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                 Introduction générale  

 Le Génie civil représente l’ensemble des techniques concernant les constructions civiles. 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.  

 Le phénomène sismique est toujours le souci de l’ingénieur en génie civil car il est difficile 

d’apprécier le risque sismique tant la prévision est incertaine et leur apparitions aléatoires. Et 

comme L’Algérie présente une vulnérabilité élevée au séisme, l’implantation d’un ouvrage 

quelconque nécessite de prendre en compte plusieurs paramètres (degré de sismicité, qualité 

de sol, forme de la structure, le type de contreventement à choisir …)  

Face au risque de tremblement de terre et à l’impossibilité de le prévoir, la seule solution 

valable et efficace reste la construction parasismique pour les bâtiments. 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. 

 Quels que soient les types de bâtiments en béton arme, leurs études a pour but d’assurer la 

stabilité et la résistance de l’ouvrage. La stabilité de l’ouvrage est en fonction de la résistance 

des différents éléments structuraux {poteaux, poutres, voiles ….}aux différentes sollicitations 

{compression, flexion… } dont la résistance de ces éléments est en fonction de type des 

matériaux utilises et de leurs dimensions et caractéristiques.                                 

 Pour cela nos calculs seront conformes aux règles parasismique Algériennes (RPA 99 

modifiées 2003) et les règles de conception  et du calcul des ouvrages et construction en béton 

armé suivant la méthode des états limites (BAEL99) afin d’assurer au mieux la stabilité de la 

bâtisse ainsi que la sécurité des usagers.            
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I. INTRODUCTION    

      Ce chapitre, consacré à des généralités, donne la définition des caractéristiques 

géométriques de la structure objet de notre étude ainsi que les caractéristiques mécaniques des 

matériaux utilisés pour sa réalisation. Cette étape est indispensable pour un calcul adéquat.  

 I.1  Présentation  et  description de l’ouvrage  

         Notre projet consiste à l’étude d’un bâtiment en (R+7), à usage d’habitation et 

commerciale. Il sera implanté dans la wilaya de TIZI OUZOU, il est classé d’après les règles 

parasismiques algériennes (RPA99/version 2003) comme une zone de moyenne sismicité 

(zone IIa) ayant une importance moyenne de groupe d’usage 2. 

Cet ouvrage est composé de  

 D’un RDC à usage commerciale. 

 7 étages courants à usage d’habitation. 

 Une cage d’escalier. 

 Une cage d’ascenseur. 

 Une terrasse inaccessible. 

I.2  Caractéristiques géométriques de l’ouvrage    

       Se basant sur les plans de coups verticaux et horizontaux, les caractéristiques 

géométriques de l’ouvrage sont comme suite : 

a) Dimension en plan  

 Largeur en plan selon l’axe {y-y}      ………………     19.32m 

 Longueur en plan selon l’axe {x-x}   ……………....      24.51m 

b) Dimension en élévation 

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

 Hauteur d’étage courant   …………………………….    3.06  m  

 Hauteur totale de la structure …………………………. 25.50 m  

 Hauteur de l’acrotère     ………………………………..   0.6   m 
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I. 3 Les éléments de l’ouvrage  

1) L’ossature           

  L’ossature est composée de portiques longitudinaux et transversaux (ensemble poteaux  

poutres) en béton armé coulés sur place, ainsi qu’un ensemble de voiles en béton armé coulés 

sur place disposés dans les deux sens (longitudinal et transversal). Pour ce genre de 

contreventement il y a lieu également de vérifier un certain nombre de conditions :  

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

dues aux charges verticales.  

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

proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultantes 

de leurs interactions à tous les niveaux.  

 Les portiques doivent reprendre, outré les sollicitations dues aux charges 

verticales, au moins 25% de l’effort tranchant d’étage.  

2) Les planchers                                                                                                                                    

        Les planchers sont des  aires planes horizontales délimitant les différents étages et 

reprenant les charges verticales et les transmettant aux éléments porteurs verticaux {poteaux 

ou voiles}.  Les planchers assurent d’autres  fonctions principales telles que :   

 La résistance mécanique : supposé être infiniment rigide dans le plan horizontal  les 

planchers supporte leurs poids propre ainsi que les surcharges du niveau. 

 L’isolation thermique et phonique entre les différents niveaux. 

 Assurer l’étanchéité à l’eau et à l’humidité  

 Protéger contre les incendies. 

 Participer à la résistance des murs et des ossatures aux efforts horizontaux. 

 IL existe deux types de planchers :  

 plancher en corps creux :   Ont pour fonctions essentielles :  

 -  La séparation des différents étages d’une structure.  

 -  La résistance aux charges permanentes et surcharges d’exploitation sur les étages.  

 -  Transmission des efforts horizontaux aux différents éléments porteurs (poutres, 

poteaux et voiles).   

  -  Isolation acoustique et thermique entre étages. 
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          -  Support des plafonds et revêtements.  

 Dalle pleine en béton armé  

 Les dalles pleines en béton arme sont prévues là ou il n’est pas possible de réaliser des 

planchers en Corps creux.  Les dalles pleines sont prévues  dans les paliers de repos des 

escaliers, panneau de la cage d’escalier de l’entré principale. 

3) Déplacement entre les niveaux  

Il est assure par : 

 Les escaliers : c’est un élément en béton armé qui permet de se déplacer à pieds 

d’un niveau à un autre dans un bâtiment. Il est composé d’un palier et de paillasses 

réalisés en béton armé coulé sur place. 

 Local d’ascenseur : L’ascenseur est un appareil élévateur permettant le 

déplacement vertical (elle fait le mouvement de vas et Vien) et accès aux différents 

niveaux du bâtiment, il est composé essentiellement d’une cabine et de sa machinerie. 

 Maçonnerie: Il y a deux types de murs dans la structure : 

 - les murs extérieurs : murs de 25 cm d’épaisseur (10+5+10), réalisés en double paroi 

en  briques creuses séparées par une lame d’air d’une épaisseur de 5 cm. 

  - les murs intérieurs : murs de séparation réalisés en simple cloison de briques 

creuses d’une épaisseur de 10 cm. 

 Les revêtements  

- Mortier de ciment pour les murs extérieures et façades. 

 - Plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds.  

 - Enduit pour les plafonds salles d’eau et cuisines. 

 - Carrelage scellé pour les planchers et les escaliers. 

 - Céramique pour les murs des cuisines et les salles d’eau. 

 Balcons : Ce sont des airs consolidés au niveau de chaque plancher, ils seront réalisés 

en dalle pleine. 

 Acrotère : La terrasse est inaccessible, on adopte un acrotère dont la hauteur est de 

60cm, et sera réalisé en béton armé. 

 Les fondations: on appel fondation toute partie enterrée d’un ouvrage conçue pour 

transmettre la charge de la superstructure au sol de fondation. Elles assurent la stabilité 

du bâtiment. On appel ancrage ‘’D’’ la hauteur de la partie enterrée. 
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 Système de coffrage : 

Le coffrage doit être suffisamment rigide et étanche afin de supporter la poussée du béton, on 

opte : 

 - pour le coffrage des portiques : un coffrage classique en bois. 

 - pour le coffrage des voiles : un coffrage métallique. 

I. 4 Caractéristique mécanique des matériaux   

    Le béton et l’acier seront choisis conformément aux règles de conception et calcul des 

structures en béton armé en vigueur en ALGERIE  

 Le béton  

Le béton est un matériau constitue par mélange dans les proportions convenables de ciment, 

de granulats et d’eau, le béton armé obtenu en enrobant dans du béton des aciers.  

 Les constituants d’un béton 

 Le béton est constitué des éléments suivant :  

 Le ciment: est un liant hydraulique, c'est-à-dire une poudre minéral qui, mélangée 

avec de l’eau, forme une pate qui durcit progressivement. Le ciment est utilisé pour 

solidariser entre eux des matériaux inertes comme le sable et les gravillons pour la 

fabrication des mortiers et des bétons.  

 Les granulats: terme générique pour désigner l’ensemble des grains minéraux 

entrant dans la composition des mortiers et des bétons. Selon la grosseur des grains, 

on distingue les granulats suivants : le sable, les gravillons ou le gravier et les 

cailloux.  

 Eau de gâchage: elle doit présenter les propriétés d’une eau potable.  

 Les adjuvants: ce sont des produits chimiques incorporés en faibles quantités au 

béton frais afin d’en améliorer certaines propriétés. Ils représentent 1 à 3 % du poids 

du ciment. Leurs rôles et leurs efficacités dépendent de la nature du produit chimique 

et de l’homogénéité de leur répartition dans la masse du béton frais. Dans le cas 

courant, le béton est composé : 

 - Sable propre : 380 à 450 cm3 

 - Gravier : 750 à 850 cm3 
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 - Ciment : 325 kg/m3 

 - Eau de gâchage : 150 à 200 l/m3 

 Résistance caractéristique du béton à la traction  [Art A.2.1 ,12/BAEL91] 

     Conventionnellement,  la résistance caractéristique à la traction du béton est définie à partir 

de sa résistance caractéristique à la compression par la formule suivante  : 

ƒt j = 0.6 + 0.06× ƒcj   (MPa)   →ƒt28 = 0.6 + 0.06 × ƒc28 → ƒt28 = 0.6 + 0.06 × 25 

ƒt28 = 2.10 MPa 

 Résistance caractéristique du béton à la compression                                 

[Art A.2.1,11/BAEL91] 

Le béton présente une très bonne résistance à la compression  de l’ordre de 25 à 45MPa. La 

résistance caractéristique à la compression du béton à « j » jours notée 

 « fcj» , elle est définie par les formules suivantes : 

 Pour de résistances fc28 ≤ 40 MPa 

          fcj    = 
j

4,76+0,83j
× fc28        si    j < 28 jours 

                        fcj   = 1,1 fc28                     si  j > 28 jours 

 Pour des résistances fc28> 40 MPa   

              fcj  = 
j 

1,40+0,95j
× f c28        si    j < 28 jours 

             fcj = fc28                             si   j > 28 jours 

                                

                   Figure I.1 Evolution de la résistance fcj en fonction de l’âge du béton. 
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 Contraintes limites du béton  

       Tous les calculs effectués au cours de cette étude sont basés sur la théorie des états 

Limites, un état limite est celui pour lequel une condition requise d’une construction ou d’un 

De ses éléments est strictement satisfaite et cesserait de l’être en cas de variation défavorable 

d’une des actions appliquées.  

a) Contrainte de compression  

 A l’Etat limite ultime [ELU]  

 Celle-ci est donnée par la formule ci-dessous (BAEL91/A4.3, 41) :  

ƒbc = 
0,85×fc28

θ .  γb
    en {MPA 

γb: Coefficient de sécurité    

-  𝛾b   = 1,5............................ Situation courante. 

-  𝛾b   = 1,15........................ Situation accidentelle. 

Θ : Coefficient  de durée d’application des l’actions considérées 

            -  θ= 1.............................. Durée d’application supérieure à 24 heures. 

            -  θ= 0,9 ............................ Durée d’application entre 1 heure et 24 heures. 

            -  θ= 0,85 ........................ Durée d’application inférieure à 1 heure. 

                                 

                    Figure I.2 Diagramme contrainte – déformation du béton (ELU). 

          ▪ Pour   γb = 1.5 et θ=1, on aura fbc  = 14.2 [MPa]  

          ▪ Pour  γb  = 1.15 et θ=1, on aura fbc  = 18.48 [MPa] 
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 A l’état limites de service ( ELS) {Art A .4.5.2/BAEL91} 

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

 Ϭ̅bc = 0,6 × 𝑓𝑐28             →  Ϭ̅bc = 15  MPa 

           

                           Figure I.3 Diagramme contraintes déformations du béton a l’ELS 

 Coefficient de poisson [Art A.2 .1 ,3/BAEL91] 

C’est le rapport des déformations transversales et longitudinales, il sera pris égale à :       

𝛎 = 0,2  (à ELS)   pour le calcul des déformations en considèrent le béton non fissuré.  

𝛎 = 0  (à ELU)      pour le calcul en considèrent le béton  fissuré. 

Il est donné par la formule suivante :                 

𝜈 = ( 
∆𝑡/𝑡

∆𝑙/𝑙
 ) ………….. (Art A.2.1-3 BAEL91 modifié99)       

  Avec :   
∆𝑡

𝑡
 = déformation relative transversale.  

               
∆𝑙

𝑙
 = déformation relative longitudinale 

 Contrainte limite de cisaillement [Art A.5.1,1/BAEL91] 

Elle est donnée par la formule suivante :  

𝜏bu=
Vu 

b×d
    ………….. (Art A.5.1-1 BAEL91 modifié99)       
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            Avec : 

 Vu = effort tranchant à l’ELU  

 b = largeur de la section cisaillé  

     d = hauteur utile (d = h-c) 

Cette contrainte ne doit pas dépassé les valeurs suivantes :  

 Cas de déformation non préjudiciable……………… 𝜏 = min (0.2
𝑓𝑐𝑗
𝛾𝑏

, 5 MPa).  

  Cas de déformation préjudiciable ou  très préjudiciable… 𝜏 = min (0.15  
𝑓𝑐𝑗
𝛾𝑏

 , 4 MPa). 

 Déformation longitudinale du béton   

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

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

Eij = 11000 × (f𝑐𝑗)1/3 ………………..( Art A.2.1-12 BAEL91modifié99) 

Eij = 11000× (25)1/3 = 32164.2 MPa   

Les déformations finales du béton (instantané augmentées de fluage) sont calculées par un 

module de déformation longitudinale différé défini comme suit : 

 Evj =3700 × (fc28)
1/3 ………………….. (Art A.2.1-22 BAEL91modifié99) 

Evj= 3700 × (25)1/3 = 10818.86 MPa. 

 Module de déformation transversale  

                     𝐺=
𝐄  

𝟐(𝟏+ 𝛎)
 

Avec : E = module de YOUNG.            

𝛎 = coefficient de poisson.  

 L’acier   

  L’acier est un matériau qui présente une très bonne résistance à la traction (et aussi à la 

compression pour des structures faiblement élancées), il est souvent associé au béton pour 

reprendre les efforts de tractions auxquels ce dernier ne résiste pas.  

 Les aciers se distinguent par leurs nuances et leurs états de surfaces extérieures à savoir :  
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- Les ronds lisses (RL) 

 - Les aciers à haute adhérence, 

 - Les treillis soudés (TS)  

 Caractéristique des aciers 

 

 Tableau I.1 Caractéristiques des aciers. 

 

 Module d’élasticité longitudinale (article A.2.2-1 du BAEL 91) 

       Le module d’élasticité longitudinale de l’acier est pris égal à :     

 Es =200 000 MPa, Sa valeur est constante quelle que soit la nuance de l’acier 

 Contrainte limite ultime des aciers  

Elle est définie par la formule suivante : 

σst =  
fe

γs
  (MPa) …………….. (Art A.4.3-2 BAEL91 modifié 99) 

σ st : Contrainte admissible d’élasticité de l’acier  
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fe : Limite d’élasticité garantie.  

𝜸s : coefficient de sécurité  

 𝜸s =1,15 pour les situations durables.        

 𝜸s  = 1 pour les situations accidentelles 

 Contrainte limite de service des aciers  

Afin de pouvoir limiter l’apparition des fissures dans le béton et éviter la corrosion des 

armatures, on doit limiter les contraintes dans les aciers.  

On distingue 3 cas de fissurations :  

     1) Fissuration peu préjudiciable (Art A.4.5,32/BAEL91) 

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

vérification car la contrainte n’est soumise à aucune limitation si les aciers protégés. 

2) Fissuration préjudiciable (Art A.4.5,33/BAEL91) 

Lorsque les éléments sont soumis à des condensations et exposés aux intempéries, il y’a 

risque d’infiltration d’eau donc la contrainte admissible de la traction dans les aciers est égale 

à :                    Ϭ̅s ≤ min {2/3 fe ; max {0,5fe ; 110 √ɳftj } 

𝜼 : Coefficient de fissuration qui dépend de l’adhérence.  

𝜼=1 : pour les ronds lisses et treillis soudes. 

𝜼 = 1,6  pour les aciers (HA)  si ∅ ≥ 6mm.  

𝜼 = 1,3  pour les aciers (HA)  si ∅< 6mm. 

3) Fissurations très préjudiciables (Art A.4.5,33/BAEL91) 

Cas d’un milieu agressif où l’étanchéité doit être assurée, la contrainte de traction des 

armatures est limitée à : σ̅st ≤ 0,8. σst 

                                    σst   = min {2/3 fe ; max {0,5fe ; 110 √ɳftj } [MPa].        
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 Diagramme contrainte déformation de calcul 

 Dans le calcul relatif aux états limites, on utilisera le diagramme simplifié suivant 

    

                         Figure I.4 Diagramme contrainte déformation d’acier. 

 Protection Des Armatures (Art A.7.1 BAEL91)     

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

une épaisseur de béton suffisante qui dépend des conditions d’exploitations de l’ouvrage   

On doit donc respecter les prescriptions suivantes :  

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

atmosphères très agressives telles les industries chimiques. 

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

des condensations. 

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

exposées aux condensations. 
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Conclusion  

A ce niveau, nous avons définit tous les éléments constituent notre ouvrage et les 

caractéristiques mécaniques et massiques des matériaux que nous allons utiliser lors de la 

construction, tout en respectant les règles du BAEL 91/ modifiée 99 et le règlement 

parasismique  Algérien RPA (version 2003).   

On va donc passer au pré dimensionnement des éléments et descentes de charges.  
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Introduction  

Après avoir défini les caractéristiques de notre ouvrage et celles des matériaux utilisés dans le 

chapitre précédent, nous allons donc passer dans ce chapitre au pré dimensionnement des 

éléments porteurs à savoir : (les planchers, les poteaux, les poutres et les voies) qui est un 

processus complexe et une étape essentielle dans un projet de génie civil. Cette étape 

représente e point de départ et la base de la justification à la résistance, la stabilité et la 

durabilité de l’ouvrage. 

Il se fera donc conformément aux règles du BAEL 91 et RPA 99 version 2003. 

II.1 pré dimensionnement des éléments  

II.1.1 les planchers  

Les planchers sont des éléments plans porteurs, séparant deux étages d’un bâtiment. 

Leurs rôle principale est la transmission des charges et surcharges aux éléments porteurs 

(poteaux, poutre, murs) 

Ils constituent un support rigide et stable pour les revêtements appliqués, ils améliorent aussi 

l’isolation thermique et acoustique et aussi l’isolation cotre l’humidité. 

Il y’a deux sortes de planchers : 

 Planchers à corps creux. 

 Dalle pleine en béton armé. 

A. Planchers à corps creux  

Il est constitué de corps creux et d’une dalle de compression ferraillée de treillis soudé, 

reposant sur des poutrelles préfabriquées en béton armé placées dans le sens de la petite 

portée. 

La hauteur du plancher est obtenue par la formule suivante : ht = 
𝑙𝑚𝑎𝑥

22.5
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Avec : 

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

ht = hauteur totale du plancher. 

En zone ( IIa) , le RPA exige le min (b×h) ≥ 25 cm. Donc on prend : min = 25 cm 

On a donc : Lmax = 455 – 25 = 430 cm 

ht (430/22,5)=19.11 cm         ht = 19.11 cm 

On prend ht = 20 cm 

On optera pour un plancher de : (16+4) = 20 cm. 

Epaisseur du corps creux : 16 cm. 

Epaisseur de la dalle de compression : 4 cm. 

                   

                       Figure II.1 Coupe transversale d’un plancher à corps creux 

B)  Plancher en dalle pleine  

Les dalles sont des plaques minces dont l’épaisseur est faible par rapport autres  

Dimensions, leur épaisseur est déterminée en fonction de leur portée et des conditions 

suivantes :                     • La résistance a la flexion, 

                                      •L’isolation acoustique 

                                       •La Résistance au feu. 
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 Résistance a la flexion  

L’épaisseur de la dalle pleine sera déterminée par la condition de la résistance à la flexion 

 Ep = 
L

10
. Dans notre bâtiment la dalle est considérée comme une console encastrée. 

Pour L= 150 cm, on aura   Ep= 
150

10
                Ep = 15 cm 

Avec L : largeur de la dalle plein. 

 Condition de résistance au feu  

Pour deux heurs d’exposition au feu, l’épaisseur minimale d’une dalle pleine doit être 

supérieure à 11 cm. On prend : e2 = 11 cm. 

 Isolation acoustique  

D’âpres la loi de masse, l’isolation acoustique varie proportionnellement au logarithme de la 

masse surfacique su plancher.la protection contre le bruit est assurée par le plancher lorsque 

sa masse surfacique MDP est supérieur à 350 kg/m2 et la masse volumique du béton est 

 ρ = 2500 dan/m3 

D’où l’épaisseur minimale de la dalle pleine est : e = 
𝑀 

𝜌
 = 

 350

2500
 = 14 cm 

 e2 = 14 cm 

Donc : e = max (e1, e2, ) = max (14 cm, 15 cm) 

Conclusion  

Afin de satisfaire les conditions citées ci-dessus, on adopte pour les dalles pleines une 

épaisseur de 15 cm. 
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                            Figure II.2 Schéma descriptif d’une dalle pleine.  

II.1.2 les poutres  

Les poutres sont des éléments en béton armé coulées sur place dont le rôle est 

L’acheminement des charges et des surcharges émanant des planchers aux éléments verticaux 

(poteaux et voiles). 

On distingue : 

- Les poutres principales qui constituent des appuis aux poutrelles. 

- Les poutres secondaires qui assurent le chaînage. 

Les poutres doivent respectées les conditions suivantes : 

 Hauteur :    L/15≤ ht ≤ L/10 

 Largeur :      0,4ht ≤ b ≤ 0,7ht 

Avec :    h : hauteur de la poutre 

               b : largeur de la poutre 

               L : portée maximum 
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L’article 7.5.2 du RPA exige  

 Largeur b ≥ 20 cm                     

  ht /b ≤ 4 

 Hauteur ht ≥ 30cm          

1. les poutres principales  

Ce sont des poutres porteuses, elles supportent les poutres secondaires et elles se reposent sur 

des porteurs verticaux (poteaux, voiles). 

 calcul de la hauteur  

Dans le premier temps, on suppose que les poteaux sont de section (25 X 25) cm. 

𝐿

15
 ≤ ht ≤ 

𝐿

10
         avec : L = 470 – 25 = 445 cm 

445

15
 ≤ ht ≤ 

445

15
                 29,66 cm ≤ ht ≤ 44,5 cm 

On optera pour : ht = 40 cm. 

 calcul de la largeur  

0,4 ht ≤ b ≤ 0,7 ht 

0,4 × 40 ≤ b ≤ 0,7 × 40              16 cm ≤ b ≤ 28 cm 

On optera pour une raison de sécurité: b = 30 cm. 

La section des poutres principales est : (30 ×40) cm2 

 Vérification des conditions du RPA  

b = 30cm > 20 cm ……………………………Condition vérifiée. 

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

ht /b = 40 /30 = 1,33 < 4……………………… Condition vérifiée. 
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2. les poutres secondaires  

Ce sont des poutres parallèles aux poutrelles, leurs rôle est de transmettre les efforts aux 

poutres principales. 

 Calcul de la hauteur  

𝐿

15
≤ ht ≤

𝐿

10
             avec : L = 455 - 25 = 430 cm 

430

15
 ≤ ht ≤ 

430

10
                   28,8cm ≤ ht ≤ 43 cm 

On optera pour : ht = 35 cm. 

  calcul de la largeur  

0,4 ht ≤ b ≤ 0,7 ht 

0,4 × 40≤ b ≤ 0,7 × 40           16 cm ≤ b ≤ 28 cm 

Pour les raisons de sécurité on optera pour : b = 30 cm. 

La section des poutres secondaires est : (30×35) cm2 

 Vérification des conditions du RPA  

b = 30cm > 20cm……………………. Condition vérifiée. 

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

ht /b = 35 / 30 = 1,16< 4……………….. Condition vérifiée. 

 3. les poutres de chainage 

Leurs dimensions est données comme suit : 

 calcul de la hauteur  

𝐿

15
 ≤ ht ≤ 

𝐿

10
      →  avec : L =370 - 25 = 345 cm 

345

15
 ≤ ht ≤ 

345

10
      →   23 cm ≤ ht ≤ 34.5 cm 
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On optera pour : ht = 30 cm. 

 calcul de la largeur  

0,4 ht ≤ b ≤ 0,7 ht 

0,4 ×30 ≤ b ≤ 0,7 × 30                12cm ≤ b ≤ 21cm 

Pour les raisons de sécurité on optera pour : b = 25 cm. La section des poutres de chainages 

est : (25×30) cm2 

 vérification des conditions du RPA  

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

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

ht /b = 30/25 = 1.2 <4…………………………………. Condition vérifiée. 

Conclusion  

Au final, on adoptera pour des poutres dont les dimensions sont: 

 

40cm 35 cm                                        30 cm 

  

  

                    30 cm                                            30 cm                                          25 cm 

        Poutre principale                              poutre secondaire                        poutre de chainage 
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II.1.3  Les Voiles  

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulé sur place destinés  d’une part à 

assurer la stabilité de l’ouvrage sous l’effet des efforts horizontales et d’autre part à reprendre 

une partie des charges verticales..  

Le pré dimensionnement des voiles se fera conformément à l’Article 7.7.1. Du RPA99 

version 2003  qui définit ces éléments comme satisfaisant la condition   L ≥ 4 ep 

                                    

                         Figure II.3 Coupe de voile en élévation. 

                         

                                     Figure II.4 Dimensionnement des voiles. 

          Avec : 

     ep : épaisseur des voiles.  

     L : longueur min des voiles.  
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 Epaisseur du voile  

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

conditions de rigidité aux extrémités : 

ep≥max {  
he

20
 , 

he

22
 , 

he

25
} 

 RDC Etage courant 

he = h - ep 408 – 20 = 388 cm 306 – 20 = 286 cm 

a ≥ he / 20 388/20 = 19.4 cm 286/20 = 14.3 cm 

A 20cm 15cm 

 Donc on opte  pour  une épaisseur de  20 cm pour tous les voiles.   

 Vérifications   

On doit vérifier que :   

Lmin ≥ 4a   et   amin ≥ 15 cm avec : Lmin : portée min des voiles, amin : épaisseur de la dalle. 

Vérification RDC Etage courant 

amin≥ 15 cm 20 > 15 20 > 15 

Lmin≥ 4 a 100 ≥4×20 = 80 100 > 4×20 = 80 

Donc : les voiles que comportera notre structure seront de 20 cm. 

  II.1.4 les poteaux  

Les poteaux sont des éléments verticaux en béton armé. Ils travaillent en flexion 

composé et constituent les points d’appuis pour les poutres. Ils seront pré dimensionnés à 

l’ELS en considérant un effort de compression simple Ns= (G+Q) qui devra être repris 

uniquement par le béton.  

 Nos calculs seront effectués sur le poteau le plus sollicité en compression.  
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La section du poteau est donnée par la formule suivante :  

S ≥ Ns  / ϭbc  = G+Q  / ϭbc   

Avec :   

 S = section transversale du poteau.  

  Ns = effort normal de compression à la base du poteau, il sera déterminé à 

partir de la descente de charge exigé par le DTRB.C.22.  

  ϭ ̅bc = contrainte limite de service du béton en compression :   

ϭ b̅c = 0,6 X fc28 = 0,6 X 25 →   ϭ ̅bc = 15 MPa 

Selon le (RPA 99.Art 7.4.1) les dimensions de la section transversale des poteaux 

doivent satisfaire les conditions suivantes : 

 Min (b1, h1)≥  25 cm     en zone I et IIa 

 Min (b1, h1)≥  30 cm     en zone IIb et II 

 Min (b1, h1)≥ he /20 cm      

 ¼ < (b1, h1) < 4 

 Détermination des charges et des surcharges  

 Charges permanentes G  

a. Plancher étage courant 

𝑵° Eléments Epaisseur (m) 𝝈   (KN/m3) Charges  (KN/m2) 

1 Revêtement en Carrelage 0,02 22 0,44 

2 Mortier de pose 0,02 20 0,4 

3 Couche de sable 0,02 18 0,36 

4 Plancher corps creux 0,2 14 2,8 

5 Enduite plate 0,02 10 0,2 

6 Brique creuse 0,1 9 0,9 

G=5,1 KN/𝒎𝟐 
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b. dalle pleine (balcon, les escaliers…..)   

 Éléments Epaisseur (m) Poids volumique 

(KN/m3) 

La charge 

(KN/m2) 

1 Revêtement en Carrelage 0,02 22 0,44 

2 Mortier de pose 0,02 20 0,4 

3 Couche de sable 0,02 18 0,36 

4 Plancher corps creux 0,15 25 3,75 

5 Enduite plate 0,02 18 0,36 

G=5,31 KN/𝒎𝟐 

c. Mur extérieure   

 

 

N Eléments Epaisseur 

(m) 

Poids volumique 

(KN/m3) 

Charges 

(KN/m2) 

1 Enduite de cimente 

 

0,02 18 0,36 

2 Briques creuses 0,15 9 1,35 

3 Lame d’Aire 0,05 / / 

4 Briques creuses 0,1 9 0,9 

5 Enduite plate 0,02 10 0,2 

G=2,81 KN/𝒎𝟐 
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d. Mur intérieure   

N Eléments Epaisseur 

(m) 

Poids volumique 

(KN/m3) 

Charges 

(KN/m2) 

1 Enduite plâtre 0,02 1 0,2 

2 Briques creuses 0,1 9 0,9 

3 Enduite plâtre 0,02 10 0,2 

G=1,3 KN/𝒎𝟐 

e. Terrasse inaccessible  

N 

 

Eléments Epaisseur(m) Poids volumique      

(KN/m3) 

Charges 

(KN/m2) 

1 Couche de gravier 0,05 17 0,85 

2 Etanchée multicouche 0,02 6 0,12 

3 Forme de pente en béton 0,07 22 1,54 

4 Feuille de polyane / / 0,02 

5 Isolation thermique  0,04 4 0,16 

6 Plancher en corps creux 0,25 13,2 3,30 

7 Enduite de  plâtre  0,02 10 0,2 

G=6,19 KN/𝑚2 
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 Charges d’exploitations Q  

Les charges d’exploitations  sont données par le DTR B.C.22 comme suite : 

 Eléments Surcharge (KN/𝒎𝟐) 

Acrotère 1 

Plancher terrasse inaccessible 1 

Plancher étage coutant a usage habitations 1,5 

Plancher  RDC 3,5 

Escalier 2,5 

Balcon                  3,5 

 

II.2 descentes de charges  

La descente de charge est le principe de distribution et de transfert des charges dans une 

structure, dont l’objectif étant de connaitre la répartition et les cheminements des charges sur 

l’ensemble des éléments porteurs de la structure. Le cheminement des efforts s’effectue du 

niveau le plus haut  vers le niveau le plus bas (fondations). 

II.2.1 Surface d’influence  

 Charges et surcharges revenant au poteau le plus sollicité  

 Le poteau le plus sollicité  

Dans notre cas le poteau ayant la plus grande surface d’influence est (C- 4). 
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La surface revenant aux poteaux : 

S = S1 + S2 + S3 + S4 

S1 = 2.075 x 1.375 = 2.853 𝑚2 

S2 = 2.075 x 1.45= 3.01  𝑚2 

S3 = 2.15 x 1.375 = 2.96 𝑚2 

S4 = 2.15 x 1.45 = 3.118 𝑚2 

Snette = 11.941  𝑚2 

Sbrute = 4.475 × 3.075 =13.761 𝑚2 
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II.2.2 Poids propre des éléments 

Poids des planchers  

 Plancher terrasse : Gpt = Gt x Snette = 6,19 x 13.761 = 85.178 KN 

 Plancher étage courant :Gpec = Gec x Snette = 5,1 x 13.761 = 70.181 KN 

 L’acrotère : la hauteur de l’acrotère est égale à 60 cm 

La charge permanente de l’acrotère est donnée comme suit : 

Poids propre : G =ρ x S x 1m 

Avec : S = (0,6 x 0,1) + (0,1 x 0,1) - (0,03x 0,1/2) = 0,0685 m2 

D’ou: G = 25 x 0, 0685 x 1G = 1.712 KN/ml 

Poids des poutres  

 ρ = 25 KN/m3 

 Poutre secondaire  

Gpp = (0.30 x 0.35) x 4.475 x 25  

Gpp =11.747 KN 

 Poutre principale 

Gps = (0, 30 x 0, 40) x 3.075 x 25  

Gps =9.225 KN 

Gpp + Gps = 11. 747+9.225 = 20.972 

Poids des poteaux  

 Poteaux de l’étage RDC  (4.08 m) 

Gec = Gea = b x h x hRDC x ρ = 0, 25 x 0,25x 4.08 x 25 

 Gec = Gea = 6.375KN 
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 Poteaux de l’étage courant  (3,06 m) 

Gec = Gea = b x h x hec x ρ = 0, 25 x 0, 25 x 3, 06 x 25  

Gec = Gea = 4,781KN 

II.2.3 Surcharge d’exploitation  

Plancher RDC: Q x Sbrute = 3,5 x 13.761 = 48.164 KN 

 Plancher étage courant :Q x Sbrute = 1,5 x 13.761 = 20.642 KN 

 Plancher terrasse inaccessible : Q x Sbrute = 1 x 13.761 = 13.761 KN 

II.2.4 Loi de dégression des charges  

Elle s’applique aux bâtiments à grand nombre de niveaux où les occupations des divers 

niveaux peuvent être considérées comme indépendantes pour les bâtiments à usage 

d’habitation ou d’hébergement. Cette loi de dégression s’applique entièrement sur tous les 

nivaux. 

Le nombre minimum de niveau pour tenir compte de la loi de dégression de surcharges est de 

5 niveaux. 

                      

                       Figure II.7 Loi de dégression des surcharges d’exploitation. 
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 Coefficients de dégression de surcharges 

Niveau 7 6 5 4 3 2 1 RDC 

Coefficient 1 1 0.95 0.9 0.85 0.80 0.75 0.714 

 

II.2.5 Les charges cumulées  

Niveaux  

Terrasse 𝑄0 

Niveau6 𝑄0+𝑄1 

Niveau5                                          𝑄0+ 0.95(𝑄1 +𝑄2 ) 

Niveau4                                     𝑄0 + 0 ,9 (𝑄1 +𝑄2+ 𝑄3) 

Niveau3  𝑄0 +0.85(𝑄1 + 𝑄2+𝑄3 + 𝑄4) 

Niveau2                         𝑄0+0.80(𝑄1 + 𝑄2+𝑄3 + 𝑄4 + 𝑄5) 

Niveau1                  𝑄0+0.75(𝑄1 + 𝑄2+𝑄3 + 𝑄4 + 𝑄5 +  𝑄6) 

RDC             𝑄0+0.714(𝑄1 + 𝑄2+𝑄3 + 𝑄4 + 𝑄5 +  𝑄6 + 𝑄7) 

 

Application numérique   

Niveaux  

Terrasse 𝑄0=13.761 

Niveau 6 𝑄0+𝑄1=13.761+ 20. 642 = 34.403 

Niveau 5 𝑄0+ 0.95(𝑄1 +𝑄2 )=13.761 + 0.95 (20.642× 2) =52.981 

Niveau 4 𝑄0 + 0 ,9 (𝑄1 +𝑄2+𝑄3)= 13.761+0.9(20.642× 3)=69. 494 

Niveau 3 𝑄0+0.85(𝑄1 + 𝑄2+𝑄3 + 𝑄4)= 13.761+0.85 (20.642×4) = 83.944 

Niveau 2 𝑄0+0.8(𝑄1 + 𝑄2+𝑄3 + 𝑄4 + 𝑄5)= 13.761+0.8 (20.642 ×5)= 96.329 

Niveau 1  𝑄0+0.75(𝑄1 + 𝑄2+𝑄3 + 𝑄4 + 𝑄5 + 𝑄6) 13.761+0.75 (20.642 ×6)= 106.65 

RDC  𝑄0+0.714(𝑄1 + 𝑄2+𝑄3 + 𝑄4 + 𝑄5 + 𝑄6 + 𝑄7) 

 = 13.761+0.714(20.642×6+48.164) = 136.580 KN 
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Charge permanente (KN) 

Charge 

exploitations 

(KN) 

Effort 

Normal 

(KN) 

 

Section (𝑐𝑚2 

 Poids 

Planche 

Poids 

poutre 

Poids 

Poteau 

G 

Total 

Gc 

Cumule 

Q 

total 

Qc 

Cumule 

𝑁𝑠=Gc 

+𝑄𝑠 

S>
𝑁𝑆

𝜎𝑏𝑐
 Section 

adoptée 

7 85.178 20.972 0 106.2 106.2 13.76 13.76 120 80 30× 30 

6 70.181 20.972 4.781 95.93 202.13 20.64 34.4 236.5 157.7 30× 30 

5 70.181 20.972 4.781 95.93 298.06 20.64 55.04 353.1 235.4 30× 30 

4 70.181 20.972 4.781 95.93 393.99 20.64 75.68 469.7 313.1 35× 35 

3 70.181 20.972 4.781 95.93 489.92 20.64 96.32 586.2 390.8 35× 35 

2 70.181 20.972 4.781 95.93 585.85 20.64 117 702.9 468.6 35× 35 

1 70.181 20.972 4.781 95.93 681.78 20.64 137.6 819.4 546.3 40× 40 

RDC 70.181 20.972 6.38 97.53 779.31 48.16 185.8 965.1 643.4 40× 40 

       Tableau II.1 Récapitulatif des calculs relatifs à chaque niveau et la détermination de la section des poteaux 

II.2.6 vérification des règles du RPA 99  

 Vérification relatif aux coffrages des poteaux 

D’après l’article 7.4.1 du RPA 99 version 2003, on doit vérifier les conditions suivantes : 

 min (b x h) ≥ 25 cm. 

 min (b x h) ≥ 
ℎ𝑒

20
 

Avec : he : hauteur libre du poteau. 

1

4
<

𝑏

ℎ 
< 4 

Les résultats sont donnés dans le tableau suivant : 

 

 

 



Chapitre II : Pré dimensionnement et décentes des charges  

 

31 
 

           Tableau II.2 vérification des poteaux selon les recommandations du RPA 99 (Art 7.4.1) 

Conclusion   

 Le coffrage des poteaux est conforme aux exigences du RPA 99 version 2003. 

 vérification de la résistance des poteaux au flambement  

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

Comprimés de la structure lorsque ces derniers sont élancés suite à l’influence défavorable 

des sollicitations. Pour qu’il n’y ait pas de flambement, il faut que l’élancement λ soit ≤ 50 

avec :   λ = 
𝐿𝑓

𝑖
≤ 50 

Avec : 

 λ : élancement du poteau. 

 Lf : longueur de flambement (Lf = 0,7𝐼0) 

 i : rayon de gyration (i = √
𝐼

𝐵
  ) 

 I : moment d’inertie du poteau (I = 
ℎ𝑏3

12
 ) 

 B : section transversal du poteau (B = b x h) 

 𝐼0 : longueur d’un poteau entre faces supérieurs de deux planchers consécutifs. 

Etage (b× ℎ) 

(cm2) 

Condition 

RPA 

Valeur calculée Vérification 

 

5ème  6ème   7 ème 

 

 

(30 x 30) 

min (b,h) ≥ 25 Min (b,h) = 30 Condition vérifiée 

min (b,h) ≥ he/20 he/20 =15,3 Condition vérifiée 

1/4 < 𝑏/ℎ < 4 b/h = 1 Condition vérifiée 

 

2ème    3ème  4 ème 

 

  (35 x 35) 

min (b,h) ≥ 25 Min (b,h) = 35 Condition vérifiée 

min (b,h) ≥ he/20 he/20 =15,3 Condition vérifiée 

1/4 < 𝑏/ℎ < 4 b/h = 1 Condition vérifiée 

 

1 er    RDC 

 

 

(40 x 40) 

min (b,h) ≥ 25 Min (b,h) = 40 Condition vérifiée 

min (b,h) ≥ he/20 he/20 =20.4 Condition vérifiée 

1/4 < 𝑏/ℎ < 4 b/h = 1 Condition vérifiée 
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λ = 
Lf

i
=

0.7×I0 

√
bh3/12 

b×h

 =
0.7×I0  √12

b
                            λ =  2.425 

L0

   b
 

Les résultats obtenus sont donnés dans le tableau ci-dessous : 

Etages poteaux I0 (m) b (m) λ = 2.425 
𝑰𝟎
𝒃

 ≤ 50 Vérification 

RDC et   1er 40 x 40 4.08 0.40 λ = 24.735 < 50 condition vérifiée 

2eme 3eme et 4eme    35 x 35 3.06 0.35 λ = 21.20 < 50 condition vérifiée 

5eme 6eme et 7eme 30 x 30 3.06 0.30 λ = 24.735 < 50 condition vérifiée 

 

On conclu que pour tous les poteaux, la condition au flambement est vérifiée 

Conclusion  

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

 Pré dimensionnement des poutres  

Poutres sections adoptées (cm2) 

Principale 
30 x 40 

Secondaire 
30 x 35 

Chainage 
25 x 30 

 

 Pré dimensionnement des poteaux  

Poteaux sections adoptées (cm2) 

 RDC  et  1er 40 x 40 

1er, 2eme et 3eme 4eme   étages 35 x 35 

5eme  6eme et  7eme étages 30 x 30 
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                                           INTRODUCTION   

      Les éléments secondaires, ou les éléments non-structuraux sont des éléments n’ayant pas 

de fonction porteuse ou de contreventement. Ce chapitre concerne le dimensionnement et le 

calcul de ces éléments de la structure qui sont : l’acrotère, les escaliers, la poutre palière, les 

balcons ainsi que les planchers en corps creux et les dalles pleines.  Le calcul se fera 

conformément aux règles BAEL 91 (modifié 99) et le RPA (version2003). 

III.1  L’acrotère  

 L’acrotère est un élément secondaire de la structure assimilée à une console encastrée au 

niveau du plancher dernier étage .Il sert à assurer la sécurité au niveau de la terrasse et il est 

exposé aux intempéries.  Il est soumis à l’effort(G) dû à son poids propre, et un effort latéral 

(Q=1KN/ml) dû à la main courante, engendrant un moment de renversement(M) dans la  

section d’encastrement.  

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

 

 

 Figure III.1 Coupe transversale et schémas statique de l’acrotère  
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III.1.2 Détermination des sollicitations  

 L’effort normal dû au poids propres  

       N = Gac × 1 = S × ρ × 1m  

Avec:    ρ: masse volumique du béton ρ = 25 KN/m3.  

S: section transversal.  

St = (0, 6×0,1 ) + (0,1 ×0,1 ) -  [(0.03×0.1)/2}] = 0.0685m  

Gac = ρ × S = 25×0.0685 = 1.721 Kg/ml 

N = 1 .721 KN/m  

 L’effort horizontal 

T = Qac× 1m     avec (Qac= 1KN)  

 T= 1 × 1m = 1 KN/m  

T = Q = 1KN/m  

 Moment de renversement M du à l’effort horizontal  

M = Qac × H × 1m   

M = 1 × 0.6 × 1 = 0.6KN.m 

M = 0.6KN.m 

 Diagramme des efforts internes (M, N, T)  

                                 

                                                   M= 0,6KN.m                 T=G=1Kn/ml          N=G=1.721kn/ml                                                   

                          Figure III.1.2 Diagramme des efforts internes Mmax N et T 



Chapitre III : Calcul des éléments non structuraux  
 

35 
 

III.1.3 Combinaisons des charges  

 Effort normal de compression dû à G  

 E.L.U : Nu = 1.35 G = 1.35 x 1.721 +0 = 2.311 KN/m 

E.L.S : Ns = NG = 1.721 KN/m 

 Effort tranchant dû à Q  

E.L.U : Tu = 1.5 Q = 1.5 x 1 = 1.5 KN   

E.L.S : Ts = Q = 1 KN  

 Moment de flexion  

 E.L.U: Mu = 1.5 M = 1.5 x 0. 6 = 0,9KN.m 

E.L.S : Ms = M = 0.6 = 0.6 KN.m 

III.1.4 Ferraillage de l’acrotère à l’ELU  

 Pour déterminer les armatures, on procède par la méthode de calcul en flexion composée. 

Pour se faire, on utilise le calcul approprié dont le principe est d’étudier la section du béton en 

flexion simple puis en flexion composée pour déterminer les armatures réelles« A » . 

 

            Figure III.1.3  La section de l’acrotère. 
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Section rectangulaire soumise à la flexion composée 

Avec :  h : épaisseur de la section = 10  cm   

b : largeur de la section =  100cm 

c : enrobage : c = c’ = 3 cm   

            d : hauteur utile avec : d = h - c = 10  - 3 = 7 cm  

           Mf : moment fictif calculé par rapport au centre de gravité des armatures tendues.  

a) Calcul à l’E.L.U   

 Calcul de l’excentricité  

eu = 
Mu

Nu
  = 

0.9

 2.311
 = 0.39 m  ≥ (ℎ /2- c’) = 

10

2
 -  3  = 2 cm 

 Donc : eu = 0.39  m  > (ℎ /2 - c’)  =0.02 m 

(h/2- c’)  est la distance entre le centre de gravité de la section et le centre de gravité de la 

section tendue.  

D’où, le centre de pression se situe en dehors du noyau central donc la section est 

partiellement comprimée (SPC), elle sera calculée en flexion simple sous l’effort d’un 

moment fictif, puis se ramène à la flexion composée ou la section d’armatures sera déterminée 

en fonction de celle déjà calculée. 

 Calcul en flexion simple  

 Calcul du moment fictif  

  MF =  Nu  × g  

Avec : g = eu + 
h

2
 - c : distance entre le centre de pression et le centre de gravité des armatures.  

g=39 + 2= 41 cm 

Mf =  Nu  × (eu + 
h

2
 - c) = 2.311 ×0.41= 0.947KN.m 

 

 



Chapitre III : Calcul des éléments non structuraux  
 

37 
 

 Calcul du moment réduit  

 µ =  
Mf

b.d2.fbu
 = 

0,947×103

100×72×14,2×
 = 0,014  

fbc = 
0.85 ×fc28 

γb×θ
   = 

0.85×25

1.5×1
  =  14.2 MPa  

µ = 0.014 < µl = 0.392 ⇒ la section est simplement armée (SSA) donc les armatures 

comprimées ne sont pas nécessaires (asc1=0)  

D’après le tableau : µ =0.014⇒  β = 0.993 

 Calcul des armatures fictives  

Af =  
Mf

d×β×σst
 

σst=    
𝑓𝑒 

γs
 = 

400

1.15
  = 348 MPa                 

Avec: σst : La contrainte limite d’élasticité de l’acier.  

A f =  
Mf

d×β×σst
  = 

0,947×10³

0,993×7×348
 = 0,392cm²   

 Calcul en flexion composée  

 La section des armatures réelles   

Astr =  Af -  
Nu

σst
  = 0.392 - 

2,311×10²

348×10
 =  0,326𝑐𝑚2 

A str = 0,326 𝑐𝑚2 

A sc = 0   

a) Vérification à  l’E.L.U  

1. Vérification de la condition de non fragilité : (Art A-4.2.1/BAEL 91) : Un élément est 

considéré non fragile lorsque la section des armatures tendues qui travaillent à la limite 

élastique est capable d’équilibrer le moment de la première fissuration de la section droite. 

Astr≥ Amin 

Avec : Amin =  
0.23 × ft28  × b× d

fe
  =   

(es−0.455 d) 

(es−0.185 d) 
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𝑓𝑡28   = 0.6 + 0.06 𝑓𝑐28  = 0,6 + 0,06 × 25 = 2.1 MPa 

es=  
Ms
Ns

  =   
0,6

1,7215
   = 0,350 m = 35m 

Amin =0,23× 100 × 7 ×
2,1(35−0,455×7)

400×(35−0,185×7)
 = 0.797 𝑐𝑚2 

   A str = 0,326 𝑐𝑚2 

   Amin = 0.797 𝑐𝑚2        A str ≤ Amin     condition non vérifiée 

⇒ Donc  le ferraillage se fera avec la section minimale :   As = Amin= 0,797 cm²/ml  

On adoptera pour : 4HA8 = 2.01 cm²  

Avec un espacement : St ≤ 100/4 =  St = 20 cm 

- Armature de répartition  

Ar = 
𝐴𝑠

4
 = 

2.01

4
 = 0.50 cm 2       Soit : Ar = 3HA8 = 1.51 cm2 

Avec un espacement 𝑠𝑡= 25 cm 

2. Vérification de la contrainte de cisaillement (BAEL 91/Art A.5.1)  

 La fissuration est préjudiciable, donc : τu ≤  τ ̅u  

τu =  
Vu

b.d
   MPa  

τu = min     0.15  
fc28 

ɣb
 ; 4 MPa 

Avec : τu : contrainte de cisaillement.   

Vu : effort tranchant.   

τu= 
1,5×10

70×1000
 = 0.0214  KN/cm²                           τu= 0.0214 MPa 

τu= min     0.15× 
25

1,5
 ; 4 MPa                                τ ̅u =   min    2.5 ; 4     = 2.5   MPa 

⇒ τu = 0,0214MPa <  τ ̅u=  2,5MPa 
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⇒ La condition est vérifiée donc pas de risque de cisaillement, le béton seul peut reprendre 

l’effort de cisaillement (les armatures transversales ne sont pas nécessaires.  

3) Vérification de l’encrage  des barres  (BAEL91/Art A.6.1.3) 

  Il faut vérifier que: τse ≤  τ s̅e 

Avec : τse : contrainte d’adhérence 

τ ̅se : contrainte limite d’adhérence 

  τ ̅se = ψs× 𝑓𝑡28 𝑎𝑣𝑒𝑐: ft28=2.1 MPA             

 Ψs: Coefficient de scellement droit         

ψs = 1.5 pour les aciers HA 

Ψs = 1 pour les ronds lisses 

⇒τ ̅se= 1.5× 2.1= 3.15 MPA  

τse = 
Vu

0.9×d×∑Ui
 

∑𝑈𝑖 : Somme des périmètres utiles des barres.  

n : nombre de barres.  

∑𝑈𝑖 =  n × π × ϕ = 4× 3.14×0.8 = 10.048 cm  

⇒τse =  
Vu

0.9×d ×∑Ui
  =  

1,5×103

0.9×70×100.48
 =  0.236 MPa 

⇒τse = 0.236 MPa ˂ τ ̅se = 3.15 MPA  ⇒ Condition vérifiée. 

 Pas de risque d’entrainement des barres. 

4. Espacement des barres (Art A.4.5,33/ BAEL 91modifié 99)   

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

   -Armatures de répartition : St ≤ min {4h, 45cm}= 40 cm. Soit St =25cm Condition vérifiée 
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5. Ancrages des barres verticales (Art.6.1.2 BAEL91modifiée99) 

La longueur de scellement droit est :    

ls = 
∅fe

4 τ ̅s
 

Avec: τs = 0.6 ΨS²ft28    →   τs= 0.6× 1.52 ×2.1 = 2.835 MPa    

ls = 
∅ fe

4 τ ̅s
   = 

0,8×400

4×2,855
  = 28.22 mm   

Soit : ls = 30 cm. 

b) Vérifications à l’E.L.S  

      L’acrotère est un élément très exposé aux intempéries, c’est pour cette raison que la 

fissuration est prise comme étant préjudiciable. Les contraintes limites dans le béton et les 

aciers doivent vérifier les conditions suivantes :   

- La contrainte dans les aciers  𝜎st ≤  𝜎 ̅st 

- La contrainte dans le béton  σbc  ˂  σ̅bc 

 Contraintes dans l’acier  

La fissuration est préjudiciable donc: 𝜎 ̅s =    min    
2

3
 𝑓e, max (0,5 𝑓e, 110√𝜂.𝑓t28)   

Avec : η : coefficient de fissuration :     η  = 1.6 pour les aciers HA  

                  η =  1 pour les ronds lisses  

𝜎 ̅s = min (
2

3
 𝑓e, max (0,5 𝑓e, 110√𝜂.𝑓t28)) = min (266,66 ; 201,63) 

⇒𝜎 ̅s = 201.63 MPa  

Calcul de 𝜎 ̅s  

 𝜎s = 
Ms

β×d×As
     avec   𝐴𝑠= 2.01 cm 
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Calcul de𝛃                                       

On a: ρ =  
100× As

b×d
 = 

100× 2.01

100×7
 = 0.29       ⇒  β1= 0.914   ⇒   k = 43.14 

Donc: σs=  
600

0.914×7×2.01
     ⇒ σs = 46.66 MPa 

σs = 46.66 MPa  < 𝜎 ̅s = 201.63 MPa        ⇒  condition vérifiée     

 Contraintes dans le béton 

On doit vérifiée que 𝜎𝑏𝑐 < 𝜎 ̅𝑏𝑐  

𝜎 ̅𝑏𝑐 = 0.6× fc28 = 0.6× 25 = 15 MPa  

𝜎𝑏𝑐 =  
σst
 K

 =  
46.66

 43.14
 = 1.08MPa  

𝜎𝑏𝑐  = 1.08 MPa ˂ 𝜎 ̅𝑏𝑐 = 15 MPa       ⟹   Condition vérifiée 

Vérification au séisme (Art 6.2.3 RPA99/version 2003) 

Selon (RPA99/Vers 2003), la force horizontale agissant sur l’acrotère est calculée suivant la 

formule :    Fp = 4.A. Cp .Wp 

Avec : 

A : coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (6-1) du RPA99 version 2003.  

Pour notre cas : (Groupe d’usage 2, zone IIa)  

A = 0.15      

Cp: Facteur de forces horizontales pour les éléments secondaires variant entre 0,3 et 0,8 tiré du 

tableau 6-1 du RPA99 version 2003. 

Pour notre cas : Cp = 0.8     

Wp : Poids de l’acrotère ( Wp= G = 1.7215KN/ml)   

 D’où : Fp = 4 x 0.15 x 0.8 x 1.7215 = 0.822 KN/ml 

Fp= 0.822 KN/ml < Q = 1 KN/ml       ⇒ condition vérifiée. 
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III.1.5  Conclusion  

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

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

On adoptera le ferraillage de l’acrotère suivant :  

- Armatures principales : Ap = 4HA8 = 2.01 cm² avec un espacement de 20 cm 

-Armatures de répartition : Ar= 3HA8 = 1.51 cm² avec un espacement de 25 cm 
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III.2 les planchers  

III.2.1 Introduction  

Les planchers sont constitués de corps creux et d’une dalle de compression de (16+4) reposant 

sur des poutrelles  préfabriquées qui sont disposées dans le sens de la petite portée.  

Le plancher est constitué de :  

- Nervures appelées poutrelles de section en T : assurent la fonction de portance, la distance 

entre axes des poutrelles égale à 65 cm   

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

hauteur égale à 16 cm   

- Dalle de compression : son épaisseur est de 4 cm, réalisée d’un béton et d’un quadrillage 

d’armatures ayant pour but :   

       1. limiter le risque de fissuration par retrait.   

       2. résister aux efforts des charges appliquées sur les surfaces réduites. 

      

           Figure III.2.1 Coupe vertical d’un plancher Corps creux. 
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III.2.2 Calcul et ferraillage de la dalle de compression  

La dalle de compression sera coulée sur place et aura une épaisseur de 4 cm, elle est armée 

d’un treillis soudé (TLE 520) (BAEL91 mod99/ Art B.6.8, 423) 

 Ayant pour but de :  

 Limiter les risques de fissuration par retrait.  

 Résister aux effets des charges appliquées sur des surfaces réduites. 

  Répartir les charges localisées entre poutrelles voisines. 

Les dimensions des mailles de treillis soudé ne doivent pas dépasser les valeurs suivantes :  

-20 cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles.  

-30 cm pour les armatures parallèles aux poutrelles. 

 Armatures perpendiculaires aux poutrelles                                                        

 A┴ ≥   
4l

fe
      avec: 𝑙 = 65 cm : distance entre axes des poutrelles.  

A┴ ≥   
4 ×65

520
  = 0.5cm²                                        

Soit :    A┴  = 5HA6 = 1.41 cm² avec : St = 20 cm  

Armatures parallèles aux poutrelles   

 A⁄⁄ =  
A⊥

2
 = 

0.63

2
 = 0.315 cm²    

Soit : A⁄⁄ =  5HA6 = 1.41 cm²   avec : St = 20cm  

Conclusion  

²On adoptera pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé  (TLE 520) de 

dimension (5 × 5 × 200 × 200) mm 

A┴  = 5HA6 = 1.41 cm² avec : St = 20 cm  

A⁄⁄ =  5HA6 = 1.41 cm²   avec : St = 20cm 
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                                                                           20cm 

 

 

  

 

  

                      Figure III.2.2 Ferraillage de la dalle de compression avec un treillis soudé. 

III.2.3 Calcul des poutrelles  

       Les poutrelles sont sollicitées par des charges uniformément réparties dont la largueur de 

la surface est déterminée par l’entre axes de deux poutrelles et le remplissage en corps creux 

est utilise comme coffrage perdu. 

 La disposition des poutrelles se fait suivant deux critères :  

 Critère de la petite portée : elles sont disposées parallèlement à la petite portée. 

 Critère de la continuité : si les deux sens on les mêmes dimensions, alors les poutrelles 

sont disposées parallèlement aux sens du plus grand nombre d’appuis.   

Le calcul se fera en deux étapes :  

- Avant coulage de la dalle de compression. 

 - Après coulage de la dalle de compression. 

1ère étape : Avant coulage de la dalle de compression  

     La poutrelle est considéré comme une poutre simplement appuyée sur deux extrémités, elle 

travaille en flexion simple est doit supporter : son poids propre, le poids du corps creux et le 

poids propre de l’ouvrier.  

- Poids propre de la poutrelle : G1 = 0.12 × 0.04 × 25 = 0.12 KN/ml  

- Poids propre du corps creux : G2 = 0.95 × 0.65 = 0.62 KN/ml  

- La charge permanente : G = G1 + G2 = 0.12 + 0.62 = 0.74 KN/ml  

 20 cm  

5ɸ6TLE 

520  
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- La surcharge due à la main d’œuvre : Q = 1 × 0.65 = 0.65 KN/ml 

 Calcul à l’E.L.U   

 Combinaison de charge   

qu = 1,35 G + 1,5 Q  

qu = 1,35 × 0,74 + 1,5 × 0,65                   

qu = 1,974 KN/ml 

                                   qu = 1.974 KN/ml 

  

                                                                                                                                            2 cm 

                                                                                                                     2 cm 

 L = 4,55 12 cm 

 Calcul du moment en travée   

Mu = 
qu× l²

8
  = 

1.974×(4.55)²

8
  = 5.108 KN.m        →          Mu = 5.108  KN.m 

 Calcul de l’effort tranchant   

T =  
qu× l²

2
   =  

1.974×4.55

2
 = 4 .490 KN       →         T = 4.490 KN  

 Ferraillage  

Soit l’enrobage  C = 2 cm  

La hauteur utile : d = h – c = 4 – 2     →     d = 2 cm  

μ = 
Mu

𝑏×𝑑²×𝑓𝑏𝑐
 fbc  = 

0.85×𝑓𝑐28

𝛾𝑏×𝜃
 = 

0.85×25

1.5×1
 = 14.2 MPa                         

μ = 
5.108×10³

12×2²×14.2
 =  7.494 >>> μl = 0,392                        La section est doublement armée (SDA). 
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Conclusion  

Vue la faible hauteur de la poutrelle, il est impossible de disposer deux nappes d’armatures 

(tendus et comprimées), par conséquent il est nécessaire de prévoir un étiage pour soulager la 

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

 Moment correspondant à une section simplement armée   

M1 = μ×b×d²×fbu = 0,392×0, 12×0,02²× 14, 2×10³                  M1 = 0, 27 KN.m  

Lmax =   √
8 M1

qu
 = √

8 ×0.27

1.974
 = 1.04 m                       En prend : L = 1 m entre étais. 

2ème étape : Après coulage de la dalle de compression  

Après coulage de la dalle de compression, la poutrelle est considérée continue sur plusieurs 

appuis, encastrés partiellement à ses extrémités. Elle supporte son poids propre, le poids du 

corps creux et de la dalle en plus des charges et surcharges éventuelles revenant au plancher. 

 Chargement : les Charges et  les surcharges   

 

               Plancher                G (KN /ml)               Q (KN /ml) 

Plancher terrasse 6.19 x 0.65 = 4.023 1 x 0.65 = 0.65 

Plancher étage courant à 

usage habitation 

5.1x 0.65 = 3.315 1.5 x 0.65 = 0.975 

Plancher du RDC 5.1x 0.65 = 3.315 3.5 x 0.65 =2.275 

 Tableau III.1 : les moments fléchissant à l’ELU 

 Combinaison des charges 

A) Plancher étage courant  

- ELU : qu = 1.35G + 1.5Q = 1.35 x  3.315+ 1.5 x 0.975 = 5.94 KN/ml  

-ELS : qs = G + Q = 3.315 + 0.975 = 4.29  KN/ml 
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B) Plancher du RDC  

- ELU : qu = 1.35G +1.5Q = 1.35 x 3.315  + 1.5 x 2.275  =7.887  KN/ml  

- ELS : qs = G + Q =3.315  + 2.275 = 5.59 KN/ml 

C) Plancher terrasse  

- ELU : qu = 1.35G +1.5Q =1.35 x 4.023  +1.5 x 0.65 = 6.406 KN/ml  

- ELS : qs = G + Q =4.023 + 0.65 = 4.673 KN/ml 

Remarque : On constate que le chargement pour le Plancher du RDC est le plus défavorable.  

III.2.4 Détermination de la largeur de la table de compression   

La largeur du hourdis à prendre en compte de chaque coté d’une poutrelle à partir de son 

parement est limité par la condition ci après :  

On a :  

-h : hauteur de la poutrelle (h = 16+4 cm)  

-ho : hauteur de la dalle de compression (h0 = 4 cm)  

- b0 : largeur de la nervure (b0 = 12 cm)  

Les règes du (BAEL  Art A.4.1.3) précisent que la largeur de la table de compression (b1) est 

à prendre en compte dans chaque coté d’une nervure à partir de son parement et limitée par la 

plus petite des valeurs suivantes :  

b1 ≤ min (  
L0

2
 ; 

L

10
  ; 8 h0 )              

-L0 : distance entre deux parements voisins de deux poutrelles. 

 L0 = 65 – 12 = 53 cm 

-L : largeur de la plus grande travée.  

L = 455 cm  

-b1 ≤ min (  
L0
2

 ; 
L

10
  ; 8 h0 ) = min (26,5 ; 45,5 ; 32 ) 
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 b1 = 26,5 cm  

- b : largeur de la table de compression. 

  b = 2 b1 + b0 = 2 × 26,5 + 12 = 65 cm 

                   

       Figure III.2.3  Surface revenant aux poutrelles. 

III.2.5 Choix de la méthode de calcul   

 Les efforts internes sont déterminés selon le type de planchers à l’aide des méthodes usuelles 

suivantes :  

-Méthode forfaitaire   

-Méthode de Caquot   

-Méthode des trois moments 

 Méthode forfaitaire  

 Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire                                                                   

(Article B.6.2 ,210/BAEL 91 modifie 99) 

- La méthode s’applique aux planchers à surcharge d’exploitation modéré.   

- La surcharge d’exploitation doit être inférieur ou égale au maximum de deux fois plus 

grande que la charge permanente ou 5 KN/ m². 

 Q = 2.275 KN/ ml ≤ max {2G; 5 KN/ml}  

2×G = 2 × 3.315 = 6.63KN/ml 
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Q = 2.275KN/ml ≤ max {6.63; 5} =KN / ml                      condition vérifiée.  

- Les moments d’inertie des sections transversales sont les mêmes dans les différentes travées     

                          Condition  vérifiée.                                                                         

- Le rapport des portées successives des différentes travées sont compris entre 0.8 et 1.25 

                                                0,8 ≤
Li

Li+1
≤ 1,25  

Li

Li+1
=

3.98

4
=0.995          →   0,8  ≤  0.995  ≤  1,25……………….. Condition vérifiée 

 
Li

Li+1
=

4

4.55
= 0.879       →    0,8 ≤ 0.879  ≤  1,25…………………Condition vérifiée  

Li

Li+1
=

4.55

4.4
= 1.034        →    0,8  ≤ 1.034  ≤ 1,25……………….. Condition vérifiée 

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

Conclusion  

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

Principe de la méthode  

La méthode consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travée et des moments 

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

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

portée et soumise aux même charges que la travée considérée. 

Exposé de la méthode   

Le rapport « α » des charges d’exploitations à la somme des charges permanentes et 

d’exploitations, en valeur non pondérées est définit comme suit :  

                                                           𝛼 =
𝐐

𝑸+𝑮
 

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

- Mt ≥ max [1.05 M0 ; (1 + 0.3 α) M0] -  
Mw+ Me

2
  ]                     
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- Mt ≥ 
1 + 0,3α

2
 M0  → Dans une travée intermédiaire.  

-Mt ≥  
𝟏.𝟐 + 𝟎,𝟑𝛂

𝟐
 M0   → dans une travée de rive. 

La valeur absolue de chaque moment sur appuis intermédiaire doit être au moins 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. 

   0,3 M0 → Pour les appuis de rive.  

Avec :  

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

M0 = 
q × L²

8
 

-L : longueur entre nus des appuis.  

-Mw : valeur absolue du moment sur l’appui de gauche.  

- Me : valeur absolue du moment sur l’appui de droite.  

- Mt : moment maximal en travée dans la travée considérée. 

Application de la méthode  

Calcul du rapport de charge α :  

                      𝛼 = 
Q

𝑄+𝐺
 =  

2.275

2.275+3.315
  = 0.406 
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Cas N° 1  

                                                    qu = 7,887 KN/ml 

    

      

 

3,98m            4m                             4,55 m                  4,4 m 

                 Figure III.2.4 Schéma statique de premier cas.  

 Calcul des moments isostatiques   

 

M01 = 
 qu × L²

8
 = 

7.887×3.982

8
 =15.616 KN.m 

M02 = 
 qu × L²

8
 = 

7.887×42

8
 =15.774 KN.m 

M03 = 
 qu × L²

8
 = 

7.887×4.552

8
 =20.410 KN.m 

M04 = 
 qu × L²

8
 = 

7.887×4.42

8
 =19.086 KN.m 

 Calcul des moments sur appuis  

 

                        3.98m 4m              4.55m 4.4m 

           Figure III.2.5  Diagramme des moments aux appuis. 

 

M1 = 0,3 M01 =   4.684 KN.m 

M2 = 0,5 max (M01; M02) = 0.5 (15.774)=7.887 KN.m 

M3= 0,4 max (M02 ; M03) =   0.4(20.410)=8.164 KN.m 

M4 = 0,5 max (M03 ; M04 ) =0.5 (20.410) = 10.205 KN.m 

0.3M0 0.5M0 0.4M0 0.5M0 0.3M0    
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M5 =0,3 M0 4= 5.725 KN.m 

 Calcul des moments en travées  

         On a: α =0.406 

 - 1 + 0,3α = 1,121 

-  
1 + 0,3α

2
 =   0.560 

- 
1.2 + 0,3α

2
    = 0.660 

- Mt ≥ max [1,05 M0 ; (1 + 0,3 α) M0] – 
Mw+ Me

2
 

- Mt ≥ 
1 + 0,3α

2
   M0 ………… travée intermédiaire. 

- Mt ≥
1.2 + 0,3α

2
  M0 ………… travée de rive. 

 Travée 1-2 :     

 Mt ≥ max [1,05 M01 ; (1 + 0,3 α) M01] – 
Mw+ Me

2
  

Mt ≥ 
1.2 + 0,3α

2
  M01 

Mt ≥ (1.121×15.616) – 
4.624−7.887

2
    = 11.225 KN.m 

Mt ≥ 0.660×15.616= 10.306 KN.m 

      Mt (1-2) =11.225 KN.m 

 Travée 2-3 : 

Mt ≥ max [1,05 M02 ; (1 + 0,3 α) M02] – 
Mw+ Me

2
  

Mt ≥
1 + 0,3α

2
   M02 

Mt ≥ (17.682) – 
7.887+8.164

2
 = 9.657 KN.m 

Mt ≥      0.560×15.774   = 8.833 KN.m 
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Mt2-3 ≥ 9.657 KN.m 

Mt2-3 ≥  8.833 KN.m 

      Mt (2,3)  = 9.657KN.m 

 Travée 3-4 : 

Mt ≥ max [1,05 M03 ; (1 + 0,3 α) M03] – 
Mw+ Me

2
 

Mt ≥
1 + 0,3α

2
   M03 

Mt ≥ (1.121×20.41) – 
8.164+10.205

2
  =13.694 KN.m 

Mt ≥    0.560×20.410 =11.43 KN.m                                    Mt (3,4)  =13.694KN.m 

 Travée 4-5 : 

 Mt ≥ max [1,05 M04 ; (1 + 0,3 α) M04] – 
Mw+ Me

2
 

Mt ≥ 
1.2 + 0,3α

2
  M04 

Mt ≥ (1.121× 19.086  ) – 
10.205+5.725

2
 = 13.43 KN.m 

Mt ≥ 0.660× 19.086 =   12.596 KN.m 

                                                           Mt (4,5)  = 13.43 KN.m 

 Calcul des efforts tranchants    

L’effort tranchant en tout point d’une poutre est donné par la formule suivante On a:  

Ti (α) = 𝜽 (α) + 
Mi+1 − Mi

𝐿i
 

 Avec : 𝜽 (α = 0) = 
qu × Li

2
          et    𝜽 (α = L) = − 

qu × Li
2

 

Ti= 
qu × Li

2
+

Mi+1 − Mi
𝐿𝑖

 

 Ti+1= − 
qu × Li

2
+

Mi+1 − Mi
𝐿𝑖

 

T(x) : effort tranchant sur appui.  
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𝜽(x) : effort tranchant de la travée isostatique.  

Mi et Mi+1 : moment sur appuis i, i+1 respectivement en valeur algébrique. 

TI+1 : effort tranchant sur appui droit de la travée  

TI : effort tranchant sur appui gauche de la travée. 

L : longueur de la travée. 

 Travée 1-2   

T1 = 
 qu 

× Li
2

+
M2 – M₁

𝐿i
  =  

7.887×3.38

2
+

(−7.887)−(−4.684)

3.98
       →  T1 = 14.890 KN 

T2= - 
qu × Li

2
+

M2 –M1 

𝐿i
  = -

7.887×3.98

2
+

(−7.887)−(−4.684)

3.98
       →  T2 = -16.499 KN 

 Travée 2-3  

T2 = 
 qu 

× Li
2

+
M3 – M2

𝐿i
   =  

7.887×4

2
+

(−8.164)−(−7.887)

4
       →  T2 =  15.704KN 

T3= -  
 qu 

× Li
2

+
M3 – M2

𝐿i
  =−

7.887×4.55

2
+

(−8.164)−(−7.887)

4
       →  T3 =-15.843 KN 

 Travée 3-4  

T3 = 
 qu 

× Li
2

+
M4 – M3

𝐿i
=  

7.887×4.55

2
+

(−10.205)−(−8.164)

4.55
       →  T3 = 17.493KN 

T4= - 
 qu 

× Li
2

+
M4 – M3

𝐿i
 =-

7.887×4.55

2
+

(−10.205)−(−8.164)

4.55
 →  T4 = -18.390 KN 

 Travée 4-5  

T4 = 
 qu 

× Li
2

+
M5 – M4

𝐿i
 =  

7.887×4.4

2
+

(−5.725)−(−10.205=

4.4
       →  T4 = 18.369 KN 

T5= - 
 qu 

× Li
2

+
M5 – M4

𝐿i
= -

7.887×4.4

2
+

(−5.725)−(−10.205=

4.4
     →  T5 =-16.333  KN 
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                            Figure III.2.6 Diagramme des moments fléchissant à l’ELU. 

 

        Figure III.2.7 Diagramme des efforts tranchants à l’ELU. 

Cas N° 2  

 qu = 7,887KN/ml  

    

  

   

         3, 98 m              4 m                   4,55 m                  

Figure III.2.8  Schéma statique de deuxième cas  
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 Calcul des moments isostatiques  

M01 = 
 q × L²

8
 = 

7.887×42

8
 =15.774 KN.m 

M02 = 
 q × L²

8
 = 

7.887×4.552

8
 =20.410 KN.m 

M03 =
  q × L²

8
 = 

7.887×42

8
 =19.086 KN.m 

Calcul des moments sur appuis      

 

4m            4.55m           4.4m   

  Figure III.2.9  Diagramme des moments aux appuis de 2ème cas. 

M1 = 0,3 M01 =  0.3×15.774  = 4.732 KN.m 

M2 = 0,5 max (M01 ; M02) = 0.5×20.410 = 10.205 KN.m 

M3 =0,5 max (M02 ; M03)= 0.5× 20.410 = 10.205 KN.m 

M4 = 0,3 M03   =5.725 KN.m 

 Calcul des moments en travées   

- Mt ≥ max [1,05 M0 ; (1 + 0,3 α) M0] – 
Mw+ Me

2
 

- Mt ≥ 
1 + 0,3α

2
   M0 ………… travée intermédiaire. 

- Mt ≥
1.2 + 0,3α

2
  M0 ………… travée de rive. 

 Travée 1-2     

 Mt ≥ max [1,05 M01 ; (1 + 0,3 α) M01] – 
Mw+ Me

2
   

Mt ≥ 
1.2 + 0,3α

2
  M01 

Mt ≥ (17.682) – 
4.732+10.205

2
 = 10.214 KN.m 

Mt ≥   0.660×15.774     =10.410 KN.m                         Mt (1,2)  = 10.410KN.m 

0.3M0 0.5M0 0.5M0 0. 3M0     
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 Travée 2-3  

Mt ≥ max [1,05 M02 ; (1 + 0,3 α) M02] – 
Mw+ Me

2
 

Mt ≥
1 + 0,3α

2
   M02 

Mt ≥ (22.879) – 
10.205+10.206

2
 = 12.674 KN.m 

Mt ≥     0.560×10.205  =11.429 KN.m                           Mt (2,3)  = 12.674KN.m 

 Travée 3-4  

Mt ≥ max [1,05 M03 ; (1 + 0,3 α) M03] – 
Mw+ Me

2
 

Mt ≥
1.2 + 0,3α

2
  M03 

Mt ≥ (21.396) – 
10.205+5.725

2
 = 13.433 KN.m 

Mt ≥     0.660×  19.086   =12.596 KN.m 

 Mt (3,4)  = 13.433 KN.m  

 Calcul des efforts tranchants   

 Travée 1-2   

T1 =
 qu 

× Li
2

+
M2 – M1

𝐿i
   =  

7.887 ×  4   

2
+

(−10.205)−(−4.732)

4
       →  T1 = 14.405 KN 

T2= -
 qu 

× Li
2

+
M2 – M1

𝐿i
   =- 

7.887×  4   

2
+

(−10.205)−(−4.732)

4
     →  T2 =-17.142  KN 

 Travée 2-3  

T2 = 
7.887 ×4.55

2
+

(−10.205)−(−10.205)

4.55
    →  T2 = 17.942 KN 

T3= - 
7.887 ×4.55

2
+

(−10.205)−(−10.205)

4.55
       →  T3 = -17.942 KN 

 Travée 3-4  

T3 = 
70887×4.4

2
+

(−5.727)−(−10.205)

4.4
       →  T3 =18.396  KN 

T4= - 
70887×4.4

2
+

(−5.727)−(−10.205)

4.4
     →  T4 = -16.332 KN 
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 Figure III.2.10 Diagramme des moments fléchissant à l’ELU. 

 

Figure III.2.11 Diagramme des efforts tranchants à l’ELU 

Cas N° 3 

  qu = 7,887 KN/ml 

 

  

  

                                                    3, 98 m                 4 m 

                                   Figure III.2.12 Schéma statique de 3ème cas. 
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 Calcul des moments isostatiques   

M01 = 
 q × L²

8
 = 

7.887×3.982

8
 = 15.616 KN.m 

M02 = 
 q × L²

8
 = 

7.887×42

8
 =15.774 KN.m 

 Calcul des moments sur appuis  

   

  

3.98m 4m 

Figure III.2.13  Diagramme des moments aux appuis de 3ème cas. 

M1 = 0,3 M01 = 0.3× 17.774  = 4.684 KN.m 

M2 = 0,6 max (M01 ; M02) = 0.6 ×15.774=  9.464 KN.m 

M3  =0,3 M02 = 0.3×15.774  = 4.732 KN.m 

 Calcul des moments en travées   

 Travée 1-2    

 Mt ≥ max [1,05 M01 ; (1 + 0,3 α) M01] – 
Mw+ Me

2
 

Mt ≥ 
1.2 + 0,3α

2
  M01 

Mt ≥ (17.505) – 
4.684+9.464

2
  = 10.431 KN.m 

Mt ≥    0.660×15.696   =10.306 KN.m 

      Mt (1,2)  = 10.431KN.m 

 Travée 2-3  

Mt ≥ max [1,05 M02 ; (1 + 0,3 α) M02] – 
Mw+ Me

2
 

Mt ≥
1.2 + 0,3α

2
  M02 

 

0.3M0 0.6M0 0.3M0      
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Mt ≥ (17.682) – 
7.887+4.73

2
 = 10.585 KN.m 

Mt ≥  0.660×15.774   = 10.410 KN.m                        Mt (2,3)  = 10.585KN.m 

 Calcul des efforts tranchants    

 Travée 1-2   

T1= 
7.887×3.98

2
+

(−9.464)−(−4.684)

3.98
       →  T1 = 14.493 KN 

T2= - 
7.887×3.98

2
+

(−7.987)−(−4.684)

3.98
    →  T2 = -16.896 KN 

 Travée 2-3  

T2 = 
7.887×4

2
+

(−4.938)−(−9.464)

4
       →  T2 =  16.957KN 

T3= - 
7.887×4

2
+

(−4.938)−(−9.464)

4
       →  T3 = -16.957 KN 

 

  Figure III.2.14 Diagramme des moments fléchissant à l’ELU 

                              

Figure III.2.15 Diagramme des efforts tranchants à l’ELU 
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III.2.6 Ferraillage des poutrelles  

Le ferraillage se fera en considérant le moment maximal :   

En travée : Mt
max =  13.694KN.m 

Aux appui :Ma
max =10.205KN.m 

 Caractéristiques géométriques de la section de calcul  

b = 65 cm (largeur de la table de compression)  

h = 20 cm (hauteur totale du plancher)  

b0 = 12 cm (largeur de la nervure)  

h0 = 4 cm (épaisseur de la table de compression) 

c = 2 cm (enrobage des armatures inférieures) 

d = 18 cm (hauteur utile) 

  

 

 

 

 

 

 

                                            Figure III.2.16 Section de la poutre en T 

 Caractéristiques des matériaux  

𝑓𝑠𝑢 =   
400

γs 
 =  

400

1.15
  = 348 MPa  

𝑓𝑏𝑢 = 
0.85× fc28

1.5
  = 

0.85× 25 

1.5
  = 14,2 MPa 

b 

d 

c 

h 

h0 

b0 
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 M0 : moment qui peut être repris par la table de compression, il est donné par la formule 

suivante : 

M0 = b. h0. fbu (d – h0/2)= 0.65× 0.04×(0.18×
0.04

2
)×14.2× 103=59.072KN.m 

Mt
max =13.694  KN.m < M0 =  59.072 KN.m → L’axe neutre se situe dans la table de 

compression, le béton tendu est négligé.   

  La section en T se calcul exactement comme une poutre rectangulaire de largeur b et de 

hauteur h. 

III.2.7 Calcul des armatures à l’ELU  

 Calcul des armatures longitudinales  

En travée  

µ= 
Mt

max

b×d²×fbu
 = 

13.694×103

65×18²×14.2
  = 0.046 < 0.392                        la section est simplement armée 

(SSA) donc, les armatures comprimées ne sont pas nécessaires. 

  µ = 0.046                          β = 0,976 

At
st = 

𝑀𝑢
β×d×fsu

 = 
13.694×105

0.976×18×348×102 = 2.239 cm2 

On adoptera pour Ast = 3HA12 = 3.39 cm2 

Aux appuis  

µ= 
Ma

max

b×d²×fbu
 = 

10.205×103

12×18²×14.2
  =   0.184< 0.392                   SSA. 

µ =    0.184                      β = 0,898 

Aa
st = 

𝑀𝑢
β×d×fsu

 = 
10.205×103

0.898×18×348×102  = 1.814 cm2 

On adoptera pour Aa
st =  1HA12 filante + 1ah12 chapeau  = 2.26 cm2  
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III.2.8 Vérification à l’ELU 

a) Condition de non fragilité  (Art A.4.2 /BAEL91)  

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante  

                                              Adopté > Amin  

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏0 × 𝑑 ×
ft28
fe

  = 0.23 ×65  × 18 ×
2.1

 400  
=1.41cm2 

Amin = 1.41 cm2 

 Aux appuis  

 Aa = 2.26 cm2 > Amin =1.41  cm2 …………. Condition vérifiée. 

 En travée  

At = 3.39 cm2> Amin = 1,41cm2 ……………. Condition vérifiée. 

b) Contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres au niveau des appuis 

Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que : 

𝜁𝑢 =
Tu

 0.9×d× ∑ Ui
 < 𝜁u= Ψs x ft28                avec Ψs=1.5 (pour les aciers HA)  

𝜁𝑢 = 1.5 × 2,1 = 3,15MPa 

 ∑ 𝑈𝑖= 𝑛 × 3,14 × ɸ = 3x 3.14 x 12= 113.04 mm 

𝜁𝑢 = 
18,369×102

0,9×180×113.04
=1.003 MPa 

𝜁𝑢 =1.003𝑀𝑃𝑎 < 𝜁𝑢 ̅ = 3,15MPa …………… Condition vérifiée. 

c) Ancrage des barres (BAEL99.art.A.6.1.2)  

Ls =    
φ × 𝑓e
4 × ζsu

 

𝜁𝑠 = 0.6 x Ψ 2 x ft28 = 0.6 x1,52  x 2.1 = 2,835MPa 

 Aux appuis  

Ls = 
1,2×400

4 × 2,835  
  = 42,32 cm → soit: Ls = 45 cm   

 



Chapitre III : Calcul des éléments non structuraux  
 

65 
 

 En travée  

Ls = 
1,2×400

4 × 2,835  
  = 42,32 cm → soit: Ls = 45 cm   

Les règles de BAEL 91 (article. A.6.1) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne 

terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée ancrée assurée hors 

crochet est au moins égale à 0,4lS pour les aciers HA 

Aux appuis    Lc = 0,4Ls = 0,4 × 45 = 18 cm 

En travée       Lc= 0,4Ls = 0,4 × 45 = 18 cm 

d) Vérification de la contrainte tangentielle  

On doit vérifier que :  𝜏𝑢 = 
𝑇𝑢

𝑏0×d
  τ̅u 

𝜏𝑢 = 
𝑇𝑚𝑎𝑥  
 𝑏0×d

 = 
8.4×10

12×18
   = 0,850 MPa 

Avec Tmax : Effort tranchant maximal  

τ̅u = min {
0.2×25

1.5
 ; 5MPa}  = min {3.33𝑀𝑃𝑎; 5𝑀𝑃𝑎} 

τ̅̅u̅ = 3.33MPa 

τu = 0,850 MPa < τ̅̅u̅ = 3.33MPa ……….. Condition vérifiée. 

τu < τ̅u Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

e) Calcul des armatures transversales    

Diamètre des armatures transversales (Art A.7.2 / BAEL99)  

ɸt ≤ min (ɸl ; 
𝒉

𝟑𝟓
 ; 

𝒃𝟎
𝟏𝟎

) = min (ɸl = 
𝟐𝟎

𝟑𝟓
;
𝟏𝟐

𝟏𝟎
;  1,2) = 0,57 mm  

On prend : ɸt = 0,57mm. Donc : At = 2 ɸ 8 = 1.00 𝒄𝒎𝟐 

La section des armatures transversales  

St1  min {0.9d; 40cm} = min {16,2cm; 40cm} =16.2cm   

Soit : St = 15 cm 
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II.2.9 Vérification à l’ELS  

 qu =5,59 KN/ml 

  

   

 

      3,98  m                    4 m                       4,55 m                   4,4 m 

                       Figure III.2.17  Schéma statique à l’ELS. 

 Calcul des moments isostatiques  

M01 = 
 qs × L²

8
 =

5,59×3,982

8
 =11,068 KN.m 

M02 = 
 qs × L²

8
 = 

5,59×42

8
 = 11,18 KN.m 

M03 = 
 qs × L²

8
 =

5,59×4,552

8
  =14,465 KN.m 

M04 = 
 qs × L²

8
 = 

5,59×4,42

8
 =13,527 KN.m 

 Calcul des moments sur appuis  

M1=0,3 M01 =0,3×11,068 = 3,32 KN.m 

M2 = 0,5 max (M01 ; M02) = 0,5×11,18 = 5,59  KN.m 

M3= 0,4 max (M02 ; M03) = 0,4×14,456  = 5,786  KN.m 

M4 =0,5 max (M03 ; M04) = 0,5×14,465   =  7,232KN.m 

M5 =0,3 M04 =4,058 

 Calcul des moments en travées  

 Travée 1-2      

 Mt ≥ max [1,05 M01 ; (1 + 0,3 α) M01] – 
Mw+ Me

2
 

Mt ≥ 
1.2 + 0,3α

2
  M01 



Chapitre III : Calcul des éléments non structuraux  
 

67 
 

Mt ≥ (12,407) – 
3,32+5,59

2
 =  7,952 KN.m 

Mt ≥   0,66×11,068  =7,304 KN.m 

      Mt (1,2)  = 7,952KN.m 

 Travée 2-3  

Mt ≥ max [1,05 M02 ; (1 + 0,3 α) M02] – 
Mw+ Me

2
 

Mt ≥
1 + 0,3α

2
   M02 

Mt ≥ (12,532) – 
5,59+5,786

2
 = 6,844 KN.m 

Mt ≥  0,56×11,18  =6,260 KN.m 

      Mt (2,3)  = 6,844KN.m 

 Travée 3-4  

Mt ≥ max [1,05 M03 ; (1 + 0,3 α) M03] – 
Mw+ Me

2
 

Mt ≥
1 + 0,3α

2
   M03 

Mt ≥ (16,215) – 
5786+7,232,

2
 = 9,707 KN.m 

Mt ≥  0,56×14,465   =8,100 KN.m 

 Mt (3,4)  = 9,707KN.m 

 Travée 4-5 : 

 Mt ≥ max [1,05 M04 ; (1 + 0,3 α) M04] – 
Mw+ Me

2
  

Mt ≥ 
1.2 + 0,3α

2
  M04 

Mt ≥ (15,163) – 
7,232+4,058

2
 = 9,518 KN.m 

Mt ≥    0,66×13,527  =8,927 KN.m 

                                                           Mt (4,5)  =9,518KN.m 
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 Calcul des efforts tranchants    

On a: Ti (α) = 𝜽 (α) + 
Mi+1 − Mi

𝐿𝑖
 

Avec : 𝜽 (α = 0) = 
qu × Li

2
          et    𝜽 (α = L) = - 

qu × Li
2

           

Ti= 
qu × Li

2
 +

Mi+1 − Mi
𝐿𝑖

 

 Ti+1= −
qu × Li

2
 +

Mi+1 − Mi
𝐿𝑖

  

 Travée 1-2   

T1 = 
7,887×3,98

2
+

(−5,59)−(−3,32)

3,98
       →  T1 =10,553  KN 

T2= - 
7,887×3,98

2
+

(−5,59)−(−3,32)

3,98
  →  T2 = -11,694 KN 

 Travée 2-3  

T2 = 
7,887×4

2
+

(5,786)−(5,59)

4
      →  T2 = 11,399 KN 

T3=  - 
7,887×4

2
+

(5,786)−(5,59)

4
 →  T3 = -11,229 KN 

 Travée 3-4  

T3 = 
7,887×4,55

2
+

(−7,232)−(−5,786))

4,55
→  T3 = 12,399 KN 

T4= - 
7,887×4,55

2
+

(−7,232)−(−5,786)

4,55
  →  T4 = -13,054 KN 

 Travée 4-5  

T4 = 
7,887×4,4

2
+

(−4,058)−(−7,232)

4,4
  →  T4 =13,019  KN 

T5= - 
7,887×4,4

2
+

(−4,058)−(−7,232)

4,4
 →  T5 = -11,576 KN 
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                    Figure III.2.18  Diagramme des moments fléchissant à l’ELS. 

 

                   Figure III.2.19 Diagramme des efforts tranchants à l’ELS. 

 Vérification des contraintes à l’ELS  

 Etat limite de résistance du béton en compression  

On doit vérifier que :        σbc = K σst ≤ 𝝈 ̅st = 0.6fc28 = 15 MPa 

 Aux appuis  

Aa
st = 2HA12 = 2.26cm2 

 ρ1 = 
100×Aa

st
b0× d 

 =
100×2,26

12×18
  = 1,046→ β1 =  0,858   → α1 = 0,426 

K1 =  
α1

15 (1−α1) 
 = 

0,426

15(1−0,426)
     = 0, 0494 
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 La contrainte dans les aciers  

σs = 
Ma

max
β1×d×Aa

 = 
7.232×10−3

0,858×0,18× 2.26×10−4 =207,200MPa.  

σs = 207,2MPa < 𝜎̅𝑠 = 348MPa……………. Condition vérifiée. 

 La contrainte dans le béton  

σbc≤ 𝜎̅𝑏𝑐 = 0,6fc28 = 15 MPa.  

σbc = K ×σs =0,0494×207,2= 10,235MPa 

σbc = 10.235 MPa < 𝜎̅𝑏𝑐̅̅   =15MPa……………….. Condition vérifiée. 

 En travée  

At
st = 3HA12 =3.39 cm2 

 ρ1 = 
100×At

st
b0×d 

 = 
100×3.39

12×18
  =1,56 → β1 = 0,837    → α1 = 0,489 

K1 =  
α1

15 (1−α1) 
 = 

0,489

15(1−0,489)
     = 0, 0638 

 La contrainte dans les aciers  

σs = 
Mt

max
β1×d ×At

 = 
9,707×10−3

0,837×0,18×3.39×10−4 =190,058MPa.  

σs = 190,058 MPa < 𝜎̅𝑠= 348MPa……………. Condition vérifiée. 

 La contrainte dans le béton  

σbc≤ 𝜎̅𝑏𝑐 = 0,6fc28 = 15 MPa.  

σbc = K ×σs =0,0638×190,058 = 12,125MPa 

σbc = 12,125MPa < 𝜎̅𝑏𝑐 =15MPa……………….. Condition vérifiée. 

 Etat limite de déformation  

Les règles de BAEL (Art B.6.5.2) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas exigé de 

calculer la flèche si les conditions suivantes seront vérifiées : 

ℎ

𝑙
 ≥ 

1

22,5
                  Avec   h : hauteur de la section droite.  

ℎ

𝑙
 ≥ 

𝑀𝑠𝑡
10 𝑀0   

                            L : portée de la plus longue travée.  
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𝐴𝑠𝑡
𝑏×𝑑

  ≤  
4.2

𝑓𝑒
                   

 A : section des armatures tendues.  

Mst : moment fléchissant max en travée 

h

l
 ≥ 

1

22,5
              

20

455
=  0,044 <

1

22,5
= 0,444  ………… condition non vérifiée 

La 1 ère condition n’est pas vérifiée, alors le calcul de la flèche est indispensable. 

 Calcul de la flèche  (Art. B6.5.2/ BAEL91) 

On doit vérifier que :  

ƒ = 
𝑀𝑠

𝑡

10
×

𝐿

Ifv 
Ev

≤ f̅ = 
𝐿

500
 = 

455

500
= 0,9𝑚 

Avec : 

f̅ : La flèche admissible  

EV : Module de déformation différé   EV = 3700√fc28
3

 = 3700√25
3

 = 10818 .87 MPa 

Ifv: Inertie fictive pour les charges de longue durée  

Ifv= 
1,1 .𝐼0

1+μ .λv⋅
 

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

la section. 

-Aire de la section homogénéisée : 

B0= (b x h) + (15 x At) 

B0 = 65×20 + 15× 3.39 = 1350.85 cm² 

- Moment isostatique de section homogénéisée par rapport à xx :  

Sxx’ = 
𝑏xh2

2
  (15 x At x d)  

Sxx’ = 
65×202

2
 + (15 x 3.39 x 18) = 13915.3 cm² 
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- Position du centre de gravité:  

V1 = 
 Sxx′

B0
  = 

13915.3

1350.85
  =10.30 cm 

 V2 = h - v1 = 20 -10.30 = 9.7 cm  

- Moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport au centre de gravité :  

I0 = 
𝑏

3
 (V1

3+V2
3) +15 ×At× (V2 – C)2 

I0 = 46465.23 𝑐𝑚2 

- Calcul des coefficients: ρ, λv , μ et Ifv : 

𝜌 =  
Ast

b×d
 = 

3,39

65×18
 = 0.0029 

λv= 
0.02 ×ft28

ρ(2+
3𝑏

 )
b

  = 
0,02×2,1

0,0029×(2+3)
 =2.90 

μ = max (1- 
1,75 ×ft28

4×ρ×σ+ft28
; 0) = max (1- 

1,75×2,1

 4×0.0029×190,058+2,1
 ; 0) = 0.146 

μ = 0.146 

Ifv= 
1,1 × 𝐼0
1+μ ×λv

  = 
1,1×46465.23

1+0.146×2.90
 = 35919.54 𝑐𝑚2 

ƒ = 
𝑀𝑠

𝑡

10
×

𝐿2

IfvEv
 =

9,707×103×4,552

10×10818,865×10⁶×35919.54×10ˉ⁸
 = 0.0052 m 

f = 0.52 cm < 𝑓̅= 0.9 cm ………………. Condition   vérifiée                                     
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III.3 Calcul des Escaliers 

         Introduction  

Un escalier est un élément compose d’une succession de marches permettant le passage d’un 

niveau à l’autre, il est en béton arme, métallique ou en bois .Il se compose d’un certain 

nombre de marche dont la longueur est l’emmarchement, la largeur est le giron, la partie 

vertical est la contre marche, le support des marches s’appelle le paillasse. La projection 

horizontale d’un escalier laisse au milieu un espace appelé jour. 

      

                               Figure III.3.1  Schéma statique d’un escalier                

III.3.1 Caractéristiques dimensionnelles  

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

arrondie, etc.  

 La contre marche : est la partie verticale entre deux marches évitant les chutes des 

objets. Le nombre de contre marche est donnée par : n = 𝐻/h     avec : H est la hauteur 

entre deux niveaux consécutifs.  

 Nez de marche : c’est la partie en saillie sur la contre marche il est souvent mouluré 

en astragale. 

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

contre marches. 22 cm ≤ g ≤ 33 cm 
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 Une volée : est l’ensemble des marches compris entre deux paliers consécutifs. 

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

et /ou à chaque étage. 

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

 La ligne de foulée : ligne figurant la trajectoire moyenne des pas d’une personne sur 

un escalier. Si l’emmarchement de l’escalier est > à 1 m, la ligne de foulée se place à 

d = 0.50m et si l’emmarchement est < à 1 m alors la ligne de foulée se place au milieu 

de l’emmarchement. 

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

contre marches. 

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

successives. 

III.3.2 pré dimensionnement de l’escalier   

Le pré dimensionnement d’un escalier consiste à déterminer : 

  - Le nombre des marches (n).  

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

                    - L’épaisseur de la paillasse (ep). 

                    - Le nombre des contres marches (n) 

 Calcul de h, g, n et m  

  Le dimensionnement des escaliers et contre marches se fera par la formule de BLONDEL : 

59 cm ≤ 2 h + g ≤ 66 cm 

       Avec : h : hauteur de la marche  

                    g : le giron  

La limite inférieure (59 cm) correspond à des escaliers courants d’appartements, et la limite 

supérieure (66 cm) correspond à des locaux publics. On peut naturellement sortir de cette 

fourchette s’il y a nécessaire.    

 On a la hauteur de l’étage courant : h = 3,06 m  
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Donc, la hauteur de la volée : H = 
𝐡

𝟐
 = 

𝟑,𝟎𝟔 

𝟐
   = 1,53 m 

La hauteur du RDC : h = 4.56 m 

 Donc, la hauteur de la volée : H = 
𝐡

𝟐
  = 

𝟒.𝟎𝟖

𝟑
  = 1.36 m 

 La hauteur de la marche h  

 On a: 16 cm ≤ h ≤ 18 cm                               on prend: h = 17 cm   

 Le giron g : 

 Pour h = 17 cm,  on aura 59 cm ≤ 2 (17) + g ≤ 66 cm =59 cm ≤ 34 + g ≤ 66 cm                                                         

25 cm ≤ g ≤ 32 cm                                On prend : g = 30 cm  

 Nombre de contre marches n  

 Etage courant: On a : 𝑛 = 
𝐇

𝐡
  = 

𝟏𝟓𝟑

𝟏𝟕
  = 9                n= 9 contre marche       

RDC : On a : 𝑛 = 
𝐇

𝐡
  = 

𝟏𝟑𝟔

𝟏𝟕
 = 8                  n= 8 contre marche  

 Nombre de marche m  

 Etage courant: On a : m = n – 1 = 9 – 1 = 8             m= 8 marches. 

 RDC : On a : m = n – 1 = 8 – 1 = 7               m= 7 marches. 

 Vérification de la relation BLONDEL  

 59 cm ≤ 2h+g ≤ 66 cm 

 2ℎ  + 𝑔 = (2 × 17) + 30 = 64 𝑐𝑚 

                        La relation est vérifiée donc, l’escalier est confort. 
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Schéma statique  

              

                                  Figure III.3.2 Schéma statique de l’escalier. 

 Calcul de l’épaisseur de la paillasse et du palier     

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

  
𝐋𝟎
𝟑𝟎

  ≤ ep ≤  
𝐋𝟎
𝟐𝟎

 

Avec : 

 L0 : Longueur réelle de la paillasse et du palier (entre appuis) : L0 = L1 + L2 

 L1 : la longueur de la paillasse projetée. 

 L2 : la longueur du palier. 

 tg 𝛼 = 
𝟏𝟓𝟑

𝟐𝟒𝟎
 = 0.54                  α = 32.62 0 

Etage courant  

cosα = 
L

L´
           L´= 

L

cos29.51
 = 

240

cos32.62
= 285 cm  

L2 = 145 cm 

 L0 = L1+L2 = 240 + 145 = 385 cm 

𝟑𝟖𝟓

𝟑𝟎
  ≤ ep ≤  

𝟑𝟖𝟓

𝟐𝟎
                   12.8 𝑐𝑚 ≤ ep ≤ 19.25 cm         On prend : ep =18 cm 

H= 1.53m 

L2= 1,45m 

L'≈3m 

L1= 2,40m 
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III.3.3 Détermination des charges et surcharges  

 Charges permanentes  

 Palier  

Eléments Epaisseur (m) Poids (kN/m3) La charge (KN/ml) 

 Poids propre de 

palier 

0.18 25 4.5 

Revêtement en 

carrelage 

0 .02 20 0.40 

Mortier de pose 0.02 20 0.40 

Couche de sable 0.02 18 0.36 

Enduit de ciment 0.02 18 0.36 

Charges totale   6.02 

 Tableau III.3.1 Charge permanente du palier 

 Volée : 

Eléments Epaisseur (m) Poids (kN/m3) La charge (KN/ml) 

 Poids propre de la 

paillasse 

0.18/cos𝛂 25 5.34 

Revêtement en 

carrelage 

0 .02 20 0.40 

Mortier de pose 0.02 20 0.40 

Couche de sable 0.02 18 0.36 

Enduit de ciment 0.02 18 0.36 

Gard corps / 0.2 0.2 

Marches 0.17/2 25 2.125 

Charges totale   9.19 

 Tableau III.3.2  Charge permanente de la volée. 
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 Les surcharges d’exploitation  

 Selon le DTR B.C.2.2 pour une construction à usage d’habitation  

Q = 2.5 × 1 m = 2.5kN/ml  

III.3.4  Combinaisons des charges  

 Palier  

 E.L.U: qu = (1.35G +1.5Q) X1m = (1.35 × 6.02 +1.5 × 2.5) ×1 = 11.9 KN/ml 

 E.L.S : qu = (G +Q) X 1m = (6.02 + 2.5) × 1 = 8.52 KN/ml  

 Volée  

 E.L.U : qu = (1.35G +1.5Q) X 1m = (1.35× 9.19 +1.5×2.5) ×1 = 16.16 KN/ml  

E.L.S : qu = (G + Q) × 1 m = (9.19 + 2.5) × 1 = 11.7 KN/ml 

III.3.5 Calcul des moments et des efforts tranchant à l’ELU  

 Pour déterminer les efforts dans la paillasse et les paliers, on fera référence aux lois de la 

RDM en prenant l’ensemble (paillasse + paliers) comme une poutre simplement appuyée et 

uniformément chargé. 

 qv = 16.16KN/ml 

 qp = 11.9 KN/ml 

 

 

 2.4 m 1.45 m 

RA                                                                                                     RB 

                         Figure: III.3.3 Schéma statique d’escalier  à l’E.L.U  
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 Les réactions d’appuis  

 ∑F = 0 → RA + RB  – (quv × 2.4) – (qup  × 1.45) = 0 

 RA + RB =  (16.16× 2.4) + (11.9 ×1.45) → RA + RB = 56.04 kN  

∑M/A = 0 → RBx (3.85)  - (qup x 1.45 x 1.45/2 + 2.4) - ( quv x 2.4 x 2.4/2)  =0 

            RB = 16.96 KN                     RA = 39.08 KN 

 Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant 

                                                 

tronçons (m) Expression x (m) T (KN) 

 

 

0 ≤ x ≤ 2.4 

 

T = RA - quv X 

T = 39.08 – 16.16 X 

X= 0 

 

39.08 

             

X= 2.4 

0.30 

 

 

0≤ x ≤ 1.45 

 

T = qup X - RB 

T =  11.9 X - 16.96 

X=0 

 

    -16.96 

 

  X=1.45 

 

0.30 

 

                   Tableau III.3.3 Tableau des efforts tranchants. 
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 Moments fléchissant                                                                                    

                                             

tronçons (m) Expression x (m)       M 

(KN.m) 

 

 

0 ≤ x ≤ 2.4 

 

M  - RA X + quv ×  X2 /2 

M = 39.08 X – 16.16 X2/2 

X= 0 

 

      0 

 

X= 2.4 

  

     47.25 

 

 

0 ≤ x ≤ 1.45 

 

M = RB X - qup X
2 /2 

M = -5.95X 2 + 16.96 X 

X=0 

 

     0 

  

X=1.45 

 

   12.08   

           Tableau III.3.4 Tableau des moments fléchissant. 

T= 39.08 – 16.16 X = 0                          x = 2.4 m  

 Le moment M(x) est max pour la valeur de x = 2.4 m. 

 Donc, on a : Mmax = 39.08 X – 16.16 X2/2       Mmax = 47.25 KN.m 

Remarque  

 En tenant compte su semi-encastrement, on prend : 

  Aux appuis  

 Mua = - 0,3 Mmax = (-0,3) ×(47.25) = -14.18  KN.m 

  En travées  

 Mut = 0,85 Mmax = (0,85) X (47.25) = 40.16 KN.m 
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Les résultats trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous  

                                                           Quv= 16.16 kN/ml 

 Qup= 11.9kN/ml 

 

 

 

          T (KN)  0  

                 

                 39.08       0 

                                          + 

                                                   2,4                                                                           -                     

                                                                                                                                                                         -16.96 

   

  

  

Mz (KN.m) 

 +   

  

                                                                                                 47,25 

              -14,18                                            -14,18 

Mz (KN.m) - - 

   

                                                                          + 

   

                                            40,16 

Figure III.3.4 Diagramme des efforts interne à l’E.L.U. 

 

RA RB 

2,4 m  1,45m 
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III.3.6 calcul du ferraillage a l’E.L.U  

 Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur, en flexion simple en utilisant les moments 

et les efforts définis dans les schémas précédant. 

 

           d= 16 cm 

     h= 18 cm 

           c = 2 cm 

 

 b= 100 cm 

 Armature longitudinales  

En travée  

En travée : MT = 40.16 kN.m 

 Armatures principales 

𝛍 =
𝐌𝐭

𝐛×𝐝𝟐×ƒ𝐛𝐮
 = 

𝟒𝟎.𝟏𝟔×𝟏𝟎³

𝟏𝟎𝟎×(𝟏𝟔)𝟐×𝟏𝟒.𝟐
 = 0.110 

µ= 0.110 < µl = 0.392                 La section est simplement armée   

µ= 0.110 𝛃 = 𝟎. 𝟗𝟒𝟐 

At = 
Mt

β×d2×σst
 = 

40.16 ×10³

0.942×16×348
= 7.76 cm² 

Soit : 5HA14 = 7.70 cm2 avec un espacement de St = 
𝟏𝟎𝟎

𝟒
 = 20 cm 

 Armatures de répartitions  

Ar = 
𝑨𝒕
𝟒

 = 
𝟕.𝟕𝟎 

𝟒
 = 1.93 cm2  

Soit : 4HA10 = 3.14 cm2 avec un espacement St = 20 cm 
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Aux appuis  

Appui A : Mua= 14.18 KN.m 

 Armatures principales 

μ =
Ma

b×d2×ƒbu
 = 

14.18 ×10³

100×(16)2×14.2
 = 0.04 

µ= 0.04 < µl = 0.392                 La section est simplement armée   

µ= 0.04 𝛃 = 𝟎. 𝟗𝟖𝟎 

Aa = 
Ma

β×d2×σst
 = 

14.18 ×10³

0.980×16×348
= 2.60 cm²  

Soit : 5HA14 = 7.70 cm2 avec un espacement de St = 
𝟏𝟎𝟎

𝟒
 = 20 cm 

 Armatures de répartitions  

Ar = 
𝑨𝒂
𝟒

 = 
𝟕.𝟕𝟎 

𝟒
 = 1.93 cm2  

Soit : 4HA10 = 3.14 cm2 avec un espacement St = 20 cm 

Vérification des contraintes à l’E.L.U  

A. Condition de non fragilité  (Art A.4.2 /BAEL91)  

 La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :          Adopté > Amin 

A𝑚𝑖𝑛 = 0.23𝑏𝑑  
ƒ𝒕𝟐𝟖
ƒ𝒆

 = 0.23× 100 × 16 × 
𝟐.𝟏

𝟒𝟎𝟎
 = 1.932 cm2 

En travée : At = 7.70 cm2 > Amin = 1.932 cm2 ……………. Condition vérifiée. 

Aux appuis : Aa = 7.70 cm2 > Amin = 1.932 cm2 …………. Condition vérifiée.  

B. Espacement des barres  (Art A.8.2,42/ BAEL 91 modifie 99)  

L’espacement des barres d’une même nappe d’armatures ne doit pas dépasser les valeurs 

suivantes : 
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 Armatures principales                  

St max = 25 cm < min {3h ; 33cm}= 33 cm………….. Condition vérifiée. 

 Armatures de répartition            

 Stmax = 25 cm < min {4h ; 45cm}= 45 cm ……….. Condition vérifiée. 

C. Contraintes tangentielles  

On doit vérifier que :    𝜏 < 𝜏̅̅ 

𝜏 = 
Tmax
b×d

 = 
39.08 ×1000

1000×160
 = 0.244 MPa 

Avec Tmax : Effort tranchant maximal. 

𝜏 ̅̅ = min      
𝟎.𝟐 ×ƒ𝒄𝟐𝟖

𝜸𝒃
 ; 5MPa  

𝜏 ̅̅ = min      
𝟎.𝟐 ×𝟐𝟓

𝟏.𝟓
 ; 5MPa      = 3.33 MPa  

𝜏 = 0.244 MPa < 𝜏̅̅ = 3.33 MPa     ………………………   condition vérifiée  

Il y’a pas risque de cisaillement donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

D. Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis   (Art 5.1.3/BAEL 91 Modifie 99)                                                                                                          

 Influence sur le béton   

Vu = 
𝟎.𝟒×ƒ𝒄𝟐𝟖×𝒂

 
×𝒃

𝜸𝒃
            Avec : a = 0.9 d 

Vu = 
0.4×25×101 

×0.9×16
 
×100

1.5
  = 960 KN    

Vu max = 39.08 KN < 960 𝐾𝑁 ……………….. Condition vérifiée 

 Influence sur les armatures  

 On doit vérifier que : Aa ≥  
𝑇𝑚𝑎𝑥

𝜎𝑠𝑡
 = 

39.08×10³

348
 = 112.3 mm2 

Aa = 7.70 cm2 > 1.123 cm2 ……………………………     Condition vérifiée. 
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D. Contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres  (Art A.6.1.3/BAEL 

91 modifie 99) 

Pour qu’il n y est pas entrainement de barres il faut vérifier que : 

𝜏se =  
𝑻𝒖

 𝟎.𝟗×𝒅× ∑ 𝑼𝒊  
  <  𝜏̅̅se  

  𝜏 ̅̅se= Ψs x ft28                avec Ψs=1.5 (pour les aciers HA)  

  𝜏 ̅̅se = 1.5 × 2.1 = 3.15 MPa 

∑Ui = n × 𝛑 × ∅ = 5 x 7.70 x 1.4 = 53.9  cm 

𝝉se =  
39.08×10³

 0.9×160× 539  
 = 0.503  MPa  

𝝉se =  0.503 MPa < 𝜏 ̅̅se = 3.15 MPa..……………………..    Condition vérifiée. 

Donc : pas de risque d’entraînement des barres. 

 F. Ancrage des barres aux appuis  (Art A6.1.2/BAEL 91 modifie 99) 

Ls = 
∅×ƒ𝒆

𝟒×𝝉̅̅𝒔𝒆 
                        𝜏 ̅̅se =0.6 x Ψs 

2 x ft28 = 0.6 x 1.52 x 2.1 = 2.84 MPa 

Ls = 
∅×ƒ𝒆

𝟒×𝝉̅̅𝒔𝒆 
  = Ls = 

1.4×400

4×2.84
 = 49.3 cm 

Les armatures doivent comporter des crochets vu que la longueur de scellement est 

importante. La longueur de scellement mesurée hors crochets :  

Ls = 0,4Ls = 0,4 × 49.3 = 20 cm. 
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III.3.8 calcul à l’E.L.S  

                                                  qvs= 11.7 KN/ml 

      qps = 8.52 KN/ml 

 

 

 2.4 m 1.45 m 

RA                                                                                                     RB 

                         Figure III.3.5 Schéma statique d’escalier  à l’E.L.S 

 Les réactions d’appuis  

 ∑F = 0 → RA + RB  – ( qvs x 2.4 ) – (qps x 1.45 ) = 0 

 RA + RB =  (11.7 x 2.4) + (8.52 x 1,45) → RA + RB = 40.43 kN  

∑M/A = 0 → RBx (3.85)  -  (qps x 1.45 x 1.45/2 + 2.4) - (qvs x 2.4 x 2.4/2)  =0 

            RB =11.70 KN                     RA = 28.73 K 

 Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant  

 Efforts tranchants  

tronçons (m) Expression x (m) T (KN) 

 

 

0 ≤ x ≤ 2.4 

 

T = RA – qvs X 

T = 28.73 – 11.7  X 

X= 0 

 

28.73 

             

X= 2.4 

0.65 

 

 

0 ≤ x ≤  1.45 

 

T =  qup X -RB 

T = 8.52 X -11.7 

X=0 

 

-11.7 

 

  X= 1.45 

 

0.65 

                  Tableau III.3.3 Tableau des efforts tranchants 
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 Moments fléchissant  

tronçons (m) Expression x (m) M 

(KN.m) 

 

 

0 ≤ x ≤ 2.4 

 

M  - RA X + qvs ×  X2 /2 

M = 28.73 X – 11.7 X2/2 

 

X= 0 

 

            

       0 

 

X= 2.4 

  

 35.26  

 

 

0 ≤ x ≤ 1.45 

 

M = RBX - qps X
2 /2 

M =  - 4.26 X2 + 11.7X 

 

X=0 

 

     

        0 

 

X= 1.45 

 

   8.01      

Tableau III.3.4 Tableau des moments fléchissant. 

T= 28.73 – 11.7 X = 0                          x = 2.4 m  

 Le moment M(x) est max pour la valeur de x = 2 .4 m. 

 Donc, on a : Mmax =  28.73 X – 11.7 X2/2 

 Mmax = 35.27 KN.m 

Remarque  

 En tenant compte su semi-encastrement, on prend : 

  Aux appuis  

 Mua = - 0,3 Mmax = (-0,3) ×(35.27) = - 10.58 KN.m 

  En travées  

 Mut = 0,85 Mmax = (0,85) X (35.27) = 29.98 KN.m 
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                                                            Qvs= 11.7 kN/ml 

 Qps= 8.52kN/ml 

 

 

 

 

           T (KN)  0  

                 

                 28,73        

                                          +                                   

                                                   2,4                                                                   -                       

                                                                                                                                                                        -11,7 

   

  

 

Mz (KN.m) 

   

  

                                                                                                 35,26 

              -10,58                                                                                                                                             -10,58 

Mz (KN.m) 

  

   

 

                             29,98 

Figure III.3.6 Diagramme des efforts tranchants et des moments à l’ELS. 

RA RB 

2,4 m  1,45m 
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III.3.9 Vérification des contraintes à l’E.L.S  

 Les contraintes dans le béton et l’acier  

Il faut vérifiée les conditions suivantes : 

La contrainte dans les aciers   σs ≤ σ̅s 

La contrainte dans le béton     σbc ≤ σ̅bc 

En travées  

 Ats =7.70  cm2            Mts = 29.98 KN.m 

ρ = 
100×𝐴𝑡

𝑏×𝑑
 = 

100×7.70

100×16
 = 0.483                           ρ = 0,483   β1 = 0.895 

   K1 = 32.62   

 𝝈𝒔 =
Mts

𝛽×d×A𝑡𝑠
 = 

29.98 ×10³

0.895×16×7.70
 = 271.9 MPa  

σs =  271.9 MPa ≤ σ̅s = 348MPa  ……………………  Condition vérifiée. 

σbc ≤ σ̅bc = 0.6 × fc28 = 15MPa σbc  = 
𝝈𝒔
𝒌𝟏

 

σbc =  
𝜎𝑠
𝑘1

  = 
271.9

32.62
 = 8.34 MPa ≤ σ̅bc = 15 MPa ……………… Condition vérifiée. 

Aux appuis  

 Aa = 7.70 cm2         Mas  = 10.58 

ρ = 
100×𝐴𝑎

𝑏×𝑑
 = 

100×7.70

100×16
 = 0.483                           ρ = 0,483   β1 = 0.895 

   K1 = 32.62   

 𝜎𝑠 =
𝑀𝑎𝑠

𝛽×𝑑×𝐴𝑡𝑠
 = 

10.58 ×10³

0.895×16×7.70
 = 95.95 MPa  

σs =  95.95 MPa ≤ σ̅s = 348MPa  ……………………  Condition vérifiée. 
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σbc ≤ σ̅bc = 0.6 × fc28 = 15MPa σbc  = 
𝝈𝒔
𝒌𝟏

 

σbc =  
𝝈𝒔
𝒌𝟏

  = 
𝟗𝟓.𝟗𝟓

𝟑𝟐.𝟔𝟐
 = 2.94 MPa ≤ σ̅bc = 15 MPa ……………… Condition vérifiée. 

 Etat limite de déformation (Art B.6.5.2/BAEL 91)  

 Les règes du BAEL (Art B.6.5.2) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de 

vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées : 

𝒉

𝑳 
 ≥ 

𝟏

𝟏𝟔 
                         

𝒉

𝑳
 ≥ 

𝟏×𝑴𝒕
𝟏𝟎×𝑴𝟎 

                      
𝑨

𝒃𝟎 𝒅
 ≤ 

𝟒.𝟐

ƒ𝒆 
                      

𝒉

𝑳 
 ≥ 

𝟏

𝟏𝟔 
  

𝟏𝟖

𝟑𝟖𝟓
 = 0.047 < 

𝟏

𝟏𝟔 
 = 0.063 ………….condition non vérifiée  

Vu que la condition n’est pas vérifiée, on passe au calcule de la flèche   

𝑓 = 
 𝑴𝒕 

×𝑳𝟐

𝟏𝟎×𝑬𝒗×𝑰𝟎 
  < ƒ̅ = 

𝑳

𝟓𝟎𝟎 
 

Avec : 

 f̅ : La flèche admissible  

EV : Module de déformation différé    

EV 3700√ƒ𝒄𝟐𝟖
𝟑

 = 3700√𝟐𝟓
𝟑

 = 10818 .87 MPa 

Ifv: Inertie fictive pour les charges de longue durée  

Ifv =  
𝟏.𝟏× 𝑰𝟎

𝟏+𝝁 ×𝝀𝒗
 

 

        V1 

d = 16 cm  

 V2 

          c = 2 cm  

  

                                               b = 100 cm  
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 I0 : Moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport au centre de gravitée de la 

section. 

-Aire de la section homogénéisée : 

 B0= (b× h)  (15 × At) 

 B0 = (100×18) + (15 ×7.70) = 1915.5 cm2 

 - Moment isostatique de section homogénéisée par rapport à xx :  

Sxx’ =
𝒃× 𝒉𝟐

𝟐
 + (15× At ×d)  

Sxx’ = 
𝟏𝟎𝟎×(𝟏𝟖)𝟐

 𝟐
 + (15 × 7.70×16) = 18048 cm² 

- Position du centre de gravité:  

V1 =
𝑺𝒙𝒙′ 

𝑩𝟎  
 =   

 18048 

1915.5  
  = 9.42 cm 

 V2 = h - v1 = 18 – 9.42  = 8.58 cm  

- Moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport au centre de gravité :  

I0 = 
𝐛

𝟑
 (V1

3+V2
3) + 15× At × (V2 – C) 2 

I0 = 53918.81 cm4 

Calcul des coefficients:  

  ƒ = 
Ms

t

10
 × 

L2

I0 
Ev

 = 
29.98×10³

10
 × 

3.852

10818.87×10⁶×53918.81×10
−8 = 0.0076 m 

  f̅ = 
3.85

500
= 0.008 m                                                                                                

 f  = 0.76  cm < ƒ̅ = 𝟎. 𝟖 𝐜𝐦 ……………Condition vérifiée.  

 Etat limite d’ouverture des fissures  

 La fissuration est considérée comme étant peu nuisible, donc aucune vérification n’est à 

effectuer. 
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Conclusion  

 Apres avoir fait toutes les vérifications nécessaires, l’escalier sera ferraillé comme suit :  

 Aux Appuis 

- Armatures principales:              5HA14 avec un espacement st= 20 cm. 

- Armatures de répartitions :       4HA10 avec un espacement st= 20 cm.  

 En travée  

- Armatures principales:             5HA14 avec un espacement st= 20 cm. 

- Armatures de répartitions :       4 HA10 avec un espacement st= 20 cm. 
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III.4 Calcul de la poutre palière  

 Les paliers intermédiaires de l’escalier reposent sur une poutre palière qui est destinée à 

supporter son poids propre, la réaction de la paillasse et le poids du mur. Elle est partiellement 

encastrée à ces extrémités dans les poteaux. Sa portée « L » est de 4,7 m (entre nus d’appuis). 

 

 Figure II.4.1 Schéma statique de la poutre palière. 

III.4.1 Pré dimensionnement de la poutre palière   

 Hauteur  

 La hauteur de la poutre palière ( ht) est donnée par la formule suivante : 

        
𝐋

𝟏𝟓
 ≤ ht ≤ 

𝐋

𝟏𝟎
 

Avec : ht = la hauteur de la poutre.  

L = longueur libre de la poutre entre nus d’appuis = 4.45 m 

 
𝟒𝟒𝟓

𝟏𝟓
 ≤ ht ≤ 

𝟒𝟒𝟓

𝟏𝟎
       →  29.66cm ≤ ht ≤ 44.5cm 

On optera pour ht = 40 cm 

 Largeur  

 La largeur de la poutre palière est donnée par : 

 0,4 ht ≤ b ≤ 0,7 ht        → 16 cm ≤ b ≤ 28 cm       On optera pour b = 30cm. 
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 Vérification des conditions du RPA 99 (Art 7.5.1)  

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

 b= 30 cm ≥ 20 cm……………………. Condition vérifiée 

𝐡𝐭
𝐛

  = 1.33 < 4 ……………………………. ..Condition vérifiée  

Vu la satisfaction de toutes les conditions, notre poutre a pour dimensions : 

 (b×h) = (30×40) cm2 

III.4.2 calcul des charges et surcharges revenant à la poutre palière  

 Poids propre de la poutre…………………. 25 X 0.30 X 0.4 = 3 KN/m 

   Surcharge d’exploitation………………….Q = 2,5 KN/m   

 

 Réaction du palier à l’ELU  

 Etage courant: RA = 39.08 KN  

 Réaction du palier à l’ELS : 

 Etage courant: RA = 28.73  KN  

 Combinaisons des charges  

 ELU : Etage courant: qu = 1.35 G + RA = 1.35 (3) +39.08 = 43.13  KN/ml 

 ELS : Etage courant: qs = G + RA = 3+ 28.73 = 31.73 KN/m  
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III.4.3 calcul du ferraillage à l’ELU  

 qu = 43.13 KN/ml 

 

  

   A B 

 RA  RB 

4.7 m 

 Figure III.4.2 Schéma statique à l’ELU. 

 

a) Les réactions d’appuis  

 RA = RB = 
𝐪𝐮×𝐥

𝟐 
 = 

𝟒𝟑.𝟏𝟑×𝟒.𝟕

𝟐 
 = 101.36 KN  

b) L’effort tranchant  

 T = - qu (x) + RA = - 43.13 (x) + 101.36         

 Pour       x = 0   →           T = 101.36  KN 

               x = 4.7 m  →     T = - 101.36 KN  

c) Le moment fléchissant  

M0= 
𝐪𝐮×𝐥²

𝟖 
 = 

𝟒𝟑.𝟏𝟑×𝟒.𝟕²

𝟖 
  = 119.09     →   M0 = 119.09 KN.m 

d) Correction des moments  

 Aux appuis : Ma = - 0,3 M0 = - 0,3 (119.09) = - 35.73 KN.m  

En travée : Mt = 0,85 M0 = 0,85 (119.09) = 101.23 KN.m 
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 qu = 43.13 KN/m 

 

 

                                 A                                                                                   B  

                                        RA                                                                                                  RB 

                                                                     4.7 m 

 

 T (KN) 

 

                          101.36 

 + 

  - 

        - 101.36 

  

                           -35.73                                                                        - 35.73                                                                                                                                                                   

                          -        - 

 

   

 + 

                                                                           

                    M (KN.m)                                  101.23            

                      

          Figure III.4.3 Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant à l’ELU 
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 Calcul des armatures   

b = 30 cm     h = 40 cm     d = 37 cm      c = 3 cm              

 d = 37 cm 

 

   c = 3cm 

                                                                                                                             b =30cm  

 En travées  

𝜇𝑎 = 
𝐌𝐭

𝐛×𝐝²×𝐟𝐛𝐜
 = 

𝟏𝟎𝟏.𝟐𝟑 ×𝟏𝟎³

𝟑𝟎×𝟑𝟕²×𝟏𝟒.𝟐
 =  0.174                       

 μt =0.174  < μl = 0.392 → donc la section est simplement armée (SSA).  

 μt = 0.174                             𝛽 = 0.904 

At = 
𝐌𝐭

𝛃×𝐝×𝛔𝐬𝐭
 = 

𝟏𝟎𝟏.𝟐𝟑×𝟏𝟎³

𝟎.𝟗𝟎𝟒×𝟑𝟕×𝟑𝟒𝟖
 = 8.70 cm2 

Soit : At = 3HA14 Filantes +3HA14 Chapeaux = 9.24 cm2 

 En appuis  

 𝜇𝑎 = 
𝐌𝐚

𝐛×𝐝²×𝐟𝐛𝐜
 = 

𝟑𝟓.𝟕𝟑 ×𝟏𝟎³

𝟑𝟎×𝟑𝟕²×𝟏𝟒.𝟐
 =  0.060                       

 μa =0.060  < μl = 0.392 → donc la section est simplement armée (SSA). Les armatures 

comprimées ne sont pas nécessaires Aap = 0 

 μa = 0.060                              𝛽 = 0.969 

Aa = 
𝐌𝐚

𝛃×𝐝×𝛔𝐬𝐭
 = 

𝟑𝟓.𝟕𝟑×𝟏𝟎³

𝟎.𝟗𝟔𝟗×𝟑𝟕×𝟑𝟒𝟖
 = 2.86 cm2 

Soit : Aa = 3HA14 Filantes = 4.62 cm2 
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N.B  

 Article 7.5.2.1 du R.P.A : Le pourcentage total des aciers longitudinaux sur toute la longueur 

de la poutre est de 0.5% en toute la section. 

9.24 + 4.62 = 13.86 cm2> 0.5× 𝐛 × 𝐡/𝟏𝟎𝟎 = 6 cm2 ………condition vérifiée. 

Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux soit 4% en zone courante donc : 

13.86 cm2 < 4× 𝐛 × 𝐡/𝟏𝟎𝟎 = 48 cm² ………condition vérifiée  

III.4.4 Vérifications à ELU  

A. Condition de non fragilité  (Art A.4.2 /BAEL91)  

 La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :                      

 Aadopté> Amin 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23×𝑏×𝑑 × 
𝐟𝐭𝟐𝟖
𝐟𝐞

  = 0.23 × 30 × 37 ×
𝟐.𝟏

𝟒𝟎𝟎
   

 Amin = 1.340 cm2   

En travée : At = 9.24  cm2 > Amin = 1.340 cm2 ……………. Condition vérifiée.  

Aux appuis : Aa = 4.62  cm2 > Amin = 1.340 cm2 …………. Condition vérifiée.   

B. Contraintes tangentielles  (A.5.1.21 BAEL 91) 

On doit vérifier que  𝜏 < 𝜏̅̅u 

 τ = 
𝐓𝐦𝐚𝐱
𝐛×𝐝 

 = 
𝟏𝟎𝟏.𝟑𝟔

𝟑𝟎×𝟑𝟕 
  = 0.091MPa  

Avec Tmax : Effort tranchant maximal. 

 τ̅u = min { 
𝟎.𝟐𝐟𝐜𝟐𝟖
𝛄𝐛 

 ; 5MPa} = min { 
𝟎.𝟐×𝟐𝟓

𝟏.𝟓
 

; 5MPa} = min {3.33𝑀𝑃𝑎; 5𝑀𝑃𝑎} 

 𝛕̅ = 3.33MPa 

 𝜏 = 0.091 MPa < 𝛕̅ = 3.33MPa……………………….condition vérifiée  

𝝉 < 𝝉̅̅𝒖 ̅̅ Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 
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C. Vérification de l’adhérence et de l’entrainement des barres  

 Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que : 

 𝛕
se
 < 𝛕 

se
   

𝝉 ̅̅̅̅se  = Ψs × ft28                              avec Ψs=1.5 (pour les aciers HA).  

𝜏 ̅̅𝑠𝑒 ̅̅ = 1.5 × 2.1 = 3.15𝑀𝑃𝑎  

∑ 𝑈𝑖 = 𝑛 × 𝜋 × 𝜑 = 3 × 3.14 × 1.4 = 13.19 cm.  

τse = 
𝐓𝐦𝐚𝐱

𝟎.𝟗×𝐝×∑ 𝐔𝐢 
     (A.6.1.3 BAEL 91)                                  

 τse = 
𝟏𝟎𝟏.𝟑𝟔×𝟏𝟎³

𝟎.𝟗×𝟑𝟕𝟎×𝟏𝟑𝟏.𝟗 
 = 2.31 MPa  

𝜏𝑠𝑒 = 2.31 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏 ̅̅𝑠𝑒 ̅̅ = 3.15MPa …………… Condition vérifiée.  

Donc pas de risque d’entraînement des barres. 

D. Ancrage des barres au niveau des appuis (A.6.1.23 BAEL 91) 

 Ls =  
∅ × 𝐟𝐞 

𝟒 × 𝛕𝐬𝐞 
                     

𝜏𝑠𝑒=0.6 x Ψ 2 x ft28 = 0.6 x 1.52 x 2.1 = 2.835 MPa 

 Ls = 
 𝟏𝟒 × 𝟒𝟎𝟎 

𝟒 × 𝟐.𝟖𝟑𝟓
 = 493.83 mm 

 Les armatures doivent comporter des crochets vu que la longueur de scellement est 

importante. La longueur de scellement mesurée hors crochets est : 

 Ls = 0,4Ls = 0.4× 49.38 = 19.8 cm    soit : Ls= 20 cm 

E. Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis   

- Influence sur le béton  

 On doit vérifier que : 

 𝝈bc = 
𝟐𝐓𝐮

𝐛 × 𝟎.𝟗𝐝 
  ≤  

  𝟎.𝟖𝐟𝐜𝟐𝟖
𝛄𝐛 
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𝝈bc = 
𝟐×𝟏𝟎𝟏.𝟑𝟔×𝟏𝟎³

𝟑𝟎𝟎 × 𝟎.𝟗×𝟑𝟕𝟎 
 = 2.03 MPa ≤ 

  𝟎.𝟖×𝟐𝟓

𝟏.𝟓 
 = 13.33 MPa………. Condition vérifiée. 

- Influence sur l’acier  

 On doit vérifier que : Ast adopté ≥ Ast min  

 Ast min = 
𝐓𝐦𝐚𝐱
𝛔 𝐬𝐭 

  = 
𝟏𝟎𝟏.𝟑𝟔×𝟏𝟎³

𝟑𝟒𝟖×𝟏𝟎² 
 = 2.91 cm2 

Ast adopté = 4.62 cm2 ≥  Ast min =  2.91 cm2 …………… Condition vérifiée. 

III.4.5 Calcul des armatures transversales   

 Diamètre des armatures transversales (Art A.7.2 / BAEL91)  

 ɸt < min (ɸl ;  
𝐡 

𝟑𝟓
  ;  

𝐛 

𝟏𝟎
 ) = min (ɸl=1.4 ;  

𝟒𝟎 

𝟑𝟓
= 𝟏. 𝟏𝟒 ;  

𝟑𝟎 

𝟏𝟎
= 𝟑) cm = 1.14  cm 

 On prend : ɸt = 8 mm. Nous adopterons un cadre et un étrier en ɸ8. 

 Donc : At = 2HA8 =  1 cm2  

 Espacement des armatures transversales (Art A.5.2.2 / BAEL91)  

 St ≤ min (0,9 × d ; 40 cm) = min (0,9×37 = 33.3 cm ; 40 cm) = 33.3 cm 

  Vérification selon le RPA (Art 7.5.2.2/RPA 99 V2003)  

a. Zone nodale   

St ≤ min (12 ɸ ; 
𝐡  

𝟒
 ; 𝟑𝟎 ) = min (12 ɸ =16.8 ; 

𝐡 

𝟒
 =10 ; 30) = 10 cm  

On prend St =10 cm 

b. Zone courante  

St ≤ 
𝐡 

𝟐
 = 20 cm on prend   St = 15 cm 
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III.4.5 Calcul du ferraillage à l’ELS  

 qs = 31.73 KN/m 

  

   A B 

 RA  RB 

4.7 m 

 Figure III.4.4  Schéma statique à l’ELS. 

c) Les réactions d’appuis  

 RA = RB = 
𝐪𝐬×𝐥

𝟐 
 = 

𝟑𝟏.𝟕𝟑×𝟒.𝟕

𝟐 
 

 RA = RB= 74.57  KN 

d) L’effort tranchant  

 T = - qs (x) + RA = - 31.73 (x) + 74.57             

 Pour     x = 0m     →           T = 74.57  KN 

             x = 4.7 m →           T = -74.57  KN  

c) Le moment fléchissant  

M0= 
𝐪𝐬×𝐥²

𝟖 
 = 

𝟑𝟏.𝟕𝟑×𝟒.𝟕²

𝟖 
 = 87.61 →   M0 = 87.61 KN.m 

d) Correction des moments  

 Aux appuis : Ma = - 0,3 M0 = - 0,3 (87.61) = - 26.28 KN.m  

En travée : Mt = 0,85 M0 = 0,85 (87.61) = 74.47 KN.m 
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                                                                                      qs = 31.73 KN/m 

 

 

                                 A                                                                           B  

                                        RA                                                                                                    RB 

                                                                      4,7 m 

 

 T (KN) 

 74.57 

                          

 + 

  - 

  

         -74.57 

                        -26.28                                                                              -26.28                                                                                                         

                           -   - 

 

   

 + 

                                                                           

                    M (KN.m)                                    74.47             

                      

         Figure III.4.5  Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant à l’ELS. 
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III.4.6  Différentes vérifications à l’ELS   

 Les contraintes dans le béton et l’acier  

σbc = 
𝛔𝐬
𝐤𝟏

  ≤ σ̅bc = 0.6 × fc28 = 15MPa  

En travées : 

 At = 9.24 cm2    

ρ = 
𝟏𝟎𝟎×𝐀𝐭
𝐛×𝐝

 = 
𝟏𝟎𝟎×𝟗.𝟐𝟒

𝟑𝟎×𝟑𝟕
 = 0.831                           ρ =0.831    β1 = 0.870  

   K1 = 23.46    

 𝛔𝐬 =
𝐌𝐭

𝛃×𝐝×𝐀𝐭
 = 

𝟕𝟒.𝟒𝟕 ×𝟏𝟎³

𝟎.𝟖𝟕𝟎×𝟑𝟕×𝟗.𝟐𝟒
 = 250.37  MPa  

σs = 250.37  MPa ≤ 𝜎̅𝑠= 348MPa………………………   Condition vérifiée. 

σbc  = 
𝛔𝐬
𝐤𝟏

  = 
𝟐𝟓𝟎.𝟑𝟕

𝟐𝟑.𝟒𝟔
 =10.67 MPa ≤ σ̅bc = 15 MPa …………  Condition vérifiée. 

Aux appuis  

 Aa = 4.62 cm2  

ρ = 
𝟏𝟎𝟎×𝐀𝐚
𝐛×𝐝

 = 
𝟏𝟎𝟎×𝟒.𝟔𝟐

𝟑𝟎×𝟑𝟕
 = 0.418                         ρ =0.418     β1 = 0.901 

   K1 =35.50  

 𝛔𝐬 =
𝐌𝐚

𝛃×𝐝×𝐀𝐚
 = 

 𝟐𝟔.𝟐𝟖×𝟏𝟎³

𝟎.𝟗𝟎𝟏×𝟑𝟕×𝟒.𝟔𝟐
 =170.63 MPa  

σs = 170.63 MPa ≤ 𝜎̅𝑠= 348MPa………………………  Condition vérifiée. 

σbc = 
𝛔𝐬
𝐤𝟏

  = 
𝟏𝟕𝟎.𝟔𝟑

𝟑𝟓.𝟓𝟎
 = 4.80 MPa ≤ 𝛔̅𝐛𝐜=15 MPa ……………… Condition vérifiée. 
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 Etat limite de déformation (BAEL.99/Art b.6.5.2) 

Les règes du BAEL (Art B.6.5.2) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas nécessaire se 

vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées :  

𝐡

𝐋 
 ≥ 

𝟏

𝟏𝟔 
       

𝟒𝟎

𝟒𝟕𝟎
 = 0.085 ≥ 

𝟏

𝟏𝟔 
 = 0.062 ………….condition  vérifiée  

𝐡

𝐋 
 ≥

𝐌𝐭
𝟏𝟎×𝐌𝟎 

       
𝟒𝟎

𝟒𝟕𝟎
 = 0.085 ≥

𝟕𝟒.𝟒𝟕

𝟏𝟎×𝟖𝟕.𝟔𝟏 
 = 0.085  ……condition  vérifiée 

𝐀

𝐛 𝐝
 ≤ 

𝟒.𝟐

ƒ𝐞 
                    

𝟒.𝟔𝟐

𝟑𝟎×𝟑𝟕 
= 𝟎. 𝟎𝟎𝟒  ≤ 

𝟒.𝟐

𝟒𝟎𝟎 
 = 0.0105 ………..condition vérifiée  

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

 Conclusion  

Apres avoir fait toutes les vérifications nécessaires, la poutre palière sera ferraillé comme suit  

- Aux Appuis: 3HA14 Filantes  = 4.62 cm2   

-En travée : 3HA14 Filantes + 3HA14 Chapeaux = 9.24  cm2 

 -Un cadre et un étrier en ɸ8. At = 1 cm2 
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III.5 Calcul du balcon 

 Introduction 

Le balcon se calcul comme une console encastrée dans le plancher, il est soumis à des charges 

G, au poids propre du garde corps et à une charge d’exploitation horizontale Q due à la main 

courante qui engendre un moment Mq dans la section d’encastrement. 

Avec : 

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

 Q : surcharge d’exploitation verticale revenant au balcon. 

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

creuse de 10 cm d’épaisseur. 

 

                                              Figure III.5.1 schéma statique du balcon. 

III.5.1 Dimensionnement  

ep ≥  
L

10
  

L = 1.7 m : portée libre. 

ep : épaisseur de la dalle 

ep ≥ 
 170 

10
      →  e ≥ 17 cm 

On adoptera une épaisseur : e = 17 cm.  
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 Condition de résistance au feu 

En suivant les exigences de la norme NF EN 1992 1-2 [06], pour deux heures (120 mn) 

d’exposition au feu, l’épaisseur minimale d’une dalle pleine doit être supérieure à 12 cm.  

Finalement, nous allons adopter une épaisseur des dalles pleines et des balcons de 17 cm. 

III.5.2  Détermination des sollicitations  

 Charges uniformément réparties (G)  

 G = 5. 31 KN/m2 (déterminée dans le chapitre II) 

 Charge concentrée (g)  

N° Éléments 
Épaisseurs 

(m) 

Données du DTR B.C. 2.2 
Charges 

(KN/m2) 
Poids volumique (KN/m3) Référence 

01 Enduit en ciment 0,02x2 18 VI.C.2.2 0.72 

02 La brique  0,1 9 VI.B 0.9 

                                                                                                                        G total : 1.62 

 Surcharge d’exploitation 

 - Charge d’exploitation du balcon :   Q = 3.5 KN/ml (donnée par le DTR BC 2.2).  

  -Charge horizontale due à la main courante :    p = 1 KN/ml 

 Combinaison de charges  

Le balcon travaille en flexion composée. 

A l’ELU : 

 Dalle :  qu= (1.35 G +1.5Q)× 1m = (1.35×5.31 +1.5× 3.5)× 1m =12.42 KN/ml 

 Garde corps :     gu = 1.35G = 1.35 × 1.62 = 2 .19 KN  

 La main courante :  pu = 1.5× p = 1.5×1 = 1.5 KN  
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A l’ELS  

 Dalle:  qs = (G + Q) × 1m= (5.31+3.5)× 1m = 8.81 KN/ml 

 Garde corps: gu = G = 1.62 KN  

 La main courante : ps =  1 = 1.0 KN 

 

 Calcul des moments  

 A  l’ELU 

Mu =  
qu × l 2 

  2
  + gu × L =  

12.42× 1.7 2 

  2
  + 2.19 × 1.7 = 21.67  KN.m 

 A l’E.L.S  

Ms =  
qs × l 2 

  2
  + gs × L =  

8.81× 1.7 2 

  2
  + 1.62 × 1.7 = 15.484   KN.m 

 Calcul de l’effort tranchant :   

 A l’E.L.U  

Vu = qu × L + gu = 12.42 × 1.7 + 2.19  

Vu = 23.30 KN  

 A l’E.L.S  

Vs = qs × L + gs = 8.81 × 1.7 + 1.62                

   Vs = 16.6 KN  

III.5.3  Ferraillage 

 Le ferraillage consiste à l’étude d’une section rectangulaire soumise à la flexion 

simple 
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                                   b 

                                          Figure III.5.2 section du balcon 

Avec : 

 h = épaisseur de la section (h = 17 cm)  

b = largeur de la section (b = 100 cm)  

c = enrobage (c = c’ = 2 cm)  

d = hauteur utile (d = h – c = 17 – 2 = 15 cm) 

 Les armatures principales  

067.0
2.1415100

1042.21

² 2

3










bc

u

fdb

M
  

 = 0.067 < l = 0.392                       Section simplement armée 

= 0.067       = 0.966 

2
3

25.4
34815966.0

1042.21
cm

d

M

st

U 









    

 On adopte pour une section : A = 4HA12 = 4.52 cm2         Avec un espacement  St = 25 cm. 

 Les armatures de répartition  

213.1
4

52.4

4
cm


          On adopte   4HA10 = 3.14 cm2       Avec : St  = 25cm. 
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III.5.4   Vérification à L’ELU  

 Vérification  la condition de non fragilité   (Art 4.21/BAEL 91) 

MPaffavec ctt 1.2)25)(06.0(6.006.06.0:

21.81cm
400

2.1
15 100  0.23  A

2828

min




 

22

min 52.481.1 cmcm adoptée         Condition vérifiée. 

 Vérification de l’entrainement des armatures :              (Art6.1, 3/BAEL 91) 

se

i

u

se
ud

V
 




9.0
        Avec          

cmu

HAet

MPaf

i

sse t

072.152.1414.3

5.1:

15.328











 

    MPaMPa sese 15.346.1
72.1501509.0

1030.23 3





       Condition vérifiée. 

 Vérification au cisaillement 

  u

u

u
db

V
 


    Avec :  MPa5.2MPa4;

f15.0
min

b

28c

u 









 (fissuration préjudiciable)                                                         

MPaMPa uu 5.2155.0
1501000

1030.23 3





 

 
  Condition vérifiée. 

      Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 Vérification de l’écartement des barres  

- Pour les armatures principales :    St < min {3h, 33cm} = 33cm. 

St =25 cm < 33 cm      Condition vérifiée. 

  - Pour les armatures de répartition : St < Min {4h, 45cm} = 45cm 

St =25cm< 45cm    Condition vérifiée. 
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III.5.5   Vérification à L’ELS 

 

 Vérification des  contraintes dans les aciers  

 As = 4.52 cm2            Ms = 15.484 KN.m 

ρ = 
100×At

b×d
 = 

100×4.52

100×15
 = 0.301                              ρ = 0,483   β1 = 0.914 

   K1 = 43.14   

 σs =
Mts

β×d×Ats
 = 

15.484×10³

0.914×15×4.52
 = 249.9 MPa  

σs =  249.9 MPa ≤ σ̅s = 348MPa  ……………………  Condition vérifiée..          

 Vérification des contraintes dans le béton    

 On doit vérifier que : MPafcbb 156.0 28    

σbc =  
σs
k1

  = 
249.9

43.14
 = 5.9 MPa ≤ σ̅bc = 15 MPa ……………… Condition vérifiée. 

 Vérification de l’état limite de déformation  

On procédera à la vérification de la flèche  si l’une des conditions suivantes n’est pas 

vérifiée : 

vérifiéeCondition              0.0105
400

4.2

f

4.2
0.003

100.15

4.52

b.d

A
  

vérifiéeCondition                          0.072
62.2110

15.484

10M

M
0.1

L

h
 

vérifiéeCondition                                     0.0625
16

1
0.1

170

17

L

h

e

S

0

S










 

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

Le ferraillage retenu pour les balcons est le suivant :  

- Armatures principales : 4 HA12 = 4.52 cm² (St= 25 cm).  

- Armatures de répartition : 4 HA10 = 3.14 cm² (St= 25 cm). 
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III.6   Poutre de chainage 

La poutre de chainage est considérée comme une poutre continue avec une inertie constante et qui 

repose sur deux appuis, elle supporte son poids propre et le poids des cloisons extérieures. 

La hauteur :
1015

maxmax L
h

L
t   

La largeur : tt h7.0bh4.0   

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

L =470-25= 445 cm       

10

445

15

445
 th cmhcmdonc t 5.4466.29:   

Compte tenu des exigences du RPA (Art 7.5.1),  

On opte pour ht = 30 cm  

0.4ht ≤ b ≤ 0.7ht      0.4 × 30cm ≤ b ≤ 0.7 × 30cm          12cm ≤ b ≤ 21cm  

D’après les exigences du RPA, on prend  b = 25 cm 

Donc : la poutre de chainage à pour dimensions :  (b h ) = (25 x 30) cm2 

 Vérification des conditions du RPA (Art 7.5.1.5. RPA 99/Version 2003)   

ht≥ 30 cm  ht= 30 cm≥ 30 cm                                                                      

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

     ht

b
≤ 4 

ht

b
=  

30

25
= 1.2 ≤ 4 

Donc la poutre de chainage à pour dimensions : (𝐛 × 𝐡) = (𝟐𝟓 × 𝟑𝟎)𝐜𝐦𝟐 
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                             Figure III.6.1 : Coupe transversal de la poutre. 

III.6.2   Évaluation des charges  G et surcharges Q 

Poids propre de la poutre = mlKN /88.130,025,025   

Poids du mur (double cloison) = 2.81 (3.06-0.3)=7.76 KN/ml 

Le poids du plancher  = 5.1× (0.65/2) = 1.66 KN/ml. 

Le poids propre total   Gt = 11.3 KN/ml. 

La charge d’exploitation  Q =1.5× (0.65/2) = 0.49 KN/ml. 

 Combinaison des charges  

À l’ELU :   qu = 1.35 G +1.5 Q =1.35 ×11.3 +1.5 × 0.49 = 15.99 KN/ml 

À l’ELS :   qs = G+Q=11.3 +0.49= 11.8  KN/ml 

III.6.3   Étude de la poutre à l’ELU  

 

          Fig .III.6.2 Schéma statique à l’ELU 

 4.70 m  

qu=15.99 KN/ml 

25 cm 

      30 cm 
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On considère la poutre comme étant une poutre simplement appuyée. 

 Calcul des moments  

Le moment isostatique :   mKN
lq

MM u
uu .15.44

8

)²70.4(99.15

8

²max 





  

 Correction des moments  

Afin de tenir compte des semi-encastrements aux appuis, on affectera les moments par des 

coefficients : 0.85 en travée et -0.3aux appuis. 

En travée : mKNMMt u .53.3715.4485.085,0 max   

Sur appuis : mKNMM ua .25.1315.443.03,0 max 
 

 Effort tranchant   

KN
lq

TT u
uu 58.37

2

70.499.15

2

max 





  

Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant  
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 T (KN) 

 

                          37.58 

 + 

   - 

                - 37.58 

  

                     -13.25                                                                                                  - 13.25                                                                                                                 

                         -                    - 

 

                                   +  

  

37.53 

                        Figure III.6.3 Diagramme des moments et les efforts tranchants à l’ELU. 

 

 

 

 

 

 4.70 m  

qu=15.99 KN/ml 
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III.6.4    Ferraillage  

 Les armatures longitudinales  

-En travée 

134.0
2.142825

1053.37
2

3

2










bc

t

fdb

M


 

 392.0134.0 l    Section simplement armée 

= 0.134      = 0.928 

15.4
34828928.0

1053.37 3










bc

t
t

fdB

M
A    

On opte pour : At =  3HA14 = 4.62 cm2  

-Sur appuis   

048.0
2.142825

1025.13
2

3

2










bc

a
b

fdb

M
  

 392.0048.0 lb     Section simplement armée 

 = 0.048    = 0.975 

2

3

39.1
34828975.0

1025.13
cm

d

M
A

st

a
a 










 

          On opte pour : Aa= 3HA12 = 3.39 cm2.    

III.6.5   Vérifications à l’ELU  

 Condition de non fragilité   (BAEL91/modifiée 99.Art. A.4.2.1) 

228
min 845.0

400

1.2
282523.0...23.0 cm

f

f
dbA

e

t  . 



Chapitre III : Calcul des éléments non structuraux 
 

117 
 

  
2

min

2

2

min

2

845.062.4

845.039.3

cmAcmA

cmAcmA

t

a




     Condition vérifiée 

 Vérification de l’effort tranchant (BAEL91/modifiée 99.Art. A.5.2.2) 

 L’influence sur le béton      

On doit vérifier que    

b

u

fc
bdT


28

max 9.04.0  .  

On a:    Tu
max  = 37.58KN         

        420
5.1

25
9.025284.09.04.0 28 KN

f
bd

b

c 


  

Tu
max = 37.58 KN   < 420KN     Condition vérifiée 

 L’influence sur les aciers  

On doit vérifier :  









d

M
T

fe
A au

u

S

a
.9,0


 















2809.0

1025.13
1058.37

400

15.1
39.3

3
3

aA = 1.08cm²   

Aa = 3.39 cm² >  1.08cm²           Condition vérifiée.  

  At = 4.62 cm² > 1.08 cm²            Condition vérifiée.  

 Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement  

                   (BAEL91/modifée99.Art .A.6.1.3) 

Il faut vérifier que :  

MPa15.31.25.1f. 28tssese 
 
 

MPa
ud

T

i

u

se 13.1
8.1312809.0

1058.37

9.0

3max












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Avec :  ui : somme des périmètres utiles des barres 

ui = n×× = 33.141.4 = 13.19  cm     n : nombre de barres. 

  𝜏 = 1.13 𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏̅ = 3.15𝑀𝑃𝑎       Condition vérifiée 

   Pas de risque d’entraînement des barres. 

 Vérification au cisaillement 

         

𝜏

 On doit vérifier que :    𝜏 < 𝜏̅̅ 

𝜏 = 
𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑏×𝑑

 = 
37.58 ×1000

250×280
 = 0.54 MPa 

Avec Tmax : Effort tranchant maximal. 

𝜏̅̅ = min      (0.2 ×ƒc28)/γb ; 5MPa  

𝜏̅̅ = min      
0.2 ×25

1.5
 ; 5MPa      = 3.33 MPa  

𝜏 = 0.54 MPa < 𝜏̅̅ = 3.33 MPa     ………………………   condition vérifiée  

Il y’a pas risque de cisaillement donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 Vérification l’espacement des armatures transversales  

                         (BAEL91/modifiée99, Art 7.5.2.2)  

 Les armatures transversales  

Les diamètres des armatures transversales doivent être  

  cmmm
bh

lt 6.886.05.2;86.0;2.1min
10

;
35

;min 








   

Avec :    h : La hauteur totale de la poutre. 

             : Le diamètre des barres longitudinales. 

        b : La largeur totale de la poutre  

On prend :  ∅ = 8mm    donc : At = 4∅ 8 = 2.01 cm² 
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 Ecartement des armatures transversales  

 cmdSt 30;9.0min  =  cm30; 25.2min  

St   25.2 cm St = 15 cm 

On doit aussi vérifier la section des armatures transversales par la condition suivante : 

 
t

t

Sb

feA

.

.
0,4 MPa   

1525

40001.2




= 2.14 MPa > 0.4 MPa   Condition vérifiée  

  Vérification selon le RPA (Art 7.5.2.2/RPA 99 V2003)  

a. Zone nodale :  

St ≤ min (12 ɸ ; 
h  

4
 ; 30 ) = min (12 ɸ =16.8 ; 

h 

4
 = 7.5 ; 30) = 7.5 cm  

On prend St =8 cm 

b. Zone courante :  

St ≤ 
h 

2
 = 15 cm On prend   St = 15 cm  

Selon le R.P.A (2003) la section d’armatures transversals doit verifier:  

At= 3.39 cm 2 ≥ At 
min = 0.003×S×b = 0.003× 8 × 25 = 0.6 cm²……..condition vérifiée 

III.6.6   Étude de la poutre à l’ELS 

 

          Figure .III.6.4 Schéma statique à l’ELS 

 

 

 4.70 m  

qu=15.99 KN/ml 
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 Moment isostatique   

On a : qs= 11.8 KN/ml.  

mKN
lq

MM
s

ss .582.32
8

7.48.11

8

22

max 





  

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

Sur appuis : mKNMM s

a

s .77.9582.323.03.0 max   

En travée : mKNMM s

t

s .69.27582.3285.085.0 max 
 

 Effort tranchant  

KN
lq

TT s
ss 73.27

2

7.48.11

2

max 






 

Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant :  
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 T (KN) 

 

                          27.73 

 + 

   - 

                - 27.73 

  

                     -9.77                                                                                                  - 9.77                                                                                                                 

                         -                    - 

 

                                   +  

                   M(KN.m)  

      27.69 

                  Figure III.6.5 Diagramme des moments et les efforts tranchants à l’ELS 

 

 

 

 

 

 4.70 m  

qu=11.8 KN/ml 
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III.6.7   Vérifications à l’ELS  

 Vérification des contraintes dans le béton et l’acier  

-Aux appuis 

   As=3.39 cm2              Ms
a  = 9.77 KN.ml 

-Dans le béton 

 On doit vérifier que :  

MPaf
K

cbc

S

bc
15256.06.0

28

1

 


  

483.0
2825

39.3100

.

100
1 






db

Aa  

1=0.483           =0.895              K 1= 32.62 

MPa
dA

M

S

sa
s 115

2839.3895.0

1077.9

..

3

1










 

MPaMPa bc
s

bc 15256.053.3
62.32

115

1




 


    Condition vérifiée 

-Dans l’acier  

On doit vérifier que :

s

e

st

f


   

MPa
f

s

e
st 348

15.1

400
115 


   Condition vérifiée 
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-En travée  

At= 4.62 cm2   : Ms
t =27.69 KN.m 

-Dans le béton  

On doit vérifier que :  
28

1

6.0
cbc

S

bc
f

K
 


 =0.6x25=15MPa 

661.0
2825

62.4100100
1 









db

At  

1= 0.661           1= 0.881    K1= 27.02 

MPa
dA

M

t

sT
s 97.242

2862.4881.0

1069.27 3

1













 

MPaMPas
bc 15256.099.8

02.27

97.242

1




 


 )Condition vérifiée 

Dans l’acier :   

 on doit vérifier que :

s

e

st

f


   

MPa
f

s

e
st 348

15.1

400
97.242 


   Condition vérifiée 

 Vérification de la flèche  

L’article B.6.5, 1 précise les conditions à vérifier pour ne pas avoir à faire une vérification sur les 

flèches limites pour les poutres. Les conditions à vérifier sont : 

0625.0
16

1
067.0

445

30


L

h
 Condition vérifiée 

084.0
582.3210

69.27

10
067.0

0





M

M

L

h u

 Condition non vérifiée 
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0105.0
2.4

007.0
2825

90.4

.





efdb

tA
 Condition vérifiée 

Une condition n’est pas  vérifiée, donc la vérification de la flèche est  nécessaire. 

Calcul de la flèche  

On doit vérifier que :  fi
500

L
f

IE

Lq

384

5 __

0υ

4

S 





  

 

Aire de la section homogénéisée : B0 = B + 15A = b   h +  15A 

     B0 = 25×30 + 15 3.39 

     B0 = 800.85 cm2  

Moment statique de la section homogénéisée par rapport à xx : 

dA
hb

S xx  15
2

²
/  

3cm 12673.8283.3915
2

30²25

xx
S/ 


  

Position du centre de gravité : 

cm
B

S
V xx 83.15

85.800

8.12673/

0

1   

cm 14.17=15.83-30=
1

V-h=
2

V    

Donc : V2= 14.17 cm. 

Moment d’inertie de la section homogénéisée/G : 

( ) ( )2
2

3
2

3
10 15

3
cVA

b
VVI st -++=

 

I0    233 2-14.17 15x3.39+
3

25
14.17+83.15=  
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0I = 64297.99 cm4 

Calcul des coefficients : 

0.0048
2825

3.39

db

A
ρ 





  

 
375.4

)3(20.0048

2,10,05

)
b

3b
ρ(2

0,05f
λ t28

i 







  

iv λ
5

2
λ 

 

vλ =1.75 

t28s

t28

fσρ4

f1,75
1μ


   = 1 −

1.75×2.1

4×0.0048×229.6+2.1
  = 0.435 

Calcul de l’inertie fictive If: 

4

v

0

vf
cm 40157.72=

0.4351.75+1

64297.991.1×
=

μλ+1

I1.1
=

I  

Ifv= 46682.36 cm4 

Calcul de flèche  

ƒ= 
5×qs×L⁴

348×Ev ×Ifv
  

ƒ= 
5×11.8×10³×(4.7)⁴

348×10818.87×10⁶×40157.72×10ˉ⁸
 = 0.019 m 

f = 1.90 cm < f cm94.0      condition non vérifiée.  

Remarque 

La condition de la flèche n’étant pas vérifiée, nous allons procéder à un redimensionnement en 

augmentant la hauteur de la poutre .Ainsi, nous allons effectuer la vérification de la flèche pour une 

nouvelle section, soit (b×h) = (25×35) cm².  
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Les conditions à vérifiées : 

0625.0
16

1
074.0

470

35


L

h
Condition vérifiée 

084.0
582.3210

69.27

10
074.0

0





M

M

L

h u

 Condition non vérifiée 

0105.0
2.4

0041.0
3325

39.3

.





efdb

tA
 Condition vérifiée 

Une condition n’est pas  vérifiée, donc la vérification de la flèche est  nécessaire. 

Calcul de la flèche  

On doit vérifier que :  fi
500

L
f

IE

Lq

384

5 __

0υ

4

S 





  

 

Aire de la section homogénéisée : B0 = B + 15A = b   h +  15A 

     B0 = 25×35 + 15 3.39 

     B0 = 925.85 cm2  

Moment statique de la section homogénéisée par rapport à xx : 

dA
hb

S xx  15
2

²
/  

3cm 16990.55333.3915
2

35²25

xx
S/ 


  

Position du centre de gravité : 

cm
B

S
V xx 35.18

85.925

55.16990/

0

1   

cm 16.65=18.35-35=
1

V-h=
2

V    

Donc : V2= 16.65 cm. 
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Moment d’inertie de la section homogénéisée/G : 

( ) ( )2
2

3
2

3
10 15

3
cVA

b
VVI st -++=

 

I0    233 2-16.65 3.39 x 15+
3

25
16.65+35.18=  

0I = 100868.67 cm4 

Calcul des coefficients : 

0.0041
3325

3.39

db

A
ρ 





  

 
12.5

)3(20.0041

2,10,05

)
b

3b
ρ(2

0,05f
λ t28

i 







  

iv λ
5

2
λ 

 

vλ =2.05 

t28s

t28

fσρ4

f1,75
1μ


   = 1 −

1.75×2.1

4×0.0041×229.6+2.1
  = 0.373 

Calcul de l’inertie fictive If: 

4

v

0

vf
cm 62876.80=

0.3732.05+1

100868.671.1×
=

μλ+1

I1.1
=

I  

Ifv= 62876.80 cm4 

Calcul de flèche  

ƒ= 
5×qs×𝐿⁴

348×Ev ×Ifv
  

ƒ= 
5×11.8×10³×(4.7)⁴

348×10818.87×10⁴×62876.80×10ˉ⁴
 = 0.00055 m 

= 0.055 cm < f cm94.0      condition  vérifiée. 
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III.7 la salle machine  

III.7.1 Introduction  

L’ascenseur est un appareil servant à déplacer verticalement des personnes ou des charges vers 

l’ensemble des étages de l’immeuble. C’est souvent un matériel muni de dispositif de sécurité. La 

machinerie est le local dans lequel se trouve l’ensemble des organes moteurs assurant le mouvement 

et l’arrêt de l’ascenseur, en général elle se trouve au dessus de la gaine. Notre  immeuble est 

constitué d’une seule cage d’ascenseur de caractéristique identique, de surface  (1,15x2.00)=2,3 𝑚2,  

de vitesse d’entrainement V = 1 m/s, pouvant charger 8 personnes, la charge totale que transmet le 

système de levage avec la cabine chargée est de 8 tonnes. 

 

 Figure III.7.1 Schéma de la salle machine  

III.7.2 Pré dimensionnement  

 Epaisseur de la dalle  

ht ≥ 
𝑙𝑥

30
 = 

115

30
 = 3,83 cm 

L’épaisseur minimale pour une dalle pleine est de 12 cm selon le RPA, donc on prend une épaisseur 

de 15 cm. 

La dalle qui supporte les machines est en béton armé avec une épaisseur de 15 cm 

La dalle repose sur quatre appuis, elle est soumise à une charge localisée, son calcul se fait à l’aide 

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

charge concentrée au milieu du panneau. 
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ρ = 
𝑙𝑥

𝑙𝑦
 = 

1,15

2,00
 = 0,575cm ; 0,4 ≤ ρ = 0,575 ≤1       → la dalle travaille dans les deux sens 

On a:              U = U0 + 2.Ɛ.e + ht 

                        V = V0 + 2.Ɛ.e + ht 

Avec : 

ht = épaisseur de la dalle (ht = 15 cm) 

e : revêtement de la dalle (e = 5 cm) 

Le coefficient Ɛ dépend de la nature du revêtement, dans notre cas la dalle est en béton armé, donc : 

Ɛ=1 

(U × V) : surface d’impact au niveau du feuillet moyen. 

(U0 × V0): côtés du rectangle dans lequel la charge est centrée (U0 = 55 cm ,  V0 = 140cm  ). 

Les côtés U0 et V0 sont supposés parallèles respectivement à Lx et Ly 

D’où :                U = 55 + 2 × 5 + 15 = 80 cm 

                         V = 140+ 2 × 5 + 15 = 165 cm 

III.7.3 Evaluation des moments Mx et My  

Les moments au milieu de la dalle pour une bande de 1 m de longueur dans le sens de la petite 

portée  et de la grande portée sont respectivement : 

               𝑀𝑥= P (M1 + ν M2) 

               𝑀𝑦 =  P (M2 + ν M1) 

Avec: ν = coefficient de poisson : 

- ELU : ν = 0 

- ELS : ν = 0,2 

𝑀1 et𝑀2 sont des coefficients à déterminer à partir des abaques de PIGEAUD suivant le rapport  

U = 
𝑈

𝐿𝑥
 et 

v

Ly
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ρ = 0,5 →  
𝑈

𝐿𝑥
 = 

105

115
 =0,9 après interpolation 𝑀1 = 0,081 

 
𝑉

𝐿𝑌
 = 

105

200
 = 0,5                𝑀2 = 0,027 

III.7.4 Détermination des sollicitations  

 A L’ELU  

qu = 1.35 G + 1.5 Q 

Pu = 1.35 P 

Avec : 

G = 25 × 0.15  = 3,75 KN/m2  (poids propre de la dalle). 

Q = 1KN/m2  (surcharge d’exploitation). 

qu = 1.35 × 3,75 + 1.5 ×1 = 6,56 KN/ml (charge uniformément répartie sur une bande da 1m). 

Pu = 1.35 × 90 = 121.5 KN/ml (charge concentrée dus au système de levage). 

 A L’ELS  

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

Ps = P = 90 KN 

III.7.5 Calcul des moments à l’ELU 

a) moment du au système de levage 

𝑀𝑥𝑙= Pu (𝑀1+ ν 𝑀2) = Pu × 𝑀1 = 121,5× 0,081 

𝑀𝑦𝑙= Pu (𝑀2+ ν 𝑀1) = Pu×  M2 = 121,5 X 0,027 

                           𝑀𝑥𝑙 = 9,841 KN.m 

                           𝑀𝑦𝑙 = 3.280 KN.m 

b) moment du poids propre de la dalle pleine 

𝑀𝑥2 = 𝜇𝑥×𝑞𝑥×l 𝑥2 

𝑀𝑦2= = 𝜇𝑦×𝑀𝑥2 
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            ρ = 0,5            μx = 0,0946 

                                    μy = 0,250 

𝑀𝑥2= 0,0946 × 6,56 × 1,152 = 0,665 

𝑀𝑦2= 0,250 × 0,665 = 0,166 

                               𝑀𝑥2= 0,665 KN.m 

                                𝑀𝑦2 = 0,166 KN.m 

c) Superposition des moments 

𝑀𝑥=  𝑀𝑥𝑙+ 𝑀𝑥2 = 9,841 + 0,665 = 10,506 kN.m 

𝑀𝑦=𝑀𝑦𝑙 + 𝑀𝑦2= 3,280 + 0,166 = 3,446 kN.m 

d) Correction des moments 

Les moments calculés seront corrigés en leur affectant un coefficient de (0,85) en travée et un 

coefficient de (- 0,3) aux appuis. 

                                     

                                                   1,15m 

 

 

 

 

 

 

 

                          Figure III.7.2 Correction des moments à l’ELU.  

 En travée  

𝑀𝑥𝑡= 0.85 ×𝑀𝑥 = 0.85 × 10,506 = 8,930 kN.m 

𝑀𝑦𝑡 = 0.85 ×𝑀𝑦  = 0.85 × 3,446 = 2,929 kN.m 

 

   
L y

 =
 2

,0
0

 m
  

0
,8

5
 M

 

0,85 M 

- 0,3 M - 0,3 M 

- 0,3 M 
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 Sur appuis  

𝑀𝑥𝑎 = - 0.3 ×𝑀𝑥 = - 0.3 × 10,506 = - 3,152 kN.m 

𝑀𝑦𝑎= - 0.3 ×𝑀𝑦  = -0.3 × 3,446 = - 1,033 kN.m 

III.7.6 Ferraillage  

Le ferraillage se fera à l’ELU pour une bande de 1 m de largeur. 

b = 100 cm; h = 15cm; c = 3 cm; d = 12cm. 

 Sens longitudinal 

 Aux appuis  

μ =
𝑀𝑥𝑎

b×d2×fbu
 =−

3,152×103

100×122×14,2 
 = 0,015 ≤ 0,392    

                   la section est simplement armée (SSA) donc, les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

     μ = 0,014                          β = 0,993 

𝐴𝑠𝑡 = 
𝑀𝑥𝑎

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
 = 

3,152×103

0,993×12×348
 = 0,760 𝑐𝑚2 

On adoptera pour   𝐴𝑠𝑡  = 5HA8 = 2.51 cm2    avec    St = 20 cm. 

 En travées  

μ = 
𝑀

𝑥𝑡

b×d2×fbu

 = 
8,930×103

100×122×14,2 
 = 0,044 ≤ 0,392     

                   la section est simplement armée (SSA) donc, les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

     μ = 0,044                          β = 0,978 

𝐴𝑠𝑡 = 
𝑀

𝑥𝑡

 𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
 = 

8,930×103

0,978×12×348
 = 2,20 𝑐𝑚2 

On adoptera pour  𝐴𝑠𝑡= 5HA8 = 2,51 𝑐𝑚2 avec St = 20 cm. 
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  Sens transversal  

 Aux appuis  

μ = 
𝑀𝑦𝑎

b×d2×fbu

 = 
1,033×103

100×122×14,2 
 = 0,01 ≤ 0,392    

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

        pas nécessaires. 

     μ = 0,01                          β = 0,995 

 

𝐴𝑠𝑡 = 
𝑀𝑦

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
 = 

1,033×103

0,995×12×348
 = 0,248 𝑐𝑚2 

 

On adoptera pour   𝐴𝑠𝑡 = 4HA8 = 2.01𝑐𝑚2  avec St = 25 cm. 

 

 En travées  

μ = 
𝑀

𝑦𝑡

b×d2×fbu

 = 
2,929×103

100×122×14,2 
 = 0,014 ≤ 0,392     

                   la section est simplement armée (SSA) donc, les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

     μ = 0,014                          β = 0,993 

𝐴𝑠𝑡 = 
𝑀

𝑦𝑡

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
 = 

2,929×103

0,993×12×348
 = 0,706 𝑐𝑚2 

On adoptera pour   𝐴𝑠𝑡= 4HA8 = 2,01 𝑐𝑚2avec St = 25 cm. 

III.7.7 Vérification à l’ELU  

a. Condition de non fragilité (Art A.4.2 /BAEL91)  

Il faut que : 

Adopté > Amin 

Amin = ρ × S =𝑤0 ×(
3−𝜌

2
 ) × b × h = 0.0005 ×  

3−0,5

2
× 100 × 15 = 0,937 𝑐𝑚2 

Avec : 𝑤0  = Taux d’armatures dans chaque direction. (𝑤0  = 0.0005 pour HA FeE400). 

Adopté = 2,51𝑐𝑚2  >  0,937 𝑐𝑚2.......................... Condition vérifiée. 

Adopté = 2,01 𝑐𝑚2 >.  0,937 𝑐𝑚2......................... Condition vérifiée 
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 b. Diamètre minimal des barres (art A-7.21 BAEL91)  

On doit vérifier que ɸ ≤ ɸmax =ℎ0 /10 = 150 / 10 = 15 mm 

ɸ = diamètre des armatures longitudinales. 

ɸ = 8 mm < ɸmax = 15 mm .......................... Condition vérifiée. 

c. Vérification de l’espacement des Barres  

 Armatures // à 𝐿𝑥: 𝐴𝑥//𝐿𝑥 : 𝑆𝑡 = 20 cm ˂ min (3h ; 33 cm) = 33 cm .... Condition vérifiée. 

 Armatures // à𝐿𝑦: 𝐴𝑦//𝐿𝑦 : 𝑆𝑡 = 25 cm ˂ min (4h ; 45cm) = 45cm .... Condition vérifiée. 

d. Condition de non-poinçonnement (Article A.5.2-4-2 du BAEL91)  

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

Pu ≤ Q = 
𝟎,𝟎𝟒𝟓×𝛍𝐜×𝐡×𝐟𝐜𝟐𝟖 

𝛄𝐛
  

 

Avec : 

Pu : charge de calcul à l’ELU 

               𝑝𝑢  = 1.35 P = 1.35 × 90 = 121.5 kN 

𝜇𝑐: Périmètre de conteur du l’aire sur le quel agit la charge dans le plan du feuillet moyen. 

                  𝜇𝑐 = 2 (U + V) = 2(80 + 140) = 440 cm = 4.4 m 

Q = 
0,045×μc×h×fc28 

γb
 = 

0,045×4.4×0.15×25 

1.5
   = 495 KN 

Pu = 121.5 KN ˂ 495 KN ..................... Condition vérifiée. 

e. Vérification de la contrainte tangentielle  

Les efforts tranchants sont max au voisinage de la charge. 

On doit vérifier que  

 

𝜏𝑢 = 
𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥

𝑏×𝑑
  ≤  

0,07𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 

Au milieu de U  

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 
𝑃𝑢

2𝑈+𝑉
 = 

121,5

2×0,80+1,65
 = 37,38 KN 
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Au milieu de V  

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 
𝑃𝑢

3𝑈
 = 

121,5

3×0,80
 =50,625 KN 

𝜏𝑢 = 
Tumax

b×d
 = 

50,625

1×0,12
 = 421,9 KN/𝑚2 = 0,4219 MPa 

0,07𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 =  

0,07×25

1,5
 = 1,667 MPa 

τu = 0,4219 MPa < 1,167 MPa .................... Condition vérifiée 

III7.8 Vérification à l’ELS  

Calcul des moments 

1. moment du au système de levage 

𝑀𝑥𝑙= 𝑃𝑠(𝑀1 + ν𝑀2) = 90 (0,081 + 0,2 ×0,027) 

𝑀𝑦𝑙 =𝑃𝑠  (𝑀2 + ν) 𝑀1 = 90 (0,027+ 0,2 ×0,081) 

                         𝑀𝑥𝑙= 7,776 KN.m 

                         𝑀𝑦𝑙= 3,888 KN.m 

2. moment du poids propre de la dalle pleine 

𝑀𝑥2 =𝜇𝑦 × qs × 𝑙𝑥2 

𝑀𝑦2 = 𝜇𝑥 ×  𝑀𝑥2 

 𝜌 =   0,5       𝜇𝑥 =0,0981 

    ν = 0,2 𝜇𝑦 =0,373 

𝑀𝑥2 = 0,0981 × 4,75× 1,152 = 0,616 

𝑀𝑦2 = 0,373 × 0,777 = 0,229 

                                𝑀𝑥2 = 0,616 KN.m 

                               𝑀𝑦2 = 0,229 KN.m 
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3) Superposition des moments  

 𝑀𝑥 = 𝑀𝑥𝑙+ 𝑀𝑥2 = 7,776 +0,616 = 8,392 

𝑀𝑦 = 𝑀𝑦𝑙+ 𝑀𝑦2 =3,888 + 0,229 = 4.117 

4) correction des moments  

Les moments calculés seront corrigés en leur affectant un coefficient de (0,85) en travée et un 

Coefficient de (- 0,3) aux appuis.      

                                                   1,15m 

 

 

 

 

 

 

 

                             Figure III.7.3 Correction des moments à l’ELS. 

 En travée   

𝑀𝑥𝑡= 0.85 ×𝑀𝑥 = 0.85 × 8,392 =7,133  kN.m 

𝑀𝑦𝑡 = 0.85 ×𝑀𝑦  = 0.85 × 4,117= 3,499 kN.m 

 Sur appuis  

𝑀𝑥𝑎 = - 0.3 ×𝑀𝑥 = - 0.3 × 8,392 = - 2,517 kN.m 

𝑀𝑦𝑎= - 0.3 ×𝑀𝑦  = -0.3 × 4,117 = - 1,235 kN.m 

  Etat limite de fissuration  

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

 

   
L y

 =
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0
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0
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5
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0,85 M 

- 0,3 M - 0,3 M 

- 0,3 M 
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  Etat limite de compression du béton  

 Sens longitudinal  

Aux appuis  

 𝑀𝑥𝑎  =2,517 

𝜌= 
100×𝐴𝑎

𝑏×𝑑
  = 

100×2,51

100×12
 = 0,211 

ρ =0,211       𝛼 = 0,222 

 𝛽 = 0,926 

La contrainte dans l’acier : 

𝜎𝑠𝑡 = 
𝑀𝑎

β×d×Aa
  = 

2,517×103

0,926×12×2,51
 = 90,244 MPa 

σst = 90,244 ≤
fe

γs

 = 400/1,15 = 348 MPa....................... Condition vérifiée 

La contrainte dans le béton: 

σbc= 
𝜎𝑠

15
 ×

𝛼1

1−𝛼1
 = 

90,244

15
 ×

0,222

1−0,222
 =1,716 MPa< 15𝑀𝑃𝑎....................... Condition vérifié 

  En travée  

 𝑀𝑥𝑡 =7,133  kN.m 

𝜌= 
100×𝐴𝑎

𝑏×𝑑
  = 

 100×2,51

100×12
 = 0,211 

         ρ =0,211             𝛼= 0,222 

             𝛽= 0,926 

    La contrainte dans l’acier : 

𝜎𝑠𝑡 = 
𝑀𝑎

β×d×Aa
  = 

7,133×103

0,926×12×2,51
 = 255,745 MPa 

σst = 255,745 ≤
fe

γs

 = 400/1,15 =348 MPa....................... Condition vérifiée 
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La contrainte dans le béton: 

σbc= 
𝜎𝑠

15
 ×

𝛼1

1−𝛼1
 =

255,745

15
 ×

0,222

1−0,222
 = 4,865 Mpa < 15 MPa....................... Condition vérifié      

 Sens transversal  

  Aux appuis  

𝑀𝑦𝑎 = 1,235 kN.m 

𝜌= 
 100×𝐴𝑎

𝑏×𝑑
  = 

100×2,01

100×12
 =0,167 

ρ =0,167       𝛼= 0,201 

 𝛽=0,933 

La contrainte dans l’acier : 

𝜎𝑠𝑡 = 
𝑀𝑎

β×d×Aa
  = 

1,235×103

0,933×12×2,01
 = 54,881 MPa 

σst = 54,881 ≤
fe

γs

 = 400/1,15 =348 MPa....................... Condition vérifiée 

La contrainte dans le béton: 

σbc= 
𝜎𝑠

15
 ×

𝛼1

1−𝛼1
 =

54,881

15
 ×

0,201

1−0,201
 =0,920 MPa< 15𝑀𝑃𝑎....................... Condition vérifié 

 En travée  

 𝑀𝑦 = 3,499 kN.m 

𝜌= 
100×𝐴𝑎

𝑏×𝑑
  = 

100×2,01

100×12
 =0,167 

         ρ =0,260                𝛼= 0,201 

                   𝛽=0,933 

    La contrainte dans l’acier : 

𝜎𝑠𝑡 = 
𝑀𝑎

β×d×Aa
  = 

3,499 ×103

0,933×12×2,01
 = 144,49 MPa 
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σst = 144,49 ≤
fe

γs

 = 400/1,15 = 348 MPa....................... Condition vérifiée 

La contrainte dans le béton: 

σbc= 
𝜎𝑠

15
 ×

𝛼1

1−𝛼1
 =

144,49

15
 ×

0,201

1−0,201
 = 2,42< 15 MPa....................... Condition vérifié   

 Etat limite de déformation  

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

o 
𝐻

𝐿𝑥
 ≥ 

𝑀𝑡𝑦

20×𝑀𝑦
                     

15

115
 = 0,130  ≥ 

3,499 

20×4,117 
 = 0,042................ Condition vérifiée. 

o 
𝐴𝑥

𝑏.𝑑
 ≤ 

4.2

𝑓𝑒
                       

2,51

100×12
  = 0,002 < 

4,2

400
 = 0,0105................ Condition vérifiée. 

Vu la satisfaction de toutes les conditions, le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 

Conclusion  

Le ferraillage de la dalle de la salle machine est comme suit : 

 En travées  

o Sens (x-x) : 5HA8 = 2,51 𝐜𝐦𝟐     avec : St = 20 cm 

o Sens (y-y) : 4HA8 = 2,01 𝐜𝐦𝟐     avec : St = 25 cm 

 Aux appuis 

o Sens (x-x) : 5HA8 = 2,51 𝐜𝐦𝟐     avec : St = 20 cm 

o Sens (y-y) : 4HA8 = 2,01 𝐜𝐦𝟐      avec : St = 25 cm 
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V.1  Introduction 

 Les forces d’origine sismique agissantes sur la structure pendant un séisme constituent le 

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

ces forces, le concepteur pourrait dimensionner les ouvrages en leur assurant une rigidité et une 

résistance suffisante pour limiter les dommages. 

V.2  Logiciel utilisé pour la modélisation 

 L’analyse dynamique nécessite la création d’un modèle de calcul représentant la structure. 

 Ce modèle introduit ensuite dans un programme de calcul dynamique permet la détermination 

des modes propres de vibration et des efforts engendrés par les différentes actions appliquées (charges 

statiques et dynamiques). « ETABS » est l’abréviation de « Extended Three Dimensional Analysis of 

Building Systems ». Ce logiciel est destiné à la conception et l’analyse des structures de Génie Civil, 

particulièrement celles de type bâtiment. Ces dernières peuvent être réalisées en béton armé, en acier 

ou tout autre matériau choisi par l’utilisateur. 

 ETABS permet en une seule interface la saisie graphique des éléments ainsi que de nombreuses 

possibilités d’analyses statiques et dynamiques avec des compléments de conception et vérification des 

structures en béton armé et/ou en charpente métallique. L’interprétation des résultats est facilitée, avec 

deux méthodes possibles : tableaux ou graphismes. Il donne ainsi un accès facile et rapide aux résultats 

tel que la déformée du système, les diagrammes des efforts, les champs de contraintes, les modes 

propres de vibration, etc. Dans notre projet on a utilisé la version ETABS V 9.7 

V.2.1  Description du logiciel ETABS 

 ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments et des 

ouvrages du Génie Civil. Il est basé sur la méthode des éléments finis, son utilisation est à la fois facile 

et très efficace pour le calcul vis-à-vis des forces horizontales dues au séisme ; il permet aussi : 

 La modélisation de tous types de bâtiments. 

 La prise en compte des propriétés des matériaux. 

 L’analyse des effets dynamiques et statiques. 

 La visualisation des déformées, des diagrammes des efforts internes, des modes de 

vibration…etc. 
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V.2.2   Rappel (terminologie) 

           

V.2.3  Manuel d’utilisation du logiciel ETABS  

 Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit : 

A) Introduction de la géométrie de l’ouvrage. 

B) Spécification des propriétés mécaniques des matériaux. 

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

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

E) Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99/version 2003. 

F) Définition de la charge sismique E. 

G) Chargement des éléments. 

H) Introduction des combinaisons d’actions. 

I) Déroulement de l’analyse et visualisation des résultats. 

 Pour accéder à l’interface du logiciel, notre machine fonctionne sur un système d’exploitation 

« Windows 10 ». On clique sur l’icône exécutable représentée sur la figure suivante : 

Grid line :   Ligne de grille 

Joints :   Nœuds 

Frame :   Portique (cadre) 

Shell :    Voile 

Elément :   Élément 

Restraintes :   Points d’application 

   de la charge 

Loads :   Charges 

Uniformed loads :  Charges uniforms 

Define :   Définir 

Material :   Matériaux 

Concrete :   Béton 

Steel :    Acier 

Frame section :  Coffrage 

Colonne :   Poteau 

Beam :   Poutre 

File :    Fichier 

Copy :   Copier 

Move :   Déplacer 

Save :    Enregistrer 

Save as :   Enregistrer sous 

Add :    Ajouter 

Delete :   Supprimer 

Story :   Étage 

Height :   Hauteur 
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                                                              Figure V.1 Icône du logiciel ETABS 

Étape A : Introduction de la géométrie de l’ouvrage  

 Choix des unités  

 C’est la première étape qui vient juste après le lancement de l’ETABS, elle consiste à choisir 

l’unité de calcul où on sélectionne KN.m 

 

                                                           Figure V.2 Choix des unités  

 Géométriques de base  

Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne File puis New model, puis on clique sur 

Default.edb.  
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                                                      Figure V.3  Démarrer un nouveau modèle  

Cette opération permet d’introduire : 

 Le nombre de ligne de construction suivant les deux directions X et Y. 

 Le nombre de travées dans les deux sens X et Y. 

 Les hauteurs des différents étages. 

 Les longueurs des travées. 

Grid dimensions (plan) → custom grid spacing → edit grid: 

           

                                             Figure V.4 Géométrie de base. 
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NB : 

Toutes les valeurs indiquées sur les images sont celles adoptées pour notre structure          

             

               Figure V.5 Modification des longueurs de trames suivant X-X et Y-Y. 

Story dimensions → custom story data → edit story data  

                   

Après introduction des données comme il est indiqué sur la figure ci-dessus, on valide et aura deux 

fenêtres représentant la structure l’une en 3D et l’autre en 2D. 
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                           Figure V.6 Représentation de la structure en 2D et 3D. 

Étape « B » : Spécification des propriétés mécaniques des matériaux       

La deuxième étape consiste à définir les propriétés mécaniques des matériaux (béton, acier et autre), 

pour cela on clique sur : 

Define → Material Properties → Conc →   Modify/Show Material 

 

                                Figure V.7  Définition des matériaux  
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Dans la boite dialogue qui apparait, on aura à définir les propriétés mécaniques des matériaux utilisés.                                                          

  

                   Figure V.8 Introduction des propriétés mécaniques du béton. 

Le matériau other → ‘’autre’’ est affecté aux planchers en corps creux pour éviter de prendre en 

compte le poids propre du béton qui a déjà été pris en compte lors du calcul des poids propres dans le 

chapitre précédent.  

On clic sur other→ modify / show material et on fait les modifications nécessaires comme indiquer sur 

la figure suivante : 

 

            Figure V.9 Introduction des propriétés mécaniques des plancher corps creux. 
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Étape « C » : Spécification des propriétés géométriques des éléments 

 La troisième étape consiste à définir les propriétés géométriques des éléments structuraux. On 

commence par les poutres principales (PP) puis les poutres secondaires (PS) et ceci de la manière 

suivante : 

Define →   Frame Sections    →   ADD Rectangular. 

On clic sur add rectangular (pour ajouter les sections des poutres) → introduire le nom de la section : 

(PP) → material : Beton → les dimensions de la poutre → on choisi la couleur → on clic sur 

reinforcement → beam (poutre) → top = 0,025 et bottom = 0,025 → ok →ok 

Et nous procédant de a même manière pour les autres poutres. 

         

                       Figure V.10 Introduction des dimensions des poutres. 

On clic sur add rectangular (pour ajouter les sections des poteaux) → introduire le nom de la section : 

(POT40x40) → material : Beton → les dimensions du poteau → on choisi la couleur → on clic sur 

reinforcement → colum (poteaux) → cover to rebar center = 0,025 (enrobage) → ok → ok.  

Et nous procédant de a même manière pour les autres poteaux. 
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                            Figure V.11 Introduction des dimensions des poteaux. 

Une fois qu’on termine la définition des poteaux et des poutres, on passe aux éléments plaques : 

planchers, dalles pleines (DP) et voiles, d’abord on commence par définir leurs caractéristiques 

géométriques, on clique :Define  →Wall/Slabs/ decks Section  → Add New Section→  Puis on 

définit leurs propriétés. 

 On distingue plusieurs types des éléments plaques qui sont : 

Elément Shell : il est utilisé pour la modélisation des voiles et des dalles. Les sections de ces éléments 

sont définies par l’épaisseur. 

Elément membran : il est utilisé pour les éléments minces. 

Elément plate : c’est la superposition de l’élément plaque et membrane. 

 

On clic sur l’icône ou bien : define → wall / slab / deck sections →add new slab (dalle)  → introduire 

le nom de la section : (CC) → material : autre → on spécifie l’épaisseur → on clic sur membrane  → 

use special one-way load distribution → ok 
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                     Figure V.12 Introduction des dimensions des éléments corps creux. 

 

Add new slab (dalle) → → introduire le nom de la section : (DP) → material : Beton → on spécifie 

l’épaisseur → on clic sur plate → ok 

                                        

                                     Figure V.13 Introduction des dimensions de la dalle pleine. 



Chapitre V : Modélisation de la structure 

164 

 

Add new wall → → introduire le nom de la section : voile → material : Beton → on spécifie 

l’épaisseur → on clic sur shell → ok 

                                             

                                      Figure V.14 Introduction des dimensions des voiles. 

 Dessin des éléments de la structure 

Pour affecter les sections précédentes aux différents éléments on doit suivre les étapes ci-après : 

Pour les poteaux  

On clique sur le bouton  

Une fenêtre s’affiche (propretés of Object) None on choisit le nom de la section pot (35× 35) par 

exemple et on valide. 

Pour les poutres et les voiles  

De même que pour les poteaux, sauf qu’on clique cette fois sur le bouton   pour les poutres et sur    

   Pour les voiles.  

Pour les planchers et dalle pleine  

On clique sur le bouton  ou  

Une fenêtre s’affiche (propretés of Object)  →  None on choisit le nom de la section et on valide. 

Enfin, on obtient la structure suivante : 
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                               Figure V.15 Vue en plan des éléments structuraux d'un étage. 

 Après avoir terminé l’étape de modélisation des différents éléments structuraux, on doit définir 

les appuis et encastrer les poteaux et les voiles à la base du bâtiment. On  sélectionne tout les nœuds à 

la base et on clique sur le bouton         la fenêtre ci-après s’affichera : 

      

                             Figure V.16 Encastrement de la base de la structure. 
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On bloque toutes les translations et les rotations et on valide. 

 Masse source 

Wi =WGi+βWQi (équation 4-5 RPA 99). 

Wi : poids total de la structure. 

WGi : poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels  solidaires de 

la structure. 

WQi : charge d’exploitation. 

β:coefficient de pondération en fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation donné 

par le tableau 4.5 du RPA 99 version 2003. On le prend dans notre cas égal à 0,2 (bâtiment 

d’habitation). 

Pour ce qui est de l’inertie massique, elle est déterminée automatiquement par ETABS. 

              Define   →  Masse Source   →    From Loads. 

 

Figure V-17 Définition de la masse source. 

 Diaphragme  

 Les masses de planchers sont supposées être concentrées en leurs centres. Ces derniers sont 

désignés par la notation de « Nœuds Maitres ». 

Comme les planchers sont supposés être infiniment rigides, on doit relier les nœuds d’un même 

plancher (nœuds esclaves) à leur nœud maitre, de telle sorte qu’ils puissent former un diaphragme. 

Ceci a pour effet de réduire le nombre d’équations à résoudre par ETABS, et aussi le comportement de 

la structure suivra les degrés de libertés des nœuds maitres des différents planchers. 
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On sélectionne le premier étage → Assign →  Joint/Point→  Diaphragmas    →  D1 →   OK.  

On suit la même procédure pour les autres étages. 

 

Figure V.17 Introduction des diaphragmes. 

Étape « D » : Définition des charges statiques (G, Q) 

La structure est soumise à des charges permanentes (G) et à des charges d’exploitations 

(Q), pour les définir on clique sur : Define  →  StaticLoad Cases.  

 

                           Figure V.18 définition des charges statiques (G et Q). 

Étape « E » : Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99/version 2003 

 Pour le calcul dynamique de la structure, on introduira un spectre de réponse. Il s’agit d’une 

courbe de réponse maximale d’accélération pour un système à un degré de liberté soumis une 

excitation donnée pour des valeurs successives de périodes propre T. 
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Données à introduire dans le logiciel : 

 Zone : IIa (Zone à sismicité moyenne)  

Groupe d’usage : 2  

Coefficient de comportement : on a supposé un système de contreventement est mixte  

Site : S3 Facteur de qualité (Q) : Q=1+Σq6 

                            

On tire le spectre de réponse du RPA99/version 2003 après avoir introduit les données dans leurs cases 

respectives, puis on clique sur : Text  →   Enregistrer. 

     

                          Figure V.19 Introduction du spectre de calcul du RPA 99 version 2003. 
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Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS, on clique sur : 

Define →  Response spectrum   → Function Spectre from file. 

 

Étape « F » : Définition de la charge sismique « E » 

Une fois que le spectre est défini, on va définir la charge sismique « E » suivant les deux directions X 

et Y, on clique sur : Define  →  Response Spectrum Cases  →  Add New Spectrum.  
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           Figure V.20 Désignation des charges sismiques pour les deux directions principales. 

Étape « G » : Chargement des éléments 

 On sélectionne les éléments poutre de la périphérie et on leur affecte le chargement/ml (dues 

aux : mur extérieur, l’acrotère, l’escalier) qui leur revient en cliquant sur : 

Assign →  frame/ line load→distributed.  

On sélectionne chaque élément surfacique et on lui affecte le chargement surfacique qui lui revient en 

cliquant sur : assign  → shell/areas load → uniform.  

Étape « H » : Introduction des combinaisons d’actions 

 Combinaisons aux états limites 

ELU : 1,35 G+1,5 Q 

ELS : G+Q 

 Combinaisons accidentelle du RPA99/version 2003 

GQE : G+Q ± E 

08 GE : 0,8G ± E 
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Pour introduire les combinaisons dans le logiciel, on clique sur : 

Define   → Loads Combinaisons  →   Add New Combo. 

 

                                    Figure V.21 Introduction des combinaisons d'actions. 

Étape « I » : Déroulement de l’analyse et visualisation des résultats 

 Lancement de l’analyse 

Avant de lancer l’analyse de la structure on clique d’abord sur Lock /unlock model   pour bloqué 

le model, et on se positionne sur : Analyze →  RunAnalysis (F05)  pour lancer l’analyse.  

 Visualisation des résultats  

Déformée de la structure : on clique sur l’icône Show Deformed Shape   et on  sélectionne 

l’une des combinaisons de charge introduites afin de visualisé la déformé suivant la charge  introduite. 

Diagramme des efforts internes : on se positionne sur un portique, on clique sur Display et on 

sélectionne Show Member Forces /  Stresses Diagrame   

Déplacement : pour extraire les déplacements, on sélectionne tout le plancher du niveau 

Considéré, puis on clic sur Show Tables puis on coche  Displacement et on choisi la combinaison. 
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                                             Figure V.22 Vue en 3D de la structure 
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V.1  Introduction 

 Les forces d’origine sismique agissantes sur la structure pendant un séisme constituent le 

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

ces forces, le concepteur pourrait dimensionner les ouvrages en leur assurant une rigidité et une 

résistance suffisante pour limiter les dommages. 

V.2  Logiciel utilisé pour la modélisation 

 L’analyse dynamique nécessite la création d’un modèle de calcul représentant la structure. 

 Ce modèle introduit ensuite dans un programme de calcul dynamique permet la détermination 

des modes propres de vibration et des efforts engendrés par les différentes actions appliquées (charges 

statiques et dynamiques). « ETABS » est l’abréviation de « Extended Three Dimensional Analysis of 

Building Systems ». Ce logiciel est destiné à la conception et l’analyse des structures de Génie Civil, 

particulièrement celles de type bâtiment. Ces dernières peuvent être réalisées en béton armé, en acier 

ou tout autre matériau choisi par l’utilisateur. 

 ETABS permet en une seule interface la saisie graphique des éléments ainsi que de nombreuses 

possibilités d’analyses statiques et dynamiques avec des compléments de conception et vérification des 

structures en béton armé et/ou en charpente métallique. L’interprétation des résultats est facilitée, avec 

deux méthodes possibles : tableaux ou graphismes. Il donne ainsi un accès facile et rapide aux résultats 

tel que la déformée du système, les diagrammes des efforts, les champs de contraintes, les modes 

propres de vibration, etc. Dans notre projet on a utilisé la version ETABS V 9.7 

V.2.1  Description du logiciel ETABS 

 ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments et des 

ouvrages du Génie Civil. Il est basé sur la méthode des éléments finis, son utilisation est à la fois facile 

et très efficace pour le calcul vis-à-vis des forces horizontales dues au séisme ; il permet aussi : 

 La modélisation de tous types de bâtiments. 

 La prise en compte des propriétés des matériaux. 

 L’analyse des effets dynamiques et statiques. 

 La visualisation des déformées, des diagrammes des efforts internes, des modes de 

vibration…etc. 
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V.2.2   Rappel (terminologie) 

           

V.2.3  Manuel d’utilisation du logiciel ETABS  

 Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit : 

A) Introduction de la géométrie de l’ouvrage. 

B) Spécification des propriétés mécaniques des matériaux. 

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

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

E) Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99/version 2003. 

F) Définition de la charge sismique E. 

G) Chargement des éléments. 

H) Introduction des combinaisons d’actions. 

I) Déroulement de l’analyse et visualisation des résultats. 

 Pour accéder à l’interface du logiciel, notre machine fonctionne sur un système d’exploitation 

« Windows 10 ». On clique sur l’icône exécutable représentée sur la figure suivante : 

Grid line :   Ligne de grille 

Joints :   Nœuds 

Frame :   Portique (cadre) 

Shell :    Voile 

Elément :   Élément 

Restraintes :   Points d’application 

   de la charge 

Loads :   Charges 

Uniformed loads :  Charges uniforms 

Define :   Définir 

Material :   Matériaux 

Concrete :   Béton 

Steel :    Acier 

Frame section :  Coffrage 

Colonne :   Poteau 

Beam :   Poutre 

File :    Fichier 

Copy :   Copier 

Move :   Déplacer 

Save :    Enregistrer 

Save as :   Enregistrer sous 

Add :    Ajouter 

Delete :   Supprimer 

Story :   Étage 

Height :   Hauteur 
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                                                              Figure V.1 Icône du logiciel ETABS 

Étape A : Introduction de la géométrie de l’ouvrage  

 Choix des unités  

 C’est la première étape qui vient juste après le lancement de l’ETABS, elle consiste à choisir 

l’unité de calcul où on sélectionne KN.m 

 

                                                           Figure V.2 Choix des unités  

 Géométriques de base  

Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne File puis New model, puis on clique sur 

Default.edb.  
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                                                      Figure V.3  Démarrer un nouveau modèle  

Cette opération permet d’introduire : 

 Le nombre de ligne de construction suivant les deux directions X et Y. 

 Le nombre de travées dans les deux sens X et Y. 

 Les hauteurs des différents étages. 

 Les longueurs des travées. 

Grid dimensions (plan) → custom grid spacing → edit grid: 

           

                                             Figure V.4 Géométrie de base. 
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NB : 

Toutes les valeurs indiquées sur les images sont celles adoptées pour notre structure          

             

               Figure V.5 Modification des longueurs de trames suivant X-X et Y-Y. 

Story dimensions → custom story data → edit story data  

                   

Après introduction des données comme il est indiqué sur la figure ci-dessus, on valide et aura deux 

fenêtres représentant la structure l’une en 3D et l’autre en 2D. 



Chapitre V : Modélisation de la structure                                                                     

159 

 

 

                           Figure V.6 Représentation de la structure en 2D et 3D. 

Étape « B » : Spécification des propriétés mécaniques des matériaux       

La deuxième étape consiste à définir les propriétés mécaniques des matériaux (béton, acier et autre), 

pour cela on clique sur : 

Define → Material Properties → Conc →   Modify/Show Material 

 

                                Figure V.7  Définition des matériaux  
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Dans la boite dialogue qui apparait, on aura à définir les propriétés mécaniques des matériaux utilisés.                                                          

  

                   Figure V.8 Introduction des propriétés mécaniques du béton. 

Le matériau other → ‘’autre’’ est affecté aux planchers en corps creux pour éviter de prendre en 

compte le poids propre du béton qui a déjà été pris en compte lors du calcul des poids propres dans le 

chapitre précédent.  

On clic sur other→ modify / show material et on fait les modifications nécessaires comme indiquer sur 

la figure suivante : 

 

            Figure V.9 Introduction des propriétés mécaniques des plancher corps creux. 
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Étape « C » : Spécification des propriétés géométriques des éléments 

 La troisième étape consiste à définir les propriétés géométriques des éléments structuraux. On 

commence par les poutres principales (PP) puis les poutres secondaires (PS) et ceci de la manière 

suivante : 

Define →   Frame Sections    →   ADD Rectangular. 

On clic sur add rectangular (pour ajouter les sections des poutres) → introduire le nom de la section : 

(PP) → material : Beton → les dimensions de la poutre → on choisi la couleur → on clic sur 

reinforcement → beam (poutre) → top = 0,025 et bottom = 0,025 → ok →ok 

Et nous procédant de a même manière pour les autres poutres. 

         

                       Figure V.10 Introduction des dimensions des poutres. 

On clic sur add rectangular (pour ajouter les sections des poteaux) → introduire le nom de la section : 

(POT40x40) → material : Beton → les dimensions du poteau → on choisi la couleur → on clic sur 

reinforcement → colum (poteaux) → cover to rebar center = 0,025 (enrobage) → ok → ok.  

Et nous procédant de a même manière pour les autres poteaux. 
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                            Figure V.11 Introduction des dimensions des poteaux. 

Une fois qu’on termine la définition des poteaux et des poutres, on passe aux éléments plaques : 

planchers, dalles pleines (DP) et voiles, d’abord on commence par définir leurs caractéristiques 

géométriques, on clique :Define  →Wall/Slabs/ decks Section  → Add New Section→  Puis on 

définit leurs propriétés. 

 On distingue plusieurs types des éléments plaques qui sont : 

Elément Shell : il est utilisé pour la modélisation des voiles et des dalles. Les sections de ces éléments 

sont définies par l’épaisseur. 

Elément membran : il est utilisé pour les éléments minces. 

Elément plate : c’est la superposition de l’élément plaque et membrane. 

 

On clic sur l’icône ou bien : define → wall / slab / deck sections →add new slab (dalle)  → introduire 

le nom de la section : (CC) → material : autre → on spécifie l’épaisseur → on clic sur membrane  → 

use special one-way load distribution → ok 
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                     Figure V.12 Introduction des dimensions des éléments corps creux. 

 

Add new slab (dalle) → → introduire le nom de la section : (DP) → material : Beton → on spécifie 

l’épaisseur → on clic sur plate → ok 

                                        

                                     Figure V.13 Introduction des dimensions de la dalle pleine. 
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Add new wall → → introduire le nom de la section : voile → material : Beton → on spécifie 

l’épaisseur → on clic sur shell → ok 

                                             

                                      Figure V.14 Introduction des dimensions des voiles. 

 Dessin des éléments de la structure 

Pour affecter les sections précédentes aux différents éléments on doit suivre les étapes ci-après : 

Pour les poteaux  

On clique sur le bouton  

Une fenêtre s’affiche (propretés of Object) None on choisit le nom de la section pot (35× 35) par 

exemple et on valide. 

Pour les poutres et les voiles  

De même que pour les poteaux, sauf qu’on clique cette fois sur le bouton   pour les poutres et sur    

   Pour les voiles.  

Pour les planchers et dalle pleine  

On clique sur le bouton  ou  

Une fenêtre s’affiche (propretés of Object)  →  None on choisit le nom de la section et on valide. 

Enfin, on obtient la structure suivante : 
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                               Figure V.15 Vue en plan des éléments structuraux d'un étage. 

 Après avoir terminé l’étape de modélisation des différents éléments structuraux, on doit définir 

les appuis et encastrer les poteaux et les voiles à la base du bâtiment. On  sélectionne tout les nœuds à 

la base et on clique sur le bouton         la fenêtre ci-après s’affichera : 

      

                             Figure V.16 Encastrement de la base de la structure. 
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On bloque toutes les translations et les rotations et on valide. 

 Masse source 

Wi =WGi+βWQi (équation 4-5 RPA 99). 

Wi : poids total de la structure. 

WGi : poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels  solidaires de 

la structure. 

WQi : charge d’exploitation. 

β:coefficient de pondération en fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation donné 

par le tableau 4.5 du RPA 99 version 2003. On le prend dans notre cas égal à 0,2 (bâtiment 

d’habitation). 

Pour ce qui est de l’inertie massique, elle est déterminée automatiquement par ETABS. 

              Define   →  Masse Source   →    From Loads. 

 

Figure V-17 Définition de la masse source. 

 Diaphragme  

 Les masses de planchers sont supposées être concentrées en leurs centres. Ces derniers sont 

désignés par la notation de « Nœuds Maitres ». 

Comme les planchers sont supposés être infiniment rigides, on doit relier les nœuds d’un même 

plancher (nœuds esclaves) à leur nœud maitre, de telle sorte qu’ils puissent former un diaphragme. 

Ceci a pour effet de réduire le nombre d’équations à résoudre par ETABS, et aussi le comportement de 

la structure suivra les degrés de libertés des nœuds maitres des différents planchers. 
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On sélectionne le premier étage → Assign →  Joint/Point→  Diaphragmas    →  D1 →   OK.  

On suit la même procédure pour les autres étages. 

 

Figure V.17 Introduction des diaphragmes. 

Étape « D » : Définition des charges statiques (G, Q) 

La structure est soumise à des charges permanentes (G) et à des charges d’exploitations 

(Q), pour les définir on clique sur : Define  →  StaticLoad Cases.  

 

                           Figure V.18 définition des charges statiques (G et Q). 

Étape « E » : Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99/version 2003 

 Pour le calcul dynamique de la structure, on introduira un spectre de réponse. Il s’agit d’une 

courbe de réponse maximale d’accélération pour un système à un degré de liberté soumis une 

excitation donnée pour des valeurs successives de périodes propre T. 
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Données à introduire dans le logiciel : 

 Zone : IIa (Zone à sismicité moyenne)  

Groupe d’usage : 2  

Coefficient de comportement : on a supposé un système de contreventement est mixte  

Site : S3 Facteur de qualité (Q) : Q=1+Σq6 

                            

On tire le spectre de réponse du RPA99/version 2003 après avoir introduit les données dans leurs cases 

respectives, puis on clique sur : Text  →   Enregistrer. 

     

                          Figure V.19 Introduction du spectre de calcul du RPA 99 version 2003. 
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Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS, on clique sur : 

Define →  Response spectrum   → Function Spectre from file. 

 

Étape « F » : Définition de la charge sismique « E » 

Une fois que le spectre est défini, on va définir la charge sismique « E » suivant les deux directions X 

et Y, on clique sur : Define  →  Response Spectrum Cases  →  Add New Spectrum.  
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           Figure V.20 Désignation des charges sismiques pour les deux directions principales. 

Étape « G » : Chargement des éléments 

 On sélectionne les éléments poutre de la périphérie et on leur affecte le chargement/ml (dues 

aux : mur extérieur, l’acrotère, l’escalier) qui leur revient en cliquant sur : 

Assign →  frame/ line load→distributed.  

On sélectionne chaque élément surfacique et on lui affecte le chargement surfacique qui lui revient en 

cliquant sur : assign  → shell/areas load → uniform.  

Étape « H » : Introduction des combinaisons d’actions 

 Combinaisons aux états limites 

ELU : 1,35 G+1,5 Q 

ELS : G+Q 

 Combinaisons accidentelle du RPA99/version 2003 

GQE : G+Q ± E 

08 GE : 0,8G ± E 
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Pour introduire les combinaisons dans le logiciel, on clique sur : 

Define   → Loads Combinaisons  →   Add New Combo. 

 

                                    Figure V.21 Introduction des combinaisons d'actions. 

Étape « I » : Déroulement de l’analyse et visualisation des résultats 

 Lancement de l’analyse 

Avant de lancer l’analyse de la structure on clique d’abord sur Lock /unlock model   pour bloqué 

le model, et on se positionne sur : Analyze →  RunAnalysis (F05)  pour lancer l’analyse.  

 Visualisation des résultats  

Déformée de la structure : on clique sur l’icône Show Deformed Shape   et on  sélectionne 

l’une des combinaisons de charge introduites afin de visualisé la déformé suivant la charge  introduite. 

Diagramme des efforts internes : on se positionne sur un portique, on clique sur Display et on 

sélectionne Show Member Forces /  Stresses Diagrame   

Déplacement : pour extraire les déplacements, on sélectionne tout le plancher du niveau 

Considéré, puis on clic sur Show Tables puis on coche  Displacement et on choisi la combinaison. 
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                                             Figure V.22 Vue en 3D de la structure 
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VI.1 Introduction  

Le séisme peut être défini comme des mouvements transitoires et passagers qui provoquent une 

libération brutale d’énergies accumulées dans la région où il se manifeste.  

Ces mouvements s’effectuent généralement le long d’une faille préexistante affectant des roches de 

l’écorce terrestre, et en fonction de leur intensité, peuvent provoquer des dommages importants et 

même la ruine des constructions, d’où la nécessité de protéger les vies humaines et leurs biens 

matériels en tenant compte de ce phénomène naturel dans la conception des constructions. 

 Pour cela, le règlement parasismique Algérien prévoit des mesures nécessaires à la conception et à 

la réalisation de la construction de manière à assurer un degré de protection acceptable.  

VI.2   Présentation de l’ouvrage 

 Notre projet est un bâtiment de R+7, implanté dans la wilaya de Tizi-Ouzou, classée selon le 

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

 7 étages courants à usage d’habitation. 

 01 RDC à usage de commerce 

 Site meuble S3 (rapport géotechnique) 

 Système structurel : portique + voiles 

VI.3 Les conditions que le RPA nous exige de vérifier 

1) Vérification de la période. 

2) Le pourcentage de participation de la masse modale. 

3) Vérification de l’effort tranchant à la base. 

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

5) Justification vis-à-vis des déplacements 

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

7) Vérification de l’excentricité.  
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VI.3.1 Vérification de la période  

La valeur de la période fondamentale  (T)  de la structure peut être estimée à partir des formules 

empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numériques. 

La formule empirique à utiliser selon les cas est la suivante: 4
3

nT hCT    

Avec  

hn  la hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau n.       

𝒉𝒏 = 25. 50 m 

CT : coefficient en fonction du système de contreventement et du type de remplissage. Il est donné 

par le tableau 4.6  du RPA 99 version 2003    

CT = 0.05  

              

                                             Tableau VI.1 Valeurs du coefficient CT. 

Remarque 

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

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

T = 0.05  (25.5) 3/4    T =0.57 s 

 

 



Chapitre VI : Vérification et interprétation des résultats 
 

175 

 

Après avoir effectué l’analyse sur ETABS, on détermine la période en fonction des modes telles 

quelles sont dans le tableau suivant : 

      

                                          Tableau VI.2 Justification de la période T.  

Tetabs = 0 .730 s < Tempirique = 1.3× 0.57 =0.741 s  → condition vérifiée 

VI.3.2   Vérification du pourcentage de participation de la masse modale  

Les résultats seront affichés comme suit : 

 

  Tableau VI.3 le pourcentage des translations selon x et y 
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 Le premier mode de vibration est :   une translation suivant l’axe Y-Y 

       Il mobilise 74.2537 % de la masse.> 50% 

 Le deuxième mode de vibration est :  une translation suivant l’axe X-X  

      Il mobilise 74.6306 % de la masse.> 50%  

 Le troisième mode de vibration est :            une rotation suivant Z-Z  

                                                                   Il mobilise 74.4600 % de la masse > 50%  

                                                                   Il n’y a pas de torsion. 

 Nombres de modes propres   (Article 4.3.4 RPA99 version 2003) 

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

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

la structure. 

 

                                Tableau VI.4 Justification des masses participantes. 

Dans notre cas le nombre  de mode à retenir est : 08 modes.  

 8éme mode        Sens X-X :    94.9154 %    90%      Condition vérifiée.  

    Sens Y-Y :    94.7471 %    90%     Condition vérifiée. 
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VI.3.3  Vérification de l’effort tranchant à la base (RPA V.2003/Art4.3.6) 

D’après le RPA 99 V2003 (article 4.3.6) la résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par 

combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80% de la résultante des forces 

sismiques déterminée par la méthode statique équivalente V pour une valeur de la période 

fondamentale donnée par la formule empirique appropriée. 

Si Vt< 𝟎. 𝟎𝟖 𝐕, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements, 

moments….) dans le rapport 0.08V/Vt. 

Apres analyse, on obtient les résultats de Vxdyn et Vydyn . 

W
R

QDA
V


    (Formule 4-1 ; article 4.2.3 RPA 99 version 2003).   

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

la zone sismique et du groupe d’usage. 

R: facteur de comportement dépendant de type du système de contreventement de la structure, 

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

correction d’amortissement et de la période fondamentale de la structure. 

Q: facteur de qualité, dépendant de la qualité du système structurel (régularité en plan, en élévation, 

contrôle de la qualité des matériaux…..etc.). 

W : poids de la structure. 

L’application numérique dans notre cas nous amène aux résultats qui suivent.  

A) Coefficient d’accélération de zone (A) 

Il  est donné par le tableau 4.1 du RPA 99 version 2003 suivant la zone sismique et le groupe 

d’usage du bâtiment. 

 

 Tableau VI.5 Coefficient d’accélération de zone 
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 Zone sismique IIa        groupe d’usage 2  → A= 0.15 

B) Facteur d’amplification dynamique moyen (D)  

Il  est fonction de la catégorie du site, du facteur de correction d’amortissement (η) et de la période 

fondamentale de la structure (T). 

 



































sTavec
T

T

sTTavec
T

T

TTavec

D

33.
3

5.2

35.2

0:5.2

3/5
3/2

2

2

3/2

2

2







  (Formule 4.2 RPA 99 version 2003).  

   D’après le tableau 4.7 du RPA 99 version 2003 : 

                               

                 Tableau VI.6 Période caractéristique en fonction de la nature du sol. 

T1 = 0.15         

                           Site meuble S3 

T2 = 0.50            

Dans notre cas : T2=0,5s  ≤ Tetabs = 0.730 s ≤  3s     

 Donc D = 𝟐. 𝟓𝛈(𝐓𝟐/𝐓)
𝟐

𝟑 

 Facteur de correction d’amortissement η  

Il est donné par la formule : η= √
7

2+𝜁
 ≥ 0.7 (Formule 4.3 RPA99 version 2003) 

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

type de la structure et de l’importance des remplissages.  
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                                 Tableau VI.7 Coefficient d’amortissement critique 𝜉. 

Nous avons un contreventement mixte donc on prend : 𝜉=10 %   η = √
7

2+10
= 0,76 ≥ 0.7 

                                       η = 0.76 > 0.7  → condition vérifiée. 

Selon l’article 4.24 du RPA 99 version 2003  

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

déterminée à partir du tableau suivant : 

 Condition sur T Période choisie 

1 T analytique < T empirique T = T empirique 

2 T empirique < T analytique < 1,3 T empirique T = T analytique 

3 1,3 T empirique < T analytique T = 1,3 T empirique 

D’où : T =  1.3  0.57 = 0.741 s ≤  T analytique =  0.730 s    

Donc  T = 1.3 T empirique   T =  0.741 s 

Finalement : 𝐷 = 2,5 η(T2/T)
2
3 = 2,5 x 0,76 (

0,5

0.741
)

2
3
     D = 𝟏. 𝟒 

C) Facteur de qualité (Q) 

La valeur de Q est déterminée par la formule : Q=1+∑ 𝐏q 

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

         valeur est donnée par les tableaux suivants  
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Sens x-x  

Critère q Observé (oui ou non) Pq 

1- Condition minimale sur les files de contreventement Oui 0,00 

2- Redondance en plan Non 0,05 

3- Régularité en plan Non 0,05 

4- Régularité en élévation Oui 0,00 

5- Contrôle de la qualité des matériaux               Oui 0,00 

6- Contrôle de la qualité de l’exécution des travaux Oui 0,00 

 

Sens y-y 

Critère q Observé (oui ou non) Pq 

1- Condition minimale sur les files de contreventement Oui 0,00 

2- Redondance en plan Non 0,05 

3- Régularité en plan Non 0,05 

4- Régularité en élévation Oui 0,00 

5- Contrôle de la qualité des matériaux               Oui 0,00 

6- Contrôle de la qualité de l’exécution des travaux Oui 0,00 

 

On aura finalement : Qx = 1.10  et   Qy = 1.10 

D) Détermination du poids de la structure W  

Pour chaque niveau « i » on aura : Wi = WGi + WQi  

D’où :    WT = ∑ Wi
9
1  

Avec     WGi : Le poids du niveau i revenant à la charge permanente. 

     WQi : Le poids du niveau i revenant à la charge d’exploitation. 

  Cas de (bâtiment d’habitation, bureaux ou assimilés) ; donné par le tableau 4-5 du RPA 99 version 

2003 
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                                Tableau VI.8 Valeur du coefficient de pondération 𝛽 . 

On aura les résultats représenté par le tableau suivant.  

                                           

Tableau VI.9 La valeur du poids total 

Donc :     W = 34027.92 KN  

Le calcul de la force sismique à la base par la méthode statique équivalente nous donne les valeurs 

suivantes :  

MSE (RPA 99 V/ 2003) Sens X Sens-Y 

Coefficient 

A 0.15 A 0.15 

D 1.46 D 1.46 

Q 1.10 Q 1.10 

W 34027.92 W 34027.92 

R         5 R 5 

Forces sismiques V (Kn) 1639.47                 1639.47 

                                      Tableau VI.10  Résumé des résultats obtenus. 
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V= 
𝐴×𝐷×𝑄

𝑅
 W = 

0.15×1.46×1.10

5
 ×34027.92 = 1639.47 

 Détermination de l’effort tranchant par l’ETABS 

Après avoir effectué tout les étapes sur ETABS, on aura les résultats telles quelles sont dans le 

tableau suivant : 

         

                   Tableau VI.11 Tableau d’effort tranchant à la base donnée par ETABS. 

On choisit la valeur maximale dans chaque sens :  Vx = 1898.28 KN 

       Vy = 1816.46 KN 

 Comparaison des résultats des forces sismiques  

 VMSE (KN) 0.8VMSE (KN) V ETABS (KN) V ETABS > 0.8VMSE 

Sens (x-x) 1639.47 1311.57 1898.28 Condition vérifiée  

Sens (y-y) 1639.47 1311.57     1816.46 Condition vérifiée  

                                 Tableau VI.12 Vérification de l’effort tranchant à la base. 

VI.3.4 Vérification de l’effort normal réduit dans les poteaux (RPA99/V.2003-

Art7.1.3.3) 

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous les sollicitations de l’ensemble dues 

au séisme on doit satisfaire la condition suivante :  𝒗 =
𝐍𝐝

𝐁.𝐟𝐜𝟐𝟖
≤ 𝟎, 𝟑. 
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Avec  Nd : Effort normal sismique  

 B : Section transversale du poteau considéré. 

Les valeurs obtenues après calcul sont données comme suit :  

 

 

               Tableau VI.13  Vérifications sous sollicitations  normales (Effort normal réduit) 

VI.3.5   Justification vis-à-vis des déplacements relatifs (RPA V.2003/Art 5.10) 

Le déplacement horizontal à chaque niveau k «K  » de la structure est calculé comme suit : 

δk =R ek   (RPA 99 version 2003, formule 4-19) 

ek : déplacement dû aux forces sismiques  Fi (y compris l’effet de torsion) 

R : coefficient de comportement 

Les déplacements relatifs au niveau « k » par rapport au niveau « k-1 »est égale à k = k - k-1                  

selon le paragraphe 4.2.10 du RPA 99 version 2003préconise que les déplacements relatifs inter-

étages  ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de l’étage.  

Story Diaphragm UX δk- δk-1 he 1%he UY δk- δk-1 he 1%he Observation 

 

7 7 0,0119 0,0014 306 3,06 0,0131 0,0014 306 3,06 Condition vérifiée 

6 6 0,0105 0,0014 306 3,06 0,0117 0,0017 306 3,06 Condition vérifiée 

5 5 0,0091 0,0017 306 3,06 0,01 0,0018 306 3,06 Condition vérifiée 

4 4 0,0074 0,0017 306 4,08 0,0082 0,002 306 4,08 Condition vérifiée 

3 3 0,0057 0,0018 306 3,06 0,0062 0,0019 306 3,06 Condition vérifiée 

2 2 0,0039 0,0016 306 3,06 0,0043 0,0019 306 3,06 Condition vérifiée 

1 1 0,0023 0,0014 306 3,06 0,0024 0,0015 306 3,06 Condition vérifiée 

RDC RDC 0,0009 0,0009 408 4,08 0,0009 0,0009 408 4,08 Condition vérifiée 

             

                            Tableau VI.14  Vérifications des déplacements inter-étages. 

 

Niveau Section L'effort (KN)       V observation  

RDC et1 40x40 1166.21 0.29 Condition vérifiée 

ET2/ET4 35x35 832.54 0.21 
Condition vérifiée 

ET5/ET7 30x30 398.65       0.10 
Condition vérifiée 
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 Déplacement maximal 

Dans cette étape on doit déterminer le déplacement maximal de la structure avec le logiciel ETABS 

et le comparer à la flèche admissible max ≤ 𝑓 =
ℎ𝑡

500
 = 

25.50

500
= 0.051 (Art B.6.5, 3 /BAEL91). 

 Détermination du déplacement maximal   avec ETABS  

 Dans le sens transversal : De même, on remplace la direction Ex par Ey, et on relève la valeur 

du déplacement suivant cette direction telle qu’elle est montrée sur la fenêtre suivante

                 

 Résultats trouvés :  

Déplacement maximal suivant (x-x) : 0.01m 

 Déplacement maximal suivant (y-y) : 0.01m  

Flèche admissible : f̅ = 𝟎. 𝟎𝟓 

VI.3.6  Vérifications de l’effet P-Delta (RPA99/ V.2003-Art 5.9) 

 L’effet P-Delta est un effet de second ordre (non-linéaire) qui se produit dans chaque 

structure où les éléments sont soumis à des charges axiales. Cet effet est étroitement  lié à la valeur 

de la force axiale appliquée (P) et au déplacement  « Delta » (∆). 

Le RPA version 2003 préconise que les effets du 2ème ordre ou les effets P-Delta peuvent être 

négligés dans le cas des bâtiments si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux : 

θk =
Pk ∆k

Vk hk
   < 0.1  
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Avec 

 Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau  k  

 Vk : effort tranchant d’étage au niveau « k ». 

∆k : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ». 

hk : hauteur de l’étage « k » 

On a :  

 Si   θk  < 0.10 : les effets du 2ème ordre sont négligés. 

 Si  0.10 < θk < 0.20 : il faut augmenter les effets calculés de l’action sismique par un facteur 

égale à 1/(1- θk).                                      

 Si  θk  > 0.20 : la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée. 

L’évaluation de cet effet du 2ème ordre suivant les 2 sens (x-x) et (y-y) est résumée dans le tableau 

ci-après. 

 

Tableau VI.15  Vérification de l’effet P-Delta.                   

Conclusion  

L’effet du second ordre peut être négligé dans notre cas car la condition est satisfaite à tous les 

niveaux : Ɵ ≤ 0,1. 

Pour déterminer les valeurs des efforts tranchants Vx et Vy et le poids  P  par logiciel ETABS, on 

suit les étapes suivantes : 
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VI.3.7   Vérification de l’excentricité 

 D’après le RPA 99 version 2003 (article 4.3.7), dans le cas où il est procédé à une analyse 

tridimensionnelle, en plus de l’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle égale à 

± 0.05 L, doit être appliquée au niveau du plancher considéré et suivant chaque direction. 

 On doit vérifier que : |CM  −  CR  
| ≤ 5% L  

Soit : CM : centre de masse. 

 CR : centre de rigidité. 

On relève les valeurs des coordonnées des deux centres (centre de gravité et centre de effectue les 

calculs.  Leur écartement est tel qu’il est montré sur le tableau suivant : 

 

                                               Tableau VI.16  Vérification de l’excentricité. 

VI.4 Conclusion  

Toutes les conditions imposées par le règlement parasismique algérien (RPA) sont vérifiées, donc 

nous pouvons dire que la variante que nous avons fixée, après un calcul adéquat des éléments 

porteurs, est satisfaisante pour résister à l’action sismique. Nous allons donc passer au ferraillage de 

la Structure. 
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VII.1 Ferraillage des poutres  

VII.1.1 Introduction    

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux .Elles supportent les charges verticales 

des planchers et les transmettent aux poteaux. Les poutres comportent des armatures longitudinales 

et transversales. 

           Le calcul de la section d’armature se fera en flexion simple avec les sollicitations les plus 

défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible, et seront ensuite vérifiées à 

l’ELS. 

Les sollicitations maximales seront déterminées par les combinaisons suivantes : 

 1, 35G + 1,5Q ………. à l’ELU ; BAEL 91 

 G + Q  ……………….. à l’ELS ; BAEL91 

 G + Q ± E…………….  RPA99/Versión 2003 

 0,8G ± E ……………..   RPA99/Version 2003 

VII.1.2 Recommandations du RPA99/version 2003  

1) Armatures longitudinales (art 7.5.2.1 RPA/version 2003)  

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

0.5% en toute section, 4% en zone courante et 6% en zone de recouvrement. 

Section cm4 0.5% bh [cm2] 4%  bh [cm2] 6%  bh [cm2] 

Poutre Principale (30× 𝟒𝟎) 6 48 72 

Poutre secondaire (30× 𝟑𝟓) 5.25 42 63 

La longueur minimale de recouvrement est de 40∅ 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°. 

2) Armatures transversales (art 7.5.2.2RPA/version 2003)  

La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par : 

At = 0,003 × St × b 

L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit : 
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







 lt

h
s 12;

4
min  ...............................................................   En zone nodale                                 

 

2

h
st   ...................................................................................  En dehors de la zone nodale. 

Avec :  

   Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales, et dans le cas d’une section 

en  travée avec des armatures comprimées, c’est le plus petit diamètre des aciers comprimés. 

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm au  plus du nu de    l’appui ou 

de l’encastrement 

VII.1.3 Calcul de ferraillage   

Les armatures longitudinales sont déterminées en utilisant les moments fléchissant en travées et aux 

appuis, le calcul se fera comme suit : 

μ =
Mu

b×d²×fbu
  Avec   fbc =

0,85fc28

γb.θ
 

θ : Coefficient dépendant de la durée (t) de l'application de combinaisons d’action, il a pour valeur : 

θ = 1 Si    t ≥ 24h 

θ = 0,9 Si     1ℎ ≤ t ≤ 24h 

θ = 0,85 Si    t ≤ 1h 

 1er cas: 
 

Si 𝛍 < 𝛍𝐥 = 𝟎, 𝟑𝟗𝟐             Section simplement armée (SSA) Les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires Asc = 0. 

La section d'acier tendue : 

Ast =
Mu

β × d × σst
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Avec :σst =
fe

γs
 

d : Distance entre la fibre extrême comprimée et les aciers tendus. 

 2eme cas: 

𝛍 > 𝛍𝐥 = 𝟎, 𝟑𝟗𝟐               Section doublement armée (SDA). 

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections. 

 

𝐴𝑠𝑡 = 𝐴𝑆𝐿 + 𝐴𝑆2 =
𝑀𝑒

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠𝑡
+

∆𝑀

(𝑑 − 𝑐′) × 𝜎𝑠𝑡
 

𝐴𝑆𝐶 =
∆𝑀

(𝑑 − 𝑐′) × 𝜎𝑠𝑡
 

Avec : 

Me = μe × b × d² × fbu 

∆M = Mu −Me 

𝐌𝐮 : Moment sollicitant. 

𝐌𝐞 : Moment limite pour qu’une section soit simplement armée. 

Remarque  

On utilisera dans nos calculs les paramètres suivant :  

 

                            Tableau VII.1.1 Tableau récapitulatif des paramètres de calculs. 

 

 𝒇𝒄𝟐𝟖[MPa] 𝒇𝒆[MPa] 𝒇𝒃𝒖[MPa] 𝜸𝒃 𝜸𝒔 𝜽 𝝈𝒔𝒕[MPa] 

Situation  accidentelle 25 400 18.48 1.15 1 0.9 400 

Situation   durable 25 400 14.2 1.5 1.15 1 348 
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1- Ferraillages des poutres principales(𝟑𝟎 × 𝟒𝟎) 

 En travée 

Niv Comb Mmax 

(KN.m) 

𝝁 Obs 𝜷 As (cm²) Ferraillage A adoptée 

(cm²) 

7 ELU 55.587 0.095 SSA 0.951 4.54         3HA14       4.62 

6 ELU 53.195 0.091 SSA 0.953 4.34         3HA14 4.62 

5 ELU 48.012 0.082 SSA 0.957 3.90         3HA14 4.62 

4 ELU 43.752 0.075 SSA 0.961 3.54         3HA14 4.62 

3 ELU 44.533 0.076 SSA 0.960 3.60         3HA14 4.62 

2 ELU 40.552 0.070 SSA 0.964 3.27         3HA14 4.62 

1 ELU 50.035 0.086 SSA 0.955 4.07         3HA14 4.62 

 RDC ELU 52.146 0.089 SSA 0.954 4.25         3HA14 4.62 

 

         Tableau VII.1.2  Ferraillage des poutres principales en travée en situation courante.  

 

Aux appuis 

Niv Comb Mmax 

(KN.m) 

𝝁 Obs 𝜷 As (cm²) Ferraillage A adoptée       

(cm²) 

 

7 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

98.75 

 

0.130 

 

SSA 

 

0.930 

 

7.18 
 

3HA14+3HA12 

 

8.01 

 

6 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

93.29 

 

0.122 

 

SSA 

 

0.935 

 

6.74 
 

3HA14+3HA12 

 

8.01 

 

5 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

   87.12 

 

0.114 

 

SSA 

 

0.939 

 

6.27 
 

3HA14+3HA12 

 

8.01 

 

4 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

   81.15 

 

0.106 

 

SSA 

 

0.944 

 

5.81 
 

3HA14+3HA12 

 

8.01 

 

3 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

   68.75 

 

0.090 

 

SSA 

 

0.953 

 

4.87 
 

3HA14+3HA12 

 

8.01 

 

2 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

   73.16 

 

0.096 

 

SSA 

 

0.949 

 

5.21 
 

3HA14+3HA12 

 

8.01 

 

1 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

   88.87 

 

0.116 

 

SSA 

 

0.938 

 

6.40 
 

3HA14+3HA12 

 

8.01 

 

RDC 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

   96.51 

 

0.126 

 

SSA 

 

0.932 

 

7.00 
 

3HA14+3HA12 

 

8.01 

 

         Tableau VII.1.3  Ferraillage des poutres principales aux appuis en situation accidentelle. 
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La section totale en appuis est : 

Astotale = 2(3HA14+3HA12) = 16.02 cm² > Amin = 6.00 cm² ………….Condition vérifiée 

La section totale en travée est : 

Astotale = 2(3HA14) = 9.24 cm² > Amin = 6.00 cm² ………….Condition vérifiée 

2- Ferraillages des poutres secondaires(𝟑𝟎 × 𝟑𝟓)  

 En travée 

Niv comb Mmax 

(KN.m) 

𝝁 Obs 𝜷 As (cm²) ferraillage A adoptée 

(cm²) 

7 ELU 20.314 0.046 SSA 0.976 1.87 3HA12 3.39 

6 ELU 26.277 0.060 SSA 0.969 2.44 3HA12 3.39 

5 ELU 25.733 0.058 SSA 0.970 2.38 3HA12 3.39 

4 ELU 27.668 0.064 SSA 0.967 2.57 3HA12 3.39 

3 ELU 28.850 0.066 SSA 0.966 2.68 3HA12 3.39 

2 ELU 26.467 0.060 SSA 0.969 2.45 3HA12 3.39 

1 ELU 23.709 0.054 SSA 0.972 2.19 3HA12 3.39 

RDC ELU 19.445 0.045 SSA 0.977 1.79 3HA12 3.39 

                Tableau VII.1.4  Ferraillage des poutres secondaire en travée en situation courante.  

 Aux appuis 

Niv Comb Mmax 

(KN.m) 

𝝁 Obs 𝜷 As (cm²) ferraillage A adoptée       

(cm²) 

 

7 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

47.23 

 

0.082 

 

SSA 

 

0.958 

 

3.85 
 

3HA12+2HA12 

 

5.65 

 

6 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

48.77 

 

0.086 

 

SSA 

 

0.955 

 

3.99 
 

3HA12+2HA12 

 

5.65 

 

5 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

48.4 

 

0.084 

 

SSA 
 

0.956 

 

3.96 
 

3HA12+2HA12 

 

5.65 

 

4 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

46.80 

 

0.082 

 

SSA 
 

0.957 

 

3.82 
 

3HA12+2HA12 

 

5.65 

 

3 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

46.47 

 

0.080 

 

SSA 
 

0.958 

 

3.79 
 

3HA12+2HA12 

 

5.65 

 

2 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

46.32 

 

0.082 

 

SSA 
 

0.957 

 

3.78 
 

3HA12+2HA12 

 

5.65 

 

1 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

44.51 

 

0.078 

 

SSA 
 

0.959 

 

3.63 
 

3HA12+2HA12 

 

5.65 

 

RDC 

G+Q+E 

0.8G+E 

 

42.80 

 

0.074 

 

SSA 
 

0.962 

 

3.48 
 

3HA12+2HA12 

 

5.65 

           Tableau VII.1.5  Ferraillage des poutres secondaire aux appuis en situation accidentelle. 
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La section totale en appuis est : 

Astotale = 2(3HA12+2HA12) = 11.30 cm² > Amin = 5.25 cm² ………….Condition vérifiée 

La section totale en travée est : 

Astotale = 2(3HA12) = 6.78 cm² > Amin = 5.25 cm² ………….Condition vérifiée 

VII.1.4 Vérification à l’ELU  

A) Condition de non fragilité  (Art A.4.2 /BAEL91) 

1. Poutres principales  

 

La section minimale des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante : 

A adoptée > 𝐴min =
0,23 × b × d × ft28

fe
=

0,23 × 30 × 37 × 2,1

400
= 1.340[cm2] 

 Aux appuis  

A adoptée = 8.01 cm² > Amin = 1.340[cm 2]                 Condition vérifiée. 

 En travée  

A adoptée = 4.62 > Amin = 1.340[cm2]                     Condition vérifiée. 

2. Poutres secondaires  

 A adoptée > 𝐴min =
0,23×b×d×ft28

fe
=

0,23×30×32×2,1

400
= 1.16 cm² 

 Aux appuis  

A adoptée = 3.39 cm² > Amin = 1.16 [cm2    ]            Condition vérifiée. 

 En travée  

A adoptée = 5.65 > Amin = 1.16 [cm2]                  Condition vérifiée. 

B) Vérification aux cisaillements (Art 5.1.1 BAEL 91 modifiée 99)  

1. Poutres principales  

τu =
Tu

bd
< τu̅̅ ̅   Avec : Tu

max = 67.94 [KN] effort tranchant max obtenu à partir de logiciel ETABS. 

τu =
67.94×103

300×370
= 0.612[MPa] 

τu̅̅ ̅ = min (
0,2fc28

γb
, 5 [MPa]) 
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τu̅̅̅ = min (
0,2×25

1,5
, 5 [MPa])                              τu̅̅̅ = min(3,33; 5 [MPa]) 

τu = 0.612 [MPa] < τu̅̅ ̅ = 3.33[MPa  ]                 Condition vérifiée. 

2. Poutres secondaires  

τu =
Tu

bd
< τu   ̅̅ ̅̅ ̅    Avec : Tu

max = 40.17 [KN] effort tranchant max obtenu à partir de logiciel ETABS. 

 τu =
40.17×103

300×320
= 0.418[MPa] 

 τu̅̅ ̅ = min (
0,2fc28

γb
, 5 [MPa]) 

τu̅̅ ̅ = min (
0,2×25

1,5
, 5 [MPa])                     τu̅̅ ̅   = min    (3.33; 5 [MPa]) 

τu = 0.418 [MPa] < τu̅̅ ̅ = 3.33 [MPa]                      Condition vérifiée. 

C) Influence de l’effort tranchant  

1. Poutres principales  

 Sur le béton  (Art A.5.1.313. BAEL 91 modifiée) 

T̅u= 
fc28

γb
× 0.4 × 0,9 × d × b =

25×10³

1.5
× 0.4 × 0.9 × 0.37 × 0.3 = 666 [KN] 

On a :  

  

Tu
max = 67.94 [KN] < T̅u = 666 [𝐾𝑁]                Condition vérifiée. 

 

 Sur   acier (Art A.5.1.312. BAEL 91 modifiée) 

On doit vérifier que : 

(Tu
max +

Mu

0,9 × d
) > 0 

(Tu
max +

Mu

0,9 × d
) = (67.94 −

55.587

0.9 × 0.37
) =  −98.98 < 0 [cm2] 

Donc : la vérification n’est pas nécessaire. 

2. Poutres secondaires  

 Sur le béton  (Art A.5.1.313. BAEL 91 modifiée) 

 

T̅u= 
fc28

γb
× 0.4 × 0,9 × d × b =

25×10³

1.5
× 0.4 × 0.9 × 0.32 × 0.3 = 576 [KN] 

On a :   

Tu
max = 40.17 [KN] < 576 [KN]                             Condition vérifiée. 
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 Sur acier (Art A.5.1.312. BAEL 91 modifiée) 

On doit vérifier que : 

(Tu
max +

Mu

0,9 × d
) > 0 

(Tu
max +

Mu

0,9 × d
) = (40.17 −

28.850

0.9 × 0.32
) =  −60 < 0 [cm2] 

 Donc : la vérification n’est pas nécessaire. 

D) Vérification d’adhérence et d’entrainement des barres  (Art A.6.1.2.1 BAEL91) 

Il faut vérifier que :  

τse ≤ τse̅̅ ̅̅ = Ψft28 = 1.5 × 2.1 = 3.15 [MPa] 

τse =
Tamax

0,9d ∑ Ui
 

Ψ𝑠 = 1,5 : Coefficient scellement HA. 

∑ Ui : Somme des périmètres utiles des barres. 

1. Poutres principales  

 

 ∑ Ui = n × π × ∅ = 3 × 3.14 × 1.4 + 3 × 3.14 × 1.2 = 24.49[cm] 

τse =
67.94 × 103

0.9 × 370 × 244.9
= 0.833[MPa] 

τse = 0.833 [MPa] < τse̅̅ ̅̅ = 3.15 [MPa  ]                   Condition vérifiée. 

 ∑ Ui = n × π × ∅ = 3 × 3.14 × 1.4 = 13.19[cm] 

τse =
67.94 × 103

0.9 × 370 × 131.9
= 1.55 [MPa] 

τse = 1.55 [MPa] < τse̅̅ ̅̅ = 3.15 [MPa  ]                   Condition vérifiée. 

2. Poutres secondaires   

 ∑ Ui = n × π × ∅ = 3 × 3.14 × 1.2 + 2 × 3.14 × 1.2 = 18.84 [cm] 

τse =
40.17 × 103

0.9 × 320 × 188.4
= 0.74 [MPa] 

τse = 0.74 [MPa] < τse̅̅ ̅̅ = 3.15 [MPa  ]          →   Condition vérifiée. 

 

 ∑ Ui = n × π × ∅ = 3 × 3.14 × 1.2 = 11.304 [cm] 

τse =
40.17 × 103

0.9 × 320 × 113.04
= 1.23 [MPa] 

τse = 1.23 [MPa] < τse̅̅ ̅̅ = 3.15 [MPa  ]          →   Condition vérifiée. 
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E) Ancrage des armatures  (art 6.1.22 BAEL 91 modifiée 99)  

Longueur de scellement : 𝐿𝑠 =
∅𝑓𝑒

4𝜏𝑠𝑢
 

𝜏𝑠𝑢 = 0,6 × Ψ𝑠
2 × 𝑓𝑡28 = 2,835 [𝑀𝑃𝑎] 

 Pour les ∅14 : Ls =
1.4×400

4×2.835
= 49.38 [cm] 

 Pour les ∅12 : Ls =
1.2×400

4×2.835
= 42.32 [cm] 

 

Pour l’ancrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie 

ancrée mesurée hors crochet est au moins égale  à  𝟎. 𝟒𝐥𝐬, pour les aciers HA. 

 Pour les ∅14 : La = 19.75   [cm] 

 Pour les ∅12 : La = 16.92 [cm] 

F) Calcul des armatures transversales  

    La quantité minimale des armatures transversales est donnée par : At = 0.003× St × b 

L’espacement maximum entre les armatures transversales est de :  

St≤ 𝐦𝐢𝐧 (
𝐡

𝟒
, 𝟏𝟐∅𝐥 , 𝟑𝟎𝐜𝐦)     en zone nodale             𝐒𝐭 ≤

𝐡

𝟐
      en dehors de la zone nodale. 

 Poutres principales  

 Zone nodale  

St ≤ min (
h

4
, 12∅l ,30cm)                St ≤  min (

40

4
, 12 × 1.4 , 30) 

St ≤ min (10 , 16.8 ,30)Soit :    St = 10[cm] 

Atmin = 0,003 × St × b                                  (Art 7.5.2.2RPA/version 2003)  

 

Atmin = 0,003 × 10 × 30 = 0.9[cm2] 

 

 Soit :(1 cadres de ∅8 + 1 étrier de ∅8 ) = 2.00 cm² 

 

 Zone courante  

 St ≤
h

2
     →     St ≤

40   

2
             St   ≤  20cm 

Soit :   St = 15 [cm] 

Atmin = 0,003 × 15 × 30 = 1.35 [cm2] 

Soit :(1 cadres de ∅8 + 1 étrier de ∅8 ) = 2.00 cm² 
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Poutres secondaires  

 

 Zone nodale  

St ≤ min (
h

4
, 12∅l, 30)                 St ≤   min (

35

4
, 12 × 1.2, 30) 

      St ≤ min (8.75; 14.4 ,30)  Soit :   St = 8 [cm] 

Atmin = 0,003 × 8 × 30 = 0.72 [cm2] 

 

Soit :(1 cadres de ∅8 + 1 étrier de ∅8 ) = 2.00 cm² 

 

 Zone courante  

St ≤
h

2
                 St   ≤

35

2 
                     St ≤ 17.5cm 

Soit :   St = 15 [cm] 

Atmin = 0,003 × 15 × 30 = 1.35 [cm2] 

 

Soit :(1 cadres de ∅8 + 1 étrier de ∅8 ) = 2.00 cm² 

G) Délimitation de la zone nodale Art 7.4.2.1 RPA99/version 2003  

                                                               L′ = 2 × h 

 h′ = max (
he

6
, b1, h1, 60) [cm] 

𝐡: Hauteur de la poutre. 

𝐛𝟏, 𝐡𝟏: Dimensions du poteau. 

𝐡𝐞:Hauteur entre nus des poteaux 

 

Délimitation de la zone nodale. 
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On aura : 

 Poutres principales :L′ = 2 × 40 = 80 [cm] 

 Poutres secondaires : L′ = 2 × 35 = 70 [cm] 

 Remarque  

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5[cm] au plus du nu de l’appui ou de 

l’encastrement.  

VII.1.5 Vérification à L’ELS  

1. Etat d’ouverture des fissures  

La fissuration, dans le cas des poutres, est considérée peu nuisible, cette vérification n’est pas 

nécessaire. 

2. Etat limite de  déformation du béton en compression   (Art .A.4.5.2/BAEL 91) 

On détermine les contraintes max du béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes 

admissibles : 

 Contrainte admissible de l’acier :𝜎𝑠̅ = 348[𝑀𝑃𝑎] 

 Contrainte admissible du béton :𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15[𝑀𝑃𝑎] 

 Vérification de la contrainte dans le béton  

La contrainte de compression de béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible. 

𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠

𝐾1
< 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0,6 × 𝑓𝑐28 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0,6 × 25 = 15[𝑀𝑃𝑎] 

 Vérification de la contrainte dans les aciers  

𝜎𝑠𝑡 =
𝑀𝑠

𝐴𝑠 × 𝛽1 × 𝑑
≤ 𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ =

𝑓𝑒

𝛾𝑠
 

𝛽1 ∶Est en fonction de :ρ =
100×As

b×d
 

(𝛽1,𝐾1) : Sont tirer du tableau à l’ELS. 
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Poutre principale  

 

 poutre secondaire  

    

 

VII.1.6 Vérification de la flèche BAEL99 (art.6.5.2) 

Les déformations des différentes éléments de plancher doivent rester suffisamment faibles pour ne 

pas nuire à l’aspect et à l’utilisation de la construction, cela se justifié par le calcul de la flèche. 

Cependant on se dispense de cette vérification sous réserve de vérifier les trois conditions suivantes 

avec une portée inferieure à 8 mètres.   

h

L
≥   

1

16
              

h

L
= 0.085 ≥   

1

16
 = 0.063               Condition vérifiée. 

  h

L
≥   

Mt
10.M0

      →     
h

L
= 0.085 ≥   

48.85 

10 × 98.63
 = 0.049       Condition vérifiée. 

Avec : M0 =  qmax 
𝑙²

8  
 = G+Q = 5.1+2.5 = 7.6 KN/ml × 4.7 𝑚 = 35.72 KN →M0 = 98.63 KN.m 

As×fe
b×d

< 4.2    →      
4.62×400

30 × 37
= 1.67 < 4.2                Condition vérifiée. 

Avec : As : Section adopté en travée 

            fe = 400 MPa ; b = 30 cm ; h = 40cm 

            Mt : moment max à l’ELS   

Remarque : Les trois conditions sont vérifiées, alors on se dispense de la vérification de la flèche 

 

 

PP Mmax (KN.m) Ast 𝝆 𝜶 𝜷 K1 𝝈𝒔𝒕 𝝈𝒃𝒄 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ obs 

En travée 48.85 4.62 0.418 0.297 0.901 35.50 317.17 8.94 15 CV 

Aux appuis 32.50 8.01 0.719 0.369 0.877 25.65 125.04 4.87 15 CV 

PS Mmax (KN.m) Ast 𝝆 𝜶 𝜷 K1 𝝈𝒔𝒕 𝝈𝒃𝒄 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ Obs 

En travée 33.87 3.39 0.351 0.276 0.908 39.35 343.86 8.74 15 CV 

Aux appuis 11.70 5.65 0.580 0.339 0.887 29.25 72.96 2.49 15 CV 
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VII.1.7 Conclusion   

On adoptera le ferraillage suivant  

Armatures longitudinales       Armatures transversales 

Poutres Travée appuis Zone courante Zone nodale 

Poutre   principale          3HA14  3HA14 + 3HA12 cad + étrT8 
Eps 15 cm 

cad + étrT8 
Eps 10 cm 

Poutre secondaire 3HA12 3HA12  + 2HA12 cad + étrT8 
Eps 15 cm 

cad + étrT8 
Eps 8 cm 

  

 

  



Chapitre VII : Ferraillage des éléments structuraux 
 

200 
 

 

VII.2 Ferraillage des poteaux  

VII.2.1 Introduction 

 Les poteaux seront calculés en flexion composée dans les deux sens (transversal et 

longitudinal). En procédant à des vérifications à l’ELS, les combinaisons considérées pour les 

calculs sont : 

 

1,35G + 1,5Q     à L′ELU
G + Q                    à L′ELS

}      BAEL 91 

G + Q ∓ E
  0,8G ∓ E     

}      RPA 99/Version 2003 

Les calculs se font en tenant compte de trois sollicitations : 

 Effort normal maximal et le moment correspondant Nmax ⇒ Mcor 

 Effort normal minimal et le moment correspondant Nmin ⇒ Mcor 

 Moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant Ncor ⇒  Mmax  

Chaque poteau est soumis à un effort normal (N) et à un moment fléchissant (M). Ainsi, nous 

pouvons avoir l’un des cas suivants : 

 Section partiellement comprimée (SPC) 

 Section entièrement comprimée (SEC) 

 Section entièrement tendue (SET) 

 

VII.2.2 Recommandations et exigences du RPA 

a) Les armatures longitudinales Art 7.4.2.1RPA 99/ version 2003  

 

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets. 

Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport à la section du béton sont : 

 Le pourcentage minimal d’armatures est de 0,8 % × b × h en zone IIa. 

 Poteaux (40 x 40) : Amin = 0,008 × 40 × 40 = 12,8cm2. 

 Poteaux (35 x 35) : Amin = 0,008 × 35 × 35 = 9,8cm2. 

 Poteaux (30 x 30) : Amin = 0,008 × 30 × 30 = 7,2cm2. 

 Le pourcentage maximal dans la zone courante est de 4% × b × h en zone IIa. 

 Poteaux (40 x 40) : Amax = 0,04 × 40 × 40 = 64cm2. 

 Poteaux (35 x 35) : Amax = 0,04 × 35 × 35 = 49cm2. 

 Poteaux (30 x 30) : Amax = 0,04 × 30 × 30 = 36cm2. 
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 Le pourcentage maximal dans la zone de recouvrement est de 6% × b × h en zone IIa. 

 Poteaux (40 x 40) : Amax = 0,06 × 40 × 40 = 96cm2. 

 Poteaux (35 x 35) : Amax = 0,06 × 35 × 35 = 73,5cm2. 

 Poteaux (30 x 30) : Amax = 0,06 × 30 × 30 = 54cm2. 

 

 Le diamètre minimum est de 12 mm. 

 La longueur minimale des recouvrements est de:40 ∅en zone IIa 

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser : 

25 cm en zone II 

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l'extérieur des zones     

nodales. 

 

VII.2.4 Calcul des Armatures  

1) Section partiellement comprimée (S.P.C)  

Une section est partiellement comprimée si : 

1er cas : 

C : Le centre de pression se trouve à l’extérieur du segment e =
Mu

Nu
≥ (

h

2
− c′) 

N : Effort de compression ou de traction. 

 

2ème cas : 

C : Le centre de pression se trouve à l’intérieur du segment e =
Mu

Nu
< (

h

2
− c′) 

N : Effort de compression. 

Dans ce cas il faut aussi vérifier l’inégalité suivante :   

N(d − c) − Mf ≤ (0,337 − 0,81
c′

h
) × b × h2 × fbu 

Avec : 

Mf = Nu × g = Nu (
h

2
− c + e) 

Ast = Ast1 −
Nu

σst
⇒ Nu ∶ effortdecompression. σst =

fe

γs
 

Ast = Ast1 +
Nu

σst
⇒ Nu ∶ effortdetraction. 

Asc = Asc1 

En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes : 
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μ =
Mf

b × d² × ƒbu
 

 

1ercas : Section simplement armée : (ASc = 0) 

Si μ < μ
i

= 0,392  la section d’acier nécessaire sera donnée par la formule suivante :   

Ast1 =
Mf

β × d × σst
 

 

2emecas : Section doublement armée : 

Si μ > μ
i

= 0,392  la section d’acier nécessaire sera donnée par les formules suivant : 

Ast1 =
M1

βe×d×σst
+

∆M

(d−c)×σst
   ;      Asc1 =

∆M

(d−c′)×σst
 

Avec : 

M1 = μ
1

× b × d2 × fbu 

∆M = Mf − M1 

 

2) Section entièrement comprimée (S.E.C)  

C : Le centre de pression ce trouve entre les armatures  e =
Mu

Nu
< (

h

2
− c′) 

N : Effort de compression. 

N(d − c) − Mf ≥ (0,337 − 0,81
c′

h
) × b × h2 × fbu 

Deux cas peuvent se présenter : 

1er cas : 

N(d − c) − Mf ≥ (0,5 −
c′

h
) × b × h2 × fbu 

Asc1 =
M − (d − 0,5 h) × b × h × fbu

(d − c′) × σsc
 

Asc2 =
N − bhfbu

σsc
− Asc1 

 

2ème cas : 

(0,337 − 0,81
c′

h
) × b × h2 × fbu < N(d − c) − Mf < (0,5 −

c′

h
) × b × h2 × fbu 

Asc1 =
N−Ψ×b×h×fbu

σsc
               ;          Asc2 = 0 
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Ψ =
0,3571 + 

N×(d−c′)−Mf
b×h2 ×fbc

0,8571 + 
c′

h

;      σsc =
fe

γs

 

 

3) Section entièrement tendue (S.E.T)  

C : Le centre de pression ce trouve entre les armatures  

N : Effort de compression. 

A′s =
N×a

(d−c′)×σsc
;       As =

N

σsc
− A′s 

4) Ferraillage des poteaux  

Le ferraillage des poteaux est fait par un calcul automatique à l’aide d’une application de 

calcul des sections d’armatures« SOCOTEC». 

 

           Figure VII. 2.1  Calcul des armatures à l’aide de l’application SOCOTEC. 

  

➢ Les résultats de calcul sont récapitulés dans le tableau ci-dessous :  
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 Sens longitudinal (M3) 

N
iv

e
a
u

 

P
o
te

a
u

x
 

Effort Normal 

(KN) 

Moment 

(KN.m) 

eu 

(cm) 

N
a
tu

r
e
  

𝐀′𝐬 

cm2 

𝐀𝐬 

cm2 

 

F
e
r
r
a
illa

g
e 

 

Aad 

(cm² 

Z
o
n

e
  
I 

4
0
 x

 4
0

 Nmax 1166.21 Mcorr 0.71 0.061 SEC 0 0 3HA16 6.03 

Nmin -234.91 Mcorr 5.31 -2.26 SEC 0 0 3HA16 6.03 

Ncorr 614.04 Mmax 70.41 11.46 SEC 0 0 3HA16 6.03 

Z
o
n

e
  
II

 

3
5
 x

 3
5
 Nmax 832.54 Mcorr 4.68 0.56 SEC 0 0 3HA14 4.62 

Nmin -48.72 Mcorr 0.67 -1.38 SEC 0 0 3HA14 4.62 

Ncorr 235.85 Mmax 64.17 27.21 SPC 0 3.31 3HA14 4.62 

  
Z

o
n

e
  
II

I 

3
0
 x

 3
0

 Nmax 398.65 Mcorr 5.68 1.42 SEC 0 0 3HA12 3.39 

Nmin -32.23 Mcorr 9.46 29.35 SPC 0 0.55 3HA12 3.39 

Ncorr 105.65 Mmax 38.97 36.89 SPC 0 3.18 3HA12 3.39 

 

   Tableau VII.2.1 Résultats de ferraillage à l’ELU suivant le sens X-X. 

 

 Sens transversal (M2) 

N
iv

e
a
u

 

P
o
te

a
u

x
 

Effort Normal 

(KN) 

Moment 

(KN.m) 

eu 

(cm) 

N
a
tu

r
e
  

𝐀′𝐬 

cm2 

𝐀𝐬 

cm2 

F
e
r
r
a
illa

g
e
s 

 

 

Aad 

(cm²) 

Z
o
n

e
  
I 

4
0
 x

 4
0
 Nmax 1166.21 Mcorr 0.5 0.061 SEC 0 0 3HA16 6.03 

Nmin 234.91 Mcorr 5.307 2.26 SEC 0 0 3HA16 6.03 

Ncorr 313.39 Mmax 54.33 11.46 SEC 0 1.13 3HA16 6.03 

Z
o
n

e
  

II
 

3
5
 x

 3
5

 Nmax 832.54 Mcorr 3.13 0.56 SEC 0 0 3HA14 4.62 

Nmin 48.72 Mcorr 0.666 1.38 SEC 0 0 3HA14 4.62 

Ncorr 178.51 Mmax 53.048 27.21 SEC 0 2.74 3HA14 4.62 

Z
o
n

e
  
 I

II
 

3
0
 x

 3
0
 Nmax 398.65 Mcorr 3.88 1.42 SEC 0 0 3HA12 3.39 

Nmin 32.23 Mcorr 9.463 29.35 SEC 0 0.55 3HA12 3.39 

Ncorr 88.07 Mmax 33.97 36.89 SEC 0 2.75 3HA12 3.39 

 

             Tableau VII.2.2 Résultats de ferraillage à l’ELU suivant le sens Y-Y. 
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 Récapitulation de ferraillages des poteaux 

Section Amin (cm²) Choix d’armatures Aadopté (cm²) 

40 × 40 12.80 8HA16 16.08 

35  × 35 9.80 8HA14 12.31 

3𝟎 × 30 7.20 8HA12 9.04 

              

                     Tableau VII.2.3 Ferraillage des poteaux suivant les deux sens. 

 

VII.2.5 Vérifications à l’ELU  

 Les Armatures transversales Art 7.4.2.2RPA 99/ version 2003  

Les armatures transversales sont calculées par la formule suivante :  

At

St
=

ρaTu

h1fe
 

a)  Diamètre des barres  (Art A.8.1,3/BAEL91modifiée 99) 

Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur normalisée la plus 

proche du tiers du diamètre des armatures longitudinales qu’elles maintiennent. 

∅𝐭 =
∅l

3
=

16

3
= 5.33mm     Soit ∅t = 8mm 

∅𝐥: Diamètre max des armatures longitudinales. 

b) Espacement des armatures transversales  

 Dans la zone nodale St ≤ min (10 ∅ ;  15 cm). 

 St ≤ min(10 × 1.2 ; 15 cm) = min(12 ; 15 cm) 

Soit   St  = 10 cm 

 Dans la zone courante St ≤ min(15∅). 

St ≤ min(15 ∅) = min(15 × 1.2) = 18 cm 

Soit   St  = 15 cm 

∅ = 12mm : est le diamètre minimal des armatures longitudinales des poteaux. 

1) Vérification de la quantité d’armatures transversales  

Si   λg ≥ 5……………………At
min = 0.3% St .b1 

Si   λg ≤ 3……………………At
min = 0.8 % St .b1 

Si   3 < λg ≤ 5………………...interpoler  entre les deux valeurs précédentes 

Avec      b1 : Dimension de la section droite du poteau dans la direction considère. 

       λg : Elancement géométrique du poteau   :   λg =
lf

a
 

               lf : longueur de flambement du poteau.      lf = 0.7 l0 
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                l0 : Hauteur libre du poteau. 

Les résultats se résument dans le tableau suivant : 

At
min = 0.3% St . b1 

Poteau Étage Hauteur Lf B λg Zc 

St=15cm 

Zn 

St =10 cm 

Aadopte Observation 

40×40 RDC 408 285.6 40 7.14 1.8 1.2 2.01 Condition vérifiée 

40×40 1 306 214.2 40 5.355 1.8 1.2 2.01 Condition vérifiée 

35×35 2 - 4 306 214.2 35 6.12 1.58 1.05 2.01 Condition vérifiée 

30×30 5 - 7 306 214.2 30 7.14 1.35 0.9 2.01 Condition vérifiée 

 

Tableau VII.2.4 Vérification de la quantité d’armatures transversales. 

 

D’après les résultats trouvés ci-dessus,  les armatures longitudinales des poteaux seront 

encadrées avec un cadre et un losange de T8 de sections transversales  

(4∅8 = 2.01 𝑐𝑚²) 

 

2) Délimitation de la zone nodale  

 La zone nodale est constituée par le nœud poutre-poteaux proprement dit et les extrémités des 

barres qui y concourent. Les longueurs à prendre en compte pour chaque barre sont données 

dans la figure ci-dessous. 

h'=   Max (he/6; b1 ; h1 ; 60)                 (Art.7.4.2.1). 

he : la hauteur d’étage moins la hauteur de la poutre secondaire. 

 

 

 H h' 

Poteau (40×40) 4.08   h'= Max (
408−35

6
; 40 ; 40 ; 60)  = 60cm 

Poteau (35×35) 3.06    h'= Max (
306−35

6
; 35 ; 35 ; 60) = 60cm 

Poteau (30×30) 3.06   h'= = Max (
306−35

6
; 30 ; 30 ; 60) = 60m 

 

Tableau VII.2.5  Détermination de la zone nodale. 
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3) Longueur minimale de recouvrement  

La longueur minimale des recouvrement est de : 𝐿𝑟 = 40∅    en zone IIa  . 

 Poteaux (40 x 40) :lr = 40 ×  1.6 = 64 cm. 

 Poteaux (35 x 35) :lr = 40 × 1.4 = 56 cm. 

 Poteaux (30 x 3 0) :lr = 40 ×  1.2 = 48 cm. 

 

4) Vérification au cisaillement (Art 7.4.3.2RPA 99/ version 2003)  

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton 𝛕𝐛𝐮sous combinaison 

sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante :  

τbu =
Tu

bd
≤ τbu̅̅ ̅̅ = ρdfc28 

Avec : 

ρd = {
0,075     si     λg ≥ 5

0,04       si     λg < 5 
 

 

Poteau Tu b = h D λg  ≥ 5 𝛒𝐝 
𝛕𝐛 =

𝐓𝐮

𝐛𝐝
 

𝛕𝐛𝐮 vérification 

40×40 46.28 0.4 0.375 7.14 0.075 0.308 1.875 OK 

35×35 42.83 0.35 0.325 6.12 0.075 0.377 1.875 OK 

30×30 25.33 0.3 0.275 7.14 0.075 0.307 1.875 OK 

                                     Tableau VII.2.6  Vérification au cisaillement. 

 

5) Encrage des armatures (Art 6.1.22 BAEL 91 modifiée 99) 

Longueur de scellement :Ls =
ϕfe

4 τsu
            τsu = 0.6 ×  Ψs

2  ×  ft28 = 2.835 MPa 

 Pour les ∅𝟏𝟔 :  𝐋𝐬 =
𝟏.𝟔×𝟒𝟎𝟎

𝟒 ×𝟐.𝟖𝟑𝟓
 = 56.44 cm 

 Pour les∅𝟏𝟒:    𝐋𝐬 =
𝟏.𝟒×𝟒𝟎𝟎

𝟒 ×𝟐.𝟖𝟑𝟓
 = 49.38 cm 

 Pour les ∅𝟏𝟐 :   𝐋𝐬 =
𝟏.𝟐×𝟒𝟎𝟎

𝟒×𝟐.𝟖𝟑𝟓
 = 42.33 cm 

 

Pour l’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie    

ancrée mesurée hors crochet est au moins égale à :0,4 Ls, pour les aciers HA 
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             - Pour les ∅𝟏𝟔 : 𝐋𝐚 = 𝟐𝟐. 𝟓𝟖 𝐜𝐦. 

             - Pour les ∅𝟏𝟒 : 𝐋𝐚 = 𝟏𝟗. 𝟕𝟓 𝐜𝐦. 

- Pour les ∅𝟏𝟐 : 𝐋𝐚 = 𝟏𝟔. 𝟗𝟐 𝐜𝐦. 

 

VII.2.6 Vérifications à l’ELS 

La vérification d’une section en béton armé à l’ELS consiste à démontrer que les contraintes 

maximales dans le béton 𝛔𝐛𝐜 et dans les aciers 𝛔𝐬𝐭 sont au plus égales aux contraintes 

admissibles𝛔̅𝐛𝐜 𝐞𝐭 𝛔̅𝐬𝐭.  

                                                          𝛔𝐛𝐜 ≤ 𝛔̅𝐛 = 𝟏𝟓   𝑴𝑷𝒂  

                                                  𝛔𝐬𝐭 ≤ 𝛔̅𝐬 = 𝟑𝟒𝟖  𝑴𝑷a 
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Tableau VII.2.7 Vérification des contraintes dans les aciers et le béton dans le sens longitudinal (2-2) 

 

 

 

 

 

 

 

P
o
te

a
u

x
 

𝐍𝐬 

Effort Normal 

(KN) 

𝐌𝐬 

Moment 

 (KN.m) 

e u

(cm) 

E
ta

t d
es 

co
n

tra
in

tes
 

𝛔
𝐛

é𝐭𝐨
𝐧

𝐬
 

𝛔
𝐛

é𝐭𝐨
𝐧

𝐢
 

𝛔
𝐛

é𝐭𝐨
𝐧

𝐚
𝐝

 

𝛔
𝐀

𝐜𝐢𝐞
𝐫

𝐬
 

𝛔
𝐀

𝐜𝐢𝐞
𝐫

𝐢
 

𝛔
𝐀

𝐜𝐢𝐞
𝐫

𝐚
𝐝

 

Observation 

4
0
 x

 4
0
 Nmax 849.35 Mcorr 0.15 

0.018 
SEC 4.71 4.64 15 70.60 69.70 348 Condition vérifiée 

Nmin 145.16 Mcorr 0.37 
0.25 

SEC 0.83 0.77 15 12.30 11.60 348 Condition vérifiée 

corrN 391.66 maxM 16.86 
4.18 

SEC 3.35 0.85 15 46.50 16.50 348 Condition vérifiée 

3
5
 x

 3
5
 Nmax 606.38 Mcorr 3.4 

0.56 
SEC 4.67 3.92 15 68.80 60.20 348 Condition vérifiée 

Nmin 66.15 Mcorr 0.23 
0.35 

SEC 0.49 0.44 15 7.32 6.73 348 Condition vérifiée 

corrN 372 maxM 20.14 
5.41 

SEC 4.86 0.42 15 65.30 13.90 348 Condition vérifiée 

3
0
 x

 3
0
 Nmax 290.61 Mcorr 4.13 

1.41 
SEC 3.45 2.02 15 48.90 33.20 348 Condition vérifiée 

Nmin 5.23 Mcorr 0.28 
5.35 

SEC 0.10 0 15 1.31 0.25 348 Condition vérifiée 

corrN 92.33 maxM 19.51 
21.13 

SPC 5.46 0 15 56.60 -82.40 348 Condition vérifiée 
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           Tableau VII.2.8  Vérification des contraintes dans les aciers et le béton dans le sens transversal (3-3) 

 

 

P
o
te

a
u

x
 

Ns 

Effort Normal 

(KN) 

Ms 

Moment 

(KN.m) 

eu 

(mc) 

E
tat d

es 

co
n

train
tes

 

σ
b

éto
n

s
 

σ
b

éto
n

i
 

σ
b

éto
n

a
d

 

σ
A

c
ie

r
s

 

σ
A

c
ie

r
i

 

σ
A

c
ie

r
a

d
 

Observation 

4
0
 x

 4
0
 Nmax 

849.35 
Mcorr 

0.328 0.039 
SEC 4.7 4,65 15 70.4 69.9 348 Condition vérifiée 

Nmin 
145.16 

Mcorr 
0.367 0.25 

SEC 0.83 0,77 15 12.3 11.7 348 Condition vérifiée 

corrN  
692.99 

maxM  
12.602 1.82 

SEC 4.75 2,88 15 68.5 46 348 Condition vérifiée 

3
5
 x

 3
5
 Nmax 

606.38 
Mcorr 

3.4 0.56 
SEC 4.68 3,93 15 68.9 60.2 348 Condition vérifiée 

Nmin 
66.15 

Mcorr 
0.047 0.07 

SEC 0.47 0,46 15 7.1 6.98 348 Condition vérifiée 

corrN  
372 

maxM  
15.031 4.04 

SEC 4.3 0,98 15 58.8 20.4 348 Condition vérifiée 

3
0
 x

 3
0
 Nmax 

290.61 
Mcorr 

3.908 1.34 
SEC 3.41 2,07 15 48.5 33.7 348 Condition vérifiée 

Nmin 
5.23 

Mcorr 
0.011 0.21 

SEC 0.05 0,05 15 0.76 0.72 348 Condition vérifiée 

corrN  
87.15 

maxM 
15.242 17.49 

SPC 4.29 0 15 46.2 -53.7 348 Condition vérifiée 
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Conclusions  

Le ferraillage des différents poteaux se fera suivant la section minimale d’armatures As min 

correspondante recommandée par le règlement « RPA 99/Version 2003 » en zone IIa. 

On adoptera le ferraillage suivant : 

Poteau 40X40 :  

 Armatures longitudinales : 8HA16 → 16.08 cm2  

 Armatures transversales : 4HA8 → 2.01 cm2   

Poteau 35X35 : 

 Armatures longitudinales : 8HA14  → 12.31 cm2 

 Armatures transversales : 4HA8 → 2.01 cm2   

 Poteau 30X30 : 

 Armatures longitudinales : 8HA12 → 9.04 cm2 

 Armatures transversales : 4HA8 → 2.01 cm2   
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VII.3 Ferraillage des voiles  
 

 Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces verticales et des 

forces horizontales. Donc le ferraillage des voiles consiste à déterminer les armatures en 

flexion composée sous l’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) 

et aux surcharges d’exploitation (Q), ainsi sous l’action des sollicitations horizontales dues 

aux séismes. 

 

VII.3.1 Combinaison d’action  
 

 Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales à prendre 

Sont données ci-dessous : 

 

1,35G+1,5Q  ….. L’ELU 

 BAEL 91 

G+Q ……………L’ELS 

 

G + Q  ±E 

             RPA99/ Version 2003 

0,8 G ± E 

 

 

VII.3.2 Ferraillage des voiles  
 

Pour faire face à ces sollicitations, on va prévoir trois types d’armatures : 

  - Armatures verticales.  

  - Armatures horizontales. 

  - Armatures transversales. 

 
Pour faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose la structure en 3 zones : 

 

-Zone I : RDC et1ere  étage. 

-Zone II :2emeau 4eme étage.  

-Zone III : 5emeau7eme étage. 

 

 

 

 

 

 

 
 VL1I 
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VII.3.3 Comportement d’un voile  

 

Un voile est considéré comme une console encastrée à sa base, il y a deux types de voiles 

ayant un comportement différent : 

- Voile élancé : 
h

l
> 1.5 

- Voile court : 
h

l
<1.5 

 

VII.3.4 Exposé de la méthode  
 

La méthode à utiliser pour le ferraillage des voiles est la méthode de RDM. Elle consiste à 

déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations les plus 

défavorables(N) et  (M). 

 
a-Calcul des contraintes  
 

σmax =
N

B
+

M. V

I
 

 

σmin =
N

B
−

M. V́

I
 

Avec : 
B : section du béton.       B= L×e 

I : moment d’inertie du voile. 

V et V’ : bras de levier ⟹ 𝑉 = 𝑉′ = 𝐿𝑣𝑜𝑖𝑙𝑒/2 

Le calcule se fera pour des bondes de longueur d donnée par :  

d≤ 𝑚𝑖𝑛(
ℎ

2 

2

3
𝐿𝑐) 

 h : hauteur entre nus du planchers du voile considéré. 

he  = hétage - hpoutre 

LC :la longueur de la zone comprimé  

𝐿𝑐 =
𝜎𝑚𝑎𝑥

𝜎𝑚𝑖𝑛 + 𝜎𝑚𝑎𝑥
× 𝐿 

 

Lt : Longueur de la zone tendue avec Lt = L-LC 

 

Remarque  

 Il est nécessaire d’adopter un ferraillage symétrique afin d’assurer la sécurité en ca 

d’inversion de l’action sismique.  
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Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des Diagrammes 

des contraintes obtenues. 

b-Armatures verticales (Art 7.7.4.1/RPA99 version 2003) 

 Le pourcentage minimum des armatures verticales sur toute la zone tendue est de 0,20% 

 La section totale d'armatures verticales de la zone tendue devant rester au moins égale à   

0, 20% de la section horizontale du béton tendu. 

Amin ≥ A = 0.002B   (RPA version 2003 Art 7.7.4.1) 

Amin =
Bft28

fe
   (BAEL 91 modifier 99 Art A4.2.1) 

Avec :   B : section du béton tendue 

 Les barres verticales des zones extrêmes devraient être ligaturées avec des cadres 

horizontaux dont l'espacement ne doit pas être supérieur à l'épaisseur du voile.  

 Les barres verticales du dernier niveau doivent être munies de crochets à la partie 

supérieure. Toutes les autres barres n'ont pas de crochets (jonction par recouvrement). 

 A chaque extrémité du voile (trumeau) l'espacement des barres doit être réduit de moitié 

sur 1/10 de la largeur du voile (figure 7.13). Cet espacement d’extrémité doit être au plus 

égal à 15 cm. 

 

c-Armatures horizontales (Art 7.7.4.2 / RPA99 version 2003) 

     Les barres horizontales doivent être munies des crochets à 135° ayant une longueur de 

10 ∅ et disposée de manière à ce quelle servent de cadres aux armatures verticales.  

Règles communes du RPA pour les aciers verticaux et horizontaux (Art 

7.7.4.3/ RPA 99/2003) 

 Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales est donné comme 

suit : 

 La section de ces armatures est : 

𝐴𝐻 ≥ 0,15% 𝐵  Globalement dans la section du voile 

𝐴𝐻 ≥ 0,10% 𝐵 En zone courante                                      
} Art 7.7.4.3 RPA9/Version2003. 

 

 Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l'extérieur 

 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles (à l'exception des zones 

d'about) ne devrait pas dépasser 1/10 de l'épaisseur du voile. 
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d-Armatures transversales 

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. Elles retiennent 

les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rôle est 

d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la compression d’après 

l’article 7.7.4.3 du RPA99/ Version 2003. 

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingles au 

mètre carré. 

e- Armatures de coutures  

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de 

coutures dont la section est donnée par la formule : 

uV1,4T:Avec

e
f

T
1,1

vj
A




 

     Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré 

 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les 

efforts de traction dus au moment de renversement. 

f- 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. 

 

g-Espacement (Art 7.7.4.3/RPA 99 version 2003)    

L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la plus petite des 

deux valeurs suivantes : 

St ≤ min{1.5e. 30cm} 

Avec : e=20 cm : épaisseur du voile. 

𝐒𝐭 ≤ 1.5e 

𝐒𝐭 ≤ 30 cm 

Dans notre cas : 

                                     St ≤ min {30 ; 30cm} ⟹St ≤ 30cm 
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g-Longueur de recouvrement (Art:7.7.4. 3, RPA 99/Ver 2003) 

Elles doivent être égales à : 

 40   pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des 

efforts est possible. 

 20  pour les barres situées dans les zones comprimées sous l'action de toutes 

les combinaisons possibles de charges. 

h-Diamètre maximal 

Le diamètre des armatures verticales et horizontales des voiles, ne doivent pas dépassé 1/10 

de l’épaisseur du voile.  

i-Pourcentage minimal des armatures 

Le pourcentage minimal des armatures verticales et horizontales des voiles, est donné comme 

suit : 

 - 0,15% de la section globale du voile.  

- 0,10% en zone courant 

 

Figure VII.3.1 Disposition des armatures verticales dans les voiles. 

 

VII.3.4 Vérification à L’ELS  
 

1- Contrainte du béton à l’ELS  
 

On doit vérifier que :    σbc ≤ 𝜎̅𝑏𝑐 = 0.6𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎 
 

σbc =
Nt max

B + 15Avadp
 

Avec : 

Nt max : effort normal max appliqué 

B : section de béton  

Avadp : section d’armatures adoptée 
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2-Contrainte de cisaillement 
 

 D’après l’RPA (Art 7.7.2 /RPA99 version  2003)  

Mpa5f0,2ττ c28bb 
 

𝜏𝑏 =
1.4 x 𝑉𝑢

𝐿 x 𝑒 x 0.9
 

L : Longueur du voile  

e : épaisseur  du voile 

 D’après le BAEL (Art 5.1.1 /BAEL91 modifiées 99).  

      
Il faut vérifier que : 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅𝑢 
 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝐿 x 𝑒 x 0.9
 

 

Avec 

 𝜏𝑢: la contrainte de cisaillement 

Pour la fissuration préjudiciable ∶  τ̅u = min( (
0.15fc28

γb
) ; 4 MPa) 

𝜏̅𝑢 = 3.26 𝑀𝑃𝑎 
 

Les résultats de calcul se résument dans les tableaux suivant :  
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Voile de 2 m :     VL1  , VL3 ,VL4 ,VL5 
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Voile de 1.5 m :   VL1  , VL3 ,VL4 ,VL5 
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Introduction 
 

      Les fondations d’une construction sont les parties de l’ouvrage qui sont en contacte avec 

le sol, auquel elles transmettent les charges de la super structure. Un choix judicieux du 

système de fondations doit toujours satisfaire les exigences concernant la sécurité (capacité 

portante) et l’aptitude au service. De plus, des considérations d’ordre économique, esthétique 

et d’impact sur l’environnement sont à respecter.  

    On distingue deux types de fondation selon leurs modes d’exécution et selon la résistance 

aux sollicitations extérieures : 

 

 Fondations superficielles  
 

Les principaux types de fondations superficielles que l’on rencontre dans la pratique 

sont : 

 Les semelles continues sous murs, 

 Les semelles continues sous poteaux,  

 Les semelles isolées, 

 Les radiers. 

 

 Fondations profondes  

Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante ou dans les 

cas où le bon sol se trouve à une grande profondeur, les principaux types de fondations 

profondes sont : 

 Les pieux. 

 Les puits. 

Ce type de fondations est généralement utilisé dans le cas de sols  de faible capacité 

portante. 

 

VIII.1 Choix du type de fondation 

Le choix de la fondation doit satisfaire les critères suivants : 

 • Stabilité de l’ouvrage (rigidité). 

 • Facilité d’exécution (coffrage). 

 • Economie. 
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a) Etude de sol 

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude du sol détaillée, 

qui nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier.  

Vu que le rapport de sol ne nous a pas été donné, on prend la valeur de 2 bars comme 

contrainte admissible du sol.   

 VIII.2  Pré-dimensionnement des semelles  

1. Semelles isolées  

 Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal « N » à l’ELS qui 

est obtenu à la base de tous les poteaux de l’entresol. (le poteau le plus sollicité). 

A × B ≥
Nser
σsol̅̅ ̅̅ ̅

 

Homothécité des dimensions →
𝑎

𝑏
=
𝐴

𝐵
= 𝐾

50

50
= 1 → 𝐴 = 𝐵 

d′où ∶  B ≥ √
Nser
k.σsol̅̅ ̅̅ ̅

 

 

Exemple de calcul  

Le calcul se fait pour le cas le plus défavorable. 

Ns = 1045.13 kN             σsol̅̅ ̅̅ ̅ = 2 bars = 200 kN/m2 

B ≥ √
1045.13

200
= 2.29 m →On opte pour A= B = 3m 

On a la section des semelles sous poteau totale est: S = n× B² = 40 x 3² = 360 m² 
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Avec: 

N:nombre des poteaux 

La section totale à la base est : St = 24.51x 19.32 = 473.53 m² 

Donc : St = 360 m² > 50%   Sbat = 236.77 m² 

Remarque  

On remarque que la surface occupée par les semelles sous poteaux dépasse 50% de la 

Surface totale du bâtiment, ce qui revient à dire que ce type de semelles ne convient pas à 

Notre cas. Alors il faut opter pour des semelles filantes.  

2. Semelles filantes  

2.1 Dimensionnement des semelles filantes sous les voiles  

Elles sont dimensionnées à l’ELS sous l’effort  Ns = G + Q (KN) 

LB

QG

S

N s
sol


  

sol  : Capacité portante du sol ( sol

__

  = 200 KN/m2  = 0,20MPa) 

B : Largeur de la semelle. 

G et Q : charge et surcharge à la base du voile. 

L : longueur de la semelle sous voile. 

La largeur B de la semelle est déterminée par la formule suivante : 

L

N
B

sol

s




 

Les résultats de calcul sont résumés sur le tableau ci – dessous : 

 

 
Voiles NS(KN) L (m) B (m) S=B.L (m²) 

 

Nombre S TOT (m²)  
 

VL V1 536.1 1.5 1.79 2.68         13 34.85 

 

 

 

VT 
V2 517.3 1.5 1.72 2.59          6 15.52  

V3 344.09 2 0.86 1.72           6 
10.32 

 

   ∑= 60.69 

 

      Tableau VIII.1 Surface des semelles filantes sous voiles dans les deux sens. 
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La surface des semelles filantes sous les voiles est : Sv = 60.69 m2. 

1.2. Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux  

 Hypothèse de calcul  

Une  semelle est infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le sol. 

Les réactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telle que leur 

centre de gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes 

sur la semelle. 

 Etape de calcul  

 Détermination de  la résultante des charges  iNR  

 Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces :    
R

MeN
e

iii 
  

 Détermination de la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle : 

 
6

L
e Répartition trapézoïdale. 

 
6

L
e Répartition triangulaire. 








 


L

e

L

R
q

6
1min 







 


L

e

L

R
q

6
1max   







 


L

e

L

R
q L

3
14/

 

 Détermination de la résultante des charges   

 

On fera le calcul pour le portique le plus sollicité, les résultats sont résumés dans le 

tableau suivant : 

 

Poteaux Ni (KN) ei (m) Ni x e i (KN.m) Mi (KN.m) 

1 462.58 -12.05 -5574.089 4.12 

2 849.35 -9.05 -7686.62 0.513 

3 734.83 -6.05 - 4445.72 -2.077 

4 1041.5 -2.35 -2447.53 -1.811 

5 1045.13 2.35 2456.06 1.939 

6 731.37 6.05 4424.79 2.128 

7 816.98 9.05 7393.67 - 0.777 

8 591.12 12.05 7122.99 - 4.227 

 R= ƩNi = 6272.86  ∑ = 1243.556 ∑ = - 0.192 

                 

                  Tableau VIII.2  résultats de calcul d’une semelle filante sous poteau. 
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e = 
∑Ni x ei+∑Mi

R
 = 
1243.556+(−0.192)

6272.86
 = 0.20 m 

On a: 

e = 0.20 <
L

6
 = 
24.51

6
 = 4.09 m⇒  Répartition trapézoïdale. 

⇒ Nous avons une répartition trapézoïdale des contraintes sous la semelle. 

 

qmax = 
R

L
 (1 + 

6.e

L
) = 

6272.86

24.51
 (1 + 

6x(0.20)

24.51
) = 268.47 KN/ml 

qmin = 
R

L
 (1 - 

6.e

L
) = 

6272.86

24.51
 (1 - 

6x(0.20)

24.51
) =  243.39KN/ml 

q
 (
 L

4
 )
= 
R

L
 (1 + 

 3.e

L
) = 

6272.86

24.51 
 (1 + 

3x(0.20)

24.51
) = 262.33 KN/ml 

 Détermination de la largeur de la semelle   

B ≥
q
 ( 
L
4 )

σsol
 = 
262.33

200
 = 1.31 m      On prend : B = 1.5 m  

On aura donc 
277.3651.245.1 mS 
 

La somme total  des semelles sous poteaux est : ∑Sp = 36.77 × 7 = 257.36 m2 

Nous aurons la surface totale des  semelles sous les voiles : Sv = 60.69 m2
 

  Vpt SSS   

             St = 257.36 + 60.69 = 318.05  m2 

La surface totale de la structure :Sbat = 473.53 m2 

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est : 

Ssemelle
tot

Sstrecture
tot  = 

318.05

473.53
 = 0.672 

La surface des semelles représente 67.2 % de la surface totale. 

  => St  > 50  Sbat 

 

Conclusion  

Vu que les semelles occupent plus de   50 %  de la surface totale du bâtiment, donc il serait 

plus intéressant d’orienté vers un radier général. 
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VIII.3 Calcul d’un radier général    

        Un radier est définit comme étant une fondation superficielle travaillant comme un 

plancher renversé, dont les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est 

soumis à la réaction du sol diminuées du poids propre du radier.  

Les avantages que le radier offre par rapport aux autres semelles superficielles :  

 Rigide en son plan horizontal 

 Permet une répartition de la charge sur le sol de la fondation   

 Facilité de coffrage  

 Rapidité d’exécution  

 Semble mieux convenir face aux désordres ultérieurs qui peuvent provenir des 

tassements éventuels 

VIII.3.1 Pré-dimensionnement du radier    

La hauteur du radier doit avoir au minimum25cm (hmin >25 cm) 

a) Selon la condition forfaitaire  

 
Lmax

8
 ≤ h ≤

Lmax

5
 

h: épaisseur du radier  

Lmax : portée maximale Lmax = 4.7 

Lmax = 
470

8
 ≤ h ≤

470

5
               59 ≤ h ≤ 94 

On prend:   h = 80 cm 

-La dalle  

La dalle du radier doit satisfaire les conditions suivantes : hd ≥
Lmax

20
 

Avec une hauteur minimale de 25 cm 

hd ≥
470

20
 = 24 cm 

Soit : hd =  30 cm 

- La nervure 

La nervure du radier doit avoir une hauteur  hn égale à: hn ≥
Lmax

10
 

hn ≥
470

10
 = 47 cm 

Soit : hn = 70 cm 
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b) Condition de la longueur d’élasticité: 

Le =√
4 E I

K b

4
≥
2

π
Lmax 

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le 

radier est rigide s’il vérifie: 

Lmax ≤
π

2
. LeCe qui conduit à:   h ≥ √( 

2

π
Lmax)4

3 K

E

3
 

Avec: 

Le: Longueur élastique; 

K: Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K=40 MPa pour un sol  moyen; I: 

L’inertie de la section du radier (bande de1 m); 

E: Module de déformation longitudinale déférée E = 3700√fc28
3

= 10818.87  MPa. 

Lmax: Distance maximale entre nus des nervures. 

D’où: h ≥ √( 
2x4.7

π
)4

3 x40

10818.865

3
 = 0.962  m  

On prend: h =100cm 

La largeur de la nervure 

0.4 hn ≤ bn ≤ 0.7 hn                    0.4 x70 ≤ bn ≤ 0.7x70 

28≤ bn ≤ 49 

On prend   bn= 45 cm 

 Conclusion 

D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant :  

hn =100 cm  ………......Hauteur de la nervure.  

hd = 30 cm …………..Hauteur de la dalle.  

bn = 45cm  …………...Largeur de la nervure. 

 

VII.3.2 Détermination des efforts  

Charge permanente G bat = 33030.16 KN. 

Charge d’exploitation Q bat = 4948.50 KN. 

 Combinaison d’actions:  

ELU: Nu = 1.35G + 1.5Q = (1.35 x 33030.16) + (1.5+ 4948.50) =  52013.47 KN 

ELS: Ns = G + Q = 33030.16 + 4948.50 = 37978.66 KN 
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VIII.3.3 Détermination de la surface nécessaire du radier 

ELU:  SRadier ≥
Nu

1,33 x σsol
 = 
52013.47  

1,33 x 200
 = 195.54 m2 

ELS:SRadier ≥
Ns

σsol
 = 
 37978.66

200
 = 189.89 m2 

Sradier = max (SRadier
ELU  ;SRadier

ELS
) = 195.54 m2   

SBatiment = 473.53 m2 > max (SRadier
ELU  ;SRadier

ELS ) = 195.54 m2 

 

Remarque 

         On remarque que la surface totale du bâtiment est supérieure à la surface nécessaire du 

radier, dans ce cas on opte juste pour un  débord minimal que nous imposent les règles de 

BAEL, et il sera calculé comme suit : 

Ldéb ≥ max ( 
hn

2
 ; 30cm) = max ( 

70

2
 ; 30cm) = 35 cm  

On opte pour un radier de Ldéb= 35cm dans les 4 sens. 

SRadier = SBatiment + Sdébord 

Sdébord = Ldéb x Lpérimètre 

    Avec :Lpérimètre= (19.32+24.51)× 2 = 87.66cm  

Sdébord = 0.35 x 87.66 = 30.68 cm2 

SRadier = 473.53+ 30.68 =504.21  m2 

Donc on aura une surface totale du radier égale: SRadier= 504.21 m2  

VIII.3.4  Calcul des sollicitations à la base du radier  

Charges permanentes 

 Poids de radier  

G= Poids de la dalle + poids de la nervure + poids de (T.V.O) + poids de la dalle flottante 

Poids de la dalle 

P de la dalle = Sradier×hd× ρb 

P de la dalle = 504.21× 0.30 × 25 = 3781.58 KN 

Poids de la nervure 

P nerv   = bn ( hn – hd ) Ly  ny ρ + bn ( hn – hd ) Lx  nx ρ 

 = 0.45 × (0.70 – 0.30) × 24.51 × 7× 25+ 0.45 × (0.70 – 0.30) × 19.32 × 4× 25 

=1119.83  KN 
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Poids de TVO  

P TVO  = ( Srad – Sner) ×( hn- hd)×ρ 

Sner= (77.28+171.57) x 0.45 = 111.98 m2 

P TVO= ( 504.21 – 111.98) × ( 0.70 – 0.30) ×17 = 2667.16 KN. 

Poids de la dalle flottante 

Pdf  =  (Srad - Sner ) ×ep×ρb  

  =(504.21- 111.98)× 0.1 × 25 = 980.58   KN 

Poids de radier 

Gradier= 3781.58+1119.83+ 2667.16 + 980.58 = 8549.15 KN 

Surcharges d’exploitations 

Surcharge de bâtiment : Q bâtiment = 4948.50 KN  

Surcharge du radier : Q radier= 5x S radier= 3.5 x 504.21 = 1764.74 KN. 

Poids total de la structure  

G tot=G radier+ G bâtiment = 8549.15+ 33030.16 = 41579.31 KN 

Q tot=Q bâtiment +Q radier = 4948.50 + 1764.74 = 6713.24 KN. 

 

VII.3.5 Combinaison d’actions  

Etat Limite Ultime  

Nut = 1.35Gtot +1.5Qtot = 1.35 (41579.31) + 1.5 (6713.24) = 66201.93 KN. 

 Etat Limite de Service   

Nst = Gtot + Qtot = 41579.31 + 6713.24 = 48292.55 KN. 

ELU:  SRadier ≥
Nu

1,33 x σsol
 = 
66201.93 

1.33 x 200
 = 248.88 m2 

ELS:SRadier ≥
Ns

σsol
 = 
48292.55 

200
 = 241.46 m2 

Sradier = max (SRadier
ELU  ;SRadier

ELS ) = 248.88 m2   

SBatiment = 473.53 m2 > max (SRadier
ELU  ;SRadier

ELS ) = 248.88 m2 
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VIII.3.6 Vérifications   

A) Vérification de la contrainte de cisaillement  

    Il faut vérifier que :     uτu
τ   

τu= 
Tu
max

b d
 ≤ τu = min (

0.15 fc28

γb
 ; 4MPa) = 2.5 MPa      tel que : γb =1,5 

Avec: b = 100 cm   ;  d = 0.9 hd = 0.9 x 30 = 27 cm. 

Tu
max = qu ×

Lmax

2
 =  

Nu x b  

SRadier
 x 
L max

2
 = 
 66201.93x 1 x 4.7

504.21 x 2
 = 308.55 KN 

τu= 
308.55 x 103

1000 x 270 
 = 1.14 MPa < τu = 2.50 MPa……………Condition vérifiée 

 B) Vérification de la stabilité du radier  

a) Calcul du centre de gravité du radier  

m 9.66=
2

19.32
  

2

batiment de largeure
=Y;m 12.26  

2

24.51
=

2

batiment de longueure
=X GG 

 

b) Moment d’inertie du radier  

 

Ixx= 
bh³

12
  = 14729.35 m4 

Iyy= 
hb³ 

12 
 = 23705.87 m4 

La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui  est 

sollicité par les efforts suivants : 

-Effort normal (N) du aux charges verticales. 

-Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré. 

Mj = Mj (k=0) + Tj (k=0)h 

Avec : 

0)j(K
M

  : Moment sismique à la base du bâtiment. 

0)j(K
T


 : Effort tranchant à la base du bâtiment. 

Ixi, Iyi : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré. 

h : Profondeur de l’infrastructure. 

 Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne : 
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4

2
σ

1
σ3

m
σ


  

       Ainsi on doit vérifier que : 

       A l’ELU : 
solm σ33.1

4

σσ3
σ 21 


  

       A l’ELS : 
solm σ

4

σσ3
σ 21 


  

V
I

M

S

N
σ 2,1 

rad  

  Efforts normaux (N) dus aux charges verticales. 

 Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré. 

Mj = Mj (k=0) + Tj (k=0)h 

Sens longitudinal  (Tiré à partir du logiciel) 

Mox = 33928.54 KN.m. 

Tox = 1898.28 KN. 

Mx = 33928.542 +1898.28 x 1 = 35826.82 KN.m. 

Sens transversal  (Tiré à partir du logiciel) 

Moy = 32396.32 KN.m. 

Toy =1816.46 KN. 

My = 32396.32 + 1816.46 x 1 = 34212.78KN.m 

- Sens longitudinal 

A l’ELU: Mx = 35826.82 KN.m. 

σ1 = 
Nu

Srad
 + ( 

Mx

Iyy
 ×v) = 

66201.93 

504.21
 + ( 

35826.82 

23705.87 
 ×12.05) = 149.51 KN/m2 

σ2 = 
Nu

Srad
 - ( 

Mx

Iyy 
 × v) = 

66201.93 

504.21
 - ( 

35826.82

23705.87 
 ×12.05) = 113.09 KN/m2 

σm = 
3 σ1+ σ2

4
 = 
3 x 149.51+113.09

4
 = 140.41 KN/m2 

1.33σsol = 1.33 x 200 = 266 KN/m2 

σm = 140.41 KN/m2 < 1.33σsol = 266 KN/m2…………....................Condition vérifiée. 

 

 

σ1 

σ2 

Fig. VII.1. Diagramme des contraintes 
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Al’ELS: Mx= 35826.82 KN.m. 

σ1 = 
Ns

Srad
 + ( 

Mx

 Iyy
× v) = 

48292.55 

504.21
 + ( 

35826.82 

23705.87 
 ×12.05) = 113.99KN/m2 

σ2 = 
Ns

Srad
 - ( 

Mx

Iyy
× v) = 

48292.55 

504.21
 - ( 

35826.82 

23705.87 
 ×12.05) = 77.57 KN/m2 

σm = 
3 σ1+ σ2

4
 = 
3 x 113.99+77.57

4
 = 104.89KN/m2 

σsol  = 200KN/m2 

σm = 104.89 KN/m2 < σsol = 200 KN/m2……………........................condition vérifiée 

- Sens transversal 

A l’ELU: My = 34212.78KN.m 

 

σ1 = 
Nu

Srad
 + ( 

My 

Ixx 
 × v) = 

66201.93 

504.21
 + ( 

32396.32 

14729.35 
×8.29) =149.53 KN/m2 

σ2 = 
Nu

Srad
 - ( 

My

Ixx
× v) = 

66201.93 

504.21
 - ( 

32396.32 

14729.35 
×8.29) =113.07 KN/m2 

σm = 
3 σ1+ σ2

4
= 
3 x 149.53+113.07

4
 = 140.41KN/m2 

1.33σsol = 1.33 x 200 = 266 KN/m2 

σm = 140.41 KN/m2 < 1.33σsol = 266 KN/m2…………....................Condition vérifiée. 

 

A l’ELS:  My = 34212.78 KN.m 

 

σ1 = 
Ns

Srad
 + ( 

My

Ixx
×v) = 

48292.55 

504.21
 + ( 

34212.78 

14729.35 
 ×8.29) = 115.04 KN/m2 

σ2 = 
Ns

Srad
 - ( 

My

Ixx
× v) = 

48292.55 

504.21
 - ( 

34212.78 

14729.35 
 ×8.29) = 76.52 KN/m2 

σm = 
3 σ1+ σ2

4
 = 
3 x 115.04+76.52

4
 = 105.41KN/m2 

σsol  = 200KN/m2 

σm = 105.41 KN/m2  < σsol = 200 KN/m2……………........................condition vérifiée 

 

                             Toutes les contraintes sont vérifiées. 
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VIII.4 Ferraillage du radier 

Le radier fonctionne comme un plancher renversé, son ferraillage sera calculé en utilisant les 

méthodes exposées dans le [B.E.A.L 91 modifiée 99]. 

 Ferraillage de la dalle 

La dalle du radier sera étudiée comme un panneau rectangulaire uniformément chargé 

reposant sur quatre cotés. On distingue deux cas : 

1 er Cas : 𝜌𝑥 =  
lx

ly
   < 0.4  La dalle travaille dans un seul sens.   

2 eme Cas : 0.4 < 𝜌𝑥 =  
lx

ly
  ≤1  La dalle travaille dans les deux sens. 

- Dans le sens de la petite potée Lx : Mox = μx ×qu × Lx 
2  

- Dans le sens de la grande potée Ly : Moy = μy . Mox 

Les coefficients μ x, μy sont donnés par les tables de PIGEAUD. Avec : ρ = 
lx

ly
; 𝐿𝑋 ˂ 𝐿𝑌  

Remarque  

 Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisin, afin d’homogénéiser le 

ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la même section d’armatures en 

considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité. 

Identification du panneau le plus sollicité   

On a : Lx = 4.55 m ;  Ly = 4.7 m 

 Donc : 

ρ =
Lx

Ly
=
4.55

4.7
= 0.97{

μx = 0.0393
μy =  0.934

 

0,4 ≤ 𝛒 ≤ 1  La dalle travail dans les deux sens. 

Dans ce cas, on utilise la méthode de l’annexe E3 du BAEL91modifié99. On considère une 

bande de 1 m de largueur au milieu de chaque portée. 
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Le poids propre du radier étant directement repris par le sol, doit être soustrait de la contrainte 

maximale σm
 max. 

A L’ELU :qu
m = σm(ELU) −

Grad

Srad
= 140.41 −

8549.15 

 504.21
= 123.26 KN/m2 

A L’ELS :  qs
m = σm(ELS) −

Grad

Srad
= 105.41 −

8549.15 

504.21
= 88.26 KN/m2 

  

 Calcul des moments isostatiques à l’ELU  

Mx = 0.0393 × 123.26 × 4.55² = 100 .29 m. 

My = 0.934 × 100.29 = 93.67 KN m. 

Remarque  

Comme le panneau étudié est un panneau intermédiaire  et afin de tenir compte de 

l’encastrement de la dalle au niveau des nervures, nous allons affecter aux moments 

isostatiques les coefficients réducteurs suivants :  

0.85 : pour les moments des travées intermédiaires  

0.50 : pour les moments sur appuis intermédiaires  

Moment aux appuis : {
Mx
a = 0.5 × 100.29 = 50.15 KN .m

My
a = 0.5 × 93.67 = 46.84KN.m

 

Moment en travées : {
Mx
t = 0.85 × 100.29 = 85.25 KN.m

My
t = 0.85 × 93.67 = 79.62 KN.m          
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1) Ferraillage à ELU  

 Sens longitudinale  

 Aux appuis  

μap =
Mx
a

b d2fbc
=

50.15 ×  103

100 ×  272 ×  14.2
= 0.048 < μid = 0.392 

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

μ = 0.048
tableau
⇒     β = 0.975 

Ax
a =

Mux
a

β d σst
=

50.15 × 103

0.975 × 27 × 348
= 5.45 cm2 

On opte pour une section d’armature  𝟕𝐇𝐀𝟏𝟒 ⟹ 𝐀𝐚𝐝
𝐱 = 𝟏𝟎. 𝟕𝟖 𝐜𝐦𝟐 Avec St = 20 cm. 

 En travées  

μ =
Mux
t

b d2 fbc
=

85.25 ×  103

100 ×  272  ×  14.2
= 0.082 < μid = 0.392 

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

μ = 0.082
tableau
⇒    β = 0.957 

Ax
t =

Mux
t

β d σst
=

85.25 × 103

0.957 × 27 × 348
= 9.48 cm2 

On opte pour une section d’armature 𝟕 𝐇𝐀𝟏𝟒 ⟹ 𝐀𝐚𝐝
𝐱 = 𝟏𝟎. 𝟕𝟖 𝐜𝐦𝟐 Avec St = 20 cm. 

 Sens transversale  

 Aux appuis  

μ =
My
a

bd2fbc
= 

46.84 ×  103

100 × 272  ×  14,2
= 0.044 < μid = 0.392 

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

μ = 0.044
tableau
⇒     β = 0.978 

𝐀𝐲
𝐚 =

Muy
a

β d σst
=

46.84 ×  103

0.978 × 27 × 348
= 5.10cm2 

On opte pour une section d’armature 𝟕𝐇𝐀𝟏𝟒 ⟹ 𝐀𝐚𝐝
𝐱 = 𝟏𝟎. 𝟕𝟖 𝐜𝐦𝟐 Avec St = 20 cm. 

 En travées  

μ =
My
t

b d2 fbc
=

79.62 ×  103

100 ×  272  ×  14.2
= 0.076 < μid = 0.392 

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

μ = 0.076
tableau
⇒    β = 0.960 

Ay
t =

My
t

β d σst
=

79.62 × 103

0.960 × 27 × 348
= 8.83 cm2 



Chapitre VIII : Infrastructure 
 

235 
 

On opte pour une section d’armature  𝟕 𝐇𝐀𝟏𝟒 ⟹ 𝐀𝐚𝐝
𝐱 = 𝟏𝟎. 𝟕𝟖 𝐜𝐦𝟐 Avec St = 20 cm 

2) Vérification à l’ELU 

 Condition de non fragilité  (Art B.7.4 BAEL 91 modifiée 99). 

               Il faut vérifier que : 

Sens longitudinale  

Wx =
Amin
bh

≥ W0
3 − ρ

x

2
 

Amin = 0.0008 × 100 × 30 (
3 − 0.97

2
) = 2.44 cm2 

Sens transversale  

Wx =
Amin
bh

⟹ Amin = Wx × b × h 

Amin = 0.0008 × 100 × 30 = 2.4 cm
2 

Avec : 

W0 : Pourcentage d’acier min réglementaire. 

W0 = 0.08%  Pour les aciers FeE400 

Wx : Pourcentage d’acier, c’est le rapport de section des armatures sur la section totale 

du béton 

 Ferraillage minimal  

Sens Zone Amin ( 𝐜𝐦𝟐) As( 𝐜𝐦𝟐) Observation 

X-X 
Appuis 𝟐. 𝟒𝟒 10.78 Condition vérifiée 

Travée 𝟐. 𝟒𝟒 10.78 Condition vérifiée 

Y-Y 
Appuis 𝟐. 𝟒 10.78 Condition vérifiée 

Travée 𝟐. 𝟒 10.78 Condition vérifiée 

 

Tableau VIII.3  Vérification de la section minimale. 

 

 Espacement des armatures (Art A.4.5, 33 BAEL 91 modifiée 99). 

L’écartement des armatures d’une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 

 

 

 Sens longitudinal  
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St ≤ min (3h ; 33 cm) = min (90 ; 33 cm) ⟹ St = 33 cm 

St = 15 cm < 33𝑐𝑚……………… Condition vérifiée. 

 

 Sens transversal  

St ≤ min(4h ; 45 cm) = min(120 ; 45 cm) ⟹ St = 45 cm 

St = 15 cm < 45 𝑐𝑚 ……………… Condition vérifiée. 

Vérification de la contrainte tangentielle (Art. A.5.2.2 BAEL91 modifiée99) 

τu = 
Vu
max

b d
 ≤  τ̅u 

Les efforts tranchants sont donnés par les relations suivantes :  

 Au milieu de ly 

P = qu × lx × ly = 123.26 × 4.55 × 4.7 = 2635.92 

Vu =
P

3 × ly
=
2635.92 

3 × 4.7
= 186.95 

 Au milieu de lx 

Tu =
P

2 × ly + lx
=

186.95 

2 × 4.7 + 4.55
= 13.40 

u =
13.40 × 103

1000 × 270
= 0.050 

τ̅ = min {0,2
fc28

Ɣb
 ; 5 MPa} = 3,33 MPa  

u = 0.050 MPa < 3.33 MPa ……………….     Condition vérifiée 

 

3) Vérification à l’ELS  

 Evaluation des moments 𝐌𝐱 𝐌𝐲  

Sens longitudinal  

 ν = 0.2   ρ = 0.97{
μx = 0.0467
μy =  0.954

 

M0
x = μx × qs × Lx

2  

M0
x = 0.0467 × 88.26 × 4.55² = 85.33 KN m. 

 Moment aux appuis :Ma
x = 0.5 × 85.33 = 42.67 KN m. 

 Moment en travées :Mt
x = 0.85 × 85.33 = 72.53 KN m. 

 Sens transversal  
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M0
y
= μy ×M0

x 

M0
y
= 0.954 × 85.33 = 81.41KNm. 

 

 Moment aux appuis :    Ma
y
= 0.3 × 81.41 = 24.42 KNm. 

 Moment en travées :    Mt
y
= 0.85 × 81.41  = 69.20KNm. 

 

Sens Zone MS AS 𝛒𝟏  K1 𝛔𝐬𝐭 𝛔̅st 𝛔𝐛  𝛔𝐛̅̅ ̅̅  Observation 

Sens x-

x 

Travée 42.67 10.78 0 .398 0.903 36.55 162.35 348 4.44 15 Condition vérifiée 

Appuis 72.53 10.78 0 .398 0.903 36.55 275.96 348 7.55 15 Condition vérifiée 

Sens y-

y 

Travée 24.42 10.78 0.398 0.903 36.55 92.91 348 2.54 15 Condition vérifiée 

Appuis 69.20 10.78 0 .398 0.903 36.55 263.29 348 7.20 15 Condition vérifiée 

 

Tableau VIII.4 Vérification des contraintes dans l’acier et le béton. 

Avec :   σ̅bc  = 0.6fc28 = 0.6x25 = 15MPa 

σst = 
Ms

β1 .d .  Ast
   ; ρ1 =

100 .  As

b .d
;   σb =  

σst

K1
 

VIII.4.1 Ferraillage des débords  

 Sollicitations de calcul  

 ELU : qu = 123.26 KN/ml                Mu =
−qu×L

2

2
=
− 123.26×(0,5)2

2
= −15.41 KN.m 

 ELS : qs = 88.26 KN/m                      Ms =
−qs×L

2

2
=
−88.26×(0,5)2

2
= −11.03KN.m 

 Calcul des armatures  

μ =
Mu

b d2 fbc
=

15.41  ×  103

100 ×  27² ×  14.2
= 0.014 < μid = 0.392 

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

μ = 0.014 
tableau
⇒    β = 0.993 

A =
Mu
β d σst

=
15.41 × 103

0.993 × 27 × 348
= 1.65 cm2 

On opte pour une section d’armature   𝟒𝐇𝐀𝟏𝟐 ⟹ 𝐀𝐚𝐝 = 𝟒. 𝟓𝟐 𝐜𝐦
𝟐, AvecSt = 20cm. 

 

 

 

 Armature de répartition  
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Ar =
A

4
=
4.52

4
= 1.13cm2. 

On opte pour une section d’armature  𝟒𝐇𝐀𝟏𝟐 ⟹ 𝐀𝐚𝐝 = 𝟒. 𝟓𝟐 𝐜𝐦
𝟐, Avec  St = 20cm. 

 Vérification à l’ELU  

Amin =
0.23 ×  b ×  d × ft28

fe
=
0.23 × 100 × 27 × 2.1

400
= 3.26 cm2. 

Aad = 4.52cm
2 > Amin = 3.26cm

2………  𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞. 

 Vérification à l’ELS  

Avec :   σ̅bc  = 0.6fc28 = 0.6x25 = 15MPa 

σst = 
Ms

β1 .d .  Ast
 ; ρ1 =

100 .  As

b .d
;   σb =  

σst

K1
 

ρ1 =
100×4.52

100×27
 = 0.163   du tableau β1 = 0.934     et K1 = 60.76 

σ̅bc  = 0.6fc28 = 0.6x25 = 15MPa 

σst = 
Ms

β1 .d .  Ast
= 

88.26 x103

0.934 x 27 x 4.52
= 774.31      σbc =  

σst

K1
  = 

774.31

60,76
  = 12.74 MPa <  15MPa 

Remarque  

Les armatures du radier sont supérieures à celles du débord   Aradier > Adébord alors le 

ferraillage du débord sera la continuité de celui de radier. 

 

VIII.5  Ferraillage de la nervure  

Les nervures seront calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis, soumises 

aux charges des dalles. 

hn = 100 cm…………Hauteur de la nervure 

hd = 30 cm ……….... Hauteur de la dalle 

bn = 45 cm ………… Largeur de la nervure 
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                            Figure VIII.2 Présentation des charges simplifiées  

Les sollicitations 

 Moment fléchissant  

Qu = qu × lm 

Qs = qs × lm 

 Effort tranchant  

Qu = qu × lt 

Qs = qs × lt 
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                                                                         Tableau VIII.5 Calcul des charges de la nervure sens (X-X). 

 
Moment fléchissant Effort tranchant 

Travée Panneau Lx Ly 𝝆 Charge lm lt qu qs Qum ∑𝑸𝒖𝒎 Qsm ∑𝑸𝒔𝒎 Qut ∑𝑸𝒖𝒕 Qst ∑𝑸𝒔𝒕 

A - B 
1 4.4 4.7 0.936 Triangulaire 1.47 1.10 123.26 88.26 180.60 

354.88 
129.32 

254.11 
135.59 

282.99 
97.09 

202.64 
2 3.7 4.4 0.841 Trapézoïdal 1.41 1.20 123.26 88.26 174.28 124.79 147.41 105.55 

B - C 
1 4.55 4.7 0.968 Triangulaire 1.52 1.14 123.26 88.26 186.76 

364.52 
133.73 

261.02 
140.21 

292.84 
100.40 

209.69 
2 3.7 4.55 0.813 Trapézoïdal 1.44 1.24 123.26 88.26 177.77 127.29 152.64 109.29 

C - D 
1 4 4.7 0.851 Triangulaire 1.33 1.00 123.26 88.26 164.18 

327.18 
117.56 

234.27 
123.26 

253.74 
88.26 

181.69 
2 3.7 4 0.925 Trapézoïdal 1.32 1.06 123.26 88.26 162.99 116.71 130.48 93.43 

D - E 
1 3.98 4.7 0.847 Triangulaire 1.33 1.00 123.26 88.26 163.36 

325.70 
116.97 

233.22 
122.64 

252.14 
87.82 

180.54 
2 3.7 3.98 0.930 Trapézoïdal 1.32 1.05 123.26 88.26 162.34 116.24 129.49 92.72 

                                       Tableau VIII.6 Calcul des charges de la nervure sens ( Y-Y )  

 
Moment fléchissant Effort tranchant 

Travée Panneau Lx Ly 𝝆 Charge lm lt qu qs Qum ∑𝑸𝒖𝒎 Qsm ∑𝑸𝒔𝒎 Qut ∑𝑸𝒖𝒕 Qst ∑𝑸𝒔𝒕 

1 - 2 

1 3 4.4 0.682 Triangulaire 1.00 0.57 123.26 88.26 123.26 
246.52 

88.26 
176.52 

70.26 
140.52 

50.31 
100.62 

2 3 4.55 0.659 
Triangulaire 

1.00 0.57 
123.26 88.26 

123.26 88.26 70.26 50.31 

2 - 3 

1 3.7 4.4 0.841 
Triangulaire 

1.41 1.2 
123.26 88.26 

173.80 
351.29 

124.45 
251.54 

147.91 
304.45 

105.91 
215.35 

2 3.7 4.55 0.813 
Triangulaire 

1.44 1.24 
123.26 88.26 

177.49 127.09 156.54 109.44 

3 - 4 1 4.4 4.7 0.936 Trapézoïdal 1.56 1.24 
123.26 88.26 

192.29 384.58 137.69 275.38 156.54 305.68 109.44 216.24 
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 Diagramme des sollicitations  

Les diagrammes obtenus à l’aide du logiciel « ETABS » sont les suivants :  

Sens longitudinale « X-X »  

 

Figure VIII.1 Diagrammes des moments fléchissant à l’ELU sens x-x. 
 

 

Figure VIII.2 Diagrammes des moments fléchissant à l’ELS sens x-x. 

 

 
 

Figure VIII.3 Diagrammes des efforts tranchants à l’ELU sens x-x.
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Sens transversale « Y-Y »  

 

 

Figure VIII.4 Diagrammes des moments fléchissant à l’ELU sens y-y. 

 

 

Figure VIII.5Diagrammes des moments fléchissant à l’ELS sens y-y. 

 

 

Figure VIII.6 Diagrammes des efforts tranchants à l’ELU sens y-y. 

 

Les résultats obtenus sont résumés dans le tableau suivant :  

Sens longitudinal Sens transversal 

E.L.U E.L.S E.L.U E.L.S 

𝐌𝐦𝐚𝐱
𝐚 = 613.69 𝐌𝐦𝐚𝐱

𝐚 = 434.17 𝐌𝐦𝐚𝐱
𝐚 = 765.09 𝐌𝐦𝐚𝐱

𝐚 = 526.80 

𝐌𝐦𝐚𝐱
𝐭 = 417.70 𝐌𝐦𝐚𝐱

𝐭 = 295.51 𝐌𝐦𝐚𝐱
𝐭 = 513.21 𝐌𝐦𝐚𝐱

𝐭 = 362.85 

𝐓𝐦𝐚𝐱 =681.76 𝐓𝐦𝐚𝐱 = 685.09 

 

Tableau VIII.7 Efforts maximale. 
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VIII.6 Calcul du ferraillage  

b = 45 cm    h = 100 cm      σst = 348MPa      fbu = 14.2MPa 

μ =
Mu

b×d2×fbu
 ;        A= 

Mu
β×d×σst

. 

Les résultats obtenus sont résumés dans le tableau suivant : 

  

 M

(𝐊𝐍. 𝐜𝐦) 
µ Obs 𝚩 As Choix Aad 

X-X 
Appuis 613.69 0.106 S.S.A 0.944 19.66 4HA16+4HA20 20.61 

Travée 417.70 0.072 S.S.A 0.963 13.12 4HA16+4HA16 16.08 

Y-Y 
Appuis 765.09 0.132 S.S.A 0.929 24.91 5HA16+5HA20 25.76 

Travée 513.21 0.088 S.S.A 0.954 16.27 5HA16+5HA14 17.75 

 

Tableau VIII.7 Calcul du ferraillage. 

 

VIII.7   Vérification à l’ELU  

1) Condition de non fragilité (BAEL 91 modifiée 99 Art B.4.2.1)  

Le ferraillage de la nervure doit satisfaire la C.N.F :Ast ≥ Ast
min 

Ast
min ≥

0.23 × b × d × ft28

fe
    Avec : ft28 = 0,6 + 0,06 × fc28 = 2,1 MPa 

Ast
min ≥

0.23 × 45 × 95 × 2.1

400
= 5.16 cm2 

 𝐀𝐀𝐝𝟎𝐩𝐭é 𝐀𝐦𝐢𝐧 Observation 

X-X 
Appuis 20.61 5.27 Condition vérifiée  

Travée 16.08 5.27 Condition vérifiée  

Y-Y 
Appuis 25.76 5.27 Condition vérifiée  

Travée 17.75 5.27 Condition vérifiée  

 

Tableau VIII.8  Vérification de Condition de non fragilité 
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2) Armatures transversales  

 Diamètre minimal  

Selon le BAEL91, le diamètre minimal des armatures transversales doit vérifier : 

  ϕt ≥ 
ϕl max
3

=  
20

3
= 6.7 mm 

Soit :ϕt =10 mm 

3)  Escapement des armatures 

Zone nodal 

  St ≤  min {
h

4
; 12ϕl max } = min {

100

4
; 12 × 2} = 24 cm 

Soit : St = 10 cm  

Zone courante  

St ≤ 
h

2
=  
100

2
=  50 cm 

Soit: St = 15cm 
 

4) Armatures transversales minimales (Art 7.5.2.2 RPA 99 2003)  

 Amin = 0.003 × St × b = 0.003 × 10 × 45 = 1.35 cm
2 

Soit :   At = 4HA8 = 2.01cm2 (un cadre et un étrier). 

5) Vérification de la contrainte de cisaillement  

τu =
Tu
max

b × d
≤ τu = min {0,15

fc28
γ
b

 ,4Mpa} = 2,5 Mpa 

Sens X-X : τu =
 681.76 ×103

450×950
= 1.59 < 2.5 MPa ……..  Condition vérifiée 

Sens Y-Y : τu =
685.09×103

450×950
= 1.60< 2.5 MPa  ………  Condition vérifiée 

VIII.8   Vérification à l’ELS  

Vérification des contraintes dans le béton et l’acier  

On doit vérifier que : 

σ̅st = 348 MPa.    σ̅bc  = 0.6  fc28 = 0.6 x  25 = 15 MPa 

 σb = 
σst

K1
    ,   σst =

Ms

β×d×As
     ,       ρ =

100×As

b×d
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Tableau VIII.9 Vérification à l’ELS. 

 

VIII.9   Armatures de peau (Art 4.5.34/ BAEL 91modifiée 99)  

     Les armatures de peau sont réparties et disposées parallèlement à la fibre moyenne des 

poutres de grande hauteur ; leur section est au moins (3cm2/ml) par mètre de longueur de 

paroi mesurée perpendiculairement à leur direction. En l’absence de ces armatures, on 

risquerait d’avoir des fissures relativement ouvertes en en dehors des zones armées. 

  Dans notre cas, la hauteur de la poutre est de 100 cm, la quantité d’armatures de peau 

nécessaire est donc. 

A_p = 3 cm2/1m = 3 cm2      On opte pour  2HA14 = 3.08 cm² .  

 

Sens Zone 
As 

(cm2) 
Ms 𝛒𝟏  K1 𝛔𝐬𝐭 𝛔̅st 𝛔𝐛  𝛔𝐛̅̅ ̅̅  Observation 

x-x 
Travée 16.08 295.51 0.369 0.906 38.19 213.52 348 5.59 15 Condition vérifiée  

Appuis 20.61 434.17 0.483 0.895 32.62 247.76 348 7.59 15 Condition vérifiée  

y-y 
Travée 17.75 362.85 0.408 0.902 36.02 238.56 348 6.62 15 Condition vérifiée  

Appuis 25.76 526.80 0.606 0.885 28.48 243.24 348 8.54 15 Condition vérifiée  



                           

Conclusion générale 

 

Ce projet de fin d’étude est la première expérience qui nous a permis de mettre 

en application les connaissances acquises tout le long de notre formation en 

génie civil qui reste un domaine très vaste. 

 Ce travail nous à inciter à nous documenter davantage pour paraître à toutes 

difficultés rencontrées au cours de sa réalisation et d’améliorer notre vision sur 

le comportement des bâtisses en général et des voiles en particulier. Il nous a 

aussi permis d’appliquer les différents règlements à savoir : « BAEL91- 

modifié99 », « RPA99/version2003 »ainsi que les divers documents techniques. 

 Nous avons aussi pris conscience de l’évolution considérable du génie civile sur 

tous les niveaux, en particulier dans le domaine de l’informatique. On cite par 

exemple ETABS : logiciel de calcul que nous avons appris à appliquer durant la 

réalisation de ce projet.  

Par ailleurs, ce travail nous a permis de constater que, lors de l’exécution d’un 

projet de bâtiment, l’ingénieur en Génie Civil ne doit pas limiter son étude aux 

divers calculs théoriques, il doit aussi veiller à ce qu’une concordance entre les 

calculs théoriques effectués et les aspects pratiques soit établie en respectant 

trois critères indissociables à savoir la résistance, la durabilité et l’économie. 

 Ce travail est une petite contribution avec laquelle nous espérons quelle sera 

d’une grande utilité pour les promotions à venir. 
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