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                Introduction  
  

Le Génie Civil est l’ensemble des techniques concernant tous les types de 
constructions. Les ingénieurs civils s’occupent de la conception, de la réalisation, de 
l’exploitation et de la réhabilitation d’ouvrages de construction et d’infrastructures urbaines dont 
ils assurent la gestion afin de répondre aux besoins de la société, tout en assurant 
la sécurité du public et la protection de l’environnement. 

 

 

L’intensité des forces sismiques agissant sur un bâtiment lors d’un 
tremblement de terre est conditionnée non seulement par les caractéristiques du 
mouvement sismique, mais aussi par la rigidité de la structure sollicitée. 

 

 

Les différentes études et règlements préconisent divers systèmes de 
contreventement visant à minimiser les déplacements et à limiter les risques de torsion 
tout en assurant une bonne dissipation des efforts. 
Le choix d’un système de contreventement est fonction de certaines considérations à 
savoir la hauteur du bâtiment, son usage, ainsi que la capacité portante du sol. 

 

 

Les ingénieurs disposent actuellement de divers outils informatiques et des 
logiciels des calculs rapides et précis permettant la maîtrise de la technique des 
éléments finis adoptée au Génie Civil, ainsi que le calcul des diverses structures en un 
moindre temps. 
 
 
 
 
Dans mon projet d’étude d’un bâtiment ( R+5 ) à usage d’habitation et commercial , en plus du 
calcul statique qui fait l’objet des trois premiers chapitres, la structure est soumise au spectre de 
calcul du règlement parasismique Algérien RPA99/version2003, et sa réponse est calculée en 
utilisant le logiciel ETABS . 
 
 
    

                      



     
                  
  
        



 Chapitre I :                                                                   Présentation de l’ouvrage 

 
 

1 

 
I- Présentation de l’ouvrage : 
I-1) Introduction : 
L’ouvrage qui nous a été confié par un bureau d’étude, fait l’objet de notre mémoire de fin de cycle 
ce dernier consiste à l’étude et le calcul d’un bâtiment de 6 niveaux (RDC+5) bi fonctionnel à 
usage commercial et habitation classé dans le groupe d’usage 2 selon la classification du 
RPA99/Version 2003 (Art 3.2 P14). Ce bâtiment sera implanté à Tizi Ouzou, classée par le 
Règlement Parasismique Algérien RPA99/version 2003 (Art 3.2 P12) comme une région de 
moyenne séismicité (zone IIa). 
Cet ouvrage est réalisé sur un sol de contrainte σsol = 4 bar 
 
  I-2) Réglementations : 
Pour plus de précision dans nos calculs, on utilise :  
-Règles BAEL 91 : Pour présenter les méthodes pratiques de calcul relatives aux éléments 
simples et aux structures de bases d’un bâtiment en béton armé. 
- RPA : Règlement parasismique Algérien révisé en 2003. 
- DTR BC 2.2 : Document technique règlementaire                                                                                            

 I .3) L’ouvrage comporte : 
• Le RDC usage commerciale 
• 5 étages courants sont à usage d’habitation  
• 1 cage d’escalier. 
•La terrasse est inaccessible 
I-4) Caractéristiques géométriques : Le bâtiment présente les caractéristiques géométriques 
suivantes : 
⁕ Longueur du bâtiment : 19,60m 
⁕ Largeur du bâtiment : 11,35 m 
⁕Hauteur du bâtiment : 19,38m 
⁕ Hauteur de l’étage courant : 3,06 m 
⁕ Hauteur du RDC : 4,08m 

I-5) Éléments de l’ouvrage : 
    I-5-1) Ossature : 
L’Ossature de notre bâtiment est en (portique + voile) des portiques longitudinaux et transversaux 
et d’un ensemble des voiles disposes dans les deux sens x et y.        
Les portiques sont en béton armé, constitués des poutres et poteaux ; capable de reprendre 
essentiellement les charges et les surcharges verticales. 
Les voiles sont des éléments rigides en béton armé sur place. Constituant un système de 
contreventement rigide et assurent la stabilité de l’ouvrage vis-à-vis des charges horizontales en 
plus des charges verticales. 
    I-5-2) Planchers : 
Les planchers supposés infiniment rigides dans le plan horizontal, supportent leurs poids propres 
et les surcharges d’exploitation et les transmettent aux éléments porteurs de la structure. Les 
planchers sont réalisés en corps creux avec une dalle de compression ; coulée sur place.  Les 
planchers terrasse est inaccessible . 

 Il y a deux types de planchers : 
a. Planchers en corps creux : Ils sont constitués de corps creux et d’une dalle de compression 
reposant sur des poutrelles préfabriquées. 
b. Dalle pleine en béton armé : Des dalles pleines en béton armé sont prévues là où il n’est pas 
possible de réaliser des planchers en corps creux en particulier, pour les balcons. 
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                                  Figure I-1 : Plancher en corps creux. 

I.5.3) Maçonnerie : 
C’est un ouvrage composé des matériaux (briques pierres moellons …) unis par un liant 
(Mortier, plâtre, ciment …) 
La structure est munie de deux types de murs, qui sont les suivants : 

a) Murs extérieures : sont réalisées en double cloisons en briques. Creuses de 10cm pour la 
cloison externe et de 10cm pour la cloison interne et d’une lame d’aire de 5cm. 

b)  Murs intérieures : sont réalisés en simple cloison de brique creuse de 10cm d’épaisseur. 

  I-5-4) Les revêtements : 
      Les revêtements utilisés sont comme suivis : 
Mortier de ciment pour les murs de façade extérieure. 
Enduit de plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds. 
Carrelage pour les planchers et les escaliers. 
Céramique pour les cuisines et les salles à d’eaux. 

   I-5-5) Escaliers : 

      La cage d’escalier permet l’accès du niveau RDC aux quatre étages. Il est composé  
      d’un palier et d’une paillasse, réalisés en béton armé coulé sur place. Le coulage 
       s’effectuera par étage. 

 
 

Figure I-2 : Escaliers 
 I.5.6) Coffrage : 
On opte pour un coffrage classique en bois pour les portiques, et un coffrage métallique 
pour les voiles de façon à limiter le temps d’exécution. 
 
I-5-7) Acrotère : 
La terrasse sera entourée d’un acrotère en béton armé de 60cm de hauteur et de 10cm 
d’épaisseur. 
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I.5.8) Fondation : 
Les fondations sont les éléments qui sont situer à la base de la structure, elles s’assurent la 
transmission des charges et surcharges au sol. Pour cela on utilise soit des semelles isolées, 
des semelles filantes, un radier général ou des semelles sur pieux. 
Le choix se base sur l’importance de l’ouvrage, la qualité du sol (contrainte admissible) et les 
chargements.  

I-6) Caractéristiques des matériaux : 

      I-6-1) Le béton : 

Le béton utilisé est de composition normale. 
Le dosage en ciment étant de 350 kg/m3, la contrainte nominale de compression à 
28 jours est prise égale à 25 MPA, valeur qui est à la portée de toutes les entreprises 
moyennant un contrôle minimum du constituant et du malaxage. 
La densité de béton armé utilisé est de 2500 kg /m3. 

a. Résistance caractéristique à la compression : 

La valeur caractéristique de la résistance du béton à la compression à 28 jours d’âge est déterminée 
à partir d’essais de compression d’éprouvettes cylindriques normalisées dont la hauteur est double 
du diamètre (16 x 32 cm²). Pour les bétons courants avec dosages contrôlés  

La résistance caractéristique à la compression est prise égale à :   fc28= 25 MPA 

On peut admettre que pour j ≤ 28 la résistance fcj des bétons non traités thermiquement suit 
approximativement les lois suivantes :  

        fୡ୨=	
୨

ሺସ,଻଺ା଴,଼ଷ୨ሻ
fୡଶ଼  pour fୡଶ଼<40MPA 

 (BAEL91/A.2.1 ,11) 

       fୡ୨=	
୨

ሺଵ,ସ଴ା଴,ଽହ୨ሻ
fୡଶ଼     pour fୡଶ଼ ൐40MPA	     

                                                                                                                         
b. Résistance caractéristique à la traction : 
   La résistance caractéristique du béton à la traction à j jour ; noté ftj ; est conventionnellement 
   définie à partir de la résistance à la compression par la relation suivante : 
 
   ftj=0,6+0,06fc28  MPA         avec : fcj ≤ 60 MPA                ( ART A-2.12 BAEL 91 )                                     
   Dans notre cas : 
        fc28ൌ25MPa ft28=0,6+0,06x25=2,1MPa   D’où :  ft28= 2,1 MPA  
 
 c. Contrainte limite à la compression : 
     ⁕  Etat limite ultime (E.L.U) : 
 Elle correspond à la valeur maximale de capacité portante vis-à-vis de l’équilibre statique, de la 
résistance de l’un des matériaux et de la stabilité de forme.    
La contrainte limite du béton à L’ELU est donnée par :                                                                           
  

fୠୡ =  
଴,଼ହ	.		୤ౙమఴ

஘	ஓౘ
 MPA                                                            ( BAEL91/A.4.3 ,41) 

  
  

Avec : b : Coefficient de sécurité ;       







leaccidentelsituationen....................15,1

courantesituationen.................5,1

b

b   
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       : Coefficient dépendant de la durée (t) de l’application des combinaisons d’actions : 

                                                                 













h1t...............85,0

h24th1..............9,0

h24t....................1

    

t : durée probable d’application de la combinaison d’action considérée.  

             À  j =28 jours en situation courante ;   f bc = 
)5,1(.1

)25(.85,0
= 14, 2MPA                                                                 

             À  j =28 jours en situation accidentel ;   f bc =   
଴,଼ହ	.		ሺଶହሻ

଴,଼ହ					.ଵ,ଵହ	
ൌ 21,74 MPA    

 
 Le diagramme contraintes –déformation du béton (E.L.U) : 

   Le diagramme contraintes –déformation du béton pouvant être utilisé dans tous les cas est le 
    diagramme de calcul dit (parabole- rectangle). 
 

 

                                      
b

fc
fbc


2885,0

  

  

                    

                          Figure I-3 : Diagramme « contrainte- déformation » du béton (ELU). 

Le diagramme est composé : 
D’une partie parabolique où la déformation relative est limitée à 2 ‰ (état élastique). 
D’une partie rectangulaire où 2 ‰ ≤ fbc ≤ 3,5 ‰ (état plastique). 

   ⁕ Etat limite de service (E.L.S) : 
      C’est l’état au-delà duquel les conditions normales d’exploitation et de durabilité qui 
      comprennent les états limites de fissurations et de déformation ne sont plus satisfaites. 
                    bc = 0,6. fc28          Avec : bc  : contrainte admissible à l’ELS 

        A   j = 28 jour : bc ═  0,6   25 = 15 MPA              (BAEL91modifie/A.4.5 ,2) 

 

     Figure I-4: Diagramme des contraintes- déformations (ELS)   

 d) Contrainte tangentielle conventionnelle : 

u = 
୚୳

ୠ଴	୶	ୢ
                                              	(BAEL91modifie/A.5.1 ,1) 

 
	

                            bc MPa  

Fbc 

2‰  3,5‰ 
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Avec : 

Vu : effort tranchant 

b0: largeur de la section considérée. 

d : hauteur utile 

Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs ci-après : 

τu= min (0,13 fc28 ; 5MPa) pour la fissuration peu nuisible. 
  τu = min (0,10 fc28 ; 4 MPA) pour la fissuration préjudiciable ou très Préjudiciable. 
 
e) Module de déformation longitudinale : 
 

 Module de déformation instantanée : 
Il est utilisé pour les calculs sous des contraintes normales d’une durée d’application 
inférieure à 24 heures. Il est égal au coefficient de la droite du diagramme contraintes 
déformations à l’ELS (Figure I.4). 
 

   Eij = 11000 (fcj) ⅓    MPA                                      (BAEL91modifie99/A.2.1 ,21) 

   Pour :                 fc28=25 MPA → Ei28=32164.2 MPA 

 Module de déformation différée : 
Lorsque la contrainte normale appliquée est de longue durée, et afin de tenir en compte 
l’effet de fluage du béton, on prend un module égale à : 

         Eij = 3700 (fcj)1/3     MPA                              (BAEL91modifie99/A.2.1 ,22) 

    Pour :              fc28=25 MPA → Ei28=10818,87 MPA 

f) Module de déformation transversale (de cisaillement) : 
Il est utilisé pour les calculs sous des contraintes tangentielles engendrées par l’effort tranchant. 

Il est donné par la formule suivante :       
)1(2

E
G


  

     Avec : 

         E : module de Young  
          ν : Coefficient de Poisson ν= Δ݀/݀ / Δ݈/݈ 
					Δ݀/݀	: Déformation relative transversale  
							Δ݈/݈	: Déformation relative longitudinale 

g) Coefficient de Poisson : 
    Il est défini par le rapport entre la déformation relative transversale et la déformation 
longitudinale :   ν= Δ݀/݀/ Δ݈/݈                                     (BAEL91modifie99/A.2.1 ,3) 
 
Il est pris égal à :   
   ν=0 à l’ELU, pour le calcul des sollicitations ;                                                         
   ν=0. 2 à l’ELS, pour le calcul des déformations. 
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I .6.2)Aciers : 
Dans notre cas, les armatures de ferraillage de tous les éléments de notre structure sont en 
haute adhérence (HA). 
Dans le présent projet, nous auront utilisé deux (02) types d’aciers dont les principales 
caractéristiques sont groupées dans le tableau suivant : 

 

 
Type d’acier 

 
Nomination 

 
Symbole 

Limite 
d’élasticité 
fe [MPA] 

Coefficient de 
fissuration (ɳ) 

Coefficient de 
scellement (Ψ) 

Acier en barre 
Haute adhérence 

FeE400 HA 400 1,6 1,5 

 
Acier en treillis 

Treillis soude 
TL520 

 < 6 mm 

 

TS 

 

520 

 

1,3 

 

1 

 

                                         Tableau I.1 : Caractéristiques des aciers 
 
a) Module d’élasticité longitudinale : (Art A.2 .2.1/BAEL 91) 
Le module d’élasticité longitudinale ES , sera pris égale à : ES = 200000 MPA  
 
b) Coefficient de poisson des aciers : 
Le coefficient de poisson ν pour les aciers est pris égal à :  ν= 0,3 

c) Limite élastique garantie fe : 
C’est la contrainte pour laquelle le retour élastique donne une déformation résiduelle de 2 ‰. 

 d) Diagramme Contrainte - Déformation de l’acier : 

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

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

    Figure I-5 : Diagramme contrainte-déformation. 

 

 
 

 

 

 

 

 

10‰ 

‐10‰ 

Es 



 Chapitre I :                                                                   Présentation de l’ouvrage 

 
 

7 

     e) Limite élasticité de l’acier: 
 

 Contrainte limite ultime :  

  σst  =                                                              (BAEL 91, Art A.2.1, 3) 

Avec :  σst: contrainte d’élasticité de l’acier 

             γs : coefficient de sécurité        

      Les valeurs obtenues pour notre cas sont : 
              σst = 348 MPA   Pour les HA 400. 
              σst = 452,17 MPA  Pour les treillis soudés.  TL 520. 
 

 Contrainte limite service : 
Il est nécessaire de limiter les ouvertures des fissures (risque de corrosion des armatures), 
et ce en limitant les contraintes dans les armatures tendues sous l’action des sollicitations de 
service d’après les règles du BAEL91. On distingue trois cas de fissurations : 
 
 1. Fissuration peu nuisible : 
    Pour les éléments intérieurs, aucune vérification n’est à effectuer. 

                         σs =                                                          (BAEL 91, Art A.4.5,32)           

 2.  Fissuration préjudiciable : 
Cas des éléments exposés aux intempéries. Dans ce cas, la contrainte de traction des 
armatures est limitée à : 

     σst ≤ .)110;5,0max(;
3

2
(minst MPaffef tje                 (BAEL 91, Art A.4.5, 33)    

     σ ͞st = min {266,66 ; 201,63 MPa }  
     σ ͞st  = 201,63MPa    Pour les HA 400 ; (൒6 mm) 
                             
 3. Fissuration très préjudiciable : 
Cas d’un milieu agressif ou doit être assuré une étanchéité. Dans ce cas, la contrainte de 
traction des armatures est limitée à : 

             






  tjs f90,fe

2

1
min                                              (BAEL91modifie99/A.4.5 ,34)       

        ftj : résistance caractéristique du béton à la traction 
: Coefficient de fissuration : 
 
= 1,6  pour les HA (൒6 mm) 
    
                      = 1,3  pour lesTL ( < 6 mm)        
  
   

s

ef










leaccidentelSituation00,1

couranteSituation15,1

s

s

s

ef


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I.6.3) Protection des armatures (BAEL/91 Art 7.2.4) : 
Dans le but d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets des 
intempéries et autres agents agressifs, on doit veiller à ce que l’enrobage (c)des armatures soit 
conforme aux prescriptions suivantes : 
● C ≥ 5cm pour les éléments exposés à la mer, aux brouillards salins, ainsi que ceux 
exposés aux atmosphères très agressives. 
● C ≥ 3cm pour les parois soumises à des actions agressives, intempéries, condensations 
et éléments en contact avec un liquide (réservoirs, tuyaux, canalisations). 
● C ≥ 1cm pour les parois situés dans les locaux couverts et clos non exposés aux 
condensations. 
   



 Chapitre I :                                                                   Présentation de l’ouvrage 

 
 

9 

                                                              



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

     
 

 Chapitre II : 
 

Pré-dimensionnement 
des éléments 



Chapitre II                                                                     Pré dimensionnement des éléments 
 

 
9 

II. Introduction : 
Après avoir déterminé les différentes caractéristiques de l’ouvrage, nous passerons aux 
 pré dimensionnement des éléments. 
Ce calcul préliminaire concerne les planchers, les poutres, les poteaux et les voiles, en 
utilisant le règlement RPA99 (version2003) et BAEL91 (modifie99). 

II.1. Pré dimensionnement des planchers : 

Les planchers sont des aires limitant les différents niveaux d’un bâtiment. Leur rôle 
principale est la transmission des efforts horizontaux aux différents éléments de 
contreventement et la répartition des charges et surcharges sur les éléments porteurs. En plus 
de cette participation à la stabilité de la structure, ils offrent une isolation thermique et 
acoustique entre les différents étages. 

II.1.1. Plancher en corps creux : 
Il est constitué de corps creux qui est posé sur des poutrelles et d’une dalle de compression. 
L’épaisseur de ce type de plancher doit être calculée tel que les flèches développées durant la 
durée d’exploitation de l’ouvrage reste faible à cause des désordres qu’elles occasionneront 
aux cloisons, aux revêtements et au plancher lui-même. 
L’épaisseur du plancher est déterminée à partir de la formule suivante : 
 

              ht ≥	ܠ܉ܕۺ
૛૛,૞

                                      (  BAEL91modifie 99/ B.6.8 ,424)  

Avec : 
Lmax : la plus grande portée entre nus d’appuis dans le sens des poutrelles ; 
ht : Épaisseur du plancher (hauteur total du plancher). 

D’où :  

Lmax = 430 -25=405cm  

ht    ≥ 
ସ଴ହ

ଶଶ,ହ
=18cm 

On adopte pour un plancher d’épaisseur :ht= (16+4) cm. 
 16[cm] la hauteur du corps creux. 
  4[cm] la hauteur de la dalle de compression. 

   
            Figure II.1 : Coupe transversale sur un plancher à corps creux 
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II.1.2 Dalles pleines : 
Une dalle pleine est une plaque mince en béton armé coulé sur place, dont l’épaisseur est 
moins importante par rapport aux autres dimensions. Leur épaisseur est déterminée selon les 
conditions suivantes : 
La résistance à la flexion, 
La résistance au feu 
L’isolation acoustique 
Dalle pleine pour les balcons : Nos dalles pleines sont toutes destinées pour les balcons. 
 
II.1.2.1. Condition de résistance à la flexion 
L’épaisseur de la dalle pour les portes à faux et compris les balcons sont donnés par la formule 
Suivante : 

     e ≥L0 / 10 
L0=1.2m : portée libre du porte à faux. 
e : épaisseur de la dalle. 

  e≥120 / 10 = 12 cm →e ≥15cm. 

On adoptera une épaisseur de :  e=15cm. 

II.1.2.2. Résistance au feu : 
Selon le classement des planchers, les normes en vigueur nous donnent les épaisseurs 
suivantes (selon l’ouvrage : ouvrage en béton armée H. RENAUD Pages 235) 
ep = 11cm ….Pour les planchers présentant un risque particulier contre l’incendie. 
ep ≥ 7cm…Pour les planchers présentant aucun risque particulier contre l’incendie. 

II.1.2.3. Isolation acoustique : 
D’après la loi de la masse, l’isolation acoustique est proportionnelle au logarithme de la 
masse : 
L =13,3 log (10M) si M < 200 kg/m² selon l’ouvrage en( béton armée H. RENAUD p 235) 
L =15 log (M) + 9 si M > 200 kg/m2 
Donc : pour assurer un minimum d’isolation acoustique, il est exigé une masse surfacique 
minimale de 350 kg/m² 
D’où l’épaisseur minimale de la dalle est : 

ho =
ெ

ఘ
 Tel que : ρ=2500daN/m3 

ho =
ଷହ଴

ଶହ଴଴
=0,14m=14cm  Donc : e = max (15, 11, 14) ⟹	e =15cm 

II.2. Pré dimensionnement des poutres 
D’une manière générale on peut définir une poutre comme étant un élément porteur 
horizontale d’une part. D’autre part, elles sont des éléments en béton armé coulé sur place, 
elles assurent l’acheminement des charges et des surcharges des planchers aux éléments 
verticaux (poteaux, Voiles). 

Les dimensions d’une section rectangulaire sont données par la formule empirique suivante : 

Hauteur h :							 ࡸ
૚૞

≤  h  ≤ 
ࡸ

૚૙
            avec :     L : portée maximale entre nus d’appuis 

Largeur b :   0,4ℎ ≤ ܾ ≤ 0,7ℎ 
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  Elles doivent respecter les 3 conditions de   (RPA2003-Art 7-5-1) : 

 b   ≥ 20 cm 
 h   ≥   30 cm 

 
௛		

௕
		≤  4 cm 

1)Poutres principales (PP) : 
Ce sont des poutres porteuses sur lesquelles reposent les poutrelles. Elles reçoivent les 
charges transmises par ces dernières et les réparties aux poteaux sur lesquels elles reposent. 
Leurs dimensions sont données comme suit : 

Hauteur : 
ࡸ

૚૞
		≤ ht ≤ 

ࡸ

૚૙
 

L : est la portée libre de la plus grande travée dans le sens considéré (sens des poutres 
principales)  
Lmax =440-25=415cm 

	ସଵହ	

ଵହ	
		≤  ht ≤		

ସଵହ

ଵ଴
 

27,67cm ≤  ht ≤ 41,5 cm      On prend :    ht= 35cm 

Largeur b : 0,4ℎt ≤ ܾ ≤ 0,7ℎt 

0,4 × 35 ≤ ܾ ≤ 0,7 × 35 

 14cm    ≤     b    ≤   24,5cm       On prend :   b=25cm 

 Vérification des exigences (RPA99, Art 7.5, 1) : 

   h =35cm  ≥  30 cm → Condition vérifiée 

   b = 25cm  ≥   20cm → Condition vérifiée 

    
௛

௕
ൌ ଷହ

ଶହ
ൌ 1,4 ≤ 4   → Condition vérifiée 

Pour les poutres principales on opte : h = 35cm et b = 25 cm 

2)Poutre secondaires (PS) : 
Elles sont parallèles aux poutrelles, leur rôle principal est de transmettre les charges et 
surcharges aux éléments porteurs. Leurs dimensions sont données comme suit : 

Hauteur : 
ࡸ

૚૞
		≤ ht ≤ 

ࡸ

૚૙
 

  Lmax  =430-25=405cm 

    
ସ଴ହ

ଵହ
		≤ ht ≤ 

ସ଴ହ

ଵ଴
      →  27cm ≤ ht ≤ 40,5cm            On prend : ht= 30cm 

   Largeur b :  0,4ℎ0,7 ≥ ܾ ≥ ݐℎݐ  

    0,4 × 30 ≤ ܾ ≤ 0,7 × 30   → 12cm ≤ ht ≤ 21cm         On prend : ht= 25cm 

 Vérification des exigences (RPA99, Art 7.5, 1) : 
    h = 30cm  ≥  30 cm → Condition vérifiée 

    b = 25cm  ≥   20cm → Condition vérifiée 
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௛

௕
ൌ ଷ଴

ଶହ
ൌ 1,2 ≤ 4   → Condition vérifiée 

Pour les poutres secondaires on opte : h =30cm et b = 25 cm 
 

 Poutre 
principale 

poutre 
secondaire 

vérification 

 hauteur 35൒	
30cm 

30൒	30cm vérifiée 

largeur 25൒	
20cm 

25൒	20cm vérifiée 

Hauteur /largeur 1,4൑	4 1,2 ൑	4 vérifiée 

                Tableau II.1 : vérification aux exigences du RPA. 
 
Toutes les conditions sont vérifiées, on adoptera donc : 
 Poutres principales (25ൈ35) cm2 
 Poutres secondaires (25ൈ30) cm2      

              25 cm                                                              25cm 
                                                                        
                                                                 
                                                                               
35cm                                                                                              30cm 
                                                       
                                                          
 Poutres principales                                         Poutres secondaires   
                                                                
II.3. Pré dimensionnement des voiles : 
Les voiles sont définis comme des éléments verticaux en béton armé. Dans leurs plans, ils 
présentent généralement une grande résistance vis-à-vis des forces horizontales. Par contre, 
dans le sens perpendiculaire à leur plan, ils offrent très peu de résistance vis-à-vis des forces 
horizontales. 
D’après (l’article 7.7.1 du R.P. A99 version 2003) les dimensions minimales doivent 
satisfaire les conditions suivantes : 

L ≥ ૝ a 
a ≥ ૚૞ ࢓ࢉ	
 
Où :  L :  étant la longueur minimale du voile  
         a : épaisseur du voile. 
Dans le cas contraire, ces éléments sont considérés comme des éléments linéaires ou poteaux. 
 

 Épaisseur :   Art 7.7.1/RPA99 version 2003 : 
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                                      Figure II.2 : Vue du voile en perspective. 

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.4). 
 

  
 

 

 
                                  Figure II.3 : Coupes de voile en plan.        
            

:   
 Pour RDC :     

                                                     a  ≥  
ࢋࢎ

૛૙
   

he : Hauteur de l’étage ou du RDC 

a ≥ 
ସ଴଼ିଶ଴

ଶ଴
ൌ 19,4ܿ݉    On prend : a = 20 cm 

 Pour l’étage courant :  
 

a ≥ 
ଷ଴଺ିଶ଴

ଶ଴
ൌ 14,3ܿ݉    On prend : a = 15 cm 

 Longueur : 
Pour les considérés comme des voiles, les éléments doivent satisfaire la condition suivante : 

    Lmin ≥ 4 a 

L ൒	4	ൈ	ܽL ൒	4	ൈ	20	ൌ	ૡ૙cm pour le RDC. 

L ൒	4	ൈ	ܽL ൒	4	ൈ	15	ൌ	60cm pour l’étage courant. 

Tous les voiles de structure seront considérés comme étant des voiles de contreventement.  

II.4. Détermination des charges et surcharges : 
Pour désigner les valeurs des charges permanentes et charges d’exploitations, on se réfère au 
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document technique réglementaire (DTR B.C.2.2). 
 
Charges permanentes « G » : 

  ● Les planchers : nous possédons deux types de planchers : 
      a) plancher terrasse : 

                  

                    Figure II.4 : Coupe verticale du plancher terrasse 
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                                Tableau II.2: Charge permanentes (G) Plancher terrasse. 

                                

N° Éléments Épaisseur 
(m) 

Poids 
volumique 
γ(KN/m3) 

Charges G 
(KN/m²) 
G=epxρ 

1 Couches de 
gravillon 

0.05 20 1.00 

2 Étanchéité multi 
couches 

0.02 6 0.12 

3 Forme de 
pente de 
béton 

0.07 22 1.54 

4 Feuille de 
polyane 

/ 0.01 0.01 

5  Isolation         
thermique    liège 

0.04 4 0.16 

6 Plancher en corps 
creux 

0.16+0.04 14 2.8 

7 Enduit de plâtre 0.02 10 0.20 

Charge permanente totale Gt 5.83 
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     b) Plancher étage courant : 
 

 

 

 
 

 
                   

FigureII.5 : Coupe verticale du plancher d’étage courant. 

 

Les charges permanentes sont résumées dans le tableau suivant : 
 

 

N° Éléments Épaisseur 
(m) 

Poids 
volumique 
γ(KN/m3) 

Charges 
G (KN/m²) 
G= epxρ 

1 Revêtement en carrelage 0.02 20 0.4 

2 Mortier de 
pose 

 0.02 22 0.44 

3 Couche de 
sable 

 

 0.03 18 0.54 

4 Plancher corps 
creux 

en 0.16+0.04 14 2.80 

5 Enduit plâtre 0,02 10 0,2 

6 Les cloison 
intérieures 

 0,1 9 0,9 

 
Charge permanente totale Gc 

 
5.28 

Tableau II.3 : Charges permanentes (G) étage courant. 
 

  

 

6 

2  1

5 4 

3 
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●   Maçonnerie : 

            Il y a deux types de murs, murs extérieurs et murs intérieurs : 
a) Murs extérieurs : 

     

                         

                FigureII.6 : Coupe verticale d’un mur extérieur 
 

N° Éléments Épaisseur(m) Poids 
volumique 
γ(KN/m3) 

Charges G 

(KN/m²) 

1 Enduit du 
ciment 

0.02 18 0.36 

2 Briques 
creuses 

2x(0.10) 09 1,8 

3 Enduit de 
plâtre 

0,02 10 0,2 

4 Lame d’air 0,05 00 0 

Charge permanente totale G 2.36 

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

b) Murs intérieurs : 
 
 

 

                                    FigureII.7 : Coupe verticale d’un mur intérieur 
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N° Désignation de 

l’élément 
L’épaisseur(m) Poids 

volumique 
γ(KN/m2) 

Charges G 

(KN/m²) 

1 Enduit plâtre 0.02 10 0.20 

2 Brique creuse 0.10 9 0.90 

3 Enduit plâtre 0.02 10 0.2 

Charge permanente totale Gmint 1.30 

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

 

 ● Dalle pleine : 

 

                     Figure II.8 : Coupe verticale du plancher en dalle pleine. 
 

N° Composition Épaisseur 
(m) 

Poids 
volumique 
(KN/m3) 

Charges 

(KN/m2) 

1 Revêtement en 
carrelage 

0,02 20 0,40 

2 Mortier de pose 0,02 22 0,44 

3           couche de sable 0,03 18 0,54 

4 Dalle pleine 0,15 25 3,75 

5 Enduit de ciment 0,02 18 0,36 

6 Mur intérieur / / 1,30 
 Gtot = 6,79KN/m2 

 
                Tableau II.6 : Caractéristiques des éléments de Dalle pleine. 
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 Surcharges d’exploitation « Q » : Le DTR nous donne les valeurs suivantes 

Élément Surcharge (Q) [KN/m2] 
Acrotère 1,00 

Plancher terrasse inaccessible 1,00 
Plancher étage courant à usage 

d’habitation 
1,50 

      Plancher  et RDC  1,5 

Balcon 3,5 

Escalier 2,5 
                   Tableau II.7 : Surcharges d’exploitation des différents éléments. 

 

II-5) Les poteaux : 
II-5-1) Pré dimensionnement des poteaux : 
Les poteaux sont des éléments verticaux en béton armée de section (carré, rectangulaire, 
circulaire, …). Les poteaux se composent d’armatures longitudinale et transversale ; ils 
travaillent en flexion composée, (principalement en compression) 
et constituent les points d’appuis pour les poutres et permettent la transmission des charges 
d’étage en étage puis aux fondations. 

Le Pré dimensionnement de ces derniers se fait par la descente de charge pour le poteau le plus 
sollicité, à l’ELS en compression simple. 
En tenant compte des limites imposées par le (RPA 99 modifié 2003) ; pour la zone (IIa) : les 
dimensions transversales des poteaux doivent satisfaire les conditions suivantes : 
(l’article 7.4.1. du R.P.A99 version 2003) 

   ⁕ Min (b1, h1) ≥ 25cm 
   ⁕ Min (b1, h1) ≥ he /20 
   ⁕ 1/4 ˂ b1 / h1 ˂ 4 

          S= 
ே௦

		஢ୠୡ
 

 La combinaison des charges sera exprimée par la relation suivante : N=G+Q 
       
        ● Ns : l’effort normal de compression a la base du poteau 
        ●   S : la section transversale du poteau 
        ● G : charge permanente 
        ● Q : surcharge d’exploitation 
        ● σbc : contrainte limite de compression du béton 

                     Avec :   σbc   = 0,6fc28 = 0,6×25 = 15Mpa 

II.5.2) Charges et surcharges revenant au poteau le plus sollicité : 

      ● Surface d’influence : 
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                              2,025m                   0,25m         1,625m 

 
 
 
 
      2,075m 
 
                              SSSSS 
                                                                p 
                                 sssssssssssssssssssssssssssssssssssssdfs 
 
          0,25m 
 
 
 
    2,075m 
 
 
 
 
 
S=S1+S2+S3+S4 

S1 = 2,075 x 2,025= 4,20 m2 

S2 = 2,075 x1,625= 3,37 m2 
S3 = 2,075 x 2,025= 4,20 m2 

S4 = 2,075 x 1,625 = 3,37 m2 

 
Donc :  S = 4,20 + 3,37+ 4,20 + 3,37 = 15,14 m2  

 Surface nette : 

Sn= 4 x 15,14=60,56 m2 

 Surface brute : 

Sb = 3,9 x 4,4 = 17,16 m2 

II.5.3. Détermination du poids propre des éléments : 

Avec : ρ=25 KN / m3 

⁕ Poids propre des planchers : 

Plancher terrasse : P = 5,83 x 15,14 = 88,27 KN 

Plancher d’étage courant : P = 5,28 x 15,14 = 79,94 KN 

 ⁕Poids propre des poutres : 
 
 Poutre principale : P = [0,25 × 0,35 × (2,075 + 2 ,075)] 25 = 9,078 KN 
 
 Poutre secondaire : P = [0,25 × 0,30 × (2,025 + 1,625)] 25 = 6,844 KN 
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 Donc le poids total des poutres est : Pt = 9,078 + 6,844 = 15,922 KN 

 ⁕Poids propre des poteaux : 

Pour le pré dimensionnement des poteaux, on se refera dans un premier temps au RPA 99 
révisée 2003). 
Qui fixe la section minimale d’un poteau en zone IIa (25×25) [cm2] d’où : 

Poids du poteau d’étage courant : P = (0,25×0,25) × 3,06× 25 = 4,781 KN 

Poids du poteau de RDC : P = (0,25 x 0,25) x 4,08 x 25 =6,375 KN 

⁕Surcharges d’exploitations : 

Plancher terrasse : Q0 =1,00 × 15,14 = 15,14 KN 

Plancher d étage courante : Q1 = Q2 = ---------- = Q5 = 1,5 × 15,14 = 22,71 KN 

 

II.5.4 Calcul des surcharges d’exploitation selon la loi de dégression : 
 
Le règlement Algérien (DTR B.C.2.2) exige l’application de dégression des surcharges 
d’exploitations sur des bâtiments à grand nombre d’étages ; où les occupations des divers 
niveaux peuvent être considérées comme indépendants. Pour les bâtiments à usage 
d’habitation, cette loi s’applique entièrement sur tous les niveaux. 
La loi de dégression est : 

                 ∑ Q = Q0 + 
ଷା௡

ଶ௡
∑i

n Qi    Pour n ≥ 5 

   Q0 : Surcharges d’exploitation à la terrasse 
   Qi : Surcharges d’exploitation à l’étage i  

Et dans notre cas nous avons la même charge d’exploitation pour tous les étages donc ces 
loi de dégression sera équivalentes à la règle usuelle dans laquelle les charges d’exploitation de 
chaque étage sont réduites des proportions indiquées comme ainsi : 
 

Niveau 5 4 3 2      1 RDC 

Coefficient 1 1 0,95 0 ,90 0,85 0,80 

                       Tableau II.8 : Coefficients des surcharges 
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⁕ Les surcharges cumulées Qn: 
      

        Charage d exploitation cumulées : 
Qtotale = Q0 

Qtotale = Q0 + Q1 

Qtotale = Q0 + 0,95 (Q1+ Q2) 

Qtotale= Q0 + 0,90 (Q1+Q2+Q3) 

Qtotale = Q0 + 0,85 (Q1+ Q2 + Q3 + Q4) 

Qtotale = Q0 + 0,80 (Q1+ Q2 + Q3 + Q4+ Q5 

 

 

 

 

   N0 Niveau                                           Opérations Résultat
KN   

  0 Niveau 5 Q0=1×15,14 15,14 

  1 Niveau4 Q1 = 15,14+22,71 37,85 

 2 Niveau3 Q2 =15,14 + 0,95(2 x 22,71) 58,29 

 3 Niveau2 Q3=15,14+0,90 (3 × 22,71) 76,46 

 4 Niveau1 Q4=15,14+0,85(4 × 22,71) 92,35 

 5 RDC Q5= 15,14+0,80 (5× 22,71) 105,98 

               Tableau II.9 : Dégression verticale des surcharges d’exploitation 
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Charges permanentes :    

( KN ) 

Efforts 

normaux 

N=Gc+Qc(KN) 

Section du poteau 

(cm²) 

 Plancher Poutres poteaux Gtotale Gcum Qi Ns=Gc+Qi S=ࡺ ⁄ࢉ࢈࣌  

 

Sectio

n 

Terrasse  88,27    15,922 0 104,192 104,192 15,14    119,332 79,55 25 x 25 

4 79,94    15,922 4,781 100,643 204,835 37,85 242 ,685 161,79 25 x 25 

3   79,94  15,922 4,781   100,643 305,478 58,29 363,768 242,512 30 x 30 

2   79,94      15,922 4,781 100,643 406,121  76,46 482,581 321,72 30 x 30 

1  79,94  15,922 4,781 100,643 506,764 92,35 599,114 399,41 30 x 30 

RDC 		 79,94  15,922 6 ,375 102,237 609,001 105,98 714,981   476,654 35 x 35 

            Tableau II.10 : Résumé des sections obtenues par la descente de charge .     
                                                                                        

●Vérification des sections des poteaux aux recommandations du RPA (RPA/A.7.4.1) : 

           -     Min (b1, h1)   25 cm.En zone I et IIa. 

 -     Min (b1, h1)   
20

h e   

-     
4

1


1

1

h

b
 4.     

    
       ●       Min (b1, h1)   25 cm  

                 Min( 25,25 ) =  25 cm   25 cm         vérifier 

                 Min(30 x 30)= 30  cm   25 cm         vérifier 

                 Min( 35 x 35) = 35 cm    25 cm         vérifier 

        ●        Min (b1, h1)   
20

h e  

                Min( 35 x 35 ) = 35cm   
20

eh
= 
ସ଴଼

ଶ଴
= 20 ,4 cm        vérifier 

                Min( 30 x 30 ) = 30 cm   
20

eh
= 
ଷ଴଺

ଶ଴
= 15,3 cm         vérifier 

                Min(  25 x 25) =25cm   
20

eh
= 
ଷ଴଺

ଶ଴
= 15,3 cm          vérifier 

 



Chapitre II                                                                     Pré dimensionnement des éléments 
 

 
24 

            ●              
4

1


1

1

h

b
 4.  

                           
4

1


1

1

h

b
=1=  

ଷହ

ଷହ
 4.        Vérifier 

                           
4

1


1

1

h

b
=1=  

ଷ଴

ଷ଴
 4.        Vérifier 

                             
4

1


1

1

h

b
=1=  

ଶହ

ଶହ
 4.        Vérifier 

    Les sections adoptées : 

(35×35) cm2      pour le RDC l’étage. 

(3030) cm2       pour le 1er, 2éme, 3éme  étage.  

(2525) cm2       du 4éme au 5éme étage.                                               

                Les conditions du RPA sont vérifiées.   

   ● Vérifications au flambement : 

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

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

défavorable des sollicitations. 

Il faut vérifier que l’élancement   des poteaux est : 50
i

lf  .         (BAEL 99 B.8.4.1) 

Avec : lf : longueur de flambement (lf =0.7l0) 

          i : rayon de giration (
S

I
i   ).                         l0 : hauteur libre du poteau. 

          S : section transversale du poteau (b h ).         I : moment d’inertie (
12

hb
I

3.
 ). 

        
h

12
l70

12

h

l70

S

I

l

i

l
0

2

0ff .
.

 . 

  Les vérifications : 

 Pour le RDC l’étage (poteau 35 x 35) cm2 : l0 = 4,08 m   28,27  50. 

 Pour le1er,2eme ,au 4éme étage (poteau 30×30)cm2 : l0 =3,06 m    24,73  50. 

 Pour le  4eme , 5émeétage (poteau25×25) cm2 : l0 =3,06 m   29,68  50. 

Conclusion : La condition étant vérifiée, tous les poteaux de l’ossature sont prémunis contre le 
flambement. 
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III.1. L’acrotère : 
L’acrotère sera calculé comme une console encastrée au niveau du plancher terrasse, il est 
soumis à un effort G dû à son poids propre et un effort latéral Q dû à la main courante et reprend 
l’effort sismique engendrant un moment de renversement M dans la section d’encastrement, le 
ferraillage sera détermine en flexion composée pour une bande de 1m de largeur. 
 

 
 
 
 
 
                                                                                                                             G 
 
 
 

 

 

 

      

         Figure -III-1-1: Coupe verticale de l’acrotère 

III-1-1). Dimensions de l’Acrotère : 
 Largeur = 100 cm. 
 Hauteur = 60cm. 
 Épaisseur =10cm. 

 
 III.1.2) Détermination des sollicitations : 

 Poids propre « G » :  
   La détermination des sollicitations se fait pour une bande de 1m de largeur.  

G= ρ. S. 1m 
        Avec :                      ρ : masse volumique du béton= 25 kN /m3 

                                         S : section longitudinale de l’acrotère.   
                                                   

G = ρ × S = 25 [(0.07 × 0,2) + (0,1× 0,5)+(
଴,଴ଷൈ଴,ଶ

ଶ
ሻ]=25x 0,067=1,675 KN / ml 

  1,675kN/ml = ܩ																																																					

 Surcharge d’exploitation :	
                                                Q = 1 kN/ml.  

 Les efforts internes : 
 

 Moment de renversement M dû à la surcharge Q :  
                  MQ = Q x H = 1(0, 6) (1ml)	ൌ 0,6 KN.m 

   
 Effort tranchant :    T = Q (1ml) = 1(1ml) ⇒	1 KN    

 

 

Q 

Figure. III.1-2.   Schéma statique 

 

10  10 

3 

7 

H
 =
 6
0
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   Effort normal du au poids propre G :   
 

                      N = G (1ml) = 1 ,675(1) ൌ 1,675KN 
 
 Diagramme des efforts internes : 

 

 

                                                        Figure III.1-3: Schémas statiques de l’acrotère 

III.1.3) Combinaison de charge : 

 A l’ELU : 
 

                  Nu=1,35 NG = 1,351,675= 2,261 KN (dû à G).  
                                 
                  Mu =1,5 MQ = 1,5 x 0,6 = 0, 9KN.m (dû à Q). 
 

     Tu = 1,5 TQ = 1,5 x 1 = 1,5 KN 

 A l’ELS : 
 

                    Ns = G ⇒ Ns = 1,675 KN 
 
                    Ms = MQ ⇒ Ms = 0,6 KN.m 

                     TS =T ⇒TS   = 1 KN           

III.1.4) - Le Ferraillage : 
On étudier une section rectangulaire soumise à l’effort normal <<N>> et un moment 
de renversement <<M>> ; Le ferraillage de l’acrotère sera calculé en flexion composée,  
en considérant une section rectangulaire de hauteur «h = 10cm » et de largeur « b = 100cm», 
 

 

                              Figure.III.1.4 : Section de calcul 
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  Avec : 
          h : Épaisseur de la section. 
          c : La distance entre le centre de gravité des aciers et la fibre extrême du béton. 
          d = h – c = 10 – 2 = 8 cm : Hauteur utile. 
          c  : Enrobage 
 
       III.1.5) Calcul à L’ELU : 
 

     a) Calcul de l’excentricité : 

       eu =	
୑௨	

୒୳
 = 

଴,ଽ

ଶ,ଶ଺ଵ
 = 0,398m > 

୦

ଶ
െ c ൌ 	 ଴,ଵ

ଶ
െ 0,02 ൌ 0,03m   

                      Section partiellement comprimée. 
Avec :  
             eu: excentricité 
           Mu : moment du à la compression 
            Nu : effort de compression 
Le centre de pression « Cp » se situe l’extérieur de la section limitée par les armatures,  
et l’effort normal (N) est un effort de compression ; d’où la section est partiellement comprimée. 
Donc l’acrotère sera calculé en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif Mƒ,   
puis calculé à la flexion composée. 
 

                          
 

                                              

 
 
                                                                                                         
        Figure III.1.5: Section rectangulaire soumise à une flexion composée. 
 
   b) Calcul en flexion simple : 
 
 Calcul du moment fictif : Mf 

         On calcul la section en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif Mf : 
                      Mf = Nu x g 
      Avec : 
   Mf : moment fictif par rapport au centre de gravité des armatures tendues. 
   g : distance entre le centre de pression Cp et le centre de gravité des armatures inferieurs tendues. 

                g = e + c
2

h
  = 0,398+0,05 - 0,02 =0,428 m = 42,8 cm       

              Mf = 2,2610.428 = 0,968 KN m.    

         0106,0
2,14)80(1000

10968,0
2

6

2









bc

f
b fdb

M
       avec  :  fbu = 

଴,଼ହ	ൈଶହ

ଵ,ହ
= 14.2  MPa 

           = 0.0106 <  l = 0.392   SSA             avec:    = 0.0106     = 0.995 

 

 

Nu Mu 

eu 

Cp  Nu 

CG 
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Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires (Asc = 0 cm2 ) 

   Armatures fictives Af :  

34880995.0

10968,0 6








s

f
f d

M
A


= 34,94mm2 = 0,349 cm2   

avec :  st = 
୤౛
ஓ౩

 = MPa348
15.1

400
           

    c) Calcul en flexion composée : 

 Armatures réelles : 

        Au = Af  – 
st

uN


         avec :          st = MPa348

15.1

400
   

 

       Au = 0.349 – 
ଶ,ଶ଺ଵ	ൈଵ଴

ଷସ଼
 =0,349- 0,065= 0,284cm2 

 
III.5.6) Les vérifications A L’ELU : 

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

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

         Amin = 
଴,ଶଷ୶	ୠ	୶	ୢ	୶	୤౪మఴ	

୤౛
	x	ሾ	

ୣ౩		షబ,రఱఱౚ
		ୣ౩		ష			బ,భఴఱౚ								

ሿ 

                avec :   ftj = 0,6 + 0,06 f c28 = 0,6 + 0,06×25= 2,1 MPa 

                              es = 
୑ୱ

୒ୱ
 = 

଴,଺

ଵ,଺଻ହ
ൌ 0,3582݉ ൌ 35,82ܿ݉ 

          Amin =  
଴,ଶଷ୶	ଵ଴଴	୶	଼	୶	ଶ,ଵ

ସ଴଴
	x	ሾ	 ଷହ,଼ଶି଴,ସହହ௫	଼

		ଷହ,଼ଶ	ష			బ,భఴఱ౮	ఴ							
ሿ = 0,966x 0,937= 0,905 cm2 

         Amin = 0,905 cm2 > As = 0,284cm2  	⟹	la condition n’est pas vérifiée.								 

          Les armatures calculées à la condition de non fragilité sont supérieures à celles 
         calculées à l’ELU, donc nous adopterons une section : As = Amin = 0.905cm²/ml. 

             Soit :  A adopté = 4 HA 8 = 2.01 cm2     Avec : un espacement St = 100/4= 25 cm. 

 Armatures de répartition : 
 

            Ar = 
୅ୱ

ସ
 = 

ଶ,଴ଵ

ସ
= 0.50 cm 

           Soit : Ar = 4HA8 = 2.01cm², avec un espacement St = 25cm. 

 Vérification au cisaillement (Art 5.1, 211/ BAEL 91) : 

   La fissuration est préjudiciable, donc :u     =  min  MPaMPa
f

b

c 5.24;
15.0 28 










 

   La contrainte de cisaillement est donnée par la formule suivante : 
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      u  =
bd

V u        avec :    Vu : Effort tranchant   :   Vu = Tu = 1.5×Q  = 1,5 x 1 =1,5KN  

                     

      u  = 
ଵହ଴଴

ଵ଴଴଴.଼଴
ൌ 0,01875MPa ≤ = 2.5 MPa  ⟹		Condition vérifiée   

 
 
 

						Conclusion : 
Pas de risque de cisaillement donc le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement, alors les 

armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 
 

 Vérification de l’adhérence des barres (Art A. 6.1.3/BAEL 91) : 
 

        se  se     avec :    28tsse f = 1.52.1 = 3.15 MPa.       

                     se = 
i

u

ud9.0

V


                           s  = 1.5 (Acier de haute adhérence) 

       se : Contrainte d’adhérence 

     se : Contrainte limite d’adhérence 

      ui : somme des périmètres utiles des barres. 

     ui  = 4 = 4 3,140,8 = 10,05 cm= 100,5 mm. 

           se = 
i

u

ud9.0

V


=

ଵହ଴଴

଴,ଽ	.଼଴.		ଵ଴଴,ହ
ൌ 0,207MPa 

       se = 0,207 MPa  se =3,15MPa   ⟹	   Condition est vérifiée 

 
 Vérification des espacements des barres :  

  
Lorsque la fissuration est préjudiciable, l’écartement maximal des armatures d’une nappe est 
donné par l’article (ArtA.4.5,3/BAEL modifié 99) 

- Armatures principales : S t= 25 cm min {3h, 33 cm} = 30 cm. 
- Armatures de répartition : St=25cm min {4h, 45cm} = 40 cm. 

 
Les conditions étant vérifiées, donc le ferraillage à l’ELU est suffisant. 
   

 Encrage des barres : (Art. A.6.1,21/BAEL91) : 
 

      Pour avoir un bon encrage droit, il faut mettre en œuvre un encrage qui est 
      défini par sa longueur de scellement droit :  Ls 
 

       LS = 

ସ

௙௘

se
 =	଼

ସ
	 ସ଴଴
ଶ,଼ସ

ൌ 281,69mm ൌ 28,169cm					  

avec : s = 0.6s
2 ft28 = 0.61.522.1 = 2.84 MPa. 

                                                Soit :     LS= 30 cm 
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 La longueur de scellement droit (BAEL 91 1.2.2) : 
 

                        Ls = 40 ∅= 40 ×0,8 = 32 cm. 
                                                                     
III.5.7) -Vérification à L’ELS : 
 
L’acrotère est un élément exposé aux intempéries, c’est pour cette raison que la fissuration 
 est considérée comme préjudiciable on doit donc vérifier les conditions suivantes : 
-  La contrainte dans le béton : σbc≤ ͞σ bc 

-  La contrainte dans les aciers : σst ≤ ͞σst 

 

Avec : 
 σbc : Contrainte dans le béton comprimé. 

bc
: Contrainte limite dans le béton comprimé. 

 
σst : Contrainte dans les aciers tendus. 

st : Contrainte limite dans les aciers tendus. 

 Vérification des contraintes dans l’acier :  
 

L’acrotère étant exposé aux intempéries. La fissuration est considérée comme préjudiciable 
 on doit vérifier donc les conditions suivantes :      σst ≤ ͞σst                    

      st  = min






 f

t
n

fe
28

.110,
3

2      (A.4.5, 33/BAEL99) 

Avec : η = 1,6 : coefficient de fissuration (barres à haute adhérence) 

            st      min    ଶ
ଷ
400	; 110√1,6 ൈ 2,1	ሻ   

         st    min {266,67 ; 201.63)} MPa. 

   Soit :    st   = 201.63 MPa. 

				σs  = 
ெ௦

ஒଵ	ୢ	୅ୱ୲
      Avec : ρ1  = ଵ଴଴୅ୱ

௕ௗ
  = 

ଵ଴଴	ൈଶ,଴ଵ

ଵ଴଴ൈ଼
   = 0,251 

    D’où :   ρ1 = 0,251 dans tableau : β1 = 0,921 et k1 = 47,90 

				σs = 
଴,଺	ൈ	ଵ଴଴଴

଴,ଽଶଵ	.ሺ଼ሻ	.ሺ	ଶ,଴ଵሻ
ൌ 40,51MPa 

				σs  = 40,51MPa  <  st  = 201,63MPa → condition vérifiée. 

 Vérification des contraintes dans le béton : 

								Il faut que :													σbc ͞σbc	

			        ͞σbc = 0.6 x fc28 = 0.6 x 25 =15 MPa 
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         σbc =	
஢௦

୩
 = 

ସ଴,ହଵ

ସ଻,ଽ଴
		= 0,846MPa 

    σbc= 0,846 MPa < ͞σbc = 15 MPa → Condition vérifiée. 
 
        Donc il n’y a pas de fissuration dans le béton comprimé. 

 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 A x CP x Wp 

    A : coefficient d’accélération de zone, dans notre cas (IIa, groupe d’usage2):  

                              . A = 0,15                                   ( RPA99, art4.2.3 tableau 4-1) 

   Cp : Facteur de force horizontale variant entre 0.3 et 0.8 Dans notre cas (élément en console) 

                                Cp = 0.8                                    (Art 6.2.3 tab 6-1) 

   Wp : Poids de l’acrotère :   Wp = 1,675 kN/ml 

     D’où : Fp = 4×0.15×0.8×1,675 = 0,804kN/ml 

      Fp = 0.804KN /ml ˂ Q = 1 kN/ml → La condition est vérifiée. 

CONCLUSION : 

L’acrotère est calculé avec un effort horizontal (dû à la main courante) supérieur à la force 
sismique d’où le calcul au séisme est inutile. 
On adoptera ainsi pour ferraillage les armatures calculées précédemment. 
 
● Armatures réelles : 4HA8= 2,01 cm²/ml avec un espacement de 25cm 
● Armatures de répartition : 4HA8= 2,01 cm²/ml avec un espacement de 25cm 

 

 
Figure .III.1.6 : Ferraillage de l’acrotère 
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III.2. ESCALIER : 

III.2.1) définition : 

L’escalier est un élément de la structure qui sert à se déplacer d’un étage a l’autre, dans notre cas 
il est conçu en béton armé coulé sur place. Il est soumis à leurs poids propre et aux surcharges. 
L’escaliers est aussi composés de paliers et palliasses assimilés dans le calcul à des poutres 
isostatique et calculés à la flexion simple. L’escaliers est aussi munis d’un garde - corps. 

 
                              Figure III.2.1 : coupe verticale de l’escalier 
 

III.2.1.1). Caractéristiques dimensionnelles : 

- La marche : est la surface plane sur laquelle se pose le pied. 
- La contre marche : est la partie verticale entre deux marches consécutives. Sa hauteur h est la 
    différence de niveau entre deux marches successives. Elle varie généralement entre14 et 18 cm. 
- Le giron g : est la distance en plan séparant deux contre marches successives. 
- La volée : est la partie de l’escalier comprise entre deux paliers, sa longueur projetée est 1m                         
- La paillasse d’épaisseur ep : est la dalle en béton armé incorporant les marches et contre marches. 
- L’emmarchement : représente la largeur de la marche. 

III.2.2) -Pré dimensionnement : 
La hauteur et le giron des marches et contre marches pour un bâtiment à usage d’habitation on prend : 
 
h : Hauteur de la contremarche : 14cm ≤ h  ≤ 18cm 
 
g : Giron de la marche : 22cm  ≤   g    ≤33cm 
 
La condition assurant le confort de l’escalier et donnée par la formule de BLONDEL : 
 
         59cm≤2h+g≤66cm 

 Pour l’étage courant : On prend compte des dimensions des plans d’architecture 
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FigureIII.2.2:  d’escaliers. 

III.2.2.1) Pré dimensionnement des marches et contremarches : 
 
௛

ଶ
		=  

ଷ,଴଺

ଶ
 = 1. 53m → soit :  volées de 1.53 m de hauteur.  

 Nombre de contre marche : 

   Soit : h=17cm 

    n =153/17=9 soit : n= 9 contremarche   

 Nombre de marche : 

     Soit : n=9 

      m=(n-1) =9-1=8m → m=8 marches 

 Vérification de la relation de BLONDEL : 

      g = 
௅

୬ିଵ
 = 

ଶସ଴

ଽିଵ
= 30 cm  

    59cm ≤ 2h+g ≤ 66cm → 59 cm ≤ 2h+g =17× 2 + 30 = 64 ≤ 66 cm  

                59cm≤ 64cm ≤66cm      La relation est vérifiée.              

III.2.2.2) -Pré dimensionnement de la paillasse et du palier : 
 
Le pré dimensionnement se fera comme une simplement appuyée sur ces deux côtés. 
 

 Épaisseur de la paillasse Ep :   doit vérifier la condition suivante : 

           
୐୭

ଷ଴
൑ Ep ൑ ୐୭

ଶ଴
            avec :     L0 = L’+ Lpalier 

                       L’  =  	 ௅

஼ைௌ		஑				
             avec :    L’: La portée de la paillasse 

     Nous avons :   tan α = 
ୌ

୐
  = 

ଵହଷ

ଶସ଴
= 0,6375 → α = 32,52° → cos α = 0,843              
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                Donc la portée :    L’ =  	 ଶସ଴

଴,଼ସଷ			
= 284,7cm 

       
ଶ଼ସ,଻ାଵ଻ସ	

ଷ଴
൑ Ep ൑ ଶ଼ସ,଻ାଵ଻ସ

ଶ଴
         →   15,29ܿ݉ ൑ Ep ൑ 22,94cm       

                             Soit :       Ep = 18cm     

  On opte pour une épaisseur de 18 cm pour la paillasse et le palier de repos. 

III.2.3) -Détermination des sollicitations de calcul :                                                     

Le calcul se fera en flexion simple pour une bande de 1mètre de projection horizontale et 
en considérant une poutre simplement appuyée soumise à la flexion simple. 

 Charges permanentes : 

 

 Poids de revêtement : 
 

Elément Épaisseur 
(m) 

Poids 
volumique 
(KN/ml)

Charge G 
KN/m2 

Revêtement de carrelage (2cm) 0,02 20 0,40 

Mortier de pose (2cm) 0,02 22 0,44 

Couche de sable (3cm) 0,03 18 0,54 

Enduit de ciment (2cm) 0,02 18 0,36 

Totale  1,74 x1ml 
1,74 KN/ml 

 

 Palier : 
                

Elément Épaisseur (m)       Poids 
volumique 
KN/m2 

Charge G x 1 
ml 
KN/ml

Poids propre de Palier 0,18 25 4,5 

Poids de revêtement / / 1,74 

Total  6,24 

                           

                                    Tableau III.2.1. Charge permanentes du palier 
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 Palliasse : 

                 

élément Épaisseur (m)       Poids 
volumique 
KN/m2 

Charge G x 1 ml 
KN/ml 

Poids propre de Palliasse 0,18  
        25 

25x 0,18/cos32,52  
=   5,34 

Poids des marches  0,17          25 25x0,17/2 
 =   2,125 

                   Poids de garde-corps 0,1  0,2 

Poids de revêtement / / 1,74 

Total  9,405 

                           

Tableau III.2.2. Charge permanentes de paillasse 
 

 Charges d’exploitation : 
 
- Palier : Qpal = 2,5KN/m2 =  2,5 x 1ml = 2,5 KN/ml 
 
- paillasse : Qpaill= 2,5KN/m2   = 2,5 x 1ml = 2,5 KN/ml 

 Combinaison des charges : 

1) État limite ultime : ELU 
 

- Palliasse : qu = 1,35G + 1,5Q = 1,35×9,405 + 1,5×2,5 =16,45 KN/ml 
 

- Palier : qu= 1,35G + 1,5Q = 1,35×6,24 + 1,5×2,5 =12,17 KN/ml 
 

2) État limite de service : ELS 
 

- Palliasse : qs = G + Q = 9,405+2,5= 11,905KN/ml 

- Palier : qs = G + Q = 6,24+2,5= 8,74KN/ml 

 
 

 ELU : 1,35G+1,5Q [KN/ml] ELS : G+Q [KN/ml] 

PALIERS 12,17 8,74 

PAILLASSE 16,45 11,905 

. Tableau III.2.3: Combinaison des charges 
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III.2.4) Calcul à l’ELU : 
                                                           16,45KN/ml 
12,17 KN/ml                                                             
 
 
 
 

                     1,74 m                                            2,40m  
 
      RA                                                                                                                                                                         RB 

 
                         Figure.III.2.3 : Schéma de chargement à L’ELU. 

 Calcule des réactions d’appuis : 
Pour déterminer les efforts internes, on se référera aux méthodes de calcul de la RDM : 

ΣF=0 → RA+RB = (16,45x2.4) +(12,17x1.74) →RA+RB = 60,66KN. 

ΣM/A=0 → 16,45(2,4) (2,94) + 12,17 (1,74) (0,87) -RB (4,14) = 116,0712+18,422946 -4,14RB 

                                       4,14RB= 134,49 donc : RB = 32,49 KN  

ΣM/B=0 → 4,14RA – 12,17(1,74) (3,27)-16,45(2,4) (1,2) = 4,14RA- 69,245 – 47,376 

                                       4,14RA= 116,621donc : RA=28,17 KN          

III.2.4.1) Calcul des efforts tranchant et les moments fléchissant : 

 
 Effort tranchant : 
                                                                                                        12,17KN/ml                                M 
    1ertronçon  :     0m ≤ x ≤ 1.74m                                                           

                                                                                                                                                         
  Ty(x) = -12,17x +28,17                                                                                 x 
Pour : x = 0 ⇒ T (0) = 28,17KN                                                 28,17KN                              Ty 

          x =1,74m ⇒ T (1,74) =6,99 KN 	                                                                                                           
                                                                                                                                                                          

                                                                                               M        Ty                     16,45KN/ml 
     2eme tronçon :      0 m ≤ x ≤ 2 ,40 m                                                                                                                                      

      T(x) = 16,45x-32,49                                                                                      
                                                                                                                                  x 

  Pour : x = 0 m ⇒	T (0) = -32,49KN 
             x = 2,40 m ⇒	T (2,40) = 6,99KN                                                                               32,49KN 
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 Moment fléchissant : 
 

1er  tronçon :     0 ≤ x ≤ 1,74m 

      MZ = -12,17				୶
మ		

ଶ	
	+ 28,17x 

Pour : x = 0 m   ⇒ M (0) = 0 KN.m 

           x = 1,74m  ⇒ M (1,74) = 30,59 KN.m 

Calcul du Mmax : 

   
ሻܠሺܢۻ܌

ܠ܌
ൌ -12,17x + 28,17 = T(y) = 0 ; Mz = Mmax 

   T(X) = 0 ⇒ -12,17x +28,17 = 0 ⇒ x= 2,31m  

 M (x = 2,31) =  -12,17 
ଶ,ଷଵమ

ଶ
 + 28,17 ( 2,31) =32,60  KN.m ⇒   Mmax = 32,60KN.m  

2eme tronçon :      0 m ≤ x ≤ 2,40 m                     

           MZ = -16,45				୶
మ		

ଶ	
	+32,49 x 

Pour : x = 0 m   ⇒ M (0) = 0 KN.m 

           x = 2,40m  ⇒ M( 2,4) =  30,60KN.m 

Calcul du Mmax : 

  - 
ሻܠሺܢۻ܌

ܠ܌
ൌ 16,45x- 32,49 = T(y) = 0 ; Mz = Mmax 

   T(X) = 0 ⇒ 16,45x -32,49 = 0 ⇒ x= 1,98m  

   M (x = 1,98) = -16,45
ଵ,ଽ଼మ

ଶ
 + 32,49 ( 1,98) = 32,08KN.m ⇒   Mmax = 32,08 KN.m 

   Le moment Mz(x)est max pour la valeur x = 2.31m. 

       Donc :   Mmax = 32,60KN.m 

   En tenant compte du semi-encastrement, on prend : 

      - Aux appuis :Mua = -0,3Mmax = -0,3 x 32,60 = -9,78 KN.m 
 
      - en travées : Mut = 0.85 Mmax = 0,85 x 32,60 = 27,71KN.m 
 
Les résultats trouvés figurent sur les diagrammes ci-dessous : 
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                                                                           16,45KN/ml 

12,17 KN/ml                                                             
 
 
 
 

                     1,74 m                                            2,40m  
 
      RA                                                                                                                                                                         RB 

Ty KN   
 

         28,17                                      

                        +                               6,99 

                                                                                                                                X(m) 

                                                                                                    - 

 

                                                                                                                             -32,49 

 

                                                                                                                                X(m) 

                        

                                                          + 

                                                               

M (KN.m)                                           30,60 

                                                          2,31 

 

 9,78                                                                                                                       9,78       

                                                                                                                                    X(m) 

                                                            + 

 

KN.m                                              27,71          

Moment isostatique                          2,31 

 

                              Figure III.2.4 : Diagramme des sollicitations 
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III.2.5) Calcul à l’ELS : 

 

                                                           11,905KN/ml 
8,74KN/ml                                                             
 
 
 
 

                     1,74 m                                            2,40m  
 
      RA                                                                                                                                                      RB 

 
                         Figure.III.2.5 : Schéma de chargement à L’ELS. 

Pour déterminer les efforts internes, on se référera aux méthodes de calcul de la RDM : 

ΣF=0 → RA+RB = (11,905x2.4) +(8,74x1.74) →RA+RB = 43,78KN. 

ΣM/A=0 → 11,905(2,4) (2,94) + 8,74 (1,74) (0,87) -RB (4,14) = 84,00168+13,230612 -4,14RB 

                                       4,14RB= 97,23 donc : RB = 23,49 KN  

ΣM/B=0 → 4,14RA – 8,74(1,74) (3,27)-11,905(2,4) (1 ;2) = 4,14RA- 49,7289 – 34,2864 

                                       4,14RA= 84,02donc : RA=20,29KN 

III.2.5.1) Calcul des efforts tranchant et les moments fléchissant : 

 
 Effort tranchant : 
                                                                                                        8,74KN/ml                                M 
    1ertronçon  :     0m ≤ x ≤ 1.74m                                                           

                                                                                                                                                         
  Ty(x) = -8,74x + 20,29                                                                                 x 
Pour : x = 0 ⇒ T (0) = 20,29KN                                                 20,29KN                              Ty 

          x =1,74m ⇒ T (1,74) = 5,08 KN 	                                                                                                          
                                                                                                                                                                          

                                                                                             M        Ty                     11,905KN/ml 
     2eme tronçon :      0 m ≤ x ≤ 2 ,40 m                                                                                                                                      

      T(x) = 11,905x-23,49                                                                                      
                                                                                                                                  x 

  Pour : x = 0 m ⇒	T (0) = -23,49KN 
             x = 2,40 m ⇒	T (2,40) = 5,08KN                                                                               23,49Kn 
 
 
 

 Moment fléchissant : 
 

1er  tronçon :     0 ≤ x ≤ 1,74m 

      MZ = -8,74				୶
మ		

ଶ	
	+ 20,29x 
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Pour : x = 0 m   ⇒ M (0) = 0 KN.m 

           x = 1,74m  ⇒ M (1,74) = 22,10 KN.m 

Calcul du Mmax : 

   
ሻܠሺܢۻ܌

ܠ܌
ൌ -8,74x + 20,29 = T(y) = 0 ; Mz = Mmax 

   T(X) = 0 ⇒ -8,74x +20,29 = 0 ⇒ x = 2,32m  

 M (x = 2,32) =  -8,74 
ଶ,ଷଶమ

ଶ
 + 20,29 ( 2,32) =23,55  KN.m ⇒   Mmax = 23,55KN.m 

2eme tronçon :      0 m ≤ x ≤ 2,40 m                     

           MZ = -11,905			୶
మ		

ଶ	
	+23,49 x 

Pour : x = 0 m   ⇒ M (0) = 0 KN.m 

           x = 2,40m  ⇒ M( 2,4) =  22,10 KN.m 

Calcul du Mmax : 

  - 
ሻܠሺܢۻ܌

ܠ܌
ൌ -11,905x+23,49 = T(y) = 0 ; Mz = Mmax 

   T(X) = 0 ⇒ 11,905x -23,49 = 0 ⇒ x  = 1,97 m  

   M (x = 1,97) = -11,905
ଵ,ଽ଻మ

ଶ
 + 23,49 ( 1,97) = 23,17KN.m ⇒   Mmax = 23,17 KN.m 

   Le moment Mz(x)est max pour la valeur x = 2.32m. 

       Donc :   Mmax = 23, 55KN.m 

   En tenant compte du semi-encastrement, on prend : 

      - Aux appuis :Mua = -0,3Mmax = -0,3 x 23,55 = -7, 07KN.m 
 
      - en travées : Mut = 0.85 Mmax = 0,85 x 23,55 = 20, 02KN.m 
 
 
Les résultats trouvés figurent sur les diagrammes ci-dessous : 
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                                                                           11,905KN/ml 

8,74KN/ml                                                             
 
 
 
 

                     1,74 m                                            2,40m  
 
      RA                                                                                                                                                                         RB 

Ty KN   
 

         20,29                                    

                        +                               5,08 

                                                                                                                                X(m) 

                                                                                                    - 

 

                                                                                                                              -23,49 

 

                                                                                                                              X(m) 

                         

                                                      + 

   

M (KN.m)                                     22,10 

                                                           2,32 

7,07 

                                                                                                                              7,07 

                                                                                                                                    X(m) 

                                                            + 

 

KN.m                                              20,02        

 Moment isostatique 

 

                              Figure III.2.6 : Diagramme des sollicitations 
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 Pour RDC : On prend compte des dimensions des plans d’architecture 

 

III.6) -Pré dimensionnement : 
La hauteur et le giron des marches et contre marches pour un bâtiment à usage d’habitation on prend : 
 
h : Hauteur de la contremarche : 14cm ≤ h  ≤ 18cm 
 
g : Giron de la marche : 22cm  ≤   g    ≤33cm 
 
La condition assurant le confort de l’escalier et donnée par la formule de BLONDEL : 
 
        59cm≤2h+g≤66cm 

III.6.1) Pré dimensionnement des marches et contremarches : 
 
 Nombre de contre marche : 

H = 408-238= 170m 

   Soit : h=17cm 

    n =170/17=10    soit :    n= 10 contremarche   

 Nombre de marche : 

     Soit : n=10 

      m=(n-1) =10-1=9 m → m=9   marches 

 Vérification de la relation de BLONDEL : 

      g = 
௅

୬ିଵ
 = 

ଶ଻଴

ଵ଴ିଵ
= 30 cm  

    59cm ≤ 2h+g ≤ 66cm → 59 cm ≤ 2h+g =17× 2 + 30 = 64 ≤ 66 cm  

                59cm≤ 64cm ≤66cm      La relation est vérifiée.              
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III.6.2) -Pré dimensionnement de la paillasse et du palier : 
 

 Épaisseur de la paillasse Ep :   doit vérifier la condition suivante : 

           
୐୭

ଷ଴
൑ Ep ൑ ୐୭

ଶ଴
            avec :     L0 = L’+ Lpalier 

                       L’  =  	 ௅

஼ைௌ		஑				
             avec :        L’: La portée de la paillasse 

     Nous avons :   tan α = 
ୌ

୐
  = 

ଵ଻଴

ଶ଻଴
= 0,6296 → α = 32,19° → cos α = 0,846 

           Donc la portée :    L’ =  	 ଶ଻଴

଴,଼ସ଺			
= 319,15cm 

       
ଷଵଽ,ଵହାଵସହ	

ଷ଴
൑ Ep ൑ ଷଵଽ,ଵହାଵସହ

ଶ଴
         →   15,47cm൑ Ep ൑ 23,21cm       

                             Soit :       Ep = 18cm     

  On opte pour une épaisseur de 18 cm pour la paillasse et le palier de repos. 

III.6.3) -Détermination des sollicitations de calcul :                                                     

Le calcul se fera en flexion simple pour une bande de 1mètre de projection horizontale et 
en considérant une poutre simplement appuyée soumise à la flexion simple. 

 Charges permanentes : 

 Poids de revêtement : 
élément   Épaisseur 

(m) 
Poids volumique 
(KN/ml) 

 Charge G  
KN/m2 

Revêtement de carrelage (2cm) 0,02 20 0,40 

Mortier de pose (2cm) 0,02 22 0,44 

Couche de sable (3cm) 0,03 18 0,54 

Enduit de ciment (2cm) 0,02 18 0,36 

Totale  1,74 x1ml 
1,74 KN/ml 
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 Palier : 
                

Elément Épaisseur (m)       Poids 
volumique 
KN/m2 

Charge G x 1 
ml 
KN/ml

Poids propre de Palier 0,18 25 4,5 

Poids de revêtement / / 1,74 

Total  6,24 

                           

                                    Tableau III.2.4. Charge permanentes du palier 

 Palliasse : 

                 

Elément Épaisseur (m)       Poids 
volumique 
KN/m2 

Charge G x 1 ml 
KN/ml 

Poids propre de Palliasse 0,18  
        25 

25x 0,18/cos32,19  
=   5,32 

Poids des marches  0,17 25 25x0,17/2 
 =   2,125 

                   Poids de garde-corps 0,1  0,2 

Poids de revêtement / / 1,74 

Total  9,385 

                           

Tableau III.2.5. Charge permanentes de paillasse 
 

 Charges d’exploitation : 
 
- Palier : Qpal = 2,5KN/m2 =  2,5 x 1ml = 2,5 KN/ml 
 
- paillasse : Qpaill= 2,5KN/m2   = 2,5 x 1ml = 2,5 KN/ml 

 Combinaison des charges : 

3) État limite ultime : ELU 
 

- Palliasse : qu = 1,35G + 1,5Q = 1,35×9,385 + 1,5×2,5 =16,42 KN/ml 
 

- Palier : qu= 1,35G + 1,5Q = 1,35×6,24 + 1,5×2,5 =12,17 KN/ml 
 

4) État limite de service : ELS 
 

- Palliasse : qs = G + Q = 9,385+2,5= 11,885KN/ml 

- Palier : qs = G + Q = 6,24+2,5= 8,74KN/ml 
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 ELU : 1,35G+1,5Q [KN/ml] ELS : G+Q [KN/ml] 

PALIERS 12,17 8,74 

PAILLASSE 16,42 11,885 

. Tableau III.2.6: Combinaison des charges 
 
III.6.4) Calcul à l’ELU : 
                                                           16,42KN/ml 
12,17 KN/ml                                                             
 
 
 
 

                     1,45 m                                            2,70m  
 
      RA                                                                                                                                                                        RB 

 
                         Figure.III.2.7 : Schéma de chargement à L’ELU. 

 Calcule des réactions d’appuis : 
Pour déterminer les efforts internes, on se référera aux méthodes de calcul de la RDM : 

ΣF=0 → RA+RB = (16,42x2.7) +(12,17x1.45) →RA+RB = 62,02KN. 

ΣM/A=0 → 16,42(2,7) (2,8) + 12,17 (1,45) (0,73) -RB (4,15) = 124,1352+12,8819 -4,15RB 

                                       4,15RB= 137,02 donc : RB = 33,01KN  

ΣM/B=0 → 4,15RA – 12,17(1,45) (3,43)-16,42(2,7) (1,35) = 4,15RA- 60,527 – 59,851 

                                       4,15RA= 120,38donc : RA=29,01KN          

III.6.4.1) Calcul des efforts tranchant et les moments fléchissant : 

 
 Effort tranchant : 
                                                                                                        12,17KN/ml                                 
    1ertronçon  :     0m ≤ x ≤ 1.45m                                                           

                                                                                                                                                       
  Ty(x) = -12,17x +29,01                                                                                x 
Pour : x = 0 ⇒ T (0) = 29,01KN                                                 29,01KN                              Ty 

          x =1,74m ⇒ T (1,45) = 11,37KN 	                               
                                                                                                                                                                               
                                                                                               M        Ty                     16,42KN/ml 
     2eme tronçon :      0 m ≤ x ≤ 2 ,70 m                                                                                                                                      

      T(x) = 16,42x-33 ,01                                                                                
                                                                                                                                  x 

  Pour : x = 0 m ⇒	T (0) = -33,01KN 
             x = 2,70 m ⇒	T (2,70) =11,37KN                                                                                                            
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 Moment fléchissant : 
 

1er  tronçon :     0 ≤ x ≤ 1,45m 

      MZ = -12,17				୶
మ		

ଶ	
	+ 29,01x 

Pour : x = 0 m   ⇒ M (0) = 0 KN.m 

           x = 1,45m  ⇒ M (1,45) = 29,27 KN.m 

Calcul du Mmax : 

   
ሻܠሺܢۻ܌

ܠ܌
ൌ -12,17x + 29,01 = T(y) = 0 ; Mz = Mmax 

   T(X) = 0 ⇒ -12,17x +29,01 = 0 ⇒ x= 2,38m  

 M (x = 2,38) =  -12,17 
ଶ,ଷ଼మ

ଶ
 + 29,01 ( 2,38) =34,58  KN.m ⇒   Mmax = 34,58KN.m  

2eme tronçon :      0 m ≤ x ≤ 2,70 m                     

           MZ = -16,42				୶
మ		

ଶ	
	+33,01x 

Pour : x = 0 m   ⇒ M (0) = 0 KN.m 

           x = 2,70m  ⇒ M( 2,7) =  29,27KN.m 

Calcul du Mmax : 

  - 
ሻܠሺܢۻ܌

ܠ܌
ൌ 16,42x- 33,01= T(y) = 0 ; Mz = Mmax 

   T(X) = 0 ⇒ 16,42x -33,01 = 0 ⇒ x= 2,01m  

   M (x = 2,01) = -16,42
ଶ,଴ଵమ

ଶ
 + 33,01 ( 2,01) = 33,18KN.m ⇒   Mmax = 33,18KN.m 

   Le moment Mz(x)est max pour la valeur x = 2.38m. 

       Donc :   Mmax = 34,58KN.m 

   En tenant compte du semi-encastrement, on prend : 

      - Aux appuis :Mua = -0,3Mmax = -0,3 x 34,58 = -10,37 KN.m 
 
      - en travées : Mut = 0.85 Mmax = 0,85 x 34,58= 29,39KN.m 
 
Les résultats trouvés figurent sur les diagrammes ci-dessous : 
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                                                            16,42KN/ml 

12,17 KN/ml                                                             
 
 
 
 

                     1,45 m                                            2,70m  
 
      RA                                                                                                                                                                         RB 

Ty KN   
 

         29,01                                    

                        +                               11,37 

                                                                                                                                X(m) 

                                                                                                    - 

 

                                                                                                                             -33,01 

 

                                                                                                                                X(m) 

                        

                                                          + 

                                                               

M (KN.m)                                         34,58 

                                                        2,38 

10,37                                                                                                                     10,37     

                                                                                                                                    X(m) 

                                                            + 

 

KN.m                                              29,39       

Moment isostatique                           2,38 

 

           

 

                    Fig III.2.8 : Diagramme des sollicitations 
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Donc le cas le plus défavorable est le deuxième cas (avec Mmax= 34,58Kn.m) 

III .6.4.2) Calcul des armatures : 

Le calcul se fera pour une bande de 1m en flexion simple. 

a) Aux appuis : 

 Armatures principales : 
 
   d = 16cm    ;     b =100cm      ; c = 2cm     avec : Ma = 10,37KN.m 

    fbu = MPa
f

b

c 2.14
5.11

2585.085.0 28 






                                   

    μa  =  
୑ୟ

ୠ.ୢమ.୤ୠ୳
 = 

ଵ଴,ଷ଻୶	ଵ଴య

ଵ଴଴୶ሺ	ଵ଺మ	ሻ	୶	ଵସ,ଶ
 = 0,028                                                                                     16cm 

                                                                               h =18cm 
    μa =0,028  3920l .   ⇒ β = 0,986                                                           

            La section est simplement armée.                                                  b = 100cm 

  Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires : Auap=0  

     Aa = 
୑ୟ

ஒ	୶	ୢ	୶	஢౩౪	
  =      

ଵ଴,ଷ଻	୶	ଵ଴య

଴,ଽ଼଺୶	ଵ଺	୶	ଷସ଼
 = 1,90cm2  

     Donc :         Aa = 1,90 cm2 

     Soit :  Aa   = 6HA12= 6,78cm2    avec l’espacement St =16cm. 

 Armature de répartition : 
 

      Ar = 
୅ୟ

ସ
 = 

଺,଻଼

ସ
 = 1,70cm2 

      Soit :  Ar = 4 HA8 = 2,01cm2    avec l’espacement St =25cm. 

   b) En travées : 

 Armatures principales : 
 

       Avec :   Mt= 29,39KN.m 

       μt = 
୑୲

ୠ	୶	ୢమ	୶	୤ୠ୳	
 = 

ଶଽ,ଷଽ	୶	ଵ଴଴଴

ଵ଴଴	୶	ሺଵ଺మሻ	୶	ଵସ,ଶ
 = 0,081 

        μt =0,081 3920l .   ⇒ β = 0,957 

            La section est simplement armée. 

    Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires : Auap=0  

     At =	
୑୲

ஒ	୶	ୢ	୶	ఙ౩౪
ൌ 

ଶଽ,ଷଽ	୶	ଵ଴య

଴,ଽହ଻	୶	ଵ଺	୶	ଷସ଼
 = 5,52cm2 

Soit :  At = 6HA12 = 6,78cm2    avec l’espacement St =16cm. 



Chapitre	III																																																																																	Etude	des	éléments	non	structuraux 
 

 
49 

 Armature de répartition : 
 

  Ar = 
୅୲

ସ
 = 

଺,଻଼

ସ
 = 1,70cm2 

  Soit :  Ar = 4HA8 = 2,01cm2    avec l’espacement St =25cm. 

III-6-4-3) Vérification à l’ELU : 

 Condition de non fragilité (BEAL 91, Art. A.4.2.1) : 
 

  Amin = 0,23bd
௙೟మఴ
୤ୣ

  = 0,23 x 100 x 16 
ଶ,ଵ

ସ଴଴
 = 1,93 cm2 

 Aux appuis :    Ar = 6,78cm2 > Amin = 1,93cm²   La condition est vérifiée 

 En travées :     At = 6,78cm2 > Amin = 1,93 cm²   La condition est vérifiée 

 Espacement des barres :(BAEL 91 / Art A.8.2,42) : 
 

 Armatures principales : 
-Aux appuis : St =16 cm min (3h, 33 cm) =33cm→ Condition Vérifiée 

- En travées : St = 16cm  min (3h, 33 cm) =33cm→ Condition Vérifiée 

 Armature de répartition : 
-Aux appuis : St =25 cm min (4h, 45cm) =45cm→ Condition Vérifiée 

- En travées : St =25 cm min (4h, 45cm) =45cm→ Condition Vérifiée 

 Vérification au cisaillement (BAEL 99/ A 5.2.2) : 
 

On doit vérifier que :          










 MPa5;fc
2.0

min
bd

Tu
28

b

uu                               (BAEL 91/ Art.A.5.2.1, 211) 

  u =	୘୳
ୠୢ

 =  
ଷଷ,଴ଵ	୶	ଵ଴య

ଵ଴య	୶	ଵ଺଴
 =  0,20 MPa            avec :     Tu

max  = 33,01KN                            

u = min {3.33 ; 5 MPa} = 3.33 MPa 

τ = 0,20 MPa < 3,33 MPa = u ………………… condition vérifiée. 

 Influence de l’effort tranchant aux appuis : 
 

 Influence sur le béton :    Tmax ≤ T    

T =0.4b a
b

28fc


       Avec :     a=0,9d        Tmax = 33,01KN    (BAEL 91/ Art 5.1,313) 

T = 
	଴,ସ	୶	ଵ	୶	଴,ଽ	୶	଴,ଵ଺	୶	ଶହ	୶	ଵ଴య

ଵ,ହ
 =   960 KN 

Tmax = 33,01KN < T = 960KN …………………. condition vérifiée. 
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 Influence sur les armatures : 
 

On doit vérifier que :  Aa  ≥ 
૚,૚૞

܍܎
	( Tmax + 

܉ۻ

૙,ૢ܌
)  

Aa = 2,31 cm2 ≥ 
ଵ,ଵହ

ସ଴଴
	( 33,01x 103

 + 
ିଵ଴,ଷ଻୶	ଵ଴ల

଴,ଽ୶	ଵ଺଴
)  = 112mm2 = 1,01 cm2  

Aa= 2,31cm2 ≥ 1,12cm2 ………………. condition vérifiée. 

 Vérification de l’adhérence d’entraînement des barres :        

Il faut vérifier que : 28tssese f. =1.5 MPa15312 ..   




i

y
se ud90

T

.

max

   avec : iu  :somme des périmètres utiles des barres.  (Art A6.1.3, BAEL 91). 

 iu = n.π.φ = 6 x 3,14x1,2 =22,61cm 

se 




i

y
se ud90

T

.

max

= 
ଷଷ,଴ଵ௫	ଵ଴଴଴

଴,ଽ	୶	ଵ଺଴	୶	ଶଶ଺,ଵ	
ൌ 1,01MPa 

      se = 1,01MPa  MPa153se . ……………………. condition vérifiée. 

 Ancrage des armatures en appuis : (BAEL 91/Art A.6.1, 221) 
 

se
s 4

fe
l





.

 avec : Ψs =1.5 ;  ft28 =2.1 Mpa    MPaftsse 84.26.0 28
2    

ls = 
ଵଶ୶	ସ଴଴

ସ	୶	ଶ,଼ସ
 = 422,5mm = 42,25cm  On prend : ls = 45cm. 

Pour les armatures comportant des crochets, on prend : lc= 0,4ls  (Art A.6.1.253). 

                 lc= 0,4×45=18 cm. 

III.6.5) Calcul à l’ELS : 

                                                           11,885KN/ml 
8,74KN/ml                                                             
 
 
 
 

                     1,45 m                                            2,70m  
 
      RA                                                                                                                                                       RB 

 
                         Figure.III.2.9: Schéma de chargement à L’ELS. 
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Pour déterminer les efforts internes, on se référera aux méthodes de calcul de la RDM : 

ΣF=0 → RA+RB = (11,885x2.7) +(8,74x1.45) →RA+RB = 44,76KN. 

ΣM/A=0 → 11,885(2,70) (2,8) + 8,74 (1,45) (0,725) -RB (4,15) = 89,8506+9,1879-4,15RB 

                                       4,15RB= 99,038525 donc : RB = 23,86KN  

ΣM/B=0 → 4,15RA – 8,74(1,45) (3,43)-11,885(2,7) (1,35) = 4,15RA- 43,46839– 43,320825 

                                       4,15RA= 86,78922donc : RA=20,91KN 

III.6.5.1) Calcul des efforts tranchant et les moments fléchissant : 

 

 Effort tranchant : 
                                                                                                        8,74KN/ml                                M 
    1ertronçon  :     0m ≤ x ≤ 1.45m                                                           

                                                                                                                                                         
  Ty(x) = -8,74x + 20,91                                                                                x 
Pour : x = 0 ⇒ T (0) = 20,91KN                                                 20,91KN                              Ty 

          x =1,45m ⇒ T (1,45) = 8,24 KN 	                                                                                                          
                                                                                                                                                                          

                                                                                                M        Ty                     11,885KN/ml 
     2eme tronçon :      0 m ≤ x ≤ 2,70 m                                                                                                                                       

      T(x) = 11,885x-23,86                                                                                      
                                                                                                                              x 

  Pour : x = 0 m ⇒	T (0) = -23,86KN 
             x = 2,70 m ⇒	T (2,70) = 8,24KN     
                                                                           23,86 
 

 Moment fléchissant : 
 

1er  tronçon :     0 ≤ x ≤ 1,45m 

      MZ = -8,74				୶
మ		

ଶ	
	+ 20,91x 

Pour : x = 0 m   ⇒ M (0) = 0 KN.m 

           x = 1,45m  ⇒ M (1,45) = 21,13 KN.m 

Calcul du Mmax : 

   
ሻܠሺܢۻ܌

ܠ܌
ൌ -8,74x + 20,91 = T(y) = 0 ; Mz = Mmax 

   T(X) = 0 ⇒ -8,74x +20,91= 0 ⇒ x = 2,39m  

 M (x = 2,39) =  -8,74 
ଶ,ଷଽమ

ଶ
 + 20,91 ( 2,39) =25,01 KN.m ⇒   Mmax = 25,01KN.m 
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2eme tronçon :      0 m ≤ x ≤ 2,70 m                     

           MZ = -11,885			୶
మ		

ଶ	
	+23,86 x 

Pour : x = 0 m   ⇒ M (0) = 0 KN.m 

           x = 2,70m  ⇒ M( 2,70) =  21,13 KN.m 

Calcul du Mmax : 

  - 
ሻܠሺܢۻ܌

ܠ܌
ൌ -11,885x+23,86 = T(y) = 0 ; Mz = Mmax 

   T(X) = 0 ⇒ 11,885x -23,86 = 0 ⇒ x  = 2,01m  

   M (x = 1,97) = -11,885
ଶ,଴ଵమ

ଶ
 + 23,86 ( 2,01) = 23,95KN.m ⇒   Mmax = 23,95 KN.m 

   Le moment Mz(x)est max pour la valeur x = 2.39m. 

       Donc :   Mmax = 25, 01KN.m 

   En tenant compte du semi-encastrement, on prend : 

      - Aux appuis :Mua = -0,3Mmax = -0,3 x 25,01 = -7,50KN.m 
 
      - en travées : Mut = 0.85 Mmax = 0,85 x 25,01 = 21,26KN.m 
 
 
 
Les résultats trouvés figurent sur les diagrammes ci-dessous : 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



Chapitre	III																																																																																	Etude	des	éléments	non	structuraux 
 

 
53 

                                                                           11,885KN/ml 

8,74KN/ml                                                             
 
 
 
 

                     1,45m                                            2,70m  
 
      RA                                                                                                                                                                         RB 

Ty KN   
 

         20,91                                   

                        +                               8,24 

                                                                                                                                X(m) 

                                                                                                    - 

 

                                                                                                                              -23,86 

 

                                                                                                                              X(m) 

                         

                                                      + 

   

M (KN.m)                                     25,01 

                                                          2,39 

7,50 

                                                                                                                              7,50 

                                                                                                                                    X(m) 

                                                            + 

 

KN.m                                              21,26       

 Moment isostatique                            2,39 

 

                              Figure III.2.10: Diagramme des sollicitations 
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III-6-5-2) Vérification à l’ELS : 

 Vérification des contraintes dans le béton et les aciers : 
 

 Aux appuis : 
 

Msa = -0,3Mmax = -7,50KN.m                        Aa = 2,31cm2     
                                                                                  

ρ1 = 
ଵ଴଴୶	୅ୟ

௕୶	ୢ
 = 

ଵ଴଴	୶	ଶ,ଷଵ

ଵ଴଴	୶	ଵ଺
 = 0,144 

ρ1 = 0,144 dans tableau : β1 = 0,938  et k1 = 65,04   = 0,188 

K= 


ଵହሺଵି = 
଴,ଵ଼଼

ଵହ	ሺ଴,଼ଵଶሻ
ൌ 0,015 

 La contrainte dans l’acier : 
 

σs = 
࢙ࡹ

܉ۯ	ܠ	܌	ܠ	૚ࢼ
 = 

ૠ,૞૙ܠ	૚૙૟

૙,ૢ૜ૡ	ܠ	૚૟૙	ܠ૛૜૚
 = 216,33MPa 

σs=216,33 MPa   ≤ σs = 
ସ଴଴

ଵ,ଵହ
 = 348 MPa → condition vérifiée. 

 La contrainte dans le béton : (Article 4.5.2/ BAEL 91) 
 

σbc = σs x k = 
஢ୱ

୏ଵ
 = 

ଶଵ଺,ଷଷ

଺ହ,଴ସ
 = 3,33MPa 

 σbc =3,33MPa ≤ σbc =0,6fc28 = 15MPa→ condition vérifiée. 

 En travée : 
 

   Mst= 0.85 Mmax =21,26KN.m 
  

ρ1 = 
ଵ଴଴୶	୅୲

௕୶	ୢ
 = 

ଵ଴଴	୶	଺,଻଼

ଵ଴଴	୶	ଵ଺
 = 0,424 

ρ1 = 0,424  dans tableau : β1 =0,901  et  k1 = 35,25   ;  = 0,298 

K= 


ଵହሺଵି 	= 
଴,ଶଽ଼

ଵହ	ሺ଴,଻଴ଶሻ
ൌ 0,028 

 La contrainte dans l’acier : 
 

σs = 
ܜܛۻ

઺૚	ܠ	܌	ܠ	ܜۯ
 = 

ଶଵ,ଶ଺	୶	ଵ଴ల

଴,ଽ଴ଵ୶	ଵ଺଴	୶଺଻଼
 = 217,54MPa 

σs=217,51≤ σs = 
ସ଴଴

ଵ,ଵହ
 = 348 MPa → condition vérifiée. 

 La contrainte dans le béton : (Article 4.5.2/ BAEL 91) 
 

σbc = σs x k = 
஢ୱ

୏ଵ
 = 

ଶଵ଻,ହଵ

ଷହ,ଶହ
 = 6,17MPa 

 σbc = 6,17MPa ≤	σbc =0,6fc28 = 15MPa→ condition vérifiée. 



Chapitre	III																																																																																	Etude	des	éléments	non	structuraux 
 

 
55 

 État limite de déformation (flèche): (BAEL 91/Art B.6.5.2)  
Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées. 

Avec : 
h : hauteur totale (18cm). 
L : porté entre nus d’appuis.  

Mt : moment max en travée. 

Mo : valeur max du moment isostatique. 

  A : section des armatures. 
d : hauteur utile de la section droite. 

Vérification : 
 

 h = 18 cm   ;  L = 415cm   ;  Autr = 6,78 cm ² 

Mstr = 21,26KN m ;  M0 =21,13KN m ; fe = 400 MPa  

1) 
୦

୐
	≥	 ଵ

ଵ଺
 ══> 

ଵ଼

ସଵହ
ൌ 0,0434 ൒ ଵ

ଵ଺
ൌ 0,0625     Condition non vérifiée 

2) 
୦

୐
 ≥ 

୑୲

ଵ଴୑଴
 ══>

ଵ଼

ସଵହ
ൌ 0,0434	 ൒ 	 ଶଵ,ଶ଺

ଵ଴	୶	ଶଵ,ଵଷ
 = 0,1006   Condition non vérifiée 

3) 
୅୲

ୠୢ
 ൒ ସ,ଶ

୤ୣ
 ══> 

଺,଻଼

ଵ଴଴୶	ଵ଺
ൌ 0,00424 ൑ 	 ସ,ଶ

ସ଴଴
ൌ 0,0105  Condition vérifiée              

Deux conditions non vérifiées, alors on va procéder au calcul de la flèche : 

                                  f = 
ହ

ଷ଼ସ
 x 

୯౩୶	୐ర

୉౒	୶	୍
 ≤ f̅  = 

௅

ହ଴଴
 

Avec :  fv : Flèche due aux déformations de longue durée. 

  Ev : Module de déformation longitudinal déférée. 

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

                         Sxx’ : Moment statique de la section homogène 

                       B0 : Surface de la section homogène 

Ev = 3700ඥ ௖݂ଶ଼
య  = 3700√25య

 = 10818,86MPa 

)²CV(A15
3

)VV(b
I 2ut

3
2

3
1

0 


  

  Avec :       h = V1 + V2   ,  V1 = 
ୗ౮౮ᇱ

୆బ
  

Sxx’ = 
ୠ	୶	୦మ

ଶ
 + ( 15x At x d ) =  

ଵ଴଴୶	ଵ଼మ

ଶ
 + ( 15x 6,78 x 16) = 17827,2cm3 

B0 = b x h + 15 x At = 100 x 18 + 15 x 6,78 = 1901,7cm2  

V1 = 
ଵ଻଼ଶ଻,ଶ

ଵଽ଴ଵ,଻
 = 9,37cm ; V2 =  18 – 9,37 = 8,63cm  

I0 = 
ଵ଴଴ሺ	ሺଽ,ଷ଻ሻయାሺ଼,଺ଷሻయሻ

ଷ
൅ 15	x6,78xሺ8,63 െ 2ሻଶ =  53316,84cm4 
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Ifv = 
ଵ,ଵ	୍బ
ଵା஛	ஜ	

    avec :  v  =  ଴,଴ଶ௙೟మఴ
ሺଶାଷ್బ

್
ሻ஡
 

ρ1 = 
ଵ଴଴୶	୅୲

௕୶	ୢ
 = 

ଵ଴଴	୶	଺,଻଼

ଵ଴଴	୶	ଵ଺
 = 0,424 

μ = 1- 
ଵ,଻ହ௙௘

ସ஡஢ୱା	௙೟మఴ
ൌ 1 െ ଵ,଻ହሺଶ,ଵሻ

ସሺ଴,ସଶସሻ୶ሺଷସ଼ሻାଶ,ଵ
ൌ 0,99 

v  = 
଴,଴ଶ௙೟మఴ

ሺଶାଷ್బ
್
ሻ஡

 = 
଴,଴ଶ୶	ଶ,ଵ

ሺଶାଷሻ୶଴,ସଶସ
 =  0,020 

Ifv = 
ଵ,ଵ	୍బ
ଵା஛	ஜ	

= 
ଵ,ଵ୶	ହଷଷଵ଺,଼ସ

ଵା଴,଴ଶ଴୶	ሺ଴,ଽଽሻ
 = 57509,83cm4 

qs = max ( 11,885,8,74) = 11,885 KN  

f = 
ହ

ଷ଼ସ
 x 

ଵଵ,଼଼ହ	୶	ଵ଴య୶	ሺସ,ଵହሻర

ଵ଴଼ଵ଼,଼଺	୶	ଵ଴ల	௫	ହ଻ହ଴ଽ,଼ଷ		௫	ଵ଴షఴ
  = 0,0074m = 0,74cm ≤ f̅  = 

ସଵହ

ହ଴଴
 = 0,83 cm  

f =0 ,74cm < f̅ = 0, 83 cm   →    condition vérifiée 

 Conclusion : 
Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes 
 Aux appuis : 

 Armatures principales : 6HA12espacement st=16cm. 
 Armatures de répartition :4HA8espacement st=25cm. 
 En travée : 

Armatures principales : 6HA12espacement st=16cm. 
 Armatures de répartition :4HA8 espacement st=25cm. 
 

   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



Chapitre	III																																																																																	Etude	des	éléments	non	structuraux 
 

 
57 

III.3. Etude de la poutre palière : 

Les paliers intermédiaires de l’escalier reposent sur une poutre palière destinée à supporter son 
poids propre et la réaction de la paillasse, semi encastrée à ses extrémités dans les poteaux et les voiles. 

Dans notre projet sa portée est de 3,60m. 
 

 
III-3-1) pré dimensionnement : 

Leurs dimensions sont données comme suit : 

Hauteur : 
ࡸ

૚૞
		≤ ht ≤ 

ࡸ

૚૙
 

  Lmax = 430-25=405cm   

    
ସ଴ହ

ଵହ
		≤ ht ≤ 

ସ଴ହ

ଵ଴
  

     27cm ≤ ht ≤ 40,5 cm        On prend : ht= 30cm 

Largeur b :  0,4ℎt ≤ ܾ ≤ 0,7ℎt  

        0,4 × 30 ≤ ܾ ≤ 0,7 × 30 

         12 cm  ≤     b    ≤    21 cm    On prend : b=25cm 

 Vérification des exigences (RPA99, Art 7.5, 1) : 
 

    h = 30cm  ≥  30 cm → Condition vérifiée 

    b = 25cm  ≥   20cm → Condition vérifiée 

    
௛

௕
ൌ ଷ଴

ଶହ
ൌ 1,2 ≤ 4   → Condition vérifiée 

Le ferraillage de la poutre palière (b, h) = (25, 30) se fera sous charges sismiques. 

 III-3-2) Détermination des charges : 

Poids propre de la poutre : 0,30× 0,20 × 25 =1,5KN / ml 
Réaction de la poutre palier à l’ELU : RB= 33,01KN 
Réaction de la poutre palier à l’ELS :   RB = 23,86KN 

III-3-2-1) Combinaison des charges et surcharges : 

A l’ELU : qu = 1,35 × G + R B= 1,35 × 1,5 + 33,01 ⇒ qu = 35,04 KN/ml 

A l’ELS : qs= G + RB = 1,5+ 23,86⇒ qs =25,36 KN/ml 

 

    L = 3,35m 
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III-3-2-2) Calcul des moments et des efforts tranchants A l’ELU : 

a) Moment isostatique : 
 

M0 = 
௤ೠ	౮	೗మ

଼
 = 

ଷହ,଴ସ	௫	ଷ,ଷହమ

଼
 = 49,15KN.m  

b) Effort tranchant :  
 

T = 
୯౫	౮	ౢ	
ଶ	

ൌ 	 ଷହ,଴ସ୶	ଷ,ଷହ
ଶ

 =  58,70 KN 

En considérant l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont : 
Sur appui : Mau = −0.3 ×Mmax = −0.3 ×49,15 = -  14, 75KN.m 
En travée : Mtu = 0.85 × Mmax = 0.85× 49,15 = 41,78KN.m. 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                  Figure.III.3.1 : Diagrammes des efforts à l’ELU 

III-3-3) Calcul des armatures longitudinales à l’ELU : 

 En appuis : 
 

   d = 28cm    ;     b =25cm      ;   c = 2cm     avec :   Ma = 14,75KN.m 

    fbu = MPa
f

b

c 2.14
5.11

2585.085.0 28 






 

3,35 

35,04kn/ml 

Ty(KN) 

58,70 

+ 

‐ 

58,70 

Mz (KN.m) 
49,15KN.m 

+ 

Mz (KN.m) 
41,78 

‐    ‐ 

+ 

14,75 14,75 
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    μa  =  
୑ୟ

ୠ.ୢమ.୤ୠ୳
 = 

ଵସ,଻ହ୶	ଵ଴య

ଶହ୶ሺ	ଶ଼మ	ሻ	୶	ଵସ,ଶ
 = 0,053 

 
    μa =0,053  3920l .   ⇒ β = 0 ;973     La section est simplement armée.   

        Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires : Auap=0  

     Aa = 
୑ୟ

ஒ	୶	ୢ	୶	஢౩౪	
  =      

ଵସ,଻ହ୶	ଵ଴య

଴,ଽ଻ଷ୶	ଶ଼	୶	ଷସ଼
 = 1,56cm2 

     Donc :         Aa = 1,56cm2 

     Soit :  Aa   = 3HA10 = 2,35cm2     

 En travées : 
 

       Avec : M t = 41,78KN.m 

       μt = 
୑୲

ୠ	୶	ୢమ	୶	୤ୠ୳	
 = 

	ସଵ,଻଼୶	ଵ଴଴଴

ଶହ	୶	ሺଶ଼మሻ	୶	ଵସ,ଶ
 = 0,150 

        μt =0,150  3920l .   ⇒ β = 0,918 

            La section est simplement armée. 

    Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires : Auap=0  

     At =	
୑୲

ஒ	୶	ୢ	୶	ఙ౩౪
ൌ 

ସଵ,଻଼୶	ଵ଴య

଴,ଽଵ଼୶	ଶ଼୶	ଷସ଼
 = 4,67cm2 

Soit :  At = 3HA16= 6,03cm2     

III-3-4) Vérification a L’ELU : 

 Vérification de la condition de non fragilité (BAEL91modifié99/ Art 4.2.1, ): 
 

  Amin = 0,23bd
௙೟మఴ
୤ୣ

  = 0,23 x 25 x 28x 
ଶ,ଵ

ସ଴଴
 = 0,85cm2 

 Aux appuis :    Aa = 2,35cm2 > Amin = 0,85 cm²   condition est vérifiée 

  En travées :    At = 6,03cm2 > Amin = 0,85cm²   condition est vérifiée 

 Vérification de cisaillement : (BAEL 91/ Art.A.5.2.1, 211) 
 

On doit vérifier que :          

Nous avons des fissurations peu nuisibles   :    









 MPa5;fc
2.0

min
bd

Tu
28

b

uu                  

τ u =
୘୳

ୠୢ
 = 

ହ଼,଻଴୶	ଵ଴య

ଶହ଴	୶	ଶ଼଴
 =0,84MPa                             

u = min {3.33 ; 5 MPa} = 3.33 MPa 

τ = 0,84MPa < 3.33 MPa = u    condition vérifiée. Pas de risque de cisaillement 
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Puisque uu   donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 Influence de l’effort tranchant aux appuis : 
 

 Influence sur le béton :    Tmax ≤ T    
 

T =0.4b a
b

28fc


       Avec :     a=0,9d        Tmax = 58,70 KN    (BAEL 91/ Art 5.1,313) 

T = 
	଴,ସ	୶	଴,ଶହ	୶	଴,ଽ	୶	଴,ଶ଼	୶	ଶହ	୶	ଵ଴య

ଵ,ହ
 =  420 KN 

Tmax = 58,70KN < T = 420KN……………. condition vérifiée. 

 Influence sur les armatures : 
 

On doit vérifier que :  Aa  ≥ 
૚,૚૞

܍܎
	( Tmax + 

܉ۻ

૙,ૢ܌
)  

Aa = 2,35 cm2 ≥ 
ଵ,ଵହ

ସ଴଴
	( 58,70 x 103

 + 
ିଵସ,଻ହ୶	ଵ଴ల

଴,ଽ୶	ଶ଼଴
)  = 0,48mm2 = 0,0048 cm2  

Aa= 2,35cm2 ≥ 0,0048cm2  ……………….  condition vérifiée.  

 Vérification de l’adhérence d’entraînement des barres :        

Il faut vérifier que : 28tssese f. =1.5 MPa15312 ..   




i

y
se ud90

T

.

max

   avec : iu  :somme des périmètres utiles des barres.  (Art A6.1.3, BAEL 91). 

 iu = n.π.φ = 3x 3,14x1,6=15,072cm 




i

y
se ud90

T

.

max

= 
ହ଼,଻଴୶	ଵ଴଴଴

଴,ଽ	୶	ଶ଼଴	୶	ଵହ଴,଻ଶ
ൌ 1,55MPa 

 τ se= 1,55MPa  MPa153se .  …………….  Condition vérifiée. 

 Ancrage des armatures en appuis : (BAEL 91/Art A.6.1, 221) 
 

se
s 4

fe
l





.

 avec : Ψs =1.5 ;  ft28 =2.1 Mpa    MPaftsse 84.26.0 28
2    

ls = 
ଵ଺୶	ସ଴଴

ସ	୶	ଶ,଼ସ
 = 563 mm = 56,3cm  On prend : ls = 60cm. 

Pour les armatures comportant des crochets, on prend : lc= 0.4ls  (Art A.6.1.253). 

lc= 0.4×60=24 cm. 
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 Armatures transversales (art.A.7.2.2 / BAEL91 modifiées 99, CBA93) : 
 

 Diamètre : 







  l

t
t ,

10

b
,

35

h
min

   
  
     Φt ≤ 8,57      On choisit un diamètre : Ø 8    As = 4HA8 = 2,01cm2 

         
 Espacement:( Art. A .5 .1, 22, BAEL 91 modifiées 99, CBA93) : 

 
                     St ≤ min {0,9 d ; 40 cm} = min {24,3 ; 40} = 24,3 cm  
 
                     Soit : St =20 cm. 
 
D’après le RPA2003 Art 7 .5.2.2, l’espacement est donné selon deux zones : 
 
                ●En zone nodale (Aux appuis) :  

              St ≤ min ( 
௛

ସ
 ;  12Φ) = min ( 7.5 ;19,2)= 7,5 cm 

                   St = 16cm  

                ●En zone courante (en travée) : 

                     cm
h

st 15
2
  

                       St = 15cm 

  III-3-5) Vérification à l’ELS : 

III .3.5.1)Calcul des moments et des efforts tranchants A l’ELS : 

A l’ELS : qs= G + RB = 1,5 + 23,86⇒ qs = 25,36KN/ml 

a) Moment isostatique : 
 

M0 = 
௤ೞ		౮	೗మ

଼
 = 

ଶହ,ଷ଺௫	ଷ,ଷହమ

଼
 = 35,58KN.m  

b) Effort tranchant :  
 

T = 
୯౩	౮	ౢ	
ଶ	

ൌ 	 ଷହ,ହ଼୶	ଷ,ଷହ
ଶ

 = 59,60KN 

En considérant l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont : 
 
Sur appui : Mas = −0.3 ×Mmax = −0.3 × 35,58= - 10, 67KN.m 
En travée : Mts = 0.85 × Mmax = 0.85× 35,58= 30,24 KN.m 
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                                  Figure.III.3.2 : Diagrammes des efforts à l’ELS 

 Vérification des contraintes dans le béton et les aciers : 
 

 Aux appuis : 
 

Msa =10,67 KN.m      ;    Aa = 2,35cm2  
    

ρ1 = 
ଵ଴଴୶	୅ୟ

௕୶	ୢ
 = 

ଵ଴଴	୶	ଶ,ଷହ

ଶହ	୶	ଶ଼
 = 0,336 

ρ1 = 0,336 dans tableau : β1 = 0,910 et k1 = 40,26   = 0,272 

K= 


ଵହሺଵି = 
଴,ଶ଻ଶ

ଵହ	ሺ଴,଻ଶ଼ሻ
ൌ 0,025 

 La contrainte dans l’acier : 
 

σs = 
࢙ࡹ

܉ۯ	ܠ	܌	ܠ	૚ࢼ
 = 

૚૙,૟ૠܠ	૚૙૟

૙,ૢ૚૙	ܠ	૛ૡ૙		ܠ	૛૜૞
 = 178,20MPa 

σs=178,20MPa ≤ σs = 
ସ଴଴

ଵ,ଵହ
 = 348 MPa → condition vérifiée. 

 La contrainte dans le béton : (Article 4.5.2/ BAEL 91) 
 

σbc = σs x k = 
஢ୱ

୏ଵ
 = 

ଵ଻଼,ଶ଴

ସ଴,ଶ଺
 = 4,43MPa 

3,35m 

25,36kn/ml 

Ty(KN) 

59,60 

+ 

‐ 

59,60 

Mz (KN.m) 
35,58KN.m 

+ 

Mz (KN.m) 
30,24 

‐    ‐ 

+ 

10,67 10,67 
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 σbc =4,43MPa ≤ σbc =0,6fc28 = 15MPa→ condition vérifiée. 

 En travée : 
 

   Mt=30,24KN.m     ;             At = 6,03 cm2    
 

ρ1 = 
ଵ଴଴୶	୅୲

௕୶	ୢ
 = 

ଵ଴଴	୶	଺,଴ଷ

ଶହ	୶	ଶ଼
 = 0,861 

ρ1 = 0,861 dans tableau : β1 = 0,869 et  k1 = 23,03 ; = 0,395 

K= 


ଵହሺଵି = 
଴,ଷଽହ

ଵହ	ሺ଴,଺଴ହሻ
ൌ 0,044 

 La contrainte dans l’acier : 
 

σs = 
ܜܛۻ

઺૚	ܠ	܌	ܠ	ܜۯ
 = 

ଷ଴,ଶସ୶	ଵ଴ల

଴,଼଺ଽ	୶	ଶ଼଴	୶	଺଴ଷ
 = 206,10MPa 

σs= 206,10≤ σs = 
ସ଴଴

ଵ,ଵହ
 = 348 MPa → condition vérifiée. 

 La contrainte dans le béton : (Article 4.5.2/ BAEL 91) 
 

σbc = σs x k = 
஢ୱ

୏ଵ
 = 

ଶ଴଺,ଵ଴

ଶଷ,଴ଷ
 = 8,95MPa 

 σbc =8,95MPa ≤	σbc =0,6fc28 = 15MPa→ condition vérifiée. 

 État limite de déformation (flèche): (BAEL 91/Art B.6.5.2)  
 

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

Avec : 
h : hauteur totale (30cm). 
L : porté entre nus d’appuis.  

Mt : moment max en travée. 

Mo : valeur max du moment isostatique. 

  A : section des armatures. 
d : hauteur utile de la section droite. 

 Vérification : 
 

 h = 30cm   ;  L =335cm   ;  Autr =6,03cm ² 

Mstr = 30,24m ;  M0 =35,85 KN m ; fe = 400 MPa  

4) 
୦

୐
	≥	 ଵ

ଵ଺
 ══> 

ଷ଴

ଷଷହ
ൌ 0,0895 ൒ ଵ

ଵ଺
ൌ 0,0625     Condition  vérifiée 

5) 
୦

୐
 ≥ 

୑୲

ଵ଴୑଴
 ══>

ଷ଴

ଷଷହ
ൌ 0,0896 ൒ 	 ଷ଴,ଶସ

ଵ଴	୶	ଷହ,଼ହ
 = 0,0843   Condition vérifiée 

6) 
୅୲

ୠୢ
 ൑ ସ,ଶ

୤ୣ
 ══> 

଺,଴ଷ

ଶହ୶	ଶ଼
ൌ 0,0086 ൑ 	 ସ,ଶ

ସ଴଴
ൌ 0,0105  Condition  vérifiée   

Les trois conditions sont vérifiées alors Le calcul de la flèche n’est donc pas nécessaire.        
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 Conclusion : 
Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes 
 

 Aux appuis : 3HA10 
 

 En travée : 3HA16 
 
 

 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                            
                            Figure III-3-3 : Ferraillage de la poutre palière 
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III-4) Calcul des planchers : 
 
III-4-1. Introduction : 
Les planchers de notre bâtiment sont constitués des poutrelles, d’un remplissage en corps creux 
de 16 cm d’épaisseur et d’une dalle de compression de 4cm. Reposant sur des    
poutrelles préfabriquées espacées de 65cm qui sont disposées dans le sens de la petits portée. 
Ces dernières possèdent des armatures en attentes qui sont liées à celle de la dalle de compression. 
III.4.2. Dalle de compression : 
La dalle de compression est coulée sur place, avec une épaisseur de 4cm et sera armée d’un 
quadrillage de barres treillis soudé(TLE520) d’élasticité Fe520MPa ; dont les dimensions  
des mailles ne doivent pas dépasser les normes qui sont mentionnées dans le (BAEL91 : B.6.8, 423)  
20cm : pour les armatures perpendiculaires aux nervures. 
33cm : pour les armatures parallèles aux nervures. 

Ce quadrillage d’armature ayant pour but : 
Limiter les risques de fissuration par retrait. 
Résister aux efforts de charge appliquée sur des surfaces réduites. 
Réaliser un effet de répartition entre poutrelles voisines des charges localisées 
notamment celles correspondants aux cloisons. 

 

Figure III.4.1 : Coupe verticale d’un plancher en corps creux.     FigureIII.4.2 : Poutrelle. 
 

a) Armatures perpendiculaires aux poutrelles : 
 

 																			A	 ൌ 4			x			L

fe
 

Avec :     

    L : la distance entre axes des poutrelles ; (50cm L80cm) ;  On prend : L 65cm 

 			A :cm2 par mètre linéaire, 

  fe : Limite d’élasticité de l’acier utilisé (MPa). 

 	A	 ൌ ସ		୶		୐

୤ୣ
ൌ ସൈ଺ହ

ହଶ଴
ൌ 0,5 cm2/ml   

Nous adoptons :   5Ф5 /ml      A = 0,98 cm² / ml   avec espacement :      St = 20 cm 

b) Armatures parallèles aux poutrelles : 
 

             A//ൌ ୅

ଶ
ൌ ଴,ଽ଼

ଶ
	= 0,49 cm²   
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Nous adoptons :   5Ф5 /ml      A = 0,98 cm² / ml   avec espacement : St = 20 cm. 

Conclusion : 

Nous optons pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé (TLE de 520) 

 diamètre Ф5 et de mailles (200x200) mm² 

 

 

 

 

 

 

 

                           Figure III 4.3 : Treillis soudé de 200x200 

2- Etude des poutrelles :  

a) Dimensionnement de la poutrelle : ht= 16+4 cm 

  Les poutrelles sont préfabriquées, elles sont sollicitées par une charge uniformément repartie et seront 
calculées en deux étapes, avant et après le coulage de la dalle de compression. 

 1ère étape : Avant coulage de la dalle de compression : 
     Avant le coulage de la dalle de compression, la poutrelle est considérée comme une poutre de section 
rectangulaire (12+4) cm2.Elle est considérée comme simplement appuyée à ses deux extrémités. Elle 
doit supporter son poids propre, le poids du corps creux qui est de 0,95 KN/m² et la surcharge de l’ouvrier 
estimé à 1 KN. 
                                                                                           

             4cm                       
   
                                                 

                                                  12cm                            
 

Figure III.4.4 : Section transversale de la poutre 
 

a) Évaluation des charges :  
 Charge permanente :   G  

 Poids propre de la poutrelle : 0,12 × 0,04 ×25=0,12 KN / ml 

 Poids du corps creux : 0,95×0,65 = 0,62 KN/ ml 
 Surcharges : Q = 1 KN /ml 

b) Ferraillage à l’ELU : 
- Le calcul se fera pour la travée la plus longue. 
- En considérant la fissuration comme étant non préjudiciable. 

 

20cm 

20cm 

 5 nuances 
TLE520 
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                                   qu = 2,5 KN/ ml 

 

 
 

 
 
                     4,30 m 
 

FigureIII.4.5 : Schéma statique de la poutrelle 
 

 ● Combinaison de charges : 
 
qu = 1,35 G +1,5 Q         avec :  G = G1+ G2 

 qu = 1,35x (0,12 + 0,62) +1,5 x 1 = 2,5 KN/ml 

● Moment max en travée : 

MU = 
୯౫	୶	୪మ

଼
  =	ଶ,ହ	௫	ସ,ଷ଴

మ

଼
 = 5,78 KN.ml 

●Effort tranchant max : 

Tu = 
୯౫	୶	୪

ଶ
  =	ଶ,ହ	௫	ସ,ଷ଴

ଶ
 = 5,38 KN 

●Calcul des armatures : 

c = 2cm ; h =4cm ; d = h-c = 4-2 = 2cm  

μb =  
୑ୟ

ୠ.ୢమ.୤ୠ୳
 = 

ହ,଻଼୶	ଵ଴ల

ଵଶ଴୶ሺ	ଶ଴మ	ሻ	୶	ଵସ,ଶ
 = 8,48 > 0392 

 
 μb > μl = 0.392           Section doublement armée (S.D.A) 

 REMARQUE : 
Vu les faibles dimensions de la section de la poutrelle (12x4cm²), il est impossible de 
disposer deux nappes d’armatures, donc on est obligé de prévoir des étais intermédiaires 
pour supporter les charges avant le coulage, de la dalle de compression. 
(espacement entre étais : 80 à 120 cm). 

 2ème étape : après coulage de la dalle de compression : 
Après coulage de la dalle de compression le calcule sera conduit en considérant que la poutrelle 
 est calculée comme une poutre continue, de section en T, avec une inertie constante reposant 
 sur des appuis. Les appuis de rives sont considérés comme des encastrements partiels et les autres 
comme appuis simples.la poutrelle travaillent en flexion simple sous la charge « qu » uniformément 
répartie.  
A ce stade la poutrelle doit reprendre son poids propre, le poids du corps creux et celui de la dalle de 
compression ainsi que les charges et les surcharges revenant aux plancher. 
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  a)   Détermination de la largeur de la table de compression : 

   D’après le BAEL91 Art A.4.1, 3           
  

 
                                          FigureIII.4.6: Schéma de la table de compression                              

   Avec : 
L: distance entre faces voisines de deux nervures. 
b : la distance de la section considérée à l’axe de l’appui extrême le plus rapproché.  

b1, b2 : les portées encadrant l’appui intermédiaire le plus rapproché. 
b0 : largeur de la nervure (b0 =12 cm). 

  h0 : épaisseur de la dalle de compression (h0 = 4cm). 

   l1 :   portée de la travée (l1 =430 cm) .                                                                                                 

         b1 ≤		
୪		ି		ୠ଴

ଶ
  = 

଺ହିଵଶ

ଶ
 = 26,5 cm 

         b1 ≤ 	
୐ଵ

ଵ଴
 =
ସଷ଴

ଵ଴
 = 43cm                                                               

         b1 ≤ 	
ଶ

ଷ	
. x =

ଶ

ଷ
 (
ସଷ଴

ଶ
ሻ	=143,3 cm                                      

 b1 ≤  min {143,3 ;43 ;26.5}     on prend :    b1 = 26.5 cm 
On a :  b = 2b1 + b0 = 26.5 x 2 +12 = 65 cm      

 b) Évaluation des charges et surcharge :   

  -Poids propre du plancher d’étage courant : G =5,28x 0,65 = 3,432KN/ml 

  -Surcharge d’exploitation usage d’habitation : Q= 1,5x0,65=0,975KN /ml  

Nous considérons pour nos calculs le plancher qui présente le cas le plus défavorable ; donc nous 
allons faire le calcul des poutrelles pour le plancher à usage d’habitation. 

● Combinaison de charges : 
 

A L’ELU :     qu = 1.35G + 1.5Q 
 

   qu = 1.35(3,432) + 1.5(0,975) = 6,10KN/ml 
 
A L’ELS :     qs = G + Q 
 

                qs = 3,432+0,975 = 4,41KN/ml 
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2-1). 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 de trois moments. 
L’application de la méthode forfaitaire de calcul implique que les conditions suivantes soient 
réunies (BAEL 91modifier99-A 6, 2,210) 

  ● Vérification des conditions de la méthode forfaitaire : 
 

1. Elle s’applique aux planchers à surcharges d’exploitation modérées. 
 

Q ≤ max (2G ; 5KN/m²) = max (2x 3,432 ; 5KN/m²) =max (6,86 ;5 KN/m2) =6,86KN/ml

 

 
   Q= 0,975 KN/ml ≤ 6,86 KN/ml  condition vérifiée. 
 

2. Le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les différentes travées 
 

                                         Ii = Ii+1  condition vérifiée. 
 

3. Le rapport de deux portées successives des différentes travées est compris entre (0,8 et 1,25) 
 

                      0,8 ≤ 
௅೔
௅೔శభ

 ≤ 1,25                condition vérifiée. 

    
࢏ࡸ
శ૚࢏ࡸ

 =  
ଷ,ହ଴

ସ,ଷ଴
 = 0,81                          

    
࢏ࡸ
శ૚࢏ࡸ

 =  
ସ,ଷ଴

ଷ,଺଴
ൌ 1,19 

    
࢏ࡸ
శ૚࢏ࡸ

 =  
ଷ,଺଴

ସ,ଷ଴
ൌ 0,84 

    
࢏ࡸ
శ૚࢏ࡸ

 =  
ସ,ଷ଴

ଷ,ହ଴
ൌ 1,23 

4. La fissuration est considérée comme non préjudiciable   condition vérifiée.  
 Conclusion : 

Les conditions sont vérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable pour notre calcul.        

2.2) Exposé de la méthode forfaitaire :(Art : B.6.2 ,211) 

 Elle consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travées et des moments sur appuis à des 
fractions fixées forfaitairement de la valeur maximale du momentM0 dans la travée dite de 
comparaison, c’est à dire dans la travée isostatique indépendante de même portée et soumise aux 
mêmes charges que la travée considérée. Le rapport ( ) des charges d’exploitation à la somme des 
charges permanentes et des charges d’exploitation est défini comme suit : 

   
QG

Q


          avec :     0  ≤  ≤ 

3

2

 

   α =  
ொ

ீାொ
  =     

଴,ଽ଻ହ

ଷ,ସଷଶା଴,ଽ଻ହ
  = 0,22        0 ≤ 0,22 ≤   

ଶ

ଷ
 = 0,66   condition vérifiée. 
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 Les valeurs de Mt, Mw, Me, doivent respecter les conditions suivantes tel que : 
 

Mt   ≥  max[1,05M0 ;(1+0,3 )M0 }- 
୑౭ା୑ୣ

ଶ
  ] 

- Dans une travée intermédiaire :    Mt ൒
ଵା଴,ଷ

ଶ
M0        

- Dans une travée de rive :     Mt ൒
ଵ,ଶା଴,ଷ

ଶ
M0      

Mo : moment maximal dans la travée indépendante de même portée que la travée considérée. 
 
Mw, Me : moments en valeur absolue sur les appuis de gauche et de droite de la travée considérée. 
 
Mt : moment max en travée pris en compte dans le calcul de la travée considérée. 

 La valeur absolue de chaque moment sur appuis intermédiaire doit être égale à : 
- 0,6 M0 pour une poutre à deux travées. 

- 0,5 M0 pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travées. 

- 0,4 M0 pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois travées. 

2-3) Application de la méthode forfaitaire : 
       
à l’ELU : 

                                                                                6,10KN/ml                                                        

 

 

 

  Calcul des moments fléchissant : 
 

 Calcul de moment isostatique :   M0 = 
૛࢒		࢞			࢛ࢗ

ૡ
 

M01= (qu×l2
AB)/8 = 

଺,ଵ଴ൈଷ,ହ଴మ

଼
 = 9,34KN.m 

M02= (qu×l2
BC)/8 = 

଺,ଵ଴ൈସ,ଷ଴మ

଼
 = 14,10 KN.m 

M03= (qu×l2
CD)/8 = 

଺,ଵ଴ൈଷ,଺మ

଼
 = 9,88 KN.m 

M04= (qu×l2
DE)/8 = 

଺,ଵ଴ൈସ,ଷమ

଼
 = 14,10 KN.m 

M05= (qu×l2
EF)/8 = 

଺,ଵ଴ൈଷ,ହమ

଼
 = 9,34 KN.m 

 

 

 

    F 

4.30m 4,30m 3,50m  3,60m 

   D  E C B A 

3,50m 
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 Calcul des moments aux appuis : 
 

      0,3M0                               0,5M0                                                                                                                      0,5M0        0,3M0 

 

 

 

                                      Figure‐III4-7: Schéma statique de la poutrelle             

MA = 0,3M01 = 0,3 x 9,34= 2, 80KN.m 

MB = 0,5Max (M01 ; M02) = 0,5(9,34 ; 14,10) =0,5 x 14,10 = 7, 05KN.m 

MC = 0,4 Max (M02 ; M03) = 0,4(14,10 ; 9,88) =0,4 x 14,10 =5,64 KN.m 

MD= 0,4 Max (M03; M04) = 0,4(9,88; 14,10) =0,4 x 14,10 = 5,64 KN.m 

ME= 0,5Max (M04; M05) = 0,5(14,10; 9,34) =0,5 x 14,10= 7, 05KN.m 

MF = 0,3M05 = 0,3 x 9,34 = 2,80 KN.m 

 Calcul des moments en travées : 
 
 Etude de la travée AB :(travée de rive)     

- Mt
AB ≥ max[1,05M01 ;(1+0,3 )M01]- (MA+MB)/2 

Mt
AB ≥ max [9,81 ;9,96] - (2,8+7,05) /2 

Mt
AB ≥ 9,96-4,93=5,03 KN.m 

 

- Mt
AB  ≥ 

ଵ,ଶା଴,ଷ
ଶ

 M01= 
ଵ,ଶାሺ଴,ଷൈ଴,ଶଶሻ

ଶ
 ×9,34= 5,91 KN.m 

 
On prend : Mt

AB=5,91 KN.m 
 

 Etude de la travée BC :(travée intermédiaire) 
- Mt

BC ≥ max[1,05M02 ;(1+0,3 )M02]- (MB+MC)/2 
Mt

BC ≥ max [14,81; 15,03] - (7,05+5,64)/2 
Mt

BC ≥ 15,03-6,35= 8,68 KN.m 
 

- Mt
BC  ≥ 

ଵା଴,ଷ
ଶ

 M02= 
ଵାሺ଴,ଷൈ଴,ଶଶሻ

ଶ
 ×14,10= 7,52KN.m 

 
On prend : Mt

BC=8, 68KN.m 

 
 Etude de la travée CD :(travée intermédiaire) 

- Mt
CD ≥ max[1,05M03 ;(1+0,3 )M03]- (MC+MD)/2 

Mt
CD ≥ max[10,37 ; 10,53] - (5,64+5,64)/2 

                 0 ,4M0                   0,4M0      

    F 

4.30m 4,30m 3,50m  3,60m 

   D  E C B A 

3,50m 
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Mt
CD ≥ 10,53-5,64= 4,89 KN.m 

 

- Mt
CD  ≥ 

ଵା଴,ଷ
ଶ

 M03= 
ଵାሺ଴,ଷൈ଴,ଷଶሻ

ଶ
 ×9,88=5,27 KN.m 

 
On prend : Mt

CD=5,27 KN.m. 
 
 Etude de la travée DE:(travée intermédiaire) 

- Mt
DE≥ max[1,05M02 ;(1+0,3 )M02]- (MD+ME)/2 

Mt
DE ≥ max [14,81; 15,03] - (5,64+7,05)/2 

Mt
DE≥ 15,03-6,35= 8,68 KN.m 

 

- Mt
DE  ≥ 

ଵା଴,ଷ
ଶ

 M04= 
ଵାሺ଴,ଷൈ଴,ଶଶሻ

ଶ
 ×14,10= 7,52 KN.m 

 
On prend : Mt

DE=8,68 KN.m 
 
 Etude de la travée EF :(travée de rive)                                                          

- Mt
EF ≥ max[1,05M05 ;(1+0,3 )M05]- (ME+MF)/2 

Mt
EF ≥ max [9,81 ;9,96] - (7,05+2,8) /2 

Mt
EF ≥ 9,96-4,93=5, 03KN.m 

 

- Mt
EF  ≥ 

ଵ,ଶା଴,ଷ
ଶ

 M05= 
ଵ,ଶାሺ଴,ଷൈ଴,ଶଶሻ

ଶ
 ×9,34= 5,91 KN.m 

 
On prend : Mt

EF=5, 91KN.m 
 

 Calcul des efforts tranchants : 

V(x) = θ(x) + 
୑౟శభష	୑೔

୪
     avec :    θ(x) =  

௤௟

ଶ
  

Tw = 
௤ೠ		ೣ	೗
ଶ

 + 
ି୑౛		శ	୑ೢ

୪
         et      Te = -

௤ೠ		ೣ	೗
ଶ

 + 
ି୑౛		శ	୑ೢ

୪
  

Avec : Tw, Te respectivement les efforts tranchants à gauche et à droite de la travée considère. 

Travée AB : 
 
TA= [(qu×lAB) /2] +[(MB-MA) /lAB] 
TA= [(6,10×3,5) /2] + [[(-7,05) -(-2,80)] /3,5] = 9,46 KN  
TB= [(-qu×lAB) /2] +[(MB-MA)/lAB] 
TB= [(-6,10×3,5) /2] + [[(-7,05) -(-2,8)] /3,5] = -11,89 KN  
 
Travée BC : 
 
TB= [(qu×lBC) /2] +[(MC-MB) /lBC] 
TB= [(6,10×4,30) /2] + [[(-5,64) -(-7,05)] /4,30] = 13,44KN  
TC= [(-qu×lBC)/2] +[(MC-MB)/lBC] 
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TC= [(-6,10×4,30) /2] + [[(-5,64) -(-7,05)] /4,30] = -12,79 KN  
Travée CD : 
 
TC= [(qu×lCD)/2]+[(MD-MC)/lCD] 
TC= [(6,10×3,6) /2] + [[(-5,64) -(-5,64)] /3,6] = 10,98KN  
TD= [(-qu×lCD)/2]+[(MD-MC)/lCD] 
TD=[(-6,10×3,6) /2]+[[(-5,64) -(-5,64)]/3,6]= -10,98 KN  
 
Travée DE : 
 
TD= [(qu×lDE)/2] +[(ME-MD)/lDE] 
TD= [(6,10×4,30) /2]+[[(-7,05) -(-5,64)] /4,30]= 12,79 KN  
TE= [ (-qu×lDE)/2]+[(ME-MD)/lDE] 
TE= [(-6,10×4,30) /2]+[[(-7,05) -(-5,64)]/4,30]= -13,44KN 
 
Travée EF : 
 
TE= [ (qu×lEF)/2] +[(MF-ME)/lEF] 
TE= [(6,10×3,5)/2] + [[(-2,8) -(-7,05)]/3,5] = 11,89 KN  
TF= [ (-qu×lEF)/2]+[(MF-ME)/lEF] 
TF= [(-6,10×3,5)/2] + [[(-2,8) -(-7,05)]/3,5] = -9,46 KN 
 
 
 

 Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 
 

Travée AB BC CD DE EF 

L (m) 3 ,50 4,30 3,60 4,30 3,50 

Mw (KN.m) 2,80 7,05 5,64 5,64 7,05 

Me (KN.m) 7,05 5,64 5,64         7,05 2,8 

Tw (KN) 9,46 13,44 10,98 12,79 11,89 

Te (KN) -11,89 -12,79 -10,98 -13,44 -9,46 

Mt (KN.m) 5,91 8,68 5,27 8,68 5,91 

 

 

 

 

 

 



Chapitre	III																																																																																	Etude	des	éléments	non	structuraux 
 

 
74 

 

 

 Les diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants : 
 
 

 
                       7,05 
                                                       5,64                   5,64                    7,05                2,8 
2,8 
 

 

 

                5,91                                                         5,27                                                 5,91 

                                               8,68                                                      8,68    

 

 

        KN 

 13,44 

                                                                                 10,98                           12,79                     11,89 

9,46  + 

 +                                                  +                        +                           + 

 -     - - 

                                                                                                                        -                                                      

 

 

 

                          Figure –III4-8 : Diagramme des efforts tranchants à l’ELU. 

3) Calcul des armatures :  
On adoptera le même ferraillage en travée avec le moment maximum Mt

max =8,68 KN.m 
 et le même ferraillage aux appuis avec le moment maximum Ma

max = 7,05 KN.m 
3-1) Calcul des armatures à ELU : 

La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques géométriques sont :  

     

   

         

 

     

   

      12,7911,89           

13,44 

 ‐    

  10,98 

 ‐        

            9,46 
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h : hauteur total de plancher (20cm)      
                                       
h0 : Hauteur de la table de compression (4cm) 
 
b : Largeur de la table de compression (65cm) 
 
b0 : Largeur de la poutrelle (12cm) 
 
d : Hauteur utile (18cm) 
 
c : Enrobage des armatures inférieures (2cm)                             

                                                                                                                                                         
Figure III4-9 : Dimensions de la section en Té 

 Armatures longitudinales :     
 
 En travée : Mt

max =8,68 KN.m 

Le moment équilibré par la table de compression M0 est donné par la formule suivante : 

M0= bho fbc (d−
ܗܐ
૛

)         avec :       fbc= 14.2MPa 

M0= 0,65× 0,04 ×14,2× 103 (0,18−
଴,଴ସ

ଶ
) =59,072[KN.m] 

                              M0 = 59,072 KN.m 

      D’où :       M0 = 59,072 KN.m >>> Mtmax = 8, 68KN.m  
Donc l’axe neutre se situe dans la table de compression, le béton tendu est négligé, la 
 section en T se calcule comme une section rectangulaire de largeur (b=65cm) et  
de hauteur (h=20cm). 
 

μ= 
୑౪
ౣ౗౮

௕ௗ²ఙ್೎
 = 

଼,଺଼ൈଵ଴య

଺ହൈଵ଼మൈଵସ,ଶ
 = 0,029  < μl = 0.392     →    Section simplement armée 

μ = 0,029       →          β= 0,986 

At = 
୑౪
ౣ౗౮

ஒୢఙೞ
 = 

଼,଺଼ൈଵ଴య

଴,ଽ଼଺ൈଵ଼ൈଷସ଼
 = 1,41[cm²]. 

Soit :    Aadp = 3HA8=1,51 [cm²]. 

 Aux appuis : Ma
max= 7,05 KN 

La table de compression est entièrement tendue, la section à considérer pour le calcul est  

une section rectangulaire (12x 20) cm2 de hauteur utile d=18 cm et de largeur b0 =12 cm. 

μ= 
୑౗
ౣ౗౮

௕ௗ²ఙ್೎
 = 

଻,଴ହൈଵ଴య

ଵଶൈଵ଼మൈଵସ,ଶ
 = 0,128 < μl = 0.392   section simplement armée. 
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μ =0,128        β= 0,931 

Aa=		
୑౗
ౣ౗౮

௕ௗఙೞ೟
 = 

଻,଴ହൈଵ଴య

଴,ଽଷଵൈଵ଼ൈଷସ଼
 = 1,21 [cm²]. 

Soit :  Aadp=2HA12= 2,26 [cm²]. 

 Armatures transversales (B.A.E.L 91article : A.7.2, 2) : 

Le diamètre des armatures d’âme d’une poutrelle est donné par : 

	∅t ≤ min     
௛

ଷହ
 ; ∅l ;

௕₀

ଵ଴
	       

∅t : Diamètre des armatures transversales. 

∅l : Diamètre maximal des armatures longitudinales. 

∅t ≤ min     
ଶ଴

ଷହ
 ; 1,2 ;

ଵଶ

ଵ଴
	        =   0,57cm  on prend :  ∅t=0,8 cm 

Nous choisissons un cadre de 8 avec :  Ast = 2HA8 =1.01 cm2 

 Espacement des armatures transversales : (B.A.E.L 91 article : A.5.1.22) 

St ≤ min 0,9d ; 40 cm} 

St ≤ min 0,9×18 cm ; 40 cm} 

St ≤ min 16,2cm ; 40 cm} 
Soit : St = 15 cm  

Les armatures transversales doivent satisfaire la condition suivante : 

୅୲ൈ௙௘

ୠ₀ൈ	ୗ୲
 ≥ 0,4MPa          

ଵ,଴ଵൈସ଴଴

ଵଶൈଵହ
 = 2,24 MPa ≥ 0,4 MPa            condition vérifiée 

3-2) Vérification à l’ELU : 

 Condition de non fragilité (BAEL 91 A 4.21, CBA93) : 
 En travée : 

Amin= 0,23b0d ft28/fe = 0,23×12×18×2,1/400= 0,26 [cm²] 

At= 1,51[cm²] > Amin = 0,26[cm²]               Condition vérifiée. 

 aux appuis : 

Amin= 0,23bod ft28/fe = 0,23×12×18×2,1/400= 0,26 [cm²]. 

Aa= 2,26 [cm²] > Amin = 0,26   [cm²].         Condition vérifiée. 
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     Vérification au cisaillement    :   

  On doit vérifier que : uu    

Fissuration non préjudiciable donc :  u = min (
଴,ଶ୤ౙమఴ_
ఊ್

, 5MPa)      

 

      u = min (
଴,ଶ୶	ଶହ

ଵ,ହ
, 5MPa)   u = min (3,33; 5) = 3,33 MPa    

                τu = ೠ்
೘ೌೣ

௕೚ௗ
               avec :   ௨ܶ

௠௔௫= 13,44 KN 

                τu=	
ଵଷ,ସସൈଵ଴య

ଵଶ଴ൈଵ଼଴
= 0,62MPa  ;  uu    Condition vérifiée. 

Puisque uu   donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 Influence de l’effort tranchant sur le béton (BAEL91/ Art 5.1,3) : 

On: doit vérifier que :	T୳୫ୟ୶ ≤   
଴,ସ୤ౙమఴ
ஓౘ

×a x bo    avec:    a = 0,9d  

T୳୫ୟ୶ ≤   
଴,ସ୤ౙమఴ
ஓౘ

×a x bo = 0,4×
ଶହ

ଵ,ହ
 ×0,9×180×120 = 129,6 [KN] 

 Appuis de rive : 

On a  T୳୫ୟ୶ = 9,46 [KN] < 129,6 [KN] Condition vérifiée. 

 Appuis intermédiaires : 

On a  T୳୫ୟ୶ = 10,98[KN] < 129,6 [KN] Condition vérifiée. 

 Influence sur les armatures inférieures (BAEL 91/Art 5.1.321) : 

On doit vérifier que : Aa ≥ 
ஓ

୤౛
 (T୳୫ୟ୶ + 

୑ౣ౗౮

଴,ଽ	ୢ
)      ;        Aa =2,26 cm²   

 Appuis de rive :    T୳୫ୟ୶ = 9,46KN ;   Mmax =  2,80 KN.m 

Aa = 2,26cm2
  ≥ 

ଵ,ଵହ

ସ଴଴
 (9,46 x 103+ 

ଶ,଼଴	୶	ଵ଴ల

଴,ଽ	୶ଵ଼଴
) =  0,77cm2 

 

           Aa = 2,26 [cm²] > 0,77 [cm²]   La condition est vérifiée. 

 Appuis intermédiaires :	T୳୫ୟ୶ = 10,98KN ;   Mmax =  5,64KN.m 

Aa = 2,26cm2
  ≥ 

ଵ,ଵହ

ସ଴଴
 (10,98 x 103+ 

ହ,଺ସ	୶	ଵ଴ల

଴,ଽ	୶ଵ଼଴
) =  1,32cm2 

          Aa = 2,26 [cm²] > 0,77 [cm²]   La condition est vérifiée. 

 Vérification de la contrainte d’adhérence acier béton : BAEL91/ Art 6.1,3 

           On doit vérifier que :       	߬௦௘≤		߬௦͞௘ 
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     La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour l’ancrage des armatures est donné par : 

 Ψ x ft28 = 1,5 x 2,1 = 3,15MPa   avec : Ψ= 1,5 pour les aciers HA =				݁ݏ߬͞							 	

τୱୣ= 
ೠ்
೘ೌೣ

଴,ଽୢ∑୙౟
            avec :   ∑U୧ : Périmètre utile des aciers.   

                                               T : effort tranchant max T=13.44KN. 

                                               : diamètre d’une barre     

                                                  n : nombre de barre,                                                                                             

Ui n.= 2×3,14×1,2 = 7,54 cm 

τୱୣ= ೠ்
೘ೌೣ

଴,ଽୢ∑୙౟
  = 

ଵଷ,ସସൈଵ଴య

଴,ଽൈଵ଼଴ൈ଻ହ,ସ
 =1,10[MPa] 

߬௦௘ ൌ 1,10 [MPa] ≤ τୱ͞ୣ =3,15 [MPa]  Condition vérifiée  

 Ancrage des barres aux appuis (A6.1.22.1 BAEL91 modifié 99) : 

߬௦͞௘= 0.6Ψ²ft28 = 0.6×1.5²×2.1 =2.835 [MPa] 

La longueur de scellement droit d’après les règles BAEL91. 

Ls=
஍୤ୣ

ସఛ͞ೞ೐
 =
ଵ,ଶൈସ଴଴

ସൈଶ.଼ଷହ
= 42,33 [cm]     on prend :  Ls= 45 [cm] 

Les règles de BAEL 91 (A.6.1.21) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne 
terminée par un crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet 
« Lc » est au moins égale à 0,4Ls pour les aciers H.A. 
Donc :             LC = 0,4Ls    = 0,4x 42,33 = 16,932cm 

     Les règles de BAEL 91(article. A.6.1.2), admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne 
terminé par un crocher normale est assure lorsque la longueur de la portée ancrée mesuré 
hors crochets est au moins égale à 0.4Ls pour les aciers à HA. 

Donc :             La = 0,4Ls    = 0,4x 45 = 18cm 

3-3) Calcul à l’ELS : 

A L’ELS :     qs = G + Q  = 3,432+0,975 = 4,41KN/ml 
 

                                                                    4,41 KN/ml                                                        

 

 

                

 
 Calcul de moment isostatique : 

    F 

4.30m 4,30m 3,50m  3,60m 

   D  E C B A 

3,50m 
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M01= (qs ×l2
AB)/8 = 

ସ,ସଵൈଷ,ହ଴మ

଼
 = 6,75KN.m 

M02= (qs ×l2
BC)/8 = 

ସ,ସଵൈସ,ଷ଴మ

଼
 = 10,19 KN.m 

M03= (qs ×l2
CD)/8 = 

ସ,ସଵൈଷ,଺଴మ

଼
 = 7,14 KN.m 

M04= (qs ×l2
DE)/8 = 

ସ,ସଵൈସ,ଷ଴మ

଼
 = 10,19KN.m 

M05= (qs ×l2
EF)/8 = 

ସ,ସଵൈଷ,ହ଴మ

଼
 = 6,75 KN.m 

 Calcul des moments aux appuis : 
 
0,3M0                   0,5M0                      0,4M0                   0,4M0                     0,5M0              0,3M0    
 

             

 

                      FigureIII.4-10: Schéma statique de la poutrelle . 

MA = 0,3M01 = 0,3 x6,75 = 2, 03KN.m 

MB = 0,5Max (M01 ; M02) = 0,5(6,75 ; 10,19) =0,5 x 10,19 = 5,10 KN.m 

MC = 0,4 Max (M02 ; M03) = 0,4(10,19 ; 7,14) =0,4 x10,19 =4,08KN.m 

MD= 0,4 Max (M03; M04) = 0,4(7,14; 10,19) =0,4 x 10,19 = 4,08 KN.m 

ME= 0,5Max (M04; M05) = 0,5(10,19; 6,75) =0,5 x 10,19= 5,10 KN.m 

MF = 0,3M05 = 0,3 x 6,75=2,03 KN.m 

 Calcul des moments en travées : 
 Etude de la travée AB :(travée de rive)     

- Mt
AB ≥ max[1,05M01 ;(1+0,3 )M01]- (MA+MB)/2 

Mt
AB ≥ max[7,09; 7,20] – (2,03+5,10)/2 

Mt
AB ≥ 7,20-3,57=3,63 KN.m 

 

- Mt
AB  ≥ 

ଵ,ଶା଴,ଷ
ଶ

 M01= 
ଵ,ଶାሺ଴,ଷൈ଴,ଶଶሻ

ଶ
 ×6,75= 4,27 KN.m 

On prend : Mt
AB=4,27 KN.m 

 

 Etude de la travée BC :(travée intermédiaire) 
- Mt

BC ≥ max[1,05M02 ;(1+0,3 )M02]- (MB+MC)/2 
Mt

BC ≥ max [10,70; 10,86] - (5,10+4,08)/2 
Mt

BC ≥ 10,86-4,59= 6,27 KN.m 
 

    F 

4.30m      4,30m 3,50m  3,60m 

   D  E C B A 

3,50m 
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- Mt
BC  ≥ 

ଵା଴,ଷ
ଶ

 M02= 
ଵାሺ଴,ଷൈ଴,ଶଶሻ

ଶ
 ×10,19= 5,43KN.m 

On prend : Mt
BC=6,27 KN.m 

   
 Etude de la travée CD :(travée intermédiaire) 

- Mt
CD ≥ max[1,05M03 ;(1+0,3 )M03]- (MC+MD)/2 

Mt
CD ≥ max [7,50; 7,61] - (4,08+4,08)/2 

Mt
CD ≥ 7,61- 4,08 = 3,53 KN.m 

 

- Mt
CD  ≥ 

ଵା଴,ଷ
ଶ

 M03= 
ଵାሺ଴,ଷൈ଴,ଶଶሻ

ଶ
 ×7,14= 3,81KN.m 

On prend : Mt
CD=3,81 KN.m 

 
 Etude de la travée DE :(travée intermédiaire) 

- Mt
DE ≥ max[1,05M04 ;(1+0,3 )M04]- (MD+ME)/2 

Mt
DE ≥ max [10,70; 10,86] - (4,08+5,10)/2 

Mt
DE ≥ 10,86-4,59= 6, 27KN.m 

 

- Mt
DE  ≥ 

ଵା଴,ଷ
ଶ

 M04= 
ଵାሺ଴,ଷൈ଴,ଶଶሻ

ଶ
 ×10,19= 5,43KN.m 

 
On prend : Mt

DE=6,27 KN.m 
 
 Etude de la travée EF :(travée de rive)                                                          

- Mt
EF ≥ max[1,05M05 ;(1+0,3 )M05]- (ME+MF)/2 

Mt
EF ≥ max [7,09 ;7,20] - (5,10+2,03) /2 

Mt
EF ≥ 7,20-3,57=3,63 KN.m 

 

- Mt
EF  ≥ 

ଵ,ଶା଴,ଷ
ଶ

 M05= 
ଵ,ଶାሺ଴,ଷൈ଴,ଶଶሻ

ଶ
 ×6,75= 4,27 KN.m 

On prend :  Mt
EF=4,27 KN.m 

 
 Calcul des efforts tranchants : 

Travée AB : 
 
TA= [(qs×lAB)/2]+[(MB-MA)/lAB] 
TA= [(4,41×3,50) /2] +[[(-5,10) -(-2,03)] /3,50] = 6,84KN  
 
TB= [(-qs×lAB)/2]+[(MB-MA) /lAB] 
TB= [(-4,41×3,5) /2] +[[(-5,10) -(-2,03)] /3,50] = -8,60KN  
Travée BC : 
 
TB= [ (qs×lBC)/2]+[(MC-MB)/lBC] 
TB=[(4,41×4,30)/2]+[[(-4,08)-(-5,10)]/4,30]= 9,72KN  
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TC= [ (-qs×lBC)/2]+[(MC-MB)/lBC] 
TC=[(-4,41×4,30)/2]+[[(-4,08)-(-5,10)]/4,30]= -9,24KN  
Travée CD : 
 
TC= [ (qs×lCD)/2]+[(MD-MC)/lCD] 
TC=[(4,41×3,6)/2]+[[(-4,08)-(-4,08)]/3,60]= 7,94KN  
 
TD= [ (-qs×lCD)/2]+[(MD-MC)/lCD] 
TD=[(-4,41×3,60)/2]+[[(-4,08)-(-4,08)]/3,60]= -7,94 KN  
Travée DE : 
 
TD= [ (qs×lDE)/2]+[(ME-MD)/lDE] 
TD=[(4,41×4,30)/2]+[[(-5,10)-(-4,08)]/4,30]= 9,24KN  
 
TE= [ (-qs×lDE)/2]+[(ME-MD)/lDE] 
TE=[(-4,41×4,30)/2]+[[(-5,10)-(-4,08)]/4,30]= -9,72 KN  
Travée EF : 
 
TE= [ (qs×lEF)/2]+[(MF-ME)/lEF] 
TE=[(4,41×3,50)/2]+[[(-2,03)-(-5,10)]/3,50]= 8,60KN  
 
TF= [ (-qs×lEF)/2]+[(MF-ME)/lEF] 
TF=[(-4,41×3,50)/2]+[[(-2,03)-(-5,10)]/3,50]= -6,84KN 
 
 

 Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 
 

Travée AB BC CD DE EF 

L (m) 3 ,50 4,30 3,60 4,30 3,50 

Mw (KN.m) 2,03 5,10 4,08 4,08 5,10 

Me (KN.m) 5,10 4,08 4,08 5,10 2,03 

Tw (KN) 6,84 9,72 7,94 9,24 8,60 

Te (KN) -8,60 -9,24 -7,94 -9,72 -6,84 

Mt (KN.m) 4,27 6,27 3,81 6,27 4,27 
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Les diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants(ELS) :  
 

 
                       5,10 
                                                       4,08                   4,08                    5,10               2,03 
 
2,03 

 

 

                4,27                                                         3,81 

                                           6,27                                                        6,27      

KN 

 

        KN 

 9,72 

                                                                                 7,94                           9,24                     8,60 

6,84  + 

 +                                                  +                        +                           + 

 -     - - 

                                                                                                                        -                                                      

 

 

 

 

 

3-4) Vérifications à l’ELS : 

 Etat limite de compression du béton : 

        On doit vérifier que : σbc<	σbc = 0,6 ft28 = 15 [MPa] 

        σbc=	
ଵ

୏భ
. σst                avec :    σst= 

sAd

M

1
  

 Aux appuis :     Aa = 2,26cm2   ,   Mmax = 5,10 KN.m 

FigureIII4-11 : Diagramme des moments fléchissant à(ELS) 

Figure III4-12 : Diagramme des efforts tranchants(ELS) 

     

   

      9,24 8,60           

9,72 

 ‐    

  7,94 

 ‐        

            6,84 

     

   

         

4,27 
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              ρ= 
ଵ଴଴୅౩
ୠ౥ୢ

= 
ଵ଴଴ൈଶ,ଶ଺

ଵଶൈଵ଼
 = 1,046  β1= 0,859  K1 =20,34 

              σst= 
ହ,ଵ଴ൈଵ଴ల

଴,଼ହଽൈଵ଼଴ൈଶ,ଶ଺ൈଵ଴మ
 =145,95 [MPa] 

       σbc= 
ଵ

୏భ
.σst =

ଵ

ଶ଴,ଷସ
x 145,95= 7,18[MPa] <σbc	= 15 [MPa]  Condition vérifiée. 

 En travée : 

         ρ=
ଵ଴଴ൈଵ,ହଵ

ଵଶൈଵ଼
 = 0,699  β1= 0,879 K = 26,15 

     σst= 
଺,ଶ଻ൈଵ଴ల

଴.଼଻ଽൈଵ଼଴ൈଵ,ହଵൈଵ଴మ
 = 262,44 [MPa] 

    σbc=
ଵ

ଶ଺,ଵହ
	x 262,44 =  10,04[MPa]  <		σbc	= 15 [MPa]      Condition vérifiée. 

REMARQUE :  
La vérification étant satisfaite, donc les armatures à l’ELU sont satisfaisantes. 

 Etat limite de d’ouvertures de fissures : (BAEL99/Art B.4.5, 9) : 

Aucune vérification n’est à effectuer, car l’élément est couvert, par conséquent la fissuration est 
considérée comme étant non préjudiciable. 

 Etat limite de déformation : (BAEL 91ART B.68.4.24) 

 D’après les règles du BAEL 91, lorsqu’il est prévu des étais, on peut cependant ne pas 
justifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées :  

    1)      
௛

௅
	≥	 ଵ

ଶଶ.ହ
                      2)    

௛

௅
	≥ 

ଵ

ଵହ

ெ೟

ெ೚
                        3)    

஺ೞ
	ୠ଴	ୢ

 ≤ 
ଷ,଺

௙೐
                                                              

Avec : 

h : hauteur totale de la section de la nervure (épaisseur de la dalle de compression). 

M0 : moment isostatique maximum. 

L : portée entre nus d’appuis. 

Mt : moment max en travée. 

b0 : largeur de la nervure. 

d : hauteur utile de la section droite. 

 



Chapitre	III																																																																																	Etude	des	éléments	non	structuraux 
 

 
84 

1)   
௛

௅
	≥	 ଵ

ଶଶ.ହ
     

ଶ଴

ସଷ଴
 = 0,047 ≥ 

ଵ

ଶଶ,ହ
 = 0,044    Condition vérifiée. 

2)  
௛

௅
	≥ 

ଵ

ଵହ

ெ೟

ெ೚
          

ଶ଴

ସଷ଴
ൌ 0,047			≥ 

ଵ

ଵହ

଺,ଶ଻

ଵ଴,ଵଽ
  = 0,041   Condition vérifiée. 

3)    
஺ೞ
	ୠ଴	ୢ

 ≤ 
ଷ,଺

௙೐
          

ଵ,ହଵ

	ଵଶ୶	ଵ଼
ൌ 0,007 ≤ 

ଷ,଺

ସ଴଴
    =0,009   Condition vérifiée. 

Les trois conditions sont vérifiées alors Le calcul de la flèche n’est donc pas 
nécessaire. 

 Conclusion : Les armatures adoptées sont : 
 
 Appuis :2HA12= 2,26 cm2. 
 Travée : 3HA 8 =1,51cm2. 
 Armatures transversales : 2HA8 = 1,01cm²  

 

                                                                                                                                                                      
          

                                                       2T12    
                                                                                                                                                                               
                                                                                                                                                                               
 
 
 
 
                                    

               FigureIII4-13. Ferraillage du plancher          FigureIII4-14. Ferraillage de la poutrelle 

  

 

 

 

 

 

 

     

 

 

 

 

 

 

4cm   

16cm  

3HA8 

5T5(20 20) 

2HA12 
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III.5. Calcul des balcons : 

Le balcon est considéré comme une console en béton armé encastrée à son extrémité et constitué  
d’une dalle pleine faisant suite à la dalle du planche. Par ailleurs il est également soumis à des 
conditions d’environnement qui conduisent à des dispositions constructives spéciales. 
Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur sous les sollicitations suivantes : 

 

 

 

 
                    Figure III-5-1 : Schéma statique du balcon                
 

Q : charges et surcharges verticales revenant au balcon. 

G : charge concentrée verticale due à l’effet du poids propre du garde-corps en brique 

 creuses de 10cm d’épaisseur. 

III-5-1) Dimensionnement du balcon : 

L’épaisseur du balcon est déterminée comme suit : 

                      e   ≥  
௅

ଵ଴
  =  

ଵଶ଴

ଵ଴
  = 12 cm                        on prend :   e = 15 cm 

Avec :      L : largeur de balcon. 

 Détermination des charges et surcharges : 

 Poids de la dalle pleine :                    0.25 × 0.15×1 = 3,75 KN/m 

 Poids des revêtements : -   Carrelage :         20 × 0.02 = 0.40KN/m2. 

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

                   - Couche de sable :   18 × 0.03= 0,54 KN/m2. 

                    -Enduit de ciment :   18 ×0,02 = 0,36KN/m2 

 La charge permanente : GBalcon = 5,49 KN/m2    

 La Charge concentrée :(Garde-corps) :                                                          

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

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

                                                                                         G = 1,62KN/m2 
            G’gc = 1,62 x 1,1 x 1 = 1,78 KN/m2 
 

 Surcharges dus à la main courante : F = 1 KN/ m2 applique sur le garde cops 
de hauteur H=1,1m et ne provoque aucun effort sur balcon. 
 

 Surcharges sur le séchoir :  Q = 3,5 KN/ m2 
 

Q 

1.20 m 

G’ 
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 Combinaison de charges : 
 

                A L’E.L. U : 
 
                    qu1 = 1,35G+1,5Q = 1,35×5,49 + 1,5×3,5= 12,66 KN/ml 
 

           qu2 = 1,35G’= 1,35×1,78 = 2,40 KN/ml 
 
        A L’E.L. S :  
 

                      qs1= G1 + Q1 = 5,49  + 3,5  = 8,99KN/ml 
 

             qs2 = G’ =   1x1,78   = 1,78 KN/ml 
 
III.5.2) Calcul les moments et les efforts tranchants : 
 

 A L’E.L. U : 
      

                          qu1=12,66KN/ml                       qu2= 2,40KN/ml                                                                         

                                  
                                                                                                              

                     L =   1,2 m                                                             
              Figure III.5.2: Schéma statique de calcul à l’ELU   
 
Le balcon sera calculé en flexion simple pour une bande de 1m. 
       
 Le moment provoqué par la charge qu1 est :     

 

MU1  =  -  
୯౫	୶		୐

ଶ
  =  - 

ଵଶ,଺଺	௫	ଵ,ଶ

ଶ
 = - 7,60KN.m 

 
 Le moment provoqué par la charge qu2 est :      

 
MU2 =- qu2 x L = -2,40 x 1,2 = -2,88 KN .m 

 Le moment total est : 
 
Mu = Mu1 + Mu2 =  -7,60 – 2,88 = -10,48KN.m 
   

 L’effort tranchant :  
 
Tu = qu1 x L + qu2 = - 12,66 x 1,20 - 2,40 = -17,59 KN  

 

Nota : Le signe (-) veut dire que la fibre supérieure est tendue. 
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III-5-3) Ferraillage (BAEL91MODIFIE99) : 

Le ferraillage se fait à l’ELU en considérant que la fissuration est très préjudiciable en 
considérant une section de 1,00 m de largeur et de 15cm d’épaisseur. 
Le séchoir sera calculé en flexion simple pour une bande de 1m de largeur. La section 
dangereuse est située au niveau de l’encastrement. 

             Soit :          Mu = -10 ,48 KN.m         ;        Tu  = -17,59 KN  

 
                                  h = 15 m ; d = 13cm ; c =2 ; b = 1m = 100cm ;              

 
                                             b = 100cm 
 

                    h= 15 cm                                                               d= 13cm  

 
                                                                                       c = 2 cm  
 
 

 Les armatures principales : 
 

    μ= 
ெೠ

ୠୢ²୤ୠୡ
 = 

ଵ଴,ସ଼ൈଵ଴య

ଵ଴଴ൈଵଷమൈଵସ,ଶ
 = 0,044  < μl = 0.392   →    section simplement armée 

                   Car : μl = 0.392      pour   Fe400 

                         μ = 0,052      →     β= 0,973   

            As = 
୑౫

ஒୢఙೞ
 = 

ଵ଴,ସ଼ൈଵ଴య

଴,ଽ଻ଷൈଵଷൈଷସ଼
 = 2,38 cm² 

        Soit :    As =  4HA10 = 3.14 cm2 avec un espacement St= 25cm. 

 Les armatures de répartition : 

Ar = 
୅ୱ

ସ
 = 

ଷ,ଵସ

ସ
 = 0,79cm2 

 

     Soit :      4HA8 =2.01cm2   avec :  St=25cm     

III. 5.4) Vérification à l’ELU : 

a. Condition de non fragilité : (BAEL91.Art A4.2) : 

Amin= 0,23b0d ft28/fe = 0,23×100×13×2,1/400= 1,57[cm²] 

As= 3,14cm2 > Amin = 1,57 cm2     →	 Condition vérifiée. 
            Ar = 2,01 cm2> Amin = 1,57 cm2 			→	 Condition vérifiée. 

 
b. Vérification au cisaillement :  

On doit vérifier que : uu    
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  Fissuration  préjudiciable donc :  u = min (
଴,ଵହ୤ౙమఴ

ఊ್
, 4MPa)      

 

      u = min (
଴,ଵହ୶	ଶହ

ଵ,ହ
, 4MPa)   u = min (2,5; 4) = 2,5 MPa    

                τu = ೠ்
೘ೌೣ

௕೚ௗ
               avec :   ௨ܶ

௠௔௫= 17,59KN 

                τu=	
ଵ଻,ହଽൈଵ଴య

ଵ଴଴଴ൈଵଷ଴
= 0,14MPa  ≤ 2,5 MPa     ;  uu    Condition vérifiée. 

Puisque uu   donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

c) Vérification de l’adhérence des barres :(BAEL91/ Art 6.1,3) 
           On doit vérifier que :       	߬௦௘≤		߬͞௦௘ 

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

	 							߬͞௦௘				= Ψ x ft28 = 1,5 x 2,1 = 3,15MPa       avec : Ψ= 1,5 pour les aciers HA 

τୱୣ= ೠ்
೘ೌೣ

଴,ଽୢ∑୙౟
            avec :  Ui n.= 4×3,14×1 = 12,56cm                                                                            

τୱୣ= ೠ்
೘ೌೣ

଴,ଽୢ∑୙౟
  = 

ଵ଻,ହଽൈଵ଴య

଴,ଽൈଵଷ଴ൈଵଶହ,଺
 =1,20[MPa] 

߬௦௘ ൌ 1,20[MPa] ≤ τ͞ୱୣ =3,15 [MPa]  Condition vérifiée  

La longueur de scellement droit est donnée par la loi: 

LS = 

ସ

௙௘

se
 =	ଵ଴

ସ
	 ସ଴଴
ଶ,଼ସ

ൌ 352,11mm						 avec : s = 0.6s
2 ft28 = 0.61.522.1 = 2.84 MPa. 

→    Soit : LS=36cm 
  Soit des crochets de longueur La=0.4 ×Ls= 0.4× 36 =14,4cm.→ Soit La=15cm. 

d) Écartement des barres : 
 
Armatures principales : St = 25 cm  < min (3h ; 33cm)  = 33 cm.     Condition vérifiée       

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

 

 A L’E.L. S  
                         qs1= 8,99KN/ml          qs2 = 1,78KN/ml 

  
 
              L=   1,2m      

              Figure III.5.3 : Schéma statique de calcul à l’ELS  . 
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 Le moment provoqué par la charge qs1 est :     
 

Ms1  =  -  
୯౩	୶		୐

ଶ
  =  - 

଼,ଽଽ௫	ଵ,ଶ

ଶ
 = - 5,40KN.m 

 
 Le moment provoqué par la charge qs2 est :      

 
Ms2 =- qs2 x L   = -1,78 x 1,2 = -2,14KN .m 

 Le moment total est : 
 
Ms = Ms1 + Ms2 =  -5,40– 2,14= -7,54KN.m 
   

 L’effort tranchant :  
 
Ts = qs1 x L + qs2 = - 8,99 x 1,20 – 1,78 = -12,57KN  

III. 5.5) Vérification à l’ELS : 

a) Vérification de la résistance du béton à la compression : 

          (BAEL91 modifiées 99 Art A.4.5 ,2)  

		Il faut que :											σbc ͞σbc										 avec :  				  ͞σbc = 0.6 x fc28 = 0.6 x 25 =15 MPa	

			      		σs  = 
ெ௦

ஒଵ	ୢ	୅ୱ୲
      Avec : ρ1  = ଵ଴଴୅ୱ

௕ௗ
  = 

ଵ଴଴	ൈଷ,ଵସ

ଵ଴଴ൈଵଷ
   = 0,242 

    D’où :   ρ1 = 0,242  dans tableau : β1 = 0,922   et k1 = 48,70 

				σs = 
଻,ହସൈ	ଵ଴଴଴

଴,ଽଶଶ	.ሺଵଷሻ	.ሺ	ଷ,ଵସሻ
ൌ 200,34MPa       →          σbc =	

஢௦

୩
 = 

ଶ଴଴,ଷସ

ସ଼,଻଴
= 4,11 MPa 

    σbc= 4,11MPa < ͞σbc = 15 MPa → condition vérifiée. 
 
       L’état limite de compression du béton est vérifié donc les armatures adoptées à l’ELU 
sont suffisantes. 
 
b) État limite d’ouverture des fissurations [BAEL91 modifiée 99/Art A.4.5, 3] : 

   σs ≤ st  = Min  ሼଶ
ଷ
݂݁;max	ሺ0,5݂݁; 110ඥη ௧݂ଶ଼  )}         La fissuration est préjudiciable  

Avec:	η c’est le coefficient de fissuration qui vaut 1,6 pour les aciers en HA 

         σs = 200,3 MPa   ≤  st   = Min {266,67; 201.63} = 201,63MPa → condition vérifiée. 

 
c) État limite de déformation (Art 6.8.424/BAEL91) : 

 
D’après les règles du BAEL 91, lorsqu’il est prévu des étais, on peut cependant ne pas 
justifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées :  

    1)      
௛

௅
	≥	 ଵ

ଵ଺
                      2)    

௛

௅
	≥ 

ଵ

ଵ଴

ெ೟

ெ೚
                        3)    

஺ೞ
	ୠ଴	ୢ

 ≤ 
ସ,ଶ

௙೐
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 1)  
௛

௅
		≥	 ଵ

ଵ଺
  →    	 ଵହ

ଵଶ଴
ൌ 0,125	≥	 ଵ

ଵ଺
	= 0,0625 → condition vérifiée. 

 2)    
௛

௅
	≥ 

ଵ

ଵ଴

ெ೟

ெ೚
    →     

ଵହ

ଵଶ଴
ൌ 0,125	≥ 

ଵ

ଵ଴

଺,଼ଵ

଺,଼ଵ
 = 0,1    → condition vérifiée.    

  3)    
஺ೞ
	ୠ଴	ୢ

 ≤ 
ସ,ଶ

௙೐
     → 

ଷ,ଵସ

	ଵ଴଴	୶	ଵଷ
ൌ 0,0024 ≤ 

ସ,ଶ

ସ଴଴
ൌ 0,0105  → condition vérifiée.    

III.5.6) -Conclusion : 
 
Toutes les conditions sont vérifiées, donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 
Après les calculs et les vérifications effectuées, nous avons adopté le ferraillage. 

Armatures principales : As = 4HA10 = 3,14 cm2 /ml avec un espacement 25cm. 

Armatures de répartition : Ar = 4HA8 = 2 ,01 cm2 /ml avec un espacement 25cm. 

 

4HA10/ml (St = 25cm) 
 

 
 

                         FigureIII-5-4 : Ferraillage de balcon. 
 

4HA8/ml (St = 20cm) 

1,2m 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

                                       
 

V    Chapitre IV :  

Etude de contreventement 
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IV.1 Introduction : 

L’étude de contreventement est une étape importante dans l’étude de tout bâtiment. Le 
contreventement est destiné à assurer la stabilité du bâtiment sous l’action des efforts 
horizontaux dues au séisme ; ainsi que sa stabilité vis-à-vis le flambement de ses poteaux sous 
l’action verticales. 
D’une manière générale, ce contreventement peut être assuré soit par des murs de refend 
plein ou avec ouverture, soit par des portiques, soit par une combinaison de ces éléments. 
Le cas de notre bâtiment, le contreventement est assuré par des portiques et voiles disposés 
dans deux sens (longitudinale et transversale), cela nous amène à déterminer le % de l'effort 
sismique que doit reprendre chaque élément (portique; voile), afin de connaître le type de 
contreventement, pour cella en doit passer par plusieurs étapes. 

IV.2 Caractéristiques géométriques des portiques : 
 
IV.2.1 Calcul des rigidités linéaires relatives des poteaux et des poutres : 
 
Hypothèses de calcul : 

- Les charges ou les masses sont considérés concentrées au niveau du plancher. 
- Les diagrammes de répartition des charges en élévation. 
- La raideur des poutres ne doit pas être faible devant celle des poteaux. 
- La raideur des travées adjacentes d’une même portée ne doit pas être trop différente. 

 

                                Figure. IV.1 : Coupe verticale d’un niveau 
 

 Rigidités linéaire d’un poteau :	۹ܝ܉܍ܜܗܘ ൌ
୍౦౥౪
୦ౙ

 

 Rigidités linéaire d’une poutre :	۹܍ܚܜܝܗܘ ൌ
୍౦౥౫౪
୐ౙ

           

 
 

Avec :                     Ipr : Moment d’inertie de la poutre. 
 
                               Ipot : Moment d’inertie du poteau. 
 

   

 

              L 

poutr
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                                L0 : longueur entre axe des poteaux. 
 
                                h0 : hauteur entre faces supérieures des planchers successifs 

 

܋ۺ                   ൌ Lത ൅ ଵ

ଶ
h୮୭୳୲୰ୣ    avec :    Lc : Longueur calculée de la poutre 

. 	 
܋ܐ	                   ൌ hത ൅ ଵ

ଶ
e୮୭୲				     avec :     hc : Hauteur calculée du poteau.                                                       

ܐ̅	                    ൌ hୣ െ h୮୭୳୲୰ୣ    avec :    ̅ܐ : Hauteur entre nus des poteaux     

ۺ̅                     ൌ L଴ െ e୮୭୲ୣୟ୳୶   avec :  		̅ۺ  : Longueur entre nus des poutres.          

             .Hauteur des poutres :	܍ܚܜܝܗܘܐ                                                                 

IV.2.2) Calcul des coefficients ۹ഥ (rigidités moyennes) : 

 Cas d’étage courant : 

                                           ۹ഥ ൌ
∑୏౦౥౫౪౨౛ൈ൫୮୭୳୲୰ୣ౩౫౦ା		୮୭୳୲୰ୣ౟౤౜൯

ଶ	୏౦
 

 

 

 

                  

.                                      

 

 

 
 

 

 Cas du RDC :	۹ഥ ൌ
ஊ୏౦౪౨	ൈ	ሺ୮୭୳୲୰ୣୱ	ୱ୳୮ሻ

୏౦౥౪
 

                            
      K1                    K2                                                                       K1 

                                                                                                        
 

                        KP                                                                                                      KP 

 

 

۹ഥ ൌ 		 ۹૚		శ					۹૛
ܜܗܘ۹

                                                           ۹ഥ ൌ 		 		۹૚						
ܜܗܘ۹
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IV.2.3) Calcul des coefficients correcteurs ࢐࢏ࢇ : 

 Étage courant :				࢐࢏ࢇ ൌ
۹ഥ

૛ା۹ഥ
 

  RDC :		࢐࢏ࢇ ൌ
଴,ହ	ା	௄ഥ

ଶ	ା	௄ഥ
 

IV.2.4) Calcul des rigidités des poteaux par niveau dans les deux sens : 

 Niveau courant :					࢘࢐
࢏ ൌ ૚૛ൈࡱ

࢐ࢉࢎ
૛ ൈ ࢐ࢇ

࢏ ൈ ࢐	࢚࢕࢖࢑
࢏  

 Niveau RDC : - Poteau encastré à sa base :  ࢘࢐
࢏ ൌ ૚૛ൈࡱ

࢐ࢉࢎ
૛ ൈ ࢐ࢇ

࢏ ൈ ࢐	࢚࢕࢖࢑
࢏  

                                  -  Poteau articulé à sa base : ࢘࢐
࢏ ൌ ૜ൈࡱ

࢐ࢉࢎ
૛ ൈ ࢐ࢇ

࢏ ൈ ࢐	࢚࢕࢖࢑
࢏  

Avec : 
                hc : hauteur du poteau calculé. 
                Ei : module de déformation du béton= 32164.2 MPa 
                Ip : Inertie du poteau. 
 
IV.2.5) Calcul des rigidités des portiques par niveau dans les deux sens (X et Y): 

ܒ܀ ൌ
૚૛ ൈ ࡱ

࢐ࢉࢎ
૛ ࢐ࢇ∑

࢏ ൈ ࢐	࢚࢕࢖࢑
࢏  

              Rjx = Σ ri j     => Pour chaque niveau dans le sens X-X 
              Rjy= Σrij        => Pour chaque niveau dans le sens Y- 

            Les tableaux suivants donnent les longueurs de calcul pour chaque niveau : 

Niveaux Travée 
 ࢈

ሺ࢓ࢉሻ 
 

 ࢎ
ሺ࢓ࢉሻ 

 

 ࡵ
ሺ࢓ࢉ૝ሻ 

 

 ૙ࡸ
ሺ࢓ࢉሻ 

 

 ࢚࢕࢖ࢋ
ሺ࢓ࢉሻ 

 

 തࡸ
ሺ࢓ࢉሻ 

 

 ࢋ࢚࢛࢘࢕࢖ࢎ
ሺ࢓ࢉሻ 

 

 ࢉࡸ
ሺ࢓ࢉሻ 

 

 ࢋ࢚࢛࢘࢕࢖ࡷ
ሺ࢓ࢉ૜ሻ 

 

4
 e
t 
5
 

૚ ⟹ ૛    25 30 56250 350 25 325 30 340 165,44 
૛ ⟹ ૜  25 30     56250 430 25 405 30 420 133,93 
૜ ⟹ ૝    25 30      56250 360 25 335 30 350 160,71 
૝ ⟹ ૞  25 30 56250 430 25 405 30 420 133,93 
૞ ⟹ ૟  25 30 56250 350 25 325      30 340    165,44 

1
e
t 
 2
 e
t 
3
 

૚ ⟹ ૛  25 30 56250 350     30 320 30 335 167,91 
૛ ⟹ ૜  25 30 56250 430     30 400 30 415 135,54 
૜ ⟹ ૝  25 30 56250 360 30 330 30 345 163,04 
૝ ⟹ ૞  25 30 56250 430 30 400 30 415 135 ;54 
૞ ⟹ ૟  25 30      56250    350 30 320 30 335 167,91 

R
D
C
  

૚ ⟹ ૛    25 30 56250 350 35 315 30 330 170,45 
૛ ⟹ ૜     25 30 56250 430 35 395 30 410 137,20 
૜ ⟹ ૝    25 30 56250 360 35 325 30     340 165,44 
૝ ⟹ ૞  25 30 56250 430 35 395      30 410 137,20 
૞ ⟹ ૟  25 30      56250 350     35 315 30 330 170,45 

 

Tableau IV-1: Rigidités linéaires des poutres dans le sens X-X. 
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Niveaux Travée 
 ܊

ሺܕ܋ሻ 
 

 ܐ
ሺܕ܋ሻ 

 

۷ 
ሺܕ܋૝ሻ 

 

 ૙ۺ
ሺܕ܋ሻ 

 

 ܜܗܘ܍
ሺܕ܋ሻ 

 

 ۺ̅
ሺܕ܋ሻ 

 

 ܍ܚܜܝܗܘܐ
ሺܕ܋ሻ 

 

 ܋ۺ
ሺܕ܋ሻ 

 

 ܍ܚܜܝܗܘ۹
ሺܕ܋૜ሻ 

 

4e
t5

ۯ  ⟹ ۰    25 35 89322,92 440 25 415 35 432,5 206,53 

۰⟹ ۱ 25 35    89322,92   440 25 415 35 432,5 206,53 

1 
;2

 ;3
ۯ  ⟹ ۰ 25 35    89322,92   440    30 410 35 427,5 208,94 

۰⟹ ۱ 25 35 89322,92 440    30 410     35 427,5   208,94 

܀
۲
۱

ۯ  ⟹ ۰ 25 35 89322,92 440    35 405 35 422,5 211,42 

۰⟹ ۱ 25 35 89322,92 440 35 405 35 422 ,5   211,42 
            

          . 

                       Tableau IV-2 : Rigidités linéaires des poutres dans le sens Y-Y 

 

 

Tableau IV-3 : Rigidités linéaires des poteaux dans le sens X-X. 

 

 

Niv poteau ܊ 
ሺܕ܋ሻ 

 ܐ

ሺܕ܋ 

۷ 

ሺܕ܋૝ሻ 

 ܍ܐ

ሺܕ܋ 

 ۾ܐ
ሺܕ܋ሻ 

 ܐ̅
ሺܕ܋ሻ 

 ܜܗܘ܍

ሺܕ܋ 

 ܋ܐ

ሺܕ܋ 

 ܝ܉܍ܜܗܘ۹
ሺܕ܋૜ሻ 

 
4,5 

1  
25 

   
306 

  
281 

 
   25 

  
2 25 32552,08 25 293,5 110,91 
3      
4      
5      
6      

 
1,2,3 

1  
      30 

   
306 

  
281 

 
30 

  
2 30 67500 25 296 228,06 
3      
4      
5      
6      

 
RDC 

1  

35 

   
 
408 

  
 
   383 

 
 
35 

  
2      
3 35 125052,08 25 400,5 312,24 
4      
5      
6      
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Tableau IV-4 : Rigidités linéaires des poteaux dans le sens Y-Y. 

 

 

 

Tableau IV-5 : Rigidités linéaires des portiques dans le sens Y-Y. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Niv poteau ܊ 
ሺܕ܋ሻ 

 ܐ

ሺܕ܋ 

۷ 

ሺܕ܋૝ሻ 

 ܍ܐ

ሺܕ܋ 

 ۾ܐ
ሺܕ܋ሻ 

 ܐ̅
ሺܕ܋ሻ 

 ܜܗܘ܍

ሺܕ܋ 

 ܋ܐ

ሺܕ܋ 

 ܝ܉܍ܜܗܘ۹
ሺܕ܋૜ሻ 

 
4,5 

1  
25 

   
306 

  
271 

 
   25 

  
2 25 32552,08 35     283,5 114,2 
3      

 
1,2,3 

1  
      30 

   
306 

  
271 

 
30 

  
2 30 67500 35 286 236,01 
3      

 
RDC 

1  

35 

   
 
408 

  
 
   373 

 
 
35 

  
2      
3 35 125052,08 35 390,5 320,24 

Niv poteau Kp ̅	݇ aj Ipot E (MPa) ۱ܐ 
ሺܕ܋૜ሻ 

 

rj ܡ܀
ܒ	
 

 

4et5 

A  
114,2 

1,808 0 ,475  

32552,08 

32164,2  260,499  
874,181 B 3,617 0,644     283,5 353,183 

C 1,808 0,475  260,499 
 

1,2et3 

A  

236,01

 

0,885 0,307  

67500 

32164,2  341,893  
1206,092 B 1,771 0,469 286 522,306 

C 0,885 0,307  341,893 

   RDC 
A  

320,24 

0,660 0,436  

125052,08 

32164,2  353,406  
 1151,001 B 1,320 0,548 390,5 444,189 

C 0,660 0,436  353,406 
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N
iv

ea
u

x 

p
ot

ea
u

x

 ܝ܉܍ܜܗܘ۹
ሺܕ܋૜ሻ 

 
ܒ܉ ۹

ܑ      
I  

cm4 ۳	 
ሺ	܉۾ۻሻ 

 ۱ܐ
ሺܕ܋૜ሻ 

 
ܒܚ
ܠ܀ ܑ	

ܒ	  

૝	ܜ܍	૞ 

1 

110,91 

1,492 0,427 32552,08 

32164.2 293,5 

212,195 

1562,39 

2 2,699 0,574 285,246 

3 2,657 0,571   283,755 

4 2,657 0,571 283,755 

5 2 ,699 0,574 285,246 

6 
         
1,492 

0,427 212,195 

1,2et3 

1 

   236,01  

0,711 0,262 67500  
 
 
 

32164.2 

296 

272,397 

2162,54 

2 1,286 0,391 406,516 

3    1,265 0,387 402,357 

4 1,265 0,387 402,357 

5 1,286 0,391 406,516 
6 0,711 0,262 272,397 

RDC   

1 

320,24 
 

0,532 0,408 125052,08  
 
 
 

32164.2 

400,5 

314,402 

2145,33 

2 0,961 0,493 379,902 

3 0,945 0,491 378,361 

4 0,945 0,491 378,361 

5 0,961 0,493 379,902 

6 
   
0,532 0,408 314,402 

 

Tableau IV-6: Rigidités linéaires des portiques dans le sens X-X. 

IV.3 : Caractéristiques géométriques des voiles : 

Les forces sismiques peuvent engendrer des torsions dans les structures sur les quelles 
agissent. Elles sont pratiquement préjudiciables lorsque les résultantes de ses forces se 
trouvent excentrées de façon notable par rapport au centre de torsion. 
Donc le déplacement des voiles doit être le plus adéquat possible de manière à résister à 
l’effort sismique d’une part et limiter la torsion du bâtiment due aux charges d’autre part. 

IV.3.1 Etude des refends : 

 

                                             

 

 

 

Figure IV-2 : Coupe des voiles en plan. 
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   IV.3.1.1 Calcul des inerties : 

 Refends longitudinaux : 

ܠ۷   ൌ
૜܍ൈܔ

૚૛
ܡ۷				;       ൌ

૜ܔൈ܍

૚૛
 

    On néglige l’inertie des refends transversaux par rapport à l’axe (x-x’),  

donc on prend :  Iy  

 

 Refends transversaux :       

ܠ۷	   ൌ
૜ܔൈ܍

૚૛
ܡ۷    ;     	 ൌ

૜܍ൈܔ

૚૛
    

     On néglige l’inertie des refends transversaux par rapport à l’axe (y-y’),  

donc on prend :  Ix 

                                                                        
 

Niveau       Voile ep (m) L (m) Iy(m4) 

     RDC    VL1 ,  VL2     0,2 2,50 0,2604 

          

       Tableau IV-7 Rigidités linéaires des voiles dans le sens X-X 

 
 
 

 

 

                Tableau IV-8 Rigidités linéaires des voiles dans le sens Y-Y            

IV.3.2) calcul des Rigidités des voiles : 

- Dans le sens longitudinal : 			܆ܚ
ܒ	 ൌ

ଵଶ୉୍౯
୦య

 

- Dans le sens transversal :    ܡܚ
ܒ	 ൌ

ଵଶ୉୍౮
୦య

 

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

Niveau Voile ep (m)     L(m) Ix(m4) 

     RDC VT1,VT2 ,  VT3 
VT4 0,20 

       2,00 0,1333 
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Niveau       Voile he (m)      E 103 Iy(m4) rx Rx 

Étage 
courante 

VL1 , VL2 3 ,06 32164,2 0,2604 3507766,696 4987605,771 

     RDC    VL1 ,  VL2     4,08 0,2604 1479839,075 

 
Tableau IV-9 : Rigidités linéaires des voiles dans le sens X-X. 

 

 
Tableau IV-10 : Rigidités linéaires des voiles dans le sens Y-Y. 

     IV.4) Calcul des inerties fictives des portiques :     
 Pour déterminé les pourcentages d’effort repris par chaque élément de contreventement portique 
et voile, il faut déterminer les inerties fictives des portiques. Pour cela, nous utiliserons la 
méthode des approximations successives. 
IV.4.1) Inertie fictive des portiques par la méthode des approximations successives : 
Dans le but de comparer l’inertie des voiles à celle des portiques, nous allons utiliser la 
méthode exposée dans l’ouvrage d’Albert Fuentes « CALCUL PRATIQUE DES 
OSSATURES DE BATIMENT EN BETON ARME » qui consiste à attribuer une inertie 
fictive aux portiques. 
Pour déterminer cette inertie, il suffira de calculer les déplacements de chaque portique 
au droit de chaque plancher sous l’effet d’une série de forces horizontales égale à 1tonne, 
0 et de comparer ces déplacements aux flèches que prendrait un refend bien déterminé 
de l’ouvrage sous l’effet du même système de forces horizontales (1 tonne à chaque niveau). 
En fixant l’inertie du refond à 1[m4], il sera alors possible d’attribuer à chaque portique et 
pour chaque niveau une « inertie fictive » puisque, dans l’hypothèse de la raideur 
infinie des planchers, nous devons obtenir la même flèche, à chaque niveau, pour les refends 
et pour les portiques. 

 Calcul de l’inertie fictive : 

L’inertie des portiques est donnée par la formule suivante :ࡵ ൌ ௙೙
஽೙

 

 Déplacement du niveau n (somme des déplacements des portiques du niveau n) :	࢔ࡰ

࢔ࡰ	 ൌ ∑∆௡  

 .Déplacement du portique au niveau n :	࢔∆

  .Flèche du refend au même niveau :	࢔ࢌ

 .Inertie fictive du portique au niveau n :	ࡵ

Niveau Voile he (m)     E  103 Ix(m4) ry Ry 

Étage 
courante 

VT1, VT2 ,  VT3 

VT4 

3,06 
      
 
 32164,2 

0,1333 1795642,475 2553179,144 

     RDC VT1,VT2 ,  VT3 
VT4 4,08 

0,1333 757536 ;669 
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 IV.4.2) Calcul des flèches dans les refends par la méthode du moment des aires : 
Le calcul des flèches des refends dont l’inertie I= 1[m4], soumis au même système de 
forces que le portique (une force égale à une tonne à chaque étage), sera obtenu par la 
méthode du « moment des aires ». Le diagramme des moments fléchissant engendré par la 
série de forces horizontales égales à 1 tonne est une succession de trapèzes superposés et 
délimités par les niveaux, comme le montre la figure (IV.2), ci dessus est donnée par : 
 

     La flèche est donnée par la formule suivante :  ࢔ࢌ ൌ
࢏ࢊൈ࢏ࡿ∑
ࡵࡱ

 

࢏ࡿ	: Surface de trapèze :	࢏ࡿ ൌ
ሺ࢏࢈ା࢏࢈శ૚ሻ	ൈ࢏ࢎ

૛
 

 	: Distance entre le centre de gravité du trapèze et le niveau considéré :	࢏ࢊ

࢏ࢊ ൌ
ሺ૛࢏࢈ ൅ ା૚ሻ࢏࢈ 	ൈ ࢏ࢎ
૛ሺ࢏࢈ ൅ ା૚ሻ࢏࢈

 

 

 

 

                                  

 

                                                       

                Figure IV-3 : trapèze de calcul 

 Calcul de Si x di pour les différents niveaux : 

 

NIV h(m) 
bi  (m)     bi+1 (m)  di (m) 

  Si(m2) dix Si  (m
3) 

5 3,06 3,06 0,00 2,04 4,68 9,55 
4 3,06 9,18 3,06 1,79 18,73 33,53 
3 3,06 18,36 9,18 1,70 42,14 71,64 
2 3,06 30,60 18,36 1,66 74,91 124,35 
1 3,06 45,90 30,60 1,63 117,05 190,79 

RDC 4,08 64,26 45,90 1,62 168,54 273,03 
                  Tableau IV-11 : section des aires et position du CDG                 

 Calcul de la flèche :  

࡯ࡰࡾࢌ ൌ
ଵ଺଼,ହସ	ൈ	ଵ,଺ଶ

ாூ
ൌ ૛ૠ૜,૙૜૞

ࡵࡱ
  

૚ࢌ ൌ
ଵ଺଼,ହସ	ൈ	ହ,଻	ା	ଵଵ଻,଴ହ	ൈ	ଵ,଺ଷ

ாூ
ൌ ૚૚૞૚,૝૟ૢ

ࡵࡱ
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૛ࢌ ൌ
ଵ଺଼,ହସ	ൈ	଼,଻଺	ାଵଵ଻,଴ହ		ൈ	ସ,଺ଽ	ା	଻ସ,ଽଵൈ	ଵ,଺଺

ாூ
ൌ ૜૟૞૙,ૡ૞૟

ࡵࡱ
  

૜ࢌ ൌ
ଵ଺଼,ହସ	ൈ	ଵଵ,଼ଶାଵଵ଻,଴ହൈ	଻,଻ହ	ା	଻ସ,ଽଵ	ൈ	ସ,଻ଶାସଶ,ଵସൈ	ଵ,଻଴

ாூ
ൌ ૜૜૛૝,૝ૢ૞

ࡵࡱ
  

૝ࢌ ൌ
ଵ଺଼,ହସ	ൈ	ଵସ,଼଼	ା	ଵଵ଻,଴ହ	ൈ	ଵ଴,଼ଵ	ା	଻ସ,ଽଵൈ	଻,଻଼ା	ସଶ,ଵସ	ൈ	ସ,଻଺	ା	ଵ଼,଻ଷ	ൈ	ଵ,଻ଽ

ாூ
ൌ ૝૞ૢ૙,૙ૢૢ

ࡵࡱ
      

૞ࢌ   ൌ
૚૟ૡ,૞૝࢞	૚ૠ,ૢ૝ା૚૚ૠ,૙૞	࢞	૚૜,ૡૠାૠ૝,ૢ૚	࢞	૚૙,ૡ૝ା૝૛,૚૝	࢞	ૠ,ૡ૛ା૚ૡ,ૠ૜	࢞	૝,ૡ૞ା૝,૟ૡ	࢞	૛,૙૝

ࡵࡱ
  =  

ହ଼଼ଽ,଴ଷ଼

ாூ
 

IV.4.1.2 Calcul des déplacements des portiques : 

࢔ࢤࡱ ൌ ௡߰ܧ ൈ ݄௘ 

Avec : 

࢔࣒ࡱ ൌ
ெ೙

ଵଶൈ∑௄೛೚೟೐ೌೠೣ
೙ ൅ ாఏ೙ାாఏ೙శభ

ଶ
  

 .Hauteur d’étage :		ࢋࢎ

	࢔ࡹ	: Moment d’étage :	࢔ࡹ ൌ ௡ܶ ൈ ݄௘ 

 .« Effort tranchant au niveau « n :	࢔ࢀ

 : Rotation d’étage :	ࣂࡱ

-          Pour les poteaux d’étages courants :  ࢔ࣂࡱ ൌ
ெ೙	ା	ெ೙శభ

ଶସൈ∑௄೛೚ೠ೟ೝ೐ೞ
೙  

- Pour les poteaux encastrés à la base : ࣂࡱ૚ ൌ
ெభ	ା	ெమ

ଶସ	ൈ	∑௄೛೚ೠ೟ೝ೐ೞ	
భ ା	ଶ∑௄೛೚೟೐ೌೠೣ

భ  

- Pour les poteaux articulés à la base : 		ࣂࡱ૚ ൌ
ଶ	ൈ	ெభ	ା	ெమ

ଶସ	ൈ	∑௄೛೚ೠ೟ೝ೐ೞ
భ    

 
Les tableaux suivant nous donnent les inerties fictives des portiques pour chaque niveau :  

 

            . 
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            . 

                                           Tableau IV-12 : Inerties fictives des portiques dans le sens (X-X). 

   

NIV H portique ∑Kpout 

10ିଷ 

    m3 

 ∑Kp 

   10-3 

    m3 

Mn Mn+1 ࢔ࣂࡱ 

 t/m2  

  

	࢔࣒ࡱ	
      t/m2 

		࢔ࢤࡱ
     KN/m		 

࢔ࡰ	 ൌ   EI.fi Ie.i 	࢔ࢤ

 
5 
 

3,06  (A-A)  
  0,7595 

 

  0,6655 

 

3,06     0 167,87 467,11 14293 ,57  
     42880,71 

    5889,038 0,137  
 

0,411 
3,06   (B-B)       3,06     0 167,87 467,11    14293,57      5889,038 0,137 

3,06 (C-C)       3,06     0    167,87  467,11 14293,57      5889,039 0,137 

 
4 

3,06 A-A  
0 ,7595 

 

  0,6655 

6,12    3,06    503,62   1102,09      33723,95     
   101171,85 

      4590,099        0,045  
0,135 3,06 B-B 6,12   3,06    503,62 1102,09 33723,95 4590,099 0,045 

 3,06 C-C 6,12   3,06    503,62 1102,09 33723,95 4590,099 0,045 
3 3,06 A-A   9,18    6,12 828,03    1224,87 37481,02  

112443,06 
3324,495 0,030  

0,09 3,06 B-B 0 ,7699 1,3684 9,18   6,12 828,03 1224,87 37481,02 3324,495 0,030 
3,06 C-C   9,18   6,12 828,03 1224,87 37481,02 3324,495 0,030 

 
2 

3,06 A-A   12,24   9,18 1159,24 1739,03       53214,32  
159642,96 

3650,856 0,023  
0,069 3,06 B-B 0,7699   1,3684 12,24   9,18 1159,24 1739,03  53214,32 3650,856 0,023 

3,06 C-C   12,24  9,18 1159,24 1739,03 53214,32 3650,856 0,023 
 
1 

3,06 A-A   15,3 12,24 1490,45 2256,59 69051,55  
207154,65 

1151,469 0,006  
0,018 3,06 B-B 0 ,7699   1,3684 15 ,3 12,24 1490,45 2256,59 69051,55 1151,469 0,006 

3,06 C-C   15 ,3 12,24 1490,45 2256,59 69051,55 1151,469 0,006 
 

RDC 
  3,06 A-A   18,36 15,3 1497,09 2310,47 70700,38  

235667,94 
273,035 0,001  

      0,003  3,06 B-B 0,7807  1 ,8734 18 ,36 15,3 1497,09 2310,47 70700,38 273,035 0,001 
  4,08 C-C   18,36 15,3 1497,09 2310,47 94267,18 273,035 0,001 
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            . 
 

 

NIV 

H portique ∑Kpout 

10ିଷ 

    m3 

 ∑Kp 

   10-3 

    m3 

Mn Mn+1 ࢔ࣂࡱ 

 t/m2  

  

	࢔࣒ࡱ	
      t/m2 

		࢔ࢤࡱ
     KN/m		 

࢔ࡰ	 ൌ  EI.fi Ie.i I 	࢔ࢤ

 
5 
 

3,06  (1-1)  
  0,4131 

 

   

  0,3426 

 

3,06      0 308,64  898,63        27498,08  
    164988,48 

    5889,038    0,036  
 

0 ,216 
3,06   (2-2)       3,06      0 308,64 898,63        27498,08      5889,038 0,036 

3,06 (3-3)       3,06      0   308,64 898,63 27498,08      5889,039 0,036 

3,06 (4-4) 3,06      0 308,64 898,63       27498,08        5889,039      0,036 
3,06 (5-5) 3,06      0 308,64  898,63       27498,08        5889,039      0,036 

3,06 (6-6) 3,06      0 308,64   898,63       27498,08         5889,039     0,036   
 
4 

3,06     1-1     
   0,4131 

 

  0,3426 

6,12    3,06   925,93    2105,90      64440,54     
  386643,24 

      4590,099        0,012  
0,072 3,06 2-2 6,12   3,06   925,93 2105,90 64440,54 4590,099 0,012 

  3,06 3-3 6,12   3,06  925,93    2105,90      64440,54 4590,099 0,012 
  3,06 4-4 6,12   3,06 925,93 2105,90 64440,54 4590,099 0,012 
  3,06 5-5 6,12   3,06 925,93 2105,90 64440,54 4590,099 0,012 
  3,06 6-6 6,12    3,06 925,93 2105,90 64440,54 4590,099 0,012 

3   3,06     1-1   9,18    6,12  1525,48   2306,21 70570,03  
423420,18 

3324,495 0,0079  
0,047   3,06 2-2   0,4179     

 0,7080 
9,18   6,12    1525,48   2306,21      70570,03 3324,495 0,0079 

  3,06 3-3  9,18   6,12   1525,48     2306,21      70570,03 3324,495 0,0079 
  3,06 4-4 9,18   6,12 1525,48 2306,21 70570,03 3324,495 0,0079 
  3,06 5-5 9,18  6,12 1525,48 2306,21 70570,03 3324,495 0,0079 
  3,06 6-6 9,18  6,12 1525,48 2306,21 70570,03 3324,495 0,0079 

 
 
2 

 3,06     1-1   12,24   9,18 2135,68 3271,26     100100,56  
600603,36 

3650,856 0,0061  
0,037  3,06 2-2 0,4179    12,24   9,18   2135,68 3271,26     100100,56 3650,856 0,0061 

 3,06 3-3   0,7080 12,24  9,18   2135,68    3271,26    100100,56 3650,856 0,0061 
 3,06 4-4 12,24  9,18 2135,68 3271,26 100100,56 3650,856 0,0061 
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3,06 5-5 0,4179  
 0,7080 

12,24 9,18 2135,68 3271,26 100100,56 600603,36 3650,856 0,0061 0,037 
3,06 6-6 12,24 9,18 2135,68 3271,26 100100,56 3650,856 0,0061 

 
1 

3,06 1-1   15,3 12,24   2745,87  4241,62   129793,57  
778761,42 

1151,469 0,0015  
0,009 3,06 2-2 0,4179    

    
0,7080 

15 ,3 12,24   2745,87 4241,62     129793,57 1151,469 0,0015 

3,06     3-3 15 ,3 12,24   2745,87    4241,62      129793,57 1151,469 0,0015 
 3,06 4-4 15,3 12,24 2745,87 4241,62 129793,57 1151,469 0,0015 
 3,06 5-5 15,3 12,24 2745,87 4241,62 129793,57 1151,469 0,0015 
 3,06 6-6 15,3 12,24 2745,87 4241,62 129793,57 1151,469 0,0015 

 
RDC 

  3,06 1-1   18,36 15,3 2789,06 4360,05   133417,53  
844977,69 

273,035 0,00032  
     0,002 
 

 3,06 2-2 0,4228  0,9607 18 ,36 15,3 2789,06 4360,05 133417,53 273,035 0,00032 
 3,06      3-3   18,36 15,3 2789,06   4360,05       133417,53 273,035 0,00032 
 3,06 4-4   18,36 15,3 2789,06 4360,05 133417,53 273,035 0,00032 
3,06 5-5 18,36 15,3 2789,06 4360,05 133417,53 273,035 0,00032 
4,08 6-6 18,36 15,3 2789,06 4360,05 177890,04 273,035 0,00032 

 

 

                                                     Tableau IV-13 : Inerties fictives des portiques dans le sens (Y-Y). 
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Les inerties des portiques sont résumées dans les tableaux suivant :  

      
Niv… 
Sens 

RDC 1 2    3    4     5 
Inertie 

Moyenne 

X-X 0,003 0,018 0,069 0,09 0,135 0,411 0,121 
Y-Y 0,002 0,009 0,037 0,047 0,072 0,216 0,064 

 

 

 Comparaison des inerties des voiles et celle des portiques :  

 

Sens X-X                                                                                                                                Sens Y-Y 

 Inerties ሺ࢓૝ሻ Pourcentage % 
Portiques 0,121 47,64% 
Voiles 0,1333 52,48% 
Voiles + Portiques 0,254 100   % 

 

TableauIV-14 : Comparaison des inerties de voiles et des portiques dans les deux sens (X-X) ; (Y-Y). 

 

 

 

 Inerties ሺ࢓૝ሻ Pourcentage % 
Portiques 0,064 19,75% 
Voiles 0,2604 80,37% 
Voiles + Portiques 0,324 100   % 
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Remarque : 
 
En comparant les résultats, on voit que les inerties des portiques sont très faibles par rapport 
 aux inerties des voiles dans les deux sens (X-X) et (Y-Y). 
Et que les portiques reprennent moins de 25 % des sollicitations dues aux charges verticales, par 
contre les voiles reprennent au plus de 20 % des sollicitations aux charges verticales.  
 
Conclusion :  
 
On constate que : 
L’inertie des voiles est plus importante que celle des portiques et cela dans les deux sens (les 
voiles vont reprendre au moins 88% des sollicitations dues aux charges horizontales). 
on doit vérifier que l’inertie des voiles dépasse les 20% et l’inertie des portiques dépasse les 25% 
(tel que prévu par le RPA) de l’inertie totale de la structure, cela nous ramène a dire que nous 
avons un contreventement mixte avec interaction voile-portique (4a) dans les deux sens 
principaux. 
D’où le coefficient de comportement R = 5 (tableau 4 .3 RPA99 révisé 2003) 
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V.1 Introduction: 
L’étude dynamique d’une structure est très complexe en particulier le calcul l’effort sismique 
qui demande  des méthodes de calcul très rigoureuses, pour cela, l’utilisation des méthodes 
numériques telle que la MEF est devenu indispensable. En s’appuyant sur l’outil informatique, qui 
nous offre des résultats plus exacts et un travail plus facile et rapide, on peut alors éviter le calcul 
manuel laborieux, voire même peu fiable. Pour cela on a fait appel pour la modélisation de notre 
bâtiment à un logiciel appelé ETABS v 9.6 
 
V.2 Description du logiciel ETABS : 

L’ETABS est un logiciel de conception, calcul et dimensionnement des structures d’ingénieries 
particulièrement adaptée aux bâtiments et ouvrages de génie civil.  
Il permet en un même environnement la saisie graphique des ouvrages avec une bibliothèque 
d’éléments autorisant l’approche du comportement de ces structures. L’ETABS offre de 
nombreuses possibilités d’analyse des effets statiques et dynamiques avec des compléments de 
conception et de vérification des structures en béton armé et charpentes métalliques. 
 Le post processeur graphique facilite l’interprétation des résultats, en offrant notamment la 
possibilité de visualiser la déformée du système, les diagrammes des efforts et courbes 
enveloppés, les champs de contraintes, les modes propres de vibration etc. 
 
Rappel : (terminologie) 
 
Grid line : ligne de 
grille Joints : noeuds 
Frame : portique 
(cadre) Shell : voile 
Restraints : degrés de 
liberté(D.D.L) Loads : charge 
Uniformed loads: point d’application de la charge. 
Define : définir 
Materials : matériaux. 
Matériaux Concret: béton. 
Steel : acier. 
Frame section : coffrage 
Column : poteau 
Beam : poutre 

V-1-3) Manuel d’utilisation de L’ETABS : 

Dans notre travail, nous avons utilisé la version ETABS v 9.6 
Pour choisir l’application ETABS, on clique sur l’icône de l’ETABS  
     V-1-4) Étapes de modélisation : 

1. Première étape : 
La première étape consiste à spécifier la géométrie de la structure à modéliser. 
 Choix des unités : 

On doit choisir un système d'unités pour la saisie de données dans ETABS. En bas 
de l'écran, on sélectionne « KN-m» comme unités de base pour les forces et les 
déplacements :            

 Géométrie de base :   
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Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne « File » puis « New model », cette 
option permet d’introduire : 

-Le nombre de portiques suivant x-x. 

-Le nombre de portique suivant y-y. 

-Le nombre des étages.  

 

 

Après validation de l'exemple, on aura deux fenêtres représentant la structure, l’une en 3D et 
l’autre a 2D suivant l'un des plans : X-Y, X-Z, Y-Z. 

 Modification de la géométrie de base : 

Nous allons procéder à la modification des longueurs de travées et des hauteurs d’étage. 

-On clique sur le bouton droit de la souris. 

-On introduit les distances cumulées puis on clique sur « ok » 



Chapitre V                                                    Modélisation avec ETABS 
 
 

 
109 

 

 

 

2. Deuxième étape : 

La deuxième étape consiste à la définition des propriétés mécaniques des matériaux en 
l’occurrence, l’acier et le béton. 
On clique sur Define puis Material proprietes nous sélections le matériau CONC et on 
clique sur Modify /Show Material, et on apporte les modifications inscrites dans la figure 
suivante : 
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Chapitre V                                                    Modélisation avec ETABS 
 
 

 
111 

 3.Troisieme étape : 
La troisième étape consiste à l’affection des propriétés géométriques des éléments 
(Poutre, poteaux, dalle, voile...). 
Nous commençons d’abord par affecter les sections des poutres principales(PP) et ceci de la 
manière suivante : 

Nous choisissons le menu Define puis Frame sections. On clique sur la liste d’ajout 
des sections et on sélectionne AddRectangular pour ajouter une section rectangulaire 
(Les sections en béton armé du bâtiment à modéliser sont rectangulaires). 

 

Le bouton Reinforcement conduit à une fenêtre qui permet de spécifier les propriétés des 
barres d’armatures. 
Si on clique sur le bouton Section properties on peut voir l’aire, les moments d’inerties, 
l’aire de cisaillement et autres propriétés calculés par ETABS. 
 Nous procéderont de la même manière pour les autres éléments 
 Après avoir finis de modéliser les éléments barres (poutres, poteaux), nous 

allons passer aux éléments plaques (voile). 
On choisit le menu Define et wall/slab, on clique sur Add new wall et on spécifie le nom et 

 L’épaisseur. Affectation des sections aux éléments des portiques : 
Pour affecter les sections précédentes aux différents éléments : 

Sélectionner les éléments de même section en cliquant dessus avec la souris ou en utilisant 
l’outil de sélection rapide dans la barre d’outil flottante qui permet de sélectionner plusieurs 
élément à la fois en traçant une droite avec la souris. 
On peut ajouter plusieurs éléments pour la structure en les traçant : 

Cliquer sur  ensuite sur une ligne de grille et un nouveau élément sera tracé entre deux 
croisements de lignes successifs horizontalement ou verticalement selon la ligne visée. 

Pour les planchers en cops creux on clique sur  en choisissant les poutrelles avec un 
moment continu et un espacement de 65 cm et on choisit leur direction. 

Voile : 
On choisit le menu « Define-Wall/slab/deck » cliquer sur « Add New Wall » pour un voile, une 
nouvelle fenêtre va apparaitre ; là où il faut introduire un nom pour la section du Voile et son 
épaisseur.  
Pour ajouter des voiles : 
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Cliquer sur  et cliquer entre les lignes de la grille et le voile aura comme limite deux lignes 
successives verticale et horizontale dans la fenêtre de travail. 
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4- Quatrième étape : 
Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges appliquées à la structure 
modélisée. 
 
1) Charges statiques (G et Q): 
La structure est soumise à des charges permanentes (G), et à des surcharges d’exploitation 
Q, pour les définir on clique sur : DefineLoad Cases. 
 
Charges permanentes : 
 
Load Name (Nom de la charge): G 
Type : DEAD (permanente) 
Self weight multiplier(Coefficient interne poids propre) 

 

Surcharges d’exploitation : 
Load Name (Nom de la charge): Q 
Type : LIVE (exploitation). 
Self weight multiplier(Coefficient interne poids propre) :0 
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2) Charge dynamique (E): 
Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse conçu par le 
CGS. 
Ce spectre est une courbe de réponse maximal d’accélérations (Sa/g) pour un système à un 
degré de liberté soumis à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes 
propres T. 
- Données à introduire dans le logiciel : 
Zone : IIa (Zone de moyenne sismicité , voir Annexe 1 du RPA 2003) 
Groupe d’usage : 2 (bâtiments courants, voir chapitre 3.2 du RPA 2003)  

Coef comportement : R = 5  
Remplissage : 8%                                                                  

Site : S3. 
Facteur de qualité (Q):1.05.   
                                                                   
-On ouvre le logiciel en cliquant sur l’icone.                     
Après avoir introduit les données dans leurs cases 
respectives, on clique sur l’ongletText. 
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Le spectre étant introduit, nous allons passer à la prochaine étape qui consiste en la définition du 
chargement E (séisme), pour cela on clique sur : 
Define /Reponses spectrum cases/Add New Spectrum Dans la partie Input response spectra, 
nous allons Introduire le spectre à prendre en compte dans les deux directions principales (U1 et 
U2) 
           

   

5. cinquième étape : chargement des poutres : 
Les charges statiques étant définies, on sélectionne chaque poutre et on introduit 
le chargement linéaire qui lui revient en cliquant sur Assign Frame/lineloads 
Distributed. 
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Dans la case Load Case Name on spécifie le type de chargement (G ou Q), ensuite le 
chargement linéaire est introduit dans la case Load. 

6- sixième étape : Introduction des combinaisons d’actions. 
Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des sollicitations et 
déformations sont : 

Combinaisons aux états limites : 
ELU : 1.35G+1.5Q. 

ELS : G+Q. 
Combinaisons accidentelles du RPA : 
GQE : G+Q±E. 
08GE :0.8G±E. 
Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur : 
Define load Combinations Add New Combo. 
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On reprend les mêmes opérations pour introduire les autres combinaisons d’actions. 
7émé étape : Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes). 
Cette étape consiste à spécifier les conditions aux limites (appuis, diaphragmes) pour la 
structure modélisée. 

 APPUIS : 
Les poteaux sont supposés parfaitement encastré dans les fondations, pour modéliser cet 
encastrement on sélectionne les nœuds du RDC puis on clique sur : 
Assign Joint/point Restraints 

 
 
 

 Mass- Source : 
Define Mass source 
La masse des planchers est supposée concentrées en leurs centres de masse qui sont désignés 
par la notation de Mass –Source. 
On donne la valeur 1 pour la charge permanente. 

On donne la valeur de βsuivant la nature de la structure. 
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. 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 Diaphragme : 
Comme les planchers sont supposés infiniment rigides, on doit relier tous les noeuds d'un 
même plancher à leurs noeuds maîtres de telle sorte qu'ils puissent former un diaphragme, 
ceci a pour effet de réduire le nombre d’équations à résoudre par le logiciel. 
On sélectionne les noeuds du premier plancher puis on clique sur : 
Assign →Joint/point →Diaphragm →Add New Diaphragm 

 

Le deuxième étage Assign・ Joint/Point ・Diaphragms・Add 

New Diaphragm・ D2 ・ OK. 
On suit la même procédure pour les autres étages. 
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8émé étape : Analyse et visualisation des résultats. 
Lancement de l’analyse : 
Pour lancer l’analyse de la structure, on se positionne sur Analyze et on sélectionne 
RunAnalysis. 
Visualisation des résultats : 
Période et participation modale : 
Dans la fenêtre display show tables, on clique sur Modal Information et on sélectionne la 
combinaison « Modal ». 
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 Déformée de la structure 
Pour avoir la déformation de la structure 
 
 Show Deformed Shape sélectionne une combinaison d’actions ok 

Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique. 
 
 Diagramme des efforts interne : 

 
Show Member forces/Stresses Diagram frame/pier/spandrel force 
Sélectionne une combinaison d’actions choisir moment 3.3 pour le moment et 
shear2.2 pour l’effort tranchant. 
 
Efforts internes dans les éléments barres : 
Les poutres : 
Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres ensuite on 
clique sur : Display Show tables. 
Dans Element Output « Frame Forces » (Efforts dans les barres) SelectCase/comb 
pour choisir la combinaison d’actions puis on clique sur OK 
Les poteaux : 
Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces derniers et on 
suit les Mêmes étapes que pour les poutres. 
Efforts internes dans les voiles : 
Pour extraire les contraintes dans les voiles, Dans Area Output « Area forces and Stresses » 
et on sélectionne une combinaison d’actions. 
Effort tranchant et moment sismique à la base : 
Pour extraire les efforts à la base (fondations) on clique sur show tables on coche « Base 
Reactions » ensuite dans « Select Cases/comb » on choisit « EX ou EY » 
Déplacements: 
Pour extraire les déplacements sous formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher du 
niveau considéré, on appuie sur show tables puis on coche « Displacements». 
Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur Excel,la colonne Ux correspond au 
sens xx ,et Uy au sens yy. 
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Effort tranchant de niveau : 
Pour extraire l’effort tranchant de chaque niveau, on se positionne sur la vue en 2D puis dans 
le menu View on clique sur Set 3D View et on sélectionne le plan XZ. 
Dans Display on clique sur Show Deformed Shape et on sélectionne la combinaison 
E.Enfin, dans Draw on choisit l’option Draw Section Cut et on trace une droite traversant les 
éléments du niveau considéré. 

 

 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre VI :  
 

Vérification des exigences du 
RPA 
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VI.1-Introduction : 
Le séisme est un mouvement d’une partie de la surface de la terre provoqué par des ruptures 
à l’intérieure de l’écorce terrestre ; l’énergie de déformation libérée engendre des vibrations se 
propageant dans toutes les directions provoquant à la surface de la terre des tremblements de 
terres. 
L’action sismique et réglementé par le RPA99V2003, son calcul dépend de plusieurs 
paramètres : 
 La zone sismique. 
 Les différents paramètres sismiques (R ;Q ;D ;W) 

Pour le calcul et la justification des bâtiments courants, le (RPA 99/version2003) nous 
propose deux méthodes de calcul : 
 La méthode statique équivalente. 
 La méthode spectrale modale. 

Vu que les conditions d’application de la méthode statique équivalente sont vérifiées 
[Art4.1.2RPA99/Version2003] à savoir la régularité en plan et en élévation et une hauteur 
de la tour inférieure à 65 m en zone IIa, nous allons effectuer l’étude au séisme par cette 
méthode. 
VI.2-Méthode de calcul : 
Le calcul des forces sismiques dépend de type de la structure et ces dimensions ; se fait à 
l’aide des trois méthodes : 
 

 Méthode statique équivalente : 

            Le principe de cette méthode est de remplacer les forces réelles dynamiques qui se 
développent   dans la construction par un système de forces statique fictives dont les effets 
sont considérés équivalents à ceux de l’action sismique. 

     Cette méthode peut être appliquée si le bâtiment étudié spectre les conditions de 
régularité en plan et en élévation, ainsi que les conditions de hauteur 

 Méthode dynamique :  
 
 Méthode d’analyse spectrale modale : 

Elle peut être utilisée dans tous le cas, et en particulier, dans le cas ou la méthode 
statique équivalente n’est pas permise. 

 Méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes : 

Elle peut être utilisée au cas par un personnel qualifié, ayant justifié auparavant les choix des 
séismes de calcul et des lois de comportement utilisées ainsi que la méthode d’interprétation 
des résultats et les critères de sécurité à satisfaire. 

La méthode qui convient dans notre cas et dans tout les cas, est la méthode modale spectrale. 
 
VI.3- Présentation de la méthode modale spectrale :   

Dans cette méthode on recherche pour chaque mode de vibration le maximum d’effets 
engendrés dans la structure par les forces sismiques, représentées par un spectre de réponse de 
calcul. Ces effets vont être combinés suivant la combinaison la plus appropriée pour obtenir la 
réponse totale de la structure. 
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 Spectre de réponse de calcul : 
L’action sismique est présentée par le spectre de calcul suivant  
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g

Sa
 : Accélération spectrale 

A : Coefficient d’accélération de zone.  Tableau 4-1-(RPA 99 version 2003) 

                                     




2Groupe

IIaZone
A = 0.15 dépend de deux paramètres : 

T1 ; T2 : Périodes caractéristiques associées à la catégorie de site.  Tableau 4.7 (RPA 99 ver 2003) 
       Site3 : T2 = 0,5 s 

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

  
( ) 7,0ξ+2

7=η ≥
     

R : coefficient de comportement global de la structure, sa valeur est donne par le 

 tableau 4.3 (RPA) en fonction du système de contreventement : 

 Mixte portiques/voiles avec interaction   R = 5 
 
  Q : Facteur de qualité   

Le facteur de qualité de la structure est en fonction de : 

 La redondance en plan. 
 La régularité en plan et en élévation. 
 La qualité du contrôle des matériaux et l'exécution.  
 Conditions minimales sur les files de contreventement 

Q est déterminé par la formule:   Q=1+
6

1
qp  

Avec :   Pq : pénalité à retenir selon que le critère de quantité "q" soit satisfaite ou non. 

                              Sa valeur est donnée par le tableau 4.4 (R.P.A.99). 
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  VI.4) Vérification des critères de qualité: 

 Sens xx: 
 

P1) : Conditions minimales sur les files de contreventement : 

- Système de portiques: chaque file porteuse doit comporter à tous les niveaux, au 
moins (03) travées dont le rapport des portées successives ne dépasse pas 1.50 

                                                 → Condition  vérifiée.                

    -Système de voiles: chaque file de voiles doit comporter à tous les niveaux, au      

moins un (01) trumeau dont le rapport   67,0
l

he     

Chaque file porteuse dans ce sens comporte un trumeau.  

                           
ଷ,଴଺

ଶ	
ൌ 1,53	> 0,67      →   Condition non vérifiée.            P1=0,05 

P2). La redondance en plan : 

Chaque étage devra avoir, en au moins quatre (04) files de portiques ou de voiles dans 
la direction des forces latérales appliquées, avec un rapport entre valeur maximale et 
minimale d’espacement ne dépassant pas 1,50. 

Dans ce cas on à (06) files porteuses.   

             ଷ,ହ
ସ,ଷ଴

ൌ 0,814 <1,50 

    ସ,ଷ଴
ଷ,଺଴

ൌ1,19 <1,50                        Condition vérifiée. 

            ଷ,଺଴
ସ,ଷ଴

ൌ 0,837  <1,50 

               
ସ,ଷ଴

ଷ,ହ଴
ൌ 1,23 <1,50  

P3) : Régularité en plan : 
 

A) Condition de régularité en plan : 

 Condition de symétrie :  
Le bâtiment doit présenter une configuration sensiblement symétrique vis-à-vis de 

deux directions orthogonales aussi bien pour la direction des rigidités que pour celle des 
masses.         →     Condition vérifiée.                                  

 Condition de l'excentricité : 
 A chaque niveau et pour chaque direction de calcul, la distance entre le centre de 

gravité des masses et le centre des rigidités ne dépasse pas 5٪ de la dimension du 
bâtiment mesurée perpendiculaire à la direction de l'action sismique considérée. 
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ex= │XCR - XCM │ ≤ 5٪ LX  

ey= │YCR – YCM │≤ 5٪ LY 

 
 XCM YCM XCR YCR eX eY 

RDC 9,600 4,157   9,600 4,390 0 0,264 

story 1 9,600  3,965    9,600  4,400 0 0,43 

Story2 9,600  3,889    9,600  4,410 0 0,52 

story 3 9,600    3,880    9,600  4,430 0 0,55 

Story4 9,600 3,879   9,600  4,439 0 0,56 

Story5 9,600 3,877   9,600   4,444 0 0,56 

 
                                         Tableau VI.1: excentricité de la structure 

     ex= │XCR - XCM │ ≤ 5٪ x 19,60 = 0,98m 

                 ey= │YCR – YCM │≤ 5٪ x 11,35 = 0,56 m → 

                                                   la condition d’excentricité est vérifiée.               

   Condition de forme et de décrochement : 
 
         Le bâtiment est classé régulier en plan           condition vérifiée 
 
 Condition des ouvertures :  

 
Les planchers doivent présenter une rigidité suffisante vis-à-vis de celle des 

contreventements verticaux pour être considérée comme indéformable dans leur plan. 

Dans ce cas la surface totale des ouvertures de planches doit rester inférieure à 15٪ 
de celle de ce dernier. 

                                             15OS .TS ٪ 

                  OS 15,87m2 avec : TS 222,46m2 

                  15,87m2  < 33,37m2   Condition vérifiée.                                          

P4) Condition de régularité en élévation :  

 La continuité du système de contreventement : 
Le système de contreventement ne doit pas comporter d'élément porteur vertical 

discontinu, dont la charge transmette par directement à la fondation. Condition vérifiée. 
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 La vérification des masses et rigidités : 

Aussi bien la raideur que la masse des différents niveaux restent constants ou diminuent 
progressivement et sans chargement brusque de la base au sommet du bâtiment.    

                                                         Condition vérifiée. 

 Les décrochements en élévation :                    

 67,0
'

B

B
 
ଵ଴,଴଺

ଵଶ,ସହ
ൌ 0,81 ൐ 0,67           Condition vérifiée 

P5). Contrôle de la qualité des matériaux : 

Il y'a toujours au nord d'Algérie des essais sur des matériaux depuis (2003).    

                                                 Condition vérifiée. 

P6). Contrôle de la qualité de l'exécution : 

Il y'a toujours au nord d'Algérie des essais sur des matériaux depuis (2003).    

                                                            Condition vérifiée.                             

Critères Observé (Oui 

ou Non) 

Pq 

1- Condition minimale sur les files de contreventement Oui 0,05 

2- Redondance en plan Non 0 

3- Régularité en plan Non 0 

4- Régularité en élévation        Non 0 

5- Contrôle de qualité des matériaux Non 0 

6- Contrôle de la qualité de l’exécution Non 0 

                      Tableau VI.2: Valeurs des pénalités à retenir dans les sens xx 

D’où : Qx=1+ (0,05+0+0+0+0+0) 

Donc    Qx=1,05 
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 Sens yy 

P7) : Conditions minimales sur les files de contreventement : 

- Système de portiques: chaque file porteuse doit comporter à tous les niveaux, au 
moins (03) travées dont le rapport des portées successives ne dépasse pas 1.50 

            Toutes les files possèdent (2) travées. Condition vérifiée   

    -Système de voiles: chaque file de voiles doit comporter à tous les niveaux, au      

moins un (01) trumeau dont le rapport   67,0
l

he     

   Chaque file porteuse dans ce sens comporte un trumeau.  

                           
ଷ,଴଺

ଶ,ହ
	ൌ 1,22	> 0,67    → Condition non vérifiée. → P7=0,05 

P8). La redondance en plan : 

Chaque étage devra avoir, en au moins quatre (04) files de portiques ou de voiles dans 
la direction des forces latérales appliquées, avec un rapport entre valeur maximale et 
minimale d’espacement ne dépassant pas 1,50. Condition  vérifiée                                                   

P9). Régularité en plan : 

Voir les conditions d'application de la méthode statique équivalente. 

       Condition vérifiée                   

P10). Régularité en élévation : 

Voir les conditions d'application de la méthode statique équivalente.  

                                 Condition vérifiée                                          

P11). Contrôle de la qualité des matériaux : 

Il y'a toujours au nord d'Algérie des essais sur des matériaux depuis (2003).    

                                           Condition vérifiée. 

P12). Contrôle de la qualité de l'exécution : 

Il y'a toujours au nord d'Algérie des essais sur des matériaux depuis (2003).    

                                                      Condition vérifié            
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Critères Observé (Oui ou 

Non) 

Pq 

7- Condition minimale sur les files de contreventement Oui 0.05 

8- Redondance en plan Non 0 

9- Régularité en plan Non 0.00 

10- Régularité en élévation           Non 0,00 

11- Contrôle de qualité des matériaux Non 0.00 

12- Contrôle de la qualité de l’exécution Non 0.00 

                      Tableau VI.3: Valeurs des pénalités à retenir dans le sens yy 

D’où : Qy=1+ (0,05+0+0+0+0+0) 

Donc  Qy=1,05 

 Nombre de modes à considérer : D’après le RPA99/version2003 (article 4.3.4 -a) : 

Pour les structures représentées, par des modèles plans dans deux directions orthogonale, le 
nombre de modes de vibration a retenir dans chacune des deux directions de l’excitation doit être 
tel que : 

- la somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90%au 
moins de la masse totale de la structure. 

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

Le minimum de modes à retenir est de trois dans chacune des directions considérées 

                                   TABLE :Modal participating Mass Ratios 

Mode Periode UX UY UZ SumUX SumUY 

1 0,504296 74,0807 0,0000 0 74,0807 0,0000 

2 0,478589 0,0000 74,5225 0 74,0807 74,5225 

3 0,363423 0,8145 0,0000 0 74,8953 74,5225 

4 0,120466 17,2826 0,0000 0 92,1778 74,5225 

5 0,113892 0,0000 17,4213 0 92,1778 91,9438 

                       Tableau VI.4: période et facteur de participation massique 
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4
3

NT hCT 

La somme des masses modales dans le 5ème mode (donné par notre modélisation) dépasse 90% 
de la masse totale du bâtiment dans les deux directions, d’où la condition du RPA (article 4.3.4) 
est vérifiée. 
VI.5) Vérifications réglementaires : 

VI.5.1) La résultante des forces sismiques : 

L’une des vérifications préconisées par le RPA99/version 2003 est relative à la résultante des 
forces sismiques. En effet la résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par la 
combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80% de la résultante des forces 
sismiques déterminée par la méthode statique équivalente V. 

Si Vt < 0.8 V, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements, 

moments,...) dans le rapport        
tV

V
r

8.0
 . 

On doit donc évaluer l’effort tranchant à la base de structure par la méthode statique équivalente 

 Calcul de la force sismique totale : 

  Estimation empirique de la période fondamentale : 

   Dans notre cas (structure mixte), la période fondamentale correspond à la plus petite valeur    
obtenue par les formules 4-6 et 4-7 du RPA99. 







 


d

h
hCT N

NT

09.0
min 43  

 Vérification de la période : 
 

La formule empirique utilisée pour estimer la période fondamentale de la structure est la 

suivante :                                    

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

 CT : coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage et 
donné par le tableau 4.6                    du RPA2003…. [1]             CT=0.05. 

  Remarque 

   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% . 

      T = 0,05x19,383/4 = 0,46 sec  

     D’où : T =  1,30,46 = 0,60൒  Tetabs = 0,504[s]……….. (Condition vérifiée). 
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 Calcul de la force sismique totale (RPA 99. Art 4.2.3) : 
La force sismique totale V, appliquée à la base de la structure, doit être calculée successivement 
dans les deux directions horizontales et orthogonales selon la formule : 

 TW
R

QDA
V 


  ………… [Art.4.2.3 RPA 99/Version2003]. 

Avec : A : coefficient d’accélération de la zone.   A=0,15 

 R : coefficient de comportement de la structure. : R=5  

            D : facteur d’amplification dynamique moyen. 

 Q : facteur de qualité. 

 W: poids total de la structure 
 
 Il dépend de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement () et de la période 
fondamentale de la structure (T) 

           

 

   










sTTT

sTTTT

TT

D

0,3≥0,30,35,2

0,3≤≤5,2

≤≤05,2

3

5

3

2

2

23

2

2

2







 

         

T = 0.504s. 
T2 : Période caractéristique, associée à la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7 (RPA 99 
ver 2003) …… [1] 
 Site 3                 T2=0,5 [s]  

T2≤ T ≤ 3S   D =  3

2

25,2 TT    

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

  
( ) 7,0ξ+2

7=η ≥
     

ζ : pourcentage d’amortissements critique fonction de matériaux constitutif, du type de 
structure et de l’importance des remplissages, il est donné par le tableau (4.2/RPA 99) 
présenté ci-après : 

Remplissage Portiques Voiles ou murs 
  

Béton Armé Acier Béton Armé / Maçonnerie 

Léger 6 4 10 
Dense 7 5 

 

Tableau VI.5. Coefficients d'amortissement. 
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   Nous avons des voiles en béton armé avec des remplissages en maçonnerie rigide 
donc on prend : ζ =8,5%. 

      5,82

7


  = 0,82 ≻ 0,7    → vérifiée.       Donc :      D=2,04 

- Facteur de qualité (Q) :     

                            - sens transversal :  Qy = 1,05 

                              -sens longitudinal : Qx = 1,05 

 Calcul du poids total du bâtiment : 

Le modèle de calcul se présente comme une console rigidement encastrée à sa base , les masses 
sont supposées concentrées aux niveaux des planchers et représentent chacune un degré de liberté.  
La masse est donnée par la formule suivante : 

                               QiGii W.WW   

                  Avec :                   Wi : le poids total de niveau i 

                                              WGi : le poids dû aux charges permanentes. 

                                   WQi : le poids dû aux charges d’exploitation. 

                : Coefficient de pondération donné par le tableau 4-5 (RPA 99+ ADDENDA)    

              =0.2 (bâtiment à usage d’habitation).   

          Poids total: WT = 15875,78KN    

   

V =
R

WQDA 
         Vy  = ଴,ଵହ	௫	ଶ,଴ସ௫	ଵ,଴ହ௫	ଵହ଼଻ହ,଻଼

ହ
ൌ  ܰܭ1020,18

                    

                               Vx=  
଴,ଵହ	௫	ଶ,଴ସ௫	ଵ,଴ହ	௫	ଵହ଼଻ହ,଻଼

ହ
ൌ  ܰܭ1020,18
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 Vérification de l’effort tranchant à la base : 

 L’effort tranchant (MSE) 

 

0,8*MSE  V logiciel Vlogiciel>0,8MSE 

 

Sens X-X 

 

V =

R

WQDA 
 

 

1020,18 

 

816,14 

508,07 Condition non 
vérifie  

Sens Y-Y  

V =

R

WQDA 
 

 

 

1020,18 

816,14 509,90 Condition  non 
vérifie 

 

Donc : V t  < 0.80 Vmax, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, 
déplacements, moments,...) dans le rapport 0.8 V/Vt. 
 L’effort tranchant (MSE) 

 

0,8*MSE  V logiciel Vlogiciel>0,8MSE 

 

Sens X-X 

 

V =

R

WQDA 
 

 

1020,18 

 

816,14 

828,66 Condition 
vérifie  

Sens Y-Y  

V =

R

WQDA 
 

 

 

1020,18 

816,14 831,63 Condition  
vérifie 

 
 
VI.6) Les déplacements latéraux inter- étages : L’une des vérifications préconisées par le 
RPA99/version 2003, concerne les déplacements latéraux inter-étages. En effet, selon l’article 
5.10 du RPA99/version2003, l’inégalité ci-dessous doit nécessairement être vérifiée : 

k
x    et    k

y  

Avec:  

   =  0.01h e     où        h e : Hauteur de l’étage.  

Avec : 
k
ex

k
x R      et         

k
ey

k
y R   
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Où ;   
1 k

ex
k
ex

k
ex      et        1 k

ey
k
ey

k
ey   

k
ex : Correspond au déplacement relatif au niveau k par rapport au niveau k-1  dans le sens x 

(idem dans le sens y, k
ey ). 

Avec : 

k
ex  : Est le déplacement horizontal dû aux forces sismiques au niveau k dans le sens x (idem 

dans le sens y, k
ey ). 

story 

ex     
(m) 

ey     

(m) Δex(m) Δey(m) Δx(m) Δy(m) Δ(m) observation 

 

Story5 0,0188 0,0171 0,0035 0,0033 0,0175 0,0165 0.0306 vérifiée 

Story4 0,0153 0,0138 0.0043 0,0034 0,0215 0.017 0.0306 vérifiée 

Story3 0,0110 0,0104 0,0031 0,0033 0,0155 0.0165 0.0306 vérifiée 

Story2 0,0079 0,0071 0.0039 0,0031 0,0195 0,0155 0.0306 vérifiée 

Story1 0,0040 0,0040 0.0023 0,0025 0,0115 0,0125 0.0306 vérifiée 

RDC 0,0017 0,0015 0,0017 0,0015 0,0085 0,0075 0,0408 vérifiée 

         Tableau  VI.6 : Les déplacements résultants de la combinaison des charges –E 

VI.7) Justification Vis A Vis De l’effet P- : 

Les effets du deuxième ordre (ou l’effet de P-) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments 
si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux : 

K = Pk  k / Vk  hk  0,10.      RPA99/Version 2003  (art 5,9) 

Avec :     Pk : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du 
niveau « k » calculés suivant le formule ci-après  

 



n

ki
qiGik WWP )( *  

          Vk : Effort tranchant d’étage au niveau « k »,      

 k : Déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » en considérants     
la combinaison (E) ;  hk : Hauteur de l’étage « k ». 
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 Sens x-x (sous Ex) Sens y-y (sous Ey) 

Niv Pk Δk Vk Vk × hk Өx Δk Vk Vk ×hk Өy 

6 
2725,74 0,0175 261,10 798,966 0,05970 0,0165  264,24   808,574 0,05562 

5 
5359,60 

0,0215 455,13 
1392,697 0,08274 

0.017 
458,13 1401,877 0,06499 

4 
8031,68 

0,0155 601,45 
    1840,4 0.06764 

0.0165 
605,00 1851,3 0,07158 

3 
10703,76 

0,0195 711,53 
2177,28 0,09586 

0,0155 
715,37 2189,032 0,07579 

2 
13383,76 

0,0115 790,25 
2418,16 0,06364 

0,0125 
793,47 2428,02 0,06890 

1 
15875,78 0,0085 828,66 3380,93 0,03991 0,0075 831,63 3393,05 0,03509 

Tableau VI.7: Vérification des effets P-Δ dans les deux sens. 
L’effet du second ordre peut être négligé dans notre cas car la condition est satisfaite à tous les 
niveaux : Ө  ≤ 0,1 

VI.8) Vérification Déplacement maximale : 
On doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule : 

  = max ≤   fߜ
ு௧

ହ଴଴
   

Avec :  Ht : la hauteur de bâtiment. 
              f : la flèche admissible. 
Suivant Ex : 

  = max =0,03 ≤   fߜ
ଵଽ.ଷ଼

ହ଴଴
  = 0,03876 → Condition vérifiée. 

 

                

 

                                     Figure VI.1 Déplacement maximal dans le sens x-x 
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Suivant Ey : 

  = max =0,03 ≤   fߜ
ଵଽ.ଷ଼

ହ଴଴
  = 0,03876 → Condition vérifiée. 

 

                                    Figure VI.2 Déplacement maximal dans le sens y-y 

VI. 9) Vérification des efforts normaux aux niveaux des poteaux : 
(RPA 99/version 2003 Art 7.4.3.1). 
Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d‘ensemble dues 
au séisme, 
L’effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante : 
 

                     V=	 ࢊࡺ

૛ૡࢉࢌ	࢞	ࢉ࡮
൑ ૙, ૜ 

Avec : 
               Nd : Effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton. 
               Bc : l’aire (section brute) de la section de béton. 
               fc28: la résistance caractéristique du béton 
Poteaux 35 x 35 
 
Nd= 595,06KN 
 

V=	 ૞ૢ૞,૙૟࢞	૚૙
૜

૜૞૙	࢞૜૞૙	࢞	૛૞
ൌ ૙, ૚ૢ ൑ ૙, ૜ 

 
V	ൌ ૙, 19≤ 0,3………………condition vérifiée. 
 

 Conclusion : 
Après avoir effectuée toutes les vérifications du RPA, on peut passer au ferraillage des éléments 
de la structure. 
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Chapitre VII :   
 

Ferraillage des poteaux 
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VII-1- Introduction : 
Les poteaux sont calculés en flexion composée dans les deux sens (transversal et longitudinal) 
à l’ELU. En procédant à des vérifications à l’ELS, les combinaisons considérées pour les 
calculs d’après le RPA 99 Version 2003 et BAEL 91 comme suite : 
 

 Selon BAEL 91 : 
E.L.U. : Situation durable : 1,35 G +1,5 Q…………………... (1) 
 

 Selon le R.P.A 99 : Situation accidentelle (article 5.2) 
G + Q ± E ……………………….. (2) 
0,8 G ± E ………………………..(3) 
 
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 (Nmax) de compression et moment correspondant (Mcorrespondant ). 
 
Effort normal minimal (Nmin) de compression et moment correspondant(Mcorrespondant). 
 
Moment maximal (Mmax ) et effort normal correspondant (Ncorrespondant ). 
 
avec : 
               MX: moment du poteau dans le sens longitudinal.                       

 
               MY : moment du poteau dans le sens transversal. 
 
VII-2- Recommandations et exigences du RPA99 révisé 2003 : 
 

 Armatures longitudinales : 
 

D’après le RPA 2003(article 7.4.2), les armatures longitudinales doivent être à haute 
adhérence, droites et sans crochets. 
 

 Les armatures longitudinales doivent être à hautes adhérences et sans crochets. 

 Le diamètre minimal des armatures longitudinales est de 12 mm 

 La longueur minimale des recouvrements est de 40߶ en zone IIa. 

 Avoir des jonctions par recouvrements faites si possible, à l’intérieure des zones 
nodales (zone critique). 

Leur pourcentage minimal en zone sismique IIa est limité par : 

 0,8% Amin=0.008(b x h) 
 
RDC : (35x35) ⇒	Amin= 0.008 (35x35) = 9,80cm². 
Étages (1 ;2 ;3) :(30x30) ⇒	Amin= 0.008 (30x30) =7,20 cm². 
Étages (4 ;5) : (25x25) ⇒	Amin= 0.008 (25x25) = 5cm². 
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Leur pourcentage maximal sera de : 
 

 4% en zone courante (0.04bh). 
 

RDC : (35x35) ⇒	Amin= 0.04 (35x35) = 49cm². 
Étages (1 ;2 ;3) :(30x30) ⇒	Amin= 0.04 (30x30) =36 cm². 
Étages (4 ;5) : (25x25) ⇒	Amin= 0.04 (25x25) =25cm². 
 

 6% en zone de recouvrement (0.06bh). 
 

RDC : (35x35) ⇒	Amin= 0.06 (35x35) = 73,5cm². 
Étages (1 ;2 ;3) :(30x30) ⇒	Amin= 0.06 (30x30) =54 cm². 
Étages (4 ;5) : (25x25) ⇒	Amin= 0.06 (25x25) =37,5cm². 
 

 Les armatures transversales : 

                 Les armatures transversales sont disposées dans le plan perpendiculaire à l’axe 
longitudinal de la pièce et entourant les armatures longitudinales en formant une ceinture de 
manière à empêcher le mouvement de celles-ci vers la paroi. 
                Par conséquent, si dans une section carrée, ou rectangulaire, il existe des armatures 
longitudinales en dehors des angles, il est nécessaire de les relier par des épingles ou des étriers, 
pour empêcher tout mouvement de ces armatures. 
 Le diamètre  t  des armatures transversales doit être égal au moins à ; 

                              
.

3

1 max
Lt    

Avec : Φ௅: le plus grand diamètre des armatures longitudinales. 

 L’espacement des armatures transversales doit être au plus égal à : 

  cmacmS Lt 10,40,15min min        (BAEL 91 Art 8.1.3) 

Avec :    a : est la petite dimension transversale des poteaux. 

D’après le RPA 99revisee 2003 : 

- En zone nodale :   cmS Lt 15,10min min  

- En zone de recouvrement : min
LtS        

1. 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. 
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    Elles sont calculées à l’aide de la formule suivante :  

                  et

ua

t

t

fh

V

S

A







           (RPA99 révisée 2003/Art7.4.2.2) 

Avec : 

                 Vu : effort tranchant de calcul. 

                 ݄௧ : Hauteur totale de la section. 

                  ௘݂: Contrainte limite élastique de l’acier des armatures transversales. 

                 a  : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de rupture par effort   
tranchant. 

௧ܣ                    : Armatures transversales. 

                  St : espacement des armatures transversales. 

 Calcul d’élancement :(élancement géométrique) 

                      








b

L

a

L ff
g ,     

 Avec : 

      Dimension de la section droite du poteau dans la direction de la déformation : ܾ  ݐ݁	ܽ             
considérée.                                            

 .Longueur de flambement :ࢌࡸ

   
   g  : élancement géométrique.  

VII.2.1) Calcul de la section d’armature donner a 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 deux cas suivants : 

- Section partiellement comprimée (SPC). 
- Section entièrement comprimée (SEC). 

A) Ferraillage d’une section rectangulaire a la flexion composée : 
 

A.1. Étapes de calcul en flexion composée : 
On dit qu’une section est soumise à une flexion composée lorsque cette section subit 
simultanément l’action d’un moment de flexion et un effort de compression ou de traction. 
Le système constitué d’un moment et d’un effort normal peut être remplacé par un 
effort normal appliqué au centre de pression « C » qui est distant du centre de gravité de la 

section de                     e = 
ெ

ே
 

   

 

  a 

   b 
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                   Figure VII-2 : Section en flexion composée. 

 
  Lorsque N est un effort de compression, il est nécessaire de vérifier l’état limite de stabilité 
        de forme. 

 Armatures longitudinales : 

a) Section partiellement comprimée (S.P.C) : 

La section est partiellement comprimée si l’une des deux conditions suivantes est 
satisfaite : 

- Le centre de pression se trouve à l’extérieur du segment limité par les armatures 
 (  L’effort normal appliqué, effort de traction ou de compression). 

݁௨ ൌ
௨ܯ

௨ܰ
൐ ൬

݄
2
െ ܿ′൰ 

Le centre de pression se trouve à l’intérieur du segment limité par les armatures et l’effort 
normal appliqué est de compression, et la condition suivante est vérifié 

                                  bc
2

fu f.h.b.
h

'c
.81.0337.0M'cd.N 






             (A) 

             Avec :          M୤ ൌ M൅ N୳ ቀ
୦

ଶ
െ c′ቁ ൌ N ൈ g 

Mf : moment par rapport au centre de gravité des armatures intérieures. 

Si l’inégalité (A) est vérifiée, alors la section est partiellement comprimée, et le calcul 
se fait comme suit : 

 Calcul du moment réduit :    ࢌࣆ ൌ
ࢌࡹ

ࢉ࢈ࢌ.૛ࢊ.࢈
                        

Si :   ߤ௙ ൑ ௟ߤ ൌ 0.392 ⟹ SSA  

 

 

A’ 

A 

G 

Mu 

Nu 

c 

c’ 

d 
 

G 

e 
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 Armatures fictives : 

௙ܣ      ൌ
ெ೑

ఉ೑.ௗ.ఙೞ೟
    ;    A’=0 

 Armatures réelles 

st

N
AfA


           (-) si N : effort de compression. 

                     (+) si N : effort de traction.  

Si : ߤ௙ ൐ ௟ߤ ൌ 0.392 ⟹ la section est doublement armée (A’=0 

 Armatures en flexion simple : 

௟ܯ ൌ .௟ߤ ܾ. ݀ଶ. ௕݂௖ 

ܯ߂ ൌ ௙ܯ െܯ௟ 

      Ml: Moment ultime pour une SSA Les sections d’acier réelles seront 
 

௙ܣ							 ൌ
௙ܯ

.௙ߚ ݀. ௦௧ߪ
൅

ܯ߂
ሺ݀ െ ܿᇱሻߪ௦௧

 

௙′ܣ								 ൌ
ܯ߂

ሺ݀ െ ܿᇱሻߪ௦௧
 

 Armatures en flexion composée : 

                          A ൌ A୤ േ	
୒౫
஢౩౪

  

b) Section entièrement comprimé (S.E.C) : 

 

 

 

 

 

 

La section est entièrement comprimée si les conditions suivantes sont satisfaites : 

A’ 

A 

G 
M

Nu 

c 

c’ 

d   
G 

e 

b1 

A’ 

A 

G 

     N 

e 

Mu  s115 

s2/15 

c  ’b2 

c’ 
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		e୳ ൌ
M୳

N୳
൏ ൬

h
2
െ c′൰ 

-   Le centre de pression est situé dans la zone délimitée par les armatures. 

- N : effort de compression. 

- et la condition suivante est vérifiée : 

                                bc
2

fu f.h.b.
h

'c
.81.0337.0M'cd.N 






   

 Détermination des armatures : 

૚௘௥࢙ࢇࢉ:				 ௨ܰሺ݀ െ ܿᇱሻ െ ௙ܯ ൒ ሺ0.5݄ െ ܿᇱሻ. ܾ. ݄. ௕݂௖ → ܵ. .ܦ 	ܣ

ᇱܣ ൌ
௙ܯ െ ܾ. ݄. ௕݂௖ሺ݀ െ 0.5݄ሻ

௦௧ሺ݀ߪ െ ܿᇱሻ
 

ܣ ൌ ௨ܰ െ ܾ. ݄. ௕݂௖

௕௖ߪ
െ  ′ܣ

tendues.Armatures:A

.compriméesArmatures:A'

 

        ૛௘௥࢙ࢇࢉ:							 ௨ܰሺ݀ െ ܿ′ሻ െ ௙ܯ ൑ ሺ0.5݄ െ ܿ′ሻ. ܾ. ݄. ௕݂௖ → ܵ. ܵ.  ܣ

     		Aᇱ ൌ ୒౫ିந.ୠ.୦୤ౘౙ
஢ᇱ౩౪

A = 0            avec:        ߰ ൌ
଴.ଷହ଻ା

ಿೠሺ೏ష೎ᇲሻషಾ೑
್.೓మ.೑್೎

଴.଼ହ଻ି
೎ᇲ
೓

 

c) Section entièrement tendue (SET) : 

														e୳ ൌ
M୳

N୳
൏ ൬

h
2
െ c′൰ 

     C : le centre de pression se trouve entre les armatures. 

     N :   Effort de traction  

1ݐݏܣ. ൌ
ெ೑∗௚

ఙೞ೟ሺௗି௖ᇲሻ
2ݐݏܣ						; 							 ൌ ேೠ

ఙ್೎
െ  1ݐݏܣ

VII-3) Vérification à l'ELS : 

- Si  6/
N

M

ser

ser h  La section est entièrement comprimée. 

- Si  6/
N

M

ser

ser h  La section est partiellement comprimée. 

 



Chapitre VII :                                                                  Ferraillage des Poteaux 
 

 
142 

Avec : Mser : est le moment de flexion à l'ELS. 

Nser : est l'effort normal à l'ELS. 

  A'A  15b.hB0  Section total homogène. 

 














 

12

0
1

VhV

A'.dA.c'15
2

b.h²

B

1
V

 

      ²c'VA'.²cVA.15VV
3

b
I 21

3
2

3
10 

 
Avec :    0I = moment d'inertie de la section homogène. 

               V2 : Distance de l'axe neutre à la fibre la plus tendue. 

On doit vérifier que : 

a) Section entièrement comprimée S.E.C 

 Calcul des contraintes dans le béton : 

15MPa0.6.fcσ
I

V
.M

B

N
σ 28bc

0

1
ser

0

1
b   

15MPa0.6.fcσ
I

V
.M

B

N
σ 28bc

0

2
ser

0

2
b 

 

       b) Section partiellement comprimée S.P.C 

  348MPaσyd15.K.σ

15MPaσK.yσ

stsers

bcserbc




 

Avec :   
S

N
K ser  ;     serserser ydA.c'yA'.15.y

2

b
S   

cyy cser   ; aedc   ; 





 

2

d
d

N

M
e

ser

ser
a  

cy Sera obtenu  par résolution de l’équation : 

 

    ²cd.
B

90.A
c'c

b

90.A'
3.cp

0qp.yy

3

c
3
c




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3
2;

3

2

3
arccos

p
a

pp

q 








 







    2
3

''15
3

cYAYdA
yb

erSER
ser

s 




c)²..(d
B

90A
)c'(c

b

90A'
2.cq 3   

La solution de l’équation du 3ème degré est : 
27

4.p
q²Δ

3

  

Si  :0  
u

p
uytuqt




3
;;5.0 3

 

Si : 



















3

p
2ρ

p

3
.

2.p

3.q
cosρ

0Δ  

- Choisir une solution parmi les trois solutions : 









3

ρ
a.co.y1  ; 






  0

2 120
3

ρ
a.coy et 






  0

3 240
3

ρ
a.coy  

    

  

- On choisit parmi les trois solutions pour y celle qui donne : d < y<0 ser  

- On calcul l’inertie de la section homogène réduite :    

    22
3

''15
3

cyAydA
yb

I serSserS
ser 


  

 Finalement la contrainte de compression du béton vaut :  

      bser
ser

bc y
l

Ny
 


  

 La contrainte dans les aciers tendus : 

 

                      

 La section est effectivement partiellement comprimée si : 0s   

VII.4) Ferraillage des poteaux : 

 . Calcul du ferraillage des poteaux avec SOCOTEC: 
On introduit les caractéristiques de nos matériaux et nos efforts dans logiciel. 
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                          Figure VI-2 :Caractéristiques et sollicitation de la section 
 
On  Cliquons sur l’icône Résultats pour extraire  nos Puis la fenêtre suivante s’affiche : 
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 Poteau Sens longitudinal (x-x) :  

     Z
on

e 

N
iveau

x 

S
ection 

 

Effort  normal 

(KN) 

 

Moment 

(KN .m) 

e 
(cm

) 

(h/2)-c 

Nature 
A sc 

(cm2

) 

A st 
(cm2) 

A
m

in
 

(cm
2) 

A
 ad

op
té 

(cm
2) 

F
erraillag

e 

 
 
  I 

R
D

C
 

35
×

35
 

N max  1583,23 M cors -8,126  

0,51 

   14,5 SEC 0 0  

9,80 

 

10,67 

 

4HA12 

+ 

4HA14 

N min -946,31 M cors -6,325 0,67    14,5 SEC  0 0 

N cors -921,92 M max 36,76 3,98 14,5 SEC 0      0 

 
  II 
 1,

2,
3 

30
x3

0 

N max -1384,92 M cors -27,659 2 12 SEC  0     0  

7,20 

 

9,04 

4HA12 

+ 

4HA12 

N min 443,11 M cors 2,672 0,60 12 SEC 0 0 

N cors   - 124,78 M max 78 ;191 62,6 12 SPC  0 7,06 

 
  
III 

4,
5 

25
x2

5 

N max -546,1 M cors   0,176 0,03 9.5 SEC 0 0  

5 

 

9,04 

4HA12 

+ 

4HA12 

 

 

N  min     40,18 M cors 1,249 3,11    9.5     SEC     0    0 

N cors   -42,32 M max 48,849 115    9.5      SPC    0 4,78 

                                                      Tableau VII. 1 : Ferraillage des poteaux à l’ELU dans le Sens longitudinal (x-x) . 
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 Poteaux  sens (Y-Y) : 
 

  

     Z
on

e 

N
iveau

x 

S
ection 

 

Effort  normal 

(KN) 

 

Moment 

(KN .m) 

e 
(cm) 

(h/2)-c 

Nature 
A sc 

(cm2

) 

A st 
(cm2) 

A
m

in
 

(cm
2) 

A
 ad

op
té 

(cm
2) 

F
erraillag

e 

 
 
  
I R

D
C

 

35
×

35
 

N max 1583,23 M cors -22,78 1,44 14,5 SEC 0 0  

9,80 

 

10,67 

 

4HA12 

+ 

4HA14 

N min -946,31 M cors 3,42 0,36 14,5 SEC  0 0 

N cors -739,1 M max 33,695 4 .5 14,5 SEC 0 0 

 
  
II 
 

1,
2,

3 

30
x3

0 

N max -1384,92 M cors 2,227 0,16 12 SEC  0 0  

7,20 

 

9,04 

4HA12 

+ 

4HA12 

N min 443,11 M cors 1,33 0,3 12 SEC 0 0 

N cors -337,59 M max 71,351 21,1 12 SPC  0 4,1 

 
 
II
I 

4,
5 

25
x2

5 

N max -546,1 M cors 2,33 0,43 9,5 SEC 0 0  

5 

 

9,04 

4HA12 

+ 

4HA12 

N  min 40,18 M cors 2,32   5,7 9,5     SEC  0 0 

N cors -130,54 M max 50,42 38,6 9,5     SPC 0 3 ,77 

                                                      Tableau VII. 2 : Ferraillage des poteaux à l’ELU dans le Sens transversal (y-y) . 
 

 

 



Chapitre VII :                                                                  Ferraillage des Poteaux 
 

 
147 

Le ferraillage des différents poteaux se fera suivant la section minimale d’armatures As (min)  

Correspondante recommandée par le règlement « RPA.99/modifiée2003 » en zone IIa. 

Zones Niveau Section 
(cm2) 

Amin 
(cm2) 

Adopté 
(cm2) 

Choix de A 

Zone I  RDC 
 

Zone I 
 (35x 35) 

9,80 10,67 4HA12+4HA14 

Zone II  1eme et 2eme ; 3eme Zone II 
 (30x30 ) 

7,20 9,04 4HA12+4HA12 

Zone III 4éme et 5émeétage Zone III 
 (25x25) 

5 9 ,04 4HA12+4HA12 

 

Tableau VII.3 : Ferraillage des poteaux suivant les deux sens. 

VII.5: Vérifications à l’ELU : 

1- Armatures longitudinales selon les recommandations du RPA 
[Art 7.4.2.1 RPA 99/ version 2003] : 

 les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans 
crochets aux extrémités. 

 Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport à la section du béton en 
zone IIa sont résumés dans le tableau ci-dessous : 

 

 
Section des poteaux 

cm2 

 
%minimal d‘armatures 

     Amin=0.008(b h) 
 

%	maximal d’armatures 

Zone courante  

 (0.04bh). 

Zone de 
recouvrement  
(0.06bh). 

 

35x35 9,80              49               73,5 
30x30 7,20 36 54 
25x25 5 25 37,5 

        Tableau VII.4: sections d’acier minimales et maximales recommandé par le RPA. 

 Le diamètre minimum est de 12 mm. 
 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ≤ 25 cm. 
 Délimitation de la zone nodale 

h’= max{
௛೐
଺

 , b1 , h1 , 60} 

L’ = 2 x h 

Avec : 
    Hauteur de l’étage, elle est de 3,06m pour les étages courants et 4,08m pour RDC :ࢋࢎ
                                                                                                                      

 (b1 , h1): dimensions du poteau.    
h : hauteur de la poutre.  
Poteaux (35x35) :h’ = 68cm.  
Poteaux (30x30) : h’= 60cm 
Poteaux (25x25) :h’ = 60cm.                                                                                                       
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Poutre principale : L’= 2 × 35 = 70cm 
Poutre secondaire : L’= 2 × 30 = 60cm                                                          

2- Armatures transversales selon les recommandations du RPA 
[Art 7.4.2.2 RPA 99/ version 2003] : 
Les armatures transversales sont disposées de manière à empêcher tout mouvement des aciers 
longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel : 
-Reprendre les efforts tranchant sollicitant les poteaux aux cisaillements. 
-Empêcher le déplacement transversal du béton. 

 = tߠ
ଵ

ଷ
Lߠ

max = 
ଵସ

ଷ
 = 4,67mm. Soit : ߠt = 8mm 

Lߠ
max : est le plus grand diamètre des armatures longitudinales. 

Elles sont calculées à l’aide de la formule : 
࢚࡭
࢚ࡿ

 = 
࣋૚ൈ࢛ࢀ
ࢋࢌ૚ൈࢎ

 

Tu : Effort tranchant de calcul 

h1 : hauteur totale de la section brute 

fe : contrainte limite élastique de l’acier d’armatures transversales 

 .coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant : 1ߩ

ቊ
ρଵ ൌ 2.5	si	l′élancement	géométrique:	λg ൒ 5
ρଵ ൌ 3.75	si	l′élancement	géométrique:	λg ൏ 5

 

- L’élancement géométrique (ߣg) est donné par la relation :  

 = ݃ߣ     
௅௙

௔
 = 

௅௙

௕
 ;          avec : a = b    Tel que :       Lf = 0.7 l0 

Lf : longueur de flambement du poteau 

l0 : longueur libre du poteau                    Avec : ൜
l଴ ൌ 408cm	pour	RDC

l଴ ൌ 306cm	pour	les	étages	courants 

 Espacement des armatures transversales : 
Selon le RPA, la valeur maximale de l’espacement St des armatures transversales est fixée 
comme suit : 
 Dans la zone nodale : St൑min (10∅L ; 15cm). 

                                                St൑min (10×1,2 ; 15cm)= min (12 ; 15cm) 
 St =10cm	ݐ݅݋ܵ																																																						
   Dans la zone courante :  St൑ min (15∅L). 
                                               St൑ min (15×1,2)=18cm 
 St =15cm	ݐ݅݋ܵ																																															     
Avec : ∅L = 12mm est le diamétre minimal des armatures longitudianels des poteaux. 

- L’espacement des armatures transversales doit être au plus égal à : 
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  cmacmS Lt 10,40,15min min        (BAEL 91 Art 8.1.3) 

St ≤ min { 18, 40, 35}     Soit :     St = 15cm 

 Vérification de la quantité d’armatures transversales minimales : 
   Si     1%3,0min................5 StbAtg  . 

   Si     1%.8,0min...................3 StbAtg  . 

                                     Si    53  g   interpoler entre les deux valeurs précédentes 

     Avec :  b1 : dimension de la section droite du poteau dans la direction considérée. 

                  λg: ELancement  géométrique du poteau :  ૃ܏ = 
܎ۺ

܉
 

 Calcul de ࣅg et de Amin : 
 

 Poteau (35x35) : 

 = ݃ߣ									
௅௙

௔
 = 

଴.଻௟బ
௔

ൌ 	 ଴.଻ൈସ଴଼
ଷହ

ൌ 8,16 = ⟹ ݃ߣ ൐5 ⟹ ஺೟
ሺ௕ൈௌ೟ሻ

 = 0.3% 

     Zone nodale : At 
min = 0.003	ൈ 35ൈ 10 = 1,05cm2 

     Zone courante : At 
min = 0.003	ൈ 35ൈ 15 = 1,58cm2 

 Poteau (30x30) : 
 

 = ݃ߣ
௅௙

௔
 = 

଴.଻௟బ
௔

ൌ 	 ଴.଻ൈଷ଴଺
ଷ଴

 = 7,14⟹ ݃ߣ ൐5 ⟹ ஺೟
ሺ௕ൈௌ೟ሻ

 = 0.3%  

Zone nodale : At 
min = 0.003	ൈ 30ൈ 10 = 0,9cm2 

Zone courante : At 
min = 0.003	ൈ 30 ൈ 15 = 1,35cm2 

 Poteau (25x25) : 
 

 = ݃ߣ
௅௙

௔
 = 

଴.଻௟బ
௔

ൌ 	 ଴.଻ൈଷ଴଺
ଶହ

 = 8,57⟹ ݃ߣ ൐5 ⟹ ஺೟
ሺ௕ൈௌ೟ሻ

 = 0.3%  

Zone nodale : At 
min = 0.003	ൈ 25ൈ 10 = 0,75cm2 

Zone courante : At 
min = 0.003	ൈ 25ൈ 15 = 1,125cm2 

Les resultas se resument dans le tableau suivant : 
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Poteau  
 

 
 
Etage  

 
 
Hauteur  

 
Elancement 
géométrique 
 gߣ						

 
Coefficient 
correcteur 
 1ߩ				

At
min 

zone 
nodale 

(St = 
10cm ) 

At
min 

zone 
courante 
 (St = 
15cm) 

 
  ௔ௗoptéܣ

 

35x35 RDC 408 8,16 2,5 1,05 1,58 2,01 
30x30 1-2-3 306 7,14 2,5 0,9 1,35 2 ;01 
25x25 4-5 306 8,57 2,5 0,75 1,125 2,01 

Tableau VII.5: Sections des armatures transversales. 

Conclusion : 
Les armatures transversales des poteaux(35x35), (30x30) et (25x25) seront composées de 2 
cardes ∅8 A t = 2,01 cm2. 

 Longeur minimal de recouvrement : 
La longeur minimal de recouvrement est de : 40	ࣂ en zone IIa. 

Lr = 40	ߠL
min = 40 ൈ 1.2 = 48cm. 

- Poteau (35x35)          Lr = 40	40 = ߠ ൈ 1.4 =56 cm. 
- Poteau (30x30)          Lr = 40	40 = ߠ ൈ 1.2 =48cm. 

- Poteau (25x25)           Lr = 40	40 = ߠ ൈ 1.4 = 56cm 

 Délimitation de la zone nodale : 
La zone nodale est constituée par le nœud poutre-poteau proprement dit et les extrémités des 
barres qui y conçurent. 
 

- Au niveau des poutres :  
          L’= 2 ൈ h ; tel que : h est la hauteur de la poutre                         

- Au niveau des poteaux :  

         h’ = max (
௛೐
଺
; ܾଵ; ݄ଵ; 60ܿ݉) 

Avec : 
h1 et b1 : sont les dimensions du poteau 
he : hauteur entre nus des poutres 
(hauteur d’étage courant –hauteur de la poutre secondaire). 
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Poteau  

 

      H  h’ 

35x35) 408 h’ = max  (
ସ଴଼ିଷହ

଺
; 35; 35; 60ܿ݉)  =62cm 

 

30x30 306 h’ = max (
ଷ଴଺ିଷ଴

଺
; 30; 30; 60ܿ݉)   =60cm 

 

25x25 306 h’ = max (
ଷ଴଺ିଶହ

଺
; 25; 25; 60ܿ݉) =60cm 

  

 

 
Tableau VII.6 : Délimitation de la zone nodale. 

 Vérification vis-à-vis de l’effort tranchant : 
 

 Vérification de la contrainte de cisaillement : (RPA/ Art7.4.3.2) : 
 

  La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton ߬௕௨ sous combinaison           
sismique doit être inferieur ou égale à la valeur limite suivante ; 

Selon le RPA : 

																									࣎b = 
࢛ࢂ
ࢊ࢈
൑  തതതതത = ࣋dൈ fc28࢛࢈࣎

                                0,075                  si  :                 λg ≥ 5 
                ࣋d 
                                0,04           si :         λg < 5 

  Avec :                 







075.058

2528

bg

c MPaf


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Niveau Vu  (k N) b 
(cm) 

h 
(cm) 

d 
(cm) 

 d ߬bߩ gߣ

(MPa) 
߬b adm 

(MPa) 
Vérification

  
RDC 

35X35 
29,41 35 35 32 8,16 0.075 0,263 1.875 C-V 

1 -2-3 
30x30 

34,25 30 30 27 7,14 0.075 0,422 1.875       C-V 

4-5 
25x25 

48,25 25 25 22 8,57 0.075 0,877 1.875      C-V 

Tableau VII.7. : Vérification au cisaillement. 

 Ancrage des armatures (longeur de scellement ) : 

ls = 
∅୤౛
ସத౩౫

	;߬su = 0.6 Ψs
2 ft28 

ft28 = 0.6 + 0.06fc28 = 2.1MPa 
Ψs = 1.5 pour les aciers a haute adhérence. 

Pour les HA12 : ls= 
∅௙೐
ସఛೞೠ

 = 
ଵ.ଶൈସ଴଴

ସሺ଴.଺ൈଵ.ହమൈଶ.ଵሻ
= 42.33 cm 

Pour les HA14 : ls = 
∅௙೐
ସఛೞೠ

 = 
ଵ.ସൈସ଴଴

ସሺ଴.଺ൈଵ.ହమൈଶ.ଵሻ
 = 49.38 cm 

Pour l’ancrage des barres rectilignes termineés par un crochet normal ,la longueur de la partie 
ancré mesuré hors crochets est au moins égale à :  0,4 ls    pour les aciers HA. 

  Pour les HA12 : la=0,4×42,33=16,93cm. 

  Pour les HA14 : la=0,4×49,38=19,75cm. 

VII.6 : Vérifications à l’ELS : 

1) Condition de non fragilité : (Art A.4.2.1/BAEL 91 modifié 99). 

La sollicitation qui provoque la fissuration du béton de la section supposée non armée et 
non fissurée doit entrainer dans les aciers tendus de la section réelle, une contrainte au plus égale 
à la limite élastique fe. 

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante dans le cas de 
la flexion composé : 

௦ܣ ൒ ௠௜௡ܣ ൌ
଴.ଶଷൈ௙೟మఴൈ௕ൈௗ

௙೐
ൈ ቂ௘ೞି଴.ସହହൈௗ

௘ೞି଴.ଵ଼ହൈௗ
ቃ  

Avec :    									eୱ ൌ
୑౩

୒౩
     ;     ௧݂ଶ଼= 0,6 + 0,06fc28 = 2,1 Mpa    ;     ௘݂ ൌ                                             ܽ݌ܯ400

Amin : section minimal d’acier tendue. 

fe : contrainte limite des aciers élastiques. 

f୲ଶ଼: resistance	de	beton	a	la	traction	a	lᇱage	de	28	jours.																																																																																											

es: excentricité de l’effort normal a l’ ELS. 

b : hauteur utile. 

d : largeur de la section de béton 
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N
iveau

x 

P
oteau

x 

  Effort     normal    

                   

    (KN)  

     Moment 

(KN .m) 
es 

 (cm) 

 
Ami

n 

(cm2

) 

  
A 

(cm2 

A 
adopt
e 
cm2 

 
Observa
tion 
 

-R
D

C
- 

   
35

×
35

 N max  1153,5 M cors 13,892 1,20 3,82  
 
9,8 

10,67  
Conditio
n  
Vérifié  

N min -141,61 M cors -0,384 0,27 3,42 

N cors -1037,1 M max 26,856 2,59 4,86 

1-
2-

3 

  3
0×

30
 

N max -

1010,57 

M cors -20,25 2 3,35  
 
7,20 

9 ,04 Conditio
n  
Vérifié 

N min -55,19 M cors -0,279 0,50 2,56 

N cors -719,93 M max 26,544 3,68 6,40 

4,
5 

  2
5x

25
 

N max -398,9 M cors 1,698 0,42 1,74  
5 

  9,04 Conditio
n  
Vérifié N min -7,38 M cors 1,972 26,7 0,50 

N cors -139,72 M max 16,313 11,67 0,15 

                    Tableau VII.8 : Vérifications de la Condition de non fragilité. 

2) Vérification des contraintes à l’ELS : 
Pour le cas des poteaux, nous vérifions l’état limite de compression de béton : 
bc൑ߪ  .bc = 0.6 fc28 = 15 MPA (BAEL91/A.4.5.2)ߪ

 Contrainte admissible de l’acier :	࣌s =348 M Pa. 
 Contrainte admissible de béton :	࣌bc =15 M Pa. 

 

Si : es = 
ெೞ

ேೞ
൏

௛

଺
→ section entièrement comprimée 

Si : es = 
ெೞ

ேೞ
൐

௛

଺
→ section partiellement comprimée 

 Vérification d’une section partiellement comprimée : 
 
Pour calculer la contrainte du béton nous déterminons la position de l’axe neutre : y1 = y2 + lc 

y1 : La distance entre l’axe neutre a l’ELS et la fibre la plus comprimée. 

y2 : La distance entre l’axe neutre a l’ELS et le centre de pression Cp. 
lc : La distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée. 
y2 : est obtenu avec la résolution de l’équation suivante : ݕଶ

ଷ + p.y2 + q = 0 

Avec : lc = 
௛

ଶ
 - es 

p = -3ൈ lc
2 – 90.As’. 

௟೎ି௖ᇱ

௕
+ 90As.

ୢି୪ౙ
ୠ

 

q = -2 ൈ lc
3 - 90.As’. 

൫୪ౙିୡᇲ൯
మ

ୠ
+ 90As. 

ሺୢି୪ౙሻమ

ୠ
 

Pour la résolution de l’équation, on calcule ∆ : ∆ = q2 + 
ସ୮య

ଶ଻
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Si : ∆൒ 0 : t = 0.5 (√∆ - q) ; u = √ݐయ ⟹y2 = u - 
୮

ସ.୳
 

Si : ∆൏ 0 ⟹ l’équation admet trois racines : 
 

ଶݕ
ଵ = a.cos (

ఈ

ଷ
ଶݕ ; (

ଶ = a.cos (
ఈ

ଷ
൅ ଶగ

ଷ
ଶݕ ; (

ଷ = a.cos (
ఈ

ଷ
൅ ସగ

ଷ
) 

Avec : ߙ = arc cos൬
ଷ.௤

ଶ.௣
ൈ ට

ିଷ

௣
൰ ; a = 2.ට

ି௣

ଷ
 

Nous tiendrons pour y2 la valeur positive ayant un sens physique tel que : 
0൏ y1 = y2+1 ൏ h 

Donc : y1 = y2 + lc 

I = 
௕.௬భ

య

ଷ
 + 15 ൈ ሾܣ௦	. ሺ݀ െ 1ሻଶݕ ൅ ௦ᇱܣ 	. ሺ1ݕ െ ݀′ሻଶሿ 

 
Finalement : on vérifie la contrainte de compression dans le béton : 

 = ࢉ࢈		࣌                       
࢟૛ൈ࢙ࡺ

࢒
 . y1൑  ࢉ࢈࣌

 

 Vérification d’une section entièrement comprimée : 
- Nous calculons l’aire de la section homogène totale :  

S = bh + 15ൈ (As + AS’) 
- Nous déterminons la position du centre de gravité qui est situé à une distance XG 

 au-dessus du centre de gravité géométrique : 
 

                 XG = 15 ൈ
୅ୱᇲൈ൫଴.ହ୦ିୢᇲ൯ି୅ୱ	ൈሺୢି଴.ହ୦ሻ

ୠ୦ାଵହሺ୅ୱା୅ୱᇱሻ
 

- Nous calculons l’inertie de la section homogène totale : 

     I = 
௕௛య

ଵଶ
 + bh ൈ XG

2 + 15 ൈ ሾܣ௦ᇱ ൈ ሺ0.5݄ െ ݀ᇱ െ ܺீሻଶ ൅ ௦ܣ ൈ ሺ݀ െ 0.5݄ ൅ ܺீሻଶሿ 

 Les contraintes dans le béton sont : 

 = supߪ
୒౩౛౨
ୗ

 + 
୒౩౛౨ሺୣ౩ିଡ଼ృሻൈሺ

౞
మ
ିଡ଼ృሻ

୍
  sur la fibre supérieure 

 = infߪ
୒౩౛౨
ୗ

 - 
୒౩౛౨ሺୣ౩ିଡ଼ృሻൈሺ

౞
మ
ିଡ଼ృሻ

୍
sur la fibre inférieure 

Finalement : on vérifie la contrainte de compression dans le béton : 
                 max (࣌sup ; ࣌inf) ൑ ࣌bc 

Remarque : Si les contraintes sont négatives, nous referons le calcul avec une section 
partiellement comprimé. 

 



Chapitre VII :                                                                  Ferraillage des Poteaux 
 

 
155 

Tableau VII.9 : Vérification des contraintes 

 Conclusion : 

Les conditions à l’ELS sont vérifiées donc on opte le ferraillage calculé à l’ELU. 

 

 

 

 

 

   S
ection 

Sollicitati

ons 

Nc 

kN 

M 

kN.m 
e (m) 

Natur

e 

Béton Acier 

 supߪ

(MPa) 

 infߪ

(MPa) 

 ߪ

(MPa) 

C
-V

 

 supߪ

(MPa) 

 infߪ

(MPa) 

 ߪ

(MPa

) 

C
-V

 

35x35 

Nmax - 

Mcor 

 

1153,5 

13,89
2 

1,20 
SEC 8,76 6,17 15  127,5 96,4 348   

Nmin - 

Mcor 

-

141,61 

-0,384 0,27 
SEC 0,88 0 ,95 15  14,2 13,3 348   

Mmax 

- Ncor 

-

1037,1 

26,85
6 

2,59 
SEC 9,21 4,21 15  

   

130,7 
70,7 348   

30x30 

Nmax - 

Mcor 

-

1010,5

7 

-20,25 2 

SEC 11,6 5,7 15  95,6 163,2 348   

Nmin - 
Mcor 

-55,19 -0,279 0,50 SEC 0,43 0,51 15  7,53 6,6 348   

Mmax 

- Ncor 

-

719,93 

26,54
4 

3,68 
SEC 10 2,3 15  136,5 47,9 348   

            25x25 

Nmax - 

Mcor 

-398,9 1,698 0,42 
SEC 5,17 4,32 15  75,2 66,6 348   

Nmin - 

Mcor 

-7,38 1,972 26,7 
SEC 0 ,7 0 15     7,15 -10,2 348   

Mmax 

- Ncor 

-

139,72 

16,31
3 

11,67 
SPC  6 0 15  72,6 -42,1 348   
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   N
iv

ea
u 

  Section 
des 

poteaux  
(cm2 

 
Armatures  
Longitudinales  
 

 
Armatures  
Transversales   
 

R
D

C
 

 

 
35x35 

4HA12+4HA14     
1 cadre et 1 losange (HA8) 
Et un étrier  

1-
2-

3 
 

 
30x30 

4HA12+4HA12  
1 cadre et 1 losange (HA8) 
 

4-
5 

 

 
25x25 

4HA12+4HA12 1 cadre et 1 losange (HA8) 
Et un étrier 

 

                          Tableau VII.10 : Ferraillage des poteaux. 

Schéma de ferraillage des poteaux : 

 Poteaux (35x35) : 
 

 -Les armatures longitudinales : 4 HA12 + 4HA14= 10,67cm² 

          -Les armatures transversales :   4HA8 = 2,01cm2 

 

               Figure VII.1: Ferraillage Poteau (35x35) 
 

 Poteaux (30x30) : 
 

      -Les armatures longitudinales : 4HA12 + 4HA12 = 9,04cm² 

          -Les armatures transversales :   4HA8 = 2,01cm2 

4HA14 

4HA12 
    4HA8 
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                   FigureVII.2: Ferraillage Poteau (30x30) 
 

 Poteaux (25x25) : 
 

         -Les armatures longitudinales : 4HA12 + 4HA12 =9,04 cm² 

          -Les armatures transversales :   4HA8 = 2,01cm2 

 

                   Figure VII.3: Ferraillage Poteau (25x25) 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

4HA12 

4HA12 
    4HA8 

4HA12 

4HA12 
    4HA8 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre VIII :   
 

Ferraillage des poutres 
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VIII.1. Introduction :   

    Les poutres sont des éléments non exposés aux intempéries et sollicitées par des moments de 
flexion et des efforts tranchants, le calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations les plus 
défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible.  
Les poutres sont ferraillées en flexion simple à L’ELU et vérifiées à L’ELS, les 
sollicitations maximales sont déterminées par les combinaisons suivantes : 
a) 1.35G + 1.5Q : à L’ELU. 
b) G + Q : à L’ELS. 
c) G + Q ± E : RPA99 révisé 2003. 
d) 0.8G ± E : RPA99 révisé 2003. 

Note : En raison des coefficients de sécurité qui diffèrent, une distinction sera faite entre les 
moments de la situation courante et ceux de la situation accidentelle. 

VIII.2. Recommandations du RPA99 : 
 Armatures longitudinales : 

 Le pourcentage minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la 
poutre 0.5% en toute section. 
- Poutre principales : Amin = 0.005×25×35= 4,375cm². 
- Poutre secondaire : Amin = 0.005×25×30= 3,75 cm². 

 Pourcentage maximum d’aciers longitudinaux : 
         4% b.h    en zone courante. 

  6% b.h    en zone de recouvrement. 

- Poutres principales : 

 En zones courantes : Amax = 0.04x25x35= 35cm2. 
 En zones de recouvrement : Amax = 0.06x25x35= 52,5cm2. 

- Poutres secondaires : 

 En zones courantes : Amax =0.04x25x30= 30 cm2. 
 En zones de recouvrements : Amax =0.06x25x30= 45cm2. 

La longueur minimale de recouvrement est de 40Φ en zone IIa. 
L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de 
rive et d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 

 Armatures transversales : 
La quantité minimale des armatures transversales est de : 
At   = 0.003 St b 
L’espacement maximum entre les armatures transversales est de : 

St  = min ( 
௛

ସ
;  .ሻen zone nodaleߔ12

St ≤  
௛

ଶ	
		en zone de recouvrement. 

Avec : Φ Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales. 
Les premières armatures transversales doivent être disposée à 5cm au plus du nu de 
l’appui ou de l’encastrement. 
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 Étapes de calcul des armatures longitudinales : 
Dans le cas d’une flexion simple, on a les étapes de calcul suivantes : Soit 
As : section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas. 
A’s : section supérieure la plus comprimée. 

Armatures longitudinales : Elles seront déterminées en utilisant les moments fléchissant en 

travée et aux appuis, résultant des combinaisons de charges les plus défavorables. 

 Calcul du moment réduit ultime : 

bc
2

u
b f.d.b

M
  Avec : f bc = MPa2.14

f.85.0

b

28c 


 ,   5.1b   (situation durable) 

   

            Si :  392.0lb La section est simplement armée (SSA). 

                                    
s

u
s .d.

M
A


                       

            Si :  392.0lb   La section est doublement  armée (SDA). 

          On doit calculer :         bc
2

rr f.d.b.M   

                                     ru MMM    

          Avec : Mr : Moment ultime pour une section simplement armée. 

           Mu : Moment maximum à L’ELU dans les poutres. 

- Armatures tendues :  'cd

M

.d.

M
A

sr

r
s 





  

- Armatures comprimées :   As’ =   s.'cd

M




             Avec :    
s

e
s

f


  

 

 

  

                                                                                    +                                     

 

 

FigureVIII-1- Ferraillage de la poutre. 

 Remarque: 
Une part du moment de flexion équilibrée par les armatures comprimées doit être inférieure à 
40% du moment total c.-à-d.  ΔM ≤0.4Mu   (Art BAEL B.6.6, 1).  

 

 

 

 

 Mr 

 
d 

c’ 

d
 ‐
 c
’ 

b0  b0 

A 

A’ 

Ar 
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 Armatures transversales  

- Diamètre des aciers transversaux :         (BAEL91 ; A7.2.12).  

                                10
b;35

h;min lt  . 

- Pourcentage minimal d’armatures    :   MPa4.0
S.b

f.A

t

et  . 

- Espacement max :      LT 15;cm40;d9.0minS  . 

Remarque : 

o En situation courante : 

1.5
14.2  ;  348 

1.15
b e

bc s
b s

f
f MPa MPa




 
 

      

o En situation accidentelle :  

1.15
18.48  ;  400 .

1
b e

bc s
b s

f
f MPa MPa




 
 

    
 

VIII-3) Ferraillage des poutres principales : 

Mtravée  µ obs B As 
( cm2) 

As 
adopt  
cm2 

Choix des 
barres 

53,503 0,147 SSA 0,921 5,22 9,11 3HA16 filant+ 
2HA14chap 

 

Mappui  µ obs B As As 
adopt 

Choix des 
barres 

81,599 0,224 SSA 0,872 8,40 9,11 3HA16+2HA14 
Tableau VIII.1 : Ferraillage des poutres principales à l’ELU 

VIII-4) Ferraillage des poutres secondaire : 

 

Mtravée µ obs B As 
( cm2) 

As 
adopt 
cm2 

Choix 
des 

barres 
13,361 0,052 SSA 0,973 1,46 4,62 3HA14 

Tableau VIII.2 : Ferraillage des poutres secondaire à l’ELU 

 

 

 

Mappui µ obs B As As 
adopt 

Choix 
des 

barres 
26,561 0,103 SSA 0,946 2,98 4,62 3HA14 
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II.4) Vérification à L’ELU : 

a)  Vérification de la condition de non fragilité :  

La section minimale des armatures longitudinale est : (BAEL 91) 

                                   
e

t
s f

f
dbAA 28

min 23,0   

 Poutres principales de(25x35) : Amin = 0,23 x 25x 32x 
ଶ,ଵ

ସ଴଴
 = 0,966cm2 

 Poutres secondaires de(25x30) : Amin = 0,23 x 25x 27x 
ଶ,ଵ

ସ଴଴
 = 0,815cm2 

La condition de non fragilité est vérifiée, ainsi que les sections recommandées par le RPA. 

b) Justification sous sollicitations d’effort tranchant : 

Les poutres soumises à des efforts tranchants sont justifiées vis-à-vis de l’état ultime, cette 
justification est conduite à partir de la contrainte tangente prise conventionnellement égale à : 

db

Tu
u 


max

       :  max
uT  :Effort tranchant max à L’ELU. 

 Poutres principales : τ୳ ൌ
଺ଶ,଻଺ൈଵ଴଴଴

ଶହ଴୶ଷଶ଴
ൌ 0,785	MPa     <    3.33 MPa 

 

 Poutres secondaires : τ୳ ൌ
ଷଽ,ଶ଴ൈଵ଴଴଴

ଶହ଴୶ଶ଻଴
ൌ 0,581	MPa     <    3.33 MPa 

 
c) Vérification de la contrainte tangente du béton :(Art 5.1, 211/BAEL 99) 

On doit vérifier que uu   (la fissuration est peu nuisible) 

MPaMPa
f

b

c
u 33,35,

2,0
min 28 












  

 Poutres principales   : τ୳ ൌ 0,785MPA ≤ 3,33 MPA Condition vérifiée 
 Poutres secondaires :   τ୳ ൌ 0,581MPA ≤ 3,33 MPA Condition vérifiée 

d) Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis (Art : A. 5 .1 .3) /BAEL 91 
modifiées 99, CBA93) : 

 Sur le béton :  

                 
s

c
u

bdf
V





9,04,0 28

 

 

Pour les poutres principales : Vu = 
଴,ସ	௫ଶ,ହ௫଴,ଽ௫ଶହ௫ଷଶ

ଵ,ହ

 
Poutres principales : Vu =62,76 KN <   Vu =  480  KN        Condition vérifiée 
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Pour les poutres secondaires :  Vu = 
଴,ସ	௫ଶ,ହ௫଴,ଽ௫ଶହ௫ଶ଻

ଵ,ହ

 
Poutres secondaires : Vu =39,20 KN < Vu =   405 KN       Condition vérifiée

  Sur l’acier : 
 

                      A appuis )HV(
f

,
u

e


151

     ; avec  
d

M
H a

.9,0
max

 

 

 Pour les poutres principales :  
A appuis  = -6,42൏ 0 

 

 Pour les poutres secondaires :  
A appuis = -2,02<0 

 Les armatures calculées sont suffisantes. 

e) Vérification de la contrainte d’adhérence :(Art 6.1, 3/BAEL 99)  

      On doit vérifier que :    sese    

  
                 Avec :  Ui : le périmètre des barres 
                                                                     ψs =1,5 pour les aciers à hautes adhérence  

τse = ψsxƒt28 = 1,5 x 2,1 = 3,15 MPa 

 Poutres principales :   MPase 24,1
1443209,0

1076,62 3








  

 
Donc :  15,324,1  sese      Condition vérifiée  

 Poutres secondaires :   MPase 07,1
1242709,0

1020,39 3








  

Donc :  15,307,1  sese      Condition vérifiée  

f)  Calcul de longueur de scellement droits des barres :(art A.6.1.23/BAEL 91) : 

  

                                                                         (Pour les HA16) 

                                                                        

                                                                          (Pour les HA14)                                                                           

)
329,0

100341,82
76,62(

40

15,1




appuisA

)
279,0

100561,26
20,39(

40

15,1




x
Aappuis




i

u
se Ud

V

9,0

max



cm
f

Ls
su

e 38.49
835,24

4004.1

4














cm
f

Ls
su

e 43,56
835,24

4006.1

4













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Avec :          MPaf tssu 835,21,25,16,06,0 2
28

2       

       Les règles du (BAEL 91 Art. A.6.1) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminé 
par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la partie ancrée,  
   La= 0,4x Ls 
 
-Pour ф 16: La=22,57cm.                    On prend La= 25cm 
-Pour ф 14 : La=19.75cm.                    On prend La= 20cm 
                     

g) Calcul des armatures transversales :  
Le diamètre des armatures transversales doit vérifier la relation suivante : 







 

10
,,

35
min

bh
lt

 

 
 25,16,10min t              Soit : ઴t =8mm 

     On optera pour un cadre et un étrier At = 4HA8 =2,01cm². Exigence du (R.P.A Art.7.5.2.2). 

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

           transversales doit satisfaire la condition suivante (Art. A.5.1,232/BAEL91, CBA93) : 

s28u

ad
t )b.γ0,3.ft-(τ

.0,9.feA
 ≤S cm 31,07=

15x250,3x2,1)1,-(1,44

002,01x0,9x4
St   

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

 

S୲	୫ୟ୶ ൑ minሺ28,8; 40cmሻ=28,8cm 

 Exigences du RPA pour les aciers transversales :(Art 7.5.2.2/RPA2003): 
 Zone nodale :   

 

cmSt

cm
h

St l

8

102.19;75,8min12,
4

min










   

Soit : St max ≤ min (28,8cm ; 31 ,07cm ; 8 cm)=8cm. 

  Zone courante :  

                     

cmSt

cm
h

St

15

5,17
2




 

h) Armatures transversales minimales : 

Amin = 0,003.St.b = 0,003825 = 0,6 cm² 

     S୲	୫ୟ୶ ൑ minሺ0,9d	; 40cmሻ 
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Soit : At = 4HA8 =2.01cm² >Amin   ; on prend (1cadre + 1étrier) 

VIII.5. Vérification a l’ELS : 

Les états limites de service sont définis compte tenue des exploitations et de la durabilité de la 
construction, les vérifications qui leurs sont relatives sont : 

- État limite d’ouverture des fissures. 
- État limite de résistance du béton en compression. 
- État limite de déformation. 

 1) État limite d’ouverture des fissures : La fissuration dans le cas des poutres étant considérée 
peu nuisible, alors cette vérification n’est pas nécessaire. 

2) État limite de compression du béton : Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS, pour 
cela on détermine les contraintes maximales du béton et de l’acier afin de les comparer aux 
contraintes admissibles : 

- Contrainte admissible de l’acier. 
- Contrainte admissible du béton. 

La décompression du béton ne doit dépasser la contrainte admissible 

σୠୡ ൑ σഥୠୡ ൌ 0,6fୡଶ଼ ൌ 15MPa											; 								σୠୡ ൌ
σୱ
Kଵ

		et		σୱ ൌ
Mୱୣ୰

βଵ ൈ d ൈ A୙
 

ρଵ ൌ
100 ൈ Aୗ
b ൈ d

→ Kଵ		et			βଵ	ሺtableauሻ 

Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants : 

 Vérification du ferraillage des poutres principales à l’ELS (aux appuis) : 
zone Ms 

(KN.m) 

Asu 

(cm2) 

ρ1 β1 k1 σs 

(MPa) 

 ௕௖ߪ

(MPa) 

σഥୠୡ Obs 

III 34,52 9,11 1,138 0,939 66,30 126,11 1,90  

         15 

c.v 

II 32,2  9,11 1,138  0,939  66,30 117,63 1,77 c.v 

I 27,282 9,11 0,138  0,939  66,30 99,66 1,50 c.v 

Tableau VIII.3-Vérification du ferraillage des poutres principales a l’ ELS (aux appuis). 

 Vérification du ferraillage des poutres principales à l’ELS (en travées) : 
zone Ms 

(KN.m) 

Asu 

(cm2) 

ρ1 β1 k1 σs 

(MPa) 

 ௕௖ߪ

(MPa) 

σഥୠୡ ( MPA Obs 

III 25,082  9,11 0,138 0,939 66,30 91,63 1,38  

         15 

c.v 

II 21,57   9,11 0,138 0,939 66,30  78,79 1,18 c.v 

I 17,141 9.11 0,138 0,939 66,30  62,61 0,944 c.v 

 
Tableau VIII.4-Vérification du ferraillage des poutres principales à l’ELS (en travées). 
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 Vérification du ferraillage des poutres secondaires à l’ELS (en travées) : 
 

zone Ms 

(KN.m) 

Asu 

(cm2) 

ρ1 β1 k1 σs 

(MPa) 

 ௕௖ߪ

(MPa) 

σഥୠୡ Obs 

III 15,147       4,62 0,684 0,879 26,50 138,14 5,21  

         15 

c.v 

II 11,925 4,62 0,684 0,879  26,50 108,75 4,10 c.v 

I 3,752 4,62 0,684 0,879  26,50  34,22 1,29 c.v 

 
Tableau VIII.5-Vérification du ferraillage des poutres secondaires à l’ ELS(en travées) : 
 
 
 Vérification du ferraillage des poutres secondaires à l’ELS (aux appuis) : 

 
zone Ms 

(KN.m) 

Asu 

(cm2) 

ρ1 β1 k1 σs 

(MPa) 

 ௕௖ߪ

(MPa) 

σഥୠୡ Obs 

III 24,497 4,62 0,684 0,879 26,5 223,4 8,43  

         15 

c.v 

II 19,734 4,62 0,684 0,879 26,5 179,97 6,80 c.v 

I 5,277 4,62 0,684 0,879 26,5 48,13 1,83 c.v 

 Tableau VIII.6-Vérification du ferraillage des poutres secondaires a l’ELS (aux appuis). 

 

3) État limite de déformation : 
 
La flèche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par rapport à la 
fléche admissible pour ne pas nuire l’aspect et l’utilisation de la construction. 
On fait le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens. 

f  = cm
L

88,0
500

440

500
      sens des poutres principales. 

              f  = cm
L

86,0
500

430

500
     sens des poutres secondaires. 

 
        La flèche tirée par le logiciel ETABS est : f  = 0.201cm  
La flèche développée au niveau des poutres est suffisamment petite par rapport à la flèche 
admissible. 
Donc la condition de l’état limite de déformation est vérifiée. 
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 Disposition constructive : 
 

    Conformément au CBA 93 annexe E3, concernant la détermination de la longueur des 
chapeaux et des barres inférieures de second lit, il y’a lieu d’observer les recommandations 
suivantes qui stipulent que : 

 La longueur des chapeaux à partir des murs d’appuis est au moins égale a :    

-  
5

1
de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un 

appui   n’appartenant pas à une travée de rive. 

      - 
4

1
 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un 

appui intermédiaire voisin d’un appui de rive. 

      - La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est 
prolongées jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une distance des 

appuis au plus égale à
10

1
 de la portée. 

 
 

 

 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Chapitre IX :  
 

 

Ferraillage des voiles 
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IX.1. Introduction : 
Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces verticales et à 
des forces horizontales. 
Donc le calcul du ferraillage se fera en flexion composée, sous l’action des sollicitations 
verticales (charges permanentes G et charges d’exploitation Q), ainsi que sous l’action des 
sollicitations horizontales dues aux séismes. 
Pour faire face à ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures : 
- Armatures verticales. 
- Armatures horizontales. 
- Armatures transversales. 

Pour faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose la structure en trois zone : 
- Zone I :  RDC  
- Zone II :1éme ; 2eme, 3éme 
- Zone III : 4éme ; 5eme  

 
 Combinaisons d’actions :  

Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales à 
prendre en considération sont données comme suit : 
 
 Selon BAEL 91 : 

E.L.U : 1,35 G +1,5 Q 
E.L.S : G + Q  
 
 Selon le R.P.A 99 : (article 5.2) 

G + Q ± E  
0,8 G ± E  
 
IX.2. Ferraillage des voiles : 
La méthode utilisée est la méthode de la résistance des matériaux (R.D.M.) qui se fait 
pour une bande de largeur (d).     
  
    1 ) Exposé de la méthode de calcul: 

   La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des 

sollicitations les plus défavorables (N, M) en utilisant les formules de [Navier- Bernoulli] :   

I

VM

B

N
max




 

I

VM

B

N '

min




 

Avec :   B = L.e :  section du béton  

              I : moment d’inertie du trumeau        

           V et V’: bras de levier :  
2

' L
VV   

Le calcul se fera par bandes de longueur « d » donnée par : 
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





 c

e L
3

2
;

2

h
mind

 

Avec : 

he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré. 

Lc : la longueur de la zone comprimée. 

Remarque : 
Il est nécessaire d’adopter un ferraillage symétrique afin d’assurer la sécurité en cas 
d’inversion de l’action sismique. 

a)  Ferraillage de la section entièrement comprimé : 

        
ed

2

σ
max

σ
N

1

i 


      

      
ed

2

σσ
N 21

1i 


     

    Avec : e : épaisseur du voile 
         
 La section d’armature d’une section entièrement comprimée est égale à : 

 
s

bci
vi σ

fBN
A


  

Avec :       B : section du tronçon considéré ;  

 
 Armatures verticales minimales : 

 

ml/cm4A 2
min   (Art A.8.1, 21BAEL91). 

%5.0
B

A
%2.0 min    (Art A.8.1, 21BAEL91). 

 
b) Ferraillage d’une section partiellement comprimé : 

               edN .
2

1max
1

 
    

                 edN .
2

1
2


  

 La section d’armature est égale à :     

  
st

i
v

N
A


                           Avec :  MPa348st   

 
 
 Armatures verticales minimales : (CB A) 

i i+1 

d d d 

 
 

 
 

min  

max  

d (+) 
(-) 

1  
Lc 

 

Lt 



Chapitre IX :                                                                   Ferraillage des voiles 
 

 
169 

 

1

                      








 B
f

fB
A

e

t 005.0;
.23,0

max 28
min

 

 
 Armatures horizontales : 

    Les armatures horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur 
 de 10 Ф et disposées de manière à servir de cadre armatures aux armatures verticales. 

4

A
A v

h   

 
c) Ferraillage section entièrement tendue : 

 

ed
2

σσ
N 1

1max
1 


  

 

ed
2

σσ
N 2

21
2 


  

e : épaisseur du voile 
 

 La section d’armature d’une section entièrement tendue est égale à : 

  Avec :   MPa348st            s

i
vi σ

N
A 

 
 Armatures verticales minimales : 

 

                      








 B
f

fB
A

e

t 005.0;
.23,0

max 28
min

 

 
 Avec :      B : section du tronçon considéré  
 
IX3.) Règles communes du RPA pour les aciers verticaux et horizontaux (Art 7.7.4.3): 
 
Le pourcentage minimal d’armatures verticales et horizontales est donné comme suit : 
 

 Globalement dans la section du voile B0.15%Aet    A hv   

 Zone courante : B0.10%Aet    A hv   

 
 Armatures transversales :  

 
   Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, elles relient les 
deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rôle est 
d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la compression d’après 
l’article (7.7.4.3 du RPA 2003). 
    Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingle au 
mètre carré de surface. 
 
 

d1 d2 

max  

2
+ +
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 Armature pour les potelets : 
  Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la 
section de celle-ci est 4HA10 ligaturées avec des cadres horizontaux dont l’espacement ne 
doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.    
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure : IX.1 : Disposition des armatures verticales dans les voiles 
  

IX.4) Dispositions constructives : 
 

 Espacement : 
   L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire : 

 cmeSt 30;5,1min       Art 7.7.4.3 RPA99 (version 2003). 

Avec : e = épaisseur du voile. 
   Aux extrémités des voiles l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la 
longueur du voile. Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15 cm. 
 

 Longueur de recouvrement : 
  

   - 40Φ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est 
possible. 
- 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les combinaisons 
possibles de charges. 
 

 Diamètre minimal : 
   Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 1/10 de 
l’épaisseur du voile.  
 

IX.5) Vérification : 
 
 Vérification des contraintes de cisaillement :  

La contrainte de cisaillement dans le béton b doit être inférieur à la contrainte admissible  

Selon le RPA 99  (Art 7.7.2 RPA ) : 

 T4.1VavecMPa5f2.0
b.h9.0

V

d.b

V
28cb

00
b   

Avec :             d = 0.9 h : hauteur utile 

                h : hauteur totale de la section brute . 

                b0 : épaisseur du voile. 

                T : effort tranchant. 

 

 

 S 

  

 

e 
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Selon le BAEL : 

Il faut vérifier que : uττu   

  Fissuration préjudiciable : 







 4MPa,

γ

f
0.15minτ

b

cj
u

=3.26Mpa. 

 Vérification à L’ELS : 

MPaf
AB

N
cbc

s
bc 156.0

15 28 


   

Avec : 

Ns : Effort normal appliqué 

B : Section du béton  

A : Sections d’armatures adoptées (verticales). 

 Exemples de calculs : voile longitudinal 1 ( VL1) zone I  . 
 
Soit à calculer le ferraillage  d'un voile qui (VL1) 
 L = 2.5 m   , e = 0,20 m  

²/64,8829

²/53,3624

min

max

mKN

mKN







 

  La section est partiellement comprimée  
 

 Calcul de la longueur comprimée : 
 
Pour ce calcul il faut qu’on détermine la contrainte max et min (courbe enveloppe) dans le voile 
V sont comme suites : 

Lୡ ൌ
σ୫ୟ୶

σ୫ୟ୶ ൅ σ୬୧୫
ൈ L 

Lୡ ൌ
3624,53

3624,53 ൅ 8829,64
ൈ 2.50 

 
Donc : Lc=0,728 m   Lt=L-Lc= 2,5 -0,728= 1,772 m 
 

 Détermination de la longueur de la bande « d » : 







 c

e L
h

d
3

2
;

2
min

 
hୣ= ݄௥ௗ௖ - ݄௣௢௨௧௥௘ = 4,08 – 0,30 = 3,78m 
 

md 50,0728,0
3

2
;

2

78,3
min 






   

- bande 1 de longueur d1= 0,45m (bande extrême) 
- bande 2 de longueur d2=Lt-d1= 1,322m (bande centrale) 
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 Détermination de N : 
 

1=
ሺ୐౪ିୢ₁ሻ஢ౣ౗౮

୐౪
ൌ

ሺଵ,଻଻ଶି଴,ସହሻଷ଺ଶସ,ହଷ

ଵ,଻଻ଶ
ൌ ૜૛૚૙, ૜૛ૠ/ܕ૛ 

 

edN 


 1
1max

1 2



20.045,0
2

327,321053,3624



 = 307,57KN 

edN  2
1

2 2



20.0322,1
2

327,3210
 =424,41KN 

 Calcul des armatures : 
 

 Armatures verticales : 
 

21
1 84,8

348

1057,307
cm

N
A

s
v 





 

22
2 20,12

348

1041,424
cm

N
A

s
v 





 

 Armatures minimales: 
 

A୫୧୬ ൒ max ൬				0,2%ܤ	; ܤ		 ௧݂ଶ଼

݂݁
; ൰		ሾ	ܿ݉ଶሿ 

 
Tel que :  B = d x e =                    900 cm²           pour d1 = 45cm. 
 
                                                      2644 cm²           pour d2 = 132,2cm. 
 
A1min ൒  max (1,80 ; 4,73) cm2  =  4,73 cm2 
A1min ൒  max (5,30; 13,881) cm2  = 13,881 cm2 

 

 
 Armatures de couture : 

:1.1 avec
f

V
A

e
vj  V =1.4V 

ܒ܄ۯ ൌ 	1,1 ൈ
266,89 ൈ 1,4
400 ൈ 10ିଵ

ൌ ૚૙, ૛ૡܕ܋૛ 

 
 Les armature adoptées : 

Aଵ ൌ A୴ଵ ൅
A୴୨
4
ൌ 8,84 ൅

10,28
4

ൌ  		.	܍܌ܖ܉܊/	²ܕ܋11,41

Aଶ ൌ A୴ଶ ൅
A୴୨
4
ൌ 12,20 ൅

10,28
4

ൌ ૚૝, ૠૠ²ܕ܋	܍܌ܖ܉܊/			 

 
 Le ferraillage adopté : 

 
A1=  8HA16 =16,09 cm2avec espacement de 6cm 
 A1 = 8HA16 =16,09m2avec espacement de  6cm 
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 Armatures horizontales : 

 D’après le BAEL 91 : ۶ۯ ൌ
୅౬
ସ
ൌ ୅ଵା୅ଶ

ସ
ൌ 	 ଵଵ,ସଵାଵସ,଻଻

ସ
ൌ ૟, ૞૞࢓ࢉ૛ 

 D’après le RPA: ۶ۯ ൒ 0,15%B ൌ 0,0015 ൈ 20 ൈ 250 ൌ  ²ܕ܋7,5

On prend : ۶ۯ ൌ ૚૝, ૙૞࢓ࢉ૛.	 

Soit : 10HA14 = 15,39 cm2 / 1m de hauteur ; avec SH = 10 cm.  

 Armature transversales : 

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles par mètre carré. 
On adopte 4HA8 (2,01 cm2) par m2 

 
 Les potelets : 

   Vu que la section d’armatures doivent dans les poteaux est supérieure à celle du voile, alors 
on adopte le même ferraillage que celui du poteau. 
 

 Vérification des espacements : 

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire : 
ܜ܁ ൑ minሼ1,5	e	, 30	cmሽ ൌ ૜૙ܕ܋ 
S୲ ൌ 6cm	et10cm	……… Condition vérifiée. 
S୦ ൌ 10cm……… Condition vérifiée. 
 

 Vérification des contraintes de cisaillement :  
 

 BAEL 91 : 

MPa
db

Vu
u 59,0

25009.0020

1089,266 3








  

 

τ୳തതത ൌ min ቄ0,15 ୤ౙమఴ
ஓౘ
	; 	4Mpaቅ ൌ min ቄ0,15 ଶହ	

ଵ,ହ
	 ; 	4Mpaቅ ൌ 2,5	(Fissuration préjudiciable) 

 
τ୳ ൌ 0,59MPa ൏ τത୳ ൌ 2,5	MPa…… Condition vérifiée. 
 

 RPA 2003 :           

τୠതതത ൌ 0,2fୡଶ଼ ൌ 5Mpa    MPa
db

Vu
b 83,0

25009,0200

1089,2664.1 3








                      

τୠ ൌ 0,83	MPa ൏ τതୠ ൌ 5	MPa……… Condition vérifiée. 
 

 Vérification de la contrainte du béton :  
τୠതതത ൌ 0,6fୡଶ଼ ൌ 15Mpa 

b =
v

s

AB

N

.15
 MPab 84,2

1018,26152500200

1051,1532
2

3





  

 
σୠୡ ൌ 2,84MPa ൏ σഥୠୡ ൌ 	15	MPa  ……… Condition vérifiée. 
Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants : 
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Ferraillage des Voiles VL1 

 
        

 Zones Zone I Zone II zone III 
 

Caractéristique 
géométriques 

L  (m) 2.5 2.5 2.5 
 e (m) 0.2 0.2 0.2 
 B (m) 0.5 0.5 0.5 

 

Sollicitations de 
calcul 

σmax [KN/m²] 3624.53 1682.61 4127.86 

 σmin [KN/m²] -8829.64 ‐6671.28	 -5320.76 
 Nature de la section SPC SPC SPC 

 Vu (kN) 266.89 246.79 123.79 

 Lt(m) 0.50 2.00 1.41 

 Lc(m) 2.00 0.50 1.09 
 d (m) 0.250 0.998 0.704 

 σ1 [KN/m²] 4414.820 3335.640 2660.380 

 

N (kN) 

N1 331.11 998.92 561.80 

 N2 110.371 332.973 187.266 

 

Av (cm2) 

AV1 8.28 24.97 14.04 

 AV2 2.76 8.32 4.68 

 Avj (cm2) 10.28 9.50 4.77 
 

A (cm2) 
A1=Av1+Avj/4 10.85 27.35 15.24 

 A2=Av2+Avj/4 2,76 10.70 5.87 

 Amin (cm2) 2.63 10.48 7.39 
 

Av adopté (cm2) 
Bonde1 18.1 30.8 18.1 

 Bonde 2 9.04 18.1 14.13 
 

Ferraillage des 
voiles 

Choix des 
barres 

Bonde1 2x8HA12 2x 10HA14 2x 8HA12 
 
 

Bonde 2 2x4HA12 2x8HA12 2 x 9HA10 
 

 
St (cm) 

Bonde1 13cm 12 cm 13cm 
 Bonde 2 20cm 13 cm 13 cm 

 
AHmin=0.0015*B 

(cm2)/bande 1.50 3.91 2.30 

 AH /nappe (cm2) 4.53 7.70 4.53 

 
Choix des barres/nappe 

(cm2) 4HA10/nappe 5HA12/nappe 4HA10/nappe 

 ep =20cm (A=3.14cm2) (A=5.65cm2) (A=3.14cm2) 
 

Vérification des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

 

contrainte 

u(MPa) 0.593 0.548 0.275 

 b(MPa) 0.830 0.768 0.385 

 

ELS 

Ns (kN) 1532.51 1358.59 592.09 

 b(MPa) 2.83 2.37 1.08 
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Ferraillage des Voiles VT1 

         

 Zones Zone I Zone II zone III 
 

Caractéristiques 
géométriques 

L  (m) 2 2 2 
 e (m) 0.2 0.2 0.2 
 B (m) 0.4 0.4 0.4 

 

Sollicitations de 
calcul 

σmax [KN/m²] 3613.53 2137.37 3837.61 

 σmin [KN/m²] -6776.77 ‐4469.96	 -4161.65 
 Nature de la section SPC SPC SPC 

 Vu (kN) 168.67 149.06 81.05 

 Lt(m) 1.30 1.35 1.04 

 Lc(m) 0.70 0.65 0.96 
 d (m) 0.652 0.677 0.520 

 σ1 [KN/m²] 3388.385 2234.980 2080.825 

 

N (kN) 

N1 662.99 453.60 324.77 

 N2 220.998 151.200 108.256 

 

Av (cm2) 

AV1 16.57 11.34 8.12 

 AV2 5.52 3.78 2.71 

 Avj (cm2) 6.49 5.74 3.12 
 

A (cm2) 
A1=Av1+Avj/4 18.20 12.77 8.90 

 A2=Av2+Avj/4 5.52 5.21 3.49 

 Amin (cm2) 6.85 7.10 5.46 
 

Av adopté (cm2) 
Bonde1 20.33 14.13 14.13 

 Bonde 2 9.24 9.24 6.78 
 

Ferraillage des 
voiles 

Choix des barres 
Bonde1 

2x 
9HA12 

2x9HA10 2x 9HA10 
 
 

Bonde 2 2x3HA14 2x 9HA12 2x3HA12 
 
 

St (cm) 
Bonde1 13cm 13 cm 13cm 

 Bonde 2 12 cm 13 cm 12 cm 

 
AHmin=0.0015*B 

(cm2)/bande 3.91 3.91 2.30 

 AH /nappe (cm2) 5.08 3.53 3.53 

 
Choix des 

barres/nappe (cm2) 5HA10/nappe 5HA10/nappe 5HA10/nappe 

 ep =20cm (A=3.93cm2) (A=3.93cm2) (A=5.65cm2) 

 

Vérification des 
contraintes 

Armature 
transversal 4 Epingles HA8/m2 

 

contrainte 

u(MPa) 0.469 0.414 0.225 

 b(MPa) 0.656 0.580 0.315 

 

ELS 

Ns (kN) 696.18 614.64 261 

 b(MPa) 1.57 1.41 0.61 
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X. Etude de l’infrastructure 

X.1 Introduction : 

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission au sol  
des efforts apportés par la structure. 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). 
 

X.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 sol = 4 bars. 

 Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 
 

X.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 ; 
 

X.4 Dimensionnement : 
 

a) Semelles isolées : 
 

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal Ns
max qui est obtenu 

à la base de tous les poteaux de RDC 
 

        A×B ≥    
ேೞ
ୱ୭୪	
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                    Figure X.1 semelle isolé 

஺

஻
ൌ 	 ௔	

௕	
	ൌ 	ܭ →			 ଷହ

ଷହ		
 = 1  →			A = B  

          D’où :   B ≥   ට ேೞ
ୱ୭୪

  

     Avec : 
                     B : La largeur de la semelle. 
                     Ns: l′effort max à la base des poteaux 
                     sol : Contrainte admissible du sol. 

 Dans notre cas : 
 

Nser =1152,17KN. 
σsol = 400 KN/m2 

B ≥   ටଵଵହଶ,ଵ଻

ସ଴଴
ൌ 1,70         on prend :    B=A= 1,80m 

 Conclusion : 
L’importance des dimensions des semelles engendre un chevauchement, donc il y a lieu d’opter 
pour des semelles filantes. 

b) Semelles filantes : 
 Semelles filantes sous voiles : 

L

QG
B

LB

QG

S

N

SOL
SOLSOL

S








  

Avec :   B : La largeur de la semelle. 

        L : Longueur de la semelle. 

   G : Charge permanente revenant au voile considéré. 

            SOL : Contrainte admissible du sol. 

            Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants : 
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voiles      G + Q L(m) B(m)  S= B x L (m2) 

VL1 1532,51 2,5 1,53 3,83 

VL2 1532,51 2,5 1,53 3,83 

 7,65 

 

Tableau X.1: Semelles filantes sous voiles (sens longitudinal) 
                      

voiles Ns L(m) B(m)  S= B x L (m2) 

VT1 696,18         2 0,87 1,74 

VT2 696,18         2 0,87 1,74 

VT3 696,18         2  0,87 1,74 

VT4 696,18         2  0,87                  1,74 

                     6,96 

 

Tableau X.2 : Semelles filantes sous voiles (sens transversales) 
 

  2m61,14iV SS           Avec : SV : Surface totale des semelles filantes sous voiles. 

 Semelles filantes sous poteaux : 

La charge totale transmise par les poteaux : Nt =2989 KN. 
 

Poteaux N ser Mi ei (m) Nser × ei 

1 1048,54 15,807 -0,99 -1038.05 

2 1095,63 0,498 -1.99 -2180,30 

3 844,83 13,892 0.58 8,057 

somme 2989            30,197 / -3210,29 

 

Tableau X.3 : Résultante des charges sous poteaux. 
 

 Coordonnées de la résultante des forces par rapport au centre de gravité de la semelle : 


 


i

iii

N

MeN
e =  06,1

2989

197,3029,3210



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 Distribution des sollicitations par mètre linéaire des semelles : 

 m
L

me 6.1
6

6.9

6
06,1 Répartition trapézoïdale. 

2
min /63,517

6.9

)06,1(6
1

6.9

29896
1 mKN

L

e

L

N
q t 






 







 
  

2
max /08,105

6.9

)06,1(6
1

6.9

29896
1 mKN

L

e

L

N
q t 






 







 
  

 
2

4
/22,208

6.9

)06,1(3
1

6.9

29893
1 mKN

L

e

L

N
q t

L 





 







 
  

 Détermination de la largeur de la semelle : 

  m
q

B
SOL

L 52,0
400

22,2084/ 


 

On prend : B = 1.20m. 

On aura donc, 252.116.92.1 mS   

Nous aurons la surface totale de la semelle filante : Vt SnSS   

221,7261,14552.11 mSt   

Avec :  n : Nombre de portique dans le sens considéré. 

Remarque : 

Étant donné que la surface des semelles isolées occupent plus de 50 % de l’assise. 

 La surface totale du bâtiment : 246,222 mSbat   

 La surface totale des semelles filantes : St = 72,21m2
 

ௌ೟
ௌ್ೌ೟

    =   
଻ଶ,ଶଵ

ଶଶଶ,ସ଺
ൌ 0,32              

La surface totale des semelles représente 32% de la surface de bâtiment. 

 Conclusion : 
Les semelles ne présentent pas de grandes largeurs, pas de chevauchement entre elles 
occupant ainsi une superficie inferieure à 50 % de la surface totale du bâtiment, donc on 
optera pour des semelles filantes. 

X.5) DIMENSIONNEMENT DE LA SEMELLE FILANTE : 

 Hauteur de la semelle :                 hs  ≥  		஻ି௕	
ସ	
	൅ 5	ܿ݉	 

   Avec :   B : Largeur de la semelle. 
                 b : coté du poteau. 

               ℎs : Hauteur de la semelle. 



Chapitre X :                                                          Études de l’infrastructure 
 

 
180 

                    Donc :    hs  ≥  		ଵଶ଴ିଷହ	
ସ	

	൅ 5	ܿ݉ ൌ 26,25	ܿ݉	 

                   On prend :  hs  = 	૜૞࢓ࢉ	 

Soit les dimensions suivantes : L=9,6m ; B = 120cm 
hs = 35cm    ;   D=30cm    ;  c = c’= 5cm 

1) Etude de la poutre de rigidité : 

Calcul de la charge uniforme : 

 

          

 

 

 

 

 

 

Tableau X.4: Résultante des charges sous poteaux. 
 







 
i

iii

N

MeN
e 24,1

32,4091

32,4135,5129



 

 

    
2

4
/03,261

6.9

)24,1(3
1

6.9

32,40913
1 mKN

L

e

L

N
q t

L 





 







 
  

2)  Dimensionnement : 

Il faut que :     La hauteur :  
ࡸ

ૢ
	൑ ࢖ࢎ	 ൑ ࡸ

૟
  

                         La largeur :   
૚

૜
	࢖ࢎ	 ൑ ࢖࢈	 ൑ ૛

૜
  	࢖ࢎ	

Avec :   L : étant la plus grande portée dans le sens étudié. 

L= 4,40 m    →    
ସସ଴

ଽ
	൑ ݌݄	 ൑ ସସ଴

଺
    →  48,89 cm  ≤  hp   ≤  73,33 cm 

On prend :  h p = 70 cm . 

h p = 70 cm →   
ଵ

ଷ
	70 ൑ 	bp ൑ ଶ

ଷ
	70	 → 23,3cm ൑ bp	 ൑ 46,67	cm		  

On prend une largeur :   bp = 45cm             

         Dp=hp-c=70cm-5cm=65cm 

 

Points 
d'appuis 

 
Nu (kN) 

ei Mu 
(kN.m) 

Nu x ei 

A 1436,41 -1,36    21,644 -1953 ;52 

B 1498,07 -2,73      0,681  -4089,73 

C 1156,84 0,79     18,992 913,90 

somme 4091,32 2,16       41,32 -5129,35 
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X.6) Ferraillage : 
 
X -6-1) Ferraillage de la poutre de rigidité à L’ELU : 

 

 

p1                                                                   p2                                         p3 

 

                           4,40 4,40 

 

 

 

Figure X.2 : Schéma statique des semelles sous poteaux 

           0,85MO                                    0,85M0 

 

 

 

0,3Mo                                                                                                                             0,3Mo 

                                               0,5Mo  

Figure X .3 : Diagramme des moments fléchissant 

 Calculer des moments isostatiques : M0s =
૛࢒		࢛ࢗ

ૡ
 

Avec :   q = q (
௟

ସ
 ) x B = 261,03x1m= 261,03kn/ml 

 
Moment 

Isostatique 
M L=4,40m L=4,4m 

KN m M01 M02 
631,70 631,70 

 
Tableau. X.5: Moment isostatique 

 
 Calcule des armatures : 

 
Aux appuis :       Avec :   ߪs= 348 MPa   et   fbu=14.2MPa 

μ= 
୑౗

ୠୢ²஢ౘౙ
 = 

ଷଵହ,଼ସൈଵ଴ల

ସହ଴ൈ଺ହ଴మൈଵସ,ଶ
						Dᇱou:			 μ =  0,117     β = 0,938 

Aa=		
ெೌ

௕ௗఙೞ೟
 = 

ଷଵହ,଼ସൈଵ଴ల

଴,ଽଷ଼ൈ଺ହ଴ൈଷସ଼
 =  14,90[cm²]. 
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Appuis Mu(KN.m) µ β Ast(cm²) Choix A (adoptée) 
B 315,84 0,117 0.938 14,90    8HA16   16,09 cm² 
A 189,51 0,07 0,964 8,69   8HA16     16,09 

 

 En travée : 
 

Travée Mu(KN.m) µ β Ast(cm²) Choix A 
A-B 536,94 0.199 0,889 26,70 4HA20+8HA 16 28,4cm² 

               Tableaux X.6: Ferraillages de la poutre de rigidité en travée et aux appuis 
 

X.6.2) Vérifications à l’ELU : 
 

 Vérification de la condition de non fragilité : 
 

A  ≥  Amin = 
଴,ଶଷ୶	ୠ	୶	ୢ	୶	୤౪మఴ	

୤౛
 = 

଴,ଶଷ୶	ସହ	୶	଺ହ	୶	ଶ;ଵ

ସ଴଴
ൌ 3,53ܿ݉ଶ 

                    Aa ≥ Amin   →     Condition vérifiée 
At ≥ Amin     →     Condition vérifiée 

 Vérification de la condition de cisaillement : 

 L=4,4m-0.35m=4,05m. 

u     =  min  MPaMPa
f

b

c 5.24;
15.0 28 










 

u  =
bd

Tu      Avec : Tu = 
௤ೠ	௅	

ଶ
ൌ ଶ଺ଵ,଴ଷ	௫	ସ,଴ହ

ଶ
	ൌ 528,60KN  

            u  =
bd

Tu =   Mpa
x

x
81,1

650450

100060,528
  

     D’où :    u =1,81Mpa     = 2,5 Mpa   →   Condition vérifiée 
 

 Calcul des armatures transversales : 

t   ≤  min  (  
௛

ଷହ
	; 	 ௕

ଵ଴
	; Ømax	ሻ	= min  (  2	; 	4,5; 2ሻ ൌ	2cm 

 

           20mm        On prend :  8 mm 

                On adopte un cadre et un étrier de HA8. 
 

 Calcul des espacements : 
 
Selon le RPA 99 (corrigé en 2003), l’espacement entre les cadres doit être : 
 

 En zone nodale : 

S t ≤  min  ( 
௛

ସ
	; 12Ø ; 30 ) cm  
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St ≤ min (17,5 ; 24 ;30) cm  

                  St ≤ 17,5 cm     On prend :   St = 10cm  
 
 En zone courante : 

 
St ≤ ݄ 2⁄  = 35cm      On prend :   St  = 15cm . 
 
 On a : 
 
At ≥ 0,003 S b = 0,003 x10x 45= 1,35cm 
 
At = 4 Ø 8= 2,01 cm2  → condition vérifié. 

 

 La longueur de recouvrement : 
La longueur minimale de recouvrement 40s L 
L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux doit être 
effectué avec des crochets de 90°. 
 
 Selon le BAEL 91 : 

St  ≤  
଴,଼	஺௧	௙௘	

௕ሺ	ଵ,଺଼ି଴,ଷ௙௧ଶ଼ሻ		
 =  

଴,଼௫ଶ,଴ଵ௫	ସ଴଴	

ସହሺ	ଵ,଺଼ି଴,ଷ௫ଶ,ଵሻ		
 =  13,61cm 

  On prend :   St = 10cm  
 
X.6.3) Vérification à l’ELS : 

 
a) État limite de compression du béton : 

 
 Dans le béton : 

 
 On doit vérifier :	σbc ͞σbc	
 

͞σbc = 0.6 x fc28 = 0.6 x 25 =15 MPa 

 

  			σbc  = 
ெ௦

ஒଵ	ୢ	୅	୏ଵ
      Avec : ρ1  = ଵ଴଴୅ୱ

௕ௗ
     (K1 et β1sont tirés à partir des annexes) 

 Dans l’acier : 

          On doit vérifier :  σst ≤ ͞σst      

 st  =	௙௘
ఊ௦

 = 
ସ଴଴

ଵ,ଵହ
   = 348MPA 

		Avec :		σs  = 
ெ௦

ஒଵ	ୢ	୅ୱ୲
     ;   As  = 

ெ௦

ஒଵ	ୢ	஢ୱ୲
 

 Calcul des moments à l’ELS : 

 
2

4
/22,208

6.9

)06,1(3
1

6.9

29893
1 mKN

L

e

L

N
q t

L 





 







 
  
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 Calculer des moments isostatiques : M0s =
૛࢒	࢙ࢗ

ૡ
 

Avec :   q = q (
௟

ସ
 ) x B = 208,22x1m= 208,22KN/ml 

 
Moment 
Isostatique 

M L=4,40m L=4,4m 
KN m M01 M02 

503,89 830,36 
 

                Tableau. X.7 : moment isostatique 
 

 Aux appuis : 
 

Appuis Mu(KN.m) A cm2 ρ β K σbc σbc observe 
A 151,17 16,09 0,550 0,890 30,24 5,95     15 cv 
B 251,95 16,09    0,550    0,890 30,24 8,95     15 cv 

 

 En travée : 
 
 

Travée Mu(KN.m) ρ β K Ast(cm²) σbc σbc    observe 
A-B 428,31 0,971 0 ,863 21,37 28 ,4 12,58 15 cv 

           

 Aux appui ; 

 

   Appuis Mu(KN.m) A cm2 ρ β K σst σst observe 
A 151,17 16,09 0,550 0,890 30,24 209,69    348 cv 
B 251,95 16,09    0,550    0,890 30,24 270,68    348 cv 

 

 En travée : 
 

Travée Mu(KN.m) ρ β K Ast(cm²) σst σst  
A-B 428,31 0,971 0 ,863 21,37 28 ,4 268 ,85 348 cv 

 

 Conclusion : 
La vérification étant satisfaite alors les armatures calculées à l’ELU sont satisfaites. 

X.6.4)Ferraillage de la semelle sous voiles: 

 Calcul des armatures : 

Le calcul des armatures se fera avec la méthode des bielles :  

AB  = 
ேೆሺ஻ି௕ሻ

଼ୠ	஢ୱ୲
  

 
 Avec :               Nuf = B x σ(3/4) x 100 = 1,20 x 241,73 x 100= 29007,6 KN /m 
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                              σ(3/4) =
Վ୒ୱ

୆୶	୐
  = 

ଶ଻଼ସ,଻ଶ

ଵ,ଶ୶ଽ,଺
ൌ 241,73KN/mଶ 

 A : Est la section d’armatures longitudinales donnée par mètre linière (cm²/ml). 

AB  = 
ேೆሺ஻ି௕ሻ

଼ୠ	஢ୱ୲
 = 

ଶଽ଴଴଻,଺ሺଵ,ଶି଴,ଷହሻ

଼୶	଴,ଷହ୶ଷସ଼୶ଵ଴଴଴	
ൌ 2,53ܿ݉/݈݉ 

 
On prend :  6HA 12 = 6,78 cm²/ml 

 Armatures de répartition : 
 

             Ar = 
஺ಳ
ସ
ൌ 		 ଺,଻଼

ସ
= 1,19cm2  

 
On prend :   6HA12= 6,78cm² 

 Vérification de la contrainte du sol : 

࢙࣌=  
࢙ࡺ

ࡸ࡮
 ≤  sol  

σୱ=  
଺ଽ଺,ଵ଼		

ଵ,ଶ୶	ଶ
ൌ 290,07KN/mଶ ≤  sol = 400KN/݉ଶ 

X.6.5) Ferraillage de la longrine : 

 Le rôle des longrines : 
Une longrine est une poutre rectangulaire horizontale en béton armé qui assure la 
liaison transversale entre les poteaux au niveau des massifs de fondation et qui sert à répartir 
les charges (des murs supportés) ou à les reporter vers des appuis. 
 
 Dimensionnement : Les dimensions minimales de la section transversale des longrines 

d’après le RPA 99 (Art-10.1.1) sont : 
 

(25 _ 30) cm² : Site de catégorie S2 et S3 

(30 _ 30) cm²: Site de catégorie S4 
On adoptera pour notre cas une section de (25 X 30) cm² (S3). 
 
 Calcul des armatures : 

 
 Armatures longitudinales : 

D’après le RPA 99modéfié2003 les longrines ou le dispositif équivalent doivent être 
calculés pour résister à la traction sous l’action d’une force égale à : 

F =  
ே

ࣵ
  ≥ 20KN  

Avec : 
 
  N : égale à la valeur maximale des charges verticales de gravité apportées par les points 
d’appuis solidarisés. 
 
ࣵ : Coefficient en fonction de la zone sismique et de la catégorie de site Considérée. (Site : S3 ; 
zone IIa) 
α = 12 (zone IIa ; site3) 
 

F =  
଺ଽ଺,ଵ଼

ଵଶ
 = 58,02KN  ≥ 20KN  
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As =  
ி

ఙೞ
 =   

ହ଼,଴ଶ	௫ଵ଴଴଴

ଷସ଼
ൌ 166,72݉݉ଶ = 1,67cm2 

Le ferraillage minimum exigé par le RPA est de 0,6 % de la section totale. 
 

 Amin= 0,006 x 25 x 30 =4,5 cm2 

On adopte une section d’armature longitudinale de : A= 6HA12 =6,78cm² 
 

 Les armatures transversales : 
 

At=  
஺௦

ସ
 =   

଺,଻଼

ସ
ൌ 1,19ܿ݉ଶ  

On fixe les armatures transversales à des cadres de Ø=8mm 
Donc : At =2,01cm² 
 

 Espacement des cadres : 
Selon le RPA, l’espacement entre les cadres doit être : 
St ≤ min (20 ; 15 Øl) cm. 
St ≤ min (20 ; 18) cm. 
On adoptera comme espacement des cadres St =15cm. 
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XI.1. Introduction : 
 Le mur plaque sera prévu au niveau de l’infrastructure pour reprendre les charges 
provenant de la poussée des terres. 
 L’épaisseur minimale exigée par le RPA 2003 (Article 10.1.2) est emin= 25 cm, dans 
notre cas on optera pour une épaisseur de 25 cm. 
 il permet alors de remplir avec les fondations les fonctions suivantes : 
 - Réaliser l’encastrement de la structure dans le sol. 
 - Limiter les déplacements horizontaux relatifs des fondations. 
 - Transmettre au sol de fondation la totalité des efforts apportés par la superstructure. 

 Prescription du RPA 2003 : 
    a. Article 10.4.3 : 
 La poussée active dynamique globale qui s’exerce à l’arrière du mur est égale à : 

pad =   21
2

1
HKK vad   , applique horizontalement à 

2

H
 au-dessus de la base de la 

semelle du mur . 
Avec : 
            Kad : coefficient de la poussée dynamique donnée par : 

  Kad = 
    2

2

2

coscos

sinsin
1

cos

cos


















          

Avec : 

               : Poids volumique du sol du remblai. 

               : Angle de frottement interne du remblai sana cohésion. 

                : Angle de la surface du remblai sue l’horizontal. 

              H : Hauteur de la paroi verticale à l’arrière du mur sur laquelle s’exerce pad 

             v

h

k

k
arctg




1
:  

            kh = A : coefficient d’accélération de zone ( Art 10.4.2) 
              kv = hk 3,0  Contrainte verticale (Art 10.4.2) 

    b . Art 10.4.6 : 
              Lorsque le remblai supporte une surcharge verticale uniforme Q , la poussée 
dynamique est égale à : 

Pad (Q) = kad  (1 kad ) 
cos

QH
 , appliquée horizontalement à 

2

H
 au-dessus de la base                           

de la semelle du mur . 
 

 Caractéristiques du sol : 
 -Poids spécifique :   = 18 KN / m3 
- Angle de frottement  = 30° 
- Cohésion C = 0  
    q = 5 KN/m2 
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 Détermination des sollicitations : 
 Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont : 

:h Contrainte horizontale. 

:v Contrainte verticale. 

Calcul de l’état d’équilibre aux repos : 

vh k  0  :  

A)  à l’ELU : 
    QHkh 5,135,10   

  Avec : 
             k0 : Coefficient de la poussée des terres au repos                       2,475KN/m2 

            Q : Surcharge 





 





24

2
0 tgk = 0,33  

  Pour H = 0 m 475,2 h   KN/m2                                                                4,08m 

  Pour H = 4,08 m 2,35 h  KN/m2  

B)- Calcul dynamique : 
  vvadh kk   1  

kad = 
    2

2

2

coscos

sinsin
1

cos

cos


















                                  35,2KN/m2                         

kh = A = 0,15 : coefficient d’accélération de zone ( Art10.4.2) 
kv = 0,0045 

v

h

k

k
arctg




1
= 8 ,168° 

0  
kad = 0,74 

    HHkkkk vadvvadh 92,1311   

Pour H = 0 m 0 h KN/m2 

Pour H = 4,08 m  h 56,791 KN/m2 

 Conclusion : 
La charge maximale à prendre en compte dans le calcul est celle déterminée en calcul 
dynamique  
qmax = h ( H = 4,08 m ) x 1m = 56,791 KN/ml 

 
A)  à l’ELS : 
 

  665,1618  hqhk vadh   

             qmax = h ( H = 4,08 m ) x 1m = 26,146 KN/ml   

 qs
max = 26,146 KN/ml. 
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0 

 1,665KN/m2 

 
 
 4,08m 
 
 
             
  56,791KN/m2 
   ELU 26,146 KN /m2 
                                                                                               ELS  
  
                              Fig XI-1) Diagramme des contraintes 

XI.2. Méthodes de calcul :              
 Le mur plaque sera considéré comme un ensemble de dalles continu encastrées au 
niveau de la fondation et simplement appuyées sur le plancher supérieur et les poteaux. On 
effectuera le calcul pour une bande de 1m de longueur à l’état d’équilibre au repos et sous 
l’effet dynamique et on opte pour le ferraillage le plus défavorable. 
 
XI.2.1. Détermination des moments : 

 La détermination des moments de flexion se fera à partir de la méthode des panneaux 
encastrés sur les quatre appuis, et pour tenir compte de la continuité de la dalle, on affecte les 
moments sur appuis par la valeur 0,5 et en travée par la valeur 0,75 
Identification des panneaux : 

 lx = 4,08 m 

 ly = 4,30 m 

                 948,0
y

x

l

l
  

 14,0   

  La dalle travaille dans les deux sens. 

  = 0,948 

x = 0,0419 

y = 0,864 

Dans le sens X-X : 

  Mux = x x qu x lx
2 = 39,61KN.m 

 

Dans le sens Y-Y : 

  Muy = y   x Mux = 31,64 KN.m 

1m 

1m 
Ix= 4,08 

ly = 4,3 m 
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XI.2.2. Détermination des armatures : 

Le ferraillage se fait pour une bande de 1 ml. 
 

 H = 25 cm 

 d = 22 cm 

 b = 100 cm 

Amin = 0,10%.B = 2.5cm² (RPA 2003/ART 10.1.2) 

 
bc

u
b fbd

M

²
            

St

u
S

d

M
A


   

Sens X-X : 

 Appuis Travées 

Mu (KN.m) 19,805 29,71 

b  0.028 0.043 

  0.986 0.979 

Acal (cm²) 2.62 3,96 

Amin (cm²) 2.5 2.5 

Aadop (cm2) 4.52 7.70 

Choix des barres                   5HA12 5HA14 

 Espacement (cm) 20 20 
 

Sens YY : 

 Appuis Travées 

Mu (KN.m) 15,82 23,73 

b  0,023 0,036 

  0.989 0.982 

Acal (cm²) 2,30 3,58 

Amin (cm²) 2.5 2.5 

Aadop (cm2) 4.52 7.70 

Choix des barres 5HA12 5HA14 

 Espacement (cm) 20 20 
Tableau XI .1.   Calcul des armatures à l’ELU 
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XI.2.3. Vérification à l’ELS : 

 qs
max = 26,146 KN/ml 

 Détermination des moments : 

MSX = x x qu x lx
2 = 0,0491x26,146 (4,08)² = 21,37 KN.m 

MSY = y x MSX = 21,37x 0,906 = 19,36KN.m 

On doit vérifier que: 

  b = 0,6xfc28 = 15 MPa 

Avec	:	 Sb k 																				

 =  

 =    ;  =  

 

Le résumé du calcul sera donné dans le tableau suivant : 

Sens X-X : 

Moments (KN.m) b
 (MPa) S (MPa) 

b
 (MPa) 

S (MPa) Observation  

Ma = 10,685 15 348 2,16 115,9 Vérifié  

Mt = 16,02 15 348 2,64 104,15 Vérifié  
 

Sens Y-Y : 

Moments (KN.m) b
 (MPa) S (MPa) 

b
 (MPa) 

S (MPa) Observation  

Ma = 9,68 15 348 1,944 104,00 Vérifié  

Mt = 14,52 15 348 2,92 156.00 Vérifié  
  

Tableau XI .2. Vérification des contraintes dans le béton 

 

 



 
 
 
 
 
 
 

 
 

 

Ce projet de fin de cycle qui consiste en l’étude d’un bâtiment à usage 
d’habitation , est la première expérience qui m’a permis de mettre en application 
les connaissances acquises lors de ma formation théorique. 

 

 

Les difficultés rencontrées au cours de l’étude, m’ont conduit à se 
documenter et à étudier des approches méthodiques que je n’ai pas eu le privilège 
d’aborder durant le cursus, cela m’a permis d’approfondir d’avantage mes 
connaissances en génie civil. 

 

 

J’ai aussi pris conscience de l’évolution considérable du Génie Civil sur tous 
les niveaux, en particulier dans le domaine de l’informatique (logiciel de calcul), 
je citerai l’ETABS, AutoCAD ; que j’ai appris à appliquer durant l’élaboration de 
ma thèse. 
 
 
 
Ce travail est une petite contribution avec laquelle j’espère qu’elle sera 
d’une grande utilité pour les promotions à venir. 
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