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                                                    Introduction 
 
 
    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. 
  
    L’analyse approfondie des ouvrages touchés par le séisme nous renvoi souvent aux 
mêmes causes, dont les principales sont dues à de mauvaises dispositions constructives ou des 
malfaçons d’exécutions généralement criardes. 
 
    Pour cela nous ne devons pas appliquer uniquement les règlements, mais nous devons 
impérativement comprendre les facteurs déterminant le comportement dynamique de la 
structure afin de mieux prévoir sa réponse sismique. 
 
    Les différentes études et règlements préconisent divers systèmes de contreventement 
visant à minimiser les déplacements et à limiter les risques de torsion tout en assurant une 
bonne dissipation des efforts. 
 
   Le choix d’un système de contreventement est fonction de certaines considérations à savoir 
la hauteur du bâtiment, son usage, ainsi que la capacité portante du sol d’assise. 
 
   Les ingénieurs disposent actuellement de divers outils informatiques et de logiciels de 
calculs rapides et précis permettant la maîtrise de la technique des éléments finis adoptée au 
Génie Civil, ainsi que le calcul de diverses structures en un moindre temps. 
 
   Dans notre projet d’étude d’un bâtiment R+10 à ossature mixte contreventement mixte, en 
plus du calcul statique qui fait l’objet des trois premiers chapitres, la structure est 
soumise au spectre de calcul du règlement parasismique Algérien RPA99/version 2003, et sa 
réponse est calculée en utilisant le logiciel ETABS. 
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         INTRODUCTION : 

           Notre projet consiste en l’étude et calcul d’un bâtiment à usage multiple en R+10 
(commerces, bureaux et habitation). 
 
    Le bloc qui fait l’objet de notre étude fait partie d’une cité résidentielle en cours de 
réalisation par l’entreprise BATIGEC IMMOBILIERE, ce projet est implanté à la Daïra, 
commune de  Réghaya, Wilaya d’Alger. 
Selon le règlement parasismique algérien (RPA99 modifié en 2003) cet ouvrage est classé 
selon sa destination, dans la catégorie d’ouvrage courants ou d’importance moyenne    
(groupe 2) et situé en zone de forte sismicité (ZoneIII). 
 

Ce premier chapitre porte sur la présentation globale de l’ouvrage avec ses différentes 
caractéristiques, ainsi que ses éléments constitutifs et leurs caractéristiques mécaniques. 

I-1) Description de l’ouvrage  
 
Le bâtiment, qui fait l’objet de cette étude, est constitué de : 

� 01 RDC et une galerie commerciale. 
� 01 Etage de service.  
� 09 Etages courants. 
� 02 Cages d’escaliers. 
� 01 Cage d’ascenseur. 

 
I-2) Caractéristiques géométriques  
 

� Longueur totale ………………………23.90 m. 

� Largeur totale…………………………23.30m. 

� Hauteur du RDC …………… ………..4.50 m. 

� Hauteur de l’étage de service ……… .. 3,06 m. 

� Hauteur de l’étage courant ………… .. 3,06 m. 

� Hauteur totale du bâtiment (y compris l’acrotère) ….38,70m. 

 
I-3) Différents éléments de l’ouvrage  
I-3-1) Ossature : 
 
Le contreventement du bâtiment est assuré par un système composé de : 
• Poteaux et poutres, formant un système de portiques dans les deux sens, longitudinal 
et transversal, destinés à reprendre les charges et surcharges verticales. 
 
• Voiles en béton armé disposés dans les deux sens, longitudinal et transversal, 
constituent un système de contreventement pour reprendre les charges horizontales 
dues au séisme 
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I-3-2) Planchers  
Ils sont réalisés en corps creux ou en dalles pleines. 
 

a) Planchers en corps creux  
Les planchers en corps creux reposent sur des poutrelles préfabriquées. 
    Tous les planchers des étages seront en corps creux, Le plancher terrasse comportera un 
complexe d’étanchéité et une forme de pente pour faciliter l’écoulement des eaux pluviales. 
 
       b) Dalles  pleine en béton armé  

Des dalles pleines en béton armé sont prévues au niveau de la salle machine et les 
dalles en porte a faux. 

I-3-3)   Maçonnerie  
a) Les murs extérieurs : sont en double cloisons de (25cm) d’épaisseur (en brique 
creuse de 10cm d’épaisseur avec une lame d’aire de 5cm (10+5+10) 

         b) Les murs intérieurs : sont en simple cloison (brique creuse de 10cm) 

I-3-4) Revêtement  
Les revêtements utilisés sont : 

- Carrelage pour les planchers et les escaliers  
- Céramique pour les salles d’eaux et cuisine 
- Enduit plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds  
- Enduit ciment pour les murs de façade, la cage d’escaliers et les plafonds des salles d’eaux 
et les locaux humides 
 
I-3-5) Escaliers  

Le bâtiment est muni de deux cages d’escaliers assurant la circulation sur toute la 
hauteur du bâtiment. Ces escaliers comportent trois volées au RDC et deux volées pour les 
étages courants. Ils seront constituées de paliers et paillasses coulés sur place. 

1.3.6) Cage d’ascenseur  
Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur réalisée en maçonnerie pour les parois et 

une dalle pleine avec ouverture permettant la circulation de la cabine. 

I-3-7) Acrotère  
L’acrotère est un élément en béton armé dont la hauteur, de 60 cm, vient se greffer à la 

périphérie de la terrasse. 

1.3.8) Le coffrage  
On utilisera le coffrage traditionnel en bois pour les portiques et le coffrage 

métallique pour les voiles. 
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I-3-9) Eléments composant l’infrastructure  
Le choix de mode de fondations est fonction de l’importance de l’ouvrage (ou des surcharges) 
et de la nature du sol. 

1-4) Caractéristiques du sol  
La structure est implantée sur un bon sol d'un taux de travail de 2bars (contrainte admissible), 
constitué de trois formations géologiques : 

1. Des dépôts de limon désignés sous le terme de terre végétale. 
2. Une couche argileuse de texture schisteuse présentant des tranches légèrement altérées. 
3. Une couche de marnes grises très résistantes a 1,8 m de profondeur. 
 
I-5) La réglementation  
      L’étude de l’ouvrage est menée en respectant les règlements en vigueur, à savoir : 
- Les règles du BAEL91 modifié en 99. 
- Règlement Parasismique Algérien RPA99 version 2003. 
- Les DTR. 

I -6) Caractéristiques mécaniques des matériaux  
     Dans notre ouvrage nous allons utiliser deux matériaux essentiels à savoir : le béton et 
l’acier qui doivent satisfaire les règles parasismiques algériennes RPA 2003 ainsi que les 
règles de béton armé aux états limites (BAEL 99). 
 
I -6-1) le béton  
 
  I -6-1-1) Résistance caractéristique à la compression 
     Le béton présente une bonne résistance à la compression. Les résistances obtenues 
dépendent de sa composition. En général les essais sont réalisés sur des éprouvettes 
normalisées, appelées 16x32, de forme cylindrique de hauteur 32 cm et de diamètre 16 cm 

(Aire de 200 cm2). 
On utilise le plus souvent la valeur à 28 jours d’âge : fc28, pour les calculs en phase de 
réalisation, on adoptera les valeurs à j jours, définies à Partir de fc28, par : 

(Art A.2.1, 11/ BAEL 99) 

        f��= 
�

(�,�	
�,�
�)
f���  pour f���<40MPA 

 

       f��= 
�

(�,��
�,���)
f���     pour f��� >40MPA  

 
 I -6-1-2) Résistance caractéristique à la traction  

La résistance caractéristique à la traction du béton à l’âge « j » jours est donnée par la 
formule suivante (Art A.2.1,12 BAEL91 modifiées 99) : 

 f��= 0,6 + 0,06 f�� 

 
 f���= 0,6 + 0,06fc28 = 2,1 Mpa. 
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   I -6-1-3) Contraintes limites  
             a)Etat limite ultime (ELU) : (Art A.4.3,41 BAEL91 modifiées 99) 
 

La contrainte limite du béton à l’ELU correspond à l’état limite de compression du 
béton. Elle est donnée par la formule suivante  

 

f�� =  
�,�� .  ����

θ γ�

 

 

bγ  : Coefficient de sécurité ; 

 bγ  = 1,15 si la situation est accidentelle.   ⇒    fbc= 18,50 MPa   (pour θ  = 1) 

 bγ  = 1,5   si la situation est courante.        ⇒    fbc= 14,20 MPa    (pour θ  = 1) 

 θ  : Coefficient qui est en fonction de la durée d’application des actions 
  θ  = 1 lorsque la durée d’application est supérieur à 24 heures  
  θ  = 0,9 lorsque la durée d’application est entre 1heur et 24heurs 
  θ  = 0,85 lorsque la durée d’application est inférieur à 1heur  

 
     b) Contrainte limite de cisaillement: (art A.5.1.21 BAEL91 modifiées 99)  

 
τu = min  (0,13 fc28 , 5 MPa )      pour une fissuration peu nuisible. 
τu = min  (0,10 fc28 , 4 MPa )      pour une fissuration préjudiciable. 
 
  c) État limite de service (ELS)  (Art. A.4.5.2, BAEL91 modifiées 99)  

 
           La contrainte de compression du béton est limitée par : 

                                  σbc = 0,6 fc28      
                              
                            σbc = 15 MPa. 
 

             I -6-1-4) Module d’élasticité:  
 

Le module d’élasticité est le rapport de la contrainte normale et la déformation 
engendrée. Selon la durée de l’application de la contrainte, on distingue deux sortes de 
module. 

 
             a-1) Module d’élasticité instantané (art A.2.1,21 BAEL91 modifiées 99)  

Lorsque la contrainte appliquée est inférieur à 24 heures il résulte un module  égale à

31100 cjfEij = . 

Pour Fc28 = 25 MPa ⇒Eij = 32164,2 MPA  

                     



Chapitre I                                                                              Présentation de l’ouvrage 

 

5 

 

a-2) Module d’élasticité différée (art A.2.1,22 BAEL91 modifiées 99)  

        Lorsque la contrainte normale appliquée est en longue durée, et afin de tenir compte de 
l’effort de fluage de béton on prend un module égal : 

 33700 cjvj fE =  

Pour fc28 = 25MPa  ⇒   Evj = 10819MPa 

 

           b) Module d’élasticité transversale  

 MPa
E

G
)1(2 ν+

=     avec : 

E : Module de Young (module d’élasticité). 

:ν Coefficient de poisson.  

         c)  Coefficient de poisson : (art A.2.1,3 BAEL91 modifiées 99)  

C’est le rapport des déformations transversales et longitudinales. 















∆

∆
=

l
l

d
d

ν   Il sera pris égal à :  

ν = 0.2   à l’état limite de service (ELS). 

ν = 0    à l’état limite ultime (ELU). 

  I-6-1-5)  Diagramme contrainte déformation du béton    

 

b

Fc
Fbc

θγ
2885,0

=  

 

 

 

      

                                  Fig I.1) Diagramme contrainte- déformation du béton (ELU) 

 
 

bcσ  [MPa] 

Fbc 

2‰ 3,5‰ 
bcε ‰ 
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ε�� : Déformation du béton en compression  
               

  I-6-2)  Les aciers : 

 Les aciers sont utilisés pour équilibrer les efforts de traction auxquels le béton résiste 
mal et l’acier résiste bien. 

Le ferraillage se fera en utilisant les  deux types d’aciers suivants : 

� Aciers à haute adhérence   H.A (feE400)………fe =  400 MPa 
� Treillis soudés (TL520)………………...fe = 520 MPa 

                  fe : limite d’élasticité. 

              I-6-2-1) Module de déformation longitudinale  

      ES = 2.105 MPa : cette valeur   sera constante quelle que soit la nuance de l‘acier    

             I-6-2-2) limite élasticité de l’acier :  

� A ELU : (Art A.4.3.2/ BAEL91 modifiée 99): 

s

e
s

f

γ
σ =  Avec   sγ  : Coefficient de sécurité. 

sγ = 1,15  pour la situation durable 

sγ = 1,00 pour la situation accidentelle  

 sσ = 348 MPa  pour les aciers à haute adhérence FeE400 

 

 

 

 

 

 

 

 

  Fig. I.2) Diagramme Contrainte - Déformation de l’acier 

 

Sσ  

s

ef

γ
 

s

e
S E

f
=ε  

s

e
S E

f
=− ε

s

ef

γ
−  

10‰ 

-10‰ 

Es 
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� A ELS: (art. A.4.5,3 BAEL91 modifiées 99) 

Afin de réduire le risque d’apparition des fissures et pour limiter l’importance de 
l’ouverture de celles-ci, on est amené à limiter les contraintes dans les armatures tendues sous 
l’action des sollicitations de service  on définit :  

 
� Fissuration peu nuisible (Art. A.4.5,32 BAEL91 modifiées 99) : Cas des éléments 

intérieurs où aucune vérification n’est nécessaire. 
 
� Fissuration préjudiciable (Art. A.4.5,33 BAEL91 modifiées 99) :   C’est le cas des 

milieux exposés aux intempéries  

Sσ < .)110;5,0max(;
3

2
(minst MPaffef tje ησ =  

Avec :  

Stσ  : Contrainte limite d’élasticité de l’acier. 

fe : limite d’élasticité des aciers utilisés. 

f ij : la résistance caractéristique à la traction du béton.   

η : coefficient de fissuration.  

η = 1,6 pour les HA  

η = 1    pour les RL. 

� Fissuration très préjudiciable (Art. A.4.5,34 BAEL91 modifiées 99)  
 

        C’est le cas des milieux agressifs.  

Sσ < 






≤ tjSt ffefe ησ 110;5,0max(;
3

2
min8.0    
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I-6-2-3)  Diagramme contraintes-déformations  

          La mise en évidence des caractéristiques mécaniques de l’acier se fait à partir de 
l’essai de traction qui consiste à rompre une tige en acier sous l’effet de la traction 
simple. 

                                                                                                                                                                                                                                                                    
 

                     Fig. I.2) Diagramme contraintes-déformations 

 

Avec: Fr : Résistance à la rupture. 

          Fe : Limite d’élasticité. 

       ε��: Allongement relatif correspondant à la limite élastique de l’acier. 

        ε� :    "                       
 "                 "         à la rupture. 

Le diagramme comprend quatre zones : 

         Zone OA : Domaine  d’élasticité linéaire.  

Zone AB : Domaine de ductilité.  

Zone BC : Domaine de raffermissement.  

Zone CD : Domaine de striction. 
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 I-6-2-4) Protection d’armatures: (art A. 7.2,4 BAEL91 modifiées 99) : 

Dans le but d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets 

d’intempéries et d’agents agressifs, on doit veiller à ce que l’enrobage (C) des armatures soit 

conforme aux prescriptions suivantes :  

� C ≥ 5cm : Pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards 

salins ainsi que pour ceux exposés aux atmosphères très agressives.  

� C ≥ 3cm : Pour les éléments en contact d’un liquide (réservoirs, tuyaux, 

canalisations). 

� C ≥ 1cm : pour les parois situées dans les locaux non exposés aux condensations.   
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II-1)  Pré dimensionnement des éléments structuraux  

II-1-1)  Les planchers 

Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les charges et 
surcharges. 
Ils assurent deux fonctions principales : 

          • Fonction de résistance mécanique 
Les planchers supposés infiniment rigides dans le plan horizontal, supportent et 
transmettent 
aux éléments porteurs de la structure les charges et les surcharges. 

          •Fonction d’’’’isolation 
Les planchers isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages, d’où 
l’assurance du confort et de la protection des occupants. 
 

Dans notre projet, on distingue un seul type de planchers. Ces derniers sont 

constitués d’un corps creux d’une dalle de compression reposant sur des poutrelles 

préfabriquées disposées suivant le sens parallèle à la petite portée. 

La hauteur du plancher est obtenue par la formule suivante : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

               Fig. II.1) Eléments constitutif d’un plancher a corps creux  

5.22

L
ht ≥        Avec : ht : hauteur du plancher. 

           L : portée libre max de la plus grande travée dans le sens des     poutrelles.    

Lmax=370-30=340cm  
                                                            

          ht = ( 340/22.5 ) = 15,11 cm. 
 On opte pour un plancher de ht=20cm (16+4) 
Avec : Epaisseur du corps creux : 16 cm 
Epaisseur de la dalle de compression 4 cm 

Dalle de compression Treillis soudé  

Corps creux  

Poutrelle   65cm 

12cm 
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I-1-2)  Les poutres  

       Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé coulées sur place.  
Elles supportent les charges gravitaires et les transmettent aux poteaux. 
      Les poutres transmettent les charges sur appuis (tête de poteau) ou sur appuis continus 
(murs). 
      Elles assurent la fonction de chaînage des éléments verticaux. 
On distingue les poutres principales qui constituent des appuis aux poutrelles et les poutres 
secondaires qui assurent le chaînage. 

D’après les prescriptions préconisées par le RPA 99, les dimensions des poutres 

doivent satisfaire les conditions suivantes : 

1.  Largeur:     b≥  20cm.                    

2.  Hauteur:    h≥  30cm.              (RPA99 REV2003. Art 7.5.1)       

     3. Le rapport : 4
b

h ≤ .                 

     4.  bmax≤  1.5 + b1. 

a)- Poutres principales : Elles sont les poutres porteuses 

 La hauteur des poutres principales est donnée par :   
10

L
h

15

L
t ≤≤  

Avec : L : portée entre nus d’appuis                                  L=  450 cm 

        Donc : (450/15) ≤ h ≤ (450/10)                      30 cm ≤ h ≤ 45 cm.      On adopte : h = 40 

cm. 

 La largeur des poutres est déterminée par  h70bh40 .. ≤≤       16cm ≤ b ≤ 28cm ⇒pour 

plus de sécurité on prend   b =35 cm         

 La section des poutres principales est: (35×40) cm2. 

Vérification des conditions du RPA  

             b = 35 cm ≥ 20cm ………………Condition vérifiée. 

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

            ht:/b=1,14˂  4. ……………………  Condition vérifiée. 

b)- Poutres secondaires : Ce sont des poutres parallèles aux poutrelles, leurs hauteurs 

sont données par  

           
10

L
h

15

L ≤≤          Avec : L = 340 cm. 

Donc : (340/15) ≤ h≤ (340/10)                  22.67 cm ≤ h ≤ 34cm.   

 Pour plus de sécurité on opte pour h =35 cm.  

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

  14 cm ≤ b ≤ 24,5 cm         on prend : b =30 cm.          
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 Vérification des conditions du RPA  

 

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

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

             ht:/b=1,16˂  4 . ………………………Condition vérifiée.  

Conclusion :                           Poutres principales : (35×40) cm2. 

                                                 Poutres secondaires :(30×35) cm2.                                                                                                                            

I-1-3)  Les voiles  

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

stabilité de l’ouvrage sous l’effet des charges horizontales, d’autre part à reprendre une 

partie des charges verticales. 

           Selon le (RPA 99 REV2003, Art 7.7.1) ; sont considérés comme voiles les 

éléments satisfaisant la condition suivante:      L ≥ 4 ep. 

   Avec          ep : épaisseur des voiles                                      

                          L  : portée min des voiles. 

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

conditions de rigidité aux extrémités, avec un minimum de 15 cm. 

20

h

20

h

22

h

25

h
e eeee

p =






≥ ,,max . 

he = hemax = hauteur du RDC = 450-40 = 410m. 

e ≥ 410/20=20,5   on prend : ep = 20 cm. 

pe4L ×≥ = 4 ×  20 = 80 cm……………. Condition vérifiée. 

Vérification de RPA : 

Lmin ≥4e                              Lmin : Portée minimale des voiles 

 

Lmin =0,8m        4×0,2=0,8………………. Condition vérifiée. 

e=20cm˃ 15cm  (emin) ……………………..Condition vérifiée. 
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22

he
e≥  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

20

he
e≥  

 

 

 

 

 

 

 

≥3e 

Fig. II.2)  Coupe de voile en  élévation 

ep 

e 

e 

≥2e 

≥2e 

e 

e 

≥2e 

≥3e e 

e 

L 
he 

25

he
e ≥  
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I-1-4)  Les poteaux  

         Le prédimentionnement des poteaux sera fait à l’ELS en compression simple en 

considérant un effort N qui sera appliqué sur la section de béton du poteau le plus sollicité 

.Cette section transversale       est donnée par la relation suivante : 

               
bc

N
S

σ
≥                  Avec         N=G + Q 

                                              N : effort de compression repris par les poteaux. 
                                              S : section transversale du poteau. 

                                              G : charge permanente.          Q : surcharge d’exploitation. 

                                              bcσ  : contrainte limite de service du béton en compression.           

                                              bcσ = 0,6. fc28 : bcσ ═  0,6 ×  25 = 15 MPa . 

Selon le (RPA 99, A 7.4.1), les dimensions de la section transversale des poteaux doivent 

satisfaire les conditions suivantes :  

    
-    Min (b1,h1) ≥  30 cm.→En zone III  (Zone sismique) 

-    Min (b1,h1) ≥  
20

he  

         -     
4

1 <
1

1

h

b
< 4.                                                                                                                                 

II-2)  Détermination des charges et surcharges                                                                                     

II-2-1) Charges permanentes  

II-2-1-1) Les planchers  

a)Plancher terrasse                                                                                                                              
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      b) Plancher d’étage courant et de services : 

 

II-2-1 -2) Les Murs  

            a) Murs extérieurs    

 

        b) Murs intérieurs  

II-2-2) surcharges d’exploitation : 
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• Loi de dégression des surcharges d’exploitation   

   La dégression des charges s’applique aux bâtiments à grand nombre de niveaux, 
bâtiments à usage d’habitation et bureautique, sous réserve de satisfaire certaines 
conditions notamment 
pour les locaux industriels et commerciales. 
 

     Les règles du BAEL nous imposent une dégression des surcharges d’exploitation et 

ceci pour 
tenir compte de la non simultanéité du chargement sur tous les planchers. 

Soit : Q0, la charge d’exploitation sur la terrasse couvrant le bâtiment. 

Q1 , Q2 ,Q3…….Qn, les charges d’exploitation respectives des planchers des étages 

1,2,3,….n numérotés à partir du sommet du bâtiment. 

                                                                                                   
    Q0       

                  Q0        

                  Q0+Q1                       

                  Q0+0.95 (Q1+Q2).                                 

                  Q0+0.90 (Q1+Q2+Q3).                       

                   Q0+0.85 (Q1+Q2+Q3+Q4). 

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

                    •                                 

                    •  

                    • 

                    •                                                   

                    •    Q0 + ∑
=

=

+ ni

1i
iQ

n2

n3
            pour n ≥  5.                                     

 

                  Fig. II.3)  Loi de dégression des surcharges- 

  

 

 

 

 

 

 

Q1 

Q2 

Q3 

Q4 

Q5 

Q6 

Q7 

Q8 

Q9 

Q10 
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II-2-2-1) Calcul des surcharges d’exploitations selon la loi de dégression  

 

Niveau 
 

∑Charges  d’exploitations Q 
(KN) 

QT 

(KN) 
     T ∑Q0  1 14,94 

P10 ∑Q0 + Q1 
 

2,5 37,35 

P9 ∑Q0 + ( Q1 +Q2)0,95 3,85 57,51 

P8 ∑Q0 + ( Q1 + Q2+ Q3 )0,90 5,05 75,44 

P7 ∑Q0 + (Q1 +Q2 +Q3 +Q4 )0,85 6,1 91,13 

P6 ∑Q0 + (Q1 +Q2 +Q3 +Q4 +Q5 )0,80 7,00 104,58 

P5 ∑Q0 + (Q1 +Q2 +Q3 +Q4 +Q5 +Q6 )0,75 7,75 115,78 

        P4 ∑Q0 + (Q1 +Q2 +Q3 +Q4 +Q5 +Q6 +Q7 )0,71 8,45 126,24 

P3 ∑Q0 + (Q1 +Q2 +Q3 +Q4 +Q5 +Q6 +Q7 +Q8 )0,69 9,28 138,64 

P2 ∑Q0 + (Q1 +Q2+Q3 +Q4 +Q5 +Q6 +Q7 +Q8 +Q9 )0,67 10,04 149,99 

P1 ∑Q0 + (Q1 +Q2 +Q3 +Q4 +Q5 +Q6 +Q7 +Q8 + Q 9 )0,65 +Q10                                  12,28 183,43 

 

                Tab. II.1)  surcharges d’exploitations selon la loi de dégression 
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Avec : Q0: surcharge d’exploitation du plancher terrasse inaccessible:  Q0 =1 x 

14.94=14.94KN. 

      Q2 à Q9 : surcharges d’exploitations du plancher étage courant :  Q1à Q9 = 1.5 x 14.40= 

22,41 KN. 

Q10 : surcharges d’exploitations du plancher étage courant à usage administratif 

=2,5KN/m2 

II-3) Descente de charges  

La descente de charges est effectuée pour un poteau choisi en fonction de sa surface 

d’influence (le poteau le plus sollicité). 

Dans notre cas, on dimensionne le poteau G3(voir plan).  

La section du poteau est choisie selon la formule suivante :      bS

N σ≤=σ . 

Avec :          N : effort normal.                                  

                     S : section de poteau. 

          bσ  : Contrainte limite admissible du poteau à la compression ( bσ =15Mpa) 

On fait la descente de charges à l’ELS avec la combinaison            N = G + Q 

                        Et on prend :          
bc

N
S

σ
≥  

 •Surface revenant au poteau F6 :  

S = S1+S2+S3+S4.    0.30m 

S1= ( 2,4 × 1,5) = 3,6 m2.       

S2 = (1,8 × 2.4 ) = 4,32 m2.    

S3 = (1,5 × 1,8 ) = 2,7m2 . 

S4 = (1,5 × 1,5) = 2,25 m2. 0,35                          
                     STOTAL1 =12,87cm2                        -Fig. II.4) Surface revenant au poteau F6- 

 

S5 = ( 0.30 × 1.5) +( 0.30 × 1,5) +(0,35×1,8)+(0,35×2,4) =2,37 m2 . 
                    STOTAL2  = 15.24m2. 

 

 •Poids propre du plancher terrasse 

Ppt = Gt × S = 5,67 × 12,87 = 72,97 KN.                                                                                  

 

 

2,4 m 

1.5 m 

1,8 m 1,5 m 

S1 S2 

S4 S3 

P.S 

P.P 
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 •Poids propre du plancher étage courant 

Ppc = Gc × S = 5.64× 12,87 = 72,58 KN. 

•Poids des poutres  

           - Poutres principales   

          Ppp = (0.35 × 0.40×3,9) × 25 = 13,65 KN. 

- Poutres secondaires  

          Pps =  (0.30 × 0.35 × 3,3) × 25 = 8,66KN.  

                                                                                                                                                                                                                                                                      

                                                                                                                                                            

 

          Tab. II.2) récapitulatif de la descente de charges sur le poteau F6  

 

 

II-3-1) Vérification des sections des poteaux aux recommandations du RPA  

 

           Min (b1, h1) ≥  30 cm.→En zone III 

 Min (b1, h1) ≥  
20

he  

4

1 <
1

1

h

b
< 4.        

Les sections adoptées : 

Niv KN cm2 

 plancher poutre poteau Gtot Gcum Q Qcum N=Gc+Qc S trouvée S adoptée 

10 72,97 22.31 0.00 95,28 95,28 15,24 15,24 110.52 10.51 40x40 

9 72,58 22.31 6,88 101.77 197.05 37,35 52.59 249.64 15.80 40x40 

8 72,58 22.31 6,88 101.77 298,82 57,51 142.53 441.35 21.00 40x40 

7 72,58 22.31 6,88 101.77 400.59 75,44 200.04 600.63 24.50 45x45 

6 72,58 22.31 6,88 101.77 502.36 91,13 275.84 778.20 27.90 45x45 

5 72,58 22.31 6,88 101.77 604.13 104,58 366.61 970.73 31.15 45x45 

4 72,58 22.31 6,88 101.77 705.90 115,78 471.19 1177.10 34.30 50x50 

3 72,58 22.31 6,88 101.77 807.67 126,24 586.97 1394.67 37.34 50x50 

2 72,58 22.31 6,88 101.77 909.44 138,64 713.21 1622.64 40.28 50x50 

1 72,58 22.31 6,88 101.77 1011.21 149,99 851.85 1863.10 43.16 55x55 

RDC 72,58 22.31 10,12 105,01 1116.22 183,43 1001.84 2118.04 46.02 55x55 
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(55×55) cm2  →    pour le RDC et le 1er étage. 

(50×50) cm2   →    pour le 2éme,  3éme , et 4éme étage.  

(45×45) cm2   →   pour le  5éme  , 6éme ,7éme étage 

(40×40) cm2   →    pour le  8éme au 10éme étage.                                               

                                                                 ⇒      Les conditions du RPA sont vérifiées. 

    

II-3-2) Vérifications au flambement  

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

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

défavorable des sollicitations. 

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

l f ≤=λ . 

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

          i : rayon de giration (
S

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

          S : section transversale du poteau (bh× ).         I : moment d’inertie (
12

hb
I

3.= ). 

        
h

12
l70

12

h

l70

S

I

l

i

l
0

2

0ff .
.

====λ . 

  Les vérifications :  

� Pour le RDC (poteau (55×55) cm2 : l0 = 4,5 m → =λ 24,24 < 50. 

�  Pour le 1er étage (poteau 55×55) cm2  : l0 = 3,06 m → =λ 16,48< 50. 

� Pour le 2éme, au 4éme étage (poteau 50×50)cm2 : l0 =3,06 m→   =λ 18,55 < 50. 

� Pour le 5éme au 7éme étage (poteau45×45) cm2 : l0 =3,06 m→  =λ 21.2< 50. 

� Pour le 8éme au 10éme étage (poteau40×40) cm2 : l0 =3,06 m→  =λ 24,73< 50. 

 

  Conclusion  

            Tous les poteaux vérifient la condition de non flambement.     
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Introduction  
       Ce chapitre concerne le dimensionnement et le calcul des éléments non structuraux  
qui peuvent être étudiés isolement sous l’effet des seules charges qu’ils leurs reviennent. 
 (charges permanâtes, charge d’exploitation) calcul se fera conformément aux règles      
(BAEL 99). 
 
III.1) l’acrotère  
 
  Introduction : 
    L’acrotère est un élément secondaire en béton armé dont la réalisation est nécessaire pour 
des raisons d’étanchéité des terrasses inaccessibles. Il est assimilé à une console encastrée  au 
niveau du plancher terrasse. Il est soumis à un effort (G) du à son poids propre et à un effort 
horizontale (Q = 1KN/ml) du à la main courant provoquant un moment de renversement (M) 
dans la section d’encastrement. 
    Le ferraillage sera calculé en flexion composée avec compression, le calcul se fera pour une 
bande de 1 mètre de largeur. 
III-1-1) Dimensions de l’acrotère  
   
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
III-1-2) Détermination des sollicitations : 
         
              •Evaluation des charges :   
                   -Poids propre(G): 

           G = 25 [(0.5 × 0.1) + (0.2× 0.07)+(
2

2.003.0 ×
)] = 1.675 KN. 

       -Surcharge d’exploitation(Q) : 
 
Q=1KN /ml       
 
 

10cm 10 cm 

3 cm  
7 cm  

60 cm  

 

Fig.III.1.2)Coupe transversale de l’acrotère                              

 
G 
 

Q 

Fig.III.1.1)    Schéma  statique 
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             •Les sollicitations : 
                                                                                       
-Effort normal dû au poids propre G     
                                                               NG = G×1 = 1.675 KN 

-Effort normal dû à la surcharge Q   
                                                               NQ = 0  

-Moment de renversement dû à  G   
                                                                MG = 0                                                                                 

-Moment de renversement dû à  Q                                                                     
                                 MQ = Q h  = 1 ×0.6 = 0.6 KN m  
 
 
III-1-3) Calcul au séisme :    
 
Selon le RPA 99 (art 6-2-3) l’acrotère est considéré comme étant un élément non structural 
sur lequel agit une force horizontale "FP" due au séisme calculée comme suit : 

FP=4×A×CP×WP. 
A : coefficient d’accélération de zone. 
CP : facteur de force horizontale. 
WP : poids de l’acrotère. 
-A = 0.25 (zone III groupe 2) selon le tableau 4-1 du RPA.  
-CP =0.8 (pour les éléments en console) selon le tableau 6–1 du RPA. 
-WP=Gacrotère= 1,75KN/ml 

    �   FP=4×0.25×0.8×1,675=1,34 KN /ml         
                                              �   FP=1,40 KN/ml > Q = 1KN/ml  

• L’action de La force horizontale FP de l’acrotère (due au séisme) est donc plus 
prépondérante que l’action de la charge d’exploitation Q (due a la main courante). 
Par conséquent   M FP > MQ. 

   

              NFP: éffort tranchant=1,40 KN 
         MFP : moment renversant =0,84 KNm 
   

 

 

 

         
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 Fig.III.1.3) Diagrammes des efforts internes dans l’acrotère 

Diagramme  de l’effort 
normal(N) 

1.675 KN 0.84 KN m 
Diagramme de l’effort 

Tranchant (T) 

1,40 KN 
Diagramme du moment 

de renversement(M)  



Chapitre III                                                      Calcul des éléments non structuraux   

 

23 
 

 
III-1-4) Combinaisons de charges : 
 

� A L’E.L.U : 
 
- Effort normal  :                              Nu = 1,35 NG+1,5 NFP = 1,35×1,675 =  2,26KN                                              
-Moment de renversement::             Mu  = 1,35 MG + 1,5 MFP  = 1,5 × 0,84 = 1,26 KN m     
-Effort tranchant :                            Tu  = 1,5 NFP = 2,1 KN 
 

� A L’E.L.S :  
  -Effort normal:                         Ns = NG + NFP = 1.675 KN 
  -Moment de renversement:      Ms = MG + MFP = MFP = 0,84  KN m 
  -Effort tranchant :                    Ts =1 NFP = 1,40 KN 
 
III-1-5) Ferraillage de l’acrotère : 

    Le calcul se fera à L’ELU puis vérifié à L’ELS. 

•Remarque 

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

moment de flexion « M ». 

On conclut que la section du béton est sollicitée en flexion composée. 

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

se    faire on utilise l’organigramme de calcul approprié dont le principe est d’étudier la 

section du béton en flexion simple sous un moment fictif « M f » afin de déterminer les 

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

« A ». 

            

 

 

 

  a)- Calcul de l’excentricité : 

    eu = m
N

M

u

u 557,0
26,2

26,1 == > m02.0c
2

h =−   ⇒    section partiellement comprimée.                                                                                                                             

-Le centre de pression « Cp » 

est à l’extérieur de la section 

⇒SPC(section partiellement comprimée). 

Donc la section sera calculée en flexion simple 

l’effet d’un moment fictif. 

 

100 cm 

d=7cm 
 
c=3 cm 

                                                                           
h = 10 cm 
            

Nu Mu 

eu 

Cp Nu 

CG 
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  b)- Calcul en flexion simple : 

� Moment fictif : 

M f = Nu×a      avec  a : distance entre le « Cp » et le centre de gravité « CG » des                                                              

armatures inférieures tendues. 

a = e + c
2

h −  = 55,7 + 2 = 57,70 cm 

M f =  2,26×0,577=1,304 KN m. 

τbc = 
5.1

f85.0 28c = 14.2  MPa. 

µ = 018.0
2.147100

10304,1
2

3

2
=

××
×=

bu

f

fbd

M
 

µ = 0.018 < µ l = 0.392  ⇒ SSA 

µ = 0.018 ⇒ β = 0.991 

� La section des armatures fictives (en flexion simple) 

      Af  = ²489.0
3487991.0

10304,1 3

cm
d

M

st

f =
××

×=
σβ

   avec (σ st = MPa348
15.1

400 = ) 

c)- La section des armatures réelles  (en flexion composée) 

           Au = Af  – 
st

uN

σ
    ;   Au = 0.489 – ²42.0

348

1026.2
cm=×

       

 d)- Vérification a l’E.L.U : 
 
d.1)- Vérification de la condition de non fragilité du béton (BAEL 91/Art.A.4.2.1) :  
   
      A ≥ Amin 

Amin = 








−
−

d185.0e

d445.0e

fe

bdf23.0

s

s28t      avec     es = cm
N

M

s

s 50,0
675.1

84.0 ==  

Amin = 0.23 








×−
×−××

7185.050,0

7445.050,0

400

1.27100
   = 2,78 cm2 

 
                                                   
Au = 0.42 cm2 <  Amin =  2,78 cm2 
La condition étant non vérifiée, on adoptera la section minimale d’armatures Amin. 

A= Amin = 2,78 cm2 

                                                      Soit A adopté = 4 HA10  = 3,14 cm2        ST=25 cm 
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Armatures de répartition  

Ar = ²78.0
4

14,3

4
cm

Aadopté ==         Soit Ar = 4HA6 = 1.50 cm2               ST=28 cm  

 

  d.2)- Vérification de l’espacement des barres :   

� Armatures verticales : 

 St ≤ Min {3h, 33cm} = 30 cm.              St = 25 cm. � Condition vérifiée. 

� Armatures de répartition :  

St ≤ Min {4h, 45cm} = 40 cm.              St = 28cm.  � Condition vérifiée.     

 

 

d.3)- Vérification de la contrainte de cisaillement (Art A.5.1.1 / BAEL 91) : 
     La fissuration est préjudiciable, donc : 

τ = τu  ≤ min { MPaMPa
f

b

c 5.24;
15.0 28 =









γ
 

uτ  =
bd

Vu                                         Vu = 1.5× FP      avec Vu :effort tranchant                      

uτ  = MPa30.0
70²10

101,2 3

=
×

×
≤ τ  = 2.5 MPa                            � Condition vérifiée. 

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

sont pas nécessaires. 

 d.4)- Vérification de l’adhérence des barres (Art A.6.1.3 / BAEL 91) : 

τ se ≤ seτ     avec 28tsse fΨ=τ = 1.5×2.1 = 3.15 MPa.       

 sΨ  = 1.5  (Acier de haute adhérence) 

  MPa1.2f 28t =   

τ se = 
i

u

ud9.0

V

∑
= .26.0

56,1279.0

101,2
MPa=

××
×

  

  ∑ ui : somme des périmètres utiles des barres. ∑ ui  = 4πφ = 4× π×1 = 12,56 cm.  

τ se= 0.26 MPa < seτ  = 3.15 MPa                                � Condition vérifiée. 
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  • Ancrages des barres verticales :  

    La longueur de scellement droit est :      

   Ls = mm
fe

s

46.317
15,34

40010

4
=

×
×=

τ
φ

 soit Ls = 32 cm. 

 
   
e)-Vérification a l’E.L.S : 
 
            •On doit vérifier : 
 
1) La contrainte dans les aciers :  stσ  < stσ  

2)  La contrainte dans le béton :    σbc< bcσ η 

 

e.1)- Dans les aciers : 

La fissuration est considérée comme préjudiciable  

 

                stσ = min           (Art A.5.33 /BAEL 91) 

                     η=1,6 : Fissuration préjudiciable,(acier HA) Φ≥6mm 

    stσ = min    { }1,26,1 x ) 

          = min(266,6 ; 201,63) 

        
ds

s
st β

σ
Α
Μ

=  

         ρ1= 448,0
7100

14,3100100 ==
x

x

bxd

xA
 

                               ρ1=0,448  �ß1=0,898 

                                               �k1=34,02 

                                               �k 029,0
02,34

11

1

===
k

 

 

D’où :  MPa
xxx

x

ds

s
st 55,42

14,3898,01070

1084,0
2

6

==
Α
Μ

=
β

σ  

             stσ =42,55MPa  <   stσ =201,63MPa         � Condition vérifiée. 
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         e.2)- Dans le béton : 

MPa15f6.0 28cbc ==σ  

bcstbc K σ≤σ=σ  (condition a vérifiée) 

 σbc  = 0,029×42,55=1,25 MPa      � Condition vérifiée. 

  Conclusion : 

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

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                      Fig. III.1.4) Schéma de ferraillage de l’acrotère 
 

4φ 10 

3φ 8 

25 25 25 125 125 

2 

2 

28 

28 

Coupe A-A 

B B 

4φ 10/ml 

A 

A 

4φ 10/m
l 

2φ 8 

25 25 25 125 125 

Coupe B-B 
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III-2) Les  escaliers : 
      III-2-1) Définition et terminologies : 

a) Définition : 
     Un escalier est un ouvrage qui permet de passer à pied d’un niveau à un autre d’une 
construction. L’escalier est constitué d’une succession régulière de plans horizontaux 
consistant en des marches et des paliers. 
Notre bâtiment comporte 02 cages d’escaliers de même type (escalier droits) et seront 
réalisés en béton armé coulé sur place. 

 
b) Terminologie : 

Les principaux termes utiles sont illustrés sur la fig. 
 
•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 consécutives. Sa 
                         hauteur h est la différence de niveau entre deux marches successives.                    
Elle varie généralement entre 14 et 18 cm. 
•Le giron (g) : est la distance en plan, mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux 
                             contres marches. 
•La montée : correspond à la hauteur entre les niveaux finaux des sols de départ et 
                           d’arrivée. 

•Une volée : est l’ensemble des marches compris entre deux paliers consécutifs. 

•Un palier : est une plate forme constituant un repos entre deux volées. 

•L’emmarchement (E) : représente la largeur de palier de repos. 

•La ligne de foulée : représente en plan le parcours d’une personne qui emprunte 
        l’escalier. 
•La paillasse : est une dalle inclinée en béton armé incorporant les marches et contre 
         marches. 
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Remarque : 
On s’intéresse aux escaliers suivants : 
 1) Escaliers du RDC a usages courant (habitation). 
    2) Escaliers du RDC a usage commerciale. 
    3) Escaliers pour étages courants.  
Notations utilisées : 
g : giron, 
h : hauteur de la contre marche, 
ep : épaisseur de la paillasse, 
H : hauteur de la volée, 
L : longueur de la volée projetée 
 
 III-2-2 )   Escaliers pour étages courants :                                                                           
  
 III-2 -2-1) Pré dimensionnement (volée 2): 
 
                                                                     
    
 
 
 
                                                                      
 
 
 
 
                                       1,50                          2,70                                 2,25 
 
                                       -Fig. III.1 : Schéma statique des volées 1 et 2- 
 
  Les escaliers seront dimensionnés à l’aide de la formule BLONDEL en tenant compte  
des dimensions données sur les plans. 
 
59cm≤  g+2h ≤  66cm 
 
On a les conditions suivantes : 
Pour un bâtiment a usage d’habitation : 
                                                            14cm ≤  h ≤ 18cm      ,        59cm≤  g+2h ≤
66cm 
Le nombre de contre marche ‘n’ est égale à : n = H/h 
 
Le nombre de marche ‘m’ : m = n-1 
Le rapport (r = h/g ) est appelé raideur d’escalier. 
En habitation collective l’emmarchement doit être ≥  120cm 
La profondeur du palier de repos est : 
                             L 2 ≥  3g    ou    L 2 ≥  110cm 

 

 

 

1,62 
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La ligne de foulée représente la trajectoire que suit une personne qui se déplace d’un 
étage à l’autre, elle est tracée à 50cm du collet. 
 
 Application :  
a)volée : 
Soit : h = 18 cm 

n = 
18

162=
h

H = 9                  m = n-1 = 8 

59cm ≤  g+2h = 29 + 2(18) = 65 ≤  66cm 
L’emmarchement est de 142cm 
La profondeur du palier de repos : L2 = 150cm 
La longueur de la de foulée : 
                                              L1 = g (n-1) = 29 x 8 = 232cm 
 
b) paillasse : 
 
     Il se fera de la même manière qu’une poutre simplement appuyée sur ces deux 
cotés et dont l’épaisseur doit vérifier les conditions suivantes : 

2030
00 L

ep
L

≤≤  

tgα = 
g

h
 = =

29

18 0.620 α =31,827 cosα =0,849 

Cosα = 
L

L1  L = L1/cosα = 273,05cm 

L 0= 273,05 + 225 = 498,05cm 

90,2460,16
20

05,498

30

05,498 ≤≤⇔≤≤ epep  

Donc on adopte une épaisseur : ep = 18cm 
 
 
III-2 -2-2) Charges et surcharges : 
Le calcul se fera en flexion simple pour 1m d’emmarchement et une bonde de 1m de 
projection horizontale, et on va considérer que la paillasse est semi encastrée au niveau 
des deux paliers. 
 

 

 

 

 

 

 

 

⇒ ⇒

⇒
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a) Charges permanentes : 

 
  Paillasse : 
       

Eléments Poids propre [KN/ml] 
 

Paillasse:   25x0,18x1/cosα =                 5,50 
  
  

          

Marche:   
   
(25×0,18×1) /2     =                                      2,25    

  Revêtement:       
  -   Carrelage [2cm] 20x0,02x1       =                 0,40    
  -   Mortier de pose 20x0,02x1       =                 0,40    
  -   Garde corps(murs en briques 
1m de hauteur)    1,30    
  - Couche de sable (2 cm) 18x0.02           =                 0,36    
  -   Enduit de plâtre 10x0,02x1       =                 0,20     

 G =10.41 KN/ml       
 
  Palier en dalle pleine (étage courant): 
 

Eléments Poids propre [KN/ml] 
 

Plier en dalle 
pleine:   25x0,2x1           =                           5,00 
    
Revêtement:  
  -   Carrelage [2cm] 20x0,02x1         =                            0,40  
  -   Mortier de pose 20x0,02x1         =                            0,40   
                      
  -   Lit de sable 18x0,02x1                                       0,36  
  -   Enduit de plâtre 
  -Murs intérieur 

10x0,02x1         =                            0,20 
1,3x1                 =                           1,30     

G   =  7,66 KN/ml  
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Palier de repos :   
 

Eléments Poids propre [KN/ml] 
 

Plier en dalle 
pleine:          25x0,20x1         =                           5,00 
    
Revêtement:  
  -   Carrelage [2cm] 20x0,02x1         =                            0,40  
  -   Mortier de pose 20x0,02x1         =                            0,40   
                      
  -   Lit de sable 18x0,02x1                                       0,36  
  -   Enduit de plâtre 
  -Murs latéraux extérieurs 
répartis sur la surface du palier 
de repos. 

10x0,02x1         =                            0,20 
 
 

17,80x1/5,07     =                            3,51  
G   =  9,87 KN/ml  

 
b) Surcharge d’exploitation : 
 
La surcharge d’exploitation des escaliers est donnée par la DTR B.C.2.2 : 
Paliers :    Q = 2,5 KN/ml 
Paillasse : Q = 2,5 KN/ml 
 
II-2 -2-3) Combinaison de charges : 
 
          ELU: 1,35G+1,5 Q [KN/ml]                  ELS: G+Q [KN/ml] 
Palier De 
l’étage   14,09          10,16   
Paillasse 
  17,80    12,91  
Palier de 
repos   17,07                          12,37       
 
NB : le palier de repos est soumis a une charge concentrique qui se situe a l’extrémité 

de ce dernier (Q=13,50 KN) 
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III-2 -2-4) Calcul des efforts internes A l’E.L.U : 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
  
 
                                                  
                                              -Fig.III.2.1) Schéma statique a l’ELU- 
  

a) Réactions d’appuis : 
∑Fv=0 � Ra+Rb-(14,09×2,25)-(17,8×2,70)-(17,07×1,5)-81,22=0 

        Ra=123,58-Rb                                                                                    

∑ = 0/ bM   � (14,09×2,25×1,125)+(17,8×2,7×3,6)+(17,07×1,5×5,7)+(18,22×6,45)-    

4,95×Ra=0     
                        aR = 95,38 KN 

                        bR = 28,19 KN            
     
         b)  Moment fléchissant et effort tranchant :  
  

25,20 ≤≤ x   

∑Fv  = 0 xTy 09,1419,28 −=⇔                                                                                                      

             ∑Mz= 0 204,719,28 xxMz −=⇔           

 
 
 
 
 
 
0 70,2≤≤ x  : 

      ∑Fv  = 0 xTy 8,1751,3 −−=⇔      

      ∑ GM / = 0 xxMz 51,39,876,27 2 −−=⇔    

 
 
 
                            

 Mz 

X (m)  Ty [KN] Mz [KN.m] 
       0    28,19 0 
     2,25    -3,51 27,76 

X (m)  Ty [KN] Mz [KN.m] 
       0  -3,51  27,76 
     2,70 -51,57 -46,60 

B 
A 

2, 70 
m 

2, 25 m 1, 50 
m 

17, 07 KN/ml 17, 80 KN/ml 
       Q= 18, 22 KN 14, 09 KN/ml 

 Mz 

Ty 

x 

14, 09 KN/ml 

28,19KN 

17,80 KN/ml 
14,09 KN/ml 

x 2,25 28,19KN 

0 
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0 5,1≤≤ x  :  

 
 
 
                                 Mz 
 
 
 
 
 
 
      ∑Fv  = 0 xTy 07,1780,43 −=⇔      

      ∑ GM / = 0 253,893,4360,46 xxMz −+−=⇔    

      
  
     
 
 
 
 

c) Calcul de M0max en travée : 
      

 ( )
Ty

dx

xdMz −=    Donc : Ty=0     ⇒  Mz = Mmax 

Ty =0 ⇔28,19-14,09x = 0 ⇒  x = 2,00 m 
Mz (2,00) = 28,22 KN.m                                   Donc : Mmax= 28,22 KNm 
 
Remarque : 
Afin de tenir compte des semi-encastrements, les moments en travées et aux  
appuis seront  affectés par des coefficients 0.85 et 0.3 respectivement.               
                 . 
Soit : Mt=- 0.85 M0max  et  Ma= 0.3 M0max 
 
Donc : Mt = -0,85×-46,60=39,61 KN.m 
               
           Ma=0,3×-46 ,60=-13,98 KN.m 
 
 
 
 
 
 
 
 

X (m)  Ty [KN] Mz [KN.m] 
       0  43,80 -46,60 
     1,5 18,20 0,00 

 

0 

x 2,70 2,25 
28,19KN 

14,09 KN/ml 17,80 KN/ml 
17,07 KN/ml 

95,38KN 
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 -46,60 
 
 
 
 
                                                             (-) 

 
0 
 
 
 (+) 
 
     
 
 
 
 

 
 
 
 
 

                 (+)                                                                                                                (+) 

 

 
 

 (-) 
 
 
 
 

 
             Fig.III.2.2) Diagrammes des moments fléchissant et efforts tranchants à L’ELU 

 
 

B 
A 

2, 70 
m 

2, 25 m 1, 50 
m 

17, 07 KN/ml 17, 80 KN/ml 
       Q= 18, 22 KN 14, 09 KN/ml 

28,19 

51,57 

18,20 

43,80 
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III-2-2 -5) Ferraillage : 

a) Armatures longitudinales (principales) 
Le calcul à l’ELU se fera pour une bande de 
1m d’emmarchement.                                   
                                                                            
                                                                          

� Aux appuis : 

bc

a
u

b fbd

M
2

=µ = 
2,1416100

1098,13
2

3

××
×

= 0,038 

 ⇒=≤ 392,0Rb µµ  la section est simplement armée (S.S.A).  

 bµ = 0,038⇒  β = 0,981 

  Aa = 
st

a
u

d

M

σβ
= 

348.16.981,0

10.98,13 3

= 2,56 2cm  

  Soit  Aa = 4HA10/ml =3,14 2cm , avec un espacement St = 25cm 
 

� En travée : 

bc

t
u

b fbd

M
2

=µ = 
2,1416100

1061,39
2

3

××
×

 = 0,108 

 ⇒=≤ 392,0Rb µµ  la section est simplement armée (S.S.A).  

 bµ = 0,108⇒  β = 0,943 

  At = 
st

t
u

d

M

σβ
= 7,54 2cm  

  Avec  A t = 5HA14/ml = 7,70 2cm , un espacement St = 25cm                                      
la condition de la fleche n’a pas été vérifié donc on opte pour                                              
A t = 8HA12/ml=9,05cm2    St = 12,5cm. 
 
    b)Armatures de répartition : 

Ar = 
4

As  ,   ( RPA 99 modifié 2003 ) 

� Aux appuis: 

Ar =
4

Aa  = 0,785 2cm  

             Ar = 3HA8/ml = 1,50 2cm , avec un espacement St = 33,5cm 
 

� En travée : 

Ar = 
4

At = 
4

05,9 = 2,26 2cm  

             Ar = 5HA8/ml = 2,51 2cm , avec un espacement St = 20cm 
 

 
 
 

  L=100 

 d=16 

 c=2 
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III-2-2-6) Vérifications A L’E.L.U : 

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

228
min 93,1

400

1.2
1610023.0...23.0 cm

f

f
dbA

e

t =×××== . 

2
min

2

2
min

2

93,105,9

93,114,3

cmAcmA

cmAcmA

t

a

=〉=

=〉=
             �  Condition vérifiée 

 
 

b) Vérification de l’espacement des barres :   

1)- Armatures verticales : 

                   St ≤ Min {3h, 33cm} = 33 cm.            

� Aux appuis : 
                   St= 25 cm  � Condition vérifiée. 

� En travée : 
                   St= 12,5 cm  � Condition vérifiée. 

  

              2)- Armatures de répartition :  

                   St ≤ Min {4h, 45cm} = 45 cm.               

� Aux appuis : 
                   St= 33,5 cm  � Condition vérifiée. 

� En travée : 

                   St= 20 cm  � Condition vérifiée. 

 
         c) Vérification de l’effort tranchant (BAEL91.Art. A.5 .2.2) : 

      KNTu 57,51max =  

      MPa
db

Tu
u 322,0

160

57,51

.

max

===τ  

      { } MPa25.3MPa5;f13.0min 28cu ==τ  

      MPaMPa uu 25.3322,0 =〈= ττ             � Condition vérifiée.                 

 
 

          d)  Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis : 

                   • Influence sur les aciers : 
       
                        On doit vérifier que : 

                           Aa
ef

a

Ma
Vu 







 +×
≥

15,1
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             Vu : effort tranchant en valeur absolue au niveau des appuis. 
             Ma : moment fléchissant au droit de l’appui. 
              a : la longueur d’appuis égale a 0,9d 

             227,1
16,09,0

98,13
57,51

400

1015,1
cm−=









×
−××

 

                       Aa > -1,27 2cm        � Condition vérifiée.                 

     • Influence sur le beton : 
         On doit vérifier que : 

              
b

cju
f

ab

V

γ
8,0

2 max

≤
×

×
⇒  28

max 267,0 cu fbaV ×××≤  

              31025116,09,0267,0 ××××× = 961,20 KN 

              max
uV = 51,57 KN < 961,20 KN                   � Condition vérifiée.                            

 

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

             Il faut vérifier que : MPa15.31.25.1f. 28tssese =×=ψ=τ≤τ  

  φπ=∑
∑

=τ ..nu:avec
u.d9.0

T
i

i

max
u

se  

  MPase 188,1
2,114.38169.0

1057,51 =
××××

×=τ  

  MPaMPa sese 15.3188,1 =〈= ττ                              ⇒  Condition vérifiée 

   ⇒   Pas de risque d’entraînement des barre 

Calcul de la longueur d’ancrage : (Art :A-6-1;23/BAEL91) 

     =sl Ф 
s

ef

τ4
  , avec sτ = 0,6 28

2
ts fψ = 2,835 MPa 

     =sl
835,24

4002,1

×
× = 42,32cm  

         sl  est supérieur a la largeur de la poutre dans laquelle elle sera ancré, on optera   
donc :   
          Pour un crochet dont la longueur est fixée forfaitairement a 0,4sl = 16,92cm,    
soit  L s= 17cm.   
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III-2-2-7) Vérifications A L’E.L.S : 

            •On doit vérifier : 
 
1) La contrainte dans les aciers :  stσ  < stσ  

2)  La contrainte dans le béton :    σbc< bcσ η 

 
Calcul des sollicitations : 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

                                         Fig. III.2.3) Chargement à l’E.L.S. 
 

a) Réactions d’appuis : 
 aR = 68,92 KN 

bR = 20,85 KN  
 

b) Moment fléchissant et effort tranchant :  
  

25,20 ≤≤ x  :                                                                                 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
0 70,2≤≤ x  : 

     
      
 
 
 
                            
 
 

X (m)  Ty [KN] Mz [KN.m] 
       0    20,85 0 
     2,25    2.01 21,19 

X (m)  Ty [KN] Mz [KN.m] 
       0   2,01 21,20 
     2,70 -36,86 -31,24 

B 
A 

2, 70 
m 

2, 25 m 1, 50 
m 

12, 37KN/ml 12, 91 KN/ml 
       Q= 13, 37 KN 10, 16 KN/ml 

Ty 

x 

10, 16 KN/ml 

20,85KN 

 Mz 

12,91 KN/ml 
10,16 KN/ml 

x 2,25 2,85KN 

0 
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0 5,1≤≤ x  :  

 
 
 
                                 Mz 
 
 
 
 
 
      
  
     
 
 
 

c) Calcul de M0max en travée  : 
      

 ( )
Ty

dx

xdMz −=    Donc : Ty=0     ⇒  Mz = Mmax 

Ty =0  ⇒  x = 2,05 m 
Mz (2,05) = 21,39 KN.m                                   Donc : Mmax= 21,39 KNm 
 
 
Remarque : 
Afin de tenir compte des semi-encastrements, les moments en travées et aux  
appuis seront  affectés par des coefficients 0.85 et 0.3 respectivement.               
                 . 
 
 
Soit :  Mt=- 0.85 M0max  et  Ma= 0.3 M0max 
 
Donc : Mt = -0,85×-31,24=26,55 KN.m 

               
           Ma=0,3×-31 ,24=-9,37 KN.m 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

X (m)  Ty [KN] Mz [KN.m] 
       0  32,05 -31,24 
     1,5 13,49 0,00 

x 2,70 

10,16 KN/ml 12,91 KN/ml 
12,37 KN/ml 

2,25 

0 
28,19KN 
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                                           31,24 
 
 
 
                                       (-) 

   
 
 
 
                                                                                                      (+) 

 
 
                                                                                  21,19 
 
                                                                                                            
 
 
 
 
 
 
 
                      (+)                                                                                                        (+) 

 

         
                                                                                (-) 

 
 
 
         
 
           -Fig.III.2.4) Diagrammes des moments fléchissant et efforts tranchants à L’ELS- 
 
 
 

B 
A 

2, 70 
m 

2, 25 m 1, 50 
m 

12, 37KN/ml 12, 91 KN/ml 
       Q= 13, 37 KN 10, 16 KN/ml 

20,85 

36,86 

13,49 

32,05 
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Vérification:  
  
            •On doit vérifier : 
 
1) La contrainte dans les aciers :  stσ  < stσ  

2)  La contrainte dans le béton :    σbc< bcσ η 

 

a)  vérification des contraintes dans le béton et les aciers : 

•En travée : 

 15 MPa 

� CONDITION DANS L’ACIER : 

        Calcul de σs  

   0,565
16100

9,05100

bd

100A
ρ =

×
×==      on prend 0,567         →       β1 = 0,888   et   K1 = 29,64

                    

MPA 206,48
905160880,8

10.26,55
σ

6

s =
××

=

≤ 348 MPa                   
⇒  Condition vérifiée 

� CONDITION DANS LE BETON: 

 
==≤= 28b

1

s
b 0,6fc

K
σσσ 15 MPa 

 MPa97,6
29,64

206.48
b ==σ ≤15 MPa                                  ⇒  Condition vérifiée 

 •Aux appuis : 

� CONDITION DANS LE BETON: 

            0,196
16100

3,14100

bd

100A
ρ =

×
×==  →       β1 = 0,928   et   K1 = 54,44 

           97,200
3146010,928

109,37
σ

6

s =
××

×= MPa      
≤ 348 MPa 

⇒  Condition vérifiée 

�      CONDITION DANS LE BETON:      

               MPa69,3
54,44

200,97
b ==σ

           
⇒  Condition vérifiée 
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b)  Etat limite d’ouverture des fissures : 

On doit vérifier : 

0,036
495

18

22,5

1

L

h =⇒≥ < 0,044                ⇒  Condition vérifiée 

       
057,0

 31,2315

26,55

M15

M

L

h

0

t =
×

⇒≥ >  0,036   ⇒  Condition vérifiée 

2
t cm16,80

400

161004,2

fe

bd4,2
A =

××
=≤ > At=9,05cm2   ⇒  Condition vérifiée 

 
 Étant donné que deux conditions sur 3 ne sont pas vérifiées, il est nécessaire de vérifier 

la flèche : 

 
c) vérification de flèche : 

On doit avoir fi ≤ f 

Avec : fi   flèche due aux charges instantanées  

i

2
s

i IfEI10
LM

f =  

EI = 110003
28fc   et   

u1
I1,1

If
i

0
i

λ+
=  

▪ Calcul du  centre de gravité : 

Aire de la section homogénéisée: 
B0 = B + nA = b . h + 15.A 
B0 = 100×18 +15×9,05 = 1935,75 cm2. 

Le moment statique de la section homogénéisée par rapport à l’axe (XX) : 

 

cm49,9
18)100(9,05)(15

2
)18(100169,0515

bh15A
2

bhAd15
V

22

1 =
×+×

×+××
=

+

+
=  

V2 = h – V1 =18 – 9,49 = 8,51 cm. 

▪ Calcul de I0 : 

2
2

3
2

3
1

0 c)A(V15
3

)V(Vb
I −+

+
=  

42

33

0 cm54785,272)1135,75(8,5
3

)8,519,49(100
I =−+

+
=  
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▪ Calcul de µµµµ : 

28s

28

ft4
ft1,75

1
+
×−=

ρσ
µ           ,                   0,00565

16100

9,05
ρ =

×
=  

631,0
2,13485650,004

2,11,75
1µ =

+××
×

−=        

▪ Calcul de λλλλi : 

48,1
00565,0)32(

1,202,0

ρ)
b

b
3(2

ft0,02
λ

0

28
i =

×+
×

=
×+

=  

▪ Calcul de Ifi 

4
i cm31162,12

0,631)1,48(1

54785,271,1
If =

×+
×

=  

En fin : 

cm0,649
31162,121081910

49526,55.10
f

23

i =
××

×
=  

cm99,0
500

495

500

L
f ===  

 

 

� Conclusion :      f < f ,  il n’y a aucun risque de déformation. 

 
NB : le même ferraillage sera adopté pour la volée (2) 
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    III-2-3 ) Escaliers de service:                                                                           
 
     III-2-3-1) Pré dimensionnement volée (B)=volée (C) : 
 
 

 
 
                                
 
                                                  
                                              
 
 
                            Fig. III.2.5) : Schéma statique de la volée B et C (escalier de service) 
a) La hauteur des marches : 
      h : est le plus courant (14 cm ≤ h ≤ 18 cm) 
      g : est le plus courant (59 cm ≤ 2h+g ≤ 66 cm ) 
                                                  On prend la hauteur des marches h = 18 cm. 
b) Nombre de contre marches : 

Nombre de contre marches :   n 8
18

144===
h

H
 ⇒  n=8 contre marches. 

c) Nombre de marches : 
Le nombre de marches est pris égale à m = (n – 1) = (8 – 1) = 7 marches. 
     -Largeur de la marche : 

             cm
n

L
g 29

7

203

1
==

−
= . 

Pour les dimensions des marches (g) et contre marches (h) on utilise généralement la formule 
de BLONDEL. 
 

� Loi de BLONDEL :  
   Est une relation empirique qui lie h et g et qui permet de concevoir un escalier où l’on 
   se déplace de façon confortable ; qui est la suivante :( 0.59 ≤ g + 2h ≤ 0.66). 
 

• Vérification de la relation de BLONDEL : 
59 cm ≤ g + 2h ≤ 64 cm ; 

59 cm ≤ 25.5 +2x16.5≤ 64 cm ; ⇒  59 cm ≤ 59 ≤ 64 cm⇒  La relation est vérifiée ; 
 
 
d) Emmarchement : 
La largeur des paliers de repos : 
    l1=1,62 m (palier intermédiaire)  
    l2=2,20 m (palier de l’étage) 
    Avec un emmarchement  E=1,18m. 
 
 
 
 
 

 

2,20 m                                   2,03m                                1,62m      

1,44m 
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e) Dimensionnement de la paillasse : 
 

2030

'' L
e

L
p ≤≤   

 
L =305 cm. (longueur projetée) 

0827,31620.0
29

18 =⇒=== αα
g

h
tg

        ⇒ cosα=0,849.

90,6201622209,283

90,238
82,31cos

203

cos

210
'

0

=++=++=

===

llLL

L
L

α
           

 
L’ = 620,90 (longueur réelle de la paillasse) 
 

D’où : 
20

90,620

30

90,620 '

≤≤ pe          04,3169,20 ≤≤ pe  

 
NB : sur la base de satisfaire les conditions a vérifier a l’E.L.U. et a l’E.L.S. on opte pour 
une section de 20 cm de largeur   cmep 20= .  

 
III-2-3-2 ) Charges et surcharges : 
Le calcul se fera en flexion simple pour 1m d’emmarchement et une bonde de 1m de 
projection horizontale, et on va considérer que la paillasse est semi encastrée au niveau 
des deux paliers. 
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a) Charges permanentes : 

   Paillasse : 

       
Eléments Poids propre [KN/ml] 

 

Paillasse:   25x0,2x1/cosα =                6,10 
  
  

          

Marche:   
   
(25×0,18×1) /2     =                                      2,25    

  Revêtement:       
  -   Carrelage [2cm] 20x0,02x1       =                 0,40    
  -   Mortier de pose 20x0,02x1       =                 0,40    
  -   Garde corps(murs en briques 
1m de hauteur)    1,30    
  - Couche de sable (2 cm) 18x0.02           =                 0,36    
  -   Enduit de plâtre 10x0,02x1       =                 0,20     
                 G =11.01 KN/ml        
 
                            
 
   Palier en dalle pleine (étage courant): 
 
Eléments Poids propre [KN/ml] 

 
Palier en dalle 
pleine:   25x0,2x1           =                           5,00 
    
Revêtement:  
  -   Carrelage [2cm] 20x0,02x1         =                            0,40  
  -   Mortier de pose 20x0,02x1         =                            0,40   
                      
  -   Lit de sable 18x0,02x1                                       0,36  
  -   Enduit de plâtre 
  -Murs intérieur 

10x0,02x1         =                            0,20 
1,3x1                 =                           1,30     
                  G   =  7,66 KN/ml  
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Palier de repos :   
 
Eléments Poids propre [KN/ml] 

 
Palier en dalle 
pleine:   25x0,20x1           =                           5,00 
    
Revêtement:  
  -   Carrelage [2cm] 20x0,02x1         =                            0,40  
  -   Mortier de pose 20x0,02x1         =                            0,40   
                      
  -   Lit de sable 18x0,02x1                                       0,36  

  -   Enduit de plâtre 
    -Murs intérieur 

10x0,02x1         =                            0,20 
 
 
1,3x1                 =                           1,30     
                  G   =  7,66 KN/ml  

 
b) Surcharge d’exploitation : 
Paliers :    Q = 2,5 Kg/ml 
Paillasse : Q = 2,5 Kg/ml 
 
 
 
 
III-2-3 -3) Combinaison de charges : 
 
          ELU: 1,35G+1,5 Q [KN/ml]                  ELS: G+Q [KN/ml] 
Palier De 
l’étage 14,09    10,16   
Paillasse 
 18,61   13,51  
Palier de 
repos 14,09    10,16   
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III-2-3 -4) Calcul des efforts internes A l’E.L.U : 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

  
  
                                             
                                              Fig. III.2.6) Chargement a l’ELU 

a) Réactions d’appuis : 
 

∑ Fv=0 � Ra+Rb-(14,09×2,20)-(18,61×2,03)-(14,09×1,62) =0 

        Ra=91,60-Rb                                                                                     

∑ = 0/ bM   � (14,09×0,81×1,62)+(18,61×2,03×2,63)+(14,09×2,20×4,75)-5,85×Ra=0     

                        aR = 45,31 KN 

                        bR = 46,28 KN                

     b)  Moment fléchissant et effort tranchant : 
                       

62,10 ≤≤ x   

                                                                                    ∑ Fv  = 0 xTy 09,1428,46 −=⇔                                                                                                       

             ∑Mz= 0 204,728,46 xxMz −=⇔           

 
 
 
 
 
0 03,2≤≤ x  : 
      ∑ Fv  = 0 xTy 61,1845,23 −=⇔      

      ∑ GM / = 0 xxMz 45,2330,949,56 2 +−=⇔    

      
 
 
 
                            
 
 
 

 Mz 

X (m) Ty [KN] Mz [KN.m] 
0 46,28 0 

1,62 23,45 56,49 

X (m) Ty [KN] Mz [KN.m] 
0 23,45 56,49 

2,03 -14,32 65,76 

 Mz 

Ty 

x 

14, 09 KN/ml 

46,28KN 

x 1,62 

14,09 KN/ml 
18,61 KN/ml 

46,28KN 

0 

     

B 
A 

2, 03 
m 

1,62 m 2,20 m 

14,09 KN/ml 18,61  KN/ml 

14, 09 KN/ml 
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0 mx 20,2≤≤  :  
 
 
 
                                 Mz 
 
 
 
 
      ∑ Fv  = 0 xTy 09,1432,14 −−=⇔      

      ∑ GM / = 0 204,732,1476,65 xxMz −−+=⇔    

      
  
     
 
 
 
     c) Calcul de M0max en travée : 
    

 
( )

Ty
dx

xdMz −=    Donc : Ty=0     ⇒  Mz = Mmax 

Ty =0 ⇔ 23,45-18,61x = 0 ⇒  x = 1,26 m 
Mz (1,26) =71,27 KN.m                                   Donc : Mmax= 71,27 KNm 
Remarque : 
Afin de tenir compte des semi-encastrements, les moments en travées et aux  
appuis seront  affectés par des coefficients 0.85 et 0.30 respectivement.               
                . 
Soit :  Mt=- 0.85 M0max  et  Ma= 0.3 M0max 
Donc : Mt = -0,85×-71,27=60,58 KN.m              
           Ma=0,30×-71,27=-21,38 KN.m 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

X (m) Ty [KN] Mz [KN.m] 
0 -14,32 65,76 

2,20 -45,31 00,00 

 

1,62 2,03 x 
0 

14,09 KN/ml 18,61 KN/ml 
14,09 KN/ml 

46,28KN 



Chapitre III                                                             calcul des éléments secondaires   

 

51 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
 
 
 
     (-)                                                                                                                                        (-) 

 

 
 
 
   
          
  
 
     
 
  
  
  
 

 
 
 
 
 

  
 

 
  

 
   
 
   

 
        
  

Fig. III.2.7)  Diagrammes des moments fléchissant et efforts tranchants à L’ELU  
 

(KN.m) 

B 
A 

2,03 m 1,62 m 2,20 m 

14,09 KN/ml 18,61  KN/ml 

14, 09 KN/ml 
 

(m) 

(KN)  

(m) 

14,32 

45, 31 

23,45 

46,28 

60,58 

(+) 

(+) 

(-) 
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III-2-3 -5) Ferraillage : 

a) Armatures longitudinales (principales) 
 

Le calcul à l’ELU se fera pour une bande de 
 1m d’emmarchement.                                   

                                                                                                                                             
� Aux appuis : 

bc

a
u

b fbd

M
2

=µ = 
2,1418100

1038,21
2

3

××
×

= 0,046 

 ⇒=≤ 392,0Rb µµ  la section est simplement armée (S.S.A).  

 bµ = 0,046⇒  β = 0,976 

  Aa = 
st

a
u

d

M

σβ
= 

348.18.976,0

10.38,21 3

= 3,49 2cm  

  Soit  Aa = 4HA12/ml =4,52 2cm , avec un espacement St = 25cm 
 

� En travée : 

bc

t
u

b fbd

M
2

=µ = 
2,1418100

1058,60
2

3

××
×

 = 0,131 

 ⇒=≤ 392,0Rb µµ  la section est simplement armée (S.S.A).  

 bµ = 0,131⇒  β = 0,929 

  At = 
st

t
u

d

M

σβ
=

348.18.929,0

10.58,60 3

 10,41 2cm  

  Avec  A t = 8HA14/ml = 12,31 2cm , un espacement St = 12,5cm  
 
b) Armatures de répartition :  

Ar = 
4

As
  

� Aux appuis: 

Ar =
4

Aa
 = 1,13 2cm  

Ar = 3HA8/ml = 1,50 2cm , avec un espacement St = 34cm 
 

� En travée : 

Ar = 
4

At
= 

4

31,12
= 3,07 2cm  

Ar = 4HA10/ml = 3,14 2cm , avec un espacement St = 25cm 
 

 

 

 

 

  L=100 

 d=18 

 c=2 
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III-2-3-6) Vérifications A L’E.L.U : 

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

228
min 17,2

400

1.2
1810023.0...23.0 cm

f

f
dbA

e

t =×××== . 

2
min

2

2
min

2

17,231,12

17,252,4

cmAcmA

cmAcmA

t

a

=〉=

=〉=
                �  Condition vérifiée   

 
b) Vérification de l’espacement des barres :   

1)- Armatures verticales : 

                   St ≤ Min {3h, 33cm} = 33 cm.            

� Aux appuis : 
                   St= 25 cm  � Condition vérifiée. 

� En travée : 

                   St= 12,5 cm  � Condition vérifiée. 

              2)- Armatures de répartition :  

                   St ≤ Min {4h, 45cm} = 45 cm.               

� Aux appuis : 
                   St= 34 cm  � Condition vérifiée. 

� En travée : 

                   St= 25 cm  � Condition vérifiée. 

          c) Vérification de l’effort tranchant (BAEL91.Art. A.5 .2.2) : 
      KNTu 28,46max =  

      MPa
db

Tu
u 257,0

180

28,46

.

max

===τ  

      { } MPa25.3MPa5;f13.0min 28cu ==τ  

      MPaMPa uu 25.3257,0 =〈= ττ    �  Condition vérifiée.                
 
            d)  Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis : 

   • Influence sur les aciers : 
 
     
 On doit vérifier que : 

              Aa
ef

a

Ma
Vu 







 +×
≥

15,1

 

             Vu : effort tranchant en valeur absolue au niveau des appuis. 
             Ma : moment fléchissant au droit de l’appui. 
              a : la longueur d’appuis égale a 0,9d 
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             246,2
18,09,0

38,21
28,46

400

1015,1
cm−=









×
−××

 

                       Aa > -2,46 2cm                                                          Condition vérifiée. 

• Influence sur le bêton : 

              On doit vérifier que : 

              
b

cju
f

ab

V

γ
8,0

2 max

≤
×

×
⇒  28

max 267,0 cu fbaV ×××≤  

              31025118,09,0267,0 ××××× = 1081,13 KN 

              max
uV = 46,28 KN < 1081,13 KN                                            Condition vérifiée. 

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

             Il faut vérifier que : MPa15.31.25.1f. 28tssese =×=ψ=τ≤τ  

  φπ=∑
∑

=τ ..nu:avec
u.d9.0

T
i

i

max
u

se  

  MPase 94,0
2,114.38189.0

1028,46 =
××××

×=τ  

  MPaMPa sese 15.394,0 =〈= ττ                              Condition vérifiée. 

   ⇒   Pas de risque d’entraînement des barre 

 Calcul de la longueur d’ancrage : (Art :A-6-1;23/BAEL91) 
 

     =sl Ф 
s

ef

τ4
  , avec sτ = 0,6 28

2
ts fψ = 2,835 MPa 

     =sl 835,24

4002,1

×
×

= 42,32cm  on prend  LS=45cm 

         sl  est supérieur a la largeur de la poutre dans laquelle elle sera ancré, on optera   
donc :   
          Pour un crochet dont la longueur est fixée forfaitairement a 0,4sl = 18cm   
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III-2-3-7) Vérifications A L’E.L.S : 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
  
 
                                                  
                                               Fig. III.2.8) Chargement à l’ELS 

a) Réactions d’appuis : 
∑ Fv=0 � Ra+Rb-(10,16×2,20)-(13,51×2,03)-(10,16×1,62) =0 

        Ra=66,23-Rb                                                                                     

∑ = 0/ bM   � (10,16×0,81×1,62)+(13,51×2,03×2,63)+(10,61×2,20×4,75)-5,85×Ra=0     

                        aR = 32,75 KN 

                        bR = 33,47 KN                

b) Moment fléchissant et effort tranchant : 
                       

62,10 ≤≤ x   

                                                                                     ∑ Fv  = 0 xTy 61,1047,33 −=⇔                                                                                                       

             ∑Mz= 0 230,547,33 xxMz −=⇔           

 
 
 
 
 
 
0 03,2≤≤ x  : 
      ∑ Fv  = 0 xTy 51,1301,17 −=⇔      

      ∑ GM / = 0 xxMz 01,1775,631,40 2 +−=⇔    

      
 
 
 
                            
 

 Mz 

X (m) Ty [KN] Mz [KN.m] 
0 33,47 0 

1,62 17,01 40,31 

X (m) Ty [KN] Mz [KN.m] 
0 17,01 40,31 

2,03 -10,41 47,02 

 Mz 

10,16 KN/ml 
13,51 KN/ml 

33,47KN x 1,62 

0 

B A 

2,03 m 1,62 m 2,20 m 

10,16 KN/ml 13,51KN/ml 
     10,16  KN/ml 

x 
Ty 

10,61 KN/ml 

33,47KN 
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0 mx 20,2≤≤  :  
 
 
 
                                 Mz 
 
 
 
 
      ∑ Fv  = 0 xTy 16,1041,10 −−=⇔      

      ∑ GM / = 0 208,541,1002,47 xxMz −−+=⇔    

      
  
     
 
 
 

      c) Calcul de M0max en travée : 
  

 
( )

Ty
dx

xdMz −=    Donc : Ty=0     ⇒  Mz = Mmax 

Ty =0 ⇔ 17,01-13,51x = 0 ⇒  x = 1,26 m 
Mz (1,27) =51,02 KN.m                                   Donc : Mmax= 51,02 KNm 
 

Soit :  Mt=- 0.85 M0max  et  Ma= 0.3 M0max 
 
Donc : Mt = -0,85×-51,02=43,36 KN.m 
               
           Ma=0,3×-51,02=-15,31 KN.m 
 
Vérification:  
 

a) vérification des contraintes dans le béton et les aciers : 

 

•En travée : 

� CONDITION DANS L’ACIER : 

 ==≤= 28b
1

s
b 0,6fc

K
σσσ 15 MPa 

 

 

 

X (m) Ty [KN] Mz [KN.m] 
0 -10,41 47,02 

2,20 -32,76 0,00 

 

0 

10,61 KN/ml 13,51 KN/ml 
10,16 KN/ml 

1,62 2,03 x 
33,47KN 
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Calcul de σs  

 0,683
18100

12,31100

bd

100A
ρ =

×
×==                →       β1 = 0,879  et   K1 = 26,32 

222,67
12,31810,879

1043,37.
σ

3

s =
××

= MPa    < 348Mpa                                Condition vérifiée. 

� CONDITION DANS LE BETON: 

==≤= 28b
1

s
b 0,6fc

K
σσσ 15 MPa 

MPa8,462
26,3

222,67
b ==σ                  < 15Mpa                                   Condition vérifiée. 

•Aux appuis : 

� CONDITION DANS L’ACIER : 

   251,0
18100

4,52100

bd

100A
ρ =

×
×==  →       β1 = 0,920   et   K1 = 47,50 

  40,204
52,4180,920

10.15,30
σ

3

s =
××

= MPa    < 348Mpa                                  Condition vérifiée. 

� CONDITION DANS LE BETON: 

  MPa30,4
47,50

204,4
b ==σ                     <15Mpa                                         Condition vérifiée. 

a) Etat limite d’ouverture des fissures : 

On doit vérifier : 

• 40,03
585

20

22,5

1

L

h =⇒≥ <   0,044                                    Condition non vérifiée. 

• 085,0
51,0210

43,37

M10

M

L

h

0

t =
×

⇒≥ >  0,030                           Condition non vérifiée. 

• 2
t cm18,90

400

181004,2

fe

bd4,2
A =××=≤ >A t=12,31cm2                   Condition vérifiée. 

 Étant donné que deux conditions sur 3 ne sont pas vérifiées, il est nécessaire de vérifier 

la flèche : 

a) vérification de flèche : 

 On doit avoir fi ≤ f 

Avec : fi   flèche due aux charges instantanées  
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100 cm 

2 cm 

18 cm 

V2 

V1 

▪ Calcul du  centre de gravité : 

Aire de la section homogénéisée: 
B0 = B + nA = b . h + 15.A 
B0 = 100×20 +15×12,31 = 2184,65 cm2. 

Le moment statique de la section homogénéisée par rapport à l’axe (XX) : 

cm67,10
2010012,3115

2
)20(1008112,3115

bh15A
2

bhAd15
V

22

1 =
×+×

×+××
=

+

+
=  

V2 = h – V1 =20 – 10,67 = 9,32 cm. 

▪ Calcul de I0 : 

2
2

3
2

3
1

0 c)A(V15
3

)V(Vb
I −+

+
=  

42
33

0 cm77371,502)2184,65(9,3
3

)9,3210,67(100
I =−+

+
=  

▪ Calcul de µµµµ : 

28s

28

ft4
ft1,75

1
+
×−=

ρσ
µ           ,                   0,00684

18100

12,31
ρ =

×
=  

682,0
2,13486840,004

2,11,75
1µ =

+××
×−=        

▪ Calcul de λλλλi : 

21,1
00684,0)32(

1,205,0

ρ)
b

b
3(2

ft0,05
λ

0

28
i =

×+
×=

×+
=  

▪ Calcul de Ifi 

4
i cm46629,25

0,6821,211

77371,501,1
If =

×+
×=  

En fin : 

cm0,99
46629,2532164,1910

58543,36.10
f

23

i =
××
×=  

cm17,1
500

585

500

L
f ===  

� Conclusion :      f < f ,  il n’y a aucun risque de déformation. 
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III-3-3-8) Pré dimensionnement de la volée (A) :  

a) La hauteur des marches : 
      h : est le plus courant (14 cm ≤ h ≤ 18 cm) 
      g : est le plus courant (59 cm ≤ 2h+g ≤ 66 cm ) 
                                                  On prend la hauteur des marches h = 18 cm. 
b) Nombre de contre marches : 

Nombre de contre marches :   n 9
18

162===
h

H
 ⇒  n=9 contre marches. 

c) Nombre de marches : 
Le nombre de marches est pris égale à m = (n – 1) = (9 – 1) = 8 marches. 
     -Largeur de la marche : 

             cm
n

L
g 29

8

232

1
==

−
= . 

 
 

• Vérification de la relation de BLONDEL : 
59 cm ≤ g + 2h ≤ 64 cm ; 

59 cm ≤ 25.5 +2x16.5≤ 64 cm ; ⇒  59 cm ≤ 59 ≤ 64 cm⇒  La relation est vérifiée ; 
 
 
d) Emmarchement : 
La largeur des paliers de repos : 
    l1=1,62 m (palier intermédiaire)  
    Avec un emmarchement  E=1,18m. 
 
e) Dimensionnement de la paillasse : 
 

2030

'' L
e

L
p ≤≤   

 
L =232 cm. (longueur projetée) 

0827,31620.0
29

18 =⇒=== αα
g

h
tg

        ⇒ cosα=0,849.

57,43316257,271

57,271
82,31cos

232

cos

10
'

0

=+=+=

===

lLL

L
L

α
           

 
L’ = 433,57 (longueur réelle de la paillasse) 
 

D’où : 
20

57,433

30

57,433 ≤≤ pe          67,2145,14 ≤≤ pe  

                                                                                                
cmep 20=
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� Conclusion : on optera pour un même ferraillage que celui de la volée (B) et (C). 
 
 
 
 
 
 
 

 
                        
                               
                              
                          Fig. III.2.9) Schéma de coffrage pour les escaliers de service   
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III-3) Poutre palière  

Introduction  

la poutre palière est encastrée à ses extrémités dans les poteaux ; c’est une poutre de section 
rectangulaire. 

III-3-1) pré dimensionnement  

• Hauteur : 
     
 
 

Selon RPA99 modifié 2003 ][3530 cmhpouroppteoncmh tt =⇒≥  

 
•Largeur : 
0,4h cmbhb 5,24147,0 ≤≤⇒≤≤                                               35=h   

Selon le RPA99 ][30
4

20
cmb

b

h

cmb
=⇒








≤

≥

 

 

Donc la poutre palière aura pour dimension 23530 cmhb ×=×  
III-3-2) Charges revenant a la poutre                                                           30=b  

 
- Poids propre de la poutre : G = mlKN /625,235,030,025 =××  
- Charge du palier(ELU)  = 95 ,38KN/ml. 
- Charge du palier(ELS)  =  68,77 KN /ml. 

D’où : 

            qu= (1,35×2,625) +95,38       qu=98,92 KN/ml. 

            qs=2,625+68,77                      qs=71,39 KN/ml.    

III-3 -3) Calcul des sollicitations à l’ELU  

a) Moment isostatique : 

mKN
lq

MM
u

uu .69.122
8

15,392,98

8

22
max

0 =×=
×

==  

  En considérant l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont : 
•Sur appuis :  mKNMM ua .34,6169,1225,05.0 max −=×−=×−=  

                    •En travée :    mKNMM ut .01,9269,12275.075.0 max =×=×=  
 

b) Effort tranchant : 

KN
lq

TT u
uu 80,155

2

15,392,98

2
max =×=

×
==  

 
 
 
 
 
 

.5,3100,21
10

315

15

315

1015
cmhh

L
h

L ≤≤⇒≤≤⇒≤≤



Chapitre III                                                             Calcul des éléments  secondaires  

 

62 
 

 
 

Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant : 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  

                    

                   Fig. III.3.1)  Diagramme des moments fléchissant et de l’effort  tranchant 

 

 

III-3-4) Ferraillage  

� En travée  

.392,0µ198,0
2,143330

1001,92
µ

2

3

2
SSA

fbd

M
R

bc

t
b ⇒=〈=

××
×==  

                                                                  198,0=bµ                                   889,0=β . 
 

Aut= .16,8
34833889,0

1001,92 2
3

cm
d

M

st

ut =
××

×=
σβ

 

 
Soit :  6 HA 14 = 9,23cm2 (lit inferieur)  

 

 

X [m] 

3,15 m 

qu =98,92KN/ml 

RB RA 

61,34 61,34 

92,01 

+ 

- - 

M [KNm] 

+ 

 
X [m] 

155,8 

155,8 

T [KN] 

tableau 
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� Aux appuis  

 

.392,0132,0
2,143330

1034,61
2

3

2
SSA

fbd

M
R

bc

uapp
b ⇒=〈=

××
×== µµ  

 
132,0=bµ                                    929,0=β  

.74,5
34833929,0

1034,61 2
3

cm
d

M
A

st

uapp
uapp =

××
×==

σβ
 

Soit : 3 HA 16 = 6,03 cm2    (lit supérieur) 
   
 

III-3-5) Vérifications 

 

III-3-5-1) A L’E.L.U  

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

228
min 195,1

400

1.2
333023.0...23.0 cm

f

f
dbA

e

t =×××== . 

2
min

2

2
min

2

195,123,9

195,103,6

cmAcmA

cmAcmA

t

a

=〉=

=〉=
                            ⇒  Condition vérifiée                

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

      KNTu 80,155max =  

      MPa
db

Tu
u 573,1

3330

1080,155

.

max

=
×

×==τ  

      { } MPa25.3MPa5;f13.0min 28cu ==τ  

      MPaMPa uu 25.3573,1 =〈= ττ                            ⇒  Condition vérifiée 

        C)  Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis  

� Influence sur les aciers : 
       
 On doit vérifier que : 

              Aa
ef

a

Ma
Vu 







 +×
≥

15,1

 

             Vu : effort tranchant en valeur absolue au niveau des appuis. 
             Ma : moment fléchissant au droit de l’appui. 
              a : la longueur d’appuis égale a 0,9d 

             242,1
33,09,0

34,61
80,155

400

1015,1
cm−=









×
−××

 

                       Aa > -1,42 2cm              ⇒  Condition vérifiée              . 

 

Tableau 
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� Influence sur le beton  

              On doit vérifier que : 

              
b

cju
f

ab

V

γ
8,0

2 max

≤
×

×
⇒  28

max 267,0 cu fbaV ×××≤  

              3102530,033,09,0267,0 ××××× = 594,74 KN 

              max
uV = 155,80 KN < 594,74 KN                      ⇒  Condition vérifiée         

 

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

             Il faut vérifier que : MPa15.31.25.1f. 28tssese =×=ψ=τ≤τ  

  φπ=∑
∑

=τ ..nu:avec
u.d9.0

T
i

i

max
u

se  

  MPase 99.1
4,114.36339.0

1080,155 =
××××

×=τ  

  MPaMPa sese 15.399.1 =〈= ττ                              ⇒  Condition vérifiée 

   ⇒   Pas de risque d’entraînement des barre 

 

      e) Calcul de la longueur d’ancrage  (Art :A-6-1;23/BAEL91) 

     =sl Ф 
s

ef

τ4
  , avec sτ = 0,6 28

2
ts fψ = 2,835 MPa 

     =sl 835,24

4004,1

×
×

= 49,38cm  

         sl  est supérieur a la largeur de la poutre dans laquelle elle sera ancré, on optera   
donc :   
          pour un crochet dont la longueur est fixée forfaitairement a 0,4sl = 19,75cm, soit 
20cm.   

  f) Les armatures transversales   

           Diamètre minimal : 
           Φt ≥ 14 /3 = 10/3 = 4,66 mm 
           Donc on prend Φt = 8 mm 

          Vérification du diamètre des armatures transversales                                           

           Les diamètres des armatures transversales doivent être  

{ } 1030;10;14min
10

;
35

;min ==






≤ bh

lt φφ   

            mmt 8=φ                                   ⇒  Condition vérifiée 

  •Nous adopterons un cadre et un étrier en HA8 soit At= 2,01cm2 
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Espacements des armatures transversales (Art A.5,22/ BAEL91)  

{ } { } cmcmcmdSt 7.2940;7.29min40;9.0min ==≤  

          cmSt 7,29≤  

*D’après le règlement (RPA99Rev 2003, Art 7.5.2.2)  

-En zone nodale 

cm
b

A
SbSA t

t 33,22
30003.0

01,2

003.0
003.0 =

×
=

×
≤⇒××≥

{ } cmcmcm
h

St 75,86,9;75,8min12;
4

min ==






≤ φ  

                                                       Soit : St =8,00 cm. 
 
        -En zone courante (travée)  

                  

                    cm
h

St 5,17
2

=≤ ,       Soit : St =15 cm. 

 
 

III-3-5-2) Vérifications à l’E.L.S  

                                 qs = 71,39 KN/ml. 

� Moment isostatique :  

mKN
lq

MM
s

ss .54,88
8

15,339,71

8

22
max

0 =
×

=
×

==  

A fin de tenir compte des semis encastrements aux appuis, on affectera les moments 

par des coefficients de valeur égales a : 

•Sur appuis :  mKNMM ssa .27,4454,885,05,0 max −=×−=×−=  

                               •En travée :    mKNMM sst .40,6654,8875,075,0 max =×=×=  

              

� Effort tranchant  

 

 

                         

a)Vérification des contraintes dans le béton et l’acier  

Etat limite de compression du béton 

   On doit vérifier que :  28cbcsbc f6.0.K =σ≤σ=σ  

•Aux appuis  

KN
lq

TT s
ss 44,112

2

15,339,71

2
max =×=×==
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609.0
3330

03,6100

.

100
1 =

×
×==

db

Aaρ  

                                  884,01 =β  
                                     036,0=K  
 

Donc : MPa
dA

M

S

sa
s 67,251

3303,6884,0

1027,44

..

3

1

=
××

×
==

β
σ

MPaMPa

MPaK

bcbc

sbc

1506,9

.06,967,251036,0.

=〈=
=×==

σσ
σσ

                 ⇒  Condition est vérifiée. 

    
 

•En travée 

932.0
3330

23,9100

.

100
1 =

×
×==

db

Atρ  

                                  864,01 =β  
                                     046,0=K  
  

Donc : MPa
dA

M

S

ts
s 31,252

3323,9864,0

104,66

..

3

1

=
××

×
==

β
σ  

.60,1131,252046.0. MPaK sbc =×== σσ  

         MPaMPa bcbc 1560,11 =〈= σσ             ⇒   Condition est vérifiée. 

 
   

      b) Etat limite d’ouverture des fissures  

      La fissuration est considérée comme étant peu nuisible, alors il est inutile de vérifier. 

c) vérification de la flèche  
 

0625.0
16

1
11.0

315

35 =〉==
L

h
                    ⇒    Condition vérifiée. 

   075.0
69,12210

01,92

10
109.0

0

=
×

=≥=
M

M

L

h t           ⇒   Condition vérifiée.  

 0105.0
2.4

0093,0
3330

23,9

.
=≤=

×
=

e

t

fdb

A
                ⇒    Condition vérifiée. 

 
On se dispose du calcul de la flèche car les 3 conditions sont vérifiées. 

 
                                              

 
 
 
 
 

(Tableau) 

Tableau 
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    Fig. III.3.2)  Schéma de ferraillage de la poutre  palière  
 

                                                                                                          3HA14 
                                       
                   A 
 
            15             8 
 
 
                    A 
                                6HA14 
 
  
 

Coupe A-A : 
                                                                       3HA16 

  
 
        4HA6 
 
 
 
 
 
 
  

                                                                                                                            6HA14 



Chapitre III                                                             

 

 

III-4) Calcule de la dalle pleine en porte a faux

                                                         

Le porte-à-faux est considéré comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive,son 

épaisseur est donnée par la formule suivante

                                            ep≥

                                               ep

III-4-1) Charges et surcharges

           a) Charges permanentes 

 • Poids propre de la dalle pleine

 •  Carrelage [2cm] :                      
 •   Mortier de pose [2cm]:                      
 •   Lit de sable [2cm]                              

 •  Enduit de plâtre [2cm]:                      
                                                                                                 
• La charge du mur extérieur (double cloisons)
    b) Surcharge d’exploitation
 •Q1 = 3,5 KN/ml 

 

IV-2) combinaison des charges
 
               ELU :       qu1 = 1,35 G

                                   qu2 = 1,35 G
               ELS :        qs1 = G1 + Q

                      qs2 = G2 = 4,86 KN

                                                              Calcul des éléments secondaires

alle pleine en porte a faux  

                                                             

faux est considéré comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive,son 

épaisseur est donnée par la formule suivante : 

10
L≥      Avec :L : largeur de porte à faux.          

cm15
10

150 =≥                          On prend   ep = 18cm

Charges et surcharges  

permanentes  

Poids propre de la dalle pleine :                25x0,18=4,5 KN/ml 

                     20x0,02x1=0,4 KN/ml 
                      20x0,02x1=0,4 KN/ml 

                              18x0,02x1=0,36 KN/ml 

                      10x0,02x1=0,20  KN/ml 

                                                                                                 G1 =Gtot=5,86KN/ml

La charge du mur extérieur (double cloisons) :                    G2 =9x0,2x2,7=4.86
d’exploitation  

combinaison des charges  

= 1,35 G1 + 1,5 Q1 =13,16 KN/ml 

= 1,35 G2 =6,56  KN 
+ Q1 =9,36  KN/ml 

4,86 KN 

Calcul des éléments secondaires 

68 

 

faux est considéré comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive,son  

           

18cm 

=5,86KN/ml 

=9x0,2x2,7=4.86KN 
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III-4-2) Ferraillage  

Le porte- à- faux sera calculé en flexion simple pour une bande de 1m. La section 
dangereuse est située au niveau de l’encastrement. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                              Fig.III.4.1)  Schéma statique de la console 
 
� Moment a L’ELU  

Soit : mKNlq
lq

M u
u

u .64,245,156,6
2

²5,116,13

2

²
2

1 =×+×=×+=  

� Effort Tranchant a L’ELU  
            Soit : KNqlqV uuu 30,2656,65,116,13. 21 =+×=+=  

 
Calcul de la section d’armatures à la flexion simple : 

392,00677,0
2,14²1601000

1064,24

²

6

<=
××

×
==

bc

u
b fdb

Mµ      ⇒  S.S.A 

0677,0=bµ   → 0881,0=α   → 965,0=β  

²58,4
34800160965,0

1064,24 6

cm
d

M
A

st

u
s =

××
×

==
σβ

 

                                                                         Soit:  5HA12 → As = 5,65cm²,  St = 20cm 

 Les armatures de répartition : 

²145,1
4

58,4

4
cm

A
A s

r ===                         Soit:  5HA8 → Ar = 2,51cm²,  St = 20cm 

III-4-3) Vérification  à L’ELU  
a))))-    condition de non fragilité (BAEL 99 / ART .A .4 .2.1) 

²93,1
400

1,2
16010023,023,0 28

0min cm
f

f
dbA

e

t =×××=×××=  

                                           As = 5,65 cm² > Amin = 1,93 cm²   ⇒  «Condition vérifiée» 

 

qu2=6,56KN qu1=13,16KN/ml 

1,50 
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          b))))- Ecartement des barres : 

Pour les armatures principales : cm33)cm33,h3min(St =≤  

                                              St1 = 25cm < 33cm       ⇒  «Condition vérifiée» 

Pour les armatures de répartition : cmcmhSt 45)45,4min( =≤  

                                          v St2 =25cm< 45cm                       ⇒«Condition vérifiée » 

 c))))- Vérification de l’effort tranchant [BAEL 99 / ART . A .5 .2.1]  

{ }MPa5,f15,0min
bd

V
28cu

u
u =τ≤=τ                                        «Fissuration préjudiciable» 

MPaMPa uu 75,3164,0
1601000

1030,26 3

=≤=
×
×

= ττ                                               ⇒  «Condition vérifiée» 

Pas de risque de cisaillement, donc les armatures transversales ne sont pas 
 nécessaires. 

           d))))-Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres                             
[BAEL 91 / ART .A .6 .1.3]  

.MPa15,3f 28tssese =×ψ=τ<τ  

∑ =××= .40,188125 mmU i π  

.15,3969,0
40,1881609,0

1030,26

9,0

3

MPaMPa
Ud

Vu
se

i
se =≤=

××
×==

∑
ττ   ⇒  «Condition vérifiée» 

� Ancrage des barres aux appuis [BAEL 99 / ART .A .6 .1.23]  

   Ls = mm
fe

s

95,380
15,34

40012

4
=

×
×=

τ
φ

 > e = 30 cm                    soit : Ls=39cm 

On prévoit des crochets : 
   Lr = 0,4 Ls = 15,6cm (la longueur de recouvrement)             soit : L r=16cm 
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III-4-4) Vérification à l’ELS :  
               ELS :        qs1 = G1 + Q1 =9,36  KN/ml 

                      qs2 = G2 = 4,86 KN 

mKNlq
lq

M s
s

s .82,175,186,4
2

²5,136,9

2

²
2

1 =×+×=×+=  

KNqlqV sss 9,1886,45,136,9. 21 =+×=+=  

            a))))-    Vérification des contraintes de compression du béton : 

Il faudrait que la relation suivante soit vérifiée : .MPa15f6,0 28cbcbc ==σ<σ  

( ) ( )

( ) ( )

vérifiéeconditionMPaMPay
I

M

cmydAs
yb

I

cmyyy

yyydnAs
y

b

ser
bc →<=××=×=

=−×+×=−+=

=→=∆⇒=−+⇒

=×−−⇒=−−

1533,565,42
142569800

1082,17

.98,14256265,41665,515
3

265,4100
15

3

265,43,511025,127175,8450

0151665,5500
2

.

6

1

42
3

2
1

3
1

11
2
1

1
2
11

2
1

σ

 

b))))- Etat limite d’ouverture des fissures : 
La fissuration est préjudiciable : 

  ( ) ( )

vérifiéeconditionMPaf

MPayd
I

M
n

f

est

ser
st

est

→=≤

=−×
×

××=−××=

≤

400

.01,22065,42160
1098,14256

10820,17
15

.

4

6

1

σ

σ

σ
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                            Fig.III.4.2)  Schéma  de ferraillage du porte à faux 
 

5HA12/m
l 

5HA8/ml 

1,50 

5HA8/ml 
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III-5)  Les planchers 

  Introduction 
  Les planchers de notre bâtiment sont constitués de corps creux et d’une dalle de compression 
reposant sur des poutrelles préfabriquées sur chantier qui sont disposées suivant la petite 
portée, 
ces dernières possèdent des armatures d’attentes qui sont liées à celles de la dalle de 
compression. 

Dans notre cas, on a deux planchers à étudier (habitation et administratif).                  
 
 
 
                  
 
 
 
 
  
  

 
                                

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                            Fig.III.5.1) Elément constituants un plancher a corps creux 
 
 
III.5.1)  Calcul de la table de compression  
         La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 04cm d’épaisseur armée d’un 
quadrillage de treillis soudé de nuance (TLE 520) 
         La poutrelle est calculée comme une poutre en T donc, il est nécessaire de définir la 
largeur efficace de la table de compression. 
       Cette largeur définit la dimension b de la zone comprimée qui participe effectivement à la 
capacité de résistance en flexion. 
       La largeur b1 de la table de compression qu’il y a lieu d’admettre d’un côté de la nervure 
de la  poutre fléchie est fixée par la plus restrictive des conditions suivantes :  
 
 
 

Poutrelle 

Hourdis avec son armature en treillis soudé  
 

 

Entrevous en terre 
cuite, béton ou 

entrevous légers 
isolants 

Acier en sinusoïde 
Dépassant de la poutrelle 

Poutrelle (nervure) 
 

Treillis soudé 

Dalle de compression 
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








≤

2

10min
0

1 L

L

b   

Avec : 
 
L : Longueur de la travée considérée.   
L0: La distance entre deux faces.  
b0 : largeur de la nervure 
h0 : épaisseur de la dalle de compression ( h0 = 4 cm ) 
d : hauteur utile d = 18 cm 
c : enrobage c =2cm 
Donc : 

 

⇒










−
≤

2

1265
10

370

min1b     ⇒




≤
5,26

37
min1b cmb 5,261 =  

D’ où : b  =2 b1 + bo = (2 x 26,5) + 12 = 65 cm 
 

•  Calcul d’armatures  
a)Armatures perpendiculaires aux poutrelles  

 
A┴ = 4 Lx / fe = 4x 65 / 520 = 0,5 cm2  
L : distance entre axes des poutrelles 
On adopte une section  A = 1,17 cm2                      
                                                                  Soit :         6Ф5 / ml   ,   St = 15cm 
     b) Armatures parallèles aux poutrelles :                                       
A// = A┴ / 2 = 1,17 / 2 = 0,585 cm2  en théorie on peut optée pour une  
Distribution de 4 Ф4/ml pour une section totale de 0.50 cm2, mais pour des raisons de 
disponibilité sur le marché on prend  A// =  1,17 cm2         
                                                                  Soit :         6Ф5 /ml   ,   St = 15cm 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Conclusion  
         On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé (TLE 520) 

 

h 0
 

b0 

b1 

b 

L0 

15 
c

15

 6T 5/ml  
 

Fig.III.5.2) Treillis soudé 
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III-5-2)   Calcul des poutrelles    
 
1ere étape : Avant coulage de la dalle de compression : 
         La poutrelle sera considérée comme une poutre  simplement appuyée(poutre isostatique) 
à ces deux extrémités. Elle doit supporter au plus de son poids propre, la charge due à la main 
d’œuvre et le poids des corps creux. 
 
a)Chargement  

Poids propre ………………….G = 1x0,04x 0,12x 25 = 0,12 KN/ml 
Poids des corps creux ………..G’ = 1x0,95x 0,65 = 0,62  KN/ml 
Poids de la main d’œuvre…….Q = 1,00 KN/ml 
 

b)Ferraillage à l’ELU  
         La combinaison de charge à considérer : qu = 1,35 G + 1,5 Q 
  qu = 1,35 (0,12 + 0,62) + 1,5 x1,00 = 2,50 KN/ml 
         Le moment isostatique : 
M0 = qu . L

2 / 8 =2,50 (3,70)2 / 8 = 4,27 KN/ml  
     
c)Calcul des armatures  

26,6
2,14212

1027,4
2

3

2
0 ===

xx

x

fbd

M

bu

µ  >  µl =0,392   ⇒   section doublement armée (SDA) 

 
Conclusion : 
         Vu la faible hauteur de la poutrelle, il est impossible  de disposer deux nappes 
d’armatures, par conséquent il est nécessaire de prévoir un étayage pour soulager la poutrelle 
à supporter les charges d’avant coulage de la dalle de compression. 
 
2éme étape : Après coulage de la dalle de compression  
      Après coulage de la dalle de compression, la poutrelle travaille comme une 
poutre continue en Té encastrée partiellement à ces deux extrémités, elle sera 
calculée comme une poutre continue sur plusieurs appuis et disposées suivant la 
petite portée travaille dans un seul sens, et soumise a son poids propre, le poids du 
corps creux et de la dalle de compression, en plus des charges et surcharges 
éventuelles revenant au plancher. 
 
III-5-2)  Choix de la méthode de calcul  
 
Le calcul des efforts internes se fera à l’aide de l’une de ces trois méthodes : 
- Méthode forfaitaire. 
- Méthode des trois moments. 
- Méthode de Caquot. 
 
Méthode forfaitaire  
 
 
     Cette méthode est proposée par le règlement BAEL91 ,le principe consiste à évaluer 
les moments en travée et en appuis a partir de fraction fixée forfaitairement de la 
valeur maximale des moments fléchissant en travée, celle-ci étant supposée 
isostatique de même portée libre et soumise aux mêmes charges que la travée 
considérée. 
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1) – la charge d’exploitation est au plus égale à deux fois la charge permanente ou à 5KN 
                c.a.d :   Q ≤ max { 2G ; 5 KN/m2  }. 
Plancher etage de service : 
 {G = 5,64KN/m2,Q=2,5 KN/m2 }     

                                         Q=2,5 KN/m2  et 2G = 11,28 KN /m2   � «Condition vérifiée» 
Plancher etage courant :                            
{G = 5,64KN/m2,Q=1,5 KN/m2 }     

                                          Q=1,5 KN/m2  et 2G = 11,28 KN /m2   
� «Condition vérifiée» 

 
2) – le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les différentes 

travées considérées     
                                   � «Condition vérifiée» 
 

3) -les portées successives sont dans un rapport compris entre  0,8 et 1,25 

                                    0,8≤  
1+i

i

l

l ≤1,25 

 

    0,8<
2

1

l

l
= 

00,3

2,3
 = 1,06 <1,25   →    vérifié  

    0,8<
3

2

l

l
 = 

6,3

00,3
 = 0,83<1,25   →    vérifié 

    0,8<
4

3

l

l
 = 

7,3

6,3
= 0,97<1,25      →    vérifié 

    0,8<
5

4

l

l
= 

6,3

7,3
= 1,02<1,25        →    vérifié 

    0,8<
6

5

l

l
 = 

3

6,3
= 1,2 <1,25        →    vérifié 

 

    0,8<
6

5

l

l
 = 

2,3

00,3
= 0,93 <1,25     →    vérifié 

4) - la fissuration est considérée comme non préjudiciable à la tenue du béton armé ainsi 
qu’à ces revêtements 

                    � «Condition vérifiée» 
 
Conclusion : les conditions sont toutes vérifiées, donc la méthode forfaitaire est applicable. 
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Exposé de la méthode   

 
• Le rapport (α) des charges d’exploitation à la somme des charges permanente et 

d’exploitation, en valeurs non pondérées 
GQ

Q

+
=α   

• M0 la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de 

comparaison  M0 
8

2qL=  dont 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 ; 
• M t : Moment maximal en  travée dans la travée considérée. 

Les valeurs MW, Me, Mt, doivent vérifier les conditions suivantes : 
 

• M t ≥ max{1,05 M0 ; (1+ 0,3α) M0}- 
2

MM eW +
 

• M t ≥ 0M
2

3,01 α+
           pour une travée intermédiaire. 

• M t ≥ 0M
2

3,02,1 α+
        pour 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. 
 
Application de la méthode 
 
    III.5.2.1) Plancher étage de services  
 
Dans ce plancher nous avons un seul type de poutrelle (07 travées) : 

- poids du plancher : G = 5,64 x 0,65 = 3,67 KN/ml 
- surcharge d’exploitation : Q = 2,5 x 0,65 = e1,625 KN/ml 
- poids de la poutrelle : 0,12x0,04x25 = 0,12KN/ml. 

 
a) Combinaison de charges :  
                   - ELU :  qu = 1,35 G  + 1,5 Q = 7,39KN/ml  
                   - ELS :   qs = G  +  Q  = 5,29 KN/ml  
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b)- Calcul des sollicitations à E.L.U  
 
La poutrelle sera sollicitée par une charge uniformément répartie : 
                                        7,39KN/ml 

 
                         Fig.III.5.2)  chargement de la poutrelle a l’ELU   
 
 
• Calcul du rapport de charge α : 

306,0
67,3625,1

625,1 =
+

=α  

 
 
 
� Calcul des moments isostatiques (travées indépendantes)  

Travée 1-2 :             mKNM .45,9
8

)2,3(
39,7

2

0 =×=                                                          

Travéé2-3 :              mKNM .31,8
8

)3(
39,7

2

0 =×=               

Travée 3-4 :             mKNM .97,11
8

)6,3(
39,7

2

0 =×=  

Travée 4-5 :            mKNM .64,12
8

)7,3(
39,7

2

0 =×=       

Travée 5-6 :            mKNM .97,11
8

)6,3(
39,7

2

0 =×=  

Travée 6-7 :          mKNM .31,8
8

)00,3(
39,7

2

0 =×=  

Travée 7-8 :             mKNM .45,9
8

)2,3(
39,7

2

0 =×=              

 
 
 
 
 
 

0.2M0 0.5M0 0.4M0 0.4M0 0.4M0 0.4M0 0.5M0 0.2M0 

3.20m 3.00m 3.60m 3,70m 3.60m 3.00m 3.20m 
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� Calcul des moments (poutre continue)  

• Aux appuis : 
 
            M1 = M8=  0,2 M0 = -1,89 KN.m 
           M2  = M7= 0,5 M0= -4,72 KN.m 

M3 =M6= 0,4 M0 = -4,78 KN.m 
           M4  = M5= 0,4 M0 = -5,05 KN.m   
 
• En travée : 
 
l : portée libre des travée . 

                                  00
ew

t M)3,01(,M05,1(Max
2

MM
M α+≥

+
+ ) 

                                 0
2

)3,02,1(
MM t

α+≥                Pour une travée de rive. 

 

                                 0
2

)3,01(
MM t

α+≥                   Pour une travée intermédiaire 

 
   -Travée (1-2) :                                                         -Travée (4-5) : 

         Mt = 7,00 KN.m                                                     Mt = 8,74 KN.m                                                  
  -Travée (2-3) :                                                          -Travée (5-6) : 

        Mt = 5, 33 KN.m                                                      Mt = 8, 27 KN.m                                                  
   -Travée (3-4) :                                                          -Travée (6-7) : 

         Mt = 8, 27 KN.m                                                      Mt = 5, 33 KN.m                                                     
                                                                                    -Travée (7-8)  

                                                                                          Mt = 7,00 KN.m 

         Avec :      645,0
2

3,02,1 =+ α
                       545,0

2

3,01 =+ α
 

� Calcul des efforts tranchants   
 

                                      Vx = 
i

i1i
i L

MM −
+θ +  

                                     
2

Lq=θ  

              Vu(x)= .
2

1

i

ii
u

iu MM
xq

q

l

l −+− +  

 
       Le tableau suivant nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes 
travées :  
 
Avec : 
 Tw : Effort tranchant  de l’appui gauche 
 Te : Effort tranchant  de l’appui droit 
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Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 
Mw 1,89 4,72 4,78      5,05 5,05 4,78 4,72 
Me 4,72 4,78 5,05 5,05 4,78 4,72 1,89 
Tw 10,90 11,10 13,20 13,60 13,4 11,10 12,70 
Te -12,70 -11,10 -13,4 -13,60 -13,20 -11,10 -10,90 

 
 
 
                                           7,39KN/ml 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                         FigIII.5.3) Diagramme des moments fléchissant à l’ELU 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                        Fig.III.5.4) Diagramme des efforts tranchants à l’ELU 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

3.20 3.00 3.60 3,70 3.60 3.00 3.20 

7,00 5.33 8,27 8,74 8,27 5.33  7,00 

1,89 4,72 4,78 5,05 5,05 4,78 4,72 1,89 

  8  7     6  5 1 2 3
C 

 4 

13,6     

-11,1     -12,70    -13,2 -13,6   -11,1     

13,4  11,1  

 -10,9 

12,70      10,9 

-13,40 

11,1
6 

13,2    
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c) Ferraillage a L’ELU  

Le calcul se fera avec les moments max en travées et sur appuis. 
 
    Armatures longitudinales  
� En travées : 

Le moment maximal en travée 
  Mu =8,74 KN m 
  Le moment équilibré par la table   
                   M0 = Fbc ×b ×  h0 (d – 0,5 h0 )  

        Mo= 14,2 .103 .0,65 .0,04 (0,18-0,02)  
        Mo = 59,072KN.m > Mu = 8,74 KN.m 

  L’axe neutre tombe dans  la table de compression, on  
aura à calculer une section rectangulaire (b x h) 
                    µb = Mt / b d² fbc = 8,74 .103 / 65 .182 .14,2 
                    µb  = 0,029 < µR (SSA) 

         µb = 0,029  ⇒ β =0,986 
                    At = Mt / β d Fe/γs   
                    At = 8,74 .103 / 0,986 .18 . 348 = 1,41 cm² 
                                                                        Soit :At = 3HA8 = 1,51cm² 
 
� Aux appuis : 

Ma = 5,05 KN.m 
                             µb = Ma / b d² fbc = 5,05 .103 / 12 .182 . 14,2  
µb = 0,091  ⇒ β = 0,952 
 

MPa
fe

s
st 348

15,1

400 ==
γ

=σ  

                                Aa = Ma / β d fe / γs = 5,05 .103 / 0,952.18. 348  
                                          Aa = 0,84cm² 
                                                          Soit :   Aa = 1HA12 = 1,13cm 
Armatures transversales (art. A.7.2.2 / BAEL91) : 
 

        Φt = min (h / 35, b0 / 10, Φl) 
        Φt  = min (20/35, 12/10, 0,8) = 0,57 cm 

 cm6.0≤φ  On prend mm6=φ  

On adopt: 2φ 6 → At = 0, 57 cm2 

Les armatures transversales sont réalisées par un étrier de Φ6 
 

 Espacement des armatures( Art. A .5 .1, 22, BAEL 91): 
 

St ≤ min (0,9d, 40 cm) 
St ≤ min (16,2 cm , 40 cm) = 16,2 cm 
  ⇒ St = 15 cm 

 
 
 
 

b0 = 12 

b=65 

h
0

=
4 

h
=

2
0 
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d)-Vérification à l’ELU  
 d.1)- Vérification de la condition de non fragilité (BAEL 91, A 4.2.1)  

2

e

28t
0min cm26,0

400

1,2
181223,0

f

f
db23,0A =××==  

En travée : 
2

min
2 26,051,1 cmAcmAt =>=          � «Condition vérifiée» 

Aux appuis : 
                             2

min
2 26,013,1 cmAcmAa =>=             � «Condition vérifiée» 

 d.2)- Vérification de la contrainte de cisaillement  
 

MPa
x

x

xdb

T
u 63,0

1218

1067,13

0

max ===τ  

 Fissuration peu nuisible : 

MPaMPa
f

d

c
u 33,35;2,0min 28 =











=
γ

τ  

uu MPa ττ <= 63,0 = 3,33Mpa       � «Condition vérifiée» 

 
d.3) -Vérification de la contrainte d’adhérence  
τse < τ se   =  Ψ ft28 = 1,5 x 2,1 = 3,15 Mpa 

∑
=

i
se ud

T

9.0
maxτ  

 Avec   ∑ui =3×3,14×8 =75,36 mm ,  somme des périmètres utiles des armatures. 

 MPa
Uid

Vu
se 12,1

831809,0

1060,13

9,0

3max

=
××××

×=
∑

=
π

τ    � «Condition vérifiée» 

 
d.4)- Ancrage des barres (BAEL91/ Art.A6.1.23)  
 
 Les barres rectilignes de diamètre φ et de limite élastique fe sont ancrées sur une 
longueur :  

 
Su

e
S

f
l

τ
φ

⋅
⋅

=
4

  ,    ls = longueur de scellement droit  

            τs = 0,6 Ψ2 ft28 =0,6 x(1,5)2 x 2,1 = 2,84 Mpa 
 

 cml S 17,28
84,24

4008,0 =
×
×=  

 
 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 
 
     lS = 0,4 x 28,17 = 11,27 cm 
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d.5)- Influence de l’effort tranchant sur le béton (Art. A5.1.313/BAEL91) 
        On doit vérifier que :  

            .6,129
5,1

1018259,0124,0
)9,0(4,0

1
28

0
max KN

f
dbV

b

c
u =×××××=≤

−

γ
 

           KNVu 6,129max ≤  

� Appuis de rive : 
Vmax= 10,90 KN < 129,76KN   � «Condition vérifiée» 
 

� Appuis intermédiaires : 
Vmax =13,60 KN < 129,76 KN    � «Condition vérifiée»              

 
 
d.6)- Influence de l’effort tranchant sur les armatures  
On doit vérifier que :  
 
� Appuis de rive :  

max
u

e

s
a V

f
A

γ
≥  

( )1093,10
400

15,1
13,1 ××≥=aA  

                   31,013,1 ≥=aA    � «Condition vérifiée»  

 
� Appuis intermédiaires :  

)
9,0

( maxmax

d

M
V

f
At u

e

s +≥
γ

 

2
6

3 50,0)
1809,0

1005,5
1060,13(

400

15,1
51,1 cmAt −=

×
×−××≥=  

                  250,051,1 cmA −≥=   � «Condition vérifiée» 
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e)- vérification a L’ELS 
 
e.1)-Le chargement à l’ELS: 

        ( ) mlkNQGqS /29,5625,167,3 =+=+=  
 
e. 2)- Calcul des sollicitations à L’ELS 
� Calcul des moments isostatiques : 

Travée 1-2 :         mKNM .77,6
8

)20,3(
29,5

2

0 =×=                                                         

Travée 2-3 :         mKNM .95,5
8

)00,3(
29,5

2

0 =×=      

Travée 3-4 :         mKNM .57,8
8

)60,3(
29,5

2

0 =×=  

Travée 4 -5 :        mKNM .05,9
8

)70,3(
29,5

2

0 =×=  

Travée 5-6 :         mKNM .57,8
8

)60,3(
29,5

2

0 =×=      

Travée 6-7 :        mKNM .95,5
8

)00,3(
29,5

2

0 =×=  

Travée 7-8 :        mKNM .77,6
8

)20,3(
29,5

2

0 =×=      

� Calcul des moments (poutre continue) 
 • Aux appuis :  
            M1 =M8= 0,2 M0 = -1,35 KN.m 
           M2 =M7= 0,5 M0  = -3,38 KN.m 

M3 = M6 =0,4 M0 = -3,42 KN.m 
           M4 =M5= 0,4 M0  = -3,62KN.m 
                 
� Calcul des  efforts tranchants 

 

                          Vu(x)= .
2

1

i

ii
u

iu MM
xq

q

l

l −+− +  

 
Avec : 
 Tw : Effort tranchant  de l’appui gauche 
 Te : Effort tranchant  de l’appui droit 
       Le tableau suivant nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes 
travées :  
 

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 
Mw 1,35 3,38 3,42      3,62 3,62 3,42    3,38 
Me 3,38      3,42 3,62 3,62 3,42 3,38    1,35 
Tw 7,82 7,92 9,47 9,78 9,57 7,95    9,10 
Te -9 ,10 -7,95 -9,57 -9,78 -9,47 -7,92    7,82 
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                                                  5,29KN/ml 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                     
                    Fig.III.5.5) Diagramme des moments fléchissant à l’ELS  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
 
 
                        Fig.III.5.6) Diagramme des efforts tranchants à l’ELS 
 
 
      e.3)- Etat limite de résistance du béton en compression  
On doit vérifier que : 286,0 fcK

bcStbc =≤= σσσ = 15 MPa 

 
� En travées : At = 1,51        mKNM s

t .02,5=     

699,0
1812

51,1100

.

.100
=

×
×==

db

Atρ   

ρ = 0,699 ⇒  1β = 0,878        1α = 0,366  et 
)1(15 1

1

α
α
−

=K  

= 0,366 ⇒  K=0,038 

35,210
18878,051,1

1002,5

.

3

=
××

×==
dA

M

t

t
St β

σ MPa 

Stbc Kσσ = = 0,038x 210,35= 7,99 MPa 

bcσ = 7,99MPa < 
bc

σ = 15MPa                         � «Condition vérifiée» 

α

3.20 3.00 3.60 3,70 3.60 3.00 3.20 

5,02 3,42 4,67 4,94 4,67 3,42  5,02 

1,35 3,38 3,42 3,62 3,62 3,42 3,38 1, 35 

  8  7     6  5 1 2 3
C 

 4 

9,78     

-7,95     -9,10    -9,47 -9,78   -7,92    

9,57   7,95    

 -7,82 

9,10        7,82 

-9,57 

7,92 9,47    
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� Aux appuis : Aa= 1,13             mKNM s
a .62,3=     

523,0
1812

13,1100

.

.100
=

×
×==

db

Aaρ   

ρ = 0,523⇒  1β = 0,892  1α = 0,324 et 
)1(15 1

1

α
α
−

=K  

1α = 0,324 ⇒  K = 0,0319 

52,199
18892,013,1

1062,3

.

3

=
××

×==
dA

M

S

a
St β

σ MPa 

Stbc Kσσ = = 0,0319 x 199,52 = 6,36 MPa 

bcσ = 6,36 MPa < 
bc

σ = 15MPa                  � «Condition vérifiée» 

 
Conclusion : Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes. 
 
e.4)- Etat limite d’ouverture des fissures :   
     La  fissuration est peu nuisible, donc aucune vérification n’est à effectuer  

 
e.5- Etat limite de déformation (vérification de la flèche BAEL91 A.3.6.51)  
       
          La flèche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par 
rapport à la flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction. 
 
 Les règles du BAEL.91 (article B.5.6.1), précisent qu’on peut se disposer de vérifier 
l’ELS les poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites : 
 
 
 

a) 
5,22

1≥
L

h
 ⇒    054,0

370

20 =  > 
5,22

1
= 0,044        � «Condition vérifiée» 

b) 
so

st

M

M

L

h
.

15

1≥ ⇒ 054,0
370

20 = > 
05,915

02,5

x
= 0,036  � «Condition vérifiée» 

c) 
fedb

At 6,3

.
≤  ⇒  0069,0

1812

51,1 =
x

 < 
400

6,3
= 0,009    � «Condition vérifiée» 

 
-NB : Les 3 conditions sont vérifiées donc il n’y a pas lieu de vérifier la flèche.   
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En travées Sur appuis 

1HA8 

3HA8 

Ø 6 

1HA8+1HA12 

3HA8 

Ø 6 

12 

-Fig.III.5.8) Ferraillages des poutrelles- 

4 4 
1

 
 
� Conclusion : le ferraillage adopté pour les poutrelles de l’étage de service et le 

suivant : 
  
  � Armatures longitudinales : 
 3HA8 pour le lit inférieur. 
1HA8    pour la barre de montage du lit supérieur. 
1HA12  pour le lit supérieur au niveau des appuis. 
 
  � Armatures transversales : 1etrier en Φ6. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

3Ф8 

6T5 (15x15)/ml 1Ф12 

4
16cm 

Fig.III.5.7) Plan de ferraillage du plancher 

 12 
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III.5.2.2) Plancher étage courant : 
   Dans ce plancher on à 3 types des poutrelles qui sont représentées dans le schéma si 
dessous : 
 

 

 3.20 3.00           3.60 3.70 3.60 3.00 3.20 
 
 
 
Type1 
 
 
 
 
 
Type 2 
 
 
 
 
 
 
                     Type3  
 
 
                         Fig.III.5.9) Types de poutrelles dans le plancher étage courant 
  
 

Pour le le type1 poutrelle a 07 travées : 
•Poids du plancher : G = 5,64 x 0,65 = 3,67 KN/ml 
•Surcharge d’exploitation : Q = 1,5 x 0,65 = 0,975 KN/ml 

a)-Les combinaisons de charges :   
                   - ELU :  qu = 1,35 G  + 1,5 Q = 6,41KN/ml  
                   - ELS :   qs = G  +  Q  = 4,64 KN/ml 
 

b)- Calcul des sollicitations à E.L.U : 
 
� Calcul des moments isostatiques (travées indépendantes) : 

Travée 1-2 :             mKNM .2,8
8

)2,3(
41,6

2

0 =×=                                                          

Travéé2-3 :              mKNM .21,7
8

)3(
41,6

2

0 =×=               

Travée 3-4 :             mKNM .38,10
8

)6,3(
41,6

2

0 =×=  

Travée 4-5 :            mKNM .97,10
8

)7,3(
41,6

2

0 =×=       
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Travée 5-6 :            mKNM .38,10
8

)6,3(
41,6

2

0 =×=  

Travée 6-7 :          mKNM .21,7
8

)00,3(
41,6

2

0 =×=  

Travée 7-8 :             mKNM .20,8
8

)2,3(
41,6

2

0 =×=   

� calcul des moments (poutre continue)  
        • Aux appuis  
 
            M1 = M8=  0,2 M0 = -1,64 KN.m 
           M2  = M7= 0,5 M0= -4,10 KN.m 

M3 =M6= 0,4 M0 = -4,15 KN.m 
           M4  = M5= 0,4 M0 = -4,38 KN.m 
 
         • En travée  
    

                          
209,0

67,3975,0

975,0 =
+

=α
 

   -Travée (1-2) :                                                           -Travée (4-5) : 
          Mt = 5,84 KN.m                                                      Mt = 7,27 KN.m                                                  

  -Travée (2-3) :                                                            -Travée (5-6) : 
         Mt = 3,82 KN.m                                                       Mt = 6,76 KN.m                                                  

   -Travée (3-4) :                                                            -Travée (6-7) : 

         Mt = 6,76 KN.m                                                       Mt = 3,82 KN.m                                                     
                                                                                                                    -Travée (7-8) :                                                           

                                                                                                        Mt = 5,84 KN.m                                                      

Avec :      631,0
2

3,02,1 =+ α
                      531,0

2

3,01 =+ α
 

� Calcul des efforts tranchants  
 

                                      Vx = 
i

i1i
i L

MM −
+θ +  

                                     
2

Lq=θ  

              Vu(x)= .
2

1

i

ii
u

iu MM
xq

q

l

l −+− +  

 
       Le tableau suivant nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes 
travées :  
 
Avec : 
 Tw : Effort tranchant  de l’appui gauche 
 Te : Effort tranchant  de l’appui droit 
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Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 
Mw 1,64 4,10 4,15      4,38 5,38 4,15 4,10 
Me 4,10 4,15 4,38 4,38 4,15 4,10 1,64 
Tw 9,48 9,60 11,47 11,85 11,60 9,64 11,02 
Te -11,02 -9,64 -11,60 -11,85 -11,47 -9,60 -9,48 

 
 
 
 
                                                 
 
                                                   6,41KN/ml 

 
 
 

                   
 
 
 
 
                   Fig. III.5.10) Diagramme des moments fléchissant à l’ELU 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                  Fig. III.5.11) Diagramme des efforts tranchants à l’ELU 
 
 

3.20m 3.00m 3.60m 3,70m 3.60m 3.00m 3.20m 

5,84 3,82 6,76 7,27 6,76 3,82  5,84 

1,64 4,10 4,15 4,38 4,38 4,15 4,10 1,64 

  8  7     6  5 1 2 3
C 

 4 

11,85    

-9,64     -11,02    -11,47 -11,8   -9,60     

11,6   9,64    

 -9,48 

11,02       9,48 

-11,60 

9,60 11,4    
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12,93 
11,85 

8,36 
11,31 

11,94 

-8,36 

-12,93 
-11,85 

-11,31 -11,94 

(KN) 

 
 
 
� Pour le le type2 poutrelle a 05 travées : 

                                                  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                         Fig.III.5.12) Diagramme des moments fléchissant à l’ELU 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
    
 
 
                    
                        
 
 
                            Fig.III.5.13) Diagramme des efforts tranchants à l’ELU 

6,41KN/ml 

3.00m 3.60m 3.70m 3.60m 3.00m 

7,27 
6,24 4,55 6,24 4,55 

4,38 
4,38 

5,19 

1,44 
5,19 1,44 

(KN.m) 
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13,03 

13,03 

12,47 

12,47 

10,60 

10,60 

(KN) 

 
 
� Pour le le type3 poutrelle a 03 travées  

 
                                 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                          Fig.III.5.14) Diagramme des moments fléchissant à l’ELU 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
                        Fig.III.5.15) Diagramme des efforts tranchants à l’ELU 

 
 
 

 

6,41KN/ml 

3.60m 3.60m 3.70m 

2,07 
5,48 5,48 

2,07 

7,27 
6,24 6,24 

(KN.m) 
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c)- Ferraillage à l’ELU  
 Le calcul se fera avec les moments max des 03 types de poutrelles en travées et sur appuis du 
plancher soit : 
                     En travée   : Mt=7,27 KNm   
                     Aux appuis : Ma=5,19 KNm   
  
    Armatures longitudinales 
� En travées : 

Le moment maximal en travée 
 
  Mu =7,27 KN m 
  Le moment équilibré par la table   
                    M0 = Fbc ×b ×  h0 (d – 0,5 h0 )  

        Mo= 14,2 .103 .0,65 .0,04 (0,18-0,02)  
        Mo = 59,072KN.m > Mu = 7,27 KN.m 

  L’axe neutre tombe dans  la table de compression, on  
aura à calculer une section rectangulaire (b x h) 
                     µb = Mt / b d² fbc = 7,27 .103 / 65 .182 .14,2 
                    µb  = 0,029 < µR (SSA) 

         µb = 0,024  ⇒ β =0,988 
                    At = Mt / β d Fe/γs   
                    At = 7,27 .103 / 0,988 .18 . 348 = 1,17 cm² 
                                                                                 Soit :      At = 3HA8 = 1,51cm² 
 
� Aux appuis:  

                    Ma = 5,19 KN.m 
                             µb = Ma / b d² fbc = 5,19 .103 / 12 .182 . 14,2  
µb = 0,094  ⇒ β = 0,951 
 

MPa
fe

s
st 348

15,1

400 ==
γ

=σ  

 
                                Aa = Ma / β d fe / γs = 5,19 .103 / 0,951.18. 348  
                                          Aa = 0,87cm² 
                                                                                    Soit  :    Aa = 1HA12 = 1,13cm 
 
   Armatures transversales (art. A.7.2.2 / BAEL91) : 
 

        Φt = min (h / 35, b0 / 10, Φl) 
        Φt  = min (20/35, 12/10, 0,8) = 0,57 cm 

 cm6.0≤φ  On prend mm6=φ  

On adopt: 2φ 6 → At = 0, 57 cm2 

Les armatures transversales sont réalisées par un étrier de Φ6 
  Espacement des armatures( Art. A .5 .1, 22, BAEL 91): 
 

b0 = 12 

b=65 

h
0

=
4 

h
=

2
0 
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St ≤ min (0,9d, 40 cm) 
St ≤ min (16,2 cm , 40 cm) = 16,2 cm 
  ⇒ St = 15 cm 

d)-Vérification à l’ELU  
d.1)- Vérification de la condition de non fragilité (BAEL 91, A 4.2.1) : 

2

e

28t
0min cm26,0

400

1,2
181223,0

f

f
db23,0A =××==  

En travée : 
2

min
2 26,051,1 cmAcmAt =>=          � «Condition vérifiée» 

Aux appuis : 
                             2

min
2 26,013,1 cmAcmAa =>=             � «Condition vérifiée» 

 d.2)- Vérification de la contrainte de cisaillement  
 

MPa
x

x

xdb

T
u 47,0

1218

1003,13

0

max ===τ  

 Fissuration peu nuisible : 

MPaMPa
f

d

c
u 33,35;2,0min 28 =











=
γ

τ  

uu MPa ττ <= 47,0 = 3,33Mpa       � «Condition vérifiée» 

 
d.3) -Vérification de la contrainte d’adhérence  
τse < τ se   =  Ψ ft28 = 1,5 x 2,1 = 3,15 Mpa 

∑
=

i
se ud

T

9.0
maxτ  

 Avec   ∑ui =3×3,14×8 =75,36 mm ,  somme des périmètres utiles des armatures. 

 MPa
Uid

Vu
se 06,1

831809,0

1003,13

9,0

3max

=
××××

×=
∑

=
π

τ    � «Condition vérifiée» 

 
d.4)- Ancrage des barres (BAEL91/ Art.A6.1.23)  
 
 Les barres rectilignes de diamètre φ et de limite élastique fe sont ancrées sur une 
longueur :  

 
Su

e
S

f
l

τ
φ

⋅
⋅

=
4

  ,    ls = longueur de scellement droit  

            τs = 0,6 Ψ2 ft28 =0,6 x(1,5)2 x 2,1 = 2,84 Mpa 
 

 cml S 17,28
84,24

4008,0 =
×
×=  

 
 BAEL 91 (article. A.6.1)  � lS = 0,4 x 28,17 = 11,27 cm 
 

 
d.5)- Influence de l’effort tranchant sur le béton (Art. A5.1.313/BAEL91) 
        On doit vérifier que :  
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            .6,129
5,1

1018259,0124,0
)9,0(4,0

1
28

0
max KN

f
dbV

b

c
u =×××××=≤

−

γ
 

           KNVu 6,129max ≤  

� Appuis de rive : 
Vmax= 10,60 KN < 129,76KN   � «Condition vérifiée» 
 

� Appuis intermédiaires : 
Vmax =13,03 KN < 129,76 KN    � «Condition vérifiée»              

 
 

d.6)- Influence de l’effort tranchant sur les armatures  
On doit vérifier que :  
 
� Appuis de rive :  

max
u

e

s
a V

f
A

γ
≥  

( )1060,10
400

15,1
13,1 ××≥=aA  

                   30,013,1 ≥=aA    � «Condition vérifiée»  

 
� Appuis intermédiaires :  

)
9,0

( maxmax

d

M
V

f
At u

e

s +≥
γ

 

2
6

3 54,0)
1809,0

1019,5
1003,13(

400

15,1
51,1 cmAt −=

×
×−××≥=  

                  250,051,1 cmA −≥=   � «Condition vérifiée» 
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e) Vérification a l’ELS  
 
      •Poids du plancher : G = 5,64 x 0,65 = 3,67 KN/ml 
      •Surcharge d’exploitation : Q = 1,5 x 0,65 = 0,975 KN/ml 
                                                                                 ELS :   qs = G  +  Q  = 4,64 KN/ml 

 
      Après application de cette dernière méthode, on obtient les valeurs des moments 
fléchissant et des efforts tranchant données ci- dessous sous forme de diagrammes. 

 
Type 01 : 
 

 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

                      Fig.III.5.16) Diagramme des moments fléchissant à l’ELS 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig.III.5.17) Diagramme des efforts tranchants à l’ELS 
 
 
 

4,23 2,77 4,64 5,26 4,64 2,77  4,23 

1,19 2,97 2,89 3,17 3,17 2,89 2,97 1,19 

  8  7     6  5 1 2 3
C 

 4 

-6,93 -7,98  -7,95 -8,58   -6,98   

8,10  6,93  

 -6,87 
 

7,98      6,87 

-8,10 

6,98 7,95    8,58 

3.20 3.00 3.60  3,70 3.60 3.00 3.20 

4,64KN/ml 
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8,58 
8,58 8,23 

8,58 

-8,58 
-8,58 

-8,58 
-8,23 

-6,10 

(KN) 

6,10 

 
 
 
 

Type 02 : 
 

 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
                         Fig.III.5.18) Diagramme des moments fléchissant à l’ELS 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

4,64KN/ml 

3.00m 3.60m 3.70m 3.60m 3.00m 

5,26 
4,25 3,75 4,25 3,75 

3,17 
3,17 

3,61 
1,04 

3,61 1,04 

M(KNxm
) 
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9,44 

9,44 

9,61 

9,61 

7,08 

7,08 

(KN) 

(m) 

 
 

Fig.III.5.19) Diagramme des efforts tranchants à l’ELS 
 
 
 
Type 03 : 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                       
                       Fig.III.5.20) Diagramme des moments fléchissant à l’ELS 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

1,44 3,97 3,97 1,44 

4,47 
4,97 4,97 

M(KNxm) 

(m) 

4,64KN/ml 

3.60m 3.60m 3.70m 
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Fig.III.5.21) Diagramme des efforts tranchants à l’ELS 
 
 
 
      e.1)- Etat limite de résistance du béton en compression : 
On doit vérifier que : 286,0 fcK

bcStbc =≤= σσσ = 15 MPa 

 
� En travées : At = 1,51        mKNM s

t .26,5=     

699,0
1812

51,1100

.

.100
=

×
×==

db

Atρ   

ρ = 0,699 ⇒  1β = 0,878        1α = 0,366  et 
)1(15 1

1

α
α
−

=K  

= 0,366 ⇒  K=0,038 

40,220
18878,051,1

1002,5

.

3

=
××

×==
dA

M

t

t
St β

σ MPa 

Stbc Kσσ = = 0,038x 220,40= 8,37 MPa 

bcσ = 8,37MPa < 
bc

σ = 15MPa                         � «Condition vérifiée» 

 
� Aux appuis : Aa= 1,13             mKNM s

a .97,3=     

523,0
1812

13,1100

.

.100
=

×
×==

db

Aaρ   

ρ = 0,523⇒  1β = 0,892  1α = 0,324 et 
)1(15 1

1

α
α
−

=K  

1α = 0,324 ⇒  K = 0,0319 

81,218
18892,013,1

1097,3

.

3

=
××

×==
dA

M

S

a
St β

σ MPa 

Stbc Kσσ = = 0,0319 x 218,81 = 6,98 MPa 

bcσ = 6,36 MPa < 
bc

σ = 15MPa                  � «Condition vérifiée» 

Conclusion : Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes. 
 
e.2)- Etat limite d’ouverture des fissures :   
     La  fissuration est peu nuisible, donc aucune vérification n’est à effectuer  
 

 
e.3)- Etat limite de déformation (vérification de la flèche BAEL91 A.3.6.51)  
       
          La flèche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par 
rapport à la flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction. 
 
 Les règles du BAEL.91 (article B.5.6.1), précisent qu’on peut se disposer de vérifier 
l’ELS les poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites : 

α
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En travées Sur appuis 

1HA8 

3HA8 

Ø 6 

 
1HA8+1HA12 

3HA8 

Ø 6 

12 

Fig.III.5.22 Ferraillages des poutrelles 

4 4 

a) 
5,22

1≥
L

h
 ⇒    054,0

370

20 =  > 
5,22

1
= 0,044        � «Condition vérifiée» 

b) 
so

st

M

M

L

h
.

15

1≥ ⇒ 054,0
370

20 = > 
94,715

26,5

x
= 0,044  � «Condition vérifiée» 

c) 
fedb

At 6,3

.
≤  ⇒  0069,0

1812

51,1 =
x

 < 
400

6,3
= 0,009    � «Condition vérifiée» 

 
-NB : Les 3 conditions sont vérifiées donc il n’y a pas lieu de vérifier la flèche.   
 
Conclusion  
      On adopte le même ferraillage que celui adopter pour l’étage de service, alors les 
poutrelles de l’étage courant ainsi que celles du plancher terrasse seront ferraillées comme 
suit: 
  � Armatures longitudinales   
3HA8 pour le lit inférieur. 
1HA8    pour la barre de montage du lit supérieur. 
1HA12  pour le lit supérieur au niveau des appuis. 
 
  � Armatures transversales  1etrier en Φ6. 
 
 
 
 
 
 

 12 
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III-6) Calcul de la dalle pleine de la salle machine  
 
     Introduction   

Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur de vitesse d’entraînement  V = 1m/s, de 

surface égale à (1,8 x 1,6 =2,88 m2) pouvant charger quatre personnes. La charge totale que 

transmet le système de levage avec la cabine chargée est de 9 Tonnes repartie sur une surface 

de (0,8 ×0,8) m² transmise par le système de levage de l’ascenseur. 

La dalle repose sur 04 appuis, elle est soumise à une charge localisée, son calcul se fait à 

l’aide des abaques de PIGEAUD qui permettent d’évaluer les moments dans les deux sens : 

▪ )νMq(MM 210x1 += ……………….sens lx 

▪ ( )120x2 νMMqM += ……………….sens ly 

Avec : M1, M2 : Valeurs lues dans les abaques de PIGEAUD en fonction des rapports 

suivants : 
y

x

l

l
ρ =  ; xlu /  ; ylv /  

          q: charge totale appliquée sur un rectangle centré. 

          u, v : côtés de la surface réduite. 

 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
 
 
 
              Fig. III.6.1)   Schéma de diffusion des charges verticales sur un carré de dalle 
 

 

 

 

ly 

lx U 

V 

UxV 

h0 

a 

Q 

Feuillet 
moyen 
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III-6-1) Dimensionnement  
 

   • 6,00cm
30

180

30

l
h max

t ==≥  

   Nous avons, la limite minimale de l’épaisseur d’une dalle pleine selon RPA99 est de 12cm, 

dans notre cas nous opterons ht = 15 cm. 

  • u= a +K × hr + h0 

     • 0r hhKbv +×+=  

Avec :  h0 : épaisseur de la dalle (h0 = 15 cm). 

            hr :  épaisseur du revêtement ( hr = 5cm). 

            K : coefficient donné par les abaques de PIGEAUD (K =2). 

            a, b : côtés du rectangle dans lequel la charge est centrée (a = b = 80cm). 

D’ou :  u = 80+2x5+15= 105cm. 

  v=  80+2x5+15= 105cm. 

III-6-2) Calcul des sollicitations 

• 0.40,90
1,80

1,60

l

l
ρ

y

x >≈==    ⇒    la dalle travaille dans les deux sens. 

• 0,65
1,60

1,05
lu x ==                                

• 0,58
1,80

1,05
lv y ==                 

A partir des abaques de PIGEAUD, nous aurons après interpolation : 

 • M1= 0,083. 

 • M2= 0,067 

    a)- Calcul des moments dus au poids propre de la dalle A l’ELU   

     ⇒= 0ν  

 • Mux1 = µx qu lx
2 

 • Muy1= µy Mux1 

Avec : µx, µy : coefficients donnés en fonction de ρ. 

 • µx = 0,0458 

 •µy = 0,778 

qu = 1.35G + 1.5 Q. 

G = 25 x 0,15 + 22 x 0,05 = 4,85 KN/m2. 
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Q = 1.00 KN/m2. 

qu =  (1,35 x 4,85 + 1,5 x 1,00) x 1 = 8,0475 KN/ml. 

d’où:  Mux1= µx qu lx
2 = 0,0458× 8,047 × (1,60)2 = 0,943 KN.m 

          Muy1= µy Mux1= 0,778× 0,943 = 0,733 KN.m 

ELS: ⇒= 2,0ν - µx=0,0529 

  -µy=0,846 
 
qs = G +Q =4,85+1 = 5,85 KN/m 
 
   b) Calcul des moments dus au poids propre de la dalle a l’ELS  
 
Msx1 = µx xqs xlx

2 =0,0529x5,85x(1,6)2=0,792 KN.M 
Msy1 = µy x Msx1  =0,846x0,792=0,670KN.M 
 
    c)Evaluation des moments Mx et My dus au système de levage 
Mx = p. (M1 +νΜ2) 
My = p. (M2 +ν M1) 
Avec : 

ν : Coefficient de POISSON 
 
M1 et M2 : Coefficient déterminé à partir des rapports (U /Lx) et (V/Ly) et ρ des abaques de 
PIGEAUD 
 

0,90
1,80

1,60

l

l
ρ

y

x ≈==  

0,65
1,60

1,05
lu x ==      ;    0,58

1,80

1,05
lv y ==

 
 
• D’où  (après interpolation) : M1 = 0,083 ; M2 = 0,067 
ELU:  ⇒= 0ν  
 
      Pu = 1,35.P = 1,35x 90= 121,5 KN. 
      Mux2 = PuxM1= 121,5x 0,083 = 10,08, KN.m 
      Muy2 = PuxM2= 121,5x 0,067 = 8,14KN.m 
ELS: ⇒= 2,0ν  

       Pu = P =90 KN 
       Msx2 =Ps.(M1+ν M2) = 90.(0,083+0,2x0,067) = 8,676KN 
       Msy2 =Ps.(M2+ν M1) = 90.(0,067+0,2x0,083) = 7,524KN 
 

� Superposition des moments  
 

 ELU: 
     Mx = Mux1+ Mux2 = 0,943+10,08= 11,02 KN.ml 
     My = Muy1+ Muy2 = 0,733+8,14= 8,87 KN.m 
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ELS: 
     Mx = Msx1+ Msx2 =0,792+8,676= 9,468 KN.ml 
     My = Msy1+ Msy2 =0,670+7,524= 8,194 KN.m 
 
PS: 
Afin de tenir compte des semi encastrements de la dalle au niveau des pourtours, 
Les moments calculés seront minorés en leurs affectant le coefficient (0,85) en travée 
et (0,3) aux appuis 
 
•En travée : 
     Mtx=0,85xMx = 0,85x11,02= 9,36 KN.m 
     Mty =0,85xMy = 0,85x8,87= 7,53 KN.m 
 
•En appuis : 
    Max =0,3xMx = 0,3x11,02= 3,30KN.m 
    May =0,3xMy = 0,3x8,87= 2,66 KN.m 
 
III-6-3) Ferraillage  
 
Il se fera à l’ELU pour une bonde de (1 ml) de largeur en flexion simple. 
Les résultats des calculs relatifs à la détermination du ferraillage, seront résumés sur 
le tableau ci-dessous 

 
                   Tab III6.1) Résumé du ferraillage 

 

III-6-3-1) Vérifications A l’ELU  

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

    
2

28
min 57,1

400
1.2

1310023,023,0 cm
f

f
bdA

e

t =×××==  

     • Aux appuis : Aa = 3,14 cm2 > Amin = 1,57 cm2. 

     • En travée :  At = 4,52 cm2 > Amin = 1,57 cm2. 

 

 

 

Zone sens Mu(KN.m) µ β 
A calculée 

( cm2) 

A adoptée 

( cm2) 

St max. 

(cm) 

St  

(cm) 

Appuis 
lx 3,30 0,013 0,993 0,73 4HA10=3.14 33 25 

ly 2,66 0,011 0,994 0,59 4HA10=3.14 45 25 

Travée 
lx 9,36 0,039 0,980 2,11 4HA12=4.52 33 25 

ly 7,53 0,031 0,984 1,69 4HA12=4.52 45 25 
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    b)- Diamètre minimal des barres  

      

   
10

0
max

h
≤φ           ⇒       mm15

10

150
max ==φ  

     Or : mmmm 1512 max =<= φφ   ⇒ Condition vérifiée 

 

c)- Vérification de la contrainte tangentielle  

            Les efforts sont Max au voisinage de la charge de levage. 

• Suivant lx :  KN
ba

Q
T u

u 62,50
8,08,02

5,121
2

=
+×

=
+

=  

• Suivant ly :   KN
xa

Q
T u 62,50

8.03

5,121

3
===  

   La relation a vérifiée est: { } MPAMPAf
bd
T

cu
u

u 25.35;13.0min 28 ==≤= ττ  

MPaMPau 25,3421,0
1201000

1062,50
3

<=
×
×=τ  ⇒ Condition vérifiée 

 

d)- Vérification de non poinçonnement  

          
b

c
cu

f
huQ

γ
28

0045.0≤  

Avec :uc le périmètre de contour de l’air sur laquelle agit la charge dans le plan de feuillet 

moyen.   

Qu : charge de calcul à L’ELU 

   uc = 2(u+v) = 2(1.05 + 1.05) = 4.2 m , et Qu = 121,5 KN. 

  D’où : KN
x

Q u 5.472
5.1

1025
15.02.4045.0

3

=×××≤  

          La condition est vérifiée, donc aucune armature transversale n’est nécessaire. 
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III-6-3-2) Vérifications A l’ELS  

Mx = Msx1+ Msx2 =0,792+8,676= 9,468 KN.ml 
My = Msy1+ Msy2 =0,670+7,524= 8,194 KN.m 
 

� En travée : 
M tx=0,85xMx = 0,85x9,468= 8,04 KN.m 
M ty =0,85xMy = 0,85x8,194=6,96 KN.m 
 

� En appuis : 
Max =0,3xMx = 0,3x9,468= 2,84KN.m 
May =0,3xMy = 0,3x8,194= 2,45 KN.m 
 
a)- Etat limite de déformation  

Dans le cas de dalle appuyé sur les 4 coté, on peut se dispensée du calcul de flèche si 
les conditions suivantes sont respectées : 

 

X

t

L

h
≥

X

TX

20M

M
 

bd

A X ≤
ef

2
 

 

X

t

L

h
= 09,0

160

15 =    ≥  
X

TX

20M

M
=

20x9,46

8,04
=0,042 ⇒ Condition vérifiée 

 

bd

A X =
100x13

3,02
= 0,0023      ≤

ef

2
=

400

2
=0,005  ⇒ Condition vérifiée 

⇒La flèche est vérifiée 
 

 

 b)- Etat limite de fissuration  

     La fissuration est peu préjudiciable. Aucune vérification n'est nécessaire. 
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c)- vérification des contraintes dans le béton et les aciers : 

Sens x-x : 

� Aux  appuis                Ma = 2,84 KN.m  

 On doit vérifier  

bcbc σσ <  = 0.6 fc28 = 15 MPa. 

1ρ = 261,0
12100

14,3100100 =
×

×=×
bd

Aa
          ⇒      k = 0.02et β = 0.919. 

sσ = MPa
Aad

Ma
01,82

1014,3120919,0

1084,2

β 2

6

1

=
×××

×=   
≤348Mpa

⇒          Condition vérifiée. 

 

bσ = k sσ  = 0,02 x 82,01 = 1,64 MPa < 15 MPA      ⇒          Condition vérifiée. 

� En travée             Mt = 8,04 KN.m.  

On doit vérifier  

bcbc σσ <  = 0.6 fc28 = 15 MPa. 

1ρ = 376,0
12100

52,4100100 =
×

×=×
bd

At
               k = 0.026 et β = 0.905 

sσ = MPa
xAtd

Mt
79,163

1052,4120905,0

1004,8

β 2

6

1

=
××

×=
≤348Mpa

⇒          Condition vérifiée. 

  

bσ = k sσ  =  0.026 x 163,79 =4,25  MPa < 15 MPA           ⇒     Condition vérifiée. 
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                   Fig. III.6.2) Ferraillage de la dalle salle machine 
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Introduction 
    La principale cause des dommages dans une structure durant un séisme est sa réponse 
au mouvement appliqué à sa base suite au mouvement transmis à son sol d’assise. Dans le but 
d’analyser et d’évaluer le comportement de la structure sous ce type de chargement, les 
principes de la dynamique des structures doivent être appliquées pour déterminer les 
déformations et les contraintes développées dans la structure. 
Quand on considère une analyse de structure sous un chargement dynamique, le terme 
dynamique ‘signifie une variation dans le temps’, ceci rend l’étude plus compliquée voir 
impossible quand il s’agit d’une structure élevée avec un nombre infini de dégrée de liberté. 
Pour cela les ingénieurs essayent de simplifier les calculs, en considérant non pas la structure 
réelle mais un modèle simple qui doit être le plus proche possible de la réalité. 
Pour modéliser une structure, plusieurs méthodes sont utilisées parmi lesquelles : 
� Modélisation en masse concentrée  

    Dans ce modèle les masses sont concentrées au niveau de chaque plancher formant 
ainsi un pendule multiple, c’est un modèle simple mais qui a des limitations 
(discontinuités dans le système structural, irrégularités). 
� Modélisation en éléments finis  

     Dans ce cas la structure est décomposée en plusieurs éléments, on détermine les 
inconnues au niveau des noeuds puis à l’aide des fonctions d’interpolations on balaie 
tout l’élément puis toute la structure. 

 
IV-1) Méthodes de calcul  
   Le calcul des forces sismiques dépend de type de la structure et ses dimensions ; se fait à 
l’aide des trois méthodes : 
� par la méthode statique équivalente (dans notre cas n’est pas applicable RPA 4.1.2) 

� par Méthode dynamique qui regroupe : 
� par la méthode d’analyse modale spectrale  
� par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes. 

 
• la méthode d’analyse par accélérogrammes nécessite l’intervention de 

spécialistes. La méthode qui convient dans notre cas et dans tout les cas, est la 
méthode modale spectrale. 
 
IV-1-1) Méthode statique équivalente (RPA99/Art 4.2)  
 

a)  Principe 
Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par un 
système de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents à ceux de 
l’action sismique. 
 

b)  Conditions d’application (RPA99/Art 4.1.2) 
La méthode statique équivalente peut être utilisée dans les conditions suivantes : 
a) Le bâtiment étudié doit être régulier en plan et en élévation ; avec en plus : 
H ≤ 65 m pour les zones I ; IIa ; IIb. 
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H ≤ 30 m pour la zone III. 
b) Le bâtiment étudié présente une configuration irrégulière, tout en respectant, outre les 
conditions de hauteur énoncées en a), les conditions complémentaires exigées par le 
RPA (ART 4.1.2). 
Remarque 
      La méthode statique équivalente n’est pas applicable dans notre cas. 
 
IV-1-2) Méthode d’analyse modale spectrale (RPA99/Art 4.3) 
1. Principe 
    Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets 
engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de 
calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure. 
 

IV-2) Caractéristiques de la tour relativement à l’étude dynamique  
 
� La tour est classée en groupe d’usage 2 (RPA 2003 3.2). 
� Le sol est de catégorie S3 (sol meuble), selon les résultats donnés par le laboratoire de 

géotechnique. 
� La tour se trouve dans une zone de forte sismicité (Zone III). 
� La tour étudiée fait 38.10 m (R+10) de hauteur, le système structural est 

constitué de voiles et de portiques béton armé.  
 

IV-3) Modélisation de la structure  
 
   Le calcul dynamique est réalisé à l’aide du logiciel ETABS qui est présenté en annexe, 
sur un modèle tridimensionnel de la structure avec 12 niveaux. 
Dans ce modèle on ne modélisera que la structure (voiles et portiques), les éléments non 
structuraux sont introduits comme charges (escaliers, acrotère…). 
- Les éléments en portique (poteaux-poutres) sont modélisés par des éléments finis de 
type ≪ frame≫. 
- Les voiles et dalles pleines sont modélisés par des éléments de type ≪Shell≫. 
- Les planchers sont simulés par des diaphragmes rigides. 
 
IV-3-1) Hypothèses de la modélisation 
- Pas d’interaction entre le sol et la structure (structure spatiale). 
- Encastrement parfait de la structure à la base. 
- Les diaphragmes horizontaux sont infiniment rigides 
. 
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                                -Fig. IV.1
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        Le système structural choisi est le 
portiques avec justification d’interaction portiques 
 
4.a Système de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques
avec justification d’interaction portiques 
    Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations dues aux
charges verticales. 
    Les charges horizontales sont reprises conjointement par les vo
proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de leurs
interactions à tous les niveaux;.
Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au moins
25% de l’effort tranchant d'étage.
 

 
                              -Fig. IV.2) 
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Le système structural choisi est le contreventement mixte assuré par des voiles et des 
avec justification d’interaction portiques – voiles.  

4.a Système de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques
justification d’interaction portiques -voiles (A 3.4 RPA 99 Version 2003)

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

Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques
proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de leurs
interactions à tous les niveaux;. 
Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au moins

’effort tranchant d'étage. 

 Disposition des voiles dans la structure- 
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contreventement mixte assuré par des voiles et des 

4.a Système de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques 
.4 RPA 99 Version 2003) : 

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

iles et les portiques 
proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de leurs 

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

 



Chapitre IV                                                                        Etude dynamique 

 

 

 
 

 
                   -Fig. IV.3) Disposition du système de contreventement
 
IV-3-2) Spectre de réponse  

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant (RPA art 4.13

 
 
 
                                        1,25A﴾1+ T 

                     2,5 η  (1,25A

          =
g

Sa       2,5 η (1,25A

                       2,5 η(1,25A
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Disposition du système de contreventement- 

 

représentée par le spectre de calcul suivant (RPA art 4.13

 / T1  (2,5 η ( Q⁄R﴿ -1﴿ ﴿                      0 ≤ T ≤

1,25A﴿ ( Q⁄R﴿                                T1 ≤ T ≤

1,25A﴿ ( Q⁄R﴿ (T2 / T) 2/3             T2 ≤ T ≤

1,25A﴿ (T2 / 3) 2/3 (3 / T) 5/3  ( Q⁄R﴿       T ≥
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représentée par le spectre de calcul suivant (RPA art 4.13) : 

≤ T1 

≤ T2                

≤ 3s      

≥ 3s 
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� A: coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau 4.1 (RPA99) suivant la zone 

sismique et le groupe d’usage. 
 

 ZONE ZONE ZONE ZONE 

Groupe I IIa IIb III 

1A 0,15 0,25 0,30 0,40 

1B 0,12 0,20 0,25 0,30 

2 0,10 0,15 0,20 0,25 

3 0,07 0,10 0,14 0,18 

 
A = 0.25 (Zone III, groupe d’usage 2). 
 
� ηηηη: facteur de correction d’amortissement donné par la formule : 

                  )2(

7

ξ
η

+
=    7.0≥     T2( S3 ) = 0,5 sec 

�  ξξξξ(%) : est le coefficient d’amortissement critique fonction du matériau 

constitutif, du type  de structure et de l’importance des remplissages. 

ξ est donné par le tableau présenté ci-après. 

 

Remplissage Portique Voile ou murs 

Béton Armé Acier Béton Armé / Maçonnerie 

Léger 6 4  

10 Dense 7 5 

 
 
 Valeurs du coefficient d’amortissement suivant le système structurel 
nous avons une structure mixte voiles-portiques.                                                   

donc on prendξξξξ =8,5 %.     D’où  η = 0,816 > 0,7 
 
� R : coefficient de comportement de la structure (Tableau 4.3/RPA99). 

               R=5 (Mixte portiques/voiles avec interaction) 
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� T1, T2 : Périodes caractéristiques associées à la catégorie du site (Tableau 4.7/RPA99). 
Site meuble (site S3) ⇒ T1 = 0.15s, T2 = 0.50s. 
 
� Q: facteur de qualité, dépendant de la qualité du système structurel (régularité en plan, 

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

              Q= 1+∑
=

6

1q

pq 

         Pq : Pénalité à retenir selon que le critère de qualité est satisfait ou non ; sa valeur est 
donnée par le tableau (4.4/RPA99). 
 

 
SensXX SensYY 

Pq 
 

Pq 

obs Non obs obs Non ob 

1-Conditions minimales sur les files de 
contreventement. 

/ 0,05 / 0,05 

2-Redondance en plan / 0 / 0 
3-Régularité en plan / 0,05 / 0,05 
4-Régularité en élévation 0 0,05 / 0,05 
5-contrôle de la qualité des matériaux 0 / 0 / 
6-Contrôle de la qualité de l'exécution 0 / 0 / 
 
                          Tab IV.1) Valeurs des pénalités dans les deux sens.  

 

Donc: Qx = 1,15   et Qy = 1.15 
Ainsi les courbes des spectres de réponses sont données par ETABS comme suit. 
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Sens X-X : 
 

 

                       - Fig. IV.4
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.4) Spectre de répons sens x-x- 
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Sens-Y- Y: 

 

  
 
                                 - Fig. IV.
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Fig. IV.5) Spectre de répons sens x-x- 
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IV-3-2) Analyse et justification d
modifié 2003  
 

a) Période fondamentale de la structure
 
    La valeur de la période fondamentale (T
formules empiriques qui sont données par le 

                                            Tf =
Avec : 

Nh  : Hauteur mesurée en mètres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau 

TC  : Coefficient fonction du système de contreventement, du type de remplissage et donné 

par les tableaux 4-6 du RPA99/version2003. (
D : la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considérée.
 
    Les valeurs de T calculées à partir des formules de Rayleigh ou de méthodes numériques ne
doivent pas dépasser celles estimées à partir des formules empiriques appropr
30%. 

                   Tf =�� � �
�  

�

� =0,05x(38,1)
 

Tf =0,76x1,3=0,996s > 
 
 

b) Nombre de modes à considérer
 

    Pour les structures représentées par des modèles
nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions d
être tel que : 
- La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90 % au
  moins de la masse totale de la structure.
- ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse
   totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.
-Le minimum de modes à retenir est de trois 
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et justification des résultats de calcul vis-à-vis des conditions du RPA 99 

Période fondamentale de la structure  

La valeur de la période fondamentale (Tf) de la structure peut être estimée à partir des 
formules empiriques qui sont données par le RPA99 V2003 : 

=	
 � �
�  




�  

Hauteur mesurée en mètres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau 

Coefficient fonction du système de contreventement, du type de remplissage et donné 

6 du RPA99/version2003. (CT =0,05) 
la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considérée.

Les valeurs de T calculées à partir des formules de Rayleigh ou de méthodes numériques ne
doivent pas dépasser celles estimées à partir des formules empiriques appropr

=0,05x(38,1)0,75=0,76s         

TETABS=0,976s ⇒  «Condition vérifiée» 

Nombre de modes à considérer  

Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales, le
nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions d

La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90 % au
otale de la structure. 

ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse
totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.

Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.
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vis des conditions du RPA 99 

) de la structure peut être estimée à partir des 

Hauteur mesurée en mètres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau N.  

Coefficient fonction du système de contreventement, du type de remplissage et donné 

la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considérée. 

Les valeurs de T calculées à partir des formules de Rayleigh ou de méthodes numériques ne 
doivent pas dépasser celles estimées à partir des formules empiriques appropriées de plus de 

plans dans deux directions orthogonales, le 
nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit 

La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90 % au 

ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse 
totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure. 

(03) dans chaque direction considérée. 
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Constatations 
 
• Le premier mode est un mode de translation. 
• Le deuxième mode est un mode de translation. 
• Le troisième mode est un mode de rotation. 
• Le facteur de la participation massique modale atteint les 90% à partir du 7ème mode 

suivant les deux directions (x-x) et (y-y). 
• La période fondamentale de la structure est Tf =0,76x1,3=0,996s > TETABS=0,976s 
 

c) Vérification de l’effort tranchant à la base  
 

             
� Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente 

 

                                    
W

R

QDA
V =

 
                     2,5 η         0 ≤ T ≤ T2 

    D =          2,5 η (T2 / T) 2/3       T2 ≤ T ≤ 3s      

                    2,5 η (T2 / T) 2/3 (3 / T) 5/3          T ≥ 3s 

 

      Tx= ��.��×��
���

�=0.71s  et           Ty=  ��.��×��
���

�=0.70s 

 
W : Poids total de la structure W=55523,194 KN 
                             
   T >T2 dans les deux sens application de la 2eme équation 
 
                                                        D =2,5 ηηηη (T2 / T) 2/3   
 

      
( ) 35.1

3.171.0

5.0
816.05.2

3/2

=






=
x

Dx  

  

       
( ) 62.1

3.170.0

5.0
816.05.2

3/2

=






=
x

Dy  

 

⇒ 194,55523
5

15.135.125.0 ××== W
R

QDA
Vx = 4309.98KN 

 

⇒ 194,55523
5

15.162.125.0 ××
== W

R

QDA
Vy = 5171.98 KN  
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      sens VDyn VMSE VDyn / VMSE observation 
Transversale 5488,77 4309.98 1.27> 0.8 Vérifiée 
Longitudinale 5900,47 5171.98 1.14> 0.8 Vérifiée 

 
d) Effets de la torsion accidentelle (Art 4.3.7/RPA99) 
 

Dans le cas ou il est procédé à une analyse tridimensionnelle, en plus de l’excentricité 
théorique calculée, une excentricité accidentelle (additionnelle) égale à ∓0.05L, (L étant la 
dimension du plancher perpendiculaire à la direction de l’action sismique) doit être appliqué 
au niveau du plancher considéré et suivant chaque direction. 
 
� Excentricité accidentelle 
ex = ∓0.05Ly . 

ey = ∓0.05Lx.  
� Excentricité théorique 
ex = CMX – CRX 
ey = CMY – CRY 
avec : CM : centre de masse et CR centre de torsion. 

 
Centre de masse Ex théorique Ex accidentelle 

Story XCM  YCM  XCR YCR ex ey 0.05LX 0.05LY 

STORY1 11,646 11,107 11,651 10,867 -0.01 0.24 1.165 
 
 

1.195 
 
 STORY2 11,678 11,534    11,652 10,926 0.02 0.61 

STORY3 11,67 10,615 11,653 10,925 0.02 -0.31  
 
 

1.165 
 

 
 
 
1.08 

STORY4 11,645 10,589 11,654 10,909 -0.01 -0.32 

STORY5 11,645 10,584 11,654 10,892 -0.01 -0.31 

STORY6 11,645 10,58 11,653 10,876 -0.01 -0.29 

STORY7 11,645 10,604 11,653 10,861 -0.01 -0.26 

STORY8 11,645 10,575 11,653 10,849 -0.01 -0.28 

STORY9 11,648 10,579 11,653 10,84 -0.01 -0.26 

STORY10 11,644 10,765 11,652 10,832 -0.01 -0.07 

STORY11 11,643 10,756 11,652 10,827 -0.01 -0.07 

 
 
                            Tab IV.2) Excentricités théorique et accidentelle. 
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     e) Justification vis-à-vis des déformations 
 
          e.1) Vérification des déplacements latéraux inters étage : 
 
 Le déplacement horizontal à chaque niveau ≪ k ≫ de la structure est calculé comme suit 

                            δδδδk = Rδδδδek. 

            δδδδek : déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion). 
       R : coefficient de comportement (R = 4). 

Le déplacement relatif au niveau ≪ k ≫ par rapport au niveau ≪ k-1 ≫ est égal à : 

                        ΔΔΔΔK = δδδδk - δδδδk-1. 
D’après le RPA99 (Art 5.10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux 
étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage. 

                        ΔΔΔΔK ≤≤≤≤    k ∆ ∆ ∆ ∆ = 1% he 
 

Niv δex
k(m) δey

k(m) R δex
k xR  δey

k  xR ∆kx   (m) 

     
∆kY  (m)  ∆�����(m) observation 

story12 0,0309 00264 5 0,1545 0,1320 0,007 00056 3.00 C vérifiée 

story11 0,0295 00253 5 0,1475 0,1264 0,015 00134 3.06 C  vérifiée 

story10 0,0265 00226 5 0,1325 0,1130 0,015 00135 3.06 C  vérifiée 

story09 0,035 00199 5 0,1175 0,0995 0,016 00140 3.06 C  vérifiée 

story08 0,0203 00171 5 0,1015 0,0855 0,016 00140 3.06 C  vérifiée 

story07 0,0171 00143 5 0,0855 0,0715 0,016 00140 3.06 C  vérifiée 

story06 0,0139 00115 5 0,0695 0,0575 0,016 00140 3.06 C  vérifiée 

story05 0,0107 00089 5 0,0535 0,0445 0,0145 00130 3.06 C  vérifiée 

story04 0,0078 00064 5 0,0390 0,0320 0,007 00125 3.06 C  vérifiée 

story03 0,0052 00042 5 0,0260 0,0210 0,013 00110 3.06 C  vérifiée 

story02 0,0029 00024 5 0,0145 0,0120 0,0115 00090 3.06 C  vérifiée 

story01 0,0012 00001 5 0,0060 0,0005 0,0085 001150 4.50 C  vérifiée 

 
                                 Tab IV.3) Vérification des déplacements 
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e.2) Vérification de l’effet P-∆ (Art 5.9/RPA99) : 
 
      L’effet P-Delta est un effet non linéaire (de second ordre) qui se produit dans chaque 

structure ou les éléments sont soumis à des charges axiales. Cet effet est étroitement lié à la 

valeur de la force axiale appliquée (P) et le déplacement (Delta). 

La valeur de l'effet P-delta dépend de : 

� La valeur de la force axiale appliquée. 

� La rigidité ou la souplesse de la structure globale. 

� La souplesse des éléments de la structure. 

En contrôlant la souplesse, la valeur de l'effet P-Delta est souvent gérée de telle façon à 

être considérée négligeable et donc ignoré dans le calcul. 

Il y’a deux types d’effet P-Delta : 

Le grand effet P-∆ : correspondant à la structure prise globalement dans son 

ensemble. 

Le petite effet P-δ: au niveau des éléments de la structure. 

Le RPA99 version 2003 préconise que les effets du 2éme ordre ou les effets PDelta 

peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la condition suivante est 

satisfaite à tous les niveaux, Si : 

  θ� < 0,10 : les effets du 2eme ordre sont négligés. 

0.10 < θ�  <0.20 : il faut augmenter les effets de l’action sismique calculés par un 

facteur égale à 1/(1- θ�  ). 

θ�>0.20 : la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée. 

θ� =  !∆�
"!#!

   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’. 
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Sens XX Snse YY 

Niv P(KN) ∆K(cm) VK×HK PK×∆K $%  ∆K(cm) VK×HK PK×∆K $& 

11 
308,67 

0,007 
464,661 

2,16 0,0046 0,0056 
494,1594 

1,728 0,003 

10 
3592,882 

0,015 
3348,6192 

53,89 0,016 0,0134 
3549,2634 

48,144 0,013 

09 
8134,414 

0,015 
6033,3714 

122,01 0,020 0,0135 
6445,0332 

109,814 0,017 

08 
12901,364 

0,016 
7918,6986 

206,42 0,026 0,0140 
8510,5944 

180,619 0,021 

07 
17677,786 

0,016 
9444,3534 

282,84 0,029 0,0140 
10174,0716 

247,489 0,024 

06 
22568,496 

0,016 
10881,3906 

361,09 0,033 0,0140 
11730,1122 

315,958 0,026 

05 
27502,268 

0,016 
12198,5982 

440,03 0,036 0,0140 
13159,8666 

385,031 0,029 

04 
32436,048 

0,0145 
13319,8128 

470,32 0,035 0,0130 
14367,465 

421,668 0,029 

03 
37544,24 

0,007 
14279,0004 

262,81 0,018 0,0125 
15371,8182 

469,303 0,030 

02 
42652,44 

0,013 
15149,3256 

554,48 0,036 0,0110 
16268,6124 

469,176 0,028 

01 
48927,032 

0,0115 
16106,3406 

562,66 0,034 0,0090 
17284,563 

440,343 0,025 

RDC 
55523,194 

0,0085 
24699,465 

471,94 0,019 0,01150 
26552,115 

638,516 0,024 

 

                                     Tab IV.4) Vérification de l’effet P- ∆  
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f) Justification du système de contreventement  
Les efforts sismiques revenants aux portiques et aux voiles sont tirés du logiciel. 
 
� Charges sismiques reprise par les portiques : 

 
Sens xx : 742,83 (13,31%). 
 
Sens yy : 1028.66 (17,36%). 
 
� Charges sismiques reprise par les voiles : 

 
Sens xx : 2948.18 (86.69%). 
 
Sens yy : 2896.03 (82.64%). 
 
� Taux de participation des portiques dans la reprise des efforts tranchants de 

chaque    étage : 
 
 
-Sens X-X : 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

                    Tab IV.4) Taux de participation des portiques X-X 
 
 
 
 
 
 

 

étage Eff Tot    (KN)  Eff/poteaux (KN) Eff/poteaux  en % 
Observation 

1 5900.64 1730.01 29.31  vérifié 

2 5556.38 1244.24 22.39 Non vérifié 

3 5236.46 1379.30 26.34 vérifié 

4 4878.52 1548.37 31.73 vérifié 

5 4465.83 1291.73 28.92 vérifié 

6 3987.35 1356.87 34.02 vérifié 

7 3464.50 1395.05 40.26 vérifié 

8 2901.32 1043.07 35.95 vérifié 

9 2202.36 1015.71 46.11 vérifié 

10 1218.21 1205.63 98.96 vérifié 
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-Sens y-y) : 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
                  Tab IV.4) Taux de participation des portiques Y-Y 
 
Remarque : 90% des étages sont vérifiés, pour l’étage 2 on peut y remédié en ajoutant 
arbitrairement  aux portiques un taux de 25% au moins de l’effort tranchant de l’étage en 
question afin de rester toujours dans le même système de contreventement supposé.  
 
 
Conclusion 
Les voiles reprennent moins de 20% des sollicitations dues aux charges verticales et plus de 
80% de  la totalité des sollicitations dues aux charges horizontales, les portiques reprennent 
plus de 25% de l’effort tranchant d’étage donc d’après le RPA 99 version 2003, notre 
Système de contreventement est mixte assuré par des voiles et des portiques. 
 
 

étage Eff Tot    (KN)  Eff/poteaux (KN) Eff/poteaux  en % 
Observation 

1 6603.92 1834.83 27.78 vérifié 

2 6225.57 1088.49 17.48 Non vérifié 

3 5879.47 1234.58 20.99 Non vérifié 

4 5485.61 1443.07 26.30 vérifié 

5 5022.02 1416.01 28.19 vérifié 

6 4483.32 1313.57 29.29 vérifié 

7 3893.39 1393.16 35.78 vérifié 

8 3250.47 1040.21 32.01 vérifié 

9 2448.46 1047.74 42.79 vérifié 

10 1342.11 1234.13 91.95 vérifié 
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V) Ferraillage des poutres  
 Introduction 
Une poutre est une longue pièce mécanique de forme ou d'enveloppe convexe 

parallélépipédique, conçue pour résister à la flexion. Elle est placée en général en position 

horizontale, où elle sert alors à supporter des charges au-dessus du vide, les poids de la construction 

et du mobilier, et à les transmettre sur le côté aux piliers, colonnes ou au murs sur lesquels elle 

s'appuie. 

 
  Les combinaisons de calcul  
Les  poutres seront ferraillées en flexion simple sous les combinaisons de charges les plus 

défavorables, et vérifiées à L’ELS, les sollicitations maximales sont déterminées par 

les combinaisons suivantes : 

• 1.35G+1.5Q…… à l’ELU 

•G + Q…………. à l’ELS 

•G+Q+E…………RPA99 révisé 2003 

•0.8G± E…………RPA99 révisé 2003 

 
V.1)- Recommandation pour le ferraillage des poutres  
D’après le RPA 2003 (article 7.5.2)  
a) Armatures longitudinales  

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

de 0,5% en toute section. 

                -Poutres secondaires (35x30) : Amin = 0.005x35x30 = 5,25 cm2 

                -Poutres principales (35x40) : Amin = 0.005x35x40 = 7,00 cm2 

•Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de : 

                       4% en zone courante 

                       6% en zone de recouvrement  

  -Poutres principales (35x40) : 

                             En zone courante :             Amax = 0,04x35x40 = 56 cm2 

                             En zone de recouvrement :Amax = 0,06x35x40= 84 cm2 

-Poutres secondaires de (30x35) : 

                             En zone courante :             Amax = 0.04x30x35 = 42 cm2 

                             En zone de recouvrement : Amax = 0.06x30x35= 63 cm2 
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•Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitées principalement par les 

forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une section en travée 

au moins égale à la moitié de la section sur appui. 

 

•La longueur minimale de recouvrement est de : 

- 40 φ en zone I et II 

- 50 φ en zone III 

b) Armatures transversales  
• La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :                    

At= 0.003.S.b 

• L'espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé 

comme suit : 

• Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont 

nécessaires: S≤ Min (h/4, 12φ, 30) cm 

• En dehors de la zone nodale: S≤ h/2 

La valeur du diamètre φ des armatures longitudinales à prendre est le plus petit diamètre 

utilisé, et dans le cas d'une section en travée avec armatures comprimées, c'est le diamètre 

le plus petit des aciers comprimés. 

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus du nu de 

l'appui ou de l'encastrement. 
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V.2)- Tableaux des résultats des efforts internes issus du calcul automatique effectué par le 
logiciel ETABS : 

 
V-2-1)  Poutres Principales Non Adhérées aux voiles  
 
Niveau PP COMBINAISON DISTANCE 

(m) 
  V2 

(KN) 
T 

(KN) 
M3 

(KN.m) 
Nature 

      1 B36 ELU 2,4 13,65 -0,58 53,676 Travée 

      1 B54 GQEYMIN 0,275 -73,31 9,262 -68,187 Appui  

        

      2 B15 ELU 2,4 9,89 0,601 44,141 Travée 

2 B54 GQEYMIN 0,275 -85,19 6,258 -81,509 Appui  

        

3 B36 ELU 2,4 9,31 -0,682 45,043 Travée 

3 B36     GQEYMIN 0,25 -83,81 2,894 -79,464 Appui  

        

4 B36 ELU 2,4 8,45 -0,759 44,718 Travée 

4 B36 GQEYMIN 0,25 -86,85 2,849 -86,245 Appui  

        

5 B36 ELU 2,4 7,93 -0,842 45,345 Travée 

      5 B36 GQEYMIN 0,25 -87,91 2,782 -88,424 Appui  

        

6 B15 ELU 2,4 7,4 0,931 46,21 Travée 

6 B19 GQEYMIN 0,225 -99,29 -4,28 -93,283 Appui  

        

      7 B15 ELU 2,4 6,72 0,932 45,881 Travée 

      7 B19 GQEYMIN 0,225 -103,8 -4,387 -98,748 Appui  

        

      8 B15 ELU 2,4 6,43 1,035 46,85 Travée 

      8 B19 GQEYMIN 0,225 -101,6 -4,480 -4,576 Appui  

        

      9  B15 ELU 2,4 6,34 1,08 48,475 Travée 

      9 B19 GQEYMIN 0,20 -97,53 -4,791 -94,669 Appui  

        

     10 B15 ELU 2,4 5,52 1,101 47,163 Travée 

     10 B19 GQEYMIN 0,2 -101,2 -4,795 -98,841 Appui  

        

     11 B36 ELU 2,4 5,89 -0,895 48,791 Travée 

     11 B19 GQEYMIN 0,2 -76,36 3,481 -71,538 Appui  
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V-2-2)  Poutres Principales  Adhérées aux voiles : 
 
Niveau PP COMBINAISON DISTANCE 

(m) 
  V2 

(KN) 
T 

(KN) 
M3 

(KN.m) 
Nature 

      1 B27 ELU 1,2 1,89 0,596 21,9 Travée 

      1 B34 GQEYMIN 3,00 18,07 -0,042 -86,842 Appui  

        

      2 B27 ELU 1,2 3,82 0,467 19,10 Travée 

2 B27 GQEYMIN 3,00 0,96 -1,129 -100,78 Appui  

        

3 B27 ELU 1,2 7,33 0,538 19,913 Travée 

3 B34 GQEYMIN 3 -6,99 -0,336 -122,076 Appui  

        

4 B27 ELU 1,2 9,97 0,561 20,66 Travée 

4 B34 GQEYMIN 3 -12,84 -0,436 -136,816 Appui  

        

5 B27 ELU 1,2 11,71 0,593 21,184 Travée 

      5 B34 GQEYMIN 3 -14,64 -0,494 -144,649 Appui  

        

6 B27 ELU 1,2 14,72 0,657 21,731 Travée 

6 B34 GQEYMIN 3 -13,19 -0,521 -150,917 Appui  

        

      7 B27 ELU 1,2 17,11 0,675 22,402 Travée 

      7 B34 GQEYMIN 3 -12,82 -0,533 -155,354 Appui  

        

      8 B27 ELU 1,2 18,43 0,707 22,629 Travée 

      8 B34 GQEYMIN 3 -8,81 -0,511 -153,827 Appui  

        

      9  B27 ELU 1,2 20,22 0,792 22,734 Travée 

      9 B34 GQEYMIN 3 -2,66 -0,485 -150,642 Appui  

        

     10 B27 ELU 1,2 22,04 0,688 23,255 Travée 

     10 B34 GQEYMIN 3 -0,46 -0,375 -150,115 Appui  

        

     11 B164 ELU 3,6 -24,77 -0,426 22,47 Travée 

     11 B165 GQEYMIN 1,8 -11,23 -2,465 -151,496 Appui  
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V-2-3)  Poutres SECONDAIRES : 
 
Niveau PS COMBINAISON DISTANCE  

(m) 
  V2 
(KN)  

T 
(KN) 

M3 
(KN.m) 

Nature 

      1 B102 ELU 1,625 -8,72 0,004 21,456 Travée 

      1 B107 GQEXMIN 0,275 -43,39 -0,219 -44,764 Appui  

        

      2 B102 ELU 1,625 -8,37 0,007 20,785 Travée 

2 B107 GQEXMIN 0,275 -58,71 -0,214 -65,399 Appui  

        

3 B102 ELU 1,621 -8,48 0,012 20,844 Travée 

3 B111 GQEXMIN 2,75  -
39,71 

-0,263 -84,134        Appui 

        

4 B102 ELU 1,621 -8,46 0,014 20,847 Travée 

4 B111 GQEXMIN 2,75 -45,95 -0,32 -97,446 Appui  

        

        

5 B102 ELU 1,621 -8,44 0,019 20,947 Travée 

      5 B111 08GMEXMIN 2,75 -55,58 -0,41 -97,947 Appui  

        

6 B102 ELU 1,618 -8,55 0,020 21,256 Travée 

6 B65 08GMEXMIN 0,225 -78,76 -0,43 -99,174 Appui  

        

      7 B111 ELU 0,225 8,60 -0,023 21,302 Travée 

      7 B65 08GMEXMIN 0,225 -80,82 -0,435 -101,551 Appui  

        

      8 B69 ELU 0,225 9,61 0,038 22,701 Travée 

      8 B111 08GMEXMIN 2,775 -52,16 -0,578 -104,211 Appui  

        

      9  B94 ELU 3,400 -4,84 -0,431 23,951 Travée 

      9 B65 08GMEXMIN 0,2 -74,28 -0,568 -97,261 Appui   

        

     10 B69 ELU 0,2 11,71 0,056 25,965 Travée 

     10 B111 08GMEXMIN 2,8 -42,55    -0,431 -96,128 Appui  

        

     11 B94 ELU 3,4 -7,31 -0,821 26,195 Travée 

     11 B111 GQEXMIN 2,8 -23,91 -1 ,101 -90,87 Appui  
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V-3)  Ferraillages  
 
V-3-1)  Ferraillages des poutres principales 
 
Les sections des armatures des  poutres que ce soit en travée ou en appui  sont calculées 

automatiquement  à l’aide du logiciel « Socotec». 

 

    Avec : Melu : Moment max à l’ELU. 

                M sa : Moment max du aux combinaisons accidentelles. 

V-3-1-1)  Poutres principales non adhérées aux voiles 
a) Ferraillage en travée  
 

Niv M  elu 
(KN.m) 

elu  sA  
[cm2] 

Ferraillage adopté   sA
 

[cm2] 
min sA  [cm2] 

1 53,676 4,26 3HA14 4,62 7,00 

2 44,141 3,47 3HA14 4,62 7,00 

3 45,043 3,55 3HA14 4,62 7,00 

4 44,718 3,52 3HA14 4,62 7,00 

5 45,345 3,57 3HA14 4,62 7,00 

6 46,21 3,64 3HA14 4,62 7,00 

7 45,881 3,62 3HA14 4,62 7,00 

8 46,850 3,70 3HA14 4,62 7,00 

9 48,475 3,83 3HA14 4,62 7,00 

10 47,163 3,72 3HA14 4,62 7,00 

11 48,791 3,86 3HA14 4,62 7,00 
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b) Ferraillage aux appuis  
 

Niv 
M elu 
(KN.m) 

elu  sA
[cm2] 

Ferraillage adopté   sA [cm2] min sA [cm2]
 

1 -68,187 4,67 3HA14+1HA12 5,75 7,00 

2 -81,509 5,62 3HA14+1HA12 5,75 7,00 

3 -79,464 5,48 3HA14+1HA12 5,75 7,00 

4 -86,245 5,97 3HA14+2HA12 6,88 7,00 

5 -88,424 6,13 3HA14+2HA12 6,88 7,00 

6 -93,283 6,49 3HA14+2HA12 6,88 7,00 

7 -98,748 6,89 3HA14+2HA12 6,88 7,00 

8 -96,596 6,73 3HA14+2HA12 6,88 7,00 

9 -94,669 6,59 3HA14+2HA12 6,88 7,00 

10 -98,841 6,90 3HA14+2HA14 7,70 7,00 

11 -71,538 4.91 3HA14+1HA12 5,75 7,00 

 
 
 
 
 
Résumé : 
 
 1er ,2em ,3em et le 11éme Niveau : 

                                                           -Lit inférieur : 3HA14 filantes+1HA12chapeaux 

                                                           -Lit supérieur : 3HA14 filantes+1HA12chapeaux 

Du 4éme au 9éme Niveau : 

                                      -Lit inférieur : 3HA14 filantes+2HA12chapeaux 

                                      -Lit supérieur : 3HA14 filantes+2HA12chapeaux 

10éme  Niveau : 

                    -Lit inférieur : 3HA14 filantes+2HA14chapeaux 

                         -Lit supérieur : 3HA14 filantes+2HA14chapeaux 
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V-3-1-2)  Ferraillage des poutres principales adhérées aux voiles  
 
a) Ferraillage en travée  

 

Niv M  elu 
(KN.m) 

elu  sA  
[cm2] 

Ferraillage adopté   sA
 
[cm2] min sA  [cm2] 

1 21,90 1,69 3HA14 4,62 7,00 

2 19,10 1,47 3HA14 4,62 7,00 

3 19,91 1,53 3HA14 4,62 7,00 

4 20,66 1,59 3HA14 4,62 7,00 

5 21,18 1,63 3HA14 4,62 7,00 

6 21,73 1,68 3HA16 6,03 7,00 

7 22,40 1,73 3HA16 6,03 7,00 

8 22,62 1,75 3HA16 6,03 7,00 

9 22,73 1,75 3HA16 6,03 7,00 

10 23,25 1,79 3HA16 6,03 7,00 

11 22,47 1,73 3HA16 6,03 7,00 

 
 
 
 

b) Ferraillage aux appuis  
 

Niv M  elu 
(KN.m) 

elu  sA   
[cm2] 

Ferraillage adopté   sA [cm2] min sA  [cm2] 

1 -86,842 5,98 3HA14+2HA12 6,88 7,00 

2 -100,78 7,04 3HA14+3HA12 8,01 7,00 

3 -122,07 8,65 3HA14+3HA14 9,23 7,00 

4 -136,81 9,80 3HA14+3HA16 10,65 7,00 

5 -144,64 10,42 3HA14+3HA16 10,65 7,00 

6 -150,91 10,92 3HA16+3HA16 12,06 7,00 

7 -155,35 11,28 3HA16+3HA16 12,06 7,00 

8 -153,82 11,15 3HA16+3HA16 12,06 7,00 

9 -150,64 10,90 3HA16+3HA16 12,06 7,00 

10 -150,15 10,86 3HA16+3HA16 12,06 7,00 

11 -151,49 10,96 3HA16+3HA16 12,06 7,00 
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Résumé : 

Du 6ème au 11éme niveau :  

                                      -Lit inférieur : 3HA16filantes+3HA16chapeaux 
                                      -Lit supérieur : 3HA16filantes+3HA16chapeaux 

4émeet 5éme niveau : 

                             -Lit inférieur : 3HA14filantes+3HA16chapeaux 

                             -Lit supérieur : 3HA14filantes+3HA16chapeaux 

1er niveau : 

                -Lit inférieur : 3HA14filantes+2HA12chapeaux 
                -Lit supérieur : 3HA14filantes+2HA12chapeaux 

2éme niveau : 

                -Lit inférieur : 3HA14filantes+3HA12chapeaux 
                -Lit supérieur : 3HA14filantes+3HA12chapeaux 

3éme niveau : 

                -Lit inférieur : 3HA14filantes+3HA14chapeaux 
                -Lit supérieur : 3HA14filantes+3HA14chapeaux 

 
V-3-2)  Ferraillages des poutres secondaires 
 

a) en travée  
 

Niv M  elu 
(KN.m) 

elu  sA  
[cm2] 

Ferraillage adopté   sA
 
[cm2] 

1 21,456 1,92 3HA12 3,39 

2 20,785 1,85 3HA12 3,39 

3 20,844 1,86 3HA14 4,62 

4 20,847 1,86 3HA14 4,62 

5 20,947 1,87 3HA14 4,62 

6 21,256 1,90 3HA14 4,62 

7 21,302 1,90 3HA14 4,62 

8 22,701 2,03 3HA14 4,62 

9 23,951 2,15 3HA14 4,62 

10 25,965 2,33 3HA14 4,62 

11 26,195 2,35 3HA14 4,62 
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b) aux appuis: 
 

Niv M  sa 
(KN.m) 

sa   sA  
[cm2] 

Ferraillage adopté   sA
 

[cm2] 
min sA [cm2] 

1 -44,764 3,51 5HA12 5,65 5,25 

2 -65,399 5,21 5HA12 5,65 5,25 

3 -84,134 6,82 3HA14+2HA14 7,7 5,25 

4 -97,446 7,99 3HA14+3HA14 9,23 5,25 

5 -97,947 8,04 3HA14+3HA14 9,23 5,25 

6 -99,174 8,15 3HA14+3HA14 9,23 5,25 

7 -101,55 8,36 3HA14+3HA14 9,23 5,25 

8 -104,21 8,60 3HA14+3HA14 9,23 5,25 

9 -97,261 7,98 3HA14+3HA14 9,23 5,25 

10 -96,128 7,88 3HA14+3HA14 9,23 5,25 

11 -90,870 7,41 3HA14+2HA14 7,7 5,25 

 
 
 
 
Résumé : 

 
1er étage et2éme niveau : 

                                      -Lit inférieur : 3HA12filantes+2HA12chapeaux 
                                      -Lit supérieur : 3HA12filantes+2HA12chapeaux 

 

3émeet11émeniveau : 

                                      -Lit inférieur : 3HA14filantes+3HA14chapeaux 
                                      -Lit supérieur : 3HA14filantes+3HA14chapeaux 

 

 

Du4émeau10émeniveau : 

                                      -Lit inférieur : 3HA14filantes+2HA14chapeaux 
                                      -Lit supérieur : 3HA14filantes+2HA14chapeaux 
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    V-4)    Vérifications à l’ELU  
 
a) Vérification de la condition de non fragilité : 

                mins AA >
 fe

0,23.b.d.ft28=  

-Poutres principales (35x40): Amin 
21,60cm=

400

x2,10,23x35x38
=

    
⇒«Condition vérifiée» 

 

-Poutres secondaires (35x30): Amin 
21,19cm=

400

x2,10,23x30x33
=

    
⇒«Condition vérifiée» 

 
   b) Justification sous sollicitation d’effort tranchant (Art A.5.1/BAEL91) : 
 

L’étude de l’effort tranchant permet de vérifier l’épaisseur de l’âme et de déterminer les 

armatures transversales et l’épure d’arrêt des armatures longitudinales. 

Il est théoriquement  nécessaire d’effectuer des vérifications à l’ELU et à l’ELS ; les 

phénomènes  de fissuration  et de déformation dus à l’effort tranchant étant moindre à l’ELS 

qu’a l’ELU, le règlement prévoit que seul  l’ELU sera vérifié. La justification à l’ELS se 

traduit uniquement par des dispositions constructives. 

Cette  justification est conduite à partir de la contrainte tangente (
u
τ ), prise 

conventionnellement égale à : 

   bd

Tu
max

u
τ =

   avec :Tu
max :Effort tranchant max a l’ELU

  

� Poutres principales non adhérées aux voiles : 

                                              
MPa959,0

380300

310x35,109
u
τ =

×
=  

� Poutres principales adhérées aux voiles : 

                                               
MPa734,0

380300

310x69,83
u
τ =

×
=  

� Poutres secondaires PS : 

                                                  
MPa523,0

380300

310x73,59
u
τ =

×
=
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c) Etat limite ultime du béton de l’âme (Art A.5.1,21/BAEL91)  
Dans le cas où la fissuration est peu nuisible la contrainte doit vérifier : 

Mpa33,3;5Mpa
γ

f
0,2.min

b.d

T
τ

b

c28u
u =









≤=  

 
 

    Poutres principales non adhérées aux voiles :
  

                                                                   
959,0

u
τ =  Mpa  3.33 Mpa 

� Poutres principales adhérées aux voiles :  

                                                           
734,0

u
τ =  Mpa  3.33 Mpa 

� Poutres secondaires PS : 

                                                
341,0

u
τ =  Mpa  3.33 Mpa 

 
    d) Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales                     
(ArtA.5.1,32/BAEL91) :  
 

Lorsqu’au droit d’un appui : 0
9.0

〉−
d

M
T u

u , on doit prolonger au-delà de l’appareil d’appui  

une section d’armature pour équilibrer un moment égal à : (
d9.0

M
T u

u − ) 

Donc la section d’armatures inférieures : 
s

u
u

1
)

d9.0

M
T(A

σ
−≥  

� Poutres principales non adhérées aux voiles : 

                                                                    040,123
38.09.0

603,79
35,109

9.0
〈−=

×
−=−

d

M
T u

u  

� Poutres principales adhérées aux voiles : 

                                                          006,149
38.09.0

484,71
69,83

9.0
〈−=

×
−=−

d

M
T u

u  

� Poutres secondaires PS : 

                                              051,27
33.09.0

911,25
73,59

9.0
〈−=

×
−=−

d

M
T u

u  

           Conclusion : Pour les 3 poutres les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires  

 

    e) Influence de l’effort tranchant sur le béton au niveau des appuis                                          
(Art A.5.1,32/BAEL91) : 
 

b

c28
uu

γ

0,9.d.b.f
0,40xTT =≤
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� Poutres principales non adhérées aux voiles : 

           
892,17kN

1,15

35x100,38.0,3x20,9
0,4xuT109,35KN

u
T =×=<=  

 
� Poutres principales adhérées aux voiles : 

           
892,17kN

1,15

35x100,38.0,3x20,9
0,4xuT83,69KN

u
T =×=<=  

� Poutres secondaires PS : 

           
774,78kN

1,15

35x100,33.0,3x20,9
0,4xuT59,73,15KN

u
T =×=<=  

 
 f) Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres :  

      i

U
se Ud0.9

T
τ

∑××
=  ≤ t28Sse fΨτ ×=  

       :Ui∑  Périmètre minimal circonscrit  à la section droite des barres . 

      .3.15Mpa2.11.5τse =×=  
 

� Poutres principales non adhérées aux voiles : 
            3HA14+1HA12⇒ cmU i =∑ 956,16  

                                  89,1
196,038.09,0

1035,109 3
max =

××
×=

−

seτ Mpa< seτ  

� Poutres principales adhérées aux voiles : 

           3HA14+2HA12⇒ cmU i 724,20=∑  

                                  18,1
207,038.09,0

1069,83 3
max =

××
×=

−

seτ Mpa< seτ  

� Poutres secondaires : 

           3HA12+2HA12⇒ cmU i 84,18=∑  

                                   06,1
188,033.09,0

1073,59 3
max =

××
×=

−

seτ  Mpa< seτ  
 
Calcul de la longueur de scellement droit des barres : 

su

e
s

f
l

τ
φ
×

=
4

.
     avec : 835.2xfx6.0 28t

2
ssu =ψ=τ  

Pour les Φ12 : sl = 42.33 cm.  On prend sl = 43cm 

Pour les Φ14 : sl = 49.38 cm.  On prend sl =50cm 

Pour les Φ16 : sl = 56.44 cm.  On prend sl =57cm 

     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.sl  » Pour les barres à haute 

adhérence. 
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Pour les Φ12 : sl =16.93 cm.  On prend sl = 17cm 

Pour les Φ14 : sl =19.75 cm.  On prend sl = 20cm 

Pour les Φ16 : sl =22.58 cm.  On prend sl = 23cm 

Diamètre des armatures transversales : 
Selon le BAEL91, le diamètre des armatures transversales doit vérifier : 

                                   






 Φ≤Φ
10

,,
35

min
bh

lt

 
    Φl : étant le plus petit diamètre dans le sens longitudinal. 
 
 Poutres principales : ( ) mm43,1130mm12mm,11,43mm,minΦ t =≤                                                                   

Poutres secondaires : ( ) mm1030mm12mm,10mm,minΦ t =≤  
 

Soit : t =8mm. 
On optera pour : 1 cadre + 1 étrier soit At=4HA8 =2.01cm2. 
 
V-5)    Vérifications au RPA 99/Version 2003  
 

a) Espacements des armatures : 
 

� Zone nodale :      St
 








 Φ≤ cm
h

30,12,
4

min 1
   

         Poutres principales (35x40) :  St=10cm.
          Poutres secondaires (30x35) : St=8,75cm. 

                                                                          Soit : St=8cm.
 

� Zone courante : St  ≤  
2

h

 
        Poutres principales (35x40) :  St=20cm.

         Poutres secondaires (30x35) : St=17,5cm. 
                                                                          Soit : St=15cm. 
 
b) Délimitation de la zone nodale : 
- L’=2x40 = 80 cm : poutres principales. 
- L’=2x35 = 70 cm : poutres secondaires. 
 Remarque : 
     Le cadre d’armatures transversales doit être disposé à 5cm au plus du nu d’appui ou de 
   l’encastrement. 
 
 
 
 
 

 c) Armatures transversales minimales : 
La quantité d’armatures minimales est : 

 
At

min=0,003xSt xb=0,003x15x30=1,35cm2 
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              At=2.01cm2 > At
min=1,35cm2  

 

V-6)    Vérifications à l’ELS 
 

a)  Etat limite d’ouverture des fissures 

La fissuration dans le cas des poutres étant considéré peu nuisible, alors cette vérification 

n’est pas nécessaire. 

b)  Etat limite de compression du béton 
La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible 

[ ]MPaf cbcbc 156,0 28 ==≤σσ . 

        -On détermine 
db

As100
1 =ρ  

        -déduire les valeurs de β1 et K. 

        -les contraintes valent alors : 

                                 
s

ser
s

s
bc Ad

M
et

K 11 β
σσσ ==     

Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants : 
 
b.1) poutres principales : 
 

  En travée des poutres non adhérées aux voiles 

Niveau max
sM  Asu ρ1 β1 K1 sσ  [Mpa] bcσ  [Mpa] bcσ  Obs 

1 38,17 4,62 0,408 0,902 36,02 241,04 6,69 

15 

Vérifiée 
2 31,75 4,62 0,408 0,902 36,02 200,49 5,56 Vérifiée 
3 32,41 4,62 0,408 0,902 36,02 204,66 5,68 Vérifiée 
4 32,18 4,62 0,408 0,902 36,02 203,21 5,64 Vérifiée 
5 32,63 4,62 0,408 0,902 36,02 206,05 5,72 Vérifiée 
6 33,25 4,62 0,408 0,902 36,02 209,97 5,82 Vérifiée 
7 33,02 4,62 0,408 0,902 36,02 210,60 5,84 Vérifiée 
8 33,72 4,62 0,408 0,902 36,02 212,93 5,91 Vérifiée 
9 34,89 4,62 0,408 0,902 36,02 220,32 6,11 Vérifiée 
10 34,89 4,62 0,408 0,902 36,02 220,32 6,11 Vérifiée 
11 35,93 4,62 0,408 0,902 36,02 226,89 6,30 Vérifiée 
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  Aux appuis des poutres non adhérées aux voiles 

Niveau max
sM  Asu ρ1 β1 K1 sσ  [Mpa] bcσ  [Mpa] bcσ  Obs 

1 46,85 5,75 0,500 0,893 31,73 240,10 7,56 

15 

Vérifiée 
2 41,97 5,75 0,500 0,893 31,73 215,09 6,78 Vérifiée 
3 45,18 5,75 0,500 0,893 31,73 231,54 7,29 Vérifiée 
4 47,54 6,88 0,598 0,886 28,86 205,23 7,11 Vérifiée 
5 48,64 6,88 0,598 0,886 28,86 209,98 7,27 Vérifiée 
6 51,31 6,88 0,598 0,886 28,86 221,51 7,67 Vérifiée 
7 53,25 6,88 0,598 0,886 28,86 229,89 7,96 Vérifiée 
8 53,49 6,88 0,598 0,886 28,86 230,92 8,00 Vérifiée 
9 54,61 6,88 0,598 0,886 28,86 235,75 8,16 Vérifiée 
10 57,38 7,70 0,669 0,881 27,02 219,60 8,21 Vérifiée 
11 45,20 5,75 0,500 0,893 31,73 231,65 7,30 Vérifiée 

 
 
 
b.2) Poutres secondaires : 
 

  Etat limite de compression du béton aux travées des poutres secondaires 

Niveau max
sM  Asu ρ1 β1 K 1 sσ  [Mpa] bcσ  [Mpa] bcσ  Obs 

1 15,40 3,39 0,342 0,909 39,95 151,40 3,79 

15 

Vérifiée 

2 14,95 3,39 0,342 0,909 39,95 126,81 3,17 Vérifiée 

3 15,00 4,62 0,466 0,897 33,54 109,68 3,27 Vérifiée 

4 15,00 4,62 0,466 0,897 33,54 109,68 3,27 Vérifiée 

5 15,00 4,62 0,466 0,897 33,54 109,68 3,27 Vérifiée 

6 15,00 4,62 0,466 0,897 33,54 109,68 3,27 Vérifiée 

7 15,00 4,62 0,466 0,897 33,54 109,68 3,27 Vérifiée 

8 16,35 4,62 0,466 0,897 33,54 119,55 3,56 Vérifiée 

9 17,32 4,62 0,466 0,897 33,54 126,64 3,77 Vérifiée 

10 18,72 4,62 0,466 0,897 33,54 136,88 4,08 Vérifiée 

11 18,72 4,62 0,466 0,897 33,54 136,88 4,08 Vérifiée 
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  Etat limite de compression du béton aux appuis des poutres secondaires 

Niveau max
sM  Asu ρ1 β1 K 1 sσ  [Mpa] bcσ  [Mpa] bcσ  Obs 

1 18,50 5,65 0,570 0,888 29,64 112,75 3,80 

15 

Vérifiée 

2 18,50 5,65 0,570 0,888 29,64 112,75 3,80 Vérifiée 

3 18,82 7,7 0,777 0,873 24,30 88,48 3,64 Vérifiée 

4 19,39 9,23 0,932 0,864 21,76 73,67 3,38 Vérifiée 

5 21,40 9,23 0,932 0,864 21,76 81,31 3,73 Vérifiée 

6 24,05 9,23 0,932 0,864 21,76 91,38 4,19 Vérifiée 

7 26,64 9,23 0,932 0,864 21,76 101,22 4,65 Vérifiée 

8 27,46 9,23 0,932 0,864 21,76 105,02 4,82 Vérifiée 

9 31,40 9,23 0,932 0,864 21,76 119,31 5,48 Vérifiée 

10 31,40 9,23 0,932 0,864 21,76 119,31 5,48 Vérifiée 

11 29,86 7,7 0,777 0,873 24,30 134,60 5,53 Vérifiée 

 
 
 
 
c)- Etat limite de déformation : 

La flèche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par 

rapport à la flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction.  

D’après les règles du BAEL91 modifié99 (A.6.5.2), on se dispense du calcul de la flèche si 

les trois conditions suivantes sont vérifiées : 

e

t

fdb

A

M

M

l

h
l

h

2.4
)3

10
)2

16
1

)1

0

≤
⋅

⋅
≥

≥

 
-a fin de se mettre dans les conditions les plus défavorables pour effectuer un calcul forfaitaire 
on adoptera les valeurs selon les critères suivants : 
 
   A    : Armatures adoptée en travée. (On prendra Asmax). 

     : Limite élastique des aciers (400 Mpa). 
   : Moment max à l’ELS. 
     : Moment max isostatique. (On fera le calcul pour la poutre la moins sollicitée).  
   L : longueur de la travée on prendra Lmax.   
Lmax ps 3.6 Mt=18,72 m0=45,12 As=3,39x2=6,78 

Lmax pp 4.8 Mt=35,93  m0=98,97 As=4,62x2 
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� Poutres  principale : 

 
vérifiéecodition

l

h
⇒≥== 0625.0083.0

480

40
)1  

 vérifiéecodition
l

h
⇒=

×
>= 036.0

97.9810

93.35
083.0)2  

      vérifiéecondition⇒=<=
×

0105.0
400

2.4
006.0

3830

24,9
)3       

 
� Poutres  secondaires : 

      
vérifiéecodition

l

h
⇒≥== 0625.009.0

360

35
)1

 

      
vérifiéecodition

l

h
⇒=

×
>= 041.0

12.4510

72,18
083.0)2

 

      
vérifiéecondition⇒=<=

×
0105.0

400

2.4
006.0

3330

78,6
)3

 

 

Conclusion : 

Que ce soit dans les poutres principales ou secondaires  Les trois conditions sont vérifiées, 

alors on se dispense de la vérification de la flèche. 

 

� Dispositions constructives pour les armatures longitudinales: 

Pour la détermination de la longueur des chapeaux et des barres inférieures de second lit, 

il y’a lieu d’observer les recommandations suivantes qui stipulent que : 

La longueur des chapeaux à partir des murs d’appuis est au moins égale : 

• a   de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit 

d’un appui n’appartenant pas à une travée de rive. 

• a  de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit 

d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive. 

 • La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est 

prolongée jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une distance 

des appuis au plus égale à  de la portée 
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VI)- ferraillage des poteaux  
- Introduction  
Les poteaux seront calculés en flexion composée dans les deux sens (transversal et 
longitudinal), en tenant compte des combinaisons considérées comme suivent : 
a- 1.35 G+1.5 Q : à l’ELU 

   -G + Q : à l’ELS 

b- :G +Q ± E RPA 2003 

     0.8G ± E : RPA 2003 

En procédant à des vérifications à l’ELS. 

Suivants les combinaisons les plus défavorables, dans les deux sens et en tenant 

Compte des sollicitations suivantes : 
• Effort normal maximal de compression ou de traction et moment correspondant. 

• Effort normal minimal de compression et moment correspondant. 
• Moment maximal et effort normal correspondant. 

VI-1)  Recommandation du RPA 2003  
   Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets, 

Le diamètre minimal est de 12 mm, 
 • La longueur minimale de recouvrement est de 50 cm (zone III), 
 • La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 20 cm. 
 • Pour tenir compte de la réversibilité du séisme, les poteaux doivent être 
ferraillés symétriquement. 
 • Les jonctions par recouvrement doivent être faites à l’extérieur des zones 
nodales (zones critiques). 

 • h’= Max(he/6,b1,h1 ,60cm) 
a) Armatures longitudinales  

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence droites et sans Crochets : 
• Le pourcentage minimum est de 0,9 % (zone III). 

-Poteaux (55x55) :              ��  ���= 0.009 x 55 x 55 = 27.22cm² 
-Poteaux (50x50) :             ��  ���= 0.009 x 50 x 50 =22.5cm² 
-Poteaux (45x45) :            ��  ���= 0.009 x 45x 45 =18.22cm² 
-Poteaux (40x40) :            ��  ���= 0.009 x 40 x 40 =14.4cm² 
• Le pourcentage maximum est de 4% en zone courante et de 6% en zone de recouvrement. 

� Zone courante : 
-Poteaux (55x55) :                ��  ���= 0.04 x 55 x 55 = 121 cm² 
-Poteaux (50x50) :                ��  ���= 0.04 x 50 x 50 = 100cm² 
-Poteaux (45x45) :                ��  ���= 0.04 x 45 x 45 = 81cm² 
-Poteaux (40x40) :                ��  ���= 0.04 x 40 x 40 = 64 cm² 

� Zone de recouvrement : 
Poteaux (55x55) :             ��  ���= 0.06 x 55 x 55 = 181.5 cm² 
-Poteaux (50x50) :                ��  ���= 0.06 x 50 x 50 = 150 cm² 
-Poteaux (45x45) :                ��  ���= 0.06 x 45 x 45 = 121.5 cm² 
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-Poteaux (40x40) :                ��  ���= 0.06 x 40 x 40 = 96 cm² 
b) Armatures transversales  

        Les armatures transversales sont disposées dans le plan perpendiculaire à l’axe 
longitudinal de la pièce et entourant les armatures longitudinales en formant une ceinture de 
manière à  empêcher le mouvement de celles-ci vers la paroi. 
Par conséquent, Si dans une section carrée, ou rectangulaire, il existe des armatures 
longitudinales en dehors des angles, il est nécessaire de les relier par des épingles ou des 
étriers, pour empêcher tout mouvement de ces armatures. 

Le rôle des armatures transversales consiste à  
� Empêcher les déformations transversales du béton et le flambement des armatures 

                longitudinales. 
� Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement. 
� Positionner les armatures longitudinales 

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule : 

	


�
=


�. ��

ℎ�. ��

 

��: Effort tranchant de calcul. 

ℎ�: Hauteur totale de la section brute. 

��: Contrainte limite élastique de l’acier des armatures transversales, fe=400 Mpa. 


�: Coefficient correcteur (tient compte de la rupture). 

          
�=2,5 Si l’élancement géométrique       �� ≥ 5 

          
�  =3,75 Si l’élancement géométrique   �� < 5 

t : Espacement des armatures transversales : 

t ≤ 10cm en zone nodal. (Zone III) 
 

t ≤      Min (b1/2, h1/2, 10 ∅1)   en zone courante, avec  ∅1 est le diamètre minimal des 
armatures longitudinales du poteau. 

La quantité d’armatures transversales minimale (     
	�

�.�1
 en%) est donnée par 

0,3% si λg ≥ 5       0,8 % si λg ≤ 3    Par interpolation si 3  < λg < 5 

Avec : �� =
� 

�
 ou 

� 

!
   avec a et b, les dimensions de la section du poteau. 

Les cadres et les étriers doivent être fermes par des crochets à 135° ayant une longueur droite de 10 Ф 
minimum. 
Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et diamètre 
suffisants (Ф > 12 cm) pour permette une vibration correcte du béton sur toute la hauteur des 
poteaux. 
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VI-2) Calcul du ferraillage des poteaux  
VI-2-1) Etape de calcul en flexion composée à l’ELU  

a)  On calcule l’effort de compression centré maximal supportable par le béton : 

       bcb fhbN ××=max  

b) On calcul le coefficient de remplissage 1ψ  égal au rapport entre l’effort normal réel et 
l’effort de compression centré maximal 

      
bc

u

b

u

fhb

N

N

N

××
==

max1ψ                     

c) On compare le coefficient 1ψ  à 0,81 

���� si 1ψ ≤ 0,81 :  On détermine l’excentricité critique ζ  : 

      1ψ ≤ ( )1

1

12934

1291

3

2

ψ
ψ

ζ
−+×

−+
=⇒  

      
( )( )

1

11
1 4

113

3

2

ψ
ψψζψ −−=⇒≥  

   On calcul      enc = h×ζ        et    e =
u

u

N

M
 

e ⇒≤ nce   la section est entièrement comprimée et l’ELU  n’est pas atteint, on place le                                                

pourcentage minimal d’armatures  

e > enc      ⇒         la section est partiellement comprimée et l’ELU peut ne pas être atteint 

���� si 1ψ > 0,81 :  
On détermine le cœfficient « x » 

       

h

d
h

e

h

d

h

d

x
'

7

6

'
5,0

'
5,0 1

−








 −−−−
=

ψ
 

   x  ≥ 0,19          ⇒  la section est partiellement comprimée.  

0 ≤ x  < 0,19   ⇒  la section est entièrement comprimée et pas besoin d’aciers inférieurs As      
mais seulement d’aciers supérieurs As’ 
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VI-2-2) Dimensionnement  

• Section partiellement comprimée
   - On calcul un moment de flexion fictif

        =






 −+=
2

h
dNMM uuf

- Calcul des armatures : on calcul les armatures de la section étudiée en fléxion simple sous 
le moment fictif.                              

 

                          -Fig. VI.1) Sch

    
bc

2
f

fdb

M

⋅⋅
=µ  

Si : 392,01 =≤ µµ la section est simplement armée

    
s

f
1 d

M
A

σ⋅⋅β
=  

La section réelle d’armature est 

 Si : 392,01 =≥ µµ    la section est doublement armée

On calcul : 

      bc
2

1r fdbM ⋅⋅⋅µ=  

      rf MMM −=∆  

Avec : 

Mr : moment ultime pour une section simplement armée.

( ) ssr

f
1 cd

M

d

M
A

σ⋅′−
∆+

σ⋅⋅β
=
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ection partiellement comprimée  
On calcul un moment de flexion fictif : 








 −+=
2

h
deN u  

: on calcul les armatures de la section étudiée en fléxion simple sous 
                                  

Schéma de calcul en flexion composé-        

la section est simplement armée 

La section réelle d’armature est 
s

u
1s

N
AA

σ
−=   

la section est doublement armée 

: moment ultime pour une section simplement armée. 

( ) scd

M
A;

σ⋅′−
∆=′  

d 

c
’ 
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: on calcul les armatures de la section étudiée en fléxion simple sous 

       

 

A1 

A’ 

b 

σbc 

σSt 
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 La section réelle d’armature : 
s

u
sss

N
AAAA

σ
−== 1

' ;   

• Section entièrement comprimée : 
 

Les sections d’armatures valent : 

 

( ) ( )
( ) 2''

5,05,0

s

bcu
s dd

hdfhbehdN
A

σ−
−××−+−−

=  

 s
s

bcu
s A

fhbN
A −

××−
=

2'
'

σ
 

2'sσ   Contrainte de compression des aciers correspondant à une déformation de 2 ‰  
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� Le ferraillage des poteaux est fait par un calcul automatique à l’aide du logiciel « Socotec».          
Les résultats sont donnés dans les tableaux suivant :  

 

 
 
                                            Tab. VI.1) Ferraillage des poteaux 
 
 
 
 
 
 
 

E
tage 

Effort 
Normal (KN) 

Moment 
(KN.m) 

 
Comb 

S
ection 

b ×× ××h 
(C

m
2) 

Obs
. 

A
S (cm

2) 

As 
(cm2) 

Amin 

(cm2) 

Aadopt 
(cm2) 

Choix 
des 

barres 

 

R
D

C
 et 1ere étage 

Nmax=2031.30 M cor====10.85 0.8G+EY 

55x55 

S
E

C
 

0 0 

27,20 

 

2
9

,1
5

 

 

8H
A

20+
2H

A
16 

 Nmin====-2854.08    M  cor==== -46.47 G+Q+EY 
S

E
C

 
0 0 

Ncor==== -616.68 
Mmax====  
103.58 

    G+Q+EY 

S
E

C
 

0  0 

E
tages 2,3 et4 

 

Nmax  =1559.21 M cor====19.01 0.8G+EY 

50x50 

S
E

C
 

0 0 

22,5 

 

24,62 

4H
A

20+
6H

A
16 

Nmin====-2288.04 Mcor==== -42.90 G+Q+EY 

S
E

C
 

0 0 

Ncor==== -616.68 
Mmax= 
103.58 

G+Q+EY 

S
E

C
 

0 0 

E
tages 5,6 et7 

Nmax  =646.40 M cor====31.24 0.8G+EY 

45x45 

 

S
E

C
 

0 0 

18,22 

19,17 

 

8H
A

16+
2H

A
14

 

 Nmin====-1194.77 Mcor====-14.58 G+Q+EY 

S
E

C
 

0 0 

Ncor====-403.61 Mmax====104.31 G+Q+EY 

S
E

C
 

0 0 

E
tages 8,9et10 

Nmax====132.85 
M cor====4.43 0.8G+EY 

                          40x40 

S
E

C
 

0 0 

14,4 

 

1
4

,5
7

 

 

8H
A

14+
2T

12 

 

Nmin====-544.30 M cor====-12.24 G+Q+EY 

S
E

C
 

0 0 

Ncor====-47.41 Mmax====98.01 G+Q+EY 

S
E

C
 

0  
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VI-3) Vérifications  
 
VI-3-1) Vérification a l’ELU  
 
a)-Vérification des contraintes tangentielles (Art 7.4.2.2 RPA 2003): 
La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison 
sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante: 

                                 "# =
$%

#&
< "#'(((((       "#'(((((=)&. *+,-  

Où 
.est égal à 0,075 si l'élancement géométrique, dans la direction considérée, est 
Supérieur où égal à 5, et à 0,04 dans le cas contraire 

�� =
/0

1
 

/0 =0.707/2 => �� =
2.424�5

�
 

-Poteaux (55x55) : 

� (RDC) 
��=5.91 > 5 ⇒  
.=0.075 

6�=
7�.889�2:

8898;9�2<
=0.21 MPA 

"#'((((( =0.075x25 = 1.875 Mpa. 

6� < "#'(((((         ⇒⇒⇒⇒      Condition vérifié 

� 1ére etage 
�� =3.67 < 5    ⇒   
.= 0.04 

6�=0.21MPA 

"#'((((( = 0.04x25 = 1.00 Mpa 

6� < "#'(((((         ⇒⇒⇒⇒      Condition vérifié 

-Poteaux (50x50) : 

��=4.04 < 5 ⇒   
.=0.04 

 6�=0.22 

"#'((((( =0.04x25 = 1.00 Mpa  

6� < "#'(((((         ⇒⇒⇒⇒      Condition vérifié 
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-Poteaux (45x45) : 

 ��=4.49 < 5 ⇒ 
.  = 0.04 

6�=0.43 

"#'((((( =0.04x25 = 1.00 Mpa 

 6� < "#'(((((         ⇒⇒⇒⇒      Condition vérifié 

-Poteaux (40x40) : 

�� =5.05 > 5 ⇒ 

>
 = 0.075 

6�=0.44 

 6� < "#'(((((         ⇒⇒⇒⇒      Condition vérifié 

"#'((((( =0.075x25 = 1.875 Mpa 

Conclusion : Les contraintes tangentielles sont admissibles. 
 

b)- Calcul des armatures transversales  
• Diamètre des armatures transversales  

D’après le [BAEL 91] Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur 
normalisée la plus proche du tiers du diamètre des armatures longitudinales qu’elles 
maintiennent. 

∅
= 
∅@ 

;
 = 

A2

;
 =6.66mm                soit∅
=8mm 

∅� : Diamètre max des armatures longitudinales. 

Soit deux cadres de HA 8 = At = 2.02cm2 

• Espacement maximal des armatures transversales (Art 7.4.2.2 RPA 2003): 

-Poteaux (55x55) : 

� En zone nodale : 
B
 ≤10 cm=> B
=10cm 

� En zone courante : 
B
 ≤  Min (b1/2, h1/2, 10 ∅1) ≤ Min (27,5 ; 16) => B
=15cm 

-Poteaux (50x50) : 

� En zone nodale : 
B
 ≤10 cm=> B
=10cm 

� En zone courante : 
B
 ≤ Min (b1/2, h1/2, 10 ∅1) ≤ Min (25 ; 16) => B
=15cm 
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-Poteaux45x45 : 

� En zone nodale : 
B
 ≤10 cm=> B
=10cm 

� En zone courante : 
B
 ≤ Min (b1/2, h1/2, 10 ∅1) ≤ Min (22,5 ; 14) => B
=12cm 

-Poteaux40x40 : 

� En zone nodale : 
B
 ≤10 cm=> B
=10cm 

� En zone courante : 
B
 ≤ Min (b1/2, h1/2, 10 ∅1) ≤ Min (20 ; 12) => B
=12cm 

• Longueurs de recouvrement : 

/0 =50∅�=50x2=100cm 

• Vérification de la quantité d’armatures (Art 7.4.2.2 RPA 2003): 

La quantité d’armatures transversales est donnée comme suit : 

-Si �� ≥5…………………………	
  min= 0,3% St × b1 

-Si: �� ≤3 ………………………… 	
  min = 0,8% St × b1 

-Si : 3 ≤  �� ≤ 5…………………….Interpoler entre les deux valeurs précédentes. 

-Poteaux (55x55) : 

� RDC 

��=5.91 > 5    

� En zone nodale : 
	
  min= 0,3% St × b1=0.003x10x55=1.65cm2 

� En zone courante : 

	
  min= 0,3% St × b1=0.003x15x55=2,74cm2 

� 1ére étage: 
-Poteaux (55x55) : 

�� =3.67 < 5 

� En zone nodale : 
	
  min= 0,55% St × b1=0.0055x10x55=3.02cm2 

� En zone courante : 

	
  min= 0,3% St × b1=0.003x15x55=2,47cm2 

-Poteaux (50x50) : 
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�� =4.04 < 5 

� En zone nodale : 
	
  min= 0,55% St × b1=0.0055x10x50=2.75cm2 

� En zone courante : 

	
  min= 0,3% St × b1=0.0055x15x50=3.75cm2 

-Poteaux45x45 : 

�� =4.49 < 5 

� En zone nodale : 
	
  min= 0,55% St × b1=0.0055x10x45=2.47cm2 

� En zone courante : 

	
  min= 0,3% St × b1=0.0055x12x45=2.97cm2 

-Poteaux40x40 : 

�� =5.05 > 5 

� En zone nodale : 
	
  min= 0,3% St × b1=0.003x10x40=1.20cm2 

� En zone courante : 

	
  min= 0,3% St × b1=0.003x12x40=1.44cm2 

      Les sections minimales du RPA sont vérifiées avec un écartement de 10cm en zone nodale 
et 12cm en zone courante pour  tous les poteaux. 
 
VII -3-2) Vérification à l’ELS  

 Etat limite de compression du béton [BAEL 91A.4.5.2] 

  On calcul les contraintes du béton et de l’acier dans les deux directions  et on les compare 

aux contraintes admissibles afin de vérifier les sections adoptées à l’ELS  

-Contrainte admissible de l’acier :DEF =348 MPa 

-Contrainte admissible du béton : D!G((((=15 MPa 

D!E : Contrainte max dans la fibre supérieure du béton. 

DEE  : Contrainte max dans les aciers supérieurs. 

D!H  : Contrainte max dans la fibre inférieure du béton. 

DEH  : Contrainte max dans les aciers inférieurs. 

La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’est pas nécessaire de vérifier la 

contrainte dans les aciers tendus.                    
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Vérification d’une Section partiellement comprimée  

   Pour  calculer la contrainte du béton on détermine la position de l’axe neutre :  

           c21 l  y  y +=  

Avec :    y1 : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et la fibre la plus comprimé ; 

              y2 : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et le centre de pression Cp ; 

         lc : la distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée. 

y2 est obtenu avec la résolution de l’équation suivante : 0qypy 2
3
2 =+⋅+  

Avec :    
se - 

2

h
 = lc  

              
b

ld
An6

b

cl
An6l3p c

u
c

u
2
c

−
⋅⋅×+

′−
⋅⋅×−×−=  

        
( ) ( )

b

ld
An6

b

cl
An6l2q

2
c

u

2
c

u
3
c

−
⋅⋅×−

′−
⋅⋅×−×−=  

Pour la résolution de l’équation, on calcul ∆  :
27

p4
q

3
2 +=∆  

• Si ∆ :0≥  ( )
u3

p
uy;tu;q5.0t 2

3

⋅
−==−∆⋅=  

• Si ∆ < 0 ⇒  l’équation admet trois racines : 

 






 +⋅=






 +⋅=






⋅=
3

4

3
cos;

3

2

3
cos;

3
cos 3

2
2
2

1
2

παπαα
ayayay  

Avec : 

          
3

p
2a;

p

3

p2

q3
arccos

−⋅=








 −×
⋅
⋅=α  

 On tiendra pour y2 la valeur positive ayant un sens physique tel que : h < l+ y2= y1<0  

  Donc c21 l  y y: +=  

                    ( ) ( )[ ]2
1

2
1

3
1 '15

3
dyAydA

yb
I ss ′−+−⋅×+

⋅
=  

 

 

Finalement la contrainte de compression dans le béton vaut  
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    bc
s

bc y
I

Ny σσ ≤⋅
×

= 1
2  

Puis on fait la vérification.  

� Vérification d’une section entièrement comprimée  
-On calcul l’aire de la section homogène totale : ( )ss AAhbS '15 +⋅+⋅=  

-On détermine la position du centre de gravité qui est situé à une distance XG au-dessus  du 
centre de gravité géométrique : 

             
( ) ( )

( )ss

ss
G AAhb

hdAdhA
X

'15

5.0'5.0'
15

+⋅+⋅
⋅−⋅−−⋅⋅

⋅=  

-On calcul l’inertie de la section homogène totale 

             ( ) ( )[ ]222
3

5.0'5.0'15
12 GsGsG XhdAXdhAXhb

hb
I +⋅−⋅+−−⋅⋅⋅+⋅⋅+⋅=  

Les contraintes dans le béton valent  

             
( )

I

X
2

h
XeN

S

N GGsser
ser

sup








 −⋅−⋅
+=σ             Sur la fibre supérieure  

             
( )

I

X
2

h
XeN

S

N GGsser
ser

inf








 +⋅−⋅
−=σ              Sur la fibre inférieure  

Finalement on vérifie :   max ( ) bcσσσ ≤infsup;  

Remarque 

Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement comprimée. 

Condition de non fragilité : 

  La condition de non fragilité dans le cas de la flexion composée est  

 

              ≥sA db
de

de

fe

f
A

s

st ⋅⋅
⋅−
⋅−

⋅
⋅

=
185,0

455,023,0 28
min  
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Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants : 

Vérification des contraintes à l’ELS :   

Poteau N (KN) IJ−J 
KN.m 

�LM 
Cm2 

��N 
Cm2 

Nat O#+ 

Mpa 
Sup      

 
   inf 

 

O#+(((( 
OLM 

Mpa 
Sup      

        
inf 

OL

IP�
(((((((

 
obs 

 
 
 
(55x55) 

Nmax=-29,82 -5,94 

29,15 

29,15 

SE
C 

0,2 0,0 15 2,9 0,8 348 Ok 

Nmin=-1428.2 -1,02 SE
C 

3,7 3,7 15 55,5 54,8 348 Ok 

Ncor=1179.6 39,27 SE
C 

3,9 2,2 15 57 34,2 348 Ok. 

 Nmax=228 15,33 

24,62 

24,62 

SE
C 

1,2 0,3 15 16,8 4,7 348 Ok 

(50x50) Nmin=-1140,1 -4,94 SE
C 

3,7 3,5 15 55,9 52 348 Ok 

 Ncor=-678,8 33,23 SE
C 

3,1 1,2 15 45,2 19 348 Ok 

 Nmax=-106 -1,29 

19,17 

19,17 

SE
C 

0,5 0,4 15 6,8 5,5 348 Ok 

(45x45) Nmin=-732.2 -5,29 SE
C 

3,0 2,6 15 45,3 39,7 348 Ok 

 Ncor=326.7 30,20 SE
C 

2,4 0,1 15 35 2,9 348 Ok 

 Nmax=-6.88 -1,74 

14,57 

14,57 

SE
C 

0,1 0,0 15 1,9 1,4 348 Ok 

(40x40) Nmin=-395.8 -8,89 SE
C 

2,4 1,4 15 35 22 348 Ok 

 Ncor=-41 26,07 SE
C 

1,8 0,0 15 24 35,9 348 Ok 

- 

                                        Tab. VI.2) Vérification à l’ELS  

Conclusion : Toutes les conditions sont vérifiées,   
Le tableau suivant représente le choix des barres et leurs espacements : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Poteau Barres 

(longitudinale 
Barres 

(transversale) 
St cm 

(z.courante) 
St cm 

(z.nodale) 
55X55 8HA20+2HA16 2Z8 15 10 
50X50 4HA20+6HA16 2Z8 15 10 
45X45 8HA16+2HA14 2Z8 12 10 
40X40 8HA14+2HA12 2Z8 12 10 
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Délimitation de la zone nodale : 







= cmhb

h
h e 60;;;

6
max' 11  

he : hauteur libre du poteau. 

� RDC : cmcmh 33,6860;55;55;
6

410
max' =







=  On prend h’=70cm 

� Etage courant : cmcmh 6060;50;50;
6

266
max' =







=  
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Introduction : 
      Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces verticales et des 
forces horizontales. Donc, le ferraillage des voiles consiste à déterminer les armatures en 
flexion composée sous l’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) 
et aux surcharges d’exploitation (Q), ainsi que sous l’action des sollicitations horizontales 
dues aux séismes. 
Pour faire face à ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures : 
    • Armatures verticales. 

    • Armatures horizontales. 

    • Armatures transversales. 
Pour réduire le calcul on a décomposées la structure en deux zones de calcul : 

� Zone I: RDC, 1er, 2eme, 3eme et 4eme   étage.  

� Zone II :  5eme……10eme étage. 

Le calcul se fera par la méthode des tronçons de la RDM, qui se fait pour une 

bande largeur (d). 

� Combinaison d’action : 

Les combinaisons d’action sismiques et d’actions dues aux charges verticales à 

prendre sont données ci-dessous : 

� Selon le BAE91     G +Q 

                                            1.35G+ 1.5 Q 

� Selon le RPA révise 2003        G+ Q ±E 

                                                               0.8 G± E 

VII)  Ferraillage des voiles : 

   La méthode utilisée est la méthode de RDM qui se fait pour une bande de largeur (d). 

VII.1)  Exposé de la méthode : 

La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des 

sollicitations les plus défavorables (N, M) en utilisant les formules suivantes  

              
I

VM

B

N
max

⋅+=σ                  
I

VM

B

N '

min

⋅−=σ  
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B : section du béton 
I : moment d’inertie du trumeau 
V et V’: bras de levier : 

V=V ' = L/2 

Le calcul se fera pour des bandes de longueur ≪ d ≫ donnée par : 

d ≤ min(
��
� ,

�
� ��) 

Avec : 
he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré 

Lc : la longueur de la zone comprimée 

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des 

diagrammes des contraintes obtenues 

� Section entièrement comprimée : 

ed
2

N 1max
i ⋅⋅σ+σ=  

ed
2

N 21
1i ⋅⋅

σ+σ
=+  

Avec : 

 e : épaisseur du voile.                                Fig. VII.1) Diagramme des contraintes dans une SEC 

�  Section partiellement comprimée :  

 ed
2

N 1min
i ⋅⋅σ+σ=  

ed.
2

N 1
1i ⋅σ=+    

s

i
v

N
A

σ
=  Avec   sσ  =348MPa                    Fig. VII.2) Diagramme des contraintes dans une SPC   

� Section entièrement tendue : 

	
 = �
�����
� . �. �    

   

                          Fig. VII.3) Diagramme des contraintes dans une SET           
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VII.1.1) Armatures verticales  

� Section entièrement comprimée :  

�� = ����.����
���

  

B : section du voile. 

� �  : Contrainte de l’acier = 400 MPa. 

� Section partiellement comprimée : 

�� = ��
���

  

� �: Contrainte de l’acier = 400 MPa. 

� Section entièrement tendue : 

�� = ��
���

  

 � � : Contrainte de l’acier = 400MPa. 

� Armatures minimales : 
� Pour une Section entièrement comprimée : 

       �!
"≥4 cm²/ml                   (Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99)                                                                                            

        0.2% ≤ &
�'
� ≤ 0.5%           (Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99)        

� Pour une Section entièrement tendue : 

�!
"≥ max *��+��
��

 ; 0.15%./ 

� Section partiellement comprimée : 

�!
"≥ max *0.����+��
��

 ; 0.005./ 

Avec : 

B : section du béton tendue 

Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au 

moins égal à 0.2 % de la section horizontale du béton tendu. 

VII.1.2) Armatures horizontales : 

Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une 

longueur de 10 Φ et disposées de manière à servir de cadre armatures aux 

armatures verticales. 
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�1 = &2
3    

A h ≥ 0.15%B Globalement dans la section du voile. 

A  h ≥  0.10%B   En zone courante. 

B : Section du béton. 

AV: Section d’armature verticale. 

VII.1.3)  Armatures transversales : 

     Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. 
Elles retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des 

épingles dont le rôle est d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action 

de la compression d’après l’article 7.7.4.3 du RPA 2003. 

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) 

épingles au mètre carré. 

VII.1.4)  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 : 

��4 = 1.1 5
��

  

Avec : T=1.4Vu  

Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré. 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les 
efforts de traction dus au moment de renversement. 

VII.1.5)  Armature pour les potelets  

     Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres 
verticales, dont la section de celle-ci est ≥ 4HA10 avec des cadres horizontaux 

dont l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile. 

VII.1.6)  Dispositions constructives 

a)  Espacement : (Art 7.7.4.3 RPA99 ver 2003). 

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire : 

s7 ≤ 89:;1.5�  , 30>8?  



Chapitre VII                                                                                  Ferraillage des voiles 

 

162 

 

Avec : e = épaisseur du voile. 

 

Aux extrémités des voiles l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 

1/10 de la longueur du voile.  

Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15 cm 

b) Longueur de recouvrement 
   Elles doivent être égales à : 

     -40Φ pour les barres situées dans les zones ou le recouvrement du signe des efforts 

Est  possible. 

     -20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les 

Combinaisons  possibles de charges.  

c) Diamètre minimal : 
Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 
 

  
@

@0   de l’épaisseur du voile. 

 

 

 

 

                                                                                               

                                            Fig. VII.4)  Disposition des armatures verticales 
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VII.2) Vérifications à L’ELS 

N ser = G + Q 

σB = C
D�@EF ≤ σBGGG     Avec :     �HGGG=0.6I��J=15MPa 

Avec : 
      Nser : Effort normal applique. 
      B: Section du béton. 
      A: Section d’armatures adoptée. 

a) Vérification de la contrainte de cisaillement : 

-D’après le RPA99 révise 2003 : 

KH ≤ KHGGG=0.2I��J       Avec  KH=
L

HM.N 

V=1.4OP ,�QR�PR 

Avec : 

       b0 : Epaisseur du linteau ou du voile 

       d : Hauteur utile (d = 0.9 h) 

       h : Hauteur totale de la section brute 

-D’après le BAEL 91 : 

Il faut vérifier que : 

KP ≤ KPGGG 

KP=
LS
H.N 

Avec : 
    KP :contrainte de cisaillement 

    KP=min(0.15
��T
UH ; 4WXY) 

 

 

 

 

 



Chapitre VII                                                                                  Ferraillage des voiles 

 

164 

 

 

� Exemple de calcul (zone I) : 

Soit à calculer le ferraillage du voile latérale VL1,  SPC : 

L = 4.80m. 

e = 0.20 m . 
�!QZ=7064.01kn/m2. 
�!
"=-9856.34 kn/m2 

[�=
�
��

�
����
�'
. [ 

Lc = 2.003 m → Lt = L- Lc = 2.8m. 

Le découpage du diagramme est en  bandes de longueur: 

On prend 

• d = 1,43 m. 

• d2=(L/2)-d 

-1er e bande: 

( ) 2min
1 /49.4517

.
mKN

L

dL

t

t −=
−

=
σσ

 

KNedN 72.1642..
2

1 1min −=














 +
=

σσ

 

-Armatures verticales : 

�L@=
��
�\�

= 47,31cm2 

- 2ème bande : 

• d2=(L/2)-d=0.97m 

	�
=��

� ��. �=-438.19 KN 

Armatures verticales : 

�L�=
��
�\�

= 12.59cm2 
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-Armatures minimales : 

�!
"=max        
0.����+��

300 ; 0.005. 

�!
" ≥max      0.��Z@3�Z�0Z�.@
300 ; @3�Z�0Z0.E

@00  

�!
"=14,30cm2     

� Armatures horizontales : 

�� ≥max(
&]
3  ;0.15%B)    �� ≥max(

3^.�@
3  ;

0.@EZ@3�Z�0
@00 ) 

            �� ≥11.82cm2 

��=
@@.J�

� = 5.91>82/nappe 

On adopte : 6HA 16/ml (e=15cm). 

� Armature transversales : 

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingles 

au mètre carré soit HA8. 

Soit :  








==

==

nappecmnappeHAA

cm
A

A v

/13,25/208

65.23
2

2
1

21
1

 

                    








==

==

nappecmnappeHAA

cm
A

A v

/71.15/205

29.6
2

2
2

2
2  

- Vérification des contraintes de cisaillement : 

� BAEL 91 :   KP=
LS
H.N=

EE�.0`Z@0a

�00Z0.bZ3�E0=0.64MPa 

 KP=0.64MPa< KPGGG=2.5MPa 

� RPA 2003 : KH=
LS
H.N=

@.3ZEE�.0`Z@0a

�00Z0.bZ3�E0 =0.89MPa 

KH=0.89MPa< KHd =5MPa 
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-Vérification à l’ELS :  

�H=
��

��@E.&=
`E30,�� Z@0

3�EZ�0�@EZ��.`E = 6.57Mpa 

�H�=6.57MPa< �H�GGGG=15MPa 

-Le ferraillage d’autres voiles dans les différentes zones est donné sous forme de 
tableaux : 

� Voiles pleins longitudinaux (VL1et VL2) Tab. VII.1)    
                       Zone I I 

Caractéristiques 

  géométriques 

L (m) 4.80 1.80 

e (m) 0.20 0.20 

B (m²) 0.96 0.36 

 

 

 

 

 

Sollicitation 

     De 

    Calcul 

σmax (KNf/m²) 7064.01 1415.52 

σmin (KNf/m²) -9856.34 -8819.84 

Nature de la section SPC SPC 

Lc (m) 2.15 0.52 

Lt (m) 2.65 1.28 

d (m) 1.43 0.36 

σ1 (KNf/m²) -4517.49 -6339,2 

N1 KNf -1642.72 -545.72 

N2 KNf -438.19 -342.32 

Vu KNf 552.06 102.88 

T KNf 772.88 144.03 

Ns KNf 6540.3 5461.4 

Av1 (cm²) 23.60 13.26 

 

 

 

 

 

Av2 (cm²) 12.58 8.55 

Av min (cm²) 14,30 4,34 

Avj (cm²) / / 

Choix de la 
section 

bande1 8HA20 7HA16 

Section adoptée bande1 24.94 14.07 
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Ferraillage Choix de la 
section 

bande2 5HA20 5HA16 

Section adoptée bande2 15.71 10.05 

Espacement bande1 15 12 

 bande2 15 12 

Ah (cm²) 5.90 3.41 

Ah min (cm²) 11.80 3.36 

Ah choix  

        Sect/ml/nappe 

6HA16 

 

4HA14 

Section adoptée  12.06 6.15 

Espacement (cm) 15 12 

Vérification 

       Des 

Contraintes 

At 4 épingles de HA8/m 

KHGGG=5MPa τb 0.65 0.43 

KPGGG2.5 τu 0.89 0.31 

�H�GGGG=15 σbc 6,57 1.43 

 

                       Zone II II 

Caractéristiques 

géométriques 

L (m) 4.80 1.80 

e (m) 0.20 0.20 

B (m²) 0.96 0.36 

 

 

 

 

 

Sollicitation 

     De 

    Calcul 

σmax (KNf/m²) 3117.16 2792.20 

σmin (KNf/m²) -3911.83 -5904.41 

Nature de la section SPC SPC 

Lc (m) 2.11 0.57 

Lt (m) 2.19 1.23 

d (m) 1.47 0.38 

σ1 (KNf/m²) -1691.60 -4243 

N1 KNf -823.70 -365.33 

N2 KNf -157.31 -229.12 

Vu KNf 408.62 75.23 
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T KNf 572.07 107.51 

Ns KNf 3954.22 3370.53 

Av1 (cm²) 11.83 9.13 

 

 

 

 

 

Ferraillage 

Av2 (cm²) 2.27 5.72 

Av min (cm²) 14,70 4,34 

Avj (cm²) / / 

Choix de la section bande1 8HA16 7HA14 

Section adoptée bande1 16.09 10.77 

Choix de la  section bande2 5HA16 5HA14 

Section adoptée bande2 10.05 7.70 

Espacement bande1 15 12 

 bande2 15 12 

Ah (cm²) 2.95 1.14 

Ah min (cm²) 5,91 2.28 

Ah choix Sect/ml/nappe 4HA14 4HA12 

Section adoptée 6.15 4.52 

Espacement (cm) 15 12 

Vérification 

       Des 

Contraintes 

At 4 épingles de 

HA8/m 

  

KHGGG=5MPa τb 0.66 0.24 

KPGGG2.5 τu 0.47 0.33 

�H�GGGG=15 σbc 4,04 0.87 
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� Ferraillage des voiles (VT1 etVT2). Tab. VII.2)    

                       Zone I II 

Caractéristiques 

 géométriques 

L (m) 3,00 3.00 

e (m) 0.20 0.20 

B (m²) 0.60 0.60 

 

 

 

 

 

 

Sollicitation 

     De 

    Calcul 

σmax (KNf/m²) 4064.00 3432.68 

σmin (KNf/m²) 7896.23 -3978.34 

Nature de la section SPC SPC 

Lc (m) 1.24 1.38 

Lt (m) 1.76 1.62 

d (m) 0.81 0.92 

σ1 (KNf/m²) -4219.98 -1672,7 

N1 KNf  -975.08 -510.03 

N2 KNf  -291.17 -97.01 

Vu KNf  106.95 76,62 

T KNf  149.73 107.20 

Ns KNf  5679.93 3585.87 

Av1 (cm²) 14.01 7.32 

 

 

 

 

 

Ferraillage 

Av2 (cm²) 4.18 1.39 

Av min (cm²) 8,10 9,20 

Choix de la section bande1 5HA20 5HA16 

Section adoptée bande1 15.71 10.07 

Choix de la section bande2 5HA16 5HA14 

Section adoptée bande2 10.05 7.70 

Espacement bande1 15 15 

 bande2 15 15 

Ah (cm²) 3.04 1.83 
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Ah min (cm²) 6,09 3.66 

Ah choix Sect/ml/nappe 4HA14 

 

4HA12 

Section adoptée 6.15 4.52 

Espacement (cm) 15 15 

Vérification 

       Des 

Contraintes 

At 4 épingles de 
HA8/m 

  

KHGGG=5MPa τb 1.02 0.65 

KPGGG2.5 τu 0.73 0.46 

�H�GGGG=15 σbc 3,10 1.84 

 

� Ferraillage des voiles avec ouvertures (trumeaux). Tab. VII.3)     

                       Zone I II 

Caractéristiques 

 géométriques 

L (m) 1.10 1.10 

e (m) 0.20 0.20 

B (m²) 0.22 0.22 

 

 

 

 

 

 

Sollicitation 

     De 

    Calcul 

σmax (KNf/m²) 4212.92 2764.27 

σmin (KNf/m²) -7763.95 -4297.75 

Nature de la section SPC SPC 

Lc (m) 0.46 0.43 

Lt (m) 0.64 0.67 

d (m) 0.31 0.27 

σ1 (KNf/m²) -4003.28 -2565,8 

N1 KNf  -364.78 -185.31 

N2 KNf  -192.15 -71.82 

Vu KNf  116.06 96,7 

T KNf  162.48 135.38 

Ns KNf  3236.19 1938.01 
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





+=
42

1
1

vjv
AA

A  

(cm²) 6.35 3.55 

 

 

 

 

 

Ferraillage 







+=
42

2
2

vjAA
A  

(cm²) 3.87 1.96 

Av min (cm²) 11,00 8,00 

AvJ (cm²) 4,47 3,72 

Choix de la section bande1 4HA20 4HA16 

Section adoptée bande1 12.56 10.07 

Choix de la section bande2 4HA16 4HA14 

Section adoptée bande2 8.04 6.15 

Espacement bande1 12 12 

 bande2 12 12 

Ah (cm²) 2.62 1.83 

Ah min (cm²) 3,31 3.31 

Ah choix Sect/ml/nappe 4HA12 

 

4HA12 

Section adoptée  4.52 4.52 

Espacement (cm) 12 12 

Vérification 

       Des 

Contraintes 

At 4 épingles de HA8/m   

KHGGG=5MPa τb 0.82 0.75 

KPGGG2.5 τu 0.67 0.54 

�H�GGGG=15 σbc 1,37 1.08 
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VII.3)  Étude des linteaux  

           Les linteaux sont des éléments reliant les trumeaux d’un même voile, ils sont assimilés 
à des poutres encastrées à leur extrémité et sont calculés en flexion simple, dans ce cas les 
résultats sont tirés directement des fichiers résultats du calcul effectué  par le logiciel de calcul 
ETABS. 

Méthode de calcul : 

VII.3.1)  Contraintes limite de cisaillement  

                      

calcul,u

0
b

28cbb

V4.1V

db

V

f2.0

⋅=
⋅

=τ

⋅=τ≤τ

  

                b0 : Epaisseur du linteau ou du voile  

                d : Hauteur utile (d = 0.9 h) 

                h : Hauteur totale de la section brute  

VII.3.2)  Ferraillage des linteaux 

� Premier cas :   
                                   28cb f06.0 ⋅≤τ  

Les linteaux sont calculés en flexion simple, (avec les efforts M, V) il devra disposer : 

                - Des aciers longitudinaux de flexion       ⇒A l 

                - Des aciers transversaux                          ⇒At 

                 -Des aciers en partie courants (de peau)   ⇒Ac 

� Aciers longitudinaux :   
           Les aciers longitudinaux supérieurs et inférieurs sont calculés par la formule suivante :                   

e
l f.z

M
A ≥ ,     Avec :      z= h-2d        

                  h : est la hauteur totale du linteau.   

                  d : est l’enrobage. 

                  M : moment dû à l’effort tranchant (V =1,4.Vu). 

� Aciers transversaux  

• Premier sous cas : linteaux longs (sλ = 
h

l
 >1). 

Avec :  
V

z.f.A
S et

t ≤     
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      St : espacement des cours d’armatures transversales.  

  At : section d’un cours d’armatures transversales. 

•  Deuxième sous cas : linteaux longs (sλ =
h

l
≤ 1). 

Avec :                     
et

et
t f.AV

z.f.A
S

+
≤                 et   V = min (V1 ; V2) 

 Ou :        V1 = 2. Vu calcul                        V2 
ij

cjci

l

MM +
≤  

Mci et Mcj : moments résistants ultimes des sections d’about à gauche et à droite du linteau 
de portée lij sont calculés par :      

                                  Mc = At.fe.z 

 

 

 

 

� Deuxième cas : 
                                        28cb f06.0 ⋅≥τ  

            Dans ce cas, il y’a lieu de disposer les ferraillages longitudinaux (supérieures et 
inférieures), transversaux et en zone courante (armatures de peau) suivant les minimums 
réglementaires. 

 Les efforts (M ; N) sont repris suivant des bielles diagonales (de traction et de 
compression) suivant l’axe moyen des armatures diagonales Ad  a disposer obligatoirement. 

 Le calcul de ces armatures se fait suivant la formule : 

   Ad = 
αsin.f.2

V

e

  Avec :    αtg =
l

d2h −
              V = Vcalcul  (sans majoration) 

 

 

 

 

 

Mci 

Mcj 

Moment fléchissan
 

lij 

Effort tranchant : 

 
cjci

1 l

MM
V

+
=  
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                                          Fig. VII.4) : Schéma de ferraillage de linteau 

� Ferraillage minimal  
 -Armatures longitudinales :        hb%15.0A,A '

ll ⋅⋅≥  

 -Armatures transversales   : 

                                                         
28cbtt

28cbtt

f025.0SiSb%25.0A

f025.0SiSb%15.0A

⋅>τ⋅⋅≥
⋅≤τ⋅⋅≥

 

-Armatures de peau             :      hb%20.0A c ⋅⋅≥  

  Φ+≥ 504/h  

Al
’ 

Coupe A-A  

Al 

At 

AD 

  Ac 
  h  Φ6 ,S=10 

A 

A 

 Fc 

 Ft 

4/hS≤  

AD 



Chapitre VII                                                                                  Ferraillage des voiles 

 

175 

 

-Armatures de diagonales   : 

                                                    
28cbD

28cbD

f06.0Si0A

f06.0Sihb%15.0A

⋅≤τ=

⋅>τ⋅⋅≥
  

VII.3.2.1) Exemple de calcul  I 

 Les caractéristiques géométriques du Linteau sont : 

                          

cme

ml

mh

20

00.1

40.2

=
=
=

 

a) Vérification de la contrainte de cisaillement : 

                                  

MPaMPa

MPa

VV
db

V

bb

b

calculb

538.4

38.4
2409.020

1081.13534.1

4.1;
0

0

=<=

=
××

××=

⋅=
⋅

=

ττ

τ

τ

 

b) Armatures longitudinales : 
                                 MPafMPa cb 5.106.038.4 28 =>=τ  

 Donc on adopte le ferraillage minimal : 

RPA 2003 :  

                               ²20.724020%15.0)(
min,min, ' cmAA

ll =××≥=  

BAEL  91 :        

                                
( )

²72.5
400

3240201.2
23.0)(

min,min, ' cmAA
ll =−×××≥=  

  Soit : 

                         A = 4HA14    ⇒     Al = 6.15  cm² 

c) Armatures transversales :  

                                  

²00.120200025.00025.0

60
4

240

4

625.0025.038,4 28

cmebA

cm
h

S

MPafMPa

t

cb

=××=⋅⋅>

==≤

=⋅>=τ

  

   

Soit   :   

                                 A = 2HA12         ⇒   At =2.26 cm² 
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d) Armatures diagonales : 
                                    MPafMPa cb 5.106.038,4 28 =⋅>=τ    

 Donc ses armatures sont nécessaires. 

                                     

²38.18
92.04002

.1,13538

6734,2
100

322402

sin2

0

cmA

L

ch
tg

f

VV
A

D

e

calcul
D

=
××

=

=⇒=×−=
−

=

⋅⋅
=

=

αα

α

 

        Soit :    

                                 A =  4(HA20 +HA14)   ⇒   AD = 18.71 cm² 

e) Armatures de peau : 

           
²60.924020002.0002.0 cmheAc =××=⋅⋅≥
 

  Soit :   

                             A = 5HA16         ⇒    Ac = 10.05 cm² 

VII.3.2.2) Exemple de calcul II  

 Les caractéristiques géométriques du Linteau  

                            

cme

ml

mh

20

00.1

36.1

=
=
=

 

a) Vérification de la contrainte de cisaillement : 
 

                     

MPaMPa

MPa

VV
db

V

bb

b

calculb

583.3

83.3
1369.020

1031.6704.1

4.1;
0

0

=<=

=
××

××=

⋅=
⋅

=

ττ

τ

τ
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b) Armatures longitudinales : 

                                MPafMPa cb 5.106.083.3 28 =>=τ  

Donc on adopte le ferraillage minimal : 

RPA 2003 :  

                                ²08.413620%15.0)(
min,min, ' cmAA

ll =××≥=  

BAEL  91 :        

                                
( )

²21.3
400

3136201.2
23.0)(

min,min, ' cmAA
ll =−×××≥=  

  Soit  

                         A = 4HA14    ⇒     Al = 6.15 cm² 

c)  Armatures transversales : 
 

                                  

²00.120200025.00025.0

34
4

136

4

625.0025.083,3 28

cmebA

cm
h

S

MPafMPa

t

cb

=××=⋅⋅>

==≤

=⋅>=τ

  

  Soit   :   

                           A = 2HA12         ⇒   At =2.26 cm² 

d) Armatures diagonales : 
                                    MPafMPa cb 5.106.083,3 28 =⋅>=τ    

 Donc ses armatures sont nécessaires. 

                                     

²26.10
79.04002

.1,6703

5,5230,1
100

321362

sin2

0

cmA

L

ch
tg

f

VV
A

D

e

calcul
D

=
××

=

=⇒=×−=−=

⋅⋅
=

=

αα

α

                                        

Soit :    

                                    A =  2(HA20 +HA16)   ⇒   AD = 10.30 cm² 
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i. Armatures de peau : 

        
²44.513620002.0002.0 cmheAc =××=⋅⋅≥
 

                                                             Soit : A = 4HA14         ⇒    Ac = 6.15 cm²                         

Type I: 

Zone  Zone I Zone II       Zone III 

Caractéristiques 

Géométriques 

h (m) 2.40 1.36 1.36 

L(m) 1.00 1.00 1.00 

e (cm) 20 20 20 

Contraintes 

de 

cisaillement 

)MPa(bτ  5 5 5 

)MPa(bτ  4.38 3.83 3.83 

Vu  (KN) 1353.81 670.31 456.74 

F
e

rr
a

il
la

g
e

 d
e

s 
li

n
te

a
u

x
 

)KN(bτ  1.5 1.5 1.5 

)KN(bτ  4.38 3.83 3.83 

Al =Al
’
 (cm²) 6.15 6.15 6.15 

Choix des barres 4HA14 4HA14 4HA14 

gλ  1 1 1 

At   (cm²) 2.26 2.26 2.26 

Choix des barres 2HA12 2HA12 2HA12 

AD  (cm²) 18.71 10,30 8,04 

Choix des barres 4(HA20+HA16) 2(HA20+HA16) 4HA16 

Ac  (cm²) 10.05 6.15 6.15 

Choix des barres 5 HA16 4 HA14 4 HA14 

 

                                      Tab. VII.3)   Ferraillage des linteaux Type I 
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Type I : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                   Fig. VII.5) : Schéma de ferraillage de linteau 

              

 

 

 

 

Coupe A-A 

AD= 4HA16
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VIII) Etude de l’infrastructure  
 
Introduction   
Les fondations : base de l’ouvrage qui se trouve en contact direct avec le terrain d’assise (sol) 
et qui a pour fonction de base l’interaction entre le sol et la structure. Les fondations 
concernent toutes les catégories de structures (béton, béton armé, charpente en bois, charpente 
métallique) et tous les ouvrages (bâtiments, ouvrages d’arts, murs de soutènement…). 
 
Les principaux rôles de la fondation sont : 
 
   - Reprendre les charges et surcharges supportées par la structure. 
   - Transmettre ces charges et surcharges au sol dans de bonnes conditions de façon à 
      assurer la stabilité de l’ouvrage (le terrain d’assise ne doit pas tasser, et la structure ne 
      doit pas se déplacer). 
 
Les fondations doivent être en équilibre sous : 
 
      - Les sollicitations dues à la superstructure (N et M) ; ces actions sont de différentes 
        origines (permanentes, d’exploitation, climatiques, accidentelles, séismes…). 
      - Les sollicitations dues au sol ; ces sollicitations sont fonction de la nature du sol et 
       donc de sa capacité portante et donc de la contrainte admissible du sol et de la 
        présence de la nappe phréatique (nappe d’eau). 
 
On distingue deux principaux types de fondations selon la profondeur à laquelle elles se 
situent : 
 
• Les fondations superficielles appelées aussi fondations ordinaires : elles sont 
utilisées quand le bon sol est proche de la surface. Ce type de fondation comprend les 
semelles et les longrines. 

• Les fondations profondes : systèmes de fondations par puits ou par pieux employés 
quand le bon sol est situé en profondeur. 
 
� Choix du type de fondation : 

Le type de fondation est choisi essentiellement selon les critères suivants : 
• La résistance du sol  
• Le tassement du sol 

• Le mode constructif de la structure 

Le choix de la fondation doit satisfaire les critères suivants : 
• Stabilité de l’ouvrage (rigidité) 
• Facilité d’exécution (coffrage) 

• Economie  
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� Etude géotechnique du sol 
Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol qui nous 
renseigne sur la capacité portante de ce dernier. Une étude préalable du sol nous a donné les 
résultats suivants : 

• La contrainte admissible du sol est ssol = 2 bars.  
• Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 

Pour le cas de la structure étudiée, nous avons le choix entre des semelles isolées, semelles filantes et 
un radier général, en fonction des résultats du dimensionnement on adoptera le type de semelle 
convenable. 

VIII.1) Dimensionnement 

 VIII.1.1) Semelles isolées    

      Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal serN  qui est obtenu à 

la base de tous les poteaux du RDC. 

sol

ser

σ

N
BA ≥⋅  

Homothétie des dimensions : 1K
B

A

b

a ===  

sol

s

σ

N
B≥            

 

Exemple :          

m3,2BKN/m²200σ,KN2014,03N solser =⇒==  

Conclusion 

Vu que les dimensions des semelles sont  très importantes, le risque de chevauchement est inévitable, 
alors nous allons essayer un dimensionnement  avec des semelles filantes  pour des semelles filantes. 

 

 

 

VIII.1.2) semelles filantes :  

a) Dimensionnement des semelles filantes sous les voiles : 
     Elles seront  dimensionnées à l ELS sous l’effort normal 

LB

QG

S

N
σ s

sol

+=≥  

solσ  : Capacité portante du sol (solσ  = 0,20 MPa) 

 B : Largeur de la semelle 

 L : longueur de la semelle sous voile    
Lσ

N
B

sol

s≥⇒
 

A 

B 

a 

  b 
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� Les résultats de calcul sont récapitulés dans les tableaux ci-dessous :  

� : Sens longitudinal 
 

Voiles Ns (KN) L (m)  B (m) S1 = B x L [m²] 

VL1 1580.98 4.80 1.64 7.87 

VL2 1582.49 4.80 1.70 8.16 

VL3 1510.91 4.80 1.57 7.53 

VL4 1513.80 4.80 1.58 7.58 

VL5 755.42 1.80 2.09 3.76 

VL6 755.11 1.80 2.10 3.78 

VL7 577.71 1.80 1.60 2.88 

VL8 577.70 1.80 1.60 2.88 

44.44 

Tab. VIII.1)  résultats des surfaces revenant aux voiles    

 

� Sens transversal  : 
 

 

       Tab. VIII.2)  résultats des surfaces revenant aux voiles    

 

 

La surface des semelles filantes sous voiles est : Asv = Svl+Svt=  87,40 m² 

 

Voiles Ns (KN) L (m)  B (m) S1 = B x L [m²] 

VL5 1402.70 3,00 2,33 6,99 

VL6 1398.87 3,00 2,32 6,98 

VL7 1400.27 3,00 2,33 6,99 

VL8 1398.21 3,00 2,32 6,98 

VL1 781.06 3,20 1,22 3,90 

VL2 781.94 3,20 1,22 3,90 

VL3 727.37 3,20 1,13 3,61 

VL4 727.18 3,20 1,13 3,61 

42.96 
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b) 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  

1-Détermination de la résultante des charges : ∑= iNR  

2-Détermination  de coordonnée de la résultante   R : 

R

MeN
e iii∑ ∑+⋅

=
 

3-Détermination de la distribution par (ml) de la semelle : 

letrapézoidanRépartitio
6

l
e ⇒≤  

)
L

e3
1(

L

R
)

4

L
(q

)
L

e6
1(

L

R
q

)
L

e6
1(

L

R
q

min

max

⋅+=

⋅−=

⋅+=

 

4- Détermination de la largeur de la semelle :
solσ

)
4

L
(q

B ≥  

5- Détermination de la hauteur de la semelle : 

6

L
h

9

L
t ≤≤       Avec  L est la distance entre nus des poteaux  

6- Calcul l’effort tranchant le long de la semelle. 

7- Calcul le moment fléchissant le long de la semelle.  

8- Calcul la semelle comme une poutre continue devant résister  aux efforts tranchants et moments 

fléchissant.           

9- Calcul la semelle dans le sens transversal. 
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� Calcul  

Soit le portique (4-4)  

       Tab. VIII.3)  résultats des efforts revenant aux poteaux     

Poteaux N=G+Q 
(KN) 

M(KN.m) ei N × ei 

1 164,68 -0,599 -11.65 -1918.52 

2 284,87 -0,586 -8.17 -2327.38 

3 849,34 -0,640 -5.17 -4391.08 

4 1351,05 -1,830 -1.57 -2121.14 

5 1274,18 -2,420 2.13 2714.01 

6 844,64 -0,626 5.73 4839.78 

7 
284,74 -0,593 

8.73 2485.78 

8 
164,68 -0,606 

11.65 1918.52 

1199.94 

 

KN 5218.18NR i =∑=  
 

 
Donc l’excentricité e = 0,23 m 

� Distribution par (ml) de la semelle  

⇒=≤= 3,15
6

18,9
0,23e Répartition trapézoïdale 

 

mlKN /17,286)
18,9

3x0,23
1(

18,90

5218,18
)

4

L
(q =+=  

� calcul de la largeur B  

 

On opte pour B = 1,50m 

 

m  1,43  
200

286,17
σ

4
Bq

B
sol

==≥














KN/ml   -255,93
18.90

0,236
1

18,90
5218,18

q

N/ml296,25K   
18,90

0,236
1

18,90
5218,18

q

min

max

=






 ×−=

=






 ×+=

m  0,23
5218,18

7,90-1199,94
R

MeN
e iii ==

∑+∑
=
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La surface totale des semelles filantes sous poteaux est  

Sp = 1,5x18.9X8 =226.80m2 

La surface totale des semelles filantes sous voiles est : Sv = 87,40 m2 

La surface totale des semelles filantes : Ss=SP+Sv =314,20 m2 

La surface totale de bâtiment est : Sbat = 594,68 m2 

 
Remarque : 
La surface totale des semelles représente 52,83٪de la surface du bâtiment. 
 
Conclusion  
Vu que les semelles filantes occupent plus de 50٪de la surface d'assise du sol, alors on opte pour un 
radier général.  
 
VIII.1.3) Calcul du radier général  

      Un radier est une dalle en béton armé épaisse nervurée ou non, située sous tout ou une partie 
d’un bâtiment qui prend appui sur le sol. Les charges sont ainsi réparties sur une très grande 
surface de façon à réduire les pressions sur le sol de fondation. 
Le radier se comporte comme un plancher renversé qui est soumis : 
 
- à des charges verticales ponctuelles (poteaux) ou linéiques (murs) descendantes 
   provenant des porteurs verticaux, 
- et à une action verticale ascendante du sol supposée uniformément répartie sur toute 
   la surface. 

Le radier : 

• Est rigide en son plan horizontal, 

• Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de la fondation, 

• Facilite le coffrage, 

• Est exécutable rapidement, 

• Convient mieux aux désordres ultérieurs qui peuvent provenir des tassements éventuels. 

a) Pré dimensionnement du radier  

Dalles sous voiles 

� Condition de vérification de la longueur élastique 

            max
4

e L
2

bK

IE4
L ⋅

π
≥

⋅
⋅⋅=
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 Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le radier est 

rigide s’il vérifie : 

   →⋅π≤ emax L
2

L  Ce qui conduit à 3

4

max

32

E

K
Lh

⋅⋅






 ⋅≥
π

 

Avec :  

            Le : Longueur élastique ; 

            K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 MPa pour un sol  moyen ; 

           I : L’inertie de la section du radier (bonde de 1 m) ; 

E : Module de déformation longitudinale déférée MPafE c 1081937003
28 == . 

 Lmax : Distance maximale entre deux voiles successifs ou poteaux. 

D’où : 

    mh 96.0
10819

40380.42
3

4

=××






 ×≥
π  

Soit :   h=105 cm 

� Sous voile  

  9.06,0
58
maxmax ≤≤⇒≤≤ h

L
h

L
 

   D’après ces conditions de la vérification de la longueur élastique ; on opte pour   h = 70m. 

La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante  

          
20

L
h max

d ≥ , avec un minimum de 25cm 

          cmhd 24
20

480=≥    Soit hd = 40cm 

� Nervure (poutre) 

Elle doit vérifier la condition suivante 

          cm
L

hn 48
10

480

10
max ==≥      Soit hn= 60cm. 

Conclusion 
Le choix définitif des dimensions du radier est le suivant :  
� Hauteur des nervures suivant les deux sens : h = 105 cm.  
� Largeur de la nervure : b = 45 cm.          
� Hauteur de la dalle : h = 40 cm. 
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B) Calcul des charges nécessaires  au radier 

       Charge permanente G = 56483.08 KN 

Charge d’exploitation Q = 12179.47 KN 

� Combinaison d’actions 

               ELU  : KNQGNu 36.945215,135,1 =⋅+⋅=  

               ELS : KNQGNs 55.68662=+=  

� Détermination de la surface du radier    

ELU  :     234.355
20033,1

36.94521

33,1
m

N
S

SOL

uELU
nec =

×
=

×
≥

σ
  

                          ELS :     231.343
200

55.68662
m

N
S

SOL

sELS
nec ==≥

σ
 

D’où :                   ( ) 234.355;max mSSS ELS
nec

ELU
necrad ==  

                                22 34.35587.556 mSmS radbat =>=  

Remarque :  Etant donné que la surface nécessaire du bâtiment est supérieure à celle du radier, donc 

on n’aura pas de débord. Les règles du BAEL, nous imposent un débord minimal qui sera calculé 

comme suit : 

cmcmcm
h

Ldéb 5.5230;
2

105
max30;

2
max =







=






≥  

 

On prend :        L déb= 55 cm  

     S rad = S bat + S deb 

     S rad = 556.87+ 0.55  (23.3+ 23.9).2 = 594.63m2 

Donc on aura une surface totale du radier : S rad = 594.63m2
  

 C) Détermination des efforts à la base du radier  

  Poids du radier :  

P rad = Poids de la dalle + poids de la nervure +poids de (T.V.O) + poids de la dalle flottante.  

� Poids de la dalle : g1= (594.63x 0.4x 25)=5946.3 KN 

� Poids des nervures : g2 =(0.9- 0.4 ).0.45 x 2 3,3x 25x 8=629.10KN 

� Poids du TVO : g3= [(0.9- 0.4). 594.63x 17] = 3032.61KN  

� Poids de la dalle flottante : g =594.63x 0.12x 25= 1783.89KN 

P= g1+ g2+ g3+ g4= 5946.6+629.1+3032.61+1783.89=11391.9KN  
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  Charge permanente apportée sur le radier G tot 

       G tot = P (superstructure) + P (infrastructure)      

       KNGtot 98.678749.1139108.56483 =+=                

Charges d’exploitation totale Q tot 

Surcharge du bâtiment :  Qbat =12179.47 KN 

Surcharge du radier : Qrad =5x594.63=2973.15KN 

Q tot = Qbat +Qrad 

             Q tot =12179.47+2973.15=15152.62KN 

d) Combinaison d’actions 

  ELU :  KNQGNu 15.11436062.151525,198.6787435,15,135,1 =×+×=⋅+⋅=  

             ELS : KNQGNs 6.8302762.1515298.6787 =+=+=  

e) Vérification  

   e.1) Vérification à la contrainte de cisaillement 

    Il faut vérifier que : uu τ≤τ  

     







γ
⋅

=τ≤
⋅

=τ MPa4;
f15,0

min
db

T

b

28c
max
u

u  

      

MPaMPa

MPamKN

KNT

L

S

bNL
q

u

u

rad

u
u

5.24;
5,1

2515,0
min

28.1/14.1282
36,01

57.460

57.460
2

8.4

63.594

115.114360

22
T

cm36400,9  0,9.h  d   ; cm100b

2

max

maxmaxmax
u

d

=






 ×=

==
×

=

=××=

⋅
⋅

=⋅=

=×===

τ

τ

 

                                       uu τ<τ ⇒ Condition vérifiée 

e.2) Vérification de la stabilité du radier 

� Calcul du centre de gravité du radier  

           

m
S

YS
Ym

S

XS
X

i

ii
G

i

ii
G 11,11;65,11 =

⋅
==

⋅
=

∑
∑

∑
∑

 

          Avec :                Si : Aire du panneau considéré ; 

                                     Xi , Yi : Centre de gravité du panneau considéré. 
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� Moment d’inertie du radier  

( )[ ] ..2.49457 42 mXXSII Giixxx =−+=∑  

( )[ ] .87.51236 42 mYYSII Giiyyy =−+=∑  

      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) dù aux charges verticales. 

    -Moment de renversement (M) dù au séisme dans le sens considéré. 

       hTMM )0K(j)0K(jj ⋅+= ==  

Avec :   )0K(jM =  : Moment sismique à la base du bâtiment ;         

       )0K(jT =  : 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  

  
4

3 21
m

σ+σ⋅
=σ  

Ainsi on doit vérifier que : 

 

A l’ELU  : SOL
21

m 33,1
4

3
σ⋅≤

σ+σ⋅
=σ  

 A l’ELS  : SOL
21

m 4

3
σ≤

σ+σ⋅
=σ  

Avec :                V
I

M

S

N

rad
2,1 ⋅±=σ

 

� Sens longitudinal 

A l’ELU :    MX= 161.71KN.m 

                   
2

2

2
1

/9.19165.11
87.51236

71.161

63.594

15.114360

/6.19265.11
87.51236

71.161

63.594

15.114360

mKNV
I

M

S

N

mKNV
I

M

S

N

yy

x

rad

u

yy

x

rad

u

=×−=⋅−=

=×+=⋅+=

σ

σ

 

 

σ2 σ1 

Fig. VIII.1)  Diagramme des contraintes  
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D’où 

 22 /2662033,133,1;/4.192
4

9.19126.193
mKNmKN SOLm =×==+×= σσ  

SOLm 33,1 σ⋅<σ    ⇒ Condition vérifiée. 

A l’ELS :        MX=161.71KN.M 

                       

2
2

2
1

/9.13865.11
87.51236

71.161

63.594

6.83027

/6.13965.11
87.51236

71.161

63.594

6.83027

mKNV
I

M

S

N

mKNV
I

M

S

N

yy

x

rad

s

yy

x

rad

s

=×−=⋅−=

=×+=⋅+=

σ

σ
 

D’où                

 22 /020;/5.139
4

9.1386.1393
mKNmKN SOLm ==+×= σσ  

                      SOLm σ<σ ⇒ Condition vérifiée 

 

� Sens transversal 

A l’ELU:       My= 167.80 KN.m 

          

2
1

2
1

/8.19211.11
2.49457

80.167

63.594

15.114360

/4.19311.11
2.49457

80.167

63.594

15.114360

mKNV
I

M

S

N

mKNV
I

M

S

N

xx

y

rad

u

xx

y

rad

u

=×−=⋅−=

=×+=⋅+=

σ

σ
 

D’où  

22 /2662033,133,1;/9.193
4

8.1924.1933
mKNmKN SOLm =×==+×= σσ  

                          SOLm 33,1 σ⋅<σ ⇒ Condition vérifiée. 

 

A l’ELS :     My= 167.80KN.m 

                    

2
2

2
1

/5.13911.11
2.49457

80.167

63.594

6.83027

/3.14211.11
2.49457

80.167

63.594

6.83027

mKNV
I

M

S

N

mKNV
I

M

S

N

xx

y

rad

s

xx

y

rad

s

=×−=⋅−=

=×+=⋅+=

σ

σ
 

D’où  

22 /200;/2.141
4

5.1393.1423
mKNmKN SOLm ==+×= σσ  

                            SOLm σ<σ ⇒ Condition vérifiée. 
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Les résultats des vérifications sont résumés dans le tableau VIII.4  

 

ELU ELS Obs 

1σ  

(kn/m2) 

 2σ          
( kn/m2)  

mσ  
(kn/m2) 

 1σ  
(kn/m2) 

 2σ          
( kn/m2) 

mσ  

(kn/m2) 

X-X 192.6 191.9 192.4 139.6 138.9 139.5 OK 

Y-Y 193.4 192.8 193.9 142.3 139.5 141.2 OK 

 

e.3)  Vérification au poinçonnement (Art.A.5.2.42/BAEL91) 

 Aucun calcul n’est exigé si la condition suivante est satisfaite : 

      
b

cc
u

fh
N

γ
µ 28..045.0

≤  

Avec     Nu : Charge de calcul à l’ELU pour le poteau 

   µc : Périmètre du pourtour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier. 

  a : Epaisseur du voile ou du poteau. 

  b : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                                  Fig. VIII.2)  Périmètre utile des poteaux. 

 

 

 

 

 

 a 

045  045  

2
h

2
h

 

a’= a+h 

 b
’=

 b
+

 h
  a 

 b 
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calcul du périmètre utile µc 

� Poteaux 

   ( ) ( ) ( ) mhbabac 605,1245,045,02222 =×++×=⋅++⋅=′+′⋅=µ  

Nu = 2014.03KN                          

           KNNu 31505,1/)250005.16,4045,0( =×××<      ⇒    Condition vérifiée.  

� Voile 

   

( ) ( ) ( )

KNN

KNN

mhbaba

u

u

c

5.614225006,605,1045,0

64.1964

6,605,1212,02222

=×××<
=

=×++×=⋅++⋅=′+′⋅=µ

      

⇒Condition vérifiée. 

e.4) Vérification de l’effort de sous pression 
 

            Cette vérification justifie le non soulèvement de la structure sous l’effet de la pression 
 hydrostatique. 
P : Poids total du bâtiment à la base du radier, 

         ∝:Coefficient de sécurité vis à vis du soulèvement  ∝= 1.5 

          �ω  :Poids volumique de l’eau  ( �ω =10KN/m3) 

         Z : profondeur de l’infrastructure (h = 0,7m), 

 P≥∝. �ω .Srad.Z=1.5 x10 x1.05x594.63=9365.42KN 
 
                        P=67874.98 > 9365.42KN              Pas de risque de soulèvement de la structure. 
 

VIII.4)  Ferraillage du radier 

    Le ferraillage d'un radier est particulier, les aciers tendus se situent en partie haute de la 
dalle du radier qui sera étudiée comme un plancher renversé soumis à une charge 
uniformément répartie prenant appuis sur les voiles et les poteaux. 
  Pour le calcul du ferraillage du radier, on utilise les méthodes exposées dans le BEAL91 modifié 99. 
 

VIII.4.1)  Ferraillage des panneaux encastrés sur 4 appuis 

  On distingue deux cas  

1er Cas :  Si α < 0,4 la flexion longitudinale est négligeable. 

                                       
8

L
qM

2
x

uox ⋅=    et  Moy = 0 

                       2eme Cas : Si α ≤ 0,4≤1 les deux flexions interviennent, les moments développés au 

centre de la dalle dans les deux bandes de largeur d’unité valent : 
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Dans le sens de la petite potée Lx : 
2
xuxox LqM ⋅⋅µ=  

Dans le sens de la grande potée Ly : oxyoy MM ⋅µ=  

   Les coefficients µx,µy sont données par les tables de PIGEAUD. 

Avec ( )yx
y

x LLavec
L

L
<=ρ  

Remarque 

Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins et afin d’homogénéiser le 

ferraillage et de facilité la mise en pratique, il leur sera donc adopté la même section d’armatures, en 

considérant pour les calculs les panneaux le plus sollicité.  

VIII.4.1.1)  Identification du panneau le plus sollicité  

           






=
=

⇒===
577,0

0576,0
78,0

8.4

7.3

y

x

yL
xL

µ
µ

ρ  

0,4 ≤ ρ ≤ 1 ⇒ la dalle travaille dans les deux sens. 

Pour le calcul du ferraillage, soustrairons de la contrainte maximalemax
Mσ , la contrainte due au poids 

propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol. 

A l’ELU : 

  ( ) 2/7.174
63.594

9.11391
9.193 mKN

S

G
ELUq

rad

rad
mum =−=−= σ  

 
             A l’ELS : 

  ( ) 2/122
63.594

9.11391
2.141 mKN

S

G
ELSq

rad

rad
msm =−=−= σ  

VIII.4.1.2)  Calcul à l’ELU 

  a) Evaluation des moments Mx, My 

        
mKNM

mKNM

y

x

.84.7975.137577.0

.75.1377.37.1740576,0 2

=×=
=××=

 

Remarque 

 Afin de tenir compte des semi encastrement de cette dalle au niveau des nervures, les 

moments calculés seront minorés en leur effectuant de (0,5) aux appuis et (0,75) en travée. 
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b) Ferraillage dans le sens x-x  

Moments aux appuis                                                          Moments en travée   

 

( )
( )

KNmM

M

MM

ua

ua

uua

88.68

75.1375,0

5,0 max

−=
×−=

⋅−=

                                             

( )
( )

mKNM

M

MM

ut

ut

uut

.31.103

77.13575,0

75,0 max

=
×=

⋅=

 

� Aux appuis  

SSA
fdb

M

bc

ua
u ⇒<=

××
×=

⋅⋅
= 392,0039.0

2.143801000

1088.67
2

6

2
µ  

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.  
                                      µu = 0,039 → βu = 0,983 

cmdeéspacementunavecmlcmmlHASoit

mlcmA

mlcm
d

M
A

ua

su

ua
ua

25/15.6/144:

/29.5

/29.5
348380983,0

1088.68

2

2

2
6

=

=

=
××

×=
⋅⋅

=
σβ

 

� En travée  

SSA
fdb

M

bc

ut
u ⇒<=

××
×=

⋅⋅
= 392,0049,0

2.143801000

1082.103
2

6

2
µ  

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.  

µu = 0,049→ βu = 0,974 

cmdeéspacementunavec

mlcmmlHASoit

mlcmA

mlm
d

M
A

ut

su

ut
ut

25

/04.8/164:

/02.8

/02.8
348380974,0

1082.103

2

2

2
6

=

=

=
××

×=
⋅⋅

=
σβ

 

C) Ferraillage dans le sens Y-Y : 
 
� Moments aux appuis Moments en travée  

 
( )
( )

mKNM

M

MM

ua

ua

yua

.92,39

84,795,0

5,0

−=
×−=

⋅−= ( )
( )

mKNM

M

MM

ut

ut

yut

.88,59

17,10975,0

75,0

=
×=

⋅=
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� Aux appuis : 

SSA
fdb

M

bc

ua
u ⇒<=

××
×=

⋅⋅
= 392,00194,0

20,143801000

1092,39
2

6

2
µ  

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.  
µu = 0,0194      →βu = 0,990 

mlcmA

mlmm
d

M
A

ua

su

ua
ua

/04,3

/92,304
348380990,0

1092,39

2

2
6

=

=
××

×=
⋅⋅

=
σβ

 

                                    Soit : 4HA12=4,52 cm2  avec un espacement de 25 Cm  
� En travée  

SSA
fdb

M

bc

ut
u ⇒<=

××
×=

⋅⋅
= 392,00292,0

20,143801000

1088,59
2

6

2
µ  

µu = 0,029   →βu = 0,979 

mlcmA

mlmm
d

M
A

ua

su

ua
ua

/59,4

/7,459
348380985,0

1088,59

2

2
6

=

=
××

×=
⋅⋅

=
σβ

 

  
                                Soit : 4HA14 = 6,15 cm2   avec un espacement  de 25 Cm  
 
d) Vérification de la condition de non fragilité  

2

3
hbA 0min

ρ−⋅⋅⋅ρ=         Avec ρ0= 0,0008 pour HA FeE400 

mlcmA /77.3
2

65.03
401000008,0 2

min =−×××=  

� Aux appuis :  

vérifiéeconditionmlcmAcmA

vérifiéeconditionmlcmAcmA
y
ua

x
ua

→=>=

→=>=

/77.352.4

/77.315.6
2

min
2

2
min

2

   

� En travée :  

vérifiéeconditionmlcmAcmA

vérifiéeconditionmlcmAcmA
y
ut

x
ut

→=>=

→=>=

/77.315.6

/77.304.8
2

min
2

2
min

2
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VIII.4.1.3)  Calcul à l’ELS (Sens x-x) 

a)  Evaluation des moments Mx, My 

                                 xyy
2
xsxx MMetLqM ⋅µ=⋅⋅µ=  

On obtient  

        
KNmM

KNmM

y

x

75.3382.94356.0

82.942.31220759.0 2

=×=
=××=

 

            Moments aux appuis                                                       Moments en travée   

 

( )
( )

KNmM

M

MM

sa

sa

ssa

41.47

82.945,0

5,0 max

−=
×−=

⋅−=

                                                        

( )
( )

mKNM

M

MM

st

st

sst

.11.71

82.9475,0

75,0 max

=
×=

⋅=

 

 
b) Vérification des contraintes dans le béton  

Pour se disposer de cette vérification, on peut vérifier simplifier pour (α) position de l’axe neutre 

que :                           
s

u28c

M

M
:avec

100

f

2

1

d

y =γ+−γ<=α     

             43,1
41.47

88.67 ==γ                        Et    µ = 0,039 →  α = 0,051 

                             
46,0

100

25

2

143,1
051,0 =+−<=α  

Les contraintes suivant (x) sont plus défavorables, donc les contraintes suivant (y-y) sont vérifiées. 

VIII.4.2) Ferraillage du débord  

Le débord peut constituer une zone d’ancrage pour les armatures longitudinales des Panneaux 
et des nervures, donc son ferraillage sera le prolongement de ces armatures       au-delà des extrémités 
de la structure. 

 
VIII.4.3) Ferraillage des nervures  

  Sollicitations de calcul : 
- A L’ELU : ./7.174 2mkNqu =  

- A L’ELS : ./122 2mkNqs =  

Remarques 
� Les réactions du sol sont transmises aux nervures sous forme de charges triangulaires 

et trapézoïdales.  
� Pour le calcul du ferraillage, on choisi la nervure la plus sollicitée dans les 

 deux sens. 
� Pour le calcul des efforts internes maximaux, on ramènera ces types de chargement à des 

répartitions simplifiées constituant des charges uniformément réparties. 
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Cela consiste à trouver la largeur de dalle correspondant à un diagramme rectangulaire qui 
donnerait le même moment (Lm) et le même effort tranchant (Lt) que le diagramme 
trapézoïdal, dans ce cas le calcul devient classique. 

a) Cas de chargement trapézoïdal  
 

L
x
/
2

L
t

L
t

L
m

 
 
                     Fig VIII.3  Présentation des chargements simplifiés 

• Effort tranchant : 
( )1......

4
5,0 







 −= x
xLLt

ρ

 

• Moment fléchissant :  ( )2......
6

5,0
2









−= x

xLLm
ρ

 

b) Cas de chargement triangulaire  
1=⇒= xyx LL ρ

 
Effort tranchant : ( ) xLLt ×=⇒ 25,01  

Moment fléchissant :( ) xLLm ×=⇒ 33,02  
 
b.1) Calcul des charges : 
 
� Sens transversale : 

Les valeurs des charges revenant sur la nervure sont données dans les tableaux 
suivants portique (2-2) : 

Tab. VIII.5   Valeurs de calcul des charges des panneaux inferieurs 
Travée 

xL  

[m] 
yL  

[m] 
xρ  uq  

[kN/m2] 
infLm  

[m] 
infLt  

[m] 
infPm  

[kN/m] 
infPt  

[kN/m] 
A-B 3.20 4.8 0.66 174.7 1.36 1.07 

237.60 186.93 
B-C 3.00 4.8 0.62 174.7 1.30 1.44 

227.11 251.56 
C-D 3.60 4.8 0.75 174.7 1.46 1.12 

255.06 195.66 
D-E 3.70 4.8 0.77 174.7 1.48 1.13 

258.55 196.74 
E-F 

 
3.60 

 
4.8 0.75 

 
174.7 1.46 

 
1.12 

 
255.06 

 
 

195.66 
F-G 

 
3.00 

 
4.8 0.62 

 
174.7 1.30 

 
1.44 

 
227.11 

 
 

251.56 
G-H 3.20 4.8 0.66 174.7 1.36 1.07 237.60 186.93 
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Tab. VIII.6  Valeurs de calcul des charges des panneaux supérieurs 

Travée 
xL  

[m] 
yL  

[m] 
xρ  uq  

[kN/m2] 
supLm  

[m] 
supLt  

[m] 
supPm  

[kN/m] 
supPt  

[kN/m] 
A-B 3.00 3.20 0.93 174.7 0.99 0.75 

172.95 131.02 
B-C 3.00 3.00 1.00 174.7 0.99 0.75 

172.95 131.02 
C-D 3.00 3.60 0.83 174.7 1.15 0.88. 

200.90 153.73 
D-E 3.00 3.70 0.81 174.7 1.36 0.89 

237.60 155.48 
E-F 

 
3.00 

 
3.60 0.83 174.7 1.15 0.88 200.90 153.73 

F-G 
 

3.00 
 

3 .00 1.00 174.7 0.99 0.75 172.95 131.02 

G-H 3.00 3.20 0.93 174.7 0.99 0.75 172.95 131.02 

 
 

Tab. VIII.7  Valeurs de calcul des charges totales agissant sur la nervure. 
Travée Pm 

[kN/m] 
Pt  

[kN/m] 
Pm 

[kN/m] 
Pt  

[kN/m] 
∑Pm 

[kN/m] 
∑Pt  

[kN/m] 

A-B 
237.60 186.93 172.95 131.02 410.53 317.95 

B-C 
227.11 251.56 172.95 131.02 400.06 382.58 

C-D 
255.06 195.66 200.90 153.73 455.96 349.39 

D-E 
258.55 196.74 237.60 155.48 496.15 352.22 

E-F 
 

255.06 
 

 
195.66 

200.90 153.73 455.96 349.39 

F-G 227.11 
 

 
251.56 

172.95 131.02 400.06 382.58 

G-H 237.60 186.93 172.95 131.02 410.53 317.95 

 

� Sens longitudinale  
Les valeurs des charges revenant sur la nervure sont données dans les tableaux suivants  le 
portique (E-E). 
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Tab. VIII.8  Valeurs de calcul des charges des panneaux de gauche. 
Travée 

xL  

[m] 
yL  

[m] 
xρ  uq  

[kN/m2] 
gLm  

[m] 
gLt  

[m] 
gPm  

[kN/m] 
gPt  

[kN/m] 
1-2 3.6 4.80 0.75 174.7 1.46 1.61 

212.06 191.75 
2-3 3.00 3.60 0.83 174.7 0.99 0.75 

172.95 131.02 
3-4 3.00 3.60 0.83 174.7 0.99 0.75 

172.95 131.02 
4-5 3.00 3.60 0.83 174.7 0.99 0.75 

172.95 131.02 
5-6 3.00 3.60 0.83 174.7 0.99 0.75 172.95 131.02 
6-7 3.60 4.8 0.75 174.7 1.46 1.61 212.06 196.75 

7-8 2.3 3.60 0.64 174.7 1.08 0.99 188.67 172.95 

 

Tab. VIII.9  Valeurs de calcul des charges des panneaux de droite 
Travée 

xL  

[m] 
yL  

[m] 
xρ  uq  

[kN/m2] 
dLm  

[m] 

Ltd  
[m] 

Pmd  
[kN/m] 

Ptd  
[kN/m] 

1-2 3.70 4.80 0.77 174.7 1.48 1.13 
204.55 197.41 

2-3 3.00 3.70 0.81 174.7 0.99 0.75 
172.95 131.02 

3-4 3.00 3.70 0.81 174.7 0.99 0.75 
172.95 131.02 

4-5 3.00 3.70 0.81 174.7 0.99 0.75 
172.95 131.02 

5-6 3.00 3.70 0.81 174.7 0.99 0.75 172.95 131.02 
6-7 3.70 4.80 0.77 174.7 1.48 1.13 258.55 197.41 

7-8 2.30 3.70 0.62 174.7 1.00 0.79 174.70 138..01 

 

 

Tab. VIII.10  : Valeurs de calcul des charges totales agissant sur la nervure. 
Travée 

gPm  

[kN/m] 
gPt  

[kN/m] 
dPm  

[kN/m] 
dPt  

[kN/m] 
∑Pm 

[kN/m] 
∑Pt  

[kN/m] 

1-2 
212.06 196.75 204.55 197.41 416.61 394.16 

2-3 
172.95 131.02 172.95 131.02 345.90 262.04 

3-4 
172.95 131.02 172.95 131.02 345.90 262.04 

4-5 
172.95 131.02 172.95 131.02 345.90 262.04 

5-6 172.95 131.02 172.95 131.02 345.90 262.04 

6-7 212.06 196.75 204.55 197.41 416.61 394.16 

7-8 188.67 172.95 174.70 138..01 363.37 310.96 
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b.3) Détermination des moments fléchissant
Les valeurs des moments fléchissant ainsi que des celles des efforts tranchants sont tirés 

directement des résultats de calcul automatique.
� Sens transversal : 
 
 

 
 
                            Fig VIII.4  Diagrammes des moments fléchissant à l’ELU.
 
 

 
                              Fig VIII.5  Diagrammes des efforts tranchants à l’ELU

 
Ma max =785,64 KN.m 

M  t max=392,82 KN.m 

b=45cm, d=102 cm 

                 Tab. VIII.11  Ferraillage de la nervure transversal

 Mu(KN.m) 

Appuis 785,64 0,1

Travée 392,82 0,0

 
 

 
� Sens  longitudinal : 
 

 

              Fig. VIII.6 Diagrammes des moments fléchissant à l’ELU

 
 

Chapitre VIII                                                                                      Etude de l

 

Détermination des moments fléchissant et des efforts tranchants : 
Les valeurs des moments fléchissant ainsi que des celles des efforts tranchants sont tirés 

directement des résultats de calcul automatique. 

Diagrammes des moments fléchissant à l’ELU.

Diagrammes des efforts tranchants à l’ELU

Ferraillage de la nervure transversal  

µ µl 
obs β A (cm2) 

0,116 0,392 S.S.A 0,938 23,36 

0,058 0,392 S.S.A 0,971 11,28 

Diagrammes des moments fléchissant à l’ELU. 

Etude de l’infrastructure 

200 

Les valeurs des moments fléchissant ainsi que des celles des efforts tranchants sont tirés 

 

Diagrammes des moments fléchissant à l’ELU. 

 

Diagrammes des efforts tranchants à l’ELU 

A adoptée  (cm2) 

5HA20+5HA16 
=25,76 

5HA20 = 15,71 
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                  Fig. VIII.7  

Ma max =547,26 KN.m 

M  t max=289,08 KN.m  

b=45cm, d=102 cm 

               Tab. VIII.11 Ferraillage de

 Mu(KN.
m) 

Appuis (3) 547,26 0 ,0803

Travée (3-4) 289,08 0,043

 
VIII.4.4) Vérifications à l’ELU
 

a) Condition de non fragilité 
� Sens transversal  

A	
� � 0,

• En travée      
Au= 15,71cm2> Amin=5,54 cm

• Aux appuis : 
Au=   25,76cm2>Amin=5,54cm

� Sens longitudinal  

A	
� � 0,

• En travée      
Au= 10,05cm2> Amin=5,54 cm
 

• Aux appuis : 
Au=   17,75cm2>Amin=5,54cm
 

b) Vérification de la contrainte de cisaillement (BAEL 91 Art. A . 5. 1. 221) :

                     
u

u bd

V ττ <=
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 Diagrammes des efforts tranchants à l’ELU

    

Ferraillage de la nervure longitudinal 

µ µl 
obs β A (cm2) 

,0803 0,392 S.S.A 0,958 15,75 

0,043 0,392 S.S.A 0,978 8,29 

Vérifications à l’ELU  :  

Condition de non fragilité  

,23 ∗ � ∗ � ∗
����

��
� 0,23 ∗ 45 ∗ 103 ∗

2,1

400
� 5,

=5,54 cm2      ⇒ Condition vérifiée                                            

>Amin=5,54cm2            ⇒ Condition vérifiée                                     

,23 ∗ � ∗ � ∗
����

��
� 0,23 ∗ 45 ∗ 103 ∗

2,1

400
� 5,

=5,54 cm2           ⇒ Condition vérifiée                                       

>Amin=5,54cm2          ⇒ Condition vérifiée                                       

Vérification de la contrainte de cisaillement (BAEL 91 Art. A . 5. 1. 221) :

uτ  

Etude de l’infrastructure 
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Diagrammes des efforts tranchants à l’ELU 

A adoptée  (cm2) 

5HA16+5HA14 
=17,75 

5HA16 = 10,05 

,54cm� 

                                             

                              

,54cm� 

                              

                              

Vérification de la contrainte de cisaillement (BAEL 91 Art. A . 5. 1. 221) : 
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Détermination des efforts tranchants : 

MPa5,2)MPa4;
fc

15,0min(
b

28
u =

γ
=τ

 
� Sens transversal:   uτ =

���,��×!���
"��×!�#� = 2,11MPa < 2.5     ⇒ Condition vérifiée 

� Sens longitudinal:   uτ = ��",!�×!���
"��×!�#� = 1.95MPa < 2.5    ⇒ Condition vérifiée 

 

c)  Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis  
(Art : A. 5 .1 .3) /BAEL 91 modifiées 99 : 

� Sur le béton :                                     

0
28 ..9,0.4,0; bd

f
VVV

b

c
uuu γ

=<

 

Sens transversal :
NVu 278100045010309,0

5,1

25
4,0 =××××=

 
Vu =982,05 KN < KNVu 2781=  

Sens longitudinal : NVu 278100045010309,0
5,1

25
4,0 =××××=

                Vu =904,15 KN < KNVu 2781=  
� Sur l’acier : 

              A appuis )HV(
f

,
u

e

+≥ 151
     ; avec  

d.,

M
H maxa

90
=  

Sens transversal :  )
10309,0

1064,785
1005,982(

400

15,1 6
3

×
−+≥ x

xAappuis  

22 86,376,25 cmcmAappuis ≥=  

Sens longitudinal : )
10309,0

10.26,547
1015,904(

400

15,1 6
3

×
−+≥ xAappuis  

  
 Conclusion : Les armatures calculées sont suffisantes. 
 
 

d) Armatures transversal : 
� Diamètre des aciers transversaux (Art .A.7.2, 2) : 

Il faut vérifier que : 

ϕ( ≤ *+, -./;   ℎ
35  ; �

102 ϕ( ≤ *+, -2   ;   105
35    ;   45

102 = 23* 

 
� Le pourcentage minimal d’armatures transversales  (Art. A.5.1, 22) : 
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Selon le BAEL 91 
Il faut vérifier que : 
         S( < *+,60,9�  ; 403*7     S( ≤ *+,6 91.8  3*;  40 3*79:;<=< = >?@A 
 
 

          A( ∗ fe
b� ∗ S(

≥ 0,4 EFG 

 

          A(
S(

≥ HI
0,9 ∗ � ∗ JK

⟹ M� = N�OHI
0,9O�OJK

= 200x982,05x1000
0.9x1030x348 = 6,08 cm� 

ϕ( ≥ ./
3 = 20

3 = 6,66**            ; RSTUVSWX< = YAA 

A(Ofe
b�OS(

=    608O400  
 450O 200 = 2,84EFG ≥ 0,4 EFG ⟹ Z. H 

 
Selon le RPA 99 : 
Espacement des armatures : 

En Zone nodale : 

S( ≤ *+, -ℎ
4  ; 12./2 = *+,6  26,25 3* ;  24 3*7[,\]�,�=< = ^?@A 

En Zone courante : 

S( ≤ ℎ
2 = 52,53* ; [,\]�,�=< = ^_@A 

La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par : 
At=0,003xStxb 
   At=0,003x10x45 = 1,35 cm2 

soit ∶  A( = 6HA8 = 3.02cm� > A	
�    ; pour (2cadre + 1étrier)  

 
e) Armatures de peau : (BAEL91, Art 4.5.34) : 

Les armatures de peau sont réparties et disposées parallèlement à la fibre moyenne des 
poutres de grande hauteur, leur section étant moins égale à 3 cm2/ml de longueur de paroi mesurée 
perpendiculairement à leur direction, en dehors des zones. 
 Dans notre cas, la hauteur de la nervure est de  105 cm, la quantité d’armature de peau nécessaire est 
donc : 

Soit : 3HA12 / par paroi 

 VIII.4.5) Vérification des contraintes dans le béton  
    On peut se dispenser de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée :   

s

uc

M

M
avec

f
=+−< γγα :

1002

1 28

 
� Sens transversal : 
• Aux appuis : 

Ms =623,485 KN.m 
     Mu = 785,64 KN.m 
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26,1
485,623

64,785 ==γ et µ= 0,123→α = 0,166 

407,0
100

25

2

126,1
166,0 =+−<=α

 
• En travée : 

Ms =328,696 KN .m 

    Mu = 392,82 KN.m 

26,1
696,328

82,392 ==γ et µ= 0,064→α = 0,0828 

405,0
100

25

2

126,1
0828,0 =+−<=α

 
� Sens longitudinal : 

• Aux appuis : 
Ms =407,918 KN .m 

                  Mu = 547,26 KN.m 

26,1
918,407

26,547 ==γ et µ= 0,0803→α = 0,104 

406,0
100

25

2

126,1
104,0 =+−<=α

 
• En travée : 

Ms =219,256 KN .m 

                  Mu = 289,08 KN.m 
 

26,1
256,219

08,289 ==γ et µ= 0,043→α = 0,0562 

406,0
100

25

2

126,1
0562,0 =+−<=α  

 
La condition est vérifiée, donc il n y a pas lieu de vérifier les contraintes dans le béton. 
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                                                            Conclusion 

 

 

 

     L’étude que nous avons menée dans le cadre de ce projet nous a permis de mettre en 
application les acquis théoriques assimilés tout au long de notre cursus et d’affiner nos 
connaissances. 
 
    Nous avons aussi pris conscience de l’évolution considérable du Génie Civil dans tous 
les domaines, en particulier dans le domaine de l’informatique (logiciels de calculs), comme 
par exemple : ROBOT ou encore ETABS que nous avons appris à utiliser durant la 
réalisation de ce projet tout en tenant compte des préconisations du RPA qui font passer la 
sécurité avant l’économie. 
 
    Les résultats techniques et les illustrations de cette étude par le biais de l’ETABS, nous ont 
permis de mieux comprendre, interpréter et même d’observer le comportement de la structure 
en phase de vibration ; comme il nous a permis une grande rentabilité de notre travail en 
matière de temps et d’efficacité. 
 
    Concernant la disposition des voiles, nous nous sommes aperçu que celle-ci est un 
facteur beaucoup plus important que leur quantité et qu’elle a un rôle déterminant dans le 
comportement de la structure vis-à-vis du séisme. 
 
    Nous espérons, par le biais de notre présent travail, servir et contribuer aux travaux et 
projets des promotions à venir. 
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