux nappes 

 Le pourcentage minimum des armatures est de 0,10℅B dans les deux sens (horizontal 

et vertical)  

 221000.001hb0.001A  2cm  

 Les deux nappes sont reliées par des épingles/m2 en HA8.  

b = 1 m = 100 cm ; h : épaisseur du voile = 20 cm). 

VIII-5) Vérification à l’ELS  

 Vérification des contraintes : 
Le mur plaque étant exposé aux eaux emmagasinées dans le sol, de ce fait elles constituent un état de 

fissuration préjudiciable, les contraintes sont limitées alors : 

 

Dans les aciers : 

σ̅st= Min{   
2

3
   fe ;  110√ηftj) }= 201.63 Mpa  

Dans le béton : 

On doit vérifier que :  σbc ≤ σ̅bc 

       σ̅bc  = 0.6 x fc28 
 

 σst = 
M𝑠

β 1 .d .  Ast
          ρ1 =

100 .  As

b .d
      σb =  

σst

K1 
   

 

                                

 Tableau.VII6.2: vérification des contraintes a ELS. 

 

Sens zone 
Mu 

(KN.m) 
𝛍𝐮  section 

A 

(cm2) 

Amin 

(cm2) 
Aadoptée 

 (cm2) 
e 

(cm) 

xx 
Appuis 10.71 0.026 0.987 SSA 1.66 2 5HA12 = 5.65 20 

Travée 16.06 0.039 0.981 SSA 2.51 2 5HA12 = 5.65 20 

yy 
Appuis 3.86 0.009 0.996 SSA   0.59 2 5HA12 = 5.65 20 

travée 5.78 0.014 0.993 SSA 0.89 2 5HA12 = 5.65 20 

Sens zone As 

(cm2) 

Ms
 

𝛒𝟏  K1 𝛔𝐬𝐭 𝛔̅st 𝛔𝐛  𝛔𝐛̅̅ ̅̅  Obs 

xx Appuis   5.65 8.44 0.332 0.910 40.56 96.56  201.63  2.38 15 Cv 

Travée 5.65 12.66 0.332 0.910 40.56 144.83 201.63 3.57 15 Cv 

yy Appuis 5.65 4.94 0.332 0.910 40.56 56.52 201.63 1.39 15 Cv 

travée 5.65 7.40 0.332 0.910 40.56 84.66 201.63 2.02 15 Cv 
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Résultats:  

 L’épaisseur du Mur plaque est de 20cm. 

 Le ferraillage du Mur plaque est comme suit :  

 Sens x-x : 

En travée :    5HA12/ml    avec un espacement de 20 cm. 

Aux appuis :  5HA12/ml   avec un espacement de 20 cm. 

 

 Sens y-y : 

En travée :   5HA12/ml   avec un espacement de 20 cm. 

Aux appuis : 5HA12/ml avec un espacement de 20 cm.  

 



Conclusion 

 

  Le projet de fin d’étude se révèle être d’une grande importance pour tout étudiant 

embrassant une carrière dans le bâtiment. 

 La nécessité se relève plus impérative car elle met l’étudiant en application directe des 

connaissances acquises et les différents règlements en vigueur. 

 Cette expérience dans le domaine nous a incités non seulement à connaître toutes les étapes 

de calcul d’un bâtiment, mais aussi à se documenter et à enrichir nous connaissances, cela 

nous a  permis d’approfondir d’avantage nous connaissances en génie civil. 

Enfin nous avons constaté que l’élaboration d’un projet  ne se base pas uniquement sur le 

calcul théorique mais surtout sur sa concordance avec le côté pratique d’où la nécessité d’une 

bonne critique des résultats  

  J’espère par ce modeste travail, servir et contribuer aux travaux et projets des 

promotions à venir. 


