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Le calcul de cet ouvrage est notre première vraie épreuve avant de 

s’insérer dans la vie active. 

 

 

 Les difficultés rencontrées lors de l’élaboration de ce travail nous ont 

permis une consultation d’une manière continue de plusieurs ouvrages, thèses et 

règlements en vigueur. Par conséquent, elles nous ont permis d’approfondir nos 

connaissances acquises durant notre cursus universitaire. 

  

 

 Nous avons aussi pris conscience de l’évolution considérable du Génie 

Civil sur tous les domaines, en particulier dans  celui de l’informatique (logiciel 

de calcul). Comme exemple, nous citerons le Sap 2000 que nous avons appris à 

appliquer durant la réalisation de ce projet. 

 

  

Enfin, nous souhaitons que ce modeste travail apportera un plus à notre 

département et servira pour les promotions à venir.   
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INTRODUCTION GENERALE 

 Introduction : 

      L’étude des structures est une étape clef et un passage obligé dans l’acte de bâtir 

faire. Cette étude  vise à mettre en  application les connaissances acquises durant les 

quatre années de formation à travers l’étude d’un ouvrage en béton armé.   

L’ouvrage en question est un bâtiment en2Sous-sol+ RDC+5 étage, présentant une 

irrégularité tant en plan qu’en élévation, dont le système de contreventement est mixte  

(voiles-portiques) avec une justification de l’interaction.   

        Après  une descende des charges et un pré-dimensionnement  des éléments de 

notre structure, une étude dynamique et sismique  est effectuée pour trouver les 

caractéristiques  intrinsèques du  bâtiment  et calculer les efforts engendrés par les 

différentes sollicitations.  

        Dans le cadre de cette étude, on a utilisé le logiciel de calcul par éléments finis 

ETABS pour faire le calcul statique et dynamique des éléments structuraux. Les efforts 

engendrés dans le bâtiment, sont utilisés pour ferrailler les éléments résistants suivant 

les combinaisons et les dispositions constructives exigées par le CBA93 et le 

RPA99/version2003.  

 Un certain nombre de vérifications à la sécurité et au service des éléments a été 

également effectué comme :       

 Stabilité d’ensemble. 

 Effet P-. 

 Etat limite des déplacements inter-étage. 

 Etat limite d’ouverture des fissures. 

 Etat limite de compression de service dans le béton. 
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 Presentation et description de l’ouvrage 

 

I.1 Description de l’ouvrage :   

           On se propose d’étudier un bâtiment 2Sous-sol+RDC+5 à usage 

d'établissement de santé, dont le lieu d’implantation est la wilaya de Tizi-Ouzou 

Cette région est classée comme zone mayen sismicité (Zone IIA) selon la 

classification des zones établie par le règlement parasismique Algérien RPA 99 

(version 2003). 

           Notre bâtiment est de forme irrégulière en plan, il comporte : 

    1
er

Sous-sol: Annexe. 

   2
er
Sous-sol: Administration + Services restauration. 

    Un Rez-de-chaussée : Service réception urgences et Consultation. 

    Etage1 : Service maternité. 

   Etage2: Service Hospitalisation. 

   Etage 3 : bloc opératoire. 

   Etage4 : bloc opératoire. 

   Etage5 : logement. 

Dimensions en élévation :  

    - hauteur du bloc est de 25.86m. 

    - hauteur du sous-sol est de 4.08m. 

     -hauteur du Rez-de-chaussée est de 3.50 m.  

     -hauteur de l’étage1, 2,3et4 est de 3,30 m. 

     -hauteur de l’étage 5 est de 3,06 m. 

Dimensions en plan : 

 Sous-sol 1: 

Longueur : 17.01 m 

Largeur    : 16.75m  

 Sous-sol 2 : 

Longueur : 20.56 m 

Largeur    : 16.75m  

 Rez-de-chaussée et1
er 

Etage : 
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Longueur : 21.75m 

Largeur    : 16.75m  

 2
eme

, 3
eme

Etage : 

     Longueur : 29.59m 

     Largeur : 16.75m 

 4
eme

,
 
5

eme
 Etage : 

       Longueur : 21.59m 

       Largeur : 16.75m 

 

1-2. Conception structurelle : 

a. Choix du contreventement: 

       L’ouvrage en question rentre  dans le cadre de l’application du RPA 99 (version 

2003). Et  puisqu’il répond aux conditions de l’article 1-b du  RPA99/version 2003, et 

qu’il dépasse deux niveaux (8m), le contreventement sera assuré par un 

contreventement mixte  avec justification d’interaction  portique-voile. Pour ce genre 

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

 Les voiles de  contreventement  ne doivent pas reprendre plus de 20% des 

sollicitations dues aux charges verticales. 

 Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les 

portiques proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi qu’aux 

sollicitations résultant de leur interaction à tous les niveaux. 

 Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges 

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

B. Eléments de la structure : 

 Ossature : 

Le bâtiment  est à ossature mixte, composé de poteaux et de poutres formant un 

système de portique et un ensemble de voiles disposés dans les deux sens longitudinal 

et transversal  formant ainsi un système de contreventement rigide assurant la stabilité 

de l’ouvrage . 
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 Planchers : 

        Les planchers sont des surfaces planes qui limitent les étages. Leur rôle principal 

est la transmission des efforts horizontaux aux éléments de contreventement. 

Supportant leurs poids propres et les surcharges d’exploitations, ils assurent aussi 

l’isolation thermique et phonique. 

         Les planchers seront réalisés en corps creux avec une dalle de compression 

reposant sur  des poutrelles préfabriquées. 

Des dalles pleines seront prévues pour les parties en saillies et les salles machines. 

Le plancher terrasse sera inaccessible. 

          Néanmoins il existe des zones ou on a opté  pour les dalles pleines à cause de 

leur forme irrégulière (des triangles ou des trapèzes) et ça dans le but de minimiser  le 

temps et le coût nécessaire   pour la réalisation  des poutrelles spéciales à ces zones. 

 Escaliers : 

        Le bâtiment sera muni de deux cages d’escaliers disposés symétriquement. 

Les escaliers seront droits, à deux volets. Ils seront en béton armé coulé sur place. 

 Cage d’ascenseur : 

Le bâtiment comporte une cage  d’ascenseur en béton armé coulé sur place. 

 Maçonnerie : 

            Deux types de murs se présentent dans notre structure : 

 Murs extérieurs  constitués d’une double cloison en briques creuses et d’une 

lame d’air (15+5+10). 

 Murs intérieurs en simple cloison de briques creuses de 10 cm d’épaisseur. 

 Revêtements : 

      Ils seront réalisés en : 

 Mortier de ciment de 2cm d’épaisseur pour les murs des façades extérieures. 

 enduits de plâtre de 2cm d’épaisseur pour les murs intérieurs et plafonds. 

 Carreaux en Grés-Céram pour les sols. 

 Faïence pour les murs des salles d’eau. 

 Marbre pour les escaliers. 
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  Système de coffrage : 

On opte pour un coffrage métallique pour les voiles pour réduire les opérations    

manuelles et  le temps d’exécution. 

Quand aux portiques, on opte pour un coffrage classique en bois. 
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CARACTERISTIQUE DES MATERIAUX 

II.1 Caractéristique des matériaux : 

        Les bétons et les aciers seront choisit conformes aux règle de conception et de 

calcul des structures en béton arme (CBA 93) les  règlements en vigueur en algérie.  

II-1.1  Béton : 

          Le béton est un matériau de construction hétérogène, constitué artificiellement 

par un mélange intime de matériaux  inertes appelés « granulats » (sable, graviers, 

pierres cassées, …).  Avec du ciment et de l’eau et éventuellement d’adjuvants pour en 

modifier les propriétés. C’est le matériau de construction le plus utilisé au monde, que 

ce soit en bâtiment ou en travaux publics. 

   -   Composition du béton : 

    Le dosage de différents constituants du béton dépend de type de matériau recherché, 

déterminé par ses utilisations. 

     En effet, ses propriétés physiques et mécaniques dépendent de sa composition et de 

ses facteurs extérieurs, tel que la température. 

             350 kg/m² de ciment de classe CPA 325. 

             400 litres de sable de diamètre  0 à 5. 

             800 litres de gravier de diamètre 15 à 25. 

            175 litres d’eau de gâchage. 

  -  Caractéristiques  Physique et Mécaniques  De Béton : 

 Masse Volumique : 

    La masse volumique  des bétons est comprise entre 2200 et 2400 kg/m.cette masse               

volumique peut augmenter avec la modalité de mise en œuvre, en particulier avec la 

vibration. On prendra dans notre cas une masse volumique de 2500Kg/m³.Retrait 

Hygrométrique :                                                                                                                    

Au cours de sa vie les bétons subit une variation  de son volume lorsque le béton 

conserve dans une atmosphère  séché, il diminue de volume c’est le retrait. 
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MpafE ci
195.32164*11000 3

28


 Fluage : 

 Le retrait sous charges et vient s’ajouter au retrait hygrométrique. 

 Résistance caractéristique à la compression :  

a) module de déformation longitudinale : 

       Dans le cas courant un béton est défini par sa résistance à la compression  

à 28 jours. Cette valeur est déterminée par des essais. 

Ces essais consistent en l’écrasement au moyen d’une presse, des éprouvettes 

constituées par des cylindres droits de béton ayant une section de 200 cm  

(ø = 15.95 cm) et une hauteur de 32 cm. 

   A partir de la résistance moyenne obtenue, on calcul la résistance caractéristique 

dans notre cas on prendra comme données : 

  Fc28 = 25 Mpa  

- Compression :   fc28=25 MPa  

 - Traction :   ft28=0.6+0.06×  fc28=2.1 MPa 

Le C.B.A93 préconise pour j< 28 jours 

Fcj= (j*fc28)/(4.76+0.83*j)                                pour fc28  40 Mpa  

Fcj= (j*fc28)/(1.40+0.95*j)                                 pour fc28 > 40 Mpa  

b) Module de déformation longitudinale au béton : 

     Pour le module de déformation longitudinale : 

Les règles CBA93 le fixe à la valeur suivante 

 -  Module instantané :  

(Pour les charges d’une durée d’application <24 h) 

 

-  Module différé :  

 Pour les charges de longue durée 

 

 

 

 

 

 

Mpa
cv fE 9.108183
28

*3700 
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c) La contrainte de calcul béton comprimé : 

 Etat Limite Ultime de Résistance (E.L.U.R) : 

si 0≤ ζbc ≤ 2‰    : La courbe est sous forme d’une parabole. 

 

 

ζbc : la déformation du béton à la compression. 

 

Si 2‰ ≤ ζab ≤ 3.5 ‰ : 

 

La courbe est sous forme d’une droite constante 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Etat Limite Service (E.L.S) : 

La contrainte admissible du béton à la compression : 

 

 

Coefficient de poisson:  

Avec :  

 

 


θ =1 Si t > 24 heures  

θ   0,9  Si 1 ≤ t ≤ 24 heures  

 θ = 0,85   Si t < 1 heures  

Mpaf
cbc

15*6.0
28


LL

aa






 a /a : allongement relatif de la section transversale 

 L/L : allongement relatif de la section longitudinale 

 

2‰ 3.5‰ 
ζab 


bcf .

28
*85.0

σ bc 
 

Fig 2.1 : diagramme  de contraints  



























 


2

2
1.*85.0

28


 bc

bc
fσbc = 





b

c
bc

f

*

28
*85.0


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= 0.2 pour l’état limite service (E.L.S). 

= 0 pour l’état limite ultime de résistance (E.L.U.R). 

II.1.2 les armatures : 

  a) Définition :           

     L’acier est un alliage fer carbone en faible pourcentage, leur rôle est d’absorbé les 

efforts de traction, de cisaillement et de torsion, on distingue deux types d’aciers : 

Aciers doux ou mi-durs pour 0.15 à 0.25 ٪ de carbone. 

Aciers durs pour 0.25 à 0.40 ٪ de carbone. 

Le module d’élasticité longitudinal  de l’acier est pris égale à : E s =200 000 MPa. 

1.3.2  Caractéristiques  mécaniques : 

     Valeur de la limite  d’élasticité garantie ƒ e  

 

Type Nuance ƒ e (MPa) Emploi 

Ronds lisses 
F e E 22 

F e E 24 

215 

235 

Emploi courant 

Epingle de leage 

des pièces 

préfabriquées 

Barre  HA 

Type 3 

F e TE 40 

F e TE 50 

400 

500 
Emploi courant 

Fils tréfiles HA      

type 3 

F e TE40 

F e TE 

400 

500 

Emploi sous forme 

de 

Barres droites ou de 

treillis 

 

Fils tréfiles HA      

type 4 

TL 50  > 6 mm         

TL 52  ≤ 6 mm  

500        

520 

Treillis soudés 

uniquement emploi 

courant 
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Dans notre cas on utilise des armatures à haute adhérence, un acier de F e E40 type 1.  

ƒe =400 MPa. 

b)  Contrainte de calcul d’acier :                                                                                                   

Les caractéristiques mécaniques des aciers d’armature sont données de façon 

empirique à partir des essais de traction,  en déterminant la relation entre  σ et la 

déformation relative. 

     Etat Limite Ultime (E .L .U) : 

Fe (limite d’élasticité de l’acier) =400 Mpa 

 

s (coefficient de sécurité) = 1,15 (généralement)  

s (coefficient de sécurité) = 1 (situation accidentelle)  

Es (module d’élasticité  de l’acier)= 2*10
5
 Mpa 

 

     

  

 Si  ζS < ζL     alors σs= ζS* Es 

ζS < ζL                   σs= Fe /s = 400/1.15 

                                       = 348 MPA 

 L = 3.5 / 3.5+1.739  = 0.668   MPA  

L=0.8 L (1-0,4*L) =0.392.  

 

  

 

 

 

 

 

 

 

Allongement  

Raccourcissement 

- fc /s 

 fc /s 

-10‰ 

 

σs 

Fig 2..3 : diagramme contrainte déformation d’acier 

Ess

Fe
L * 

10
5*15.1

400
=        =      1.739  % 
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   Etat  Limite Service (E.L.S) : 

    Les contraintes admissibles de l’acier sont  

Données comme suite :  

Fissuration  préjudiciable, il n’y a aucune  

          Vérification  à effectuer en  ce qui concerne σs.  

Fissuration peu préjudiciable. 

 

 

 

 

Fissuration très  préjudiciable. 

 

 

 

Avec   : coefficient de fissuration 

 

 

 

 

 

 

















 f
f

c

e

sss
avec

28
110*

3

*2

min 














 f

f
c

e

bcbcs
avec

28
90*

2
min 

 = 1          pour  Rond  Lisse 

 = 1,6       pour Haute Adhérence  
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Pré-dimensionnement et descente de charge 

Introduction :  

 L’évaluation des différentes sections des éléments de notre structure poutres, 

poteaux, voiles et autres, passe impérativement par un dimensionnement 

préliminaire, appel pré-dimensionnement.  

 Pour cela nous évaluons une descente de charge afin de déterminer ce qui 

revient à chaque élément porteur, de tout les niveaux et ce jusqu’à la fondation. 

 

III.1 Les planchers :  

         Un  plancher est une aire généralement plane, destinée à délimiter les étapes et 

assure deux fonctions principales : 

 Une fonction de résistance mécanique, qui consiste en la capacité du plancher 

de supporter son poids propre ainsi que les surcharges d’exploitation, et transmettre 

les efforts aux poutrelles qui à leur tour les transmettent aux poutres et ces derniers 

aux poteaux  qui vont transmettre tout les charges aux fondations. 

 Une fonction d’étanchéité et d’isolation acoustique et thermique qui peut être 

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

complémentaire contre la température des périodes chaudes et des hourdis associés 

avec des poutrelles et la dalle de compression contre les bruits.  

a) Plancher en corps creux  

           Ce sont des planchers constitués de table de compression, de poutrelles et de 

hourdis, leurs rôles principaux est de transmettre les charges aux différents éléments 

porteurs de la structure et d’assurer la protection et le confort aux occupants. Pour 

remplir leurs taches, les planchers doivent être conçus de telle sorte à supporter leurs 

poids propres et les surcharges d’exploitations. Pour cela leur dimensionnement est 

donné par les formules de BAEL 91 Suivante: 

ht p ≥ L/22,5 

Avec: ht p : hauteur totale du plancher 

           L :   portée libre maximale de la plus grande travée, dans le sens des poutrelles 

et dan  notre cas  la portée libre maximale est L = 3.70 - 0,30 = 3,40 m  ce qui nous 
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donne :   h t p ≥ 340/22,5 = 15,11 (cm)   on opte pour un plancher de (16+4) c’est à dire  

ht p =20 (cm) 

 

 

                                                                                                               4cm 

 

 

 

                                                                                  

 

     b) plancher a dalle pleine 

           Dans le cas de notre bâtiment nous avons des dalles pleines reposent sur trois 

appuis le cas des paliers intermédiaires des escaliers, et d’autres cas qui sons encastrée 

à une extrémité le cas des balcons  

III- 2) pré-dimensionnement des poutres : 

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

l’acheminement des charges et surcharges émanant des planchers aux éléments 

verticaux (poteaux ; voiles). 

On distingue  les poutres principales qui constituent des appuis aux poutrelles et les 

poutres secondaires qui assurent le chaînage. 

 

III-2-1) Poutres principales 

a) La hauteur ht  

 La hauteur ht est donnée par : 

  
10

L
h

15

L max

t

max       

 0.4h  b   0.7h   

ht : la hauteur de la poutre. 

Lmax: Portée libre maximale entre axe des poteaux dans le sens  considéré. 

 b : largeur de la poutre 

 

a) La hauteur de la poutre  

65 cm 

2
0
cm

 

1
6
cm

 

Figure III.1: Schéma descriptif d’un plancher en corps creux. 
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 On a  L max=585-30=555cm. 

5.5537
10

555

15

555
 tt hh  

 On prend ht =40[cm]. 

 

b) La largeur de la poutre : 

 

On prend b=30[cm]. 

Les dimensions des poutres doivent respecter l’article : 7.5.1 de RPA 99 modifiée 

2003/Art7.51suivantes : 

 b20 cm.         b = 30cm >20cm                  vérifie. 

 h30 cm.         h = 40cm  >30cm                 vérifie. 

 h/b 4              h/b = 1.50 < 4                     vérifie. 

 b max ≤ 1,5h +b1    1,5 .45+20=87.5           vérifie. 

III-2-2) Poutres secondaires: 

D’après le BAEL91:                      L/15  h   L/10 

                  0.4h  b   0.7h 

  

1015

l
h

l
t              Avec L = 3,70m    

10

340

15

340
 th          =>     3467,22  th        On prend ht = 30cm 

 

 Largeur b : 

 tt hbh 7,04,0   

  2112  b    

On prend  b = 20cm   

 

 

 Les dimensions des poutres doivent respecter l’article : 7.5.1 de RPA 99 

modifiée 2003/Art7.5.1suivantes : 

].[2816)40(7,0)40(4.0 cmbht 
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 b20 cm.         b = 20cm =20cm             vérifie. 

  h30 cm.         h = 30cm  =30cm            vérifie. 

 h/b 4              h/b = 1.50 < 4                   vérifie  

 b max ≤ 1,5h +b1    1,5.30+20=65               vérifie                                                                

              

Section des poutres adoptées :                                                         

 Sens longitudinal :(poutres principales PP) : (30*40)[cm
2
]   

                                                     30cm  

 

                                      40cm 

 

 

 Sens transversal: (poutre secondaires PS) : (20*30) [cm
2
].   

        20cm                 

 

                                                                                                            30cm 

 

III.3. Pré-dimensionnement des poteaux 

    Les poteaux sont des éléments en béton armé dont la forme est généralement carrée, 

rectangulaire ou séculaire. 

Le pré dimensionnement des poteaux se fait à l’ELS et en compression simple. En 

supposant que le béton reprend lui seul l’effort normal, en calculant la descente de 

charge sur un ou plusieurs poteaux, en tenant compte de la dégression de charge. 

La section du poteau  est donnée par la formule suivante : 

                                                   
bc

N
S


            

Avec :  

           bc : contrainte de compression du béton. =0.6xfc28=0.6x25=15Mpa 

            S : section du poteau. 

           N : effort normal revenant au poteau. 
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Remarque  

               Dans un premier temps on prend la section minimale exigée par le (R P A  

99) pour un poteau en Zone IIa qui est de25 x 25  cm² 

 

III.3.1. Introduction   

L’évaluation des charges et surcharges consiste à calculer successivement  pour 

chaque poteaux de la structure, la charge qui lui revient à chaque plancher et ce 

jusqu’à la fondation. 

Les différents charges et surcharges existantes sont : 

 Les charges permanentes (G). 

 Les surcharges d’exploitation (Q). 

 

 Charges permanentes 

III.3.2.plancher terrasse (inaccessible)  

La terrasse est inaccessible et réalisée en corps creux surmonté de plusieurs 

couches de protection en forme de pente facilitant l’évacuation des eaux pluviales. 

 Les toitures inaccessibles ne sont utilisables que par le personnel technique 

spécialisé pour l'entretien et la réparation et pour la maintenance du matériel qui 

pourrait exister sur la terrasse. 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

                  

Les matériaux Epaisseur Poids Poids 

Figure III.2 : Coupe verticale du plancher terrasse 

 

1 

6 

5 

4 

3 

2 
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Tableau III.1 : Charges permanentes du plancher terrasse inaccessible. 

 

III.3.3. Plancher étage courant  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(cm) volumique 

(KN/ m
3)

 

surfacique 

(KN/ m
2
) 

   1     Enduit de plâtre  2 10 0,2 

   2     Dalle en corps creux 16+4 16+4 / 2,8 

   3     Isolation thermique 4 04 0,16 

   4    formes de ponte   6 22 1,32 

  5    étanchéités multi couche  2 / 0,12 

  6     gravions  5 17 0,85 

TOTAL 5,45 

 

Les matériaux Epaisseur 

(cm) 

Poids 

volumique 

(KN/ m
3)

 

Poids 

surfacique 

(KN/ m
2
) 

Figure III.3 : Coupe verticale du plancher d’étage courant 

 

1 

2 

6 

5 

4 

3 
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Tableau III.2 : Charges permanentes du plancher d’étage courant. 

 

III.3.4. Valeur de la charge permanente de la maçonnerie  

 a)Mur extérieur : 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

Figure III.4 : Coupe verticale du mur extérieur. 

 

 

 

 Valeur de la charge permanente de la maçonnerie (mur extérieur) 

 

N° Eléments Poids volumique  

(kn/m
3
) 

Epaisseur e 

(m) 

Charge G 

(kn/m
3
) 

   1      Enduit de plâtre 2 10 0,2 

   2    Plancher en corps creux 16+4 / 2,8 

    3   Lit de sable 3 / 0,54 

    4  Mortier de pose 2 / 0.4 

   5  Carrelage   2 / 0,44 

    6  Cloison légère 10 0.9 0,9 

TOTAL 5,28 

 

3 

1 

2 
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01 Mortier de 

ciment 

18 0.02 0,36 

02 Brique creuse 9 0.25 2.25 

03 Enduit de plâtre 10 0.02 0,2 

Totale G =2,81 kg/m
2
 

 

Tableau III.3 : Charges permanentes des murs extérieurs. 

 b) Murs intérieurs 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

1 

2 

3 

Figure III.5 : Coupe verticale d’un mur intérieur 



Chapitre III : Predimensionnement et descente de charge 2013 
 

 

21 

Tableau III.4 : Charges permanentes des murs intérieurs. 

a) Les balcons   

Ils ont résumé dans le tableau ci dessous  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.6 : Coupe verticale d’un balcon  

 

 

 

  

 

N° Eléments Epaisseur 

(m) 

Poids volumique 

γ (KN/m
3
) 

Charges 

G (KN/m²) 

1 Enduit de plâtre 0.02 10 0.20 

2 Briques creuses 0.10 09 0.90 

3 Enduit de plâtre 0.02 10 0.20 

totale 1.30 

1 2 

3 4 

5 
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Tableau III.5 : Charges permanentes du balcon. 

d) Acrotère   

ht = 60 cm. 

La charge permanente G est : 

G = ρ x S x 1m =   .675.122.003.007.02.01.05.025 KN
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

N
0 

désignation Epaisseu

r 

[cm] 

Poids 

volumiqu

e 

[KN/m
3
] 

Charges 

[KN/m
2
] 

1 Revêtement 

carrelage 

2 22,00 0,44 

2 Mortier de pose 2 20,00 0,40 

3 Couche de sable 2 18,00 0,36 

4 Dalle en corps 

creux 

16+4 - 2,8 

5 Enduit en mortier 2 22,00 0,44 

totale Gb=  4,44 
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     3cm 

     7cm 

Transversale l’acrotère     60cm  

 de Figure  II.7 Coupe  

 

 

 

 

III.3.5. Détermination du poids propre des éléments  

Avec : 
2/25 mKN

 

 

a) Poids propre des planchers : 

 

 

 

                                                                                        0.30m 

 

 

 

                                                   

                                        0.3m 

             S= 230.153,0
2

85.5

2

75.3
3,0

2

70.3

2

70.3
m

















   

 

 

 

Plancher Surface 

d’influence 

S (m²) 

Charges 

G (KN/m²) 

Charges permanente du 

plancher 

P (KN) 

 10 cm 10 cm 

1.70 m 

1.7 m 

2.775 m 1.725 m 

S1 S2 

S4 S3 

PP 

PS 
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Tableau III.6 : Charges permanentes des planchers 

 

b) Poids propre des poutres 

Il y a deux type sont les suivantes : 

 

 

Tableau III.7 : Charges permanentes des poutres 

 

 

 

 

 

 

c) Poids propres des Poteaux :  

                                                                             

Terrasse 15 .30 5.45 83.385
 

Etage  15.30 5.28 80.784
 

Poutres   

Charge permanente des poutres 

G (KN/m²) 

Charge permanente totale 

des poutres 

Ptotale = GPP + GPS (KN) 

Poutres 

principales 

 

   65.162530.085.540.030.0 G  

 

 

Ptotale=16.65+5.10 = 21.75 

Poutres 

secondaire

s 

 

   10.52530.070.330.020.0 G  

 

Poteaux 

 

Charge permanente des poteaux 
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                 Tableau III.8 : Charges permanentes des poteaux 

 

III.3.6 Calcul des surcharges d’exploitation selon la loi de dégression  

 Loi de dégression des charges  

 

Les règles du BAEL 99 exigent l’application de la dégression des surcharges 

d’exploitation. Cette dernière s’applique aux bâtiments à grand nombre d’étages ou de 

niveaux, où les occupations des divers niveaux peuvent être considérées comme 

indépendantes.  

Dans notre cas, la charge d’exploitation est la même pour tous les étages, donc 

on peut utiliser la formule préconisée par le D.T.R.B.C2, 2, p17. 

La loi de dégression est donc définie comme suit : 

 Surcharges d’exploitation 

De la même manière que pour les charges permanentes, nous déterminons les 

surcharges d’exploitations relatives aux différents éléments déjà donnés. 

 

 

 

 Lois de Degression de Charge 

G (KN) 

Poteau de 2 sous-

sol 

  375.62508.425.025.0 G  

Poteaux de RDC   469.52550.325.025.0 G
 

Poteaux d’étages 

1, 2,3et4 

  156.52530.325.025.0 G
 

Poteaux d’étages5   78.42506.325.025.0 G
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 Les règles du BAEL 99 exigent  l’application de la dégression des surcharges 

d’exploitation. Cette dernière s’applique aux bâtiments à grand nombre d’étages ou de 

niveaux, ou les occupations des divers niveaux peuvent être considérées comme 

indépendantes. La loi de dégression est : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Avec :  

Q0 : surcharge d’exploitation à la terrasse, 

Qi : surcharge d’exploitation de l’étage (i), 

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

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

surcharges. 

Elles sont résumées dans le tableau suivant : 

 

 

 

 

 

 

Q

0 

Q

1 
Q

2 
Q

3 

Q

n 

00 Q  

101 QQ   

)(.95.0 2102 QQQ 

 
)(.9.0 32103 QQQQ 

 

5)..............(.
2

3
210 







 
 npourQQQ

n

n
Q nn  

Figure II.8 : Loi de dégression des surcharges d’exploitation 
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Tableau III.10 : Surcharges d’exploitation des différents éléments 

 

 Coefficients de dégression de surcharges :                   

Niveau 5 4 3 2 1 RDC Sous-

sol2 

Sous-

sol1 

coef 1 1 0.95 0.90 0.85 0.80 0.75 0.71 

 

     Tableau III.11 : Coefficients de dégression de surcharge 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Les surcharges cumulées Qn  

Eléments Surcharges 

Q (KN/m²) 

Plancher terrasse inaccessible 1.0 

Plancher d’étage 5 (habitation) 1.5 

Plancher  d’étage  4 à RDC  4 

Sous-sol 5 

Escalier 4 
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 Opérations Résultats 

Terrasse Q0=1 x 15.30 15.3 KN 

Niveau5 Q0+ Q1 =15.3 + 22.95 38.25 KN 

Niveau4 Q0+0.95 (Q1+Q2)= 15.3 +0.95(22.95+61.20) 95.24 KN 

Niveau3 Q0+0.90 (Q1+Q2+Q3) = 15.30+0.9(22.95+2x61.2) 146.12 

KN 

Niveau2 Q0+0.85 (Q1+Q2+Q3+Q4)=15.3+0.85(22.95+3x61.2) 190.87 

KN 

Niveau1 Q0+0.80 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5)= 15.3+0.8(22.95+4x61.2) 229.5KN 

Niveau 

RDC 

Q0+0.75 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6)=15.3+0.75(22.95+5x61.2) 262.01KN 

SOUS-

SOL 

Q0+0.71 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7)=                                   

15.3 +0.71 (22.95+5x61.2+91.8) 

314.03KN 

 
Tableau III.12 : Dégression des charges d’exploitation 
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Tabl

eau 

III.1

3 : 

dégr

essio

n des 

char

ges    

 

 Les 

secti

ons 

des 

poteaux adoptées sont donc: 

 

N
IV

E
A

 
             Charges permanentes 

(KN) 

Surcharges 

d’exploitatio

n (KN) 

E
ff

o
rt

s 

n
o

rm
au

x
 

K
N

 

Section du 

poteau (cm²) 
P

o
id

s 
d

es
 

p
la

n
ch

er
s 

P
o

id
s 

d
es

 

p
o

u
tr

e
s 

P
o

id
s 

d
es

 

p
o

te
a

u
x
 

 

 

Gtot

ale 

 

Gcum

ulée 

 

 

Qi   

 

 

Qn KN 

N=Gc

+Qc 

S
ec

ti
o

n
 

tr
o

u
v
ée

 

S
ec

ti
o

n
 

a
d

o
p

té
e 

5 83.

385 

21.7

5 

0 105

.14 

105.

14 

15.3 15.3 

 

120.4

4 

81.30 40*40 

4 80.

784 

21.7

5 

4.78 107

.31 

212.

45 

38.2

5 
53.5

5 

266.0

0 

177.3

3 

40*40 

3 80.

784 

21.7

5 

5.156 107

.69 

320.

14 

95.2

4 
148.

79 

468.9

3 

312.6

2 

40*40 

2 80.

784 

21.7

5 

5.156 107

.69 

427.

83 

146.

12 
294.

91 

722.7

4 

481.8

3 

45*45 

1 80.

784 

21.7

5 

5.156 107

.69 

535.

52 

190.

87 
485.

78 

1021.

30 

680.8

7 

45*45 

RD

C 

80.

784 

21.7

5 

5.156 107

.69 

643.

21 

229.

5 

715.

28 

1358.

49 

905.6

6 

45*45 

 

SS

2 

80.

784 

21.7

5 

5.469 108

.01 

751.

22 

262 977.

28 

1728.

50 

1152.

33 

50*50 

SS

1 

 

80.

784 

21.7

5 

6.375 108

.91 

860.

13 

314.

03 

1291

.31 

2151.

44 

1434.

29 

50*50 

Niveaux Sections (cm²) 

 5, 4,3 (40 x40) 

2,1,RDC (45 x 45) 

Sous-s1, (50 x50) 
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                           Tableau III.14 : Sections des poteaux adopté  

 

 

 

 

 

 

III. 3.7. Vérification des sections des poteaux aux recommandations 

Poteaux Conditions exigées par 

RPA 

Valeur calculée et 

vérification 

Observation 

 

 

 

40x40 

  cmhbMin 25,     .2540, cmcmhbMin   Condition 

vérifiée 

  .
20

, eh
hbMin 

 
.303.14

20
286

20
cmcm

he 

.305.15
20

310
20

cmcm
he 

 

Condition 

vérifiée 

.4
4

1


h

b
 .41

40

40

4

1
 

h

b
 

Condition 

vérifiée 

 

 

 

45x45 

  cmhbMin 25,     .2545, cmcmhbMin   Condition 

vérifiée 

  .
20

, eh
hbMin   .355.15

20

310

20
cmcm

he 

 

Condition 

vérifiée 

.4
4

1


h

b
 .41

45

45

4

1
 cm

h

b
  

Condition 

Sous-s2 
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vérifiée 

 

50x50 

  cmhbMin 25,     .2550, cmcmhbMin   Condition 

vérifiée 

  .
20

, eh
hbMin   .405.16

20

330

20
cmcm

he 

.404.19
20

388

20
cmcm

he 

 

Condition 

vérifiée 

.4
4

1


h

b
 .41

50

50

4

1
 cm

h

b
  

Condition 

vérifiée 

                        Tableau III.15 : Vérification des sections des poteaux aux 

Recommandations de RPA 99(Art 7.4.1)  

III.3.8. Vérification des poteaux au flambement    

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

les éléments  comprimés des structures, lorsque ces derniers sont élancés suite à 

l’influence défavorable des sollicitations. 

Il faut vérifier l’élancement   des poteaux : 5.3
i


fL
  

Avec :  

Lf : longueur de flambement  (Lf  = 0.7 L0  ) ; 

i : rayon de giration ( i = 
S

I
 ) ; 

L0 : hauteur libre du poteau ; 

S : section transversale du poteau (b x h) ; 

I : moment d’inertie du poteau (Iyy = 
12

3hb
 ; Ixx = 

12

3bh
  ). 
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D’où : 

  = 
b

L
b

L

S

I

L

yy

f 12
7.0

12

7.0
0

2

0   . 

 

 Poteaux (40 x 40) : L0 = 3.06 m.                = 18.55 .35  

                                   : L0 = 3.30 m.                = 20.01 .35  

 Poteaux (45 x 45) : L0 = 3.30 m.     = 17.78 .35  

 Poteaux (50 x 50) : L0 = 3.50 m.     = 16.97 .35  

                             : L0 = 4.08 m.     = 21.98 .35  

Conclusion  

Tous les poteaux vérifient la condition de non-flambement. 

III-4-Pré dimensionnement des voiles : 

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place. Ils sont 

destinés d’une part à reprendre une partie des charges verticales et d’autre part à 

assurer la stabilité de l’ouvrage sous l’effet des chargements horizontaux. 

Leur pré dimensionnement se fera conformément à  (Art 7-7-1du RPA99)  

 

III-4-1- L’épaisseur (e)  
 

 Elle est déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et des conditions 

de rigidité aux extrémités.  

                           a
20

maxh
            maxh =la hauteur libre max d’étage 

 

                          he max = 4 ,08 – 0,2 = 3.88 m    

              

                          e
20

388
=19.40 cm                                                                    

    Avec :  

                      he(max) : Hauteur libre du RDC  

 

 

 

 

 

 

 

 

X X 

Y 

Y 

b 

h 
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III-4-2- Vérification des exigences du RPA99  (Art 7, 7, 1) 

 

 Ils sont considérés comme voiles de contreventement les voiles satisfaisants à la 

condition : 

                                          L min   4.e                       

                                          L min   4 x 0,20 = 0.80m                 

Condition vérifiée 

  

L min : portée minimale des voiles  

 

 L’ouvrage de groupe d’usage (2) sera implanté à Tizi-ouzou, zone de moyenne 

sismicité (IIA). L’épaisseur minimale exigée est de 15 cm. 

       Conclusion  

                   On adoptera un épaisseur des voiles : e = 20 cm. 
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Chapitre IV.1.Calcule des planchers. 

Introduction :                                                                                               

Le calcul se fera pour les planchers:                                                     

IV.1 plancher de sous-sol1 :   

                   Q=5kn /m                                                                                                   

                   G=5.28kn /m                                                              

IV.2- plancher de sous-sol2, RDC ,1
ere

,2
eme

 et 3
eme

etage :             

                   Q=4kn /m                                                         

                    G=5.28kn /m                                               

IV.3- plancher de 4
eme

etage :                                                                         

                    Q=1.5kn /m  

                    G=5.28kn /m                                                                                                                                             

IV.4 - plancher terrasse :  

                    Q=1kn /m                                            

                    G=5.45kn /m 

Le predemensionnement des plancher nous donne des plancher à corps creux est 

d’épaisseur (16 + 4) avec une dalle de compression de 4 cm.  

Le plancher à corps creux est constitué de : 

- Nervures appelées poutrelles préfabriquées de section en T, elles assurent la 

fonction de portance; la distance entre axes des poutrelles est de 65 cm. 

- Remplissage en corps creux; sont utilisés comme coffrage perdu et comme 

isolant phonique, sa hauteur est de 16 cm. 

- Une dalle de compression en béton de 4 cm d’épaisseur, elle est armée d’un 

quadrillage d’armatures ayant pour but : 
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 Limiter les risques de fissuration dus au retrait. 

 Résister aux efforts dus aux charges appliquées sur des surfaces réduites. 

 Réaliser un effet de répartition entre poutrelles voisines des charges localisées, 

notamment celles correspondantes aux cloisons. 

 

IV.II. plancher de sous-sol,RDC ,1
ere

,2
eme

 et3
eme

 étage : 

IV.2.1.calcul et Ferraillage de la dalle de compression : 

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

d’un quadrillage de treillis soudé de nuance (TLE 520) dont les dimensions des mailles 

seront au plus égales : 

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

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

 Soit L : l’entraxe des poutrelles (l= : l’entraxe des poutrelles (L=65cm). 

a) Calcul des  armatures 

 Armatures perpendiculaires aux poutrelles : 

 A⊥ ≥ 

ef

l4        lorsque  (80 cm ≥ l ≥ 50 cm). 

A⊥ ≥ 

ef

200       lorsque      l ≤ 50cm 

Donc  A⊥= 

ef

l4
= 

520

654
= 0.5 cm

2
/ml. 

Soit : 263.045 cmTA   ;   avec un espacement : St = 20 cm 

                 b) Armatures parallèles aux poutrelles : 

A⁄⁄ = 
2

A
 = ²315.0

2

63.0
cm  

Soit : A// = 4T4 = 0.50 cm
2 

;   avec un espacement :      St = 25 cm 
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 On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé (TLE 520) de 

dimension      (4 × 5 × 250 × 200) mm². 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

IV-2-2)Calcul de largeur de la table de compression : 























.h8bh6

.
10

L
b

.
2

a
b

minb

010

1

1

1
 

 Avec    a : distance entre deux faces voisines de nervure.  

            L : portée libre entre nus de la poutre. 

 


























.3224

.34
10

340

.5.26
2

1265

min

1

1

1

1

b

b

b

b  

 

Figure III.21 : Treillis soudés (250×200) 

25 cm. 

20 cm. 

Ф4 nuance TL520. 

b1 
b1 

b0 

b 

4cm 

20cm 
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                   b1=26.5cm. 

D’ où:         b=2b1+b0=226.5+12 =65cm. 

 

IV.2-3) Calcul des poutrelles : 

 Dans ce qui suit, on s’intéressera à l’étude de la poutrelle du plancher le plus 

sollicité, c'est-à-dire celui qui supporte la plus grande charge d’exploitation (plancher du 

sous sol) ; ce calcul se fera en deux étapes :  

-Etape1: Avant coulage de la dalle de compression :  

 La poutrelle sera considérée comme simplement appuyée à ces deux extrémités, 

elle doit supporter en plus de son poids propre la charge due à la main d’œuvre et le 

poids du corps creu 

Chargement  

 Poids propre :   kNG 12,02512,004,0  /ml 

 Poids du corps creux : ml/kN62,065,095,0G   

 Poids total :                        Gt = 0.12+0.62 = 0.74 KN / ml 

 Poids de la main d’œuvre : ml/kN1Q   

 

1) Ferraillage à l’ELU 

La combinaison de charge à considérées est : q =1,35Gt+1,5Q 

 mlKNXq /50,215,174.035,1    

 

 Moment en travée : 

 

𝑀𝑡 =    
𝑞 𝑙2

8
  =  

2.50 𝑥 (3.4)2

8
 = 3.61 𝐾𝑁.𝑚.                   Mt = 3.61 KNm. 

 Effort tranchant sur appuis :  

 

 

4.60m 

q = 2,54 kN/ml 
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74cm 74cm 74cm 74cm 74cm 

75cm 75cm 75cm 75cm 

 KN
ql

T 25.4
2

4.350,2

2





  

         T = 4.25 KN  

 

 Calcul des armatures : 





 394,023.6

2,1420120

1025.4
2

6

2 r

bc

t

b
fbd

M
 S.D.A              

  

NB : Vue la faible hauteur de la poutrelle par rapport à sa portée donc on est obligé de 

prévoir des étais intermédiaires, à fin d’aider les poutrelles à supporter les charges 

d’avant coulage  

 

 Calcul du nombre et des distances entre étais intermédiaires : 

Le moment limite correspondant a une S.S.A est égale à : 

KN.M 267,014.2×20×120x 392.0f×d×bx μ=M 2

bu

2

LL 
 

Donc, La longueur max entre appui pour avoir une S.S.A est égale à : 

lmax =  
8 x M l

q
 = 

8 x 0.267

2.5
= 0.92m. 

 

 Conclusion : 

 Pour lés travées de 3.70m, nous disposerons de 4pieds droits. 

 

 

 

 Quand aux travées de 3m, nous disposerons de 3pieds droits. 
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70cm 70cm 70cm 70cm 

 

 

 Quand aux travées de 2.80m, nous disposerons de 3pieds droits. 

 

 

 

 

 

    -Etape2 : Après coulage de la dalle de compression : 

         Après coulage de la dalle de compression la poutrelle étant de celle-ci, elle 

sera calculée comme une poutre en Té qui repose sur plusieurs appuis, elle est 

soumise aux charges suivantes : 

- poids du plancher : G = 5.28 x 0.65 = 3.432KN/ml. 

- surcharge d’exploitation : Q = 5 x 0,65 = 3.25 kN/ml. 

 

b.1) combinaison d’actions  

À l’ELU : Qu = 1,35 G + 1,5 Q =1.35X3.432+1.5X3.25=9.51 KN/ml. 

À l’ELS : Qs = G + Q  = 3.432+3.25=6.68KN/ml. 

 

   Q G 
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III.2.4) détermination des moments fléchissant et des efforts tranchants  

1) Choix de la méthode de calcul :  

a) Méthode forfaitaire : Condition d’application  

1) La charge d’exploitation est au plus égale à deux fois de la charge permanente ou 

à 5 KN/m
2
  

        Q  max {2G ; 5kN/m
2}

   

        Q =5kN/m
2
 < 2G = 10,56 KN/m

2
  Condition vérifiée.  

 

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

travées considérées.  

               Condition vérifiée  

3) Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0,8 et 

1,25 

 Li /Li+1 =2.80/3.00 =0.933 

 Li /Li+1 =3/3 =1 

  Li /Li+1 =3/3.70 =0.811 

 Li /Li+1 =3.7/3.7 =1 

 

                        Conditions vérifiées 

  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.  

2) calcul des coefficients  
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M0 : la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée indépendante de 

même portée que la travée considérée est soumise aux même charges (moments 

isostatique) Mw, Me, Mt : respectivement les valeurs absolues des moments sur 

appuis de gauches, de droites ainsi que celle du moment en travée. 

α : rapport des charges d’exploitation (Q) à la somme des charges permanente 

(G) et des charges d’exploitations (Q). 

49,0
28.55

00.5








GQ

Q
                










3

2
0  

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

    

0

0

05,1
2

)3,01(
2

M
MM

M

M
MM

M

ew
t

ew
t









 

 

- travée intermédiaire :    0t M)
2

3,01
(M


  

- travée de rive : 0)
2

3,02,1
( MM t


  

 

 

On aura après calcul : α =0.49 

1 + 0.3 α = 1.147 

0.3M0 0.5M0 0.4M0 0.4M0 0.5M0 0.3M0 

(a) (b) (c) (d) (e) 

2.80m 3.00m 3.00m 3.70m 3.70m 

(2) (1) (3) 
(4) (5) (6) 
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57.0
2

3.01


 
                        67.0

2

3.02.1


 
 

3) calcul des moments en travée  

- travée de rive(a)et(e) :  

 00 67.0
2

3.02.1
MMMM tt 







 



 

 00
00 747.0147.1

2

5.03.0
MMM

MM
M tt 


  

 00
00 65.005.1

2

5.03.0
MMM

MM
M tt 


  

On prend Mt = 0,75 M0 

 

 

         - Travée intermédiaire(c)) :  

 00
00 747.0147.1

2

4.04.0
MMM

MM
M tt 


  

 00
00 65.005.1

2

4.04.0
MMM

MM
M tt 


  

 00 57.0
2

3.01
MMMM tt 







 



 

On prend Mt = 0.75 M0 

         - Travée intermédiaire(b)et(d) :  

 00
00 697.0147.1

2

4.05.0
MMM

MM
M tt 


  

 00
00 6.005.1

2

4.05.0
MMM

MM
M tt 


  

 00 57.0
2

3.01
MMMM tt 







 



 

On prend Mt = 0.70 M0 
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      4) calcul des moments isostatiques 

Qu = 9.51KN/ml 

mKN
lq

M u .27.16
8

2

0   

   5) calcul des efforts tranchants  

2

Lq

L

MM
T uew

w 


  

LqTT uwe   

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

l’appuis. 

 

 

 

 

 

Travée 1 - 2 2 - 3 3 - 4 4 - 5 5 - 6 

Mw 

(KN.m) 
    4.88 8.14 6.51 6.51 8.14 

Me (KN.m) 8.14 6.51 6.51 8.14 4.88 

L(m) 2.80 3.00 3.00 3.70 3.70 

Tw (KN) -14.48 
-

13.72 

-

14.26 

 -

18.03 

-

16.71 

Te (KN) 12.15 14.80 14.26   17.15 18.47 

Mt (KN.m) 12.20 11.39 12.20 11.39 12.20 

 

  5.1 Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant  

a) diagramme des moments  
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 Diagramme des efforts tranchants 

 

          6) Calcul des armatures  

14.48 

13.72 14.26 

18.03 

12.15 

14.26 

17.15 

18.47 

16.71 

+ + + + 

-

+ 

 

4.88 
8.14 

6.51 6.51 

8.14 

4.88 

12.20 

11.39 

12.20 

11.39 

12.20 

Fig.  Diagramme des moments flichissants  

FigIII.17.  Diagramme des efforts tranchants.  

14.80 
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Les moments maximaux aux appuis et entravés sont  

20.12max tM  KN.m                                      14.8max aM  KN.m  

             6.1) calcul à l’ELU  

a) Armature en travée  

Le moment équilibré par la table de compression  











2

h
dbhM 0

bc0t  

07.5910.
2

04,0
18.02.1465.004.0 3 








tM KN.m 

Mt = 59.07 KN.m > Mt = 12.20 KN.m → l’axe neutre tombe dans la table de 

compression, d’où la section se calcul comme une section rectangulaire (bxh) 

ASS
bd

M

bc

t
b ..392,0041,0

2,141865

1020.12
2

3

2

max








  

0523,0041,0  b  

24.37
348180523,0

1020.12

)/(

3max







se

t
st

fd

M
A


cm

2             
 

NB : la section de l acier est tri élever par apport a la section de la poutrelle => on 

augmente la hauteur de la poutrelle h=25cm (20+5) 

 

 

                                                                                                                                                                   

22cm  

                                                                                                            5cm 

b1 
b1 

b0=12 

b=65

m 
5cm 

25cm 
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12cm 

                                                                                                                                    

Poutrelle                                                                                                                                                                                      

     Détermination des dimensions de la section en Té 

h = 20+5 = 25 cm (hauteur de la section) 

h0 = 5 cm (épaisseur de la dalle de compression) 

C = 3 cm (enrobage) 

d = 22 cm (hauteur utile) 

b1 : largeur de l’hourdis à prendre en compte de chaque côté de la nervure est 

limitée à la plus faible des valeurs ci-après : 

-Etape1: Avant coulage de la dalle de compression :  

Chargement : 

 Poids propre :   kNG 15,02512,005,0  /ml 

 Poids du corps creux : ml/kN62,065,095,0G   

 Poids total :                        Gt = 0.15+0.62 = 0.77 KN / ml 

 Poids de la main d’œuvre : ml/kN1Q    

 

2) Ferraillage à l’ELU 

La combinaison de charge à considérées est : q =1,35Gt+1,5Q 

 mlKNXq /54,215,177.035,1    

 Moment en travée : 

𝑀𝑡 =    
𝒒 𝒍𝟐

𝟖
  =  

𝟐.𝟓𝟒𝒙 (𝟑.𝟕)𝟐

𝟖
 = 4.35 𝐾𝑁.𝑚.                    

Mt = 4.35 KNm. 

 

 

        3.70 

q = 2,54 kN/ml 
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92 cm 93cm 92cm 93cm 

 Effort tranchant sur appuis :  

 KN
ql

T 70.4
2

7.354,2

2





  

         T = 4.70 KN  

 Calcul des armatures : 





 394,008.4

2,1425120

1035.4
2

6

2 r

bc

t
b

fbd

M
 S.D.A                

NB : Vue la faible hauteur de la poutrelle par rapport à sa portée donc on est obligé de 

prévoir des étais intermédiaires, à fin d’aider les poutrelles à supporter les charges 

d’avant coulage  

 

 Calcul du nombre et des distances entre étais intermédiaires : 

Le moment limite correspondant a une S.S.A est égale à : 

KN.M 417,014.2×0.25×1.20x 392.0f×d×bx μ=M 2

bu

2

LL 
 

Donc, La longueur max entre appui pour avoir une S.S.A est égale à : 

lmax =  
8 x M l

q
 = 

8 x 0.417

2.54
= 1.15m. 

 

 

 

 

 Conclusion : 

 Pour lés travées de 3.70m, nous disposerons de 3pieds droits. 
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100cm 100cm 100cm 

95cm 90cm 95cm 

 

 Quand aux travées de 3m, nous disposerons de 2pieds droits. 

 

 

 

 Quand aux travées de 2.80m, nous disposerons de 2pieds droits. 

 

 

 

 

 

-Etape2 : Après coulage de la dalle de compression : 

 Calcul des armatures  

Les moments maximaux aux appuis et entravés sont  

20.12max tM  KN.m                                      14.8max aM  KN.m  

             6.1) calcul à l’ELU  

a) Armature en travée  

Le moment équilibré par la table de compression  











2

h
dbhM 0

bc0t  

9010.
2

05,0
22.02.1465.005.0 3 








tM KN.m 

Mt = 90 KN.m > Mt = 12.20 KN.m → l’axe neutre tombe dans la table de 

compression, d’où la section se calcul comme une section rectangulaire (bxh) 
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ASS
bd

M

bc

t
b ..392,0027,0

2,142265

1020.12
2

3

2

max








   

9865,0027,0  b  

62.1
348229865,0

1020.12

)/(

3max







se

t
st

fd

M
A


cm

2  

On prend 3T10     =>  Ast=2.36cm
2 

.    
            

 

   b) Armatures aux appuis :  

La table est entièrement tendue donc le calcul se fera comme pour une 

section rectangulaire (bx h). 

14.8max aM  KN.m  

ASS
bd

M

bc

a
b ..392.0018.0

2.142265

1014.8
2

3

2

max








  

991.0018.0  b  

07.1
34822991.0

1014.8

)/(

3max







se

a
a

fd

M
A


cm

2 

Aa= 0.62 cm
2
 on adopte : 1HA12 = 1.13 cm

2
  

      c) Calcul des armatures  transversales  









 max

0 ,
10

,
35

min 
bh

  (Art 7.2.21/BAEL91) 

 

cm6.0  On prend mm6  

Les armatures transversales seront réalisées par un étrier de 6  

                Espacement des armatures transversales  

cmmm 714.014.712;
10

120
;

35

250
min 








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    cmcmdSt 8.1940.8.19min40.9,0min   

cm
b

fA
St et 33.23

4,012

40028,0

4,0.

.

0





  

On prend  St =15 cm 

            6.2) Vérification à l’ELU   

a) Vérification de la contrainte tangentielle :  (BAEL91.Art.5.1.1). 

On doit vérifier que  

)5,13,0min( 28 MPafcuu       «Fissuration peu nuisible» 

                    MPaMPaMPau 25,3)5,25,3min(                     

                  MPa
db

Vu
u 69.0

220120

1047.18 3

0

max





  

MPaMPa uu 25,369.0                «Condition vérifiée» 

               b) Condition de non fragilité  

228
0min 32.0

400

1.2
221223.023.0 cm

f

f
dbA

e

t   

En travée  

2

min

2 32.036.2 cmAcmAt                      «Condition vérifiée» 

Aux appuis  

2

min

2 32.013.1 cmAcmAa                      «Condition vérifiée» 
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         c) Vérification de la contrainte d’adhérence                       (BAEL91.Art. A.6.13) 

On doit vérifier que : sese   

Avec :  MPa
Uid

Vu
se 47.2

1212209.0

1047.18

9.0

3max











  

atsse MPf 15.31.25.1. 28   

asease MPMP 15.347.2                                   «Condition vérifiée» 

      d) Influence de l’effort tranchant sur le béton                     (Art. A5.1.313/BAEL91) 

On doit vérifier que : 280

max 267.0 cu fabV    avec a = 0.9d 

.41.157251022.09.012.0267.0 3max KNVu   

KNVu 76.129max   

              Appuis de rive  

Vmax=18.03KN < 129.76KN     «condition vérifiée» 

            Appuis intermédiaires  

Vmax =18.03KN < 129.76 KN   «condition vérifiée» 

        e) Influence de l’effort tranchant sur les armatures  

                 On doit vérifier que : )
9.0

( maxmax

d

M
V

f
A u

e

s 


 

              Appuis de rive  

45.0)
22.09.0

88.4
22.9(

10400

15.1
13.1

1









A  

 

45.013.1 A                              «Condition vérifiée» 
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 Appuis intermédiaires  

2

1
43.0)

22.09.0

51.6
03.18(

10400

15.1
13.1 cmA 








 

243.013.1 cmA                              «Condition vérifiée» 

f) Calcul des scellements droit                                     (BAEL91/ Art.A6.1.23) 

                   
su

e

s

f

4
l




       avec :     28

26.0 tssu f  

MPasu 835.21.2)5.1(6.0 2   

D’où      cmls 27.35
835.24

4000.1





  

           

g) vérification de la contrainte moyenne sur appuis intermédiaires       

(BAEL91.Art.A.51.322). 

 On doit vérifier que : bc
u

bc
ab

V
 

0

max
max  avec da 9.0  

MPa
f

b

c
bc 66.21

5,1

25
3.13.1 28 


  

bcbc  



 77.0

1202209.0

1047.18 3
max     «Condition vérifiée» 

         7) calcul à l’ELS  

a) calcul des moments isostatiques  

qs = 6.68KN/ml 

mKN
lq

M s .43.11
8

7.368.6

8

22

0 



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Par la méthode forfaitaire :  Mt = 0.75 M0     →  travée de rive  

     Mt = 0.75 M0  →  travée intermédiaire(c) 

                                              Mt = 0.70 M0  →  travée intermédiaire(b)et(d) 

 

b) diagramme des moments fléchissant  

 

 

 

     

 

 

3.43 
5.72 

4.57 4.57 

5.72 

3.43 

8.57 

8.00 

8.75 

8.00 

8.75 

Fig.  Diagramme des moments fléchissant  

0.3M0 0.5M0 0.4M0 0.4M0 0.5M0 0.3M0 

(a) (b) (c) (d) (e) 

2.80m 3.00m 3.00m 3.70m 3.70m 

(2) (1) (3) (4) (5) (6) 



Chapitre IV : Calcul des éléments  2013 
 

 
52 

 

 

  c) Etat limite de la compression du béton  

1- en travée : mKNMt .57.8max   

La contrainte dans les aciers : 

 893.0
1222

36.2100100

0

1 





db

As       59.22865.01  K  

MPaMPa
dA

M

s

t
s 34882.190

36.222865.0

1057.8 3

1

max








  

- Contrainte de compression dans le béton  

La fissuration peu nuisible donc il doit satisfaire la condition suivante  

MPafcbcbc 156.0 28   

MPaMPak sb 1544.8
59.22

82.190
   

      2- aux appuis : mKNMa .72.5max   

La table étant tendue, la section à calculer est rectangulaire (b0.h) 

428.0
1222

13.1100100

0

1 





db

Aa  

353.0900.0428.0 111  K  

- Contrainte dans l’acier  

MPaMPa
Ad

M

a

a
s 34865.255

13.122900.0

1072.5 3

1

max








  

-   Contrainte dans le béton  

MPaMPa
k

s
b 1530.7

35

65.255



  

La vérification étant satisfaite donc les armatures à l’ELS sont satisfaisantes. 
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      d) vérification des ouvertures de fissuration  

La fissuration étant peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire. 

   e) Etat limite de déformation                                                (BAEL91. Art.B.68.4.24) 

D’après les règles de BAEL91, lorsqu’il est prévu des étais, on peut cependant se 

dispenser de justifier la flèche si les conditions sont vérifiées. 

  1-  
5,22

1

L

h
  

  2-  
0

t

M15

M

L

h
                

  3-  
e

s

Fdb

A 6,3

0

  

Avec                                      

h : hauteur totale de la section de nervure (épaisseur de la dalle est comprise)  

M0 : Moment isostatique 

L : portée libre 

Mt : moment de flexion  

B0 : largeur de nervure 

          1-  044,0
5,22

1
081.0

310

25


L

h
                      «Condition vérifiée »                                                                  

           2- 049.0
43.1115

57.8
081.0 




L

h
           «Condition vérifiée »  

3-  009.0
400

6.3
008.0

1222

36.2

0





db

As           «Condition vérifiée »  

Les trois conditions sons vérifiée donc les armatures calculées à ELU sons 

suffisant.  
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g) Ferraillage de la dalle a 

                                                                                                                                        

                                                                                                                                                                                     

.  

 

 

 

 

 

 

 

 

IV.III)plancher de 4
eme

 étage : 

G=5.28kn/m 

Q=1.5kn /m 

III.2.1.calcul et Ferraillage de la dalle de compression : 

 NB : Iles dégât calculer dans (IV.II) 

-Etape2 : Après coulage de la dalle de compression : 

 6 

3T10 

1T12 

 

 

 

 
 

 

5cm 

20cm 

3T10 

T6 (2020) 

1T12 
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         Après coulage de la dalle de compression la poutrelle étant de celle-ci, elle 

sera calculée comme une poutre en Té qui repose sur plusieurs appuis, elle est 

soumise aux charges suivantes : 

- poids du plancher : G = 5.28 x 0.65 = 3.432KN/ml. 

- surcharge d’exploitation : Q =1.5 x 0,65 = 0.975 kN/ml. 

 

b.1) combinaison d’actions  

À l’ELU : Qu = 1,35 G + 1,5 Q =1.35X3.432+1.5X0.975=6.10 KN/ml. 

À l’ELS : Qs = G + Q  = 3.432+0.975=4.41KN/ml. 

 

        Q=0.975kN /m                                                  G=3.432kN /m 

  

 

 

 

 

III.2.4) détermination des moments fléchissant et des efforts tranchants  

1) Choix de la méthode de calcul :  

c) Méthode forfaitaire : Condition d’application  

4) La charge d’exploitation est au plus égale à deux fois de la charge permanente ou 

à 5 KN/m
2
  

        Q  max {2G ; 5kN/m
2
}   

        Q =1.5kN/m
2
 < 2G = 10,56 KN/m

2
  Condition vérifiée.  
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5) Le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les différentes 

travées considérées.           Condition vérifiée  

6) Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0,8 et 

1,25 

 Li /Li+1 =2.80/3.00 =0.933 

 Li /Li+1 =3/3 =1 

  Li /Li+1 =3/3.70 =0.811 

 Li /Li+1 =3.7/3.7 =1 

                  Conditions vérifiées 

  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.  

2) calcul des coefficients  

M0 : la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée indépendante de 

même portée que la travée considérée est soumise aux même charges (moments 

isostatique) Mw, Me, Mt : respectivement les valeurs absolues des moments sur 

appuis de gauches, de droites ainsi que celle du moment en travée. 

α : rapport des charges d’exploitation (Q) à la somme des charges permanente 

(G) et des charges d’exploitations (Q). 

22,0
28.55.1

5.1








GQ

Q
                










3

2
0  

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

    

0

0

05,1
2

)3,01(
2

M
MM

M

M
MM

M

ew
t

ew
t









 
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- travée intermédiaire :    
0t M)

2

3,01
(M


  

- travée de rive : 
0)

2

3,02,1
( MM t


  

 

 

On aura après calcul : α =0.22 

1 + 0.3 α = 1.07 

535.0
2

3.01


 
                        633.0

2

3.02.1


 
 

3) calcul des moments en travée  

- travée de rive(a)et(e) :  

 00 633.0
2

3.02.1
MMMM tt 







 



 

 00
00 67.007.1

2

5.03.0
MMM

MM
M tt 


  

 00
00 65.005.1

2

5.03.0
MMM

MM
M tt 


  

On prend Mt = 0,70 M0 

         - Travée intermédiaire(c)) :  

0.3M0 
0.5M0 0.4M0 0.4M0 0.5M0 0.3M0 

(a) (b) (c) (d) (e) 

2.80m 3.00m 3.00m 3.70m 3.70m 

(2) (1) (3) 
(4) (5) (6) 
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 
00

00 67.007.1
2

4.04.0
MMM

MM
M tt 


  

 
00

00 65.005.1
2

4.04.0
MMM

MM
M tt 


  

 00 535.0
2

3.01
MMMM tt 







 



 

On prend Mt = 0.70 M0 

         - Travée intermédiaire(b)et(d) :  

 
00

00 62.007.1
2

4.05.0
MMM

MM
M tt 


  

 
00

00 6.005.1
2

4.05.0
MMM

MM
M tt 


  

 00 535.0
2

3.01
MMMM tt 







 



 

On prend Mt = 0.65 M0 

      4) calcul des moments isostatiques 

Qu = 6.10KN/ml 

mKN
lq

M u .44.10
8

2

0   

   5) calcul des efforts tranchants : 

2

1 Lq

L

MM
T uii

i 


   

LqTT uii 1  

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

l’appuis. 

 

Travée 1 - 2 2 - 3 3 – 4 4 - 5 5 - 6 

Mi (KN.m)     3.13 5.22 4.18 4.18 5.22 

Mi+1 
5.22 4.18 4.18 5.22 3.13 
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(KN.m) 

L(m) 2.80 3.00 3.00 3.70 3.70 

Ti (KN) -9.28 -8.80 -9.15 
 -

11.57 

-

10.72 

Ti+1 (KN) 7.80 9.50 9.15   11.00 11.85 

Mt (KN.m) 7.31 6.79 7.31 6.79 7.31 

 

  

 5.1 Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant  

a) diagramme des moments  

 

 

                                                                                                                         

 Diagramme des efforts tranchants 

3.13 
5.22 

4.18 4.18 

5.22 

3.13 

7.31 

6.79 

7.31 

6.79 

7.31 

Fig.  Diagramme des moments fléchissant  
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  6) Calcul des armatures  

Les moments maximaux aux appuis et entravés sont  

31.7max tM  KN.m                                      22.5max aM  KN.m  

             6.1) calcul à l’ELU  

a) Armature en travée  

Le moment équilibré par la table de compression  











2

h
dbhM 0

bc0t  

07.5910.
2

04,0
18.02.1465.004.0 3 








tM KN.m 

Mt = 59.07 KN.m > Mt = 7.31 KN.m → l’axe neutre tombe dans la table de 

compression, d’où la section se calcul comme une section rectangulaire (bxh) 

7.80 

9.50 9.15 

11.00 

7.31 

7.31 

6.79 

7.31 

11.85 

+ + + + 

-

+ 

FigIII.17.  Diagramme des efforts tranchants.  

6.79 
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ASS
bd

M

bc

t
b ..392,0024,0

2,141865

1031.7
2

3

2

max








   

988,0024,0  b  

18.1
34818988,0

1031.7

)/(

3max







se

t
st

fd

M
A


cm

2
 

Ast=1.18 cm
2
 on adopte : 3HA8 = 1.51 cm

2
  

 

 

 

 

 

 

   b) Armatures aux appuis  

La table est entièrement tendue donc le calcul se fera comme pour une 

section rectangulaire (bx h). 

22.5max aM  KN.m  

ASS
bd

M

bc

a
b ..392.0017.0

2.141865

1022.5
2

3

2

max








  

9915.0014.0  b  

84.0
348189915.0

1022.5

)/(

3max







se

a
a

fd

M
A


 cm

2 

Aa= 0.84 cm
2
 on adopte : 1HA12 = 1.13 cm

2
  

      c) Calcul des armatures  transversales  
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







 max

0 ,
10

,
35

min 
bh

  (Art 7.2.21/BAEL91) 

 

cm6.0  On prend mm6  

Les armatures transversales seront réalisées par un étrier de 6  

                Espacement des armatures transversales  

    cmcmdSt 2,1640,2.16min40,9.0min   

cm5,47
4,012

40057,0

4,0.b

f.A
St

0

et 



  

On prend  St =15 cm 

 

 

 

            6.2) Vérification à l’ELU  

a) Vérification de la contrainte tangentielle             (BAEL91.Art.5.1.1). 

On doit vérifier que  

)5,13,0min( 28 MPafcuu       «Fissuration peu nuisible»   

                    MPaMPaMPau 25,3)5,25,3min(   

                  MPa
db

Vu
u 55.0

180120

1085.11 3

0

max





  

MPaMPa uu 25.355.0                «Condition vérifiée» 

               b) Condition de non fragilité  

cmmm 57.071.512;
10

120
;

35

200
min 








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228

0min 26.0
400

1.2
181223.023.0 cm

f

f
dbA

e

t   

En travée  

2

min

2 26.051.1 cmAcmAt                      «Condition vérifiée» 

Aux appuis  

2

min

2 26.013.1 cmAcmAa                      «Condition vérifiée» 

         c) Vérification de la contrainte d’adhérence                       (BAEL91.Art. A.6.13) 

On doit vérifier que : sese   

Avec :  MPa
Uid

Vu
se 94.1

1211809.0

1085.11

9.0

3max











  

atsse MPf 15.31.25.1. 28   

asease MPMP 15.395.1                                   «Condition vérifiée»       

 

d) Influence de l’effort tranchant sur le béton             (ArA5.1.313/BAEL91) 

On doit vérifier que : 280

max 267.0 cu fabV    avec a = 0.9d 

.76.129251018.09.012.0267.0 3max KNVu   

KNVu 76.129max   

              Appuis de rive  

Vmax=7.80 KN < 129.76KN     «condition vérifiée» 

            Appuis intermédiaires  

Vmax =11.85 < 129.76 KN   «condition vérifiée» 
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        e) Influence de l’effort tranchant sur les armatures  

                 On doit vérifier que : )
9.0

( max

d

M
V

f
A u

e

s 


 

              Appuis de rive  

33.0)
18.09.0

13.3
80.7(

10400

15.1
13.1

1









A  

33.013.1 A                              «Condition vérifiée» 

              Appuis intermédiaires  

2

1
58.0)

18.09.0

22.5
85.11(

10400

15.1
51.1 cmA 








 

258.051.1 cmA                              «Condition vérifiée» 

f) Calcul des scellements droit                                     (BAEL91/ Art.A6.1.23) 

                   
su

e

s

f

4
l




       avec :     28

26.0 tssu f  

MPasu 835.21.2)5.1(6.0 2   

D’où      cmls 27.35
835.24

4000.1





          

 g) vérification de la contrainte moyenne sur appuis intermédiaires       

(BAEL91.Art.A.51.322). 

 On doit vérifier que : bc
u

bc
ab

V
 

0

max
max  avec da 9.0  

MPa
f

b

c
bc 66.21

5,1

25
3.13.1 28 


  

bcbc  



 61.0

1201809.0

1085.11 3
max     «Condition vérifiée» 
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         7) calcul à l’ELS  

a) calcul des moments isostatiques  

qs = 4.41KN/ml 

mKN
lq

M s .31.10
8

7.341.4

8

22

0 


  

Par la méthode forfaitaire :  Mt = 0.70 M0     →  travée de rive  

     Mt = 0.70 M0  →  travée intermédiaire(c) 

                                              Mt = 0.65 M0  →  travée intermédiaire(b)et(d) 

d) diagramme des moments fléchissant  

 

 

 

0.3M0 0.5M0 0.4M0 0.4M0 0.5M0 0.3M0 

(a) (b) (c) (d) (e) 

2.80m 3.00m 3.00m 3.70m 3.70m 

(2) (1) (3) (4) (5) (6) 
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       c) Etat limite de la compression du béton  

1- en travée : mKNM t .28.5max   
 

La contrainte dans les aciers : 

 699.0
1218

51.1100100

0

1 





db

As       32.26879.01  K  

MPaMPa
dA

M

s

t
s 348221

51.118879.0

1028.5 3

1

max








  

- Contrainte de compression dans le béton  

La fissuration peu nuisible donc il doit satisfaire la condition suivante  

MPafcbcbc 156.0 28   

MPaMPa
k

s
b 1540.8

32.26

221



  

      2- aux appuis : mKNMa .77.3max   

La table étant tendue, la section à calculer est rectangulaire (b0.h) 

523.0
1218

13.1100100

0

1 





db

Aa  

30.31324.0892.0523.0 111  K  

2.27 
3.77 

3.02 3.02 

3.77 

2.27 

5.28 

4.91 

5.28 

4.91 

5.28 

Fig.  Diagramme des moments fléchissant  
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- Contrainte dans l’acier  

MPaMPa
Ad

M

a

a
s 34802.208

13.118891.0

1077.3 3

1

max








  

-   Contrainte dans le béton  

MPaMPa
k

s
b 1565.6

30.31

02.208



  

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

      d) vérification des ouvertures de fissuration à l’ELU  

La fissuration étant peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire. 

     e) Etat limite de déformation                                                (BAEL91. Art.B.68.4.24) 

D’après les règles de BAEL91, lorsqu’il est prévu des étais, on peut cependant se 

dispenser de justifier la flèche si les conditions sont vérifiées. 

  1)  
5,22

1

L

h
  

  2)  
0

t

M15

M

L

h
                

  3)  
e

s

Fdb

A 6,3

0



 

 

Avec                                      

h : hauteur totale de la section de nervure (épaisseur de la dalle est comprise)  

M0 : Moment isostatique 

L : portée libre 

Mt : moment de flexion  

B0 : largeur de nervure 

          1)  044,0
5,22

1
054.0

370

20


L

h
                      «Condition vérifiée »                                                                  
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          2) 047.0
55.715

28.5
054.0 




L

h
           «Condition vérifiée »  

3)  009.0
400

6.3
007.0

1218

51.1

0





db

As           «Condition  vérifiée »  

Les trois conditions sons vérifiée donc les armatures calculées à ELU sons 

suffisant.     

                          

g) Ferraillage de la dalle a 

                                                                                                                                        

                                                                                                                                                                                     

.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 6 

3T8 

1T12 

 

 

 
 

 

5cm 

16cm 

3T8 

T6 (2020) 

1T12 
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IV.III)plancher d étage terrasse : 

G=5.45kn/m 

Q=1kn /m 

III.2.1.calcul et Ferraillage de la dalle de compression : 

 NB : Iles dégât calculer dans (IV.II) 

-Etape2 : Après coulage de la dalle de compression : 

         Après coulage de la dalle de compression la poutrelle étant de celle-ci, elle 

sera calculée comme une poutre en Té qui repose sur plusieurs appuis, elle est 

soumise aux charges suivantes : 

- poids du plancher : G = 5.45 x 0.65 = 3.54KN/ml. 

- surcharge d’exploitation : Q =1 x 0,65 = 0.65 kN/ml. 

b.1) combinaison d’actions  

À l’ELU : Qu = 1,35 G + 1,5 Q =1.35X3.54+1.5X0.65=5.76 KN/ml. 

À l’ELS : Qs = G + Q  = 3.54+0.65=4.19KN/ml. 

 

        Q=0.65kN /m                                                  G=3.54kN /m 
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III.2.4) détermination des moments fléchissant et des efforts tranchants  

1) Choix de la méthode de calcul :  

e) Méthode forfaitaire : Condition d’application  

7) La charge d’exploitation est au plus égale à deux fois de la charge permanente ou 

à 5 KN/m
2
  

        Q  max {2G ; 5kN/m
2
}   

        Q =1kN/m
2
 < 2G = 10,90 KN/m

2
  Condition vérifiée.  

8) Le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les différentes 

travées considérées.           Condition vérifiée  

9) Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0,8 et 

1,25 

 Li /Li+1 =2.80/3.00 =0.933 

 Li /Li+1 =3/3 =1 

  Li /Li+1 =3/3.70 =0.811 

 Li /Li+1 =3.7/3.7 =1 

 

                        Conditions vérifiées 

  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.  

2) calcul des coefficients  

 



Chapitre IV : Calcul des éléments  2013 
 

 
71 

M0 : la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée indépendante de 

même portée que la travée considérée est soumise aux même charges (moments 

isostatique) Mw, Me, Mt : respectivement les valeurs absolues des moments sur 

appuis de gauches, de droites ainsi que celle du moment en travée. 

α : rapport des charges d’exploitation (Q) à la somme des charges permanente 

(G) et des charges d’exploitations (Q). 

16,0
45.51

1








GQ

Q
                










3

2
0  

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

    

0

0

05,1
2

)3,01(
2

M
MM

M

M
MM

M

ew
t

ew
t









 

 

- travée intermédiaire :    0t M)
2

3,01
(M


  

- travée de rive : 0)
2

3,02,1
( MM t


  

 

 

On aura après calcul : α =0.16 

1 + 0.3 α = 1.048 

0.3M0 0.5M0 0.4M0 0.4M0 0.5M0 0.3M0 

(a) (b) (c) (d) (e) 

2.80m 3.00m 3.00m 3.70m 3.70m 

(2) (1) (3) 
(4) (5) (6) 
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524.0
2

3.01


 
                        624.0

2

3.02.1


 
 

3) calcul des moments en travée  

- travée de rive(a)et(e) :  

 00 624.0
2

3.02.1
MMMM tt 







 



 

 
00

00 648.0048.1
2

5.03.0
MMM

MM
M tt 


  

 
00

00 65.005.1
2

5.03.0
MMM

MM
M tt 


  

On prend Mt = 0,65 M0 

         - Travée intermédiaire(c)) :  

 00
00 648.0048.1

2

4.04.0
MMM

MM
M tt 


  

 00
00 65.005.1

2

4.04.0
MMM

MM
M tt 


  

 00 524.0
2

3.01
MMMM tt 







 



 

On prend Mt = 0.65 M0 

         - Travée intermédiaire(b)et(d) :  

 00
00 598.0048.1

2

4.05.0
MMM

MM
M tt 


  

 00
00 6.005.1

2

4.05.0
MMM

MM
M tt 


  

 00 524.0
2

3.01
MMMM tt 







 



 

On prend Mt = 0.60 M0 

      4) calcul des moments isostatiques 

Qu = 5.76KN/ml 



Chapitre IV : Calcul des éléments  2013 
 

 
73 

mKN
lq

M u .86.9
8

2

0   

   5) calcul des efforts tranchants : 

2

1 Lq

L

MM
T uii

i 


   

LqTT uii 1  

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

l’appuis. 

Travée 1 - 2 2 - 3 3 - 4 4 - 5 5 - 6 

Mi (KN.m)     2.96 4.93 3.94 3.94 4.93 

Mi+1 

(KN.m) 
4.93 3.94 3.94 4.93 2.96 

L(m) 2.80 3.00 3.00 3.70 3.70 

Ti (KN) -8.77 -8.31 -8.64 
 -

10.92 

-

10.12 

Ti+1 (KN) 7.36 8.97 8.64   10.39 11.18 

Mt (KN.m) 6.41 5.92 6.41 5.92 6.41 

 

 5.1 Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant  

a) diagramme des moments  
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                                  Diagramme des efforts tranchants 

 

 

 

 

 

 

 

 

          6) Calcul des armatures  

8.77 

8.31 8.64 

10.92 

7.36 

8.64 

10.39 

10.18 

10.12 

+ + + + 

-

+ 

2.96 
4.93 

3.94 3.94 

4.93 

2.96 

6.41 

5.92 

6.41 

5.92 

6.41 

Fig.  Diagramme des moments fléchissant  

FigIII.17.  Diagramme des efforts tranchants.  

8.97 
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Les moments maximaux aux appuis et entravés sont  

41.6max tM  KN.m                                      93.4max aM  KN.m  

             6.1) calcul à l’ELU  

a) Armature en travée  

Le moment équilibré par la table de compression  











2

h
dbhM 0

bc0t  

07.5910.
2

04,0
18.02.1465.004.0 3 








tM KN.m 

Mt = 59.07 KN.m > Mt = 6.41 KN.m → l’axe neutre tombe dans la table de 

compression, d’où la section se calcul comme une section rectangulaire (bxh) 

ASS
bd

M

bc

t
b ..392,0021,0

2,141865

1041.6
2

3

2

max








   

9895,0021,0  b  

03.1
348189895,0

1041.6

)/(

3max







se

t
st

fd

M
A


cm

2
 

Ast=1.03 cm
2
 on adopte : 3HA8 = 1.51 cm

2
  

   b) Armatures aux appuis  

La table est entièrement tendue donc le calcul se fera comme pour une 

section rectangulaire (bx h). 

93.4max aM  KN.m  

ASS
bd

M

bc

a
b ..392.0016.0

2.141865

1093.4
2

3

2

max








  
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992.0016.0  b  

79.0
34818992.0

1093.4

)/(

3max







se

a
a

fd

M
A


 cm

2 

Aa= 0.84 cm
2
 on adopte : 1HA10 = 0.79 cm

2
  

      c) Calcul des armatures  transversales  









 max

0 ,
10

,
35

min 
bh

  (Art 7.2.21/BAEL91) 

 

cm6.0  On prend mm6  

Les armatures transversales seront réalisées par un étrier de 6  

                Espacement des armatures transversales  

    cmcmdSt 2,1640,2.16min40,9.0min   

cm5,47
4,012

40057,0

4,0.b

f.A
St

0

et 



  

On prend  St =15 cm 

            6.2) Vérification à l’ELU  

a) Vérification de la contrainte tangentielle             (BAEL91.Art.5.1.1). 

On doit vérifier que  

)5,13,0min( 28 MPafcuu       «Fissuration peu nuisible»   

                    MPaMPaMPau 25,3)5,25,3min(   

                  MPa
db

Vu
u 51.0

180120

1092.10 3

0

max





  

cmmm 57.071.512;
10

120
;

35

200
min 








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MPaMPa uu 25.351.0                «Condition vérifiée» 

               b) Condition de non fragilité  

228

0min 26.0
400

1.2
181223.023.0 cm

f

f
dbA

e

t   

En travée  

2

min

2 26.051.1 cmAcmAt                      «Condition vérifiée» 

Aux appuis  

2

min

2 26.079.0 cmAcmAa                      «Condition vérifiée» 

         c) Vérification de la contrainte d’adhérence                       (BAEL91.Art. A.6.13) 

On doit vérifier que : sese   

Avec :  MPa
Uid

Vu
se 79.1

1211809.0

1092.10

9.0

3max











  

atsse MPf 15.31.25.1. 28   

asease MPMP 15.379.1                                   «Condition vérifiée»      

d) Influence de l’effort tranchant sur le béton             (ArA5.1.313/BAEL91) 

On doit vérifier que : 280

max 267.0 cu fabV    avec a = 0.9d 

.76.129251018.09.012.0267.0 3max KNVu   

KNVu 76.129max   

              Appuis de rive  

Vmax=10.18 KN < 129.76KN     «condition vérifiée» 

            Appuis intermédiaires  
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Vmax =10.92 < 129.76 KN   «condition vérifiée» 

        e) Influence de l’effort tranchant sur les armatures  

                 On doit vérifier que : )
9.0

( max

d

M
V

f
A u

e

s 


 

              Appuis de rive  

33.0)
18.09.0

96.2
18.10(

10400

15.1
79.0

1









A  

23.079.0 A                              «Condition vérifiée» 

              Appuis intermédiaires  

2

1
38.0)

18.09.0

94.3
92.10(

10400

15.1
51.1 cmA 








 

238.051.1 cmA                              «Condition vérifiée» 

f) Calcul des scellements droit                                     (BAEL91/ Art.A6.1.23) 

                   
su

e

s

f

4
l




       avec :     28

26.0 tssu f  

MPasu 835.21.2)5.1(6.0 2   

D’où      cmls 27.35
835.24

4000.1





  

          g) vérification de la contrainte moyenne sur appuis intermédiaires       

(BAEL91.Art.A.51.322). 

 On doit vérifier que : bc
u

bc
ab

V
 

0

max
max  avec da 9.0  

MPa
f

b

c
bc 66.21

5,1

25
3.13.1 28 


  

bcbc  



 56.0

1201809.0

1092.10 3
max     «Condition vérifiée» 
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         7) calcul à l’ELS  

a) calcul des moments isostatiques  

qs = 4.19KN/ml 

mKN
lq

M s .17.7
8

7.319.4

8

22

0 


  

Par la méthode forfaitaire :  Mt = 0.65 M0     →  travée de rive  

     Mt = 0.65 M0  →  travée intermédiaire(c) 

                                              Mt = 0.60 M0  →  travée intermédiaire(b)et(d) 

f) diagramme des moments fléchissant  

 

 

0.3M0 0.5M0 0.4M0 0.4M0 0.5M0 0.3M0 

(a) (b) (c) (d) (e) 

2.80m 3.00m 3.00m 3.70m 3.70m 

(2) (1) (3) (4) (5) (6) 
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       c) Etat limite de la compression du béton  

1- en travée : mKNM t .66.4max   
 

La contrainte dans les aciers : 

 699.0
1218

51.1100100

0

1 





db

As       32.26879.01  K  

MPaMPa
dA

M

s

t
s 34805.195

51.118879.0

1066.4 3

1

max








  

- Contrainte de compression dans le béton  

La fissuration peu nuisible donc il doit satisfaire la condition suivante  

MPafcbcbc 156.0 28   

MPaMPa
k

s
b 1541.7

32.26

05.195



  

      2- aux appuis : mKNMa .59.3max   

La table étant tendue, la section à calculer est rectangulaire (b0.h) 

366.0
1218

79.0100100

0

1 





db

Aa  

76.38279.0907.0366.0 111  K  

2.15 
3.59 

2.87 2.87 

3.59 

2.15 

4.66 

4.30 

4.66 

4.30 

4.66 

Fig.  Diagramme des moments fléchissant  
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- Contrainte dans l’acier  

MPaMPa
Ad

M

a

a
s 34835.278

79.018907.0

1059.3 3

1

max








  

-   Contrainte dans le béton  

MPaMPa
k

s
b 1518.7

76.38

35.278



  

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

 

      d) vérification des ouvertures de fissuration à l’ELU  

La fissuration étant peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire. 

     e) Etat limite de déformation                                                (BAEL91. Art.B.68.4.24) 

D’après les règles de BAEL91, lorsqu’il est prévu des étais, on peut cependant se 

dispenser de justifier la flèche si les conditions sont vérifiées. 

  1)  
5,22

1

L

h
  

  2)  
0

t

M15

M

L

h
                

  3)  
e

s

Fdb

A 6,3

0



 

 

Avec                                      

h : hauteur totale de la section de nervure (épaisseur de la dalle est comprise)  

M0 : Moment isostatique 

L : portée libre 

Mt : moment de flexion  

B0 : largeur de nervure 
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          1)  044,0
5,22

1
054.0

370

20


L

h
                      «Condition vérifiée »                                                                  

          2) 043.0
17.715

66.4
054.0 




L

h
           «Condition vérifiée »  

3)  009.0
400

6.3
007.0

1218

51.1

0





db

As           «Condition  vérifiée »  

Les trois conditions sons vérifiée donc les armatures calculées à ELU sons 

suffisant. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                              

g) Ferraillage de la dalle a 

                                                                                                                                        

                                                                                                                                                                                     

.  

 

 

 

 

 6 

3T8 

1T10 

 

 

 

 
 

 

5cm 

16cm 

3T8 

T6 (2020) 

1T10 
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IV.2.Calcule des escaliers  

 

Notre bâtiment comporte un seul type d’escalier en béton armé coulé sur place. 

    -Escalier du RDJ : à trois volés avec deux paliers intermédiaires. 

    -Escaliers d’autres niveaux : sont à deux volés avec un palier intermédiaire. 

 

  

                                                                                                                                   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Terminologie : 

g: Giron 

H : Hauteur de la paillasse 

h : Hauteur de la contre marche 

            L1 : Portée de la paillasse projetée 

            L2 : Largeur du palier 

            L : Somme de la longueur linéaire de la paillasse et celle du palier 

 

 

       1-Calcul de l’escalier de Sous-sol : H=4.08m 

1- Pré dimensionnement : Le dimensionnement des marches et contre marches se fera par la 

formule de " BLONDEL"         59≤ g + 2h ≤ 66 [cm]      

H=2.04m 

L= 7.10m     

    














642

)1(

gh

Lgn

Hnxh

            64 n
2
 – (2H+1+64) n + 2H = 0  

  La résolution de l’équation de 2
eme

 degré nous donne n. 

          Donc : le nombre de contre marches n = 12 

       Le nombre de marches (n-1) = (12-1)=11 marches.     

 

 

Palier intermédiaire 

h 

g 

L2 

e 

L1 

  

L 

Emmarchement 

H 

Marche 

Contre  marche 

Fig-1- schéma de l’escalier. 
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     On aura alors :  

 
cm

n
g

cm
h

H
h

30
11

330

1

1

17
12

204








 

 

Vérification de la relation de BLONDEL.  

 

59 ≤ 2h + g ≤ 66 cm               59 ≤ 64 ≤ 66 cm               condition vérifiée                   

 

2. Pré dimensionnement de la paillasse : 

        L’épaisseur de la paillasse et du palier (ep) est donné par la relation L0/30 ≤ e p ≤ L0/20 

Avec L0 : longueur du palier et de la paillasse. 

 

cmLLL

cm
L

L
L

L
Cos

L

H
tg

94.76738094.387'

94.387
72.31cos

330

cos

72.3161.0
330

204

20

'

1

0












 

L : longueur de la paillasse. 

L0 : longueur réelle de la paillasse                                              

cmepouropteOn

cme

e

p

p

p

26

39.3859.25

20

94.767

30

94.767







 

3-Détermination des charges et surcharges  

    a)- La paillasse : 

                   - Poids propre de la paillasse : 25x 0.26/cos 32.52= 7.64 KN/m
2
  

                   -Poids de la marche                : 25x 0.17/2             = 2,125KN/m
2
      

                   -Poids des carrelages scellés : 22x 0.02                =  0.44KN/m
2
                                         

                   -Lit de sable (2 cm)                : 18x 0.02                = 0.36 KN /m
2
 

                   - Poids de plâtre                     : 10x 0.02               = 0.2 KN/m
2
 

                   - Poids du garde corps                                           =0.2KN/m
2
   

                                                                                                 

                                                                                                 Gp = 10.96 KN/m
2
 

  

    b)- Palier : 

                    - Poids propre du palier : 25x 0.26= 6.50 KN/m
2
 

                    - Poids de revêtement                    =  1.44KN/m
2
 

                                                                         

                                                                           G= 7.94 KN/m
2
       

   

 

c)- Surcharge d’exploitation :    Q =4 KN/m
2
 

     

 

 

H=2.04m 

L2=3.80m 

L'=3.88m 

L1=3.30m 
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d)- Combinaison de charge : 

 

E.L.U 
 











2

2

/72.1645.194.735.1:

/80.2045.196.1035.15.135.1:

mKNxxqpalierle

mKNxxQGqpaillassela

u

u
 

 

E.L.S  










2

2

/94.11494.7:

/96.14496.10:

mKNqpalierle

mKNQGqpaillassela

s

s
 

 

 

4- Ferraillage à l’E.L.U : 

     A l’ELU le calcul se fera en considérant la dalle comme une poutre de portée horizontale 

uniformément chargée. 

 

 

         a)Schéma statique 

   

 

 

                                            

 

                                                       

 

 

  

                                                        

 

        b) Réaction d’appui : 

     RA= 76.03 KN 

     RB= 68.20 KN 

 

 

       c) Calcul des efforts tranchant et des moments fléchissant : 

           

-Effort tranchant : 

Tronçon Expression X (m) Ty (KN) 

0≤ X ≤ 3.88 -20.80 X+ 76.03 
0 +76.03 

3.88 -4.67 

3.88 ≤ X ≤ 7.68 
-80.704-16.72(X-

3.88)+76.03 

3.88 -4.67 

7.68 -68.21 

 

Moments fléchissant : 

Tronçon Expression X (m) MZ (KN) 

0≤ X ≤3.88 -20.80X
2
/2+76.03X 

0 0 

3.88 +138.44 

3.88 ≤X≤ 7.68 -8.36X
2
+60.19X+30.70 

3.88 +138.44 

7.68 0 

 

 
 

q2 =  16.72 KN/m
2
 

q1 = 20.80 KN/m
2
 

3.88m 3.80m 

 

RB = 68.20 KN 

 

RA =76.03 KN 

 

Fig-2- Schéma statique de calcul d’escalier à l’ELU. 
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Le moment MZ (x) est maximal pour la valeur de x = 3.65m d’où MZ 
max

 = 138.95 KN.m. 

 

..11.11885.0:

..685.413.0:

max

max

mKNMMEntravée

mKNMMEnappuis

Zt

Za




 

 

 

 d) Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant :  

 

         

 

 

        

 

 

 

 

 

 

 

 

   

                                                                              

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

68.21  

4.67 

3.88 3.80 

76.03 

RA RB 

3.65 

T (KN) 

-41.7 

  

118.11 

138.95 
-41.7 

M (KN.ml) 

3.80 3.88 

138.44 
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5-Calcul des armatures : 

 

           a)- Armatures principales : 

Calcul des armatures en flexion simple pour une bonde de 1m, d = 24cm 

 

 

 

           

 

                                                                                                      

 

                                                                                               

                                                                             

 

En travée : 

           

cmecmTtionunepouropteOn

cm
xx

x

d

M
A

SSA
xx

x

fdb

M

s

t
t

bu

t

12.08.16168sec

33.15
34824922.0

1011.118

922.0144.0

392.0144.0
2.142401000

1011.118

2

2
3

2

6

2















 

 

Aux appuis :  

Ma= 41.70 KN.m 

 

cmecmTtionunepouropteOn

cm
xx

x

d

M
A

SSA
xx

x

fdb

M

s

a
a

bu

a

15.78.6126sec

13.5
348249735.0

1070.41

9735.0051.0

392.0051.0
2.142401000

1070.41

2

2
3

2

6

2















 

 

b) Armature de répartition : 

 

2

2

69.1
4

78.6

4
:

02.4
4

08.16

4
:

cm
A

AappuisAux

cm
A

AtravéeEn

a
r

t
r





 

 

On opte pour une section 4T12/m1= 4.52 cm
2
 avec e=20 cm. 

 

 

 

 

 

B =  100 cm 

 
d= 24cm 

c = 2 cm 

H= 26 cm 
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c) Vérification (Art.A2.2  BAEL 91) 

 

1) Condition de non fragilité : 

 

Amin=0,23bd .898.2
400

1,2
2410023,0 228 cm

F

f

e

t    

Aux appuis :       Aa= 6.78cm2 2898.2 cm . 

                                                                      Alors la condition est vérifiée. 

En travée :           At =16.08cm2 2898.2 cm  . 

 

2) Ecartement des barres : (Art A.8.2.42/BAEL91) 

 

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

suivantes : 

 

Armatures de longitudinales  

St<min (3h, 33cm) =33[cm] 

St=20cm< min (3h, 33cm) =33[cm] 

Armatures de répartition  

St<min (4h, 45cm) =45 [cm] 

 ][45][20 cmcmSt  Condition vérifiée. Répartition des barres  

 

  3) Vérification de l’effort tranchant : 

 

On doit vérifier que : 

 

u= 
bd

Va

max

u=min ( )5,
2,0

MPA
b

fcj


= 3,33MPA   

u= ].[82,0
2601000

100028.214
MPa




  MPa33,3 la condition est vérifiée, donc les  

 

armatures  transversales ne sont pas nécessaire.  
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a) influence de l’effort tranchant au niveau des appuis (BAEL91ArtA5.132)  

 Influence sur le béton  

.1440025
5,1

249,01004,0
)9,0(4,0 28max KN

f
dbV

b

c
u 





 

].[1440028.214max KNKNVu   

 Influence sur les armatures  

 SAP ≥ 1,15 Vmax / fe  =  1,15 . 214.28 / 400 = 0,62cm 

3,14 ≥ 0,62                                     condition vérifier 

 

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

   4) Vérification de la condition d’adhérence : ( Art.A.6.13/BAEL91). 

On doit vérifier que 

 

.
9,0

τ 28su

max

u t

i

u f
ud

T



   

i
u  : Somme des périmètres utile des armatures. 

mmnui 6,1251014,34    

].[09.3
4.3012409,0

1028.214
τ

3

e MPa



  

Ft = 0,06 fc28 + 0,6 = 2,1 d ou   3.19 ≤ 3,15 

      Il n’y a pas risque d’entraînement des barres 

Calcul de longueur d’encrage : 
Longueur de scellement :BAEL 91/ Art A.6.1.23) 

cm
x

x
L

MPafavec
f

L

s

tss

s

e
s

78.51
09.34

4006.1

835.26.0:
4

28

2



 




 

Vu que Ls dépasse l’épaisseur de la poutre ;on adoptera un crochet normal dont la largeur est fixée 

forfaitairement à 0.4 Ls =20.71 cm soit 20 cm. 
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Vérification à l’ELS : 

 

Réaction d’appuis : 

 

 

 

    

                                            

Moment fléchissant : 
Le moment fléchissant Mz (x) est maximal pour la valeur de x =  3.66 m. 

D’où  Mz
max

 = 99.71m.KN    On prend :                                                                                                                                                                                                                                              

Aux appuis : Ma = -0.3 Mz
max

 = -29.91 KN.m. 

En travée : Mt = 0.85 Mz
max

 = 84.75 KN.m 

 

  Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant : 
 

 

 

 

 

                                                                            

 

 

 

 

 

   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

      

 

 

 

 

 

 









KNR

KNR

B

A

80.48

62.54

3.80m 3.88m 

-29.91  -29.91 

84.75 

                    

qs 2 = 11.94 

RA= 54.62 KN                                                                RB= 48.80KN 

qs1=14.96 

Fig-3-Schema statique de calcul à l’ELS 
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Vérification de l’E.L.S : 

 

       Etat limite d’ouverture des fissures. 

 

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

        

 Etat limite de compression du béton : 
L’article A.4.5.2 du  BAEL 91 : on peut se disposer de vérifications. 

Si l’inégalité suivante est vérifiée 

 Aucune vérification n’est exigée pour bc  
 

 

s

ucu

M

M
avec

f

d

y
a 


 



1002

1 28  

 

A l’ELU : en travée :Mu = 118.11 KN.m 

             Aux appuis : Mu  = 41.70 KN.m 

A l’ELS : en travée : MS = 84.75KN.m 

             Aux appuis : MS = 29.91 KN.m 

  

-Vérification en travée : 

 

On a : 1953.0144.0  ab  

39.1
75.84

11.118
  

 

vérifiéeconditiona

fc









559.01953.0

44.0
100

25

2

139.1

1002

)1( 28

 

Conclusion : aucune vérification n’est exigée pour bc . 
 

 -Vérification de la flèche : 

     Pour  que la flèche soit vérifiée les conditions suivantes doivent être satisfaites. 



 vérifiéenonondition
L

h

M

Mt

L

h

vérifiéeCondition
L

h

L

h





30.006.0;
10

2

16

1
06.0

388

26
;

16

1
1

0

 

 

Conclusion :  
La 2

éme
 condition n’est pas vérifiée, donc il est nécessaire de calculer la flèche. 
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   6-Calcul de la flèche : 

   

cm
L

fcmfouD

cmcVAVV
b

I

cmVhV

cmV

cmxxB

cmxx
x

S

A
hb

dA
hb

B

S
V

IdeCalcul

cmL

mlKNq

MPaEAvec

IE

Lq
f

x

x

s

v

v

s

77.0
500

388

500
26.0'

440.16836856.1979884.14856915
3

06.1293.1326

93.13

2.284108.161526100

8.395882408.1615
2

26100

15
15

2

:

388

/75.84

10819:

348

5

2

2

3

2

3

1

12

1

2

0

3
2

2

0

1

4












































 

Conclusion : La flèche est vérifiée. 

 

  II-Etude de la poutre palière : 

La poutre palière est destinée a supporter son poids propre, la réaction de la paillasse et le poids du 

mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux. 

Sa portée est de 4.80 m (entre nu d’appuis). 

     1) Pré dimensionnement : 

On dimensionne la poutre palière par la formule suivante : 

L / 15 ≤ ht ≤ L / 10                    0.4 ht ≤ b ≤ 0.7 ht 

L : portée libre de la poutre  

Ht : ahuteur de la portée 

B : largeur de la poutre. 

 

        Hauteur de la poutre  

 

480 / 15 ≤ ht ≤ 480 / 10  32 ≤ ht ≤ 48 

On adopte ht = 40 cm 

          

Largeur de la poutre 

 

 0.4 x 40 ≤ b ≤ 0.7 x 40     16 ≤ b ≤ 28. 
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On prend   b = 30 cm  

D’apres : [Art.7.5.1.5 / RPA 99]  

 





















tbhb

bh

cmht

cmb

5.1

4/

30

20

max

                  Condition vérifiée 

 

 

 

2) Détermination des charges et surcharges : 

La poutre palière sera sollicitée par : 

- Son poids propre  25 x 0.30 x 0.40 = 3.00 KN/ml. 

- Poids du mur   2.36 x 4.80 = 11.32 KN/ ml 

 

Effort tranchant à l’appui : 

E.L.U : TU = RB = 68.20 KN. 

E.L.S : TS = RB = 48.80 KN. 

 

  3) Combinaison de charges et surcharges 

 

A l’E.L.U        qu = 1.35 G + Tu  

                           =1.35 x14.32 + 68.20 = 87.532 KN. 

A l’E.L.S        qS = G + TS  

                            =14.32+ 48.80 = 63.12 KN. 

 

 

 

 

 

Schéma statique : 

 

 

 

 

 

 

 

 

     A l’ E.L.U : 

        

La poutre palière (b, h) = (30, 40) 

Fig-4-b : Schéma statique à l’ELS 

RB 

63.12 KN/ml 

4.80 RA 

A B 

RA RB 

87.532 KN/ml 

4.80m 

Fig-4-a : Schéma statique à l’ELU 

B A 
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KNVtranchantEffort

mKNMAuxappuis

mKNMtravéeEn

corrigéMoment

mKN
Lq

MeisostatiquMoment

KN
Lq

RRappuisRéactiond

u

a

t

u

u
BA

08.210:

.63.75:

.28.214:

:

.09.252
8

:

08.210
2

:'

max

2

0













 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 A l’E.L.S :         

                  

KNMappuisAux

mKNMtravéeEn

corrigéMoment

mKN
Lq

MeisostatiquMoment

KN
Lq

RRappuidRéaction

a

t

s

s
BA

54.54:

.52.154:

:

.786.181
8

:

488.151
2

:'

2

0











 

 

Ferraillage   à l’E.L.U : 

M (KN.m) 

210.08 

210.08 

T (KN) 

214.28 

-75.63 

 

-75.63 
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        Calcul des armatures principales : 

 

                     En travée : 

                                          Mt = 214.28KN.m.                 d = h – c =40 – 2 = 38 cm. 

                            

2

2
3

3

2

30.2124.906.12)(146)(166

88.20
34838776.0

1028.214

776.0348.0

392.0348.0
2.14383830

1028.214

cmchapTfilTpouropteOn

cm
xx

x

d

M
A

SSA
xxx

x

fbd

M

s

t
t

b

bu

t
b















 

 

         Aux appuis : 

 

                           

2

2
3

2

3

2

06.12166

12.6
348389345.0

1063.75

9345.0123.0

392.0123.0
2.143830

1063.75

.63.75

cmTpouropteOn

cm
xx

x

d

M
A

SSA
xx

x

fdb

M

mKNM

s

a
a

b

bu

a
b

a

















 

 

NB : Le RPA exige que le pourcentage total des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la 

poutre soit 0.5 en toute section d’où : 

  

vérifiéeExigencecm

cm
xxbh





2

2

00.630.21

00.6
100

40305.0

100

5.0

 

 

  4) Vérification (BAEL 91) : 

            - Condition de non fragilité : 

 

Amin=0,23bd .37.1
400

1,2
383023,0 228 cm

F

f

e

t    

Aux appuis :       A= 12.06cm2 237.1 cm . 

                                                                           La condition est vérifiée. 

En travée :           A =21.30cm2 237.1 cm . 

 MPAMPaf
bd

T
cu

u 5,25,15,0minττ 28u    

  

MPA18,0τu   
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.5,218,0τ

5,2τ

u

u

verifiéeConditionMPAMPaalors

MPa




   

  

Vérification de l’adhérence : 

MPaxftq

vérifiéeConditionMPa

MPa
xxxx

x

Ud

V

tsse

sese

i

u
se

15.31.25.1:

15.339.2

39.2
1414.363709.0

1008.210

9.0

28

3














 

 

 

 

Calcul des armatures transversales : 

 

Diamètre des armatures transversales : 

   .43.1130,43.11,16min
10

,
35

,min mm
bh

lt 







    243.11 cmt   

On prend un cadre et un étrier en HA10. At = 4 HA10 = 3.14 cm
2
. 

- Exigence du (R.P.A version 2003) [Art.7.5.2.2]. 

 

 

- Espacement : 

cmesoitcm
h

ecouranteZone

cmesoitcmcm
h

enodaleZone

1520
2

:

101030,12,
4

:












 

 

Quantité d’armatures transversales minimales : 

 

Amin = 0.003 x e x b = 0.90 cm
2
. 

3.14 > 0.90 cm
2
   exigence vérifiée. 

 

 

    5) Vérification a l’ELS : 

 

a- état limite d’ouverture de fissures : 

 

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

 

b) Etat limite de compression du béton :(ArtA.4.5.2 du BAEL91) : 

 On peu se disposer de vérification si l’inégalité suivante est vérifiée , aucune vérification n’est 

exigée pour σbc 

 

u c28 u

s

y f M1
avec .

d 2 100 M

 
       
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 6) Vérification de la flèche :   

 

Fv = 
FVEvI

LMser

10

2
 ≤ F  = 

500

L
 =

500

3700
 = 7,4  

S1xx = 
2

2bh
+ 15Atd 

S1xx = 3830.2115
2

4030 2




 

S1xx = 36141 3cm    

B0 = B +n AT 

B0 = 30X40 + 15 X21.30 

B0 = 1519.5 2cm  

V1 =  cm78.23
5.1519

36141
                            V2= 20 – 10,32 = 9,67cm  

I0 = 153.21)222.16()22.1678.23(
3

40 233 X  

I0 = 300800.36 4cm  

)
3

2(

02,0

0

28

b

b

f t
v








  

Avec :    = 
3830

30.21


= 0,018                             976,0  

MPA
dAt

MSER
s 60.195

30.2138976,0

1052.154 3

1








  

 

Mu [KN.m] 

 

MS [KN.m] 

 

buUU fbdM 2/  

a  
SU MM /  ( 100/2/)1 28Cf  

En travée 
214.28 

154.52 

0.34 

0.25 

 

1.38 

 

0.44 

sur appuis 
75.63 

54.54 

0.122 

0.089 

 

1.38 

 

0.44 
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)
30

303
2(018,0

1,202,0





v =0.46 

 

max      0,
4

75,1
1

28

28

ft

ft

s 



      

max (0,77 ; 0)=0.77 

476.222124
77,046.01

36.300800

1

0
cm

I
I fv 








 

 

mm
EvIfv

LM
F

SER
28.9

1076.22212486,1081810

38001052.154

10 4

262








  

60.9
500

4800
28.9 F ………vérifiée  

 

2-Calcul de l’escalier de RDC : H=3.50m 

1- Pré dimensionnement : Le dimensionnement des marches et contre marches se fera par la 

formule de " BLONDEL"         59≤ g + 2h ≤ 66 [cm]      

H=1.75m 

L= 7.10m     

    














642

)1(

gh

Lgn

Hnxh

            64 n
2
 – (2H+1+64) n + 2H = 0  

  La résolution de l’équation de 2
eme

 degré nous donne n. 

          Donc : le nombre de contre marches n = 10 

       Le nombre de marches (n-1) = (10-1)=9 marches.     

 

     On aura alors :  

 
cm

n
g

cm
h

H
h

30
9

270

1

1

5.17
10

175








 

 

Vérification de la relation de BLONDEL.  

 

59 ≤ 2h + g ≤ 66 cm               59 ≤ 65 ≤ 66 cm               condition vérifiée                   

 

2. Pré dimensionnement de la paillasse : 

        L’épaisseur de la paillasse et du palier (ep) est donné par la relation L0/30 ≤ e p ≤ L0/20 

Avec L0 : longueur du palier et de la paillasse. 
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cmLLL

cm
L

L
L

L
Cos

L

H
tg

762440322'

322
95.32cos

270

cos

95.3264.0
270

175

20

'

1

0












 

L : longueur de la paillasse. 

L0 : longueur réelle de la paillasse                                              

cmepouropteOn

cme

e

p

p

p

26

1.3840.25

20

762

30

762







 

 

 

 

2-Calcul des armatures : 

 

           a)- Armatures principales : 

Calcul des armatures en flexion simple pour une bonde de 1m, d = 24cm 

 

 

 

           

 

                                                                                                      

 

                                                                                             

                                                                             

 

En travée : 

           cmecmTtionunepouropteOn 12.08.16168sec 2   

 

Aux appuis :  

 cmecmTtionunepouropteOn 15.78.6126sec 2   

 

b) Armature de répartition : 

 

2

2

69.1:

02.4:

cmAappuisAux

cmAtravéeEn

r

r





 

 

On opte pour une section 4T12/m1= 4.52 cm
2
 avec e=20 cm.  

 

  II-Etude de la poutre palière : 
La poutre palière est destinée a supporter son poids propre, la réaction de la paillasse et le poids du 

mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux. 

Sa portée est de 4.80 m (entre nu d’appuis). 

     1) Pré dimensionnement : 

On dimensionne la poutre palière par la formule suivante : 

H=1.75m 

L2=4.40m 

L'=3.22m 

L1=270m 

B =  100 cm 

 
d= 24cm 

c = 2 cm 

H= 26 cm 
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L / 15 ≤ ht ≤ L / 10                    0.4 ht ≤ b ≤ 0.7 ht 

L : portée libre de la poutre  

Ht : ahuteur de la portée 

B : largeur de la poutre. 

 

        Hauteur de la poutre  

 

480 / 15 ≤ ht ≤ 480 / 10  32 ≤ ht ≤ 48 

On adopte ht = 40 cm 

          

Largeur de la poutre 

 

 0.4 x 40 ≤ b ≤ 0.7 x 40     16 ≤ b ≤ 28. 

On prend   b = 30 cm  

D’apres : [Art.7.5.1.5 / RPA 99]  

 





















tbhb

bh

cmht

cmb

5.1

4/

30

20

max

                  Condition vérifiée 

 

 

 

Ferraillage   à l’E.L.U : 

        Calcul des armatures principales : 

 

                     En travée : 

                                           

                            230.2124.906.12)(146)(166 cmchapTfilTpouropteOn   

 

         Aux appuis : 

 

                           206.12166 cmTpouropteOn   

 

Calcul des armatures transversales : 

 

On prend un cadre et un étrier en HA10. At = 4 HA10 = 3.14 cm
2
. 

 

- Espacement : 

cmecouranteZone

cmenodaleZone

15:

10:




 

 

3-Calcul de l’escalier d étage 1,2,3,4 : H=3.30m 

1- Pré dimensionnement : Le dimensionnement des marches et contre marches se fera par la 

formule de " BLONDEL"         59≤ g + 2h ≤ 66 [cm]      

H=1.65m 

L= 7.10m     

La poutre palière (b, h) = (30, 40) 
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













642

)1(

gh

Lgn

Hnxh

            64 n
2
 – (2H+1+64) n + 2H = 0  

  La résolution de l’équation de 2
eme

 degré nous donne n. 

          Donc : le nombre de contre marches n = 10 

       Le nombre de marches (n-1) = (10-1)=9 marches.     

 

     On aura alors :  

 
cm

n
g

cm
h

H
h

30
9

270

1

1

5.16
10

165








 

 

 

 

 

Vérification de la relation de BLONDEL.  

 

59 ≤ 2h + g ≤ 66 cm               59 ≤ 63 ≤ 66 cm               condition vérifiée                   

 

2. Pré dimensionnement de la paillasse : 

        L’épaisseur de la paillasse et du palier (ep) est donné par la relation L0/30 ≤ e p ≤ L0/20 

Avec L0 : longueur du palier et de la paillasse. 

 

cmLLL

cm
L

L
L

L
Cos

L

H
tg

26.75644026.316'

26.316
72.31cos

270

cos

38.3161.0
270

65.1

20

'

1

0












 

L : longueur de la paillasse. 

L0 : longueur réelle de la paillasse                                              

cmepouropteOn

cme

e

p

p

p

26

81.3720.25

20

26.756

30

26.756







 

 

 

 Calcul des armatures : 

 

           a)- Armatures principales : 

 

En travée : 

           cmecmTtionunepouropteOn 12.06.12166sec 2   

 

Aux appuis :  

cmecmTtionunepouropteOn 15.78.6126sec 2   

H=1.65m 

L2=4.40m 

L'=3.88m 

L1=270m 
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b) Armature de répartition : 

 

2

2

69.1:

02.4:

cmAappuisAux

cmAtravéeEn

r

r





 

 

On opte pour une section 4T12/m1= 4.52 cm
2
 avec e=20 cm. 

 
Calcul de longueur d’encrage :  
 

Vu que Ls dépasse l’épaisseur de la poutre ;on adoptera un crochet normal dont la largeur est fixée 

forfaitairement à 0.4 Ls =20.71 cm soit 20 cm. 

 

 

 

 

 

 

  II-Etude de la poutre palière : 

La poutre palière est destinée a supporter son poids propre, la réaction de la paillasse et le poids du 

mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux. 

Sa portée est de 4.80 m (entre nu d’appuis). 

     1) Pré dimensionnement : 

On dimensionne la poutre palière par la formule suivante : 

L / 15 ≤ ht ≤ L / 10                    0.4 ht ≤ b ≤ 0.7 ht 

L : portée libre de la poutre  

Ht : ahuteur de la portée 

B : largeur de la poutre. 

 

        Hauteur de la poutre  

 

480 / 15 ≤ ht ≤ 480 / 10  32 ≤ ht ≤ 48 

On adopte ht = 40 cm 

          

Largeur de la poutre 

 

 0.4 x 40 ≤ b ≤ 0.7 x 40     16 ≤ b ≤ 28. 

On prend   b = 30 cm  

D’apres : [Art.7.5.1.5 / RPA 99]  

 





















tbhb

bh

cmht

cmb

5.1

4/

30

20

max

                  Condition vérifiée 

 

 

 

Ferraillage   à l’E.L.U : 

La poutre palière (b, h) = (30, 40) 
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        Calcul des armatures principales : 

 

                     En travée : 

. 

                            230.2124.906.12)(146)(166 cmchapTfilTpouropteOn   

 

         Aux appuis : 

 

                           206.12166 cmTpouropteOn   

 

Calcul des armatures transversales : 

 

On prend un cadre et un étrier en HA10. At = 4 HA10 = 3.14 cm
2
. 

 

 

 

 

 

- Espacement : 

cmecouranteZone

cmenodaleZone

15:

10:




 

 

4-Calcul de l’escalier d étage5 : H=3.06m 

1- Pré dimensionnement : Le dimensionnement des marches et contre marches se fera par la 

formule de " BLONDEL"         59≤ g + 2h ≤ 66 [cm]      

H=1.53m 

L= 7.10m     

    














642

)1(

gh

Lgn

Hnxh

            64 n
2
 – (2H+1+64) n + 2H = 0  

  La résolution de l’équation de 2
eme

 degré nous donne n. 

          Donc : le nombre de contre marches n = 9 

       Le nombre de marches (n-1) = (9-1)=8 marches.     

     On aura alors :  

 
cm

n
g

cm
h

H
h

30
8

240

1

1

17
9

153








 

 

Vérification de la relation de BLONDEL.  

 

59 ≤ 2h + g ≤ 66 cm               59 ≤ 64 ≤ 66 cm               condition vérifiée                   

 

2. Pré dimensionnement de la paillasse : 

        L’épaisseur de la paillasse et du palier (ep) est donné par la relation L0/30 ≤ e p ≤ L0/20 

Avec L0 : longueur du palier et de la paillasse. 
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cmLLL

cm
L

L
L

L
Cos

L

H
tg

62.75447062.384'

62.384
52.32cos

240

cos

52.3263.0
240

153

20

'

1

0












 

L : longueur de la paillasse. 

L0 : longueur réelle de la paillasse                                              

cmepouropteOn

cme

e

p

p

p

26

73.3715.25

20

62.754

30

62.754







 

 

 

 

 

 

 

 

4- Ferraillage à l’E.L.U : 

 

           a)- Armatures principales : 

En travée : 

           cmecmTtionunepouropteOn 15.06.12166sec 2   

 

Aux appuis  

 cmecmTtionunepouropteOn 15.78.6126sec 2   

 

b) Armature de répartition : 

 

 4T12/m1= 4.52 cm
2
 avec e=20 cm. 

 

Calcul de longueur d’encrage : 20 cm. 

 

  II-Etude de la poutre palière : 

La poutre palière est destinée a supporter son poids propre, la réaction de la paillasse et le poids du 

mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux. 

Sa portée est de 4.80 m (entre nu d’appuis). 

     1) Pré dimensionnement : 

On dimensionne la poutre palière par la formule suivante : 

L / 15 ≤ ht ≤ L / 10                    0.4 ht ≤ b ≤ 0.7 ht 

L : portée libre de la poutre  

Ht : ahuteur de la portée 

B : largeur de la poutre. 

 

        Hauteur de la poutre  

H=153m 

L2=4.70m 

L'=3.88m 

L1=240m 
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480 / 15 ≤ ht ≤ 480 / 10  32 ≤ ht ≤ 48 

On adopte ht = 40 cm 

          

Largeur de la poutre 

 

 0.4 x 40 ≤ b ≤ 0.7 x 40     16 ≤ b ≤ 28. 

On prend   b = 30 cm  

D’apres : [Art.7.5.1.5 / RPA 99]  

 





















tbhb

bh

cmht

cmb

5.1

4/

30

20

max

                  Condition vérifiée 

 

      

 

 

 

 

 

 

 

Ferraillage   à l’E.L.U : 

        Calcul des armatures principales : 

 

                     En travée : 

                                          Mt = 214.28KN.m.                 d = h – c =40 – 2 = 38 cm. 

                            230.2124.906.12)(146)(166 cmchapTfilTpouropteOn   

 

         Aux appuis : 

 

                           206.12166 cmTpouropteOn   

 

Calcul des armatures transversales : 

 

Diamètre des armatures transversales : 

     

On prend un cadre et un étrier en HA10. At = 4 HA10 = 3.14 cm
2
. 

 

- Espacement : 

cmecouranteZone

cmenodaleZone

15:

10:




 

Quantité d’armatures transversales minimales : 

 

Amin = 0.003 x e x b = 0.90 cm
2
. 

3.14 > 0.90 cm
2
   exigence vérifiée. 

 

La poutre palière (b, h) = (30, 40) 
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Chapitre IV.3.Calcule de la poutre de chainage  

IV.4.1 Etude de la poutre de chainage   

 C’est une poutre qui repose sur deux appuis, elle supporte son poids propre et le 

poids  

a- Pré dimensionnement 

 la hauteur : 
𝐿

15
≤ ℎ ≤

𝐿

10
 

 la largeur : 0.4h≤b≤0.7h 

Avec L : la longueur libre (entre nus d’appuis) dans le sans considéré 

L= 370 -30 = 340 cm 

340

15
= 22.66≤ h ≤  

340

10
= 34   On adopte une hauteur  h= 30 cm 

10 ≤ b ≤ 17.5      On adopte une largeur b= 25 cm 

b- Evaluation des charges et surcharges  

Les charges permanentes
 
poids propre de la poutre : 0.25*0.3*25 =1.87 5  

Poids du mur (double cloison) :(3.50-0.3)*2.81=8.992 

Poids de plancher :                           5.28× 
0.65

2
  =1.72 

                                                              10.712 KN/m 

Charges d’exploitations : 

Q = 2.5×
0.65

2
 = 0.813 

c-Combinaison des charges : 

à l’ELU : qu=1.35 G +1.5 Q =1.35×10.712+1.5×0.813= 15.68; 

à l’ELS : qs=G+Q= 10.712+0.813= 11.53. 

 

IV.4.1.1 étude de la poutre à l’ELU  
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On considère la poutre comme étant une poutre simplement appui 

 

 

 

 

 

 

 

 

a- calcul des moments  

Afin de tenir compte des semi- encastrement aux appuis, on affectera les 

moments par des coefficients : 

 en travée 

Mt=0.85M0=0.85 
15.68×3.42

8
= 19.26 𝐾𝑁.𝑚 

 Aux appuis 

MA=MB=-0.5M0=−0.5 
15.68×3.42

8
= −11.33 𝐾𝑁.𝑚 

Avec M0 : moment isostatique 

 

b- Réactions d’appuis 

RA=RB=
𝑞𝑈×𝐿

2
=

15.68×3.4

2
= 26.66 𝐾𝑁 

Fig. III.4.1 : Schéma de chargement 

l’ELU 

qu=15.68kN/ml 

RA RB 
3.40m 
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T [ KN ]

X [m]

X [m]

26.66

26.66

11.33

M [KN.m]

19.26

11.33

 

 

IV-4-2) Calcul des armatures  

 

 En travée  

069.0
2.142825

1026.19
2

3

2










bu

u

fdb

M
  

 392.0069.0 l SSAA partir des abaques, on a la valeur de  9645.0  

 

Ast=
2

3

05.2
348289645.0

1026.19
cm

d

M

st

u 





   

 

                                       Soit Ast=3HA10=2.36cm
2 
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 Aux appuis  

 

041.0
2.142825

1033.11
2

3

2










bu

a

fdb

M
  

 392.0041.0 l SSA 9795.0  

Ast=
2

3

18.1
348289795.0

1033.11
cm

d

M

st

u 





   

 

                                      Soit Ast=3HA10=2.36cm
2 

 

 

 Armatures transversales par BAEL91  

 

        Le diamètre des armatures transversales ne doit pas dépasser l’une des valeurs  

suivantes :     mm
bh

lt 57.8)25;12;57.8min(
10

;;
35

min 








   

       On prend : mmt 8  

On adoptera comme armatures transversales un cadre et un trier ;  

At=4T8=2.01cm
2 

 

 Espacement  

D’après le RPA99 ; l’espacement est donné par : 

 

 Dans la zone nodale :   St )30;6.9;5.7min(30;12;
4

min 








 cm
h

 

                                      Soit  St=7cm 

 

                                               L’=2h=60cm    

 En dehors de la zone nodale : 15
2

30

2


h
St

 
 

                             Soit : St=15cm. 
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IV-4-3) Vérification à l’ELU : 

 

 Condition de non fragilité [B.A.E.L91/Art A-4-2-1] : 

fe

fdb
AA t

calculée
28

min

23,0 


 

MPa1,2f06,06,0f 28t28t   

2

min 84.0
400

1.2282523.0
cmA 




 

 

 Aux appuis 

 22

min 36.284.0 cmAcmA a La section est vérifiée 

 En travées 

 22

min 36.284.0 cmAcmA t La section est vérifiée 

 

 Influence de l’effort tranchant sur les appuis  

 

On a : Vu= 26.66kN 

0
284.0 b

f
V

b

c
u  


avec =0,9d 

kNVu 4201025.028.09.0
5.1

25
4.0 3   

 uu VV  Condition vérifiée. 

 

IV-4-3) Vérifications à l’ELS  
 

   On a:   qs= 11.53kN/ml 

60.19
2

40.353.11

2








lq
V s

s  KN 

66.16
8

²40.353.11

8

²
0 







lq
M s  kN.ml 

En tenant compte des semi encastrements : 

En travée ………Mt=0.85Mo=0.8516.66=14.16kN.m 
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Aux appuis……...Ma=-0.5Mo=-0.516.66=-8.33kN.m  

 Etat limite de déformation  
 

D’après le [1], on doit vérifier les relations suivantes : 

 0625.0
16

1
081.0

370

30


l

h
condition vérifiée 

 





0105.0
2.4

0034.0
2825

36.2

efdb

A
 condition vérifiée 

 


 085.0
10

081.0
0M

Mt

l

h
 condition non vérifiée 

   On a la dernière condition n’est pas vérifiée. 

 

   Une condition sur trois n’est pas vérifiée, il est nécessaire de vérifier la flèche: 

500

L
f;

IE

Lq

384

5
f

__4

S 





  

Avec :  

mLKNqS /53.11
 

Eυ : Module de déformation différé
 

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

   222

3

2

3

1 15
3

CyAyy
b

I t 

 

0

1

'

B

S
y xx

 

Sxx’ : Moment statique de la section homogène 

dA15
2

hb
S t

2

'xx 



 

  3

2

' 2.12241)2836.215(
2

3025
cmSxx 


  

B0 : Surface de la section homogène 

    2

0 4.78536.215302515 cmAhbB t   

cmyhyetcmy 41.1459.153059.15
4.785

2.12241
121   

Donc le moment d’inertie de la section homogène : 

y2=h-y1 et 
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   222

3

2

3

1 15
3

CyAyy
b

I t 
 

42
33

96.61962)241.14(36.215
3

)41.1459.15(25
cmI 


  

          I=61962.96cm
4
 

 
mf 025.0

1096.619621086,10818

34001053.11

384

5
4

26





  

mcm
L

f 025.068.0
500

340

500

__

  


__

ff
 

 

Condition vérifiée 
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 Chapitre IV.4.Calcule de l acrotère.  

Introduction :  

Dans  ce chapitre, nous ferons l’étude des éléments du bâtiment qui, 

contrairement aux poutres, poteaux et voiles qui participent à la fois à l’ensemble de 

la structure, peuvent être isolés et calculés séparément sous l’effet des seules charges 

qui leurs reviennent. Le calcul sera fait conformément au règlement BAEL 91 

modifié 99. 

IV. Calcul des éléments : 

IV.1. Calcul de l’acrotère : 

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

il forme un écran évitant toute chute, elle sera calculée comme console encastrée au 

niveau de la poutre du plancher. 

Le calcul des armatures se fera à l’ELU et la vérification  à l’ELS  pour une 

bande d’un mètre soumise à la flexion composée due au poids propre de l’acrotère 

« N » et d’une poussée latérale « Q » due  à la main courante provoquant un moment 

de renversement « Mr ». 

L’acrotère est exposé aux intempéries donc les fissurations sont préjudiciables 

III.1.1. Dimension de l’acrotère : 

Largeur : 100 cm ; Hauteur : 60 cm ;Epaisseur : 10 cm 

 

 

 

 

 

 

 

  

III.1.2. Calcul des sollicitations :  

 Effort normal dû au poids propre : .1mlSG    

Avec :  : Masse volumique du béton. 

S : Section transversale de l’acrotère. 

10 cm 10 cm 

3 cm 

7 cm 

70 cm 

Figure III.1: Coupe transversale de l’acrotère 

Q 

G 
h 

Figure III.2 : Schéma statique de l’acrotère 
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./96.1
2

1.003.0
07.01.01.07.025 mKNG 







 
  

 Surcharge due à la poussée latérale Q :  ./1 mlKNQ   

 Effort tranchant dû à la poussée latérale :  .11 KNmlQT   

 Effort normal dû au poids propre G :  .96.11 KNGNG   

 Effort normal dû à la surcharge Q :  .0QN  

 Moment de renversement dû à G :   .0GM  

 Moment de renversement dû à Q :   ..7.07.01 mlKNhQM Q   

Diagrammes :  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

IV.1.4. Combinaisons de charges : 

 A l’ELU : La combinaison de charge est : 1.35 G + 1.5 Q 

 Effort normal de compression :  

.64.2096.135.15.135.1 KNNNN QGu   

 Moment de renversement :  

..05.17.05.105.135.1 mKNMMM QGu   

 A l’ELS :  

La combinaison de charges est : G + Q 

 Effort normal de compression :  

Figure III.3 : Diagrammes des efforts 

Diagramme des moments 

M  

Diagramme des efforts 

tranchants 

T  

Diagramme de l’effort normal  

N 

1.71 KN 0.6 KN 1 KN 
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.96.1 KNNNN QGs 
 

 Moment de renversement :  

..7.0 mKNMMM QGs   

III.1.5. Ferraillage : 

Le calcul se fera à l’ELU puis la vérification à l’ELS. 

 Les résultats des sollicitations se résument en un effort normal de 

compression « N » et un moment de flexion « M ». 

Donc, ça consiste en l’étude d’une section de béton rectangulaire soumise à la 

flexion composée. 

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

composée. Pour ce 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 

« Mf » afin de déterminer les armatures fictives « Af » puis en flexion composée pour 

déterminer les armatures réelles « A ». 

 III.1.6.Calcul à l’ELU : 

 

 

 

 

 Calcul de l’excentricité : 

   
u

u

u
N

M
e  = .39.39.0

642.

05.1
e cmmu      

 39cm > 3cm    

    (h / 2) – c = (10/2)– 2 = 3cm 

 

 

  

 

 

 

 

 CG 

 Cp 

 Nu 

Mf g 

Nu 

eu 

Figure III.4 : section rectangulaire soumise à la flexion composée 

100 cm 

h= 10 cm 
d=8 cm 

C=2 cm 
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Le centre de pression « pc  » se trouve à l’extérieur de la section limitée et 

l’effort normal (N) est un effort de compression       Section partiellement 

comprimée (SPC). 

Donc la section sera calculée en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif 

« Mf » puis on se ramène à la flexion composée. 

 Calcul de la section d’armatures en flexion simple : 

 Moment fictif : 

gNu .Mf   Avec  g = eu+0.5h+C   et c C’est l’enrobage  

Avec : g  distance entre « pc  » et le centre de gravité des armatures inférieures 

tendues. 

.422
2

10
39

2
e g u cmc

h
  

D’où : ..11.142.064.2Mf mKN  

 Moment réduit : 

0122.0
2.14²8100

1011.1

²

3










bu

f

b
fdb

M
                   

Avec : .2.14
5.1

2585.0.85.0 28 MPa
f

f
b

c

bu 





               

.392.00122.0b  l    Section simplement armé S.S.A 

.994.00122.0b    

 Armatures fictives :  

.36.0
348840.99

1011.1

σdβ

M
A 2

3

s

f
f cm







    

 Calcul de la section des armatures réelles en flexion composée : 

ts

u
fu

N
AA


  ;   Avec : .348

15.1

400
MPa

f

s

e

s 


  

.29.0
348

1064.2
36.0 2cmAu 


                                                 

 III.1.7.Vérifications à l’ELU: 

 Condition de non fragilité : (Art A.4.2.1/BAEL 91)  
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Un élément est considéré non fragile lorsque la section des armatures tendues 

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

fissuration de la section droite. 

 Armatures principales : 

minAAs   

.
.185.0

.455.0...23.0 28

min 













de

de

f

fdb
A

s

s

e

t                                  

.1.22506.06.006.06.0 2828 MPaff ct   

cm36m36.0
961.

70.

N

M
e

s

s
s   

                       2

min 04.1
8185.036

8455.036

483

2.1810023.0
A cm












                                                                 

D’où les armatures principales : 

.04.128.0 2

min

2 cmAcmAu                                  . 

La condition étant non justifiée, on adoptera la section minimale d’armatures : 

2

min 04.1 cmAA   

Soit : 201.284 cmHAAadoptée  /ml  

Avec un emplacement: .25
4

100
cmS t   

 Armatures de répartition : 

250.0
4

01.2

4
cm

A
A

adoptée

r                

           Soit :        
201.284 cmHAAr  /ml   

  Avec un espacement : .25
4

100
cmS t   

 Vérification de la contrainte de cisaillement : (Art A.5.2.1/BAEL91) 

La fissuration est préjudiciable, donc : 









 MPAf
db

v
c

b

u

u

u 4,
15.0

min
.

28


  avec  𝜏U  contrainte de cisaillement 

  .5.24;5.2min4;
5.1

2515.0
min4,

15,0
min 28 MPafc

b

u 




















  
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bd

Vu
u   ;  uV  : effort tranchant :  .5.115.15.1 KNQVu   

D’où : MPau 019.0
80100

105.1 3





  

.5.2019.0 MPauu        Condition vérifiée. 

Donc le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement ; les armatures 

transversales ne sont pas nécessaires.     

 Vérification de l’adhérence des barres : (Art A.6.1.3/BAEL91) 

28. tssese f    ;  MPaf t 1.228     

s  : Coefficient de scellement ; 5.1s  (Acier de haute adhérence) 

D’où : .15.31.25.1 MPase   




i

u
se

μd0.9

V
τ             

 iu : Somme des périmètres utiles des armatures. 

.05.108.04 cmnui      

D’où : MPa21.0
05.0180.9

101.5
τse 




    

.15.321.0 MPaMPa sese                  Condition vérifiée, il n’y a pas de 

risque d’entraînement. 

 Espacement des barres : 

Armatures principales : .25cmSt 

    .3033;10333;3min cmcmcmcmh     

Condition vérifiée. 

Armatures de répartition : .25cmSt    .4045;4min cmcmh         

Condition vérifiée. 

 Ancrage des barres verticales : 

La longueur de scellement droit est : 
s

e
s

f
L





4
  

Avec :     .84.21.25.16.06.0
2

28

2
MPaf tss    
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D’où : cmmmLs 17.2869.281
84.24

4008





  

Soit : .30cmLs   

 

 

III.1.8. Vérification à L’E L S : 

On doit vérifier les conditions suivantes : 

bc  bc  ;  st    st    

bc : Contrainte dans le béton comprimé. 

bc  : Contrainte limite dans le béton comprimé. 

st : Contrainte dans les aciers tendus.   

st  : Contrainte limite dans les aciers tendus.         

 Vérification des contraintes dans l’acier : l’acrotère est exposé aux 

intempéries, donc la fissuration est prise comme préjudiciable   

s

s

st
Ad

M

1
   

Avec : 1 = 
db

Au



100
  = 25.0

8100

01.2100





            

1 = 0.25            1  = 0,912    

st MPa32.47
01.28920.0

107.0 3





  









 )110;5,0max(;
3

2
min 28teest fff   

Avec := 1.6 pour les Barres H.A 

 63.201;6.266min1.26.1110;400
3

2
min 









st  

st = 201.63 MPa 

st = 47.32 MPa     st    = 201.63 MPa        Condition  vérifiée. 

 Vérification des contraintes dans le béton : 

.156.0 28 MPafcbc   



Chapitre IV : calcul des éléments                  2013 
 

 
116 

K

st
bc


    

On a : 1 = 0.25     1  = 0,912      K = 48.29 

MPabc 98.0
29.48

32.47
     

MPaMPa bcbc 1584.0               Condition vérifiée 

Donc il n’y a pas de fissuration dans le béton comprimé. 

 

III.1.9. Vérification de l’acrotère au séisme : (Art 6.2.3 RPA99)    

 Le RPA préconise de calculer l’acrotère sous l’action des forces horizontales 

sismiques suivant la formule :  

....4 PPp WCAF  <Q   avec Q charge d’exploitation 

A : coefficient d’accélération de zone, dans notre cas : A= 0.15 (Zone IIa, groupe 

d’usage2). 

Cp : facteur des forces horizontales , Cp = 0.8. 

Wn : poids de l’acrotère, Wp = 1.96 KN/ ml. 

./1/94.096.115.08.04 mlKNQmlKNFp   

II1.1.6. Conclusion :  

 Condition vérifiée, donc l’acrotère est calculé avec un effort horizontal  

Q=1KN/ml supérieur à la force sismique, d’où le calcul au séisme est inutile. On 

adopte donc pour le ferraillage celui choisi précédemment. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

4HA8/ml  

(e=25cm) 

4HA8/ml  

(e=25cm) 

     HA6  

(e=16,5cm) 

A A 

Schémas de ferraillage de l’acrotère   

4HA8/ml  

(e=25cm) 

      HA6 

(e=16,5cm) 

Coupe A-A 
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3 

  IV.5.Calcule de la sal machine.  

VI.1.  Calcul de la dalle pleine de la salle de machine 

a)  Introduction  

 

Notre immeuble est constitué d’une seul cage d’ascenseur, de vitesse d’entraînement V= 

(1m/s), pouvant charger 8 personnes de 6,3KN, la charge totale que transmet le système de 

levage avec la cabine chargé est de 10 tonnes. 

 

 

 

 

 

 

 

 

   

 

 

b)  Dimensionnement 

 83.25
30

775

30
 x

t

l
h cm 

ht doit être au moins égale à 12cm (RPA99 version 2003) ; 

Soit : ht = 26cm 

 

 

 

 

 

 

                                                                             ly =3.70cm  ly =3.70cm          

 

ly =7.75m 

lx= 5.20m 

0,15 

2,2 2,17 

0,15 

2,0 

1,0 
16+5 

 q 
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La dalle repose sur 4 appuis. Elle est soumise à une charge localisée, son calcul se fait à 

l’aide des abaques de PIGEAUD qui permet d’évaluer les moments dans les deux sens en 

plaçant la charge concentrée au milieu du panneau. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
75.7

20.5


y

x

l

l
=0,67> 0,4    la dalle travail dans les deux sens. 

On a: U = a + e.K + h0  

         V = B + e.K + h0 

Avec : e : Epaisseur du revêtement (e = 5cm) 

           h0 = hauteur de la dalle (h0 = 26cm) 

           K : Revêtement aussi solide que le béton (K = 2). 

a = b = 0,80 cm (côte de rectangle dans laquelle q est concentrée). 

                                            U = 80 + 2x5+26= 1,16 m 

  V = 80 +2x5+26 = 1,16 m 

Condition de non poinçonnement : 

P ≤ 0,045 c h
b

28cf


  (aucune armature transversale n'est nécessaire si cette formule est 

vérifiée). Avec c  : périmètre de contour de l'air sur laquelle agit la charge dans le plan de 

feuillet moyen. 

c  = 2 (u + v) = 2 (1,16 +1,16) = 4.64m. 

P = 10t ≤ 0,045   4.64   0,26   
5,1

1025 2
 = 90.48t                 Condition vérifiée. 

Aucune armature transversale n'est nécessaire.  

ly 

lx U 

V 

UxV 

h0 

a 

Q 

Feuillet 

moyen 
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c)  Les moments Mx1, My1 du système de levage : 

 Mx1 = (M1 + M2)q 

 My1 = (M2 + M1)q 

 

Avec :                 : Coefficient de poisson     = 0 à     l’ELU 

                            = 0,2     à l’ELS 

M1 et M2 coefficients donnés en fonction de (
yx l

V

l

U
;; ) à partir des abaques de PIGEAUD. 

 

Après l’interpolation  

 






















15.0
775

116

22,0
520

116

67.0

y

x

y

x

l

V

l

U

l

l


  M1 = 0,2021  et   M2 = 0,115 

A l’ELU              Mx1 = q M1 

                            My1 = q M2 

Avec  

            q = 1,35G + 1,5Q = 1,3510000 + 1,50 = 135000 Kg/ml 

             Mx1 = 13,50,2021 = 2.728 t.m = 27.28KN/m 

             My1 = 13,50,115 = 1.552 t.m = 15.52 KN/m 

d)  Les moments dus aux poids propre de la dalle pleine Mx2;My2 :   

= 0,67 > 0,4   La dalle travail dans les deux sens. 

= 0,67                  x = 0,0720                  y = 0,395 

Mx2 = x .q.lx
2
  

My2 = y . Mx2 

        G=25x0.26+20x0.05=7.50kn/m 

         q = 1,35G + 1,5Q = 1,357.5+ 1,5x1 = 11.63KN/ml 

         Mx2 = 0.072011.63 (5.20)² = 22.64 KN.m 
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         My2 = 0,39522.64= 8.94 KN.m 

 

 

e) Superposition des moments agissant au centre du panneau : 

          Mx = Mx1 + Mx2 = 49.92 KN.m 

          My = My1 +My2 = 24.46KN.m 

Ferraillage 

Sens X-X 

 Aux appuis 

      Ma = 0,349.92 = 14.98KN.m 

    
2,1424100

10.98.14

².

3




bc

a
b

fbd

M
 = 0,018         S.S.A           = 0,991 

    
34824991,0

10.98.14

..

3




S

a
a fe

d

M
A




= 1,81 cm² 

   Soit : 5HA8 = 2,51 cm²    Avec : St = 20 cm   

En  travée  

    Mt  = 0,8549.92 = 42.43 KN.m 

2,1424100

10.43.42 3


b  = 0,052                    S.S.A                   = 0,973 

34824973,0

10.43.42 3


tA  = 5.22 cm² 

Soit                 5HA12 = 5.65cm²                           Avec : St = 20 cm   

 

Sens y y  

  Aux appuis  Ma = 0,3 24.46 = 3,69 KN.m.   

b = 
bc

2 f db

Ma  
= 

2,1424100

1046.24
2

3




  = 0,030              S.S.A.                  = 0,985. 

Aa = 
se /fdb

Ma


 = 

34824985,0

1046.24 3




  = 2.97 cm

2
. 

Soit : 5 HA10 = 3.93 cm
2       

 avec St = 20cm. 
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 En travée  

    Mt = 0,85 x 24.46 = 20.791 KN.m. 

       b =  
bc

2 f db

Mt
 = 





2,1424100

10791.20
2

3

 0,025            S.S.A.                      = 0,9875 

       At = 
se γ/fdb

Mt
 = 

348249875,0

10791.20 3




 = 2,52 cm

2
. 

Soit : 6HA10 = 4.71cm
2    

 avec St = 15 cm. 

f. Vérification à l'ELU  

        1-Condition de non fragilité  

             Armatures principales  

          A ≥  
















y

x

0

l

l
32

lhb
 = 245.0

75.7

20.5
32

0008,026100
cm












. 

         245,0 cmA
    

Condition vérifiée dans les deux sens.
    

 

           
  Remarque 

   
 

  Pour armatures transversales elles ne sont pas nécessaires. 

 2-Ecartement des barres                                                               (Art A.8.2.42 BAEL 91) 

L'écartement des barres d'une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 

(charges concentrées) 

Direction la plus sollicitée : min (2h, 25 cm). 

Direction perpendiculaire : min (3h, 33 cm). 

Sens x-x 

Armatures supérieures : St = 20 cm < min (2h, 25 cm) = 25 cm. 

Armatures inférieures : St = 20 cm < min (2h, 25 cm) = 25 cm. 

Sens y-y 

Armatures supérieures : St = 20 cm < min (3h, 33 cm) = 33cm. 
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Armatures inférieures : St = 15 cm < min (3h, 33 cm) = 33 cm. 

 

 

 

 

 

3-Contrainte tangentielle : 

Les efforts sont max au voisinage de la charge. 

 Au niveau de U : Tmax = Vu = 
ba2

P


 = kn79.38

16.13

135



. 

Au niveau de V : Tmax = Vu = 
ba2

P


 = t79.38

16.13

135



. On doit vérifier que 




 











b

c

b

cu

u

f
MPa

f

bd

V 2828 2,0
5,

2,0
min  ;  La fissuration est peu nuisible donc 

u  = 3.33 MPa.  

 


 MPa
X

u 15,0
2601000

100079.38
       Condition vérifiée. 

g) Vérification de l'E.L.S : 

 Les moments à l’E.L.S  

Moment engendré par le système de levage  

Mx1 = (M1 + V M2) qs . 

My1 = (M2 + V M1) qs . 

qs = G + Q =100 KN/m
2
  

 Mx1= (0,2021 + 0,2   0,11496 )   100 = 22.51 KN.m          

My1= ( 0,11496 + 0,2   0,2021 )   100 = 15.54 KN.m 

Moment engendré par le poids propre de la dalle 

 

qs = G + Q = 7.50+ 1 = 8.50 KN/m
2
. 

 

                                x = 0,072. 

 = 0,67                   y = 0,395. 
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Mx2 = x qs l
2

x  = 0,072  8.5   (5.20)
2 
= 16.55 KN.m 

My2= y    Mx2  = 0.395X16.55=6.54KN.m. 

 Superposition des moments  

Mx = Mx1  +   Mx2   = 22.51 + 16.55 = 39.06 KN.m. 

My = My1 +  My2  = 15.54 + 6.54 = 22.08 KN.m. 

Contrainte de compression dans le béton : 

 

Sens x-x 

      Aux  appuis                Ma = 11.72KN.m  

 On doit vérifier  

bcbc
σσ   = 0.6 fc28 = 15 MPa. 

1 = 15,0
24100

51.2100100









bd

Aa
                k = 0.016 et  = 0.935. 

s
σ = MPa

Aad

Ma
91.208

1051,2240935,0

1072.11

β 2

6

1





  

b
σ = k

s
σ  = 0,016 x 208.91= 3.34 MPa < 15 MPA                Condition vérifiée. 

    En travée             Mt = 33.20 KN.m.  

On doit vérifier  

bcbc
σσ   = 0.6 fc28 = 15 MPa. 

1 = 23,0
24100

65.5100100









bd

At
               k = 0.019 et  = 0.925 

s
σ = MPa

xAtd

Mt
69.264

1065.5240925,0

1020.33

β 2

6

1





   

b
σ = k

s
σ  =  0.019 x 264.69 =5.03  MPa < 15 MPA                Condition vérifiée. 

On trouve aussi que la condition est vérifiée dans le sens y-y.  

 Etat limite de fissuration  

La fissuration est peu préjudiciable. Aucune vérification n'est nécessaire. 
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  Chapitre V : Présentations du Ssp2000 .  

V) Modélisation de la structure : 

    - On dispose de plusieurs programmes permettant le calcul des   structures et ouvrages de génie 

civil qui sont basés sur la méthode des éléments finis et parmi eux     le SAP2000. 

 

V-I). Présentation du logiciel SAP 2000: 

                                                                   

   -Le SAP2000
 est un logiciel de calcul et de conception des structures, il permet la saisie 

graphique des ouvrages avec une bibliothèque d’éléments autorisant l’approche du comportement 

de ces structures, ce logiciel offre de nombreuses possibilités d’analyse des effets statiques              

et dynamiques avec des compléments de conception et de vérification des structures, il nous permet 

aussi la visualisation de la déformée du système ,les diagrammes des efforts internes, les champs de 

contraintes, les modes de vibration..Etc. 

 

   -Comme beaucoup d’autres logiciels le SAP est basé sur la méthode des éléments finis, il est donc 

indispensable que tout ingénieur connaisse et comprenne le processus de la phase de résolution, 

cette compétence ne peut être acquise que par l’étude analytique du concept de la méthode des 

éléments finis et la connaissance des techniques en rapport avec l’utilisation de ces outils de calcul. 

 

   -La méthode des éléments finis est une généralisation de la méthode de déformation pour les cas 

des structures ayant des éléments plans ou volumineux, elle considère la structure comme              

un assemblage direct d’éléments finis, ces derniers sont connectés entre eux par des nœuds situés 

sur les limites des éléments   

 

   -Pour chaque type d’éléments une fonction polynomiale détermine la relation entre la déformation 

et la force nodale, elle peut être dérivée sur la base de principe de l’énergie potentielle minimale, 

cette relation est connue sous le nom de la matrice rigidité de l’élément. Un système d’équations 

algébriques linéaires peut être établi en imposant l’équilibre de chaque nœud, tout en considérant 

inconnu les déformations au niveau des nœuds. 

   La solution consiste donc à déterminer ces déformations, en suite les forces et les contraintes 

peuvent être calculées en utilisant les matrices de rigidité de chaque élément. 

 

Rappel des termes rencontrés dans le SAP2000: 

Gide line : ligne de grille.                                                           Joints : nœuds                                 

Frame : portique.                                                                        Shell : voile.                            

Elément : élément.                                                                      Restraints : encastré.                      

Loads : charge.                                                                           Uniformed loads : charge uniforme. 

Define : définir.                                                                          Material : matériaux.                       

Concrete : béton.                                                                        Steel : acier.                                                               

Frame section : coffrage.                                                            Column : poteau.                            

Beam : poutre.                                                                            File : fichier.                                

Copy : copier.                                                                            Move : déplacer.                              

Save : enregistrer.                                                                      Save as : enregistrer sous.                 
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Add : ajouter.                                                                             Delete : supprimer.                                

Story : étage.                                                                              Height : hauteur.                                

Tickness : épaisseur.     

 V.II). Les étapes de modélisation :  

 La première étape : Introduction de la géométrie du modèle : 

La première étape consiste à spécifier la géométrie de la structure à modéliser. 

 

a- Démarrage du SAP et choix des unités : Dans le menu Démarrer, sélectionner SAP2000 : 

 

         - On doit choisir un système d'unités pour la saisie de données dans le SAP2000 
. 

Au bas de l'écran, on sélectionne KN,m,C comme unités de base pour les forces et déplacements. 

 

                          
 

 

b- Chois de la géométrie de base :   

                                              Dans le menu déroulant en haut de l'écran on sélectionne :                       

File          New model from template           Grid only         Ok    afin de modéliser notre structure 

à partir de lignes de grilles.             

         Cette option permet de créer rapidement un modèle "régulier", en utilisant des exemples de 

structures prédéfinis dans la base de données. 

                     
                                                                     

 FigV.1 : les différents modèles de structure   FigV.2 :Introduction des caractéristiques                                          

        Prédéfinies par le SAP 2000                                       géométriques de la structure. 

     -Pour notre structure ,on choisit la première icône dans la boite de dialogue. 

-Après validation de l'exemple on aura deux fenêtres représentants la structure, l’une en 3D            

et l’autre a 2D suivant l'un des plans : X-Y, X-Z, Y-Z. 

c- Modification de la géométrie de base : 

Nous allons procéder à la définition des longueurs des travées et des hauteurs d’étages. 

-On clique sur le bouton droit de la souris : Édit Gri Data        Modifie/Show system. 
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                                                          Fig. V.3 : Création des grilles. 

-On introduit les distances cumulées des travées dans le sens ox puis oz et des hauteurs d’étages 

dans le sens oz, puis on clique sur Ad Gide Line : 

  Suivant x :   0, 2.8 , 5.8, 8.80, 12.50 , 16.20. 

  Suivant y :  0.00 , 3.25 ,3.75 ,5.55 ,11.40,13.20,16.70,18.00,21.10. 

   Suivant z : 0 , 4.08 , 8.16,  11.66,  14.96 , 18.26 , 21.56 , 24.86 ,27.92 .  

 

  
 

          Fig. V.4 : Introduction des caractéristiques géométriques réelles de la structure. 

 

Une fois que toutes les valeurs sont introduites on clique sur OK, ensuite on procède au dessin de la 

structure de la manière suivante : 

- Draw          Quick Draw Frame/Cable .  

 

-On se positionne sur la vue en 3D            On trace un rectangle qui enveloppe toutes  

les lignes de grille, on obtiendra ainsi la vue suivante : 
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                                              Fig.V.5 : Géométrie de base de la structure. 

 

 

-La structure de base ne correspond pas a notre structure, donc on doit supprimer les poutres et les 

poteaux surabondants, pour cela on procède de la manière suivante : 

 

  - on sélectionne l’élément qu’on veut supprimer          on clique sur Delete. 

        Après avoir effectué cette opération on aura les vues en plan suivantes : 

 

 

Niveau : 30.92et28.92 [m] :                                                   Niveau :de 11.66 à 27.92 [m] : 

  

                                                    
 

Niveaux : de 8.16 [m] :                                               Niveau : 4.08[m]    
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Vue en 3D : 

 
 

 La deuxième étape : elle consiste à définir les propriétés mécaniques des matériaux en 

l’occurrence, l’acier et le béton. 

 

-On clique sur Define          Materials , on sélectionne Concrete  puis on clique sur Modify/Show 

System.      

                                 
 

                                           Fig.V.6 : définition des matériaux. 

 

-Dans la boite de dialogue qui apparaît on aura à définir les propriétés mécaniques des matériaux en 

introduisant les valeurs suivantes : 

-Masse per unit volume (masse volumique béton): 2.5[KN/m
3
] 

-Weight per unit volume (Poids volumique béton) : 25[ KN/m
3]

 

-Modulus of Elasticity (Module de Young) :32164000 [KN/m
2
] 
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                             Fig.V.7 : Définition des caractéristiques des matériaux. 

 

 La troisième étape : dans cette étape on attribue les propriétés géométriques aux différents  

éléments (poutre, poteaux...). 

Define         Frame/Cable Section puis on sélectionne  Add Rectangular          Add new property 

puis on introduit PP par exemple Ok. Même chose pour PS et les poteaux.    

  

      
 

                                                 Fig.V.8 .1.: Définition des sections. 

 

Poutres secondaire :                                                              Poutre principale : 

 

                                  

Poutres de chainages : 
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Les poteaux 1 : 

 

 

 
 
                                                      
                                  

                                          Fig.V.8.2. : Dimensionnement des sections. 

 

-Pour attribuer les sections aux éléments, Par exemple on sélectionne PP : 

Assing         frame/ cable           sections            PP        Ok 

 

 La quatrième étape : Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges 

appliquées à la structure modélisée. 

 

 

a- Charges statiques (G et Q): 

     La structure est soumise à des charges permanentes (G), et surcharges d’exploitation Q, pour les 

définir on clique sur : Define          Load Cases. 

Charges permanentes : 
Load Name  (Nom de la charge):   G  

Type :    DEAD (permanente) 

Self weight multiplier (Coefficient interne poids propre) : 1 
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En introduisant la valeur 1 dans la case (Self Weight Multiplier), le logiciel 

tiendra compte du poids propre des éléments en le rajoutant automatiquement 

aux charges permanentes G. 

 

             
                                     

                                                 Fig.V.9.1. : Définition de type de charges. 

 

 

Remarque : 

 

 

 

 

 Surcharges d’exploitation : 

Load Name  (Nom de la charge):   Q  

Type :    LIVE (exploitation) 

Self weight multiplier (Coefficient interne poids propre) : 0 

 

            

                                  Fig.V.9.2. : Définition de type de charges. 

 

b-Charge dynamique (E): 

                                                        Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre 

de réponse. Ce spectre est une courbe de réponse maximal d’accélérations (Sa/g) pour un système à 

un degré de liberté soumis à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes propres 

T. 

 

 Données à introduire dans le logiciel : 

 Zone :    IIa (Zone a sismicité moyenne, voir Annexe 1 du RPA 2003)   

 Groupe d’usage : 2 (ouvrage courant ou d’importance moyenne, voir chapitre 3.2           

du RPA 2003) 

 Coeff. comportement : Mixte Portique /voile avec interaction. 
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 Remplissage :   Dense   (Cloisons en maçonnerie) 

 Site : S3 . 

 Facteur de qualité (Q): Le facteur de qualité de la structure est fonction de : 

- La régularité en plan et en élévation 

- La redondance en plan et les conditions minimales sur les fils de contreventement. 

- La qualité du contrôle de la construction 

   La valeur de Q est déterminée par la formule :   

 

Pq : Pénalité à retenir selon que le critère de qualité q " est satisfait ou non".  

Régularité en plan :Art 4.3.3 RPA 2003 : 

Il y a lieu de tenir compte de la régularité en plan qui n’est pas vérifiée 𝐪𝟏  =0.05 

 

Régularité en élévation :Art 4.3.3 RPA 2003 : 

Il y a lieu de tenir compte de la régularité en élévation n’est vérifiée    𝐪𝟐 =0.05 

 

La condition minimale sur les fils de contreventement : 

Ce critère n’est pas observé  𝐪𝟑 = 0.05 

 

Redondance en plan : 

Ce critère n’est pas observés  𝐪𝟒 = 0.05 
 

Contrôle de la qualité des matériaux et suivi de chantier : 

Ces deux critères sont obligatoirement respectés depuis le séisme de 2003    𝐪𝟓 = 0. 

 

Conclusion : Le facteur de qualité est égal à 1.2.  

 

-On ouvre le logiciel en cliquant sur l’icone    
    .Après avoir introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur l’onglet Text .            

SAP          Enregistrer         Nom du fichier spectre             RPA          Enregistrer. 

 

                          
 

 Pour injecter le spectre dans le logiciel SAP on clique sur : 

Define         Functions         Response Spectrum          Spectrum frame file une fenêtre apparaîtra 

 

Q=1+ 𝐏q 
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                                        Fig.V.10.1 : Introduction de spectre de réponse. 

 

On clique sur Add new Function  et une fenêtre apparait            Function Name (nom du spectre):    

RPA .          Brouse          all files           on clique sur spectre puis ouvrir          period value          

Display graph           le spectre apparait          Ok           Ok.     

 

                                     
 

                                                 Fig.V.10.2 : Introduction de spectre de réponse. 

                 

 Le spectre étant introduit, nous allons passer à l’attribution de la charge dynamique spectral 

(E) pour cela on clique sur : 

Define        Analyse  Cases         Modal        Modify /Load Cases        Nbre max 9 , Nbre min 

3          Ok         Ok.  

 

                       
                            

 

 

                                        Fig.V.11 : Définition de nombre de mode. 
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Add New Case          Analysis Case Name:E          Analysis Cases Type: Reponse Spectrum          

Loads applied:U1         RPA         10 ,  U2        RPA        10            Ok. 

 

 

                              
 

                                          Fig.V.12 : Attribution de la charge dynamique spectral (E). 

Dans la partie Load Applied, nous allons Introduire le spectre à prendre en compte 

dans les deux direction principales (U1 et U2) . 

 

Remarque : 

Dans la case Scale Factor on introduit un facteur d’échelle égale à 10 et qui est la valeur de la 

pesanteur. 

 

  La cinquième étape : 

a )Chargement des poutres :   Les charges statiques étant définies, on sélectionne chaque 

PP par exemple  et on introduit le chargement qui lui revient en cliquant sur : 

Assign         Frame Loads         Distributed  

Dans la case Load case Name on spécifie le type de chargement (G ou Q) 

 

Si le chargement est uniformément répartie on introduit la charge dans Uniform Load 

Sinon on sélectionne Absolute Distance From et on introduit la charge et les distances dans dans 

les cases 1,2,3,4. 

  

 Les charges revenantes aux poutres principales/secondaire : 

 Pour les poutres principales : 

a) Poutres principales intermédiaires : 

G=(Gpe x Le/2)+(Gpw x Lw/2)+Gmur xHmur. 

Q=(QpexLe/2)+(QpwxLw/2). 

b) Poutres principales de rives : 

G=(Gp x L/2)+Gmur xHmur. 

Q=(QpxL/2).  

 Pour les poutres secondaires : 
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a)Poutres secondaires intermédiaires : 

G=(Gpe x 0.65/2)+(Gpw x 0.65/2)+Gmur xHmur. 

Q=(Qpe x 0.65/2)+(Qpw x 0.65/2). 

b) Poutres secondaires de rives : 

G=(Gp x 0.65/2)+Gmur xHmur. 

Q=(Qpx0.65/2). 

Avec : 

                Gpe ,Gpw ;Qpe ,Qpw :charges et surcharges des planchers des deux cotés de la poutres. 

                  Le, Lw : largeurs des deux planchers. 

                  Gmur,Hmur :charges et hauteur du mur reposant sur la poutre. 

Remarque :   

                   1/ Dans le cas des poutres du dernier étage en tien compte de la charge de l’acrotère.  

          

b-Définition des voiles : 

a) Introduction des caractéristiques des voiles : 

 

Define            Area Section            Modify Show Section 

 

                                               
 

                                                  Fig.V.13 : Definition de voiles 

 

 

2) Création des voile dans la structure : 

 

On sélectionne les voiles puis Assign           Area           Section          voile            Ok  . 
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                         Fig.V.14 :   Création des voiles et les encastrer a la base 

 

Select all           Edit           devise fram pour deviser la poutre dans cas d’interaction poutre 

voile puis on encastre le voile a sa base Assign           joint          restrant. Si on veut supprimer 

le voile il faut joindre la poutre cliquant sur joint fram.     

La sixième étape : Calcul de la masse (nœud mètre) : 

 

Define          Masse Source        on sélectionne From Element and additional masses and Loads          

G=1           add            Q=0.2          add           Ok 

   

                                  
                                       

                                Fig.V.15 :   Définition du nœud mètre. 

 

La septième étape : Introduction des combinaisons d’actions : 

                     Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des sollicitations et 

déformations pour sont : 

 

 Combinaisons aux états limites :        

ELU : 1.35G+1.5Q     (1) 

ELS : G+Q                 (2) 

 Combinaisons accidentelles du RPA : 

G+Q ± E : G+Q ± E           (3) 

0.8G ± E: 0.8G ±E            (4) 

G±  Q± 12E : G+Q±1.2E  (5) 

Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur : 

Define         Combinations         Add New Combo Nom de la combinaison. 
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                                          Fig.V.16 :   Définition de combinaison de charges. 

 

On reprend les mêmes opérations pour introduire les autres combinaisons d’actions. 

 

  La huitième étape : Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes) : 

 

                     Cette étape consiste à spécifier les conditions aux limites (appuis, diaphragmes) pour 

la structure modélisée. 

 APPUIS : 

 Les poteaux sont supposés parfaitement encastrés dans les fondations, pour modéliser ces 

encastrements on sélectionne les nœuds de la base puis on clique sur : 

 

                                   Assign         Joint         Restraints 

                                           
 

                       Fig.IV.17 :   Encastrement des appuis de base. 

 

 Diaphragme : 

On doit introduire un diaphragme à tous les nœuds, On sélectionne le premier plancher puis on clique 

sur : 

Assign          Joint          Constraints          Diaphragm         Add New Constraints          Ok .    
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                 Fig.V.18 :   Définition et attribution des diaphragmes. 

On refait la même opération pour tous les autres planchers. 

La neuvième étape  : Analyse de la structure : 

 

Pour lancer l’analyse de la structure, on se positionne sur l’onglet Analyze et on sélectionne Run 

Analysis. on obtient la fenêtre suivante : 

 

 
 

 

                                              Fig.V.19 : Résultat de l analyse. 

 

Etape 10 : Visualisation du fichier résultat : 

 

 Période et participation modale : 

 

Display           Show Analysis results Tables            Modal Information, on et on sélectionne 

la combinaison  « Modal » dans load cases. 

 

 

Les pourcentages des masses mobilisées sont donnés par les colonnes SumUX et SumUY. 

Le taux de participation massique n’a pas atteint 90
0
/0 donc le nombre de modes a considérés sera 

déterminé a partir du RPA, chapitre IV : Règles de calcul, (Article 4.3.4) : 

 

K≥3 𝑵 , TK≥0.2 sec avec K : Nombres de modes , TK : La période du K
ieme  

mode et N : Le 

nombre de niveaux au dessus du sol.(N=6). 

Dans notre cas ces conditions sont satisfaites au  10
ème 

mode donc K=10. 
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                                         Fig.V.19 : Périodes et participation modale. 

 Résultats graphique : 

 

1- Déformée de la structure : 

  Display            Show Deformed Shape    et on sélectionne une combinaison d’actions.          Ok                          
 

2- Diagramme des efforts internes : 

Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique et on sélectionne 

Show forces/Stresses dans le menu Display  

 

 Résultats analytique : 

1- Efforts internes dans les éléments  : 

  

  Les poutres : 

                                                        -Pour extraire les efforts max sous formes de tableaux, on 

commence par sélectionner les poutres ensuite on clique sur : 

Display          Show Analyse Result tables (Shift+F12)         on sélectionne « Frame  Force»            

Modal information          Select Analyse Case            ELU           OK. 

                                                                                        ELS 

                                                                                     0.8G±E 

                                                                                     G+Q±E 
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                                                    Fig.V.20 : Extraction des efforts. 

 

Remarque : 

                                        -Le tableau affiché ne nous permet pas d’avoir directement les efforts 

max recherchés, On choisit de l’exporté sur Excel


 afin de mieux exploiter les résultats. 

Dans File on sélectionne Export Current Table          To Excel 

Les moments max en travée, ainsi que les moments négatifs en appuis sont donnés par la colonne 

« M3 », la combinaison correspondante est donnée par la colonne « Output Case ». 

L’effort tranchant max est lu dans la colonne « V2 ». 

 

 
 

                                                      Fig.V.20.1 : Efforts dans les poutres. 

 

 Les poteaux : 

 Pour extraire les valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces derniers  on suit les mêmes 

étapes que pour les poutres choisissant  les combinaisons d’actions         ( 1,2,3,5). 

Apres exportation sur Excel


 nous aurons le tableau suivant : 
 

 
 

 

                                                          Fig.V.20.2 : Efforts dans les poteaux. 



Chapitre V : Présentation du Sap2000                                                                    2013 

 

 134 

 

Les efforts de traction et de compression sont donnés par la colonne « P », et l’effort tranchant par 

les colonnes « V2 » et « V3 ». 

 

On utilise l’option « Trier et Filtrer » pour avoir les valeurs négatives qui correspondent à la 

compression et les valeurs positives qui correspondent à la traction. 

 

Efforts internes dans les voiles : 

Pour extraire les contraintes dans les voiles, Dans Element Output on clique sur « AreaShell 

Stresses » et on sélectionne une combinaison d’actions 1,3,4,5,6. 

 
 

                                                      Fig.V.20.3 : Efforts dans les voiles. 

 

Tableau donnant les contraintes dans les voiles : 

 

 

                                           Fig.V.20.4 : Contraintes dans les voiles. 

 

S22 : Contraintes normales   ;   S12 : Contraintes de cisaillement 

 

Pour les contraintes normales S22 les valeurs positives correspondent à des tractions et les celles 

négatives à des compressions. 
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Déplacements :  

 

Pour extraire les déplacements  sous formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher du niveau 

considéré, on appuie sur Shift+F12 puis on coche « Displacements » puis OK  

 

                
 

                                        Fig.V.21 : Extraction des déplacements. 

 

              Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur Excel, la colonne U1 correspond au 

sens xx ,et U2 au sens yy.    

      

       
 

 

                                                    Fig.V.21.1 Déplacements des joints. 

 

 Effort tranchant et moment sismique à la base : 

 

Pour extraire les efforts à la base (fondations) on clique  sur Shift+F12, on coche  

« Base Reactions » ensuite dans select  « Analysis Cases » on choisit « E ». 
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L’effort tranchant a la base dans les deux directions est donné par les colonnes GlobalFX et 

GlobalFY. 

 

Le moment sismique à la base du bâtiment est donné par les colonnes GlobalMX et GlobalMY 

 

 Effort tranchant de niveau : 

                                       Pour extraire l’effort tranchant de chaque niveau, on se positionne sur la 

vue en 2D puis dans le menu View on clique sur Set 3D View et on selectionne le plan XZ.  

Dans Display on clique sur Show Deformed Shape et on selectionne la combinaison E. 

Enfin, dans Draw on choisit  l’option Draw Section Cut et on trace une droite traversant les 

éléments du niveau considéré. 

 

     

 

 

Remarque : 

 

En désélectionnant la case Shells on aura l’effort repris par les portiques et on désélectionnant la 

case Frames nous aurons l’effort repris par les voiles. 
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Chapitre VI. Vérification de RPA. 

 

         Dans ce chapitre, on doit faire les vérifications exigé par le règlement parasismique 

Algérien (RPA 99 modifié en 2003) sur notre structure  et cela avant de passer au ferraillage  

des éléments de la structure  

 

VII.1.Sollicitations  normales : 

Selon le RPA99 modifié en 2003 (Art.7.4.3.1.), outre les vérifications prescrites par le C.B.A    

et dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d’ensemble dû     

au séisme, l’effort normal de compression de calcul est limite par la condition suivante : 

3.0
f.B

N
=V

28cC

d ≤  

Ou’ : 

         V : effort normal réduit. 

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

         Bc : l’aire (section brute) de béton. 

         fc28 : résistance caractéristique du béton.   

A partir du logiciel sap 2000 on tir Nd , on respectant les étapes suivantes : 

Potaux(50x50) 

   Nd=2417.36 [KN] 

Donc on aura : 

3.0387.0
25500500

100036.2417





V  Condition non vérifiée. 

Pore satisfaire la condition précédente ona opté Pour des sections suivent :(60x60) 

Donc on aura : 

3.029.0
25500650

100036.2417





V  Condition  vérifiée 
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Potaux(45x45) 

   Nd=1681.972 [KN] 

Donc on aura : 

3.033.0
25450450

1000972.1681





V  Condition non vérifiée. 

Pore satisfaire la condition précédente ona opté Pour des sections suivent :(50x50) 

Donc on aura : 

3.028.0
25400600

1000972.1681





V  Condition  vérifiée 

 

Potaux(55x35) 

   Nd=1061.824[KN] 

Donc on aura : 

3.0≤22.0
25350550

1000824.1061





V  Condition  vérifiée. 

Potaux(45x30) 

   Nd=443.38[KN] 

Donc on aura : 

3.0≤13.0
25300450

100038.443





V  Condition  vérifiée. 

 

VII.1.Systéme de contreventement (Art 3.4 /R.P.Aversion  2003) : 

L’objet du choix du système de contreventement se traduit, dans les règles et méthodes de calcul, 

par l’attribution pour chacun des systèmes de contreventement, d’une valeur numérique du 

coefficient de comportement R (voir tableau 4.3.RPA). 

2. Système de contreventement constitué par voiles porteurs on béton armé. 

4. a.Systaime de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques avec justification 

D’interaction portiques-voiles. 

 4. b.Systaime de contreventement de structure en portiques par des voiles en béton armé. 
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Conclusion : 

Dans notre cas on opte pour le système 2 ; Système de contreventement constitué par voiles 

porteurs on béton armé. 

3) Justification de systaime de contrventement : 

 Les charges verticales revenants aux portique et aux voiles sont tirés du logiciel à laide de 

l’option<Section Cut> 

VII.1).Périodes et fréquences :   

 

 M O D A L   P E R I O D S   A N D   F R E Q U E N C I E S: 

 

 

 

VII.2). Vérification de la  période : 

  Estimation de la période fondamentale de la structure : 

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

formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques. 

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

           4
3

NThCT       

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

niveau (N). 

les voiles reprennent plus 
de 20%des sollicitation du 

aux charges verticales

2.Systéme 4.a ou 4.b

Systaime 4.a

<10 étages:systéme 4.b

1.Systaime 2
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            CT : coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage et 

donné par le tableau 4.6 du RPA2003                  CT=0.05. 

 

Remarque : 

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

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

30%  

T = 0,0527.92
3/4 

= 0,607 sec 

D’où : T =  1,30,607 = 0,789 > Tsap = 0,767[s]…………..(Condition vérifiée). 

 

VII.3). Vérification de l’Effort tranchant à la base : 

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

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

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

formule empirique appropriée. 

- Si Vt < 0.80 VMSE il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, 

déplacements, moments,...) dans le rapport  0,8VMSE    Vt . 

 

V =  

Pour faire le calcul, on doit déterminer les coefficients suivants : 

 Coefficient d’accélération de zone (A) : 

Le coefficient A est donné par le tableau 4-1-RPA 2003 suivant la zone sismique et le groupe 

d’usage du bâtiment.   

A= 0.25 (groupe d’usage 1A, zone ІІa). 

 Coefficient de comportement global de la structure (R) : 

Le coefficient R est donné par le tableau (4.3 RPA 2003) en système de contreventement mixte 

(portiques/voiles avec interaction),  dans notre cas : R=5 

D : Facteur d’amplification moyen, fonction de la catégorie de site, du facteur de correction 

d’amortissement () et de la période fondamentale de la structure (T) 

( )

( ) ( ) s0,3TT0,30,3Tη5,2

s0,3TTTTη5,2

TT0η5,2

=D

3

5

3

2

2

2
3

2

2

2

≥

≤≤

≤≤

 (4.2) 

      

 

W×
R

Q×D×A
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T2 : Période caractéristique, associée à la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7 

 

 Site 2                 T2=0.4[s] 

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

( ) 7,0
ξ+2

7=η ≥
      

 (4.3) 

 ζ : pourcentage d’amortissements critique fonction de matériaux. 

     Voiles ou murs : remplissages en Béton armé/ maçonnerie ⇒ ζ = 10%. 

     
( )10+2

7
=η   0,76 ≻ 0,7 vérifiée. 

 Facteur de qualité (Q) : 

Le  facteur  de qualité de la structure est fonction de : 

 La redondance et de la géométrie des éléments qui la constituent. 

 La régularité en plan et en élévation. 

 la qualité du contrôla de la construction. 

La valeur de Q est déterminée par la formule : Q=1+∑
6
q=1 Pq 

Pq : pénalité à retenir selon la satisfaction au non dU critère de qualité, sa valeur est donné par le 

tableau suivant :  

Sens x-x : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Q=1+∑
6
q=1 =1+0.2=1.2 

Sens y-y : 

Critère q observé pq 

1-condition minimale sur les files de 

contreventement  

Non 0.05 

2-redondance en plan Non  0.05 

3-régularité en plan Non  0.05 

4-régularité en élévation  Non 0.05 

5-contrôle de la qualité des matériaux  Oui 0.00 

6-contrôle de la qualité de l’exécution  Oui   0.00 

Critère q observé pq 

1-condition minimale sur les files de 

contreventement  

Non 0.05  

2-redondance en plan Non  0.05 

3-régularité en plan Non 0.05 

4-régularité en élévation  Non 0.05 

5-contrôle de la qualité des matériaux  Oui  0.00 
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Q=1+∑
6
q=1 =1+0.2=1.20 

 

Poids total de la structure :( W = 58464.883[KN]) 

 

calculée à partir du logiciel SAP2000 . 

 

TABLE:  Base Reactions             

OutputCase CaseType GlobalFX GlobalFY GlobalFZ GlobalMX GlobalMY GlobalMZ 

Text Text KN KN KN KN-m KN-m KN-m 

G LinStatic 

5.834     

E-12 

5.551 

E-12 30016.994 349008.0528 -253796.16 

-2.485    

E-11 

W Combination 

1.151     

E-12 1.25E-11 58464.483 671805.0949 -517113.7 1.448E-10 

 

 

 Sens x-x : 

 

Tx=min(
43

NT h×C ,
x

N

D

h
×09.0 ) 

CT : coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage et donné par 

le tableau 4.6 du RPA2003. 

Nh  : Hauteur mesurée à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau :  

mhN 92.30  

D : est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considérée 

mDX 20.16                                                    

Donc : 

))
20.16

92.30
09.0();92.3005.0(min( 4

3









xT  

 ssTx 69.0;655.0min  sTx 69.0  

Donc : 

6-contrôle de la qualité de l’exécution  Oui   0.00 
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3
2

25.2 











XT

T
D  …

2T <
XT <3.0 [s] 

49.1D  

KNW
R

QDA
V X

x 72.5226483.58464
5

2.149.125.0
.

..



  

kNVx 37.41818.0 
 

 

 

 

 Sens y-y : 

)
D

h
×09.0,h×cmin(=T

y

N
4

3

NTy  

mDy 20.16  

)
20.16

92.30
09.0,92.3005.0min( 4

3

yT  

)69.0,655.0min( ssTy   sTy 69.0  

 

Donc : 

3
2

y

2

T

T
η5.2=D …

2T <
XT <3.0 sec 

49.1D  

 

][72.5226483.58464
5

2.149.125.0
.

..
kNW

R

QDA
V Y

y 


  

kNVy 37.41818.0   

Efforts tranchants obtenus par la méthode dynamique : 

 

 

 

Vx = 1476.496 [KN]. 

Vy=  1828.743   [KN]. 

Vérification : 

   

  Sens x-x :      Vdyn = 1476.496kN < 0,8 Vx = 4181.37[KN]. 
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  Sens y-y :      Vdyn = 1828.743kN  < 0,8 Vy=4181.37[KN]. 

  

 Conclusion : : puisque VDyn<  0,8VM.E.S,il faut augmenter tous les paramètres 

de la réponse (forces, déplacements, moments,…..) par le rapport 
Vdyn

VMES8,0  

Suivant xx : RX=0.8 83.2
196.1476

72.5226
  

Suivant yy : Ry= 0.8 29.2
743.1828

72.5226


 

 

   

  Sens x-x :      Vdyn = 4181.38kN > 0,8 Vx =4181.37 [KN]. 

  Sens y-y :      Vdyn = 4187.82kN  > 0,8 Vy=4181.37[KN].  

VII.3). Vérification des déplacements : 

VII.3.1). Calcul des déplacements relatifs (Art 4-4-3 RPA) : 

Le déplacement horizontal à chaque à chaque niveau « k » de la structure est calculé comme 

suit :   k = R ek               et                
jk

k

ek
R

T
=δ  

     ek : Déplacement dû aux forces sismiques Fi. 

     R : Coefficient de comportement 

     Le déplacement relatif au niveau «k» par rapport au niveau « k+1» est égal à : 

                 k = k - k-1    

VII.3.2). Justification vis-à-vis des déformations : 

 D’après le RPA  Art 5-10, les déplacements latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui 

sont adjacents, ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de l’étage. 

                                      k = k  0.01 he  

Les résultats sont donnés par les tableaux suivants : 

 

Sens x-x : 

 

Niveau 

(m) δek (m) R δk (m) Δk (m) 1%xh (m) Obs. 

1 -0.000561 5 -0.002805 -0.002805 0.0408 vérifiée 

2 -0.000479 5 -0.002395 0.00041 0.0408 vérifiée 
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3 -0.00034 5 -0.0017 0.0003 0.0350 vérifiée 

4 -0.00028 5 -0.0014 0.00032 0.033 vérifiée 

5 -0.000216 5 -0.00108 0.00032 0.033 vérifiée 

6 -0.000162 5 -0.00081 0.00027 0.033 vérifiée 

7 -0.000116 5 -0.00058 0.00023 0.033 vérifiée 

8 -0.000063 5 -0.000315 0.000265 0.0306 Vérifiée 

9 -0.000025 5 -0.000125 0.00019 0.01 Vérifiée 

10 

-

0,000006867 5 

-

0.000034335 0.000091 0.02 Vérifiée 

 

Sens y-y: 

Niveau δek (m) R δk (m) Δk (m) 1%h (m) Obs. 

1 -0.000721 5 -0.003605 -0.003605 0.0408 vérifiée 

2 -0.000668 5 -0.00334 0.000265 0.0408 vérifiée 

3 -0.000641 5 -0.003205 0.000135 0.0350 vérifiée 

4 -0.000544 5 -0.00272 0.000485 0.0330 vérifiée 

5 -0.000438 5 -0.00219 0.00053 0.0330 vérifiée 

6 -0.000332 5 -0.00166 0.00053 0.0330 vérifiée 

7 -0.00023 5 -0.0015 0.00016 0.0330 vérifiée 

8 -0.000138 5 -0.00069 0.00081 0.0306 Vérifiée 

               9 -0.000068 5 -0.00034 0.00035 0.01 Vérifiée 

             10 -0.000017 5 -0.000085 0.000255 0.02 Vérifiée 

 

M O D A L    LO A D   P A R T I C I P A T I O N   R A T I O S: 
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TABLE:  Modal Load Participation Ratios 

OutputCase ItemType Item Static Dynamic 

Text Text Text Percent Percent 

MODAL Acceleration UX 99.99 97.48 

MODAL Acceleration UY 99.89 90.04 

MODAL Acceleration UZ 0.48 0.02238 
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 VII.5).Taux de participation massique 

 

M O D A L    MASS   P A R T I C I P A T I O N    R A T I O S: 
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VII.6).Vérification de l’effet P-Delta : 

Les effets du 2° ordre  (ou effet P- ∆) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la 

condition suivante est satisfaite pour tous les niveaux :   

                      

                                    

D’où :              0,1   effet P-Delta peut être négligé 

Si non : 

  0,1               0,2   amplifiant les effets de l’action sismique  par 1/ (1-      ) 

             0,2   Structure instable et doit être redimensionnée.  

 Tableau récapitulatif de l’effet de second ordre (ou effet P- ∆) : 

 

 Sens XX : 

 

 

Niveaux hK ∆K{m} VK{KN] PK[KN]        𝛉 

     S-sol1 4.08 -0.002805 4485.86 52341.752 
    - 0.0080 

 

s-sol2 4.08 0.00041 4341.089 51298.625       0.0012 

Rdc 3.30 0.0003 4125.77 4140.303 0.00009 

1 3.30 0.00032 3835.066 30506.004        0.00077 

2 3.30 0.00032 3496.82 21568.614 0.0006 

3 3.30 0.00027 3119.162 13013.303 0.00034 

4 3.30 0.00023 2690.07 5551.847 0.00014 

5 3.06 0.000265 2177.88 1612.951 0.000064 

 

 

 

 

 

 

 

KK

KK

K
h×V

Δ×P
=θ

≤Kθ

≤≤ Kθ Kθ

≥Kθ
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Sens y-y : 

 

Niveaux hK ∆K[m] VK{KN] PK{KN] 𝛉 

     S-sol1 4.08 -0.003605 4404.078 52341.752 -0.010 

s-sol2 4.08 0.000265 4270.435 51298.625 0.00078 

Rdc 3.30 0.000135 4062.84 4140.303 0.000042 

1 3.30 0.000485 3773.33 30506.004 0.0011 

2 3.30 0.00053 3439.62 21568.614 0.0010 

3 3.30 0.00053 3082.26 13013.303 0.0067 

4 3.30 0.00016 2693.3 5551.847 0.00001 

5 3.06 0.00081 2225.26 1612.951 0.00019 

 

 

Les effets du second ordre peuvent être négligés 

 

Conclusion : 

 

Les exigences du RPA ont étés observées, nous allons passer au ferraillage de la structure. 
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Chapitre IV.4.Ferraillage des poteaux. 

 

  Introduction : 

         Le calcul se fera en flexion composée sous les combinaisons les plus défavorables en 
tenant compte des combinaisons suivantes : 

 

 Effort normal maximal de compression et moment correspondant. 

 Effort normal minimal de compression et moment correspondant. 

 Moment maximal et effort normal correspondant. 

Effort normal maximal de traction et moment correspondant. 

 

Remarque : 

     Après extraction des efforts, nous avons constaté que les poteaux (P2) situés au voisinage 
des voiles sont soumis à des efforts normaux de traction, par conséquent  un ferraillage 
particulier leur sera adopté. 

 

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 40  (zone IIa), 

  La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm.   
 Pour tenir compte de la réversibilité du séisme, les poteaux doivent être ferraillés 
symétriquement. 
 

 Pourcentage minimal : 

Le pourcentage minimal d’aciers dans notre cas est de 0.8 % de la section du béton : 

Poteaux P1 (50x65) : As min  = 26.00 cm² 

Poteaux P2(40x60) : As min  = 19.20 cm² 

Poteaux P4(30x30) : As min  =   7.20 cm² 

 

 Pourcentage maximal : 

Le pourcentage maximal d’aciers est de 4 % en zone courante et 6 % en zone de 
recouvrement : 

 Zone courante : 

Poteaux 50x65: As max  = 130 cm² 
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Poteaux 40x60: As max  = 96 cm² 

Poteaux 35x55: As max  = 77 cm² 

Poteaux 30x30 : As min  = 36 cm² 

 

 Zone de recouvrement : 

Poteaux50x65: As max  = 195cm² 

Poteaux 40x60: As max  =144 cm² 

Poteaux 35x55: As max  =115.5 cm² 

Poteaux 30x30 : As min  = 54 cm² 

        
 les ‘armatures transversales: 

                     La section d’armatures transversales est donnée par:   

                

et

ua

t

t

fh

VA

S .

.
  

Vu: Effort tranchant de calcul. 
ht : Hauteur totale de la section de calcul. 

fe : Contrainte limite élastique d’armatures transversales. 

a: Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de rupture par effort tranchant. 

       

     a = 2,5   si   g (élancement géométrique) 5 dans la direction considérée. 

      a = 3,75   si   g  5. 

 St : C’est l’espacement des armatures transversales. 

 

 St   min (10L , 15 cm)    en zone nodale. 

        

 St  15L    en zone courante. 

       L : Diamètre minimal des armatures longitudinales. 

 

                    Armatures transversales minimales: 

                      At / St.b en % sera comme suit: 

                              si:  g  5     0,3%. 

                             si:  g  3     0,8%. 

                             si:  3  g  5       interpoler entre les valeurs précédentes. 

     g = ( lf/a , lf/b ). 

                      Les cadres et les étiers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une 

longueur droite de 10t minimum. 

 

      

 Calcul des armatures longitudinales : 
   

        Les poteaux sont calculés à l’ELU selon les deux directions principales puis vérifiés à  l’ELS en 

flexion composée, sous un effort de compression N et un moment de flexion M. 

                    Le calcul s’effectuera en considérant les combinaisons suivantes: 

Nmax  et  Mcorr                              
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Mmax  et  Ncorr 

Nmin  et  Mcorr 

 

 

 

                             

 Calcul du centre de pression : 

                                         
N

M
e   

   Deux cas peuvent se présenter : 

  

 Section partiellement comprimée (SPC). 

          SPC   
N

M
e   c

h


2
 

               
bcf fhbchMcdN ..).81,0337,0()'(  .          

        Mf : Moment par rapport au centre de gravité des armatures inférieures. 

        gNM f .   avec c
h

eg 
2

.  

 Calcul des armatures : 

        SSA

 

 
bc

f

f
fdb

M

²
      avec :     MPa

f
f

b

c
bc 2,14

85,0 28 


  et 5,1b .                                                                                                                                                                 

 
        Si:    392,0 lf      section simplement armée (S.S.A). 

        
La section réelle d’armature est :

        st

f

N
AA


   avec  

st

f

f
d

M
A

 ..


 
 

        SDA         Si:    392,0lf       section doublement armée (S.D.A). 

 

 

 

 

 

 

A
’
=

stcd

M

).'( 


       Avec :   MPa

f

s

e
st 348


          

stst

f

f
cd

M

d

M
A

 ).'(.. 


             

  

 Section entièrement comprimée (SEC). 

 

        SEC  dans le cas contraire.                                   

    

M 

d
-c

' 

A1 : Armatures comprimées 

  A2 : Armatures tendues 
Mf 

Af 

M 

d
-c

’ 
c 

c’
 

d
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  
N

M
e 

<

c
h


2
        

     

 
bcf fhbchMcdN ..).81,0337,0()'(   .   

        

 

  Si:  
bcf fhbchMcdN ..).'5,0()'(             

         

st

bc
f

cd

bhhdM
A

f
).'(

]..).5,0([

1



              12

)..(
A

fbhN
A

st

bc 





 

 

       

         Si:  
bcf fhbchMcdN ..).'5,0()'(       

st

bcfbhN
A



)...(
1


             02 A   

             

                                        avec  

h

c

fhb

McdN

bc

f

'
8571,0

²..

)'(
3571,0






  
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As2   =3HA20 =9.42cm² 

 

As3=3HA20=9.42cm² 

As2   =3HA20 =9.42cm² 

 

As3=3HA20=9.42cm² 

As2   =2HA25+1HA16 =11.83cm² 

 

As3=2HA25+1HA16=11.83cm² 

Poteaux(40x60) Poteaux(50x65) 

 

                Calcul des armatures des poteaux : 

 

 

 
 
  
 
 
  
 
 

                                                           Poteaux (35x55)

NIV Sec Solli Nu(KN) Mu(KN.m) e(m) (h/2)-c' Mf(KN.m) nature μ Obs β Acal(cm²) Amin(cm²) As adopté(cm²) 

3,4,5 

35X55 Numax 
-

426.479 
16.02 

-
0.0376 

0.245 -88.45 SEC 0.059 SSA 0.969 6.91 

15.40 8HA20=25.12 35X55 Numin 
-

2453.68 
18.44 

-
0.0075 

0.245 -582.75 SEC 0.387 SSA 0.738 24.20 

35X55 Nucor 
-

1395.90 
84.75 

-
0.0607 

0.245 -257.26 SEC 0.171 SSA 0.9055 23.45 

RDC ,1,2 

40X60 Numax -184.20 17.62 -0.096 0.27 -32.05 SEC 0.016 SSA 0.992 3.66 

19.20 8HA20=25.12 40X60 Numin 
-

1714.10 
32.54 

-
0.0189 

0.27 -430.41 SEC 0.21 SSA 0.881 24.38 

40X60 Nucor -696.13 86.16 -0.12 0.27 -104.42 SEC 0.051 SSA 0.9735 14.60 

Ss1,Ss2 

50X65 Numax 4.291 0.15 0.034 0.295 1.41 SEC 0.0004 SSA 0.1998        0.20 

26 4HA16+4HA25=27.68 50X65 Numin -769.11 34.73 -0.045 0.295   - 192.28 SEC 0.064 SSA 0.967 12.89 

50X65 Nucor -138.08 81.85 -0.592 0.295 -41.01 SPC 0.014 SSA 0.993       2.05 
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 Vérification à L’ELS: 

    Vérification à L’ELS : 

         

  Pour le cas des poteaux, on vérifie l’état limite de compression du béton 

 Vérification d’une section partiellement comprimée : 
6

h

Ns

Ms
es   

      Pour vérifier les contraintes du béton on doit calculer : 

   clyy  21  

    Avec :  

          y1 : la distance entre l’axe neutre à L’ ELS et la fibre la plus comprimée ; 

          y2 : la distance entre l’axe neutre à L’ ELS et le centre de pression CP ; 

           lc   : la distance entre l’axe de pression CP  et la fibre la plus comprimée ; 

 

          y2 est obtenu avec la résolution de l’équation suivante :  

         0. 2

3

2  qypy  

 

 Avec : 

   
b

ld
An

b

cl
Anlq

b

ld
An

b

cl
Anlp

e
h

l

c
u

c
uc

c
u

c
uc

sc

22

3

2

...6...62

...6...63

2















  

           

Pour la résolution de l’équation, on calcul   

27

4 3
2 p

q   

Si  
u

p
uytuqt

.3
;;5,0:0 2

3    

Si 0   l’équation admet trois racines  

 

 



























 240

3
cos.a;120

3
cos.a;

3
cos.a 3

2

2

2

1

2


yyy  

Avec :  

3

p-
2. a ;

3

.2

.3
arccos 













 


pp

q
  

 

On tiendra pour y2 la valeur positive ayant un sens physique tel que : hlyy c   210  

 

Donc : y1 =  y2 + lc 

 

 

 



Chapitre IX…………………………………………………………Ferraillage des poteaux 

 

Promotion 2012-2013………………………………………………………………….184 

 

s = 348 Mpa  

bc =15 Mpa 

 

►Vérification des contraintes de compression dans le béton (BAEL91 Art .A.4.5.2) 
 

b
s

b

cb

y
I

Ny

MPaf












1

2

28

.

15256,0.6,0

 

 

►Vérification d’une section entièrement  comprimée :(esh/6) 

 

On calcul l’aire de la section homogène totale : S = b.h +15.(A1+A2) 

On détermine la position du centre de gravité résistant qui est situé à une distance Xg au dessus du 

CDG géométrique : 

 

).(15.

)5.0.()5,0.(
.15

21

21

AAhb

hdAchA
XG




  

 

On calcul l’inertie de la section homogène totale : 

    2

2

2

1

2
3

5,0.5,0..15..
12

.
GG XhdAXchAXghb

hb
I   

  

 Les contraintes dans le béton sont données par les formules suivantes : 

 

 

 

I

X
h

XgeN

S

N

I

X
h

XgeN

S

N

Gsser

ser

Gsser

ser

























2
..

2
..

inf

sup





    

Remarque : 

 Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement comprimée. 

On vérifie que la plus grande de ces contraintes ne dépasse pas la contrainte admissible du béton. 

 

Etat limite de compression du béton : 

       Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS, pour cela on détermine les contraintes 
max  du béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes admissibles. 

Contrainte admissible de l’acier : 

Contrainte admissible du béton :  

 

Le calcul des contraintes du béton et de l’acier se fera dans les deux directions 3-3 et 2-2. 

 

 

b
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 Sens 2-2: 

 

 

                                                                        

                                    

 

 

                                                                              

     La section à prendre en compte pour le calcul des contraintes est : 

Aciers tendus : As2adopté. 

Aciers comprimés : As2adopté. 

 

Les contraintes obtenues sont : 

𝛔𝐛𝐬 : Contrainte max dans la fibre supérieure du béton. 

𝛔𝐬𝐬 : Contrainte max dans les aciers inférieurs. 

𝛔𝐛𝐢 : Contrainte max dans la fibre inférieure du béton.
 

𝛔𝐬𝐢 : Contrainte max dans les aciers supérieurs. 

Les contraintes positives représentent des compressions, et les négatives des tractions. 

Remarque : 

Le même raisonnement sera suivi pour le sens 3-3. 

 

Le calcul des contraintes est résumé dans les tableaux suivants : 

Les contraintes précédées d’un signe négatif sont des tractions.  

 

 Poteaux P1 (50x65): 
 Sens 3-3 : 
 

Combinaison N(KN) M3(KN.m) AS3(cm²) σbs  (Mpa) σss  (Mpa) σbi  (Mpa) σsi  (Mpa) 

Nmax               M3 corres -
310.543 

11.4394 11.83+11.83 0.085 17.25 0.086 22.76 

Nmin                M3corres  -
1755.67 

-0.6508 11.83+11.83 0.501 0.98 0.47 1.29 

M3max                Ncorres -
778.114 

15.757 11.83+11.83 0.24 23.76 0 31.35 

 

 

As2 

As2 

A.N 

Section tendue 

Section comprimée 

M2 

N 
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 Sens 2-2 : 
 

 

Combinaison N(KN) M2(KN.

m) 
AS2(cm²) σbs  (Mpa

) 

σss  (Mpa

)) 

σbi  (Mpa

) 

σsi  (Mpa

) Nmax               M2 corres -
310.543 

2.6742 11.83+11.83 0.12 4.033 0 5.32 

Nmin                M2 corres 

corres 

-
1755.67 

0.126 11.83+11.83 0.69 0.190 0 0.25 

M2max                Ncorres -
1001.44 

60.1589 11.83+11.83 0.39 90.73 0 119.68 

 

 Poteaux P2 (45x60): 
 Sens 3-3 : 

 
Combinaison N(KN) M3(KN.m) AS3(cm²) σbs  (Mpa

) 

σss  (Mpa

) 

σbi  (Mpa

) 
σsi  (Mpa) 

Nmax               M3 corres -
134.275 

12.6352 9.42+9.42 0.064 25.97 0 35.28 

Nmin                M3corres 

corres 

-
1228.51 

-0.0877 9.42+9.42 0.064 0.18 0 0.24 

M3max                Ncorres -
471.591 

16.5161 9.42+9.42 0.22 33.95 0 46.12 

 

 Sens 2-2 : 
 

Combinaison N(KN) M2(KN.m) AS2(cm²) σbs  (Mpa

) 

σss  (Mpa

) 

σbi  (Mpa

) 
σsi  (Mpa) 

Nmax               M2 corres -
134.275 

-0.1584 9.42+9.42 0.064 0.325 0 0.442 

Nmin                M2 corres 

corres 

-
1228.51 

23.126 9.42+9.42 0.579 47.54 0 64.58 

M2max                Ncorres -
501.726 

61.2829 9.42+9.42 0.24 125.97 0 171.155 

 

 Poteaux P3 (45x55): 
 Sens 3-3 : 
 

Combinaison N(KN) M3(KN.m) AS3(cm²) σbs  (Mpa) σss  (Mpa

) 
σbi  (Mpa) σsi  (Mpa) 

Nmax               M3 corres 3.179 0.0476 9.42+9.42 0.001 0.107 0 0.133 

Nmin                M3corres 

corres 

-
555.237 

0.2696 9.42+9.42 0.28 0.61 0 0.755 

M3max                Ncorres -91.342 21.5581 9.42+9.42      0.047 48.80 0 60.41 
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…......... √ 

 Sens 2-2 : 
 

Combinaison N(KN) M2(KN.m) AS2(cm²) σbs  (Mpa

) 

σss  (Mpa

) 
σbi  (Mpa) σsi  (Mpa) 

Nmax               M2 corres 3.179 0.1165 9.42+9.42 0.02 0.26 0 0.326 

Nmin                M2 corres 

corres 

-
555.237 

24.6526 9.42+9.42 0.29 55.79 0 69.08 

M2max                Ncorres -
101.506 

59.2219 9.42+9.42 2.21 134.06 0 165.95 

 
Conclusion : 

Les contraintes admissibles ne non atteintes ni dans l’acier ni dans le béton. 
 

 Vérification 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: 

 

𝛕𝐛𝐮=𝛒𝐝 𝐟𝐜𝟐𝟖 
 

d = 0.075   si   g (élancement géométrique) 5 dans la direction considérée. 

      d = 0.04   si   g  5. 
 
 

λ > 5 donc le coefficient 𝛒𝐝 sera pris égal à 0.075. 

   τbu =1.875 Mpa. 
 

λ < 5 donc le coefficient 𝛒𝐝 sera pris égal à 0.04. 
   τbu =1 Mpa. 
 

Calcul de l’élancement géométrique g: 

g =
b

l
ou

a

l ff
 avec 

07,0 ll f     avec    0l : Longueur libre d’étage  

h=3,06m     0l =3,06-0,45= 2.61m     
fl =0,7 × 2.61= 1.827m. 

h=3.30m     0l =3.30-0,45= 2.85m     
fl =0,7 × 2.85= 1.995m 

h=3.50m     0l =3.50-0,45= 3,05m     
fl =0,7 × 3.05= 2.135m. 

h=4,08m     0l =4,08-0,45= 3,63m     
fl =0,7 × 3.63= 2.541m. 

 
h Poteaux 35x55 40x60 50x65 

 

3.06 

λga 5.22 4.58  3.65 

λgb 3.32 3.05  2.81 

 

3.30 

λga 5.7 4.99  3.99 

λgb 3.62 3.32  3.07 

 

3.50 

λga 6.10 5.33  4.27 

λgb 3.88 3.55  3.28 
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........ √ 

........ √ 

........ √ 

........ √ 

........ √ 

........ √ 

 
 

 
 

 Poteaux 1(50x65) : 
Sens 3-3 : 

MPa093.0
620500

310x869.28

u
τ 


  

Sens 2-2 : 

MPa024.0
650470

310x224.7

u
τ 




 
 

 Poteaux 2 (45x60):: 
Sens 3-3 : 

 
 
 

Sens 2-2 : 

MPa038.0
600420

310x642.9

u
τ 


  

 

 Poteaux 3(45x55): 
Sens 3-3 : 

MPa15.0
520450

310x671.35

u
τ 


  

 
Sens 2-2 : 

MPa051.0
550420

310x862.11

u
τ 


  

 
 
 Conclusion : 

Les contraintes tangentielles sont admissibles. 
 
 

 Condition de non fragilité : 

          La sollicitation provocant la fissuration du béton de la section supposée non  
armée et non fissurée doit entrainer dans les aciers tendus de la section réelle 

une contrainte au plus égale à la limite élastique  fe. 

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :  

 
 
 

 

 

4.08 

λga 7.26 6.35  5.08 

λgb 4.62 4.24  3.91 

adoptéA  > minA  
𝟎.𝟐𝟑𝐛𝐝𝐟𝐭𝟐𝟖

𝐟𝐞
(
𝐞𝐬−𝟎.𝟒𝟓𝟓𝐝

𝐞𝐬−𝟎.𝟏𝟖𝟓𝐝
 )

 

MPa14.0
570450

310x671.35

u
τ 



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 Poteaux P1 (50x65): 
 Sens 3-3 : 
 

Combinaison N(KN) M3(KN.m) es(cm) Amin  (cm²) Aadopté  (cm²) 

Nmax               M3 corres -
310.543 

11.4394 -3.68 6.06 27.68 

Nmin                M3corres 

corres 

-
1755.67 

-0.6508 0.04 9.23 27.68 

M3max                Ncorres -
778.114 

15.757 -2.025 8.39 27.68 

 

 Sens 2-2 : 
 

Combinaison N(KN) M2(KN.m) es(cm) Amin  (cm²) Aadopté  (cm²) 

Nmax               M2 corres -
310.543 

2.6742 -0.86 8.59 27.68 

Nmin                M2 corres 

corres 

-
1755.67 

0.126 -0.007 9.07 27.68 

M2max                Ncorres -
1001.44 

60.1589 6.01 21.12 27.68 

 

 

 Poteaux P2 (40x60): 
 Sens 3-3 : 

 
Combinaison N(KN) M3(KN.m) es(cm) Amin  (cm²) Aadopté  (cm²) 

Nmax               M3 corres -
134.275 

12.6352 
-9.41 

4.88 25.12 

Nmin                M3corres  -
1228.51 

-0.0877 
0.007 

6.77 25.12 

M3max                Ncorres -
471.591 

16.5161 
3.50 

8.77 25.12 

 
Sens 2-2 : 
 

Combinaison N(KN) M2(KN.m) es(cm) Amin  (cm²) Aadopté  (cm²) 

Nmax               M2 corres -
134.275 

-0.1584 0.12 6.66 25.12 

Nmin                M2 corres 

corres 

-
1228.51 

23.126 -1.88 5.75 25.12 

M2max                Ncorres -
501.726 

61.2829 12.21 -2.31 25.12 
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 Poteaux P3 (35x55): 
          Sens 3-3 : 
 

Combinaison N(KN) M3(KN.m) es(cm) Amin  (cm²) Aadopté  (cm²) 

Nmax               M3 corres 3.179 0.0476 1.497 6.00 25.12 

Nmin                M3corres 

corres 

-
555.237 

0.2696 -0.048 5.39 25.12 

M3max                Ncorres -91.342 21.5581 -23.60 3.13 25.12 

 

Sens 2-2 : 
 

Combinaison N(KN) M2(KN.m) es(cm) Amin  (cm²) Aadopté  (cm²) 

Nmax               M2 corres 3.179 0.1165 3.66 10.25 25.12 

Nmin                M2 corres 

corres 

-
555.237 

24.6526 4.44 14.53 25.12 

M2max                Ncorres -
101.506 

59.2219 58.34 1.80 25.12 

 

 Calcul des armatures transversales : 

 

   Les armatures transversales sont disposées dans des plans perpendiculaires à l’axe 

longitudinal de la pièce entourant les armatures longitudinales en formant une ceinture de 

manière à empêcher tout mouvement de celle-ci vers la paroi.                 

                    Le  diamètre t des armatures transversales doit être: 
3

max

L
t


  = 8.33mm. 

                    Soit : Φ𝒕 = 10 mm 

        

tφ  : Diamètre max des armatures longitudinales. 

   On adoptera pour 4HA10= 3.14cm²  
 

  L’espacement des armatures transversales :  

                    

 en zone nodale : St = 








cmSt

cmSt

10

)15;10min( 
)   =10cm        

 en zone courante : St =   








cmSt

hbSt

15

)110;2/1;2/1min( 
)   =15cm      

Délimitation de la zone nodale : 

 

h’= max (
ℎ𝑒

6
 ; 𝑏1 ; 60cm) = 70cm 
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 Espacement armatures transversales: 
 
L’espacement des  armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la 
formule : 

𝐀𝐭

𝐭
 =

𝛒 𝐕𝐮

𝐡𝟏 𝐟𝐞
 

Vu : Effort tranchant de calcul 
 h1 : Hauteur totale de la section brute 
 fe : Limite élastique de l’acier d’armature transversale 
 t : Espacement des armatures transversales 

ρa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort 
tranchant; il est pris égal à 2,50 si l'élancement géométrique λg dans la direction considérée 
est supérieur ou égal à 5 et à 3,75 dans le cas contraire. 
 
Le calcul se fera pour les poteaux du RDC en raison de leur élancement géométrique, et de 
l’effort tranchant qui est maximal à leur niveau. 
 
Elancement géométrique du poteau : 
 

Calcul de l’élancement géométrique g: 

g =
b

l
ou

a

l ff
 avec 

07,0 ll f     avec    0l : Longueur libre d’étage  

h=3,06m     0l =3,06-0,45= 2.61m     
fl =0,7 × 2.61= 1.827m. 

h=3.30m     0l =3.30-0,45= 2.85m     
fl =0,7 × 2.85= 1.995m 

h=3.50m     0l =3.50-0,45= 3,05m     
fl =0,7 × 3.05= 2.135m. 

h=4,08m     0l =4,08-0,45= 3,63m     
fl =0,7 × 3.63= 2.541m. 

 

 

 

 

 

    

 

 

 

 

 

 

 
 
λ > 5 donc le coefficient 𝛒 sera pris egal à 2.50. 

λ < 5 donc le coefficient 𝛒 sera pris egal à 3.75. 
 

La section d’armatures transversale est égal à  𝐀𝐭 =3.14cm² 
 

h Poteaux 35x55 40x60 50x65 

 

3.06 

λga 5.22 4.58  3.65 

λgb 3.32 3.05  2.81 

 

3.30 

λga 5.7 4.99  3.99 

λgb 3.62 3.32  3.07 

 

3.50 

λga 6.10 5.33  4.27 

λgb 3.88 3.55  3.28 

 

4.08 

λga 7.26 6.35  5.08 

λgb 4.62 4.24  3.91 
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L’effort tranchant max est égale à : Pot1=>Vu=40.725 Kn. 

                                                              Pot2=>Vu=50.158 Kn. 
                                                              Pot3=>Vu=49.136 Kn. 
 
 Application numérique : 

 

Pot1=>t = 
At  h1 fe

ρ  Vu
 = 

314x50x400

2.5x40.725x103 = 61.68 cm 

Pot2=>t = 
At  h1 fe

ρ  Vu
 = 

314x40x400

2.5x50.158x103 = 40.06 cm 

Pot3=>t = 
At  h1 fe

ρ  Vu
 = 

314x35x400

2.5x49.136x103 = 35.79 cm 

 

 Espacement maximal des armatures transversales (Art 7.4.2.2 RPA 2003): 
 

Selon le RPA la valeur maximale de l’espacement « St » des armatures transversales est 
fixée comme suite : 
 
  L’espacement des armatures transversales :  

                    

 en zone nodale : St = 








cmSt

cmSt

10

)15;10min( 
)   =10cm        

 en zone courante : St =   








cmSt

hbSt

15

)110;2/1;2/1min( 
)   =15cm      

 

Délimitation de la zone nodale : 

 

h’= max (
ℎ𝑒

6
 ; 𝑏1 ; 60cm) = 70cm 

 

 Quantité d’armatures transversales minimale du RPA: 
 

Pour  g  5, la quantité d’armatures transversales est donnée comme suit : 
 

𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧 = 3‰ St ×b 

 
 
 Poteaux 1 :  

Nivaux 3.06et3.30m :  3  g  5       interpoler  

   Niv3.06m=>𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧 = 0.420%St ×b 

Amin =0.0042x15x55=3.465 cm² > Aadopté= 3.14cm² ………X 

    Niv3.30m=>𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧 = 0.345% St ×b 

Amin =0.00345x15x55=2.85 cm² > Aadopté= 3.14cm² ……… √ 

Niv3.50m=>𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧 = 0.280%St ×b 
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Amin =0.0028x15x55=2.31 cm² > Aadopté= 3.14cm² ……… √ 
Niv4.08m=>𝐀𝐭

𝐦𝐢𝐧 = 0.095%St ×b 

Amin =0.00095x15x55=0.014 cm² > Aadopté= 3.14cm² ……… √ 

 
 Poteaux 2 :  

Nivaux 3.06et3.30m :  3  g  5       interpoler  

   Niv3.06m=>𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧 = 0.487%St ×b 

Amin =0.00487x15x60=4.383 cm² > Aadopté= 3.14cm² ………X 

    Niv3.30m=>𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧 = 0.42% St ×b 

Amin =0.0042x15x60=3.78 cm² > Aadopté= 3.14cm² ………X 

Niv3.50m=>𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧 = 0.363%St ×b 

Amin =0.00363x15x60=3.27 cm² > Aadopté= 3.14cm² ………X 
Niv4.08m=>𝐀𝐭

𝐦𝐢𝐧 = 0.272%St ×b 

Amin =0.00272x15x60=2.45 cm² > Aadopté= 3.14cm² ……… √ 

 
 

 
 Poteaux 3 :  

       Nivaux 3.06et3.30m :  g  3        

          Niv3.06m=>𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧 = 0.8%St ×b 

         Amin =0.008x15x65=7.80 cm² > Aadopté= 3.14cm² ………X 

     Niv3.30m=>𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧 = 0.482% St ×b 

 Amin =0.00482x15x65=4.70 cm² > Aadopté= 3.14cm² ………X 

 Niv3.50m=>𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧 = 0.43%St ×b 

 Amin =0.0043x15x65=4.19 cm² > Aadopté= 3.14cm² ………X 

 Niv4.08m=>𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧 = 0.272%St ×b 

        Amin =0.00272x15x65=2.652 cm² > Aadopté= 3.14cm² ……… √  

 
 
        Les sections minimales du RPA ne sont pas vérifiées, nous avons le choix entre 
augmenter le diamètre des cadres en optant pour des HA10 ou bien adopter un 
écartement de 10cm constant sur toute la longueur du poteau, pour des raisons de mise en 
œuvre on a opté pour la deuxième option. 
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4HA8 

4HA8 
2cadres en HA10 

2cadres en HA8 

 Poteaux 1 : 

Amin =0.003x10x55=1.65 cm² < Aadopté= 3.14cm² ………√ 

 Poteaux 2 :  

Amin =0.003x10x60=1.80 cm² < Aadopté= 3.14cm² ………√ 

 
 Poteaux 3 :  

Amin =0.003x10x65=1.95 cm² < Aadopté= 3.14cm² ………√ 

  
 
      Toutes les conditions sont vérifiées les armatures transversales seront disposé comme 
montré dans les schémas suivants : 
 
                Poteaux avec 8 barres                                           Poteaux avec 12 barres  
 

 
 
 
 

 
 

 
       Les crochets ont une longueur de 10cm. 
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Chapitre VIII : Ferraillage des poutres. 

 Introduction : 

Les poutres seront calculées en flexion simple sous les combinaisons de charges les 
plus défavorables, et seront ensuite vérifiées à l’ELS. 

 

 Recommandations du RPA : 
 

 Pourcentage total minimum : 

 hb%5.0Amin  , en toute section. 

Poutres principales PP1(35x45): 2

min 7.88cmA   

Poutres principales PP2(30x45): 2

min cm75.6A   

Poutres principales PP3(30x40): 2

min cm00.6A   

 

Poutres secondaires PS1(35x40): 2

min cm7.00A  . 

Poutres secondaires PS2(30x35): 2

min cm25.5A  . 

Poutres secondaires PS3(30x30): 2

min cm4.50A  . 

 

 Pourcentage total maximum 

  hb%4Amax  En zone courante, 

  hb%6Amax  En zone de recouvrement. 

Poutres principales PP1(35x45): 

 - Zone courante : ,63 2

max cmA   

 - Zone de recouvrement : .5.94 2

max cmA   

Poutres principales PP2(30x45): 

 - Zone courante : ,54 2

max cmA   

 - Zone de recouvrement : .81 2

max cmA   

Poutres principales PP3(30x40): 

 - Zone courante : ,48 2

max cmA   

 - Zone de recouvrement : .72 2

max cmA   
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Poutres secondaires PS1(35x40): 

- Zone courante : ,56 2

max cmA   

 - Zone de recouvrement : .84 2

max cmA   

Poutres secondaires PS2(30x35): 

- Zone courante : ,42 2

max cmA   

 - Zone de recouvrement : .63 2

max cmA   

Poutres secondaires PS3(30x30): 

- Zone courante : ,36 2

max cmA   

 - Zone de recouvrement : .54 2

max cmA   

 

1. Etapes de calcul de ferraillage : 
 

1) Calcul du moment réduit «   » : 

bu

2 fdb

M
μ


  

2) Calcul du moment réduit limite« 
l  » : 

Le moment réduit limite 
l  est égale à 0.392 pour les combinaisons aux états limites, et 

pour les combinaisons accidentelles du RPA. 

 

3) On compare les deux moments réduits  «   » et  « 
l  » : 

 1er cas :  l   Section simplement armée (SSA) 

Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires .0Asc   

 
 
 
 
 
 
 
 
 

s

st
σdβ

M
A


  

 

M 

  

stA  

d
 M 

c
 

b
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 2éme cas :  l Section doublement armée (SDA) 

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections 
fictives. 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 

 
 
 
 
 
 Ferraillage des poutres : 

 
Après avoir extrait les moments, nous avons constaté que les poutres principales de 
2m20 reposant sur les bouts de voiles sont très sollicitées, nous allons leur adopter un 
ferraillage particulier. 
 
Nota : 
 
En raison des coefficients de sécurité qui différent, une distinction sera faite entre les 
moments à l’ELU et ceux des combinaisons accidentelles. 
 
Melu : Moment max à l’ELU 
M sa :Moment max du aux combinaisons accidentelles. 
 
 
 
 
 
 
 
 

  s

'

sL

L
s2sLst

σcd

ΔM

σdβ

M
AAA





  

  s

'sc
σcd

ΔM
A


  

M 

    

b 

LM  

sLA  

scA

 

2sA  

b 

M  
d-c

’ 

c 

b 

c 
stA  
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Poutres principales de 1m80, 3m75, 5m85, 1m80 ,4m80 et 3.10m : 

 Ferraillage en travée : 

Niv 
Melu 

(KN.m) 
M sa 

(KN.m) 
M max 

(KN.m)] 
max sA

[cm2] 
Ferraillage adopté   sA

[cm2] 

Ss1 91.0367 64.284 91.0367 6.59 3HA20 9.42 
Ss2 82.9613 58.9269 82.9613 5.97 3HA20 9.42 

RDC 84.3683 59.8896 84.3683 6.14 3HA20 9.42 

1 83.6727 59.3966 83.6727 6.10 3HA20 9.42 

2 85.6531 60.8082 85.6531 6.24 3HA20 9.42 

3 88.7027 62.966 88.7027 6.47 3HA20 9.42 

4 61.149 44.3137 61.149 5.02 3HA16 6.03 

5 63.3688 46.1805 63.3688 5.21 3HA16 6.03 

 

Ferraillage en appuis : 

Niv 
Melu 

(KN.m) 
M sa (KN.m) 

M max 
(KN.m) 

max sA

[cm2] 
Ferraillage adopté   sA

[cm2] 

Ss1 172.8727 119.2026 172.8727 13.30 3HA20+3HA14 (chapeaux) 14.04 
Ss2 153.9918 106.6912 153.9918 11.68 3HA20+3HA12 (chapeaux) 12.81 

RDC 160.4546 114.9881 160.4546 12.50 3HA20+3HA12 (chapeaux) 12.81 

1 155.8064 107.8185 155.8064 12.08 3HA20+3HA12 (chapeaux) 12.81 
2 159.4374 110.3518 159.4374 12.40 3HA20+3HA12 (chapeaux) 12.81 
3 161.0236 111.4668 161.0236 12.54  3HA20+3HA12(chapeaux) 12.81 
4 105.1102 76.1395 105.1102 9.07  3HA16+3HA12(chapeaux) 9.42 

5 97.8852 71.0631 97.8852 8.38 3HA16+3HA10(chapeaux) 8.39 
 

  
Conclusion : 
 
Les poutres principales PP1 seront ferraillées comme suit : 
 

Le sous-sol 1 :  

Lit inférieur : 3HA20 filantes 

Lit supérieur :3HA20 filantes + 3HA14 en chapeaux au niveau des appuis. 

 

Du sous-sol 2 au 3eme étage :  

Lit inférieur : 3HA20 filantes 

Lit supérieur :3HA20 filantes + 3HA12 en chapeaux au niveau des appuis. 
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Le 4emeetage :  

Lit inférieur : 3HA16 filantes 

Lit supérieur : 3HA16filantes + 3HA12 en chapeaux au niveau des appuis. 

Terrasse : 

Lit inférieur : 3HA16filantes. 

Lit supérieur :3HA16 filantes + 3HA10en chapeaux au niveau des appuis. 

 

1) Vérifications des sections minimales pour les poutres principales : 

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

 
La section minimale des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :  

Amin= 
fe

0,23.b.d.f t28

 

 

Pp (45x35)=>Amin = 2t28 1.77cm=
400

x2,10,23x35x42
=

fe

0,23.b.d.f

 

Pp (45x30)=>Amin = 2t28 1.52cm=
400

x2,10,23x30x42
=

fe

0,23.b.d.f

 

Pp (40x30)=>Amin = 2t28 1.34cm=
400

x2,10,23x30x37
=

fe

0,23.b.d.f

 
 

 Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux :(Art 7.5.2.1/RPA2003): 

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la 
poutre est de 0.5% en toute section 

 

Pp (45x35)=>  hb%5.0Amin  = 27.875cm   

Pp (45x30)=>  hb%5.0Amin  = 26.75cm   

Pp (40x30)=>  hb%5.0Amin  = 26.00cm   

Conclusion : 

La section minimale adoptée, elle est supérieure aux sections minimales exigées par 
les règlements. 
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Poutres secondaires 
 

      Ces poutres supportent de faibles charges verticales et sont sollicitées principalement 
par les forces  sismiques, dans ce cas le RPA exige des armatures symétriques avec une 
section en travée au moins égale à la moitié de la section sur appui 

 
 Ferraillage en travée : 

 

Niv 
Melu 

(KN.m) 
M sa 

(KN.m) 
Mmax 

(KN.m) 
max sA

[cm2] 
Ferraillage adopté   sA

[cm2] 

Ss1 14.9596 10.6221 14.9596 1.24 3HA14 4.62 

Ss2 19.5276 13.9626 19.5276 1.63 3HA14 4.62 

RDC 18.4107 13.2098 18.4107 1.80 3HA14 4.62 

1 24.9224 17.8956 24.9224 2.45 3HA14 4.62 

2 39.32 21.0683 39.32 3.94 3HA14 4.62 

3 32.1366 23.1205 32.1366 3.19 3HA14 4.62 

4 24.0504 17.2627 24.0504 2.40 3HA12 3.39 

5 21.1513 15.1664 21.1513 2.10 3HA12 3.39 

 

 Ferraillage  appui : 

Niv 
Melu 

(KN.m) 
M sa 

(KN.m) 
M max 

(KN.m) 
max sA

[cm2] 
Ferraillage adopté   sA

[cm2] 

Ss1 32.956 23.4709 32.956 2.80 3HA14+3HA8 (chapeaux) 6.13 
Ss2 37.0112 26.5359 37.0112 3.13 3HA14+3HA8 (chapeaux) 6.13 

RDC 34.3575 24.6435 34.3575 3.42 3HA14+3HA8 (chapeaux) 6.13 

1 40.9195 29.3658 40.9195 4.11 3HA14+3HA8 (chapeaux) 6.13 
2 45.4928 32.6659 45.4928 4.60 3HA14+3HA8 (chapeaux) 6.13 
3 48.5423 34.8882 48.5423 4.92 3HA14+3HA8 (chapeaux) 6.13 
4 36.2641 26.1633 36.2641 3.70 3HA12+3HA8 (chapeaux) 4.90 

5 32.971 23.8166 32.971 3.35 3HA12+3HA8 (chapeaux) 4.90 
 

Conclusion : 
 
Les poutres secondaires seront ferraillées comme suit : 
 

Du sous-sol1 au 3eme étage :  

  Lits inférieur et supérieur:3HA14 filantes +3HA8en chapeaux au niveau des appuis 

 

Le 4emeetage :  
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  Lits inférieur et supérieur:3HA12 filantes +3HA8en chapeaux au niveau des 
appuis 
 

Terrasse : 

  Lits inférieur et supérieur:3HA10 filantes +3HA8en chapeaux au niveau des 
appuis 
 

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

 

Ps (40x35)=>Amin = 2t28 1.56cm=
400

x2,10,23x35x37
=

fe

0,23.b.d.f

 

Ps (35x30)=>Amin = 2t28 1.16cm=
400

x2,10,23x30x32
=

fe

0,23.b.d.f

 

Ps (30x30)=>Amin = 2t28 0.98cm=
400

x2,10,23x30x27
=

fe

0,23.b.d.f

 
 

 Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux :(Art 7.5.2.1/RPA2003): 

Ps (40x35)=>  hb%5.0Amin  = 27.00cm   

Ps (35x30)=>  hb%5.0Amin  = 25.25cm   

Ps (30x30)=>  hb%5.0Amin  = 24.50cm   

 

Conclusion : 

La section minimale adoptée , elle est supérieure aux sections minimales exigées par 
le RPA et le BAEL. 

 

 Calcul des barres en bateau (formulaire béton armé Davidovici page 273): 

Il est conseillé d’employer des barres en bateau disposé sur une longueur l0,leur 
section As doit pouvoir équilibrer de réaction Vu de la poutre portée. 

As = Vu /fed 

La longueur l0 est pris égal à 50cm. 

L’effort tranchant est max à l’ELU :26.592KN. 

 A.N :As = Vu /fed = 26.592x10/348    donc :As= 0.76cm² 

On optera pour 3 HA12 =3.39cm² 
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 Justifications vis-à-vis des sollicitations tangentes  :(BAEL91.art A.5.1) 

 

La contrainte tangente conventionnelle utilisée pour les calculs relatifs `a l’effort 
tranchant est définie par : 

 

𝛕𝐮 =
𝐓𝐮

𝐛. 𝐝  

 

 Poutres principalesPP1 : 

MPa18.1
420350

310x186.173

u
τ 




 

 Poutres principales PP2 : 

MPa23.1
420300

310x248.155

u
τ 




 
 

 Poutres principales PP3 : 

           
MPa02.1

370300

310x511.113

u
τ 




 
 

 Poutres secondaires PS1 : 
 

MPa37.0
370350

310x292.48

u
τ 




 
 

 Poutres secondaires PS2 : 
 

MPa47.0
320300

310x362.45

u
τ 




 

3T12 (armatures en bateau) 

Poutre secondaire                Poutre principale 
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…......... √ 

........ √ 

 

 Poutres secondaires PS3 : 
 

MPa42.0
270300

310x036.34

u
τ 


  

 

 Vérification de la contrainte tangentielle du béton :(BAEL91.art A.5.1.21) 
 

La fissuration étant peu nuisible, la contrainte τu doit vérifier la relation 

suivante : 
 

Mpa33,3;5Mpa
γ

f
0,2.min

b.d

T
τ

b

c28u

u 









 

Poutres principales PP1 : 18.1
u
τ  Mpa< 3.33 Mpa....... √ 

Poutres principales PP2 : 23.1
u
τ  Mpa< 3.33 Mpa. .......... √ 

Poutres principales PP3 : 02.1
u
τ  Mpa< 3.33 Mpa. .......... √ 

Poutres secondaires PS1:  37,0
u
τ  Mpa< 3.33 Mpa. ............. √ 

 

Poutres secondaires PS2:  47,0
u
τ  Mpa< 3.33 Mpa. ............. √ 

Poutres secondaires PS3:  42,0
u
τ  Mpa< 3.33 Mpa. ............. √ 

 

 Influence de l’effort tranchant sur le béton en appui (BAEL91art 5.1.32) 

 

b

c28
uu

γ

0,9.d.b.f
0,40xTT   

 

Poutres principales PP1 : 

1150.43kN
1,15

325x100,42.0,35x0,9
0.4xuT173.186KN

u
T 


  

Poutres principales PP2 : 
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........ √ 

........ √ 

........ √ 

........ √ 

986.09kN
1,15

35x100,42.0,3x20,9
0.4xuTKN248.551

u
T 




 
Poutres principales PP3 : 

868.70kN
1,15

35x100,37.0,3x20,9
0.4xuTKN511.113

u
T 


  

 

Poutres secondaires PS1 :   

1013.48kN
1,15

325x100,37.0,35x0,9
0.4xuT48.292KN

u
T 


  

Poutres secondaires PS2 :   

751.30kN
1,15

325x100,32.0,30x0,9
0.4xuT45.362KN

u
T 


  

Poutres secondaires PS3 :   

633.91kN
1,15

325x100,27.0,30x0,9
0.4xuT34.036KN

u
T 


  

 

 Influence de l’effort tranchant sur les armatures : 
 

 Appuis de rive :(Art 5.1.31 / BAEL91) 

On doit prolonger au delà du bord de l’appui coté travée et y ancrer une section 

d’armatures suffisante pour équilibrer l’effort tranchant uV . 

 
Poutres principales PP1 : 

Ast min à ancrer  =
su

u

f

V
max

 = 
100.348

10.186.173 3

= 4.98cm2 ; Ast adopté = 14.04cm2……..√  
Poutres principales PP2 : 

Ast min à ancrer  =
su

u

f

V
max

 = 
100.348

10.248.155 3

= 4.46cm2 ; Ast adopté = 12.81cm2…….. √ 
Poutres principales PP3 : 

Ast min à ancrer  =
su

u

f

V
max

 = 
100.348

10.511.113 3

= 3.26cm2 ; Ast adopté = 9.42cm2…….. √ 
Poutres principales PP4 : 

Ast min à ancrer  =
su

u

f

V
max

 = 
100.348

10.253.107 3

= 3.08cm2 ; Ast adopté = 8.32cm2……..√  
Poutres secondaires PS1 : 

Ast min à ancrer  = 
su

u

f

V
max

 = 
100.348

10.292.48 3

= 1.39 cm2 ; Ast adopté =6.13cm2………√ 
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Poutres secondaires PS2 : 

Ast min à ancrer  = 
su

u

f

V
max

 = 
100.348

10.362.45 3

= 1.30 cm2 ; Ast adopté =6.13cm2………√ 
Poutres secondaires PS3 : 

Ast min à ancrer  = 
su

u

f

V
max

 = 
100.348

10.0362.34 3

= 0.98 cm2 ; Ast adopté =4.90cm2………√ 

 
Poutres secondaires PS 4: 

Ast min à ancrer  = 
su

u

f

V
max

 = 
100.348

10.452.31 3

= 0.90 cm2 ; Ast adopté =3.87cm2………√ 

 
 Appuis intermédiaire :(Art 5.1,32 / BAEL91) 

Lorsqu’au droit d’un appui l’effort tranchant Tuest supérieur à
d0.9

M u


,on doit 

prolonger les armatures au-delà de l’appui et y ancrer une section d’armature 
supérieur à : 
 

su

u

us
f

1

d0.9

M
TA 










  

 
Poutres principales PP1 : 

Ast min à ancrer  = 
suf

1

0.420.9

172.8727
173.186 










 = -0.812cm2 ; Ast adopté =  14.04cm2. √ 

 
Poutres principales PP2 : 

Ast min à ancrer  = 
suf

1

0.420.9

161.0236
155.248 










 = -1.214cm2 ; Ast adopté =  12.81cm2. √ 

 
Poutres principales PP3 : 

Ast min à ancrer  = 
suf

1

0.420.9

105.1102
511.131 










 = -0.47cm2 ; Ast adopté =  8.32cm2. √ 

Poutres secondaires PS1 : 

Ast min à ancrer  = 
suf

1

0.370.9

37.0112
292.48 










 = -0.17cm2 ; Ast adopté =  6.13cm2. √ 

Poutres secondaires PS2 : 

Ast min à ancrer  = 
suf

1

0.320.9

48.5423
362.45 










 = -0.35cm2 ; Ast adopté =  6.13cm2. √ 
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........ √ 

........ √ 

........ √ 

........ √ 

........ √ 

........ √ 

Poutres secondaires PS3 : 

Ast min à ancrer  = 
suf

1

0.270.9

36.2641
036.34 










 = -0.33cm2 ; Ast adopté =  3.87cm2. √ 

 

 Vérification de l’entrainement des barres : (BAEL91 art. A6.13) 
 

i

U

se
Ud0.9

T
τ


 ≤ t28Sse fΨτ 

 

 

.3.15Mpa2.11.5τse   

Ui : périmètre utile des barres. 
 

Poutres principales PP1: 3HA20 Ui = 18.84cm. 

Mpase 24.0
84.18429.0

186.173





 

Poutres principales PP2: 3HA20 Ui = 18.84cm.  

Mpase 22.0
84.18429.0

248.155





 

Poutres principales PP3: 3HA16 Ui = 15.09cm. 

Mpase 18.0
84.18379.0

511.113





 
 

 

 

Poutres secondaires PS1:3HA14Ui = 13.20cm. 

Mpase 11.0
20.13379.0

292.48





 

Poutres secondaires PS1:3HA12Ui = 11.31cm. 

Mpase 20.0
31.11329.0

362.45





 

Poutres secondaires PS1:3HA10Ui = 9.42cm. 

Mpase 15.0
42.9279.0

036.34





 

 Longueur de scellement droit des barres : 
 

On définit la longueur de scellement droit ls comme la longueur à mettre en 
œuvre pour avoir un bon ancrage droit. 
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se

e

S
4τ

fυ
l




 
 

La valeur de la contrainte d’adhérence est donnée de façon forfaitaire par la 
relation : 𝛕su = 0.6Ψ² ×ftj= 2.835 Mpa. 

 
Pour les HA10 : ls= 40.00 cm. 
Pour les HA12 : ls= 45.00 cm. 
Pour les HA14 : ls= 50.00 cm. 
Pour les HA16 : ls= 60.00 cm. 
Pour les HA20 : ls= 70.00 cm. 
 

Les règles de BAEL 91 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée 
par un crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet 
« Lc » est au moins égale à 0,4.Ls pour les aciers H.A 
 

Pour les HA10 : ls= 15.00 cm. 
Pour les HA12 : ls= 18.00 cm. 
Pour les HA14 : ls= 20.00 cm. 
Pour les HA16 : ls= 25.00 cm. 
Pour les HA20 : ls= 30.00 cm. 

 
 Calcul des armatures transversales : 

Le diamètre des armatures transversales doit vérifier la relation suivante : 
 











10

b
,,

35

h
min lt

 

 

 30mm10mm,11.42mm,minΦt   

Soit : 𝚽t =8mm. 

On optera pour un cadre et un étrier soit At = 4HA8 =2.01cm².  
 

 Espacement max des armatures transversales :(Art A.5.1,22 / BAEL91) 

 
 

 

St 1 ≤ min 37.80; 40cm =37.80 cm. 
St 2 ≤ min 33.3 ; 40cm =33.3 cm. 
 

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

transversales  doit satisfaire la condition suivante(Art.A.5.1,232 / BAEL91). 

𝐒𝐭 𝐦𝐚𝐱 ≤ 𝐦𝐢𝐧 𝟎, 𝟗𝐝 ; 𝟒𝟎𝐜𝐦  
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On opte pourStmax=10 cm. 

 

On opte pourStmax=10 cm. 

 

 

29.47cm=
15x350.3x2.1)1.-(1.24

002.01x0,9x4
St1 

  

34.38cm=
15x300.3x2.1)1.-(1.24

002.01x0,9x4
St2 

 
 

 Exigences du RPA pour les aciers transversales :(Art 7.5.2.2/RPA2003): 

 

 Poutres principales : 

Poutre principales1(45x35) :     

 

 

 

 Zone nodale :   

St ≤min ;12φ
4

h
( =min









;12x2;30cm
4

45
( )=min(11.25cm ;  24cm ;30cm)=11.25cm 

Soit : St max ≤ min (37.80cm ; 29.47cm ; 11.25cm)=11.25cm. 

 

 Zone courante : 

St≤ .22.5cm=
2

h
 

Soit : St max ≤ min (37.80cm ; 22.5cm)=22.5cm 

On opte pourStmax=15cm 

Poutre principales2(45x30) : 

 Zone nodale :   

St ≤min ;12φ
4

h
( =min









;12x2;30cm
4

45
( )=min(11.25cm ;  24cm ;30cm)=11.25cm 

Soit : St max ≤ min (37.80cm ; 34.38cm ; 11.25cm)=11.25cm. 

 

 Zone courante : 

St≤ .22.5cm=
2

h
 

s28u

ad

)b.γ0,3.ft-(τ

.0,9.feA
S ≤ t  
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On opte pourSt =8 cm. 

 

On opte pourStmax=10 cm. 

 

Soit : St max ≤ min (37.80cm ; 22.5cm)=22.5cm 

On opte pourStmax=15cm 

Poutre principales3(40x30) : 

 Zone nodale :   

St ≤min ;12φ
4

h
( =min









cm;12x1.6;30
4

40
( )=min(10cm ;  19.2cm ;30cm)=10cm 

Soit : St max ≤ min (34.38cm ; 33.3cm ;10cm)=10cm. 

 

 Zone courante : 

St≤ .20cm=
2

h
 

Soit : St max ≤ min (33.3cm ; 20cm)=20cm 

On opte pourStmax=15cm 

 
 Poutres secondaires : 

 
Ces poutres sont sollicitées essentiellement par les charges sismiques, par 
conséquent l’effort tranchant est constant sur toute leurs longueurs ; on se doit 
de maintenir un écartement constant des armatures transversales. 
 

St ≤ min ;12φ
4

h
( ) =  min









;12x1.0
4

30
( ) = min (7.5 cm ;  12cm)=7.5 cm 

Soit : St max ≤ min (34.38cm ; 24.30cm ; 7.5cm)=7.5cm. 

 
 
 

 Délimitation de la zone nodale : 
 
Dans le cas de poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale L’ est égale 

à deux fois la hauteur de la poutre considérée. 
 
Poutres principales PP1 : L’ = 2×45 = 90cm. 
Poutres principales PP2 : L’ = 2x40 = 80cm. 
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s = 348Mpa  

bc =15 Mpa 

........ √ 

 Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA: 
 
La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation 

suivante : 

𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧= 3‰ St ×b 

 
Amin =1.60 cm²<Aadopté= 2.01cm² 

 
-Le premier cadre d’armatures transversales sera disposé à 5cm du nu de l’appui. 
 

 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 :    

    À 
5

1
de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il 

s’agit d’un appui  n’appartenant pas à une travée de rive. 

 À 
4

1
 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il 

s’agit d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive. 
 

 La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée 
est prolongées jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à 

une distance des appuis au plus égale à
10

1
 de la portée.     

 
 

 Vérification à L’ELS : 

 Etat d’ouverture des fissures : 

La fissuration, dans le cas des poutres, est considérée peu nuisible, cette 
vérification n’est pas nécessaire.  

 

 Etat limite de compression du béton : 

Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS, pour cela on détermine les contraintes 
max  du béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes admissibles. 

Contrainte admissible de l’acier : 

Contrainte admissible du béton :  

 

 Poutres principales PP1: 
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…......... √ 

 

 DuSs1 au 4éme étage :  
 

 Moments 

max à l’ELS 

Ferraillag

e (cm²) 

 

1ρ  
1β  

1k  σst  (Mpa) σbc  (Mpa) 

En travée 64.284 7.46 1.116 0.855 19.48 239.96 12.24 

Appui sup 119.2026 13.69 0.937 0.864 21.76 239.95 11.02 

 

 

 Terrasse :  

 Moments 

max à l’ELS 

Ferraillage 

(cm²) 

 

1ρ  
1β  

1k  σst  (Mpa) σbc  (Mpa) 

En travée 46.1805 6.10 1.182 0.852 18.78 240.15 12.78 

Appui sup 71.0631 9.19 0.814 0.871 23.76       239.94 10.07 

 

 Poutres secondaires : 

 DuSs1 au 4éme étage :  
 

 Moments 

max à l’ELS 

Ferraillage 

(cm²) 

 

1ρ  
1β  

1k  σst  (Mpa) σbc  (Mpa) 

En travée 23.1205 2.82 0.238 0.922 49.1 277.88 5.64 

En Appui 

sup 

34.8882 4.35 0.388 0.904 37.08 277.25 7.485 

 
 Terrasse :  

 Moments 

max à l’ELS 

Ferraillage 

(cm²) 

 

1ρ  1β  
1k  σst  (Mpa) σbc  (Mpa) 

En travée 15.1664 2.57 0.912 0.912 41.82 239.65 5.752 

En Appui 

sup 

23.8166 4.115 0.506 0.893 31.73 240.05 7.68 

 

Conclusion : 

Les contraintes admissibles sont atteintes. 

 

 ELS vis à vis des déformations 
 

On doit justifier l’état limite de déformation par un calcul de flèche, cependant on peut 
se dispenser de cette vérification sous réserve de vérifier les trois conditions 
suivantes : 
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𝐀𝐬 : Section adoptée en travée.  

𝐟𝐞 : Limite élastique des aciers (400 Mpa). 

𝐌𝐭 : Moment max à l’ELS (à partir du logiciel). 

𝐌𝟎 : Moment max isostatique (qmax l² /8). 

 Vérification des conditions : 

1ére condition 2éme condition 3éme condition      

𝐡

𝐋  
≥

𝟏

𝟏𝟔
       ;     

𝐀𝐬𝐟𝐞

𝐛.𝐝
<4.2   ;      

𝐡

𝐋  
≥

𝐌𝐭

𝟏𝟎.𝐌𝟎
 

 h/l As(cm²) 𝐀𝐬𝐟𝐞/ 𝐛. 𝐝 𝐌𝐭(cm²) 𝐌𝟎 𝐌𝐭/ 𝟏𝟎 𝐌𝟎 

PP1 de 3.10 0.14> 1/16 …√ 9.42 2.56<4.2…√ 17.9859 45.70 h/l> 0.039…√ 

PP1 de 4.80 0.094> 1/16 …√ 9.42 2.56<4.2…√ 44.4577 109.55 h/l> 0.040…√ 

PP1 de 1.80 0.25> 1/16 …√ 9.42 2.52<4.2…√ 5.0404 15.41 h/l> 0.033…√ 

PP1 de 5.85 0.077> 1/16 …√ 
9.42 2.52<4.2…√ 23.12 162.73 h/l>0.033…√ 

PP1 de 3.75 0.12> 1/16 …√ 
9.42 2.52<4.2…√ 23.12 66.87 h/l>0.034.…√ 

PP1 de 1.80 0.25> 1/16 …√ 
9.42 2.52<4.2…√         0 15.41 h/l>0.……..√ 

PP2 de 3.10 0.14> 1/16 …√ 
9.42 2.99 <4.2…√ 18.5762 41.25 h/l>0.045…√ 

PP2 de 4.80 0.094> 1/16 …√ 
9.42 2.99<4.2…√ 39.9934 98.90 h/l>0.040…√ 

PP2 de 1.80 0.25> 1/16 …√ 
9.42 2.99<4.2…√ 15.2898 13.91 h/l>0.11…√ 

PP2 de 5.85 0.077> 1/16 …√ 9.42 2.99<4.2…√ 62.966 146.90 h/l> 0.043…√ 

PP2 de 3.75 0.12> 1/16 …√ 9.42 2.99<4.2…√ 26.727 60.36 h/l> 0.044…√ 

PP2 de 1.80 0.25> 1/16 …√ 9.42 2.99<4.2…√ 49.0164 13.91 h/l> 0.35…√ 

PP3 de 3.10 0.13> 1/16 …√ 6.03 2.01<4.2…√ 16.3102 30.14 h/l> 0.054…√ 

PP3 de 4.80 0.083> 1/16 …√ 6.03 2.01<4.2…√ 29.2272 72.25 h/l> 0.040…√ 

PP3 de 1.80 0.22> 1/16 …√ 6.03 2.01<4.2…√ 18.3196 10.16 h/l> 0.018…√ 

PP3 de 5.85 0.068> 1/16 …√ 6.03 2.01<4.2…√ 46.1805 107.33 h/l> 0.043…√ 

PP3 de 3.75 0.107> 1/16 …√ 6.03 2.01<4.2…√ 16.9739 44.10 h/l> 0.038…√ 

PP3 de 1.80 0.22> 1/16 …√ 6.03 2.01<4.2…√ 22.3802 10.16 h/l> 0.22…√ 
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 Conclusion :  

Les trois conditions sont vérifiées pour toutes les poutres, on se dispense de la 
vérification de la flèch

Ps1 de 2.80 0.143> 1/16 …√ 4.62 1.42 <4.2…√ 9.32 6.55 h/l> 0.142…√ 

Ps1 de 3.00 0.133> 1/16 …√ 4.62 1.42 <4.2…√ 5.8835 7.52 h/l> 0.07…√ 

Ps1 de 3.00 0.133> 1/16 …√ 4.62 1.42 <4.2…√ 10.0003 7.52 h/l> 0.132…√ 

Ps1 de 3.70 0.108> 1/16 …√ 4.62 1.42 <4.2…√ 6.4712 11.43 h/l> 0.06…√ 

Ps1 de 3.70 0.108> 1/16 …√ 4.62 1.42 <4.2…√ 7.9017 11.43 h/l> 0.069…√ 

Ps2 de 2.80 0.125> 1/16 …√ 4.62 1.925<4.2…√    8.1575 6.55 h/l> 0.124…√ 

Ps2 de 3.00 0.117> 1/16 …√ 4.62 1.925<4.2…√ 8.0509 7.52 h/l> 0.107…√ 

Ps2 de 3.00 0.117> 1/16 …√ 4.62 1.925<4.2…√ 4.5053 7.52 h/l> 0.060…√ 

Ps2 de 3.70 0.094> 1/16 …√ 4.62 1.925<4.2…√ 6.150 6.55 h/l> 0.093…√ 

Ps2 de 3.70 0.094> 1/16 …√ 4.62 1.925<4.2…√     5.0026 6.55 h/l> 0.0763…√ 

Ps3 de 2.80 0.107> 1/16 …√ 3.39 1.67 <4.2…√ 4.60 4.32 

. 

h/l> 0.1064…√ 

Ps3 de 3.00 0.10> 1/16 …√ 3.39 1.67<4.2…√ 4.032 4.96 h/l> 0.081…√ 

Ps3 de 3.00 0.10> 1/16 …√ 3.39 1.67<4.2…√ 4.4504 4.96 h/l> 0.089…√ 

Ps3 de 3.70 0.081> 1/16 …√ 3.39 1.67<4.2…√ 5.2847 7.55 h/l> 0.07…√ 

Ps3 de 3.70 0.081> 1/16 …√ 3.39 1.67<4.2…√ 4.0577 7.55 h/l> 0.053…√ 

Ps ter de 2.80 0.107> 1/16 …√ 2.36 1.65<4.2…√ 4.3580 4.12 h/l> 0.105…√ 

Ps ter de 3.00 0.10> 1/16 …√ 2.36 1.65<4.2…√ 5.109 4.725 h/l> 0.108…√ 

Ps ter de 3.00 0.10> 1/16 …√ 2.36 1.65<4.2…√ 4.3307 37.80 h/l> 0.011…√ 

Ps ter de 3.70 0.081> 1/16 …√     2.36 1.65<4.2…√ 5.3029 7.19 h/l> 0.07…√ 

Ps ter de 3.70 0.081> 1/16 …√ 2.36 1.65<4.2…√ 7.6081 11.43 h/l> 0.066…√ 
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Chapitre IX : Ferraillage des Voiles. 

 

IX.1.introduction : 

 Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces 

verticales (charges et surcharges) et à des forces horizontales dues au séisme. 

Le calcul se fera en flexion composée et au cisaillement. 

Pour faire face à ces sollicitations, on va prévoir trois types d’armatures : 

  - Armatures verticales.  

  - Armatures horizontales. 

  - Armatures transversales. 

 

 Notre ouvrage comprend quatre (4) types de voiles, que nous allons ferrailler 

par zone. Car on a constaté qu'il est possible d'adopter le même ferraillage pour un 

certain nombre de niveau. 

 

  -Zone1 : Ss1,Ss2. 

  -Zone2 : RDC. 

  -Zone3 :1, 2 , 3et 4 étage. 

                    -Zone4 :5 étage. 

   

 Combinaison d’action  

 

Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales  à 

prendre sont données ci-dessous : 

     Selon le BAEL  91               








QG

Q5.1G35.1

 

 

      Selon le RPA version 2003      








EG

EQG

8.0
 

IX.2.Ferraillage des voiles 
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   La méthode utilisée est la méthode de RDM qui se fait pour une bande largeur 

(d). 

 

IX.2.1.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


  

I

VM

B

N
'

min


  

 Avec :               B : section du béton  

    I : moment d’inertie du trumeau        

      V et V
’
: bras de levier ;          

2

L
VV voile'   

         Dans ce cas le diagramme des contraintes sera relevé directement du fichier 

résultat. 

 

         Le découpage de diagramme des contraintes en bandes de largeur  (d) donnée 

par : 









 c

e L
3

2
;

2

h
mind  

 Avec : 

he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré  

Lc : la longueur de la zone comprimée  

LL
minmax

max

c 



  

Lt = L - Lc 

Lt : longueur tendue  

            Les efforts normaux dans les différentes sections sont données en fonction des  

Diagrammes des contraintes obtenues : 
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 Section entièrement comprimée  

ed
2

N 1max

i 


  

ed
2

N
21

1i 


  

          Avec : « e » épaisseur du voile  

 

  Section partiellement comprimée  

edN MIN
i 




2

1
 

ed.
2

N 1
1i 


  

 

 

 Section entièrement tendue : 

 

ed
2

N 1max

i 


  

 

 

1. Armatures verticales :  

  Section entièrement comprimée  

2

28

s

ci

v

fBN
A




  

        B : section du voile  

2s  : Contrainte de l’acier à 0.2 % = 348 MPa 

 

  Section partiellement comprimée  

10s

i
v

N
A


  

10s  : Contrainte de l’acier à 0.2 % = 348 MPa 

i i+1 

d d d 

d d 

d 
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 Section entièrement tendue   

2s

i
v

N
A


  

2s  : Contrainte de l’acier à 1 % = 348 MPa 

 

2. Armatures minimales :  

 

 Compression simple (Art.A.8.1, 2 BAEL91) :  

   - 2

min cm4A  par mètre de parement mesuré perpendiculaire à ces armatures   

  - %5.0
B

A
%2.0 min    avec B : section du béton comprimée  

 

1. Traction simple : 

e

t

f

fB
A 28

min


 (BAEL91) 

                    B : section du béton tendue  

       Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au 

moins égale à 0.2 % de la section horizontal e du béton tendu. 

 

2. Exigences de RPA99 (version 2003) : 

     Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux, est 

donnécomme suit : 

   -Globalement dans la section du voile   0,15 %  

   - En zone courantes  0.10  %  

 

a. Armatures horizontales :  

            Les barres horizontales doivent être munies de  crochets à 135° ayant une 

longueur de    10 Φ . 

                                  - D’après le BEAL 91   :                        
4

A
A v

H   
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                                  - D’après le RPA99 (version 2003) :        B%15.0AH   

 Les barres  horizontales doivent être disposées vers l’extérieur. 

 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas 

dépasser  0.1 de l’épaisseur du voile. 

 

b. 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) 

épingle au mètre carré. 

 

c. 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 : 

u

e

vj

LV4.1T:Avec

f

T
1.1A




  

              Vu :Effort tranchant calculée au niveau considéré 

          Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaire pour 

équilibrer les efforts de traction dus au moment de renversement. 

 

d. Potelet :  

          Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres 

verticales, dont la section de celle-ci est 4HA10. 

 

e. Espacement : 
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          D’après l’art 7.7.4.3  du RPA99 (version 2003), l’espacement des barres 

horizontales et verticales doit être inférieur à la plus petite des deux valeurs suivantes : 

cmS

eS

30

5.1




 

 Avec : e = épaisseur du voile  

          A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié 

sur 0.1 de la longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit être au plus égale à 15 

cm. 

 

f. 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. 

g. Diamètre minimal  

            Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas 

dépasser 0,10 de l’épaisseur du voile.  

 

 

 

 

 

 

 

IX.3.Vérification :  

IX.3.1Vérification à L’ELS : 

Pour cet état, il considère : 

Nser = G + Q  

10HA4

 

2S

 
S 

10L

 

10L

 L

 

e 

Figure IX.1 : Disposition des armatures verticales dans les voiles 
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MPa15f6.0

A15B

N

28cb

bb







 

Avec : 

Nser : Effort normal applique 

            B    : Section du béton  

             A   : Section d’armatures adoptée  

 

IX.3.2Vérification de la contrainte de cisaillement : 

 D’après le RPA99 (version 2003) : 

28cbb f2.0   

db

V

0

b


  

Avec :                     calcul,uV4.1V   

              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 : 

db

Vu

u

uu






 

Avec : :u contrainte de cisaillement 













 MPa4,

f
15.0min

b

cj

u
 ; Pour la fissuration préjudiciable. 

 Exemple de calcul : 

 Soit à calculer le ferraillage du voile de type  I  de la zone I : 

L = 3.70 m   , e = 0,20 m  
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²/83.3717

²/58.1030

min

max

mkn

mkn








 

  La section est partiellement comprimée. 

Lc = 0.80 ; Lt = 2.90 m ; d =0.53m. 

Le découpage de diagramme est en bandes de longueur (d) 

Avec mL
h

d c
e 53.0

3

2
,

2
min 








  

Soit un tronçon d = 0.53 m. 

08.3582.053.0.
2

36.303883.3717
1 


iN  

 Armatures verticales : 

²29.10
348

1008.358
1 cmAv 


  

 Armatures minimales : 

 

²57.5

²57.5,²59,1max

,%15.0max

min

28
min

cmA

cmcm

f

fB
BA

e

t












 


 

Le ferraillage a adoptée sur toute la surface de la bande du voile est Av= 10.29cm² 

  Soit     6 HA16 = 12.06 cm²/ nappe      

   ►       6 HA16 = 12.06   cm²/ nappe   ,St= 10 cm 

Donc  pour le voile V1LT de langueur 3.70 m on adopte 36 HA16 =72.36 cm² 

 Armatures horizontales  

D’après le BAEL 91 :                    ²02.3
4

cm
A

A v
H   

D’après le RPA99 (version 2003) : ²015.3%15.0 cmBAH   

Soit     5 HA10 = 3.93 cm²/ml 

Et        5 HA10 = 3,93 cm²/ nappe      avec : St =10 cm 

 

 Armature transversales : 
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 Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingle au 

mètre carré soit HA8.  

 

 Armature de coutures : 

 

²85.6

400

1059,638.24,1
1.11.1

cmA

f

T
A

vj

e

vj






 

Soit 8HA12 = 9.05 cm² 

Et     4HA12 = 4.52 cm² 

 

 Vérification des contraintes : 

 

   - BAEL 91 :   MPa
db

Vu

u 26,1
28009.0020

1059,63 4








  

MPaMPa uu 26,326,1    

 

 - RPA 2003 :   MPa
db

T
b 76,1

28009,0200

1059,634.1 4








  

MPaMPa bb 576,1  
 

 

 Vérification à l’ELS : 

b =
AB

N

.15
 MPab 34,5

1031.11152800200

1028,308
2

4





  

MPaMPa bb 1534,5  
 

Type I : L=3.70m  

 

 ZONES I II III IV 

 

Caractéristiques 

L[m] 3.70 3.70 3.70 3.70 

e 0.200 0.200 0.200 0.200 
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Géométriques B 0.740 0.740 0.740 0.740 

I 0.844 0.844 0.844 0.844 

V=L/2 1.850 1.850 1.850 1.850 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Les 

sollicitations  

et les 

ferraillages  

Vu[KN] 529.37 201.09 147.58 110.18 

Ns [KN] 620.72 511.07 357.6 190.76 

σmax [KN/m
2
] -1030.58 -941.55 -257.95 -555.17 

σmin [KN/m
2
] -3717.83 -3359.65 -2961.32 -1097.47 

Nature de la section SET SET SET SET 

Lc [m] 0.80 0.81 0.30 2.46 

Lt [m] 2.90 2.89 3.40 1.24 

d1 [m] 0.53 0.54 0.20 0.83 

σ1 [KN/m
2
] 

      -

3038.36 -2743.52 -2787.12 -362.87 

N1 (KN] -358.08 -329.57 -114.97 -121.21 

d2 [m] 0.53 0.54 0.20 0.83 

σ2 [KN/m
2
] -2358.90 -2104.14 -2612.93 371.72 

N2 [KN] -286.05 -261.77 -108.00 0.73 

Av1  [cm
2
] 10.29 9.47 3.30 3.48 

AV2  [cm
2
] 8.22 7.52 3.10 0.021 

Amin  [cm
2
] 5.57 5.67 2.10 8.72 

A1 (adopté) /nappe 10.29 9.47 3.30 8.72 

Section des barres 6HA16 6HA16 6HA14 6HA14 

A2 (adopté)/nappe 8.22 7.52 3.10 8.72 

Section des barres 6HA14 6HA14 6HA14 6HA14 

Espacement [cm] SV1 10.00 10.00 10.00 15.00 

Espacement [cm] SV2 10.00 10.00 10.00 15.00 

Ah [cm
2
] 3.015 3.015 2.31 2.31 

Ah min [cm
2
] 1.59 1.62 0.60 2.49 

Ah adopte 

[cm
2
]/nappe 3.02 3.02 2.31 2.49 

Section des barres 6HA10 6HA10 6HA10 6HA10 

Espacement [cm)]SH 15       15 15 15 

At  [cm
2
] 4 épingles de HA8/ml 

Avj [cm2] 20.381 7.742 5.682 4.242 

Section des barres 10HA16 4HA16 4HA14 4HA14 
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Type II :L=5.85m 

 

  

Vérifications 

des contraintes 

τb   <  5 [MPa] 1.525 0.579 0.425 0.317 

τU  < 2.5 [MPa] 1.089 0.414 0.304 0.227 

σbc < 15 [MPa] 1.095 0.908 0.635 0.339 

 ZONES I II III IV 

 

Caractéristiques 

Géométriques 

L[m] 5.85 5.85 5.85 5.85 

e 0.200 0.200 0.200 0.200 

B 1.17 1.17 1.17 1.17 

I 3.34 3.34 3.34 3.34 

V=L/2 2.925 2.925 2.925 2.925 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Les 

sollicitations  

et les 

ferraillages  

Vu[KN] 529.37 201.09 147.58 110.18 

Ns [KN] 620.72 511.07 357.6 190.76 

σmax [KN/m
2
] -631.96 -511.62 -106.17 325.35 

σmin [KN/m
2
] -2652.27 -2575.24 -2142.85 -807.26 

Nature de la section SET SET SET SPC 

Lc [m] 1.13 0.97 0.28 0.29 

Lt [m] 4.72 4.88 5.57 5.56 

d1 [m] 0.75 0.65 0.19 0.19 

σ1 [KN/m
2
] 

       -

2230.83 -2232.23 -2069.75 -779.67 

N1 (KN] -366.23 -312.48 -80.04 -30.15 

d2 [m] 0.75 0.65 0.19 0.19 

σ2 [KN/m
2
] -1809.39 -1783.67 -1565.78 -752.09 

N2 [KN] -303.02 -301.20 -272.66 -145.52 

Av1  [cm
2
] 10.52 8.98 2.3 0.87 

AV2  [cm
2
] 8.71 8.66 7.84     4.18 

Amin  [cm
2
] 7.88 6.83 2.00 2.00 

A1 (adopté) /nappe 10.52 8.98 2.30 2.00 

Section des barres 6HA16 6HA14 6HA12 6HA10 

A2 (adopté)/nappe 8.71 8.66 7.84 4.18 
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 Type III :L=4.80m 

 

 

Section des barres 6HA14 6HA14 6HA14 6HA12 

Espacement [cm] SV1 15.00 15.00 15.00 15.00 

Espacement [cm] SV2 15.00 15.00 15.00 15.00 

Ah [cm
2
] 3.015 2.31 2.31 1.695 

Ah min [cm
2
] 2.25 1.95 0.57 0.57 

Ah adopte 

[cm
2
]/nappe 3.015 2.31 2.31 1.695 

Section des barres 6HA10 6HA10 6HA10 6HA10 

Espacement [cm)]SH 15.00       15.00 15.00 15.00 

At  [cm
2
] 4 épingles de HA8/ml 

Avj [cm2] 20.381 7.742 5.682 4.242 

Section des barres 10HA16 4HA16 4HA14 4HA14 

Vérifications 

des contraintes 

τb   <  5 [MPa] 1.525 0.579 0.425 0.317 

τU  < 2.5 [MPa] 1.089 0.414 0.304 0.227 

σbc < 15 [MPa] 1.095 0.908 0.635 0.339 

 ZONES I II III IV 

 

Caractéristiques 

Géométriques 

L[m] 4.80 4.80 4.80 4.80 

e 0.200 0.200 0.200 0.200 

B 0.96 0.96 0.96 0.96 

I 1.843 1.843 1.843 1.843 

V=L/2 2.40 2.40 2.40 2.40 

 

 

 

 

 

Vu[KN] 529.37 201.09 147.58 110.18 

Ns [KN] 620.72 511.07 357.6 190.76 

σmax [KN/m
2
] -698.04 -625.30 -249.85 8.56 

σmin [KN/m
2
] -3069.98 -2485.65 -2092.57 -801.55 

Nature de la section SET SET SET SPC 
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Les 

sollicitations  

et les 

ferraillages  

Lc [m] 0.89 0.20 0.51 0.051 

Lt [m] 3.91 4.60 4.29 4.75 

d1 [m] 0.59 0.13 0.34 0.034 

σ1 [KN/m
2
] -2606.73 -2485.65 -1926.72 -795.81 

N1 (KN] -334.92 -64.63 -136.65 -5.43 

d2 [m] 0.59 0.13 0.34 0.034 

σ2 [KN/m
2
] -2143.50 -2345.16 -1760.88 -790.08 

N2 [KN] -280.26 -62.80 -125.38 -5.39 

Av1  [cm
2
] 9.62 1.86 3.93 0.16 

AV2  [cm
2
] 8.05 1.80 3.60 0.15 

Amin  [cm
2
] 6.20 1.40 2.04 0.36 

A1 (adopté) /nappe 9.62 1.86 3.93 0.36 

Section des barres 6HA16 6HA12 6HA12 6HA10 

A2 (adopté)/nappe 8.05 1.80 3.60 0.36 

Section des barres 6HA14 6HA12 6HA10 6HA10 

Espacement [cm] SV1 10.00 10.00 10.00 10.00 

Espacement [cm] SV2 10.00 10.00 10.00 10.00 

Ah [cm
2
] 3.015 1.695 1.695 1.1775 

Ah min [cm
2
] 1.77 0.39 1.02 0.102 

Ah adopte 

[cm
2
]/nappe 3.015 1.695 1.695 1.1775 

Section des barres 6HA10 6HA10 6HA10 6HA10 

Espacement [cm)]SH 15.00       15.00 15.00 15.00 

At  [cm
2
] 4 épingles de HA8/ml 

Avj [cm2] 20.381 7.742 5.682 4.242 

Section des barres 10HA16 4HA16 4HA14 4HA14 

Vérifications 

des contraintes 

τb   <  5 [MPa] 1.525 0.579 0.425 0.317 

τU  < 2.5 [MPa] 1.089 0.414 0.304 0.227 

σbc < 15 [MPa] 1.095 0.908 0.635 0.339 
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Type IV :L=1.80m 

 

 ZONES I II III IV 

 

Caractéristiques 

Géométriques 

L[m] 1.80 1.80 1.80 1.80 

e 0.200 0.200 0.200 0.200 

B 0.36 0.36 0.36 0.36 

I 0.0972 0.0972 0.0972 0.0972 

V=L/2 0.90 0.90 0.90 0.90 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Les 

sollicitations  

et les 

ferraillages  

Vu[KN] 529.37 201.09 147.58 110.18 

Ns [KN] 620.72 511.07 357.6 190.76 

σmax [KN/m
2
] -1025.02 -935.74 -253.50 -22.28 

σmin [KN/m
2
] -3592.6 -3057.43 -2449.83 -720.3 

Nature de la section SET SET SET SET 

Lc [m] 0.40 0.23 0.09 0.03 

Lt [m] 1.40 1.57 1.71 1.77 

d1 [m] 0.27 0.27 0.06 0.02 

σ1 [KN/m
2
] -2899.74 -2531.63 -2363.87 -712.16 

N1 (KN] -175.29 -150.90 -28.88 -2.90 

d2 [m] 0.27 0.27 0.06 0.02 

σ2 [KN/m
2
] -2206.88 -2005.83 -2277.91 -704.02 

N2 [KN] -137.88 122.51 -27.58 2.83 

Av1  [cm
2
] 5.04 4.34 0.83 0.10 

AV2  [cm
2
] 3.96 3.52 0.79 0.08 

Amin  [cm
2
] 2.84 2.84 0.63 0.84 

A1 (adopté) /nappe 5.04 4.34 0.83 0.84 

Section des barres 5HA12 5HA12 5HA10 5HA10 

A2 (adopté)/nappe 3.96 3.52 0.79 0.84 

Section des barres 5HA12 5HA12 5HA10 5HA10 

Espacement [cm] SV1 7.00 7.00 7.00 7.00 

Espacement [cm] SV2 7.00 7.00 7.00 7.00 

Ah [cm
2
] 1.4125 1.4125 0.9825 0.9825 

Ah min [cm
2
] 0.8505 0.8505 0.18 0.06 

Ah adopte 

[cm
2
]/nappe 1.4125 1.4125 0.9825 0.9825 

Section des barres 6HA10 6HA10 6HA10 6HA10 

Espacement [cm)]SH 15.00             15.00 15.00 
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15.00 

At  [cm
2
] 4 épingles de HA8/ml 

Avj [cm2] 20.381 7.742 5.682 4.242 

Section des barres 10HA16 4HA16 4HA14 4HA14 

Vérifications 

des contraintes 

τb   <  5 [MPa] 1.525 0.579 0.425 0.317 

τU  < 2.5 [MPa] 1.089 0.414 0.304 0.227 

σbc < 15 [MPa] 1.095 0.908 0.635 0.339 
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Chapitre X : Etude de l’infrastructure. 

 

X). Etude des fondations : 

X.1).Introduction : 

       -Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet  la transmission au sol 

des efforts apportés par la superstructure. 

      Dans le cas général un élément de la structure peut transmettre à sa fondation : 

 Un effort normal : charge et surcharge verticale centrée dont la connaissance de leurs 

valeurs extrême est  nécessaire. 

  Une force horizontale : résultante de l’action sismique, qui peut être variable en grandeur 

et en direction. 

 Un moment : qui peut être de valeur variable qui s’exerce dans des plans différents. 

 

       -Cette transmission peut être directe, cas de fondation superficielle (semelles isolées,  

semelles continues, radier) où par des éléments spéciaux (puits, pieux). 

 

        -On distingue deux types de fondations selon leurs modes d’exécution et la résistance    

aux sollicitations extérieures, et qui sont : 

 

   a/Fondations superficielles : 

      Elles sont utilisées dans le cas des sols ayant une grande capacité portante. Elles sont 

réalisées prés de la surface. Les principaux types de ces dernières que l’on rencontre dans                                                                

la pratique sont :                                  

  Les semelles isolées. 

  Les semelles continues sous poteaux, sous murs ou sous voiles 

  Les radiers. 

 

   b/Fondations profondes : 

Elles sont utilisées dans le cas des sols ayant une faible capacité portante  ou dans le cas ou le 

bon sol se trouve à une profondeur importante. Les principaux types de ces dernières sont :                                  

 Les pieux. 

 Les puits. 

 X.2). Etude du sol de fondation : 

  

          Le terrain étudier, sis au lieu dit Beauchay –commune de Oued Koreiche 

(APCde BabEl Oued ),est localisé au pied d’un talus de nature  gréseuse d une hauteur 

d’environ15m  

Aperçu géologique  régional  

Le terrain  d’étude est située dans la partie nord su bassin de la Mitidja  dans les terrains de 

la ride  du sahel (marnes plais ancien)    

Ile s’agit des formations pliocènes représentées par l’asien  du plais ancien, surmonté par 

une épaisse série de calcaire ‘il apparaître très peut épais  sur la bordure méridionale de la 

Mitidja avec une épaisseur de 100 à 150 m en diminuant vers l’Ouest  

Un plais ancien constitué par une séquence uniforme et épaisse de marnes grises  ou bleues  

parfois jaunes, sur laquelle reposer le majeur parti de la plaine  
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Reconnaissance in situe 

Les essais de reconnaissance  in situ ont constitué en la réalisation de : 

 

       

     Deux (2) sondages carottés de 15m et 20m de profondeur (SC1-SC2)  

          Quatre (4) essais au pénétromètre dynamique de 12 à 15 m de profondeur (Pd1,Pd2, 

Pd3, Pd4 ) 

         Ces essais sont implantés de manière  à pouvoir délimiter les déférentes               

 Couches,  remblai  et sol en place             

    a) Contexte géologique  local : 

            Les sondages SC-1 et SC-2  révèlent de succession lithologique suivante  

            (de haut en bas) 

Un remblai hétérogène constitué de limon jaunâtre caillouteux , d’ une épaisseur de 1 à 3 m 

Une couche de grés calcaire de 5 m d’épaisseur reconnue au droit du Sandage (SC-2) 

Une assise marneuse ou l’ on distingue deux zones : 

une altérée de couleuvre grisâtre et trace d’oxydation , plastique son épaisseur varie de 3 à 

5m  

 

 

une zone saine , constitué de marne grise et compacte ,devenant dure en profondeur . 

      b) essais pénétromètriques     

               Les résistance dynamiques enregistrer sont illustrés dans le tableau ci –                                                                                                                                                                                        

               Dessous : 

 

 

N° DE COUCHE 

 

Nature 

 

Variation R d moy (bar) 

 

01 

Remblai 

Limono -caillouteux 

 

10-20 

 

02 

 

Grés calcaire 

 

50-10 

 

03 

 

Marne gréseuse 

 

R d100 

 

 Reconnaissance de laboratoire :  

        Sur les échantillons intactes, prélevé des sondage carottés il à été réalisé    

        les essais suivant : 

Essais d’identification : 

       * Mesure de la teneur en eau (W)  

       * Mesure des densités sèches (Yd) 

       *  Mesure des degrés de saturation (Sr) 

       *  M ESURE DE4S LIMITES D4ATTERBERG (  wl , Ip , Wp )   

       *  Mesure de l’équivalente de sable (ES)  

        *  Analyses granulométriques (GH) 

        *   Analyses sédimentaires (DIE) 

Essais mécaniques 

* Compressibilité à l’odomètre  
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                   * Cisaillement rectiligne à la boite de casa grande type UU saturé   

     4- Interprétation des résultats  

 La lithologie du terrain est composée par trois (03) couche distingue à      savoir : 

            Couche   de remblai  de nature limono caillouteux (prof : 0.0 à 3.0 m) 

             Couche  de grés calcaire (prof :3 à   9 m) 

            Couche  de marne gréseuse (prof : 9 à 20 m) 

        

        Le pourcentage des passons 80µm  est de l’ordre de 92 %  les teneures en eau de 

limites de liquidité (WL)  et les indice de plasticité  (IP) sont respectivement de 48 et 24 %   

          Selon la classification  géologique USCS ,ces matériaux appartient à la famille des 

sols fins à savoir des argiles plastique (CL)  

          Les densités sèche sont de 1,55 t/m
3
 et les teneurs en eau naturelles sont de 25 %     

Ces sols sont moyennement saturés (Sr  de 97 %  ) 

    Les essais de compressibilité à l’oedométrique  donnent les résultats suivants : 

 

Sondage / profondeur (m) c (bar ) Cc Cg 

SC -1 (2.2 / 2.7 ) 2,7 0 ,08 0,05 

SC -1 (5.0 / 5.9 ) 4,5 0,099 0,02 

SC -1 (9.0 / 9.5 ) 3 0,09 0,03 

SC-1 (14.0 / 14.7 ) 3,8 0,198 0,06 

SC -2  (8.3 / 8.6) 3,1 0,109 0,058 

 

c (bar ) : pression de consolidation  

Cc           : coefficient de tassement  

Cg       : coefficient  de gonflement 

                 Il s’agit d’ une formation sur consolidée (c 0 ) avec  0  =i Hi                                                                  

moyennement compressible avec une tendance au gonflement  (C g  6 % ) 

  Les essais de cisaillement (saturée ) rapides réalisée à la boite de casa grande ont été donné 

les paramètre de résistance suivants : 

 

Sondage / prof (m Cohésion  C(bar ) Angle de frottement ( 
0 

) 

SC -1 (2.2 / 2.7 ) 0,9 20,00 

SC -1 (5.0 / 5.9 ) 1,24 21,40 

SC -1 (9.0 / 9.5 ) 1,55 5 

SC-2 (4.0 / 4.8 ) 1,00 6 

SC -2  (8.6 / 8,9) 1,02 4,24 
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 Calcules de la contraintes admissible :     
      La contrainte admissible Qadm   pour une fondation superficielles fondée à une 

profondeur  D  est calcules à partir des résultat obtenus par les essais au pénétromètre  

dynamique  en appliquant la formules suivent : 

                    Qadm   = Rp / 20 

   Qadm   contrainte admissible  

   Rp    : résistance de pointe en bars  

    Rpmin égal à 40 bores  

  D’où , la contrainte admissible du sol est de 2 bars . 

Evaluation du tassement induit  

 Le calcule des tassement a été évalué à partir des essais pénétromètriques  et tien compte 

des notion suivantes : 

 

 

Cc : coefficient de compressibilité déterminé à partir de l’essais pénétromètriques   

e0 : Indice des vide initial  

 

Pc : pression de consolidation du sol  

s :  Accroissement de contrainte dans le sol induit par la superstructure  

 

  0 : contraint initial dans le sol , due au poids de terre  

 IZ : Facteur d’influence déterminer à mi hauteur de la couche . 

 ∆H : tassement élémentaire d’ une tranche de sol de faible épaisseur 

  

                 Tableau récapitulatif des résultats de calcules : 

 

Prof(m) Cc e0  +1 Pc (bars ) s(bars ) 0(bars ) IZ ∆H (cm) 

1,5à1,8 9.9 1.793 4.5 1.92 0.32 0.96 0.353 

1,8 à  3,7 9.9 1.789 4.5 0.898 0.53 0.449 0.809 

3,7 à 5,6 9.9 1.784 4.5 0.182 0.89 0.091 0.167 

5,6 à7,5 9.9 1.782 4.5 0.08 1.24 0.04 0.056 

      

   ∆H (total)=  1.47cm 

    

        Le tassement admissible retenue et de 1.5 cm  

 Conclusion : 
les résultats de la présent étude  permet de conclure de la  possibilité de réalisation du projet 

en question ( R+5 + 2s/sol ) 

les sondages caroté  ont révélé la présence d’une remblai  limono caillouteux de 3 m de 

hauteur , recouvrons une couche de marne  gréseuse  de 11 à 14 m , laquelle en surmontée  

par une couche  de grés calcaire  au droit du sondage SC -2 de 6 m  d’épaisseur 

les résultat des essais pénétromètriques  ont révélé un sol dense et compacte en profondeur 

.la contrainte admissible  calculés et de 1.8 bars  

le tassement calculé  est de l’ordre  de 1,5 cm .ce qui est inférieur  au tassement admissible . 
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il est  signaler que pour les besoins de dimensionnement des dispositif de soutènement , les 

caractéristique du sol à considérer  son t un angle de frottement = 1
0
 et de cohésion  c= 1,2 

bars  

 

8-3- Choix de fondation : 

   Avec  un  taux  de  travail  admissible  du sol  d’assise  qui  est  égale  à  1.8  bars Il  ya  

lieu  de  projeter  à  priori ,  des  fondations de   type : 

Semelles isolées sous poteau. 

Semelles filantes sous mur. 

Semelles filantes sous plusieurs poteaux. 

 Radier. 
 

 

 Le choix de la fondation doit satisfaire les critères suivants : 

 La stabilité de l’ouvrage (rigidité) ; 

 La facilité d’exécution (coffrage) ; 

 L’économie.  

  B). Dimensionnement des semelles: 

1. Semelles continues sous voiles : 

L×σ

Q+G
B

L×B

Q+G
σ

S

N
σ

SOL

SOL

ser

SOL ≥⇒≥⇒≥  

Avec : 

             B : La largeur de la semelle. 

         L : Longueur du voile. 

         G et Q : Charge et surcharge revenant au voile considéré. 

         SOL : Contrainte admissible du sol. 

Les résultats de calcul sont récapitulés dans les tableaux suivants : 

       1.1. Surface de semelles continues sous voiles (sens longitudinal) : 

 

Voiles G+Q[KN] L[m] B[m] SSv =B.L [m²] № voiles S =n.B.L [m² 

 VL1 1629.66 5.85 1.05 6.15 1 6.15 

 VL2 3018 6.60 2.55 16.83 1 16.83 

 
Somme : 22.98 

 

1.2. Surface de semelles continues sous voiles (sens transversal) : 

 

Voiles G+Q[KN] L[m] B[m] SSv =B.L [m²] № voiles S =n.B.L [m²] 

 VT1 3018 3.70 4.55 16.76 1 16.84 

      
16.84 
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2. semelles isolées revenantes à chaque poteau 

 

la surface du semelle sera déterminer en vérifiant  la condition  suivante : 

 

  N.B : dans ce cas en prendre    =1.8 bar 

 
semelleS

Nser
sol

     Avec sol
 =1.8 bars=180 KN/m² 

sol

N
S




         
Les surfaces des semelles isolées revenantes à chaque poteau sont données par le tableau suivant : 

 

Semelles Nser (KN) 
S=Nser/  

(m²) 
Semelles Nser (KN) S=Nser/  (m²) 

1 903.56 5.02 19 1278.847 7.10 

2 1273.305 7.07 20 1161.534 6.45 

3 1485.077 8.25 21 941.668 5.23 

4 1255.056 6.97 22 525.453 2.91 

6 1294.81 7.19 23 602.1 3.35 

7 1274.75 7.08 24 832.34 4.62 

8 1601.5 8.90 25 532.212 2.96 

10 1755.671 9.75 26 759.28 4.22 

11 1499.34 8.33 27 1167.26 6.48 

12 1141.302 6.34 28 1343.652 7.45 

13 1285.575 7.14 29 1356.14 7.53 

14 1398.104 7.77   Somme=159.69 

15 1254.152 6.96    

 

%)02.76]([51.19984.1698.2269.159
2

mSt   

 La surface totale du bâtiment : ][44.26220.1620.16 2mSbat   

 Conclusion : 

   -Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles occupant 

ainsi une superficie supérieure à 50  de la surface totale du bâtiment, pour cela nous opterons 

pour un radier général.   

 

 XI.3). Étude du radier : 

       -Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un  plancher renversé dont 

les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est soumis à la réaction du sol 

diminuée de son poids propre. 

Un  radier est : 

 Rigide en son plan horizontal ; 

 Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de fondation (répartition linéaire) ; 

 Facilité de coffrage ; 

 Rapidité d’exécution ; 
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 Semble mieux convenir face aux désordres ultérieurs qui peuvent provenir des tassements  

éventuels.  

 

A. Pré dimensionnement du radier : 

♣ Epaisseur du tablier : 

 La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante : 

20
L

=h max
d

 ;        Avec : Lmax=5.85 [m]   (  Lmax : distance maximal entre deux nervures 

successives.) 

AN :     ][25.29
20

585 cmhd  ,  

Soit :hd=30[cm]. 

 

♣ Hauteur des nervures : 

 

   La nervure du radier doit avoir une hauteur ht  qui vérifie la condition suivante : 

                         ][5.58
10

585
≥ cmhn    

Soit hn= 60[cm]. 

 Selon la condition forfaitaire : 

 

 Sous voiles : 

                    
5

L
h

8

L max

n

max ≤≤  

       hn : hauteur de la nervure. 

       Lmax  = 5.85 m     ][117≤≤13.73 cmhcm  
 

On prend :        hn = 80[cm] 

 

 Sous poteaux : 

 

 Le tablier : 

Le tablier du radier doit satisfaire aux conditions suivantes :  

 
20

L
h

max
≥  

 Avec une hauteur minimale de 25 [cm] 

                         ][25.29
20

585
≥ cmhd   

 Soit : hd = 30[cm] 

 

 Condition de vérification de la longueur élastique : 

 

                       max
4

e L
π

2

bK

IE4
=L ≥  

    Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le radier 

est rigide s’il vérifie : 
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               →≤ emax L
2

π
L  ce qui conduit à : 3

4

max
E

K3
)L

π

2
(h x≥  

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 ]MPa[19.32164=f11000=E 3
28c

  

D’où : 

                     mh 895.0
19.32164

403
)85.5

2
(≥3

4 













   

 

 Conclusion :  

 

                   Le choix définitif des dimensions du radier est le suivant : 

                       Hauteur des nervures suivant les deux sens hn=90 [cm]. 

                       Largeur de la nervure : -suivant le sens longitudinal :bn=45[cm]. 

                                                            -suivant le sens transversal :bn=40[cm]. 

                       Hauteur de la dalle hd=30[cm]. 

 

 

 B. Détermination des efforts : 

 

 Charge permanente : G =27199.24 [KN] 

 Charge d’exploitation :Q = 10997.73[KN] 

 

 Combinaison d’actions 

 

 A l’ELU : ][56.532155,135,1 KNQGNu   

 A l’ELS : ][97.38196 KNQGNs  . 

 

1. Détermination de la surface du radier : 

 

      A l’ELU :    ][28.222
18033,1

56.53215

33,1
≥ 2m

N
S

SOL

uELU

nec 





  

A l’ELS :    ][20.212
180

97.38196
≥ 2m

N
S

SOL

sELS

nec 

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D’où : 

  ][28.222;max 2mSSS ELS

nec

ELU

necrad   

 

][34.24457.281 22 mSmS radbat   

 

Remarque : 

                             Etant donné que la surface nécessaire du bâtiment est supérieure à celle du radier, 

donc on n’aura pas de débord. Mais en revanche les règles du BAEL, nous imposent un débord 

minimal qui sera calculé comme suit : 

]cm[45=)cm30;
2

90
(max=)cm30;

2

h
(maxhdéb ≥  

On opte pour un radier avec une haute : hdéb= 80 [cm]  

 

Donc on aura une surface totale du radier : Srad = 308.39=[m
2
] 

2. Détermination des efforts à la base du radier : 

 

Poids total du radier :  

 

Prad = poids du tablier + poids des nervure +poids la dalle flottante+poids du remblai.  

 

    ][27.7145)1739.30845.0()2539.30815.0(2578.876,039.308253,0 KNxxxxPrad 

 

  Ptot = P (superstructure) + P (infrastructure)      

            ][41.3434427.7145146.27199 KNPtot                

 Combinaison d’actions : 

 

 A l’ELU : ][67.6286127.714535.156.5321535.1' KNxPNN raduu   

 A l’ELS : ][24.4534227.714597.38196' KNPNN radss   

 

C. Vérification : 

1. Vérification à la contrainte de cisaillement : Il faut vérifier que uu ττ ≤  

]MPa[4;
γ

f15,0
min=τ

db

T
=τ

b

28c

max

u

u ≤  
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].[5.24;
5,1

2515,0
min

][21.2
27,0.1

23.596

][23.596
2

85.5

39.308

.167.62861

22
T

cm][27300,9  0,9.h  d   ; cm100b

max

max

'

max'max

u

d

MPaMPa

MPa

KNT

L

S

bNL
N

u

u

rad

u
u








 





















 

    uu τ<τ  Condition vérifiée 

 

2. Vérification de la stabilité du radier :  

 

 Vérification à l’ ELS : 

   La contrainte du sol sous le radier ne doit pas dépasser la contrainte admissible.  

Le poids de radier   

               Nt=N + NGrad= knNNN radt 24.45342  

                =
rad

t

S
N  =147kn/m

2 
< sol  <180 kn/m

2 
   Vérifiée 

     

 

   Vérification à l’ ELU: 

     





 s

rad

radult

sol
S

PN
  

 

2/4.23918033.183.203
39.308

67.62861
mknsol       Vérifiée 

 

Calcul du centre de gravité du radier :  

 

][20.9;][38.8
∑

∑
∑

∑
m

S

YS
Ym

S

XS
X

i

ii

G

i

ii

G   

Avec : 

 Si : Aire du panneau considéré ; 

 Xi , Yi : Centre de gravité du panneau considéré. 

 

Moment d’inertie du radier  

][53.8700
12

][69.7218
12

4
3

4
3

m
bh

I

m
hb

I

xx

yy




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                  La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier 

qui est sollicité par les efforts suivants : 

 Effort normal (N) dû aux charges verticales. 

 Moment de renversement (M) dû au séisme dans le sens considéré. 

 

hT+M=M )0=K(j)0=K(jj
 

  Avec : 

 
)0=K(jM  : Moment sismique à la base du bâtiment ; 

 
)0=K(jT  : Effort tranchant à la base du bâtiment ; 

  Ixx ,Iyy : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré ; 

  h : Profondeur de l’infrastructure. 

 

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne  

          
4

σ+σ3
=σ

21

m  

Ainsi on doit vérifier que : 

A l’ELU : SOL

21

m σ33,1
4

σ+σ3
=σ ≤  

 A l’ELS : SOL

21

m σ
4

σ+σ3
=σ ≤   

Avec :      V
I

M
±

S

N
=σ

rad

2,1
 

 Sens longitudinal(x-x) : 

 

           Mx(k=o)=36897.65[KN.m]. 

 

           Tx(k=0)=1449.97 [KN]. 

 

A l’ELU :                       Mx= 36897.65[KN.m] 

 

]/[16138.8
69.7218

65.36897
-

39.308

67.62861
-

]/[67.24638.8
69.7218

65.36897

39.308

67.62861

2
'

2

2
'

1

mKNV
I

M

S

N

mKNV
I

M

S

N

yy

x

rad

u

yy

x

rad

u









 

D’où  

 ]/[4.23918033,133,1;]/[25.225
4

16167.2463 22 mKNmKN SOLm 


   

 SOLm σ33,1<σ  Condition vérifiée. 

 

 

 

2 

1 

        Diagramme des contraintes  
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 A l’ELS : 

                           

]/[19.10438.8
69.7218

65.36897
-

39.308

24.45342

]/[86.18938.8
69.7218

65.36897

39.308

24.45342

2

2

2

1

mKNV
I

M

S

N

mKNV
I

M

S

N

yy

x

rad

s

yy

x

rad

s









 

 

D’où :  

 ]/[180;]/[44.168
4

19.10486.1893 22 mKNmKN SOLm 


   

 SOLm σ<σ  Condition vérifiée. 

 Sens transversal : 

 

My(k=o)=28582.22[KN.m]. 

 

Ty(k=0)=1854.059[KN]. 

 A l’ELU : 

                               My= 28582.22[KN.m] 

]/[61.17320.9
53.8700

22.28582

39.308

67.62861
-

]/[06.23420.9
53.8700

22.28582

39.308

67.62861

2
'

1

2
'

1

mKNV
I

M

S

N

mKNV
I

M

S

N

xx

y

rad

u

xx

y

rad

u









 

 

         22 /4.23918033,133,1;]/[94.218
4

61.17306.2343
mKNmKN SOLm 


   

 SOLm σ33,1<σ  Condition vérifiée. 

 A l’ELS : 

 

D’où       22 /180;/14.162
4

80.11625.1773
mKNmKN SOLm 


   

 SOLm σ<σ  Condition vérifiée. 

 

 

 

 

]/[80.11620.9
53.8700

22.28582

39.308

24.45342

]/[25.17720.9
53.8700

22.28582

39.308

24.45342

2

2

2

1

mKNV
I

M

S

N

mKNV
I

M

S

N

xx

y

rad

s

xx

y

rad

s








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C. Vérification au poinçonnement 

 

 Aucun calcul n’exigé si la condition suivante est satisfaite : 

 

28cc

b

u fhμ
γ

07.0
N ≤  

Avec :    Nu : Charge de calcul à l’ELU pour le poteau 

              c : 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 1[m]). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Calcul du périmètre utile c : 

 

Poteaux : 

         ][90.59.0265,05,02222 mhbabac   

KNNu 671.1755  

 

…………condition vérifiée. 

 

 

Voile : 

   

     

][6210250009.06046,0

][41.4219

][69.0212,02222

KNN

KNN

mhbaba

u

u

c







 Condition vérifiée. 

VIII. Ferraillage du radier : 

 

   Pour le calcul du ferraillage du radier, on utilise les méthodes exposées dans le BEAL 91. 

 

 Ferraillage des panneaux encastrés sur 4 appuis :  

  On distingue deux cas : 

 

 

                 Périmètre utile des voiles et des poteaux 

 b
’=

 b
+

h
 

 a’ 

 a 

 b
 

 h/2 

 h/2 

 

 

 Nu 
 a 

 REFEND 

 RADIER 

 45°
  

 b 

][5.6106250009.09.5046,0 KNNu 
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1
er 

Cas : 

 Si  < 0,4 la flexion longitudinale est négligeable. 

  

     
8

L
q=M

2

x

uox    et  Moy = 0 

2
eme 

Cas : 

 

Si  0,4 1 les deux flexions interviennent, les moments développés au centre de la dalle dans 

les deux bandes de largeur d’unité valent : 

 Dans le sens de la petite potée Lx : 
2

xuxox Lqμ=M  

 Dans le sens de la grande potée Ly : oxyoy Mμ=M  

 

Les coefficients x,y sont données par les tables de PIGEAUD. 

 

Avec : 

 ( )
yx

y

x
L<Lavec

L

L
=α  

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 le panneau le plus sollicité.  

 

A- Identification du panneau le plus sollicité (panneau intermédiaire) : 

 

63,0
85.5

70.3


y

x

L

L
  

 

0,4    1  la dalle travaille dans les deux sens. 

 

 

Pour le calcul du ferraillage, soustrairons de la contrainte maximale
max

Mσ , la contrainte due au 

poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol. 

 A l’ELU : 

    ]/[66.187
39.308

11.9646
-94.218- 2mKN

S

N
ELUq

rad

urad
mum   

 A l’ELS : 

    ]/[96.138
29.308

27.7145
14.162- 2mKN

S

N
ELSq

rad

rad
msm   

 

 

 

Lx=3.70[m] 

Ly= 5.85[m] 
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B. Calcul à l’ELU : 

1. Evaluation des moments Mx , My :- 

On obtient : 










343,0

0772,0
⇒63,0

y

x

y

x

L

L




  

        
].[03.6833.198343,0

].[33.1987.366.1870772,0 2

mKNxM

mKNM

y

x




 

 

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. 

 

2. Ferraillage suivant le sens x-x :  

 

 Moments aux appuis :                                               Moments en travée :   

 

 

 

].[17.99

33.1985,0

5,0

mKNM

M

MM

a

a

xa







                                                        

 

 

].[75.148

33.19875,0

75,0

mKNM

M

MM

t

t

xt







 

 Aux appuis  

SSA
fdb

M

bc

a
u ⇒392,0096,0

2.142701000

1017.99
2

6

2





  

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.  u = 0,096  u = 0,951 

  

][16]/[06.12/166:

]/[81.10

]/[81.10
348270951,0

1067.96

2

2

2
4

cmdeéspacementunavecmlcmmlHASoit

mlcmA

mlcm
d

M
A

a

su

a
a













 

 En travée  

SSA
fdb

M

bc

t
u ⇒392,0143,0

2.142701000

1075.148
2

6

2





  

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.  

 

u = 0,143  u = 0,924 

][16

]/[84.18206:

/13.17

]/[13.17
348270924,0

1075.148

2

2

2
6

cmdeéspacementunavec

mlcmHASoit

mlcmA

mlcm
d

M
A

t

su

t
t












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3. Ferraillage dans le sens y-y : 

Moments aux appuis :                                                       Moments en travée :  

  

 

 

].[02.34

03.685,0

5,0

mKNM

M

MM

a

a

ya







                                                             

 

 

].[02.51

03.6875,0

75,0

mKNM

M

MM

t

t

yt







 

 Aux appuis : 

SSA
fdb

M

bc

a
u ⇒392,0033,0

2.142701000

1002.34
2

6

2





  

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.  u = 0,033  u = 0,9835 

  

][20]/[93.3/105:

]/[68.3

]/[68.3
3482709835,0

1002.34

2

2

2
4

cmdeéspacementunavecmlcmmlHASoit

mlcmA

mlcm
d

M
A

a

su

a
a













 

 En travée  

SSA
fdb

M

bc

t
u ⇒392,0049,0

2.142701000

1002.51
2

6

2





  

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.  

 

         u = 0,049  u = 0,9745 

][15]/[91.7127:

]/[57.5

]/[57.5
3482709745,0

1002.51

2

2

2
6

cmdeéspacementunavecmlcmHSoit

mlcmA

mlcm
d

M
A

t

su

t
t













    

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

B. Calcul à l’ELS : 










508,0

0825,0
⇒63,0

y

x

y

x

L

L




  

 

Sens x-x Sens y-y 

Armatures en appuis 6HA16/ml e=16cm 5HA10/ml e=16cm 

Armatures en travées 6HA20/ml e=20cm 7HA12/ml e=15cm 
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1. Evaluation des moments Mx, My : 

xyy

2

xsxx Mμ=MetLqμ=M  

On obtient : 

        
].[73.7995.156508,0

].[95.1567.396.1380825,0 2

mKNM

mKNM

y

x




 

 

Sens x-x : 

Moments aux appuis :                                                      Moments en travée : 

 

 

 

].[48.78

95.1565,0

5,0

mKNM

M

MM

a

a

xa







                                                        

 

 

].[71.117

95.15675,0

75,0

mKNM

M

MM

t

t

xt







 

 Aux appuis  

SSA
fdb

M

bc

a
s ⇒392,0076,0

2.142701000

1048.78
2

6

2





  

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.  s = 0,076  s = 0,960 

  

][16]/[24.9/146:

]/[70.8

]/[70.8
348270960,0

1048.78

2

2

2
4

cmdeéspacementunavecmlcmmlHASoit

mlcmA

mlcm
d

M
A

a

su

a
a













 

 En travée  

SSA
fdb

M

bc

t
u ⇒392,0114,0

2.142701000

1071.117
2

6

2





  

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.  

 

s = 0,114  s = 0,939 

][16]/[84.18206:

/70.16

]/[34.13
348270939,0

1071.117

2

2

2
6

cmdeéspacementunavecmlcmHASoit

mlcmA

mlcm
d

M
A

t

su

t
t













 

3. Ferraillage dans le sens y-y : 

Moments aux appuis :                                                       Moments en travée :  

  

 

 

].[87.39

73.795,0

5,0

mKNM

M

MyM

a

a

a







                                                             

 

 

].[80.59

73.7975,0

75,0

mKNM

M

MM

t

t

yt






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 Aux appuis : 

SSA
fdb

M
s

bc

a ⇒392,00385,0
2.142701000

1087.39
2

6

2





  

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.  s = 0,038  u = 0,981 

  

][20]/[65.5/125:

]/[33.4

]/[33.4
348270981,0

1087.39

2

2

2
4

cmdeéspacementunavecmlcmmlHASoit

mlcmA

mlcm
d

M
A

a

su

a
a













 

 En travée  

SSA
fdb

M

bc

t
s ⇒392,0058,0

2.142701000

1083.59
2

6

2





  

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.  

 

         s = 0,058  s = 0,970 

][20]/[65.5125:

]/[48.3

]/[48.3
348270970,0

1083.59

2

2

2
6

cmdeéspacementunavecmlcmHSoit

mlcmA

mlcm
d

M
A

t

su

t
t













    

 

 

 

 

 

 

 

 

 

C).Vérification a l’état limite ultime : 

 

 Vérification de la condition de non fragilité  

 

2

L
L

3

hbδ=A
y

x

0min         Avec 0 = 0,0008 pour HA FeE400 

]/[84.2
2

85.5
7.33

301000008,0 2

min mlcmA   

 

Sens x-x Sens y-y 

Armatures en appuis 6HA14/ml e=16cm 5HA12/ml e=20cm 

Armatures en travées 6HA20/ml e=16cm 5HA12/ml e=20cm 
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Aux appuis : 
vérifiéeconditionmlcmAcmA

vérifiéeconditionmlcmAcmA

y

a

x

a

→]/[84,2][93.3

→]/[84,2][06.12

2

min

2

2

min

2




 

 

En travée : 
vérifiéeconditionmlcmAcmA

vérifiéeconditionmlcmAcmA

y

t

x

t

→]/[84,291.7

→]/[84,2][84.18

2

min

2

2

min

2





 

 

 Vérification des espacement (BAEL91/A8.2,42) : 

 

L’écartement des armatures d’une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs ci-dessous, 

dans lesquels h désigne l’épaisseur total de la dalle. 

Sens x-x : 

                            St≤min(3h,33[cm])           St=16[cm]≤33[cm]……..condition vérifiée. 

                                                                     St=15[cm]≤33[cm]……..condition vérifiée. 

 

Sensy-y : 

                                  St≤min(4h,45[cm])           St=16[cm]≤33[cm]……..condition vérifiée 

                                                                           St=20[cm]≤33[cm]……..condition vérifiée 

 

D. Vérification a l’état limite de service : 

 

 . Vérification des contraintes dans le béton  

On peut se disposer de cette vérification,  si l’inégalité suivante est vérifiée :    

                              
s

u28c

M

M
=γ:avec

100

f
+

2

1γ
<

d

y
=α   

(Sens x-x) : 

 Aux appuis  

        26,1
48.78

17.99
     et  = 0,076    = 0,0989. 

38,0
100

25

2

126,1

0989,0  ……..  Condition vérifiée.  

 En travées :  

        26,1
71.117

75.148
     et  = 0,114    = 0,1894. 

38,0
100

25

2

126,1

1894,0  …….. Condition vérifiée 
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(Sens y-y) : 

 Aux appuis  

        85.0
87.39

02.34
     et  = 0,038    = 0,0485. 

175,0
100

25

2

185.0

0485,0  ……..  Condition vérifiée.   

 En travées :  

        85.0
80.59

02.51
     et  = 0,058    = 0,0747. 

175,0
100

25

2

185.0

0747,0  …….. Condition vérifiée. 

 

 XI.4) .Ferraillage du débord :  

 

                Le débord est assimilé à une console rectangulaire soumise à une charge uniformément 

repartie ; illustré dans la figure ci-dessous. Le calcul se fera pour une bonde de 1 mètre de longueur. 

 

1. Sollicitation de calcul 

 

 A l’ELU :      qu = 187.66[ KN/ml] 

     ].[05.60-
2

8.066.187-

2

- 22

mKN
lq

M u
u 


  

 A l’ELS :        qs = 138.96[KN/ml] 

    ].[47.44-
2

8.096.138-

2

- 22

mKN
lq

Ms s 


  

2. Calcul des armatures : 

          b= 1[ m] ;        d = 27[ cm] ;     fbc = 14.2 [MPa] ;     s = 348 [MPa] 

 392,0058,0
2,142701000

1005.60
2

6

2





 r

bc

u
u

fdb

M
           u = 0,058   u = 0,970 

 

          

]/[11.7

]/[11.7
348270970,0

1005.60

2

2
6

mlcmA

mlcm
d

M
A

u

su

u
u









  

On adopte : 5 HA14= 7.70[cm
2
]. 

 

 

 

 

 

80 [cm] 

        Schéma statique du débord  
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3. Vérification à l’ELU : 

 

          ]cm[26.3=
400

1.2×27×100×23,0
=

f

fdb23,0
=A

2

e

28t

min
 

          ][52.491.7 2

min

2 cmAcmAu     Condition vérifiée. 

4.Calcul de l’espacement : 

][20
5

100
cmSt    

5. Armatures de répartition 

][98,1
4

91.7

4

2cm
A

Ar   On adopte 4 HA 10/ml donc Ar= 3.14 [cm
2
] St = 25 [cm]. 

     6. Vérification à l’ELS : 

392,0043,0
2,142701000

1047.44
2

6

2





 r

bc

S
S

fdb

M
  

35,1
47.44

05.60


s

u

M

M
 , = 0,043    = 0,0549 

425,0
1002

1-
043,0 28  cf


 

 

XI.5). Ferraillage des nervures  : 

qu=187.66kn 

qs=138.96kn 

 Répartition des charges : 

Les charges  reparties sur la nervure  sont triangulaires  ou trapézoïdales. 

       A fin de ramener les charges appliquées sur les nervures à des charges uniformément reparties ;                                                                                           

on doit calculer le chargement simplifie et cela consiste à trouver la largeur de la dalle 

correspondante a un diagramme rectangulaire qui donnerait le même moment (largeur lm) et le 

même effort tranchant (largeur lt) que le diagramme trapézoïdal/triangulaire. 

Ainsi sous le chargement devenu uniformément repartie, le calcul devient classique.    

 

Pour les charges triangulaires : 

                                                          lm=0.333×lx. 

                                                          lt=0.25×lx. 
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Pour les charges trapézoïdales :   

lm=lx.(0.5-ρx
2
/6). 

 lt=lx.(0.5-ρx/4). 

Qu=qu x lm. 

 Qs=qs xlm 

Qu=qu x lt. 

 Qs=qs xlt 

 

Les résultats obtenus sont donnés dans les tableaux suivant :   

Pour les moments fléchissant. 

Pour les efforts tranchant. 
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1)Suivant le sens longitudinal : 

         
Moment [KN/ml] Efforts tranchants [KN/ml] 

Travee panneaux lx[m] ly[m] Chargement lm[m] lt[m] ∑lm ∑lt Qu Qs Qu Qs 

0-1 

1 0.80 3.70 Triangle 0.27 0.20 

0.54 0.40 101.34 75.04 75.06 55.58 2 0.80 3.70 Triangle 0.27 0.20 

1-3 

1 3.7 3.75 Trapèze 1.25 0.94 

2.50 1.88 469.15 347.40 352.80 261.24 2 3.7 3.75 Trapèze 1.25 0.94 

3-4 

1 3.7 5.85 Trapèze 1.60 1.26 

3.2 2.52 600.51 444.67 472.90 350.18 2 3.7 5.85 Trapèze 1.60 1.26 

4-5 

1 1.80 3.70 Trapèze 0.83 0.68 

1.66 1.36 311.52 230.67 255.22 188.98 2 1.80 3.70 Trapèze 0.83 0.68 

5-7 

1 3.70 4.80 Trapèze 1.48 1.14 

2.96 2.28 555.47 411.32 427.86 316.83 2 3.70 4.80 Trapèze 1.48 1.14 

7-8 

1 0.8 3.7 Triangle 0.27 0.20 

0.54 0.40 101.34 75.04 75.06 55.58 2 0.8 3.7 Triangle 0.27 0.20 

 

 

                  3.70 

 

 

                 3.70 

 

                                0  0.80    1          3.75     3       5.85           4        180   5           4.80        7    0.80  8 
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2) Suivant le sens transversal : 

 

         
Moment [KN/ml] Efforts tranchants [KN/ml] 

Travee panneaux Lx[m] ly[m] Chargement lm[m] Lt[m] ∑lm ∑lt Qu Qs Qu Qs 

A-B 

1 2.80 5.85 Trapèze 0.76 0.38 

0.92 0.99 172.64 127.84 185.78 137.57 2 1.80 2.80 Trapèze 0.16 0.61 

B-C 

1 3 5.85 Trapèze 0.71 1.12 

0.96 1.75 180.15 133.40 328.40 243.18 2 1.80 3 Trapèze 0.25 0.63 

C-D 

1 3 5.85 Trapèze 0.71 1.12 

0.96 1.75 180.15 133.40 328.40 243.18 2 1.80 3 Trapèze 0.25 0.63 

D-E 

1 3.70 5.85 Trapèze 0.37 1.26 

0.84 1.94 157.63 116.73 364.06 269.58 2 1.80 3.70 Trapèze 0.47 0.68 

E-F 
1 3.70 5.85 Trapèze 0.37 1.26 

0.84 1.94 157.63 116.73 364.06 269.58 

2 1.80 3.70 Trapèze 0.47 0.68 
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 A). Détermination des efforts :  

     Pour déterminer les efforts, on utilise le logiciel SAP2000. 

Les moments fléchissant et les efforts tranchants sont donnés ci-après : 

a). Suivant le sens transversal :  

    Charge à L’ELU : 

 

 

 

 Charge à L’ELS : 

 

 

b). Suivant le sens longitudinal :  

 Charge à L’ELU : 

 

 

 

Charge à L’ELS : 
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B). Calcul du ferraillage des nervures : 

 

Le ferraillage se fera avec les moments Max, aux appuis et en travées : 

a). Suivant le sens transversal : 

 

 Les efforts tranchants à l’ELU : 

 

Travées Efforts tranchants 

A-B 247.47 

B-C 285.79 

C-D 293.39 

 

D-E 
300.69 

E-F 310.39 

 

 

 Les moments fléchissant à L’ELU : 

 

         

 
Moments 

Travées Travées Appuis 

A-B 55.21 132.35 

B-C 77.34 138.56 

C-D 59.74 167.55 

 

D-E 
103.59 195.57 

E-F 93.51 195.57 

 

 

b= 40[ cm];        d = 87 [cm];     fbc = 14.2 [MPa] ;     s = 348 [MPa]  
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 Ferraillage suivant le sens transversal: 

 

 

Mu 

(KN.m)  

A 

[cm
2
] A adoptée [cm

2
] 

Travée 103.59 0.024 0.988 3.46 8HA10=6.28 

Appuis 195.57 0.045 0.977 6.61 8HA10(fil)+3HA10(chap)=8.64 

 

b). Suivant le sens longitudinal: 

 Les efforts tranchants à l’ELU : 

           

Travées Efforts  tranchants 

0-1 81.22 

1-2 1237.19 

2-3 1745.16 

 

3-4 
750.6 

4-5 1500.87 

5-6 81.22 

 

 Les moments fléchissant à L’ELU : 

 

 
Moments 

Travées travées appuis 

0-1 8.12 32.48 

1-2 917.69 1446.06 

2-3 1158.39 1446.06 

3-4 1070.32 1376.52 

 

4-5 
676.98 1333.39 

5-6 8.12 32.49 
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b= 45[ cm];        d = 87 [cm];     fbc = 14.2 [MPa] ;     s = 348 [MPa]  

 

 Ferraillage suivant le sens longitudinal : 

 

         

 
Mu (KN.m)  

A 

[cm
2
] A adoptée [cm

2
] 

Travée 1158.39 0.24 0.861 44.45 10HA25=49.10 

Appuis 1446.06 0,30 0.816 159.20 10HA25+10HA40=174.80 

 

Armatures transversales : 

a)Suivant le sens transversal : 

][33.3
3

10

3
≥ mml

t 


  

Soit :  = 10  mm. 

b) Suivant le sens longitudinal: 

][33.13
3

40

3
≥ mml

t 


  

Soit ;  = 14  [mm]. 

Espacement des armatures : 

a)Suivant le sens transversal : 

 En zone nodale : 

 

St = 15 [cm] ; 

 

 

 En zone courante : 

St <
2

h
      St <45cm.          St = 20 [cm] ; 

b) Suivant le sens longitudinal: 

 En zone nodale : 

 

St = 15 [cm] ; 

 

 En zone courante : 

St <
2

h
      St <45[cm].          St = 20[cm] ; 

 

 

 

 

 

  cm
h

St 5.22120;5.22min12;
4

min≤ 1 










  ][5.22480;5.22min12;
4

min≤ 1 cm
h

St 









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Armatures transversales minimales : 

a)Suivant le sens transversal : 

Amin = 0.003 St b = 2.7 [cm
2
 ] 

Soit :At =4 HA 10 = 3.14 [cm
2
 ](1 cadre, 1 étrier ) 

 

b) Suivant le sens longitudinal: 

Amin = 0.003 St b = 3.04[ cm
2
 ] 

Soit :At =4 HA 10 =3.14[cm
2
](1 cadre, 1 étrier) 

XI.V1). Vérification à l’ELU 

1. Condition de non fragilité : 

e

28t

min
f

f.d.b23.0
=A  

Sens transversal :       Amin= 4.2 [cm
2
]. 

Sens longitudinal :     Amin= 4.72 [cm
2
] 

Les sections d’armatures adoptées vérifient la condition dans les deux sens. 

 

2. Vérification contrainte de cisaillement : 

 

]MPa[5.2=)]MPa[4;
γ

f15.0
(min=τ

d.b

T
=τ

b

28c

u

maxu

u ≤  

Suivant le sens transversal: 

Tu max =310.39 [ KN] 

vérifiéeconditionLaMPau ⇒][89.0
870400

1039.310
τ

3







 

 

.Suivant le sens longitudinal : 

Tu max =1747.16 [ KN] 

 

vérifiéepasestnconditionLaMPau '⇒][46.4
870450

1016.1747
τ

3







 

 Calcul des armatures longitudinal: 

 

Selon le BAEL91, le diamètre minimal des armatures transversales doit vérifier : 

][)40,40,71.25()
10

,,
35

min(≤ mmmim
bh

lt   

][14 mmsoit t   

On optera pour deux cadre At= 4HA14=6.16[cm
2
] 

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

satisfaire la condition suivante (Art.A.5.1,232 / BAEL91). 
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s28u

ad

)b.γ0,3.ft-(τ

.0,9.feA
S ≤ t

 

18.23[cm]=
15x450.3x2.1)1.-(2.98

006.16x0,9x4
St   

Conclusion : on prend un écartement constant des armatures longitudinal le long de la nervure 

pour équilibré les efforts tranchants soit St= 15[cm] 

 

XI.VI).Vérification à l’ELS : 

 Suivant le sens transversal : 

 Les  efforts tranchants a l’ELS : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 Les  moments fléchissant a L’ELS : 

 

 
Moments 

Travées Travées Appuis 

A-B 41.60 99.68 

B-C 58.23 104.27 

C-D 44.91 126.31 

 

D-E 
78.20 147.60 

E-F 70.55 147.59 

 

 

 

 

 

 

 

Travées Efforts tranchants 

A-B 196.70 

B-C 215.13 

C-D 220.95 

 

D-E 
238.35 

E-F 234.22 
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 Aux appuis 

vérifiéeCondition
f

M

M

c

s

u

⇒1
1002

1

05755,0

50.2
20.78

57.195

28 









 
 

 En travées 

vérifiéeCondition
f

M

M

c

s

u

⇒10.0
1002

1

05755.0

7.0
60.147

59.103

28 









 

La condition est vérifiée alors il n’est pas nécessaire de vérifier les contraintes du béton à l’ELS. 

 

 Suivant le sens longitudinal : 

 Les efforts tranchants à l’ELS : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Travées 

  Efforts  tranchants 

 

0-1 60.18 

1-2 916.24 

           2-3 1310.02 

3-4 555.89                  

 

4-5 
1111.51 

5-6 60.184 



   Chapitre XI                                                                        Etude de l’infrastructure.  

 

 

303 

 Les  moments fléchissant à L’ELS : 

 

 
Moments 

Travées travées appuis 

0-1 6.02 24.07 

              1-2 679.61 1070.91 

2-3 857.87 1070.91 

3-4 792.64 1019.41 

 

4-5 
507.06 987.48 

5-6 6.02 24.07 

 

 

 

Aux appuis 

 

vérifiéeCondition
f

M

M

c

s

u

⇒64.0
1002

1

2345.0

35.1
91.1070

06.1446

28 









 

 En travées 

vérifiéeCondition
f

M

M

c

s

u

⇒53.0
1002

1
3486.0

57,1
9.527

9.827

28 











 

La condition est 
 
alors vérifiée donc il n’est pas nécessaire de vérifier les contraintes du béton à 

l’ELS. 
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Chapitre XI : Etude de mur de soutènement. 

 

I- Introduction : 

 Afin de stabiliser le talus derrière notre structure et pour faire  face au remblai retenu 

(poussées des terres) ainsi qu’aux charges d’exploitation éventuelles supportées par le remblai, il 

est nécessaire de prévoir un mur de soutènement en béton armé dont la hauteur est inférieur à 6m.  

 

II- pré dimensionnement du mur de soutènement : 

 L’épaisseur minimale imposée par le RPA 99/version 2003 (Art 10.1.2 ) pour le mur 

de soutènement est de 15 cm, on opte pour une épaisseur de 20 cm. 

 

1) Détermination  des sollicitations : 

Les contraintes qui s’exercent sur la face du voile sont : VH et           
 

:H  Contrainte horizontale 

V  : Contrainte verticale 







cos

sin1
0

0






K

K VH

=0.577 (pour le sable) 

Avec : 0K  : coefficient des poussées des terres au repos. 

   : angle de frottement interne 

 

2) Caractéristiques du sol :                                                           q=50kn/m
3
 

 

Surcharges éventuelles q = 50 kn/ m
2 

Poids volumique des terres  = 17 kn / m
3 

 

Angle de frottement interne  = 30°  

Cohésion  c = 0  

 

3) Calcul des sollicitations :                                         

 

ELU : 
 

  2

2

2

1

00

/35.5855,108,41735,1577,008,4

/33.455,1577,00

5,135,1

mknmh

mknmh

qhKK

H

H

VH













 

 

 

Voile 

périphérique 

H= 4,08 m 

débord radier 

 = 30
0
  

= 17 kn/m
3 

C = 0 
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ELS : 
 

  2

2

2

1

00

/90.4208,4175577,008,4

/88.25577,00

mknmh

mknmh

hqKK

H

H

VH













 

4) Diagrammes des contraintes :  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                                                   

 

                                          

                                            ELU                                                                      ELS 

 

      5) Charge moyenne : 

 ELU : mlknmqu /84.44
4

33.435.583
1

4
minmax3










 

                         ELS : mltmqs /89.32
4

88.290.423
1

4

minmax3









 

 

III- Ferraillage du mur de soutènement :  

 

1. Méthode de calcul : 
      Le mur de soutènement sera considéré comme un ensemble de dalles continues 

encastrées des quatre cotés (au niveau des nervures, des poteaux ainsi qu’au niveau du 

plancher du S-SOL). 

 

2. Détermination des moments : 

       La détermination des moments de flexion se fera à partir de la méthode des panneaux  

encastrés sur 4 appuis. 

Le panneau considéré est un panneau de rive, dont l’appui peut assurer un encastrement 

partiel et pour tenir compte de la continuité de la dalle, les moments seront affectés des 

coefficients suivants : 

 Moment en travée : 0,85 

 Moment d’encastrement sur les grands cotés :    

 0,3  →  appui de rive                                           

 0,5  →  autre appui 

mKN /35.58
2 

38.35KN/m
2 

H= 4,08 m 

mKN /90.42
2 

2.88KN/m
2 

H= 4,08 m 
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3. Identification des panneaux : 
 

 

sensdeuxlesdanstravaillepanneaule
l

l

ml

ml

Y

X

Y

X







4,090,0
08,4

70.3

08,4

70.3



 
 

 

 

4.  Calcul des moments isostatiques : 

 ELU :  










778.0

0458.0
90,0

Y

X




  

mknMM

mknqlM

XYY

XXX

.87.2111.28778.0

.11.2870.384.440458,0

00

22

0








 

 

 Correction des moments : 

 

 sens XX : 

 

Pour tenir compte de la continuité de la dalle, on affecte les moments sur appuis par la valeur 

0,5 et en travée par la valeur 0,85. 

Aux appuis : mknMM Xa .06.1411.285,05,0 0   

En travée :     mknMM Xt 89.2311.2885,085,0 0   

 Sens YY : 

Aux appuis : mknMM Xa .95.1087.215,05,0 0   

 En travées :    mknMM Yt 60.1887.2185,085,0 0   

 ELS : 










778,0

0458,0
90,0

Y

X




  

mM

mknM

Y

X

04.1662.20778,0

62.207.389.320458,0

0

2

0




 

 

 correction des moments : 

 

 Sens XX : 

Aux appuis :  mknMM Xa 31.105,0 0   

En travée :     mMM Xt 53.1785,0 0   
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 Sens YY : 

Aux appuis :  mknMM Xa 02.85,0 0   

En travée :     mknMM Yt .94.1385,0 0   
 

5. Ferraillage :  

 Détermination des armatures : 

 H = 20 cm 

 d = 17 cm 

 b = 100 cm 

Amin = 0,10%.b×H= 2 cm² (RPA 2003/ART 10.1.2) 

 
bc

u

b
fbd

M

²
  

 
St

u

S
d

M
A

 .
  

 

Tableau 1- ferraillage du mur de soutènement 

 

 

 

6.  Recommandations du RPA :  
Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes : 

 Les armatures sont constituées de deux nappes 

 Le pourcentage minimum des armatures est de 0,10℅B dans les deux sens 

(horizontal et vertical)  

 2cm220100001,0hb001,0A   

les deux nappes sont reliées par quatre épingles/m
2
  de HA8.  

 

IV- vérification à l’ELS : 

 vérification de la contrainte dans le béton :  
on doit vérifier que : 

Sen

s 
zone 

Mu(KN.m

) 
 

 

 

 

sectio

n 
 

A(cm
2

) 

Amin(cm
2

) 

Aadoptée 

(cm
2
) 

e 

(cm

) 

XX 

Appui

s 
14.06 

0,034

2 

0,39

2 
SSA 

0,98

3 
2.42 2 

5HA12=5.6

5 
20 

Travée 23.89 0,058 
0,39

2 
SSA 

0,97

0 
4.16 2 

5HA12=5.6

5 
20 

YY travée 18.60 0,045 
0,39

2 
SSA 

0,97

7 
3.21 2 

5HA12=5.6

5 
20 

U l
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MPa15f6,0 28cbcbc   

Si la condition suivante est satisfaite, la vérification des contraintes n’est pas nécessaire.  

S

Uc

M

M
avec

f



 


 ;
1002

1
   /d   28  

  tableau 2- vérification des contraintes à l’ELS 

 

sens zone Mu(KN.m) Ms(KN.m) γ α 
 

 
obs 

XX 
Appui 14.06 10.31 1.364 0.033 0.432 vérifiée 

Travée 23.89 17 1.376 0.033 0.438 vérifiée 

YY travée 18.60 13.94 1.334 0.034 0.417 vérifiée 

 

Donc la vérification des contraintes n’est pas nécessaire.  

 Vérification de la flèche : 
Si les conditions suivantes sont vérifiées, la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.  

)(005,0
400

2
002,0

17100

085.4

)(04,0
20

05,0
370

20

)(04.0
20

05.0

vérifiée
bd

A

vérifiée
M

M

l

h

vérifiée
M

M

l

h

U

t

X

U

t

X










 

Les  conditions sont vérifiées, donc il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la 

flèche.  

 

100

f

2

1 28c




Chapitre XI: Etude de mur de soutènement 2013 
 

 
- 309 - 

 

 

 

 

 Ferraillage du mur de soutènement 
 
 

Epingle Φ 8 

 

   5 HA12/mL 

avec: e = 20 cm 

 

H = 4,08 m 
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 1. Ferraillage des portiques: 

          
A. Ferraillage des poutres: 

      Les poutres sont calculées en flexion simple à l’ELU sous les combinaisons les 

plus défavorables  puis vérifiées à l’ELS en tenant compte des conditions et 

recommandations du RPA. 

 

Les recommandations du RPA :         
 

 Les armatures longitudinales : 

 
 Pourcentage minimal des armatures sur toute la longueur de la poutre : 

                        

                               Amin=  0,5%( b.h) 

               

 Pourcentage maximum d’aciers longitudinaux : 

                        

                      4% bh    en  zone courante. 

                       6% bh    en  zone de recouvrement. 

  

 La longueur minimal de recouvrement est de 40Φ (zone II).   
          

 

 Les armatures transversales : 

 La quantité d’armatures transversales minimales : 

                   

                        At = 0,003.St .d 

 

 

 L’espacement maximal entre les armatures transversales : 

 St  = min (h/4, 12L) en zone nodale et en travée si les armatures comprimées 

sont  nécessaires. 

 St  h/2  en dehors de la zone nodale. 

                                L: Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales. 

                Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus du nu de  
 l’appui. 
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 Calcul d’armatures à l’ELU: 

 

 Armatures longitudinales: 

                        

          Elles seront déterminées en utilisant les moments fléchissant en travées et sur appuis résultant des 

combinaisons de charges les plus défavorables. 

 

 Calcul du moment réduit ultime: 
   

                         
bc

u
b

fdb
M
²

      avec :     MPa
f

f
b

c
bc 2,14

85,0 28 


  et 5,1b .                                                                                                                                                                  

Si:    392,0 Rb      section simplement armée (S.S.A). 

        se

u
s

fd
MA

 /
                                                                                                                                

Si:    392,0 Rb      section doublement armée (S.D.A). 

        MMM Ru                                            

 

    

    

 

 

 

 

 

 

         
bcRR fdbM ²                                          

         
 se

R
R

fd

M
A

 /
                                                                  

         
   ''

21
cd

M
Aet

cd

M
A

stst 










                                                                  

N.B : On ferraille le portique  le plus sollicité, puis on opte un même ferraillage pour l’autre portique

M 

d
-c

' 

A1 : Armatures comprimées 

  A2 : Armatures tendues 
MR 

AR 

Mu 

d
-c

’ 
c 

c’
 

d
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Ferraillage des poutres transversales aux appuis : 

 

Niv 

Section 

(cm²) 

Mu  

(KN.m)  Obs 
As cal 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 

As adopté  

(cm²) 

10 30×35 47.39 0.124 SSA 0.934 4.86003429 5.25 3HA16+2HA14=9.11 

9 30×35 54.76 0.143 SSA 0.923 5.68278519 5.25 3HA16+2HA14=9.11 

8 30×35 55.32 0.144 SSA 0.922 5.74712644 5.25 3HA16+2HA14=9.11 

7 30×35 55.32 0.144 SSA 0.922 5.74712644 5.25 3HA16+2HA14=9.11 

6 30×35 55.32 0.144 SSA 0.922 5.74712644 5.25 3HA16+2HA14=9.11 

5 30×35 55.32 0.144 SSA 0.922 5.74712644 5.25 3HA16+2HA14=9.11 

4 30×35 55.32 0.144 SSA 0.922 5.74712644 5.25 3HA16+2HA14=9.11 

3 30×35 55.32 0.144 SSA 0.922 5.74712644 5.25 3HA16+2HA14=9.11 

RDC 30×35 53.61 0.14 SSA 0.924 5.55742151 5.25 3HA16+2HA14=9.11 

S.SOL 30×35 69.93 0.182 SSA 0.899 7.45080741 5.25 3HA16+2HA14=9.11 

 

Ferraillage des poutres transversales en travées : 
 

Niv  
Section 

(cm²) 

Mu  

(KN.m) 
 Obs 

As cal 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 

As adopté  

(cm²) 

10 30×35 38.93 0.102 SSA 0.946 3.94178351 5.25 3HA16=6.03 

9 30×35 35.74 0.093 SSA 0.951 3.59975988 5.25 3HA16=6.03 

8 30×35 35.67 0.093 SSA 0.951 3.59270943 5.25 3HA16=6.03 

7 30×35 35.67 0.093 SSA 0.951 3.59270943 5.25 3HA16=6.03 

6 30×35 35.67 0.093 SSA 0.951 3.59270943 5.25 3HA16=6.03 

5 30×35 35.67 0.093 SSA 0.951 3.59270943 5.25 3HA16=6.03 

4 30×35 35.67 0.093 SSA 0.951 3.59270943 5.25 3HA16=6.03 

3 30×35 35.67 0.093 SSA 0.951 3.59270943 5.25 3HA16=6.03 

RDC 30×35 32.79 0.086 SSA 0.955 3.28880063 5.25 3HA16=6.03 

S.SOL 30×35 45.07 0.118 SSA 0.937 4.60731036 5.25 3HA16=6.03 

 

 

 

 Condition de non fragilité: 
                  La section minimale d’armatures longitudinales est de:    Amin = 0,23 b d ft28 / fe 

 

                        Amin=0,23×30×30×
2,1

400
 =1,08 cm² 

 

     La section choisie des armatures dépasse de 20% la section théorique de calcul, la CNF est inutile    

      [BAEL 91]. 
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 Vérifications à l’ELS: 

 

 Vérifications de la Contrainte tangentielle : 

 
        

      .25.34;13.0min 28 MPaMPaf
bd

V
cu

u
u       (Fissuration peu nuisible).                     

    

 Poutres transversales:  𝜏𝑢=
94,2×10³

300×300
 =1,04 MPa 

 

 Poutres longitudinales:  𝜏𝑢=
22,4×10³

300×300
 =0,25MPa 

                                                                      

                                                         Donc les contraintes sont vérifiées. 

 

 Influence de l’effort tranchant sur les armatures inférieures : 
 

              Pour que les armatures longitudinales inférieures ne soient soumises à aucun effort de  

             traction, on doit avoir : 

 

                                









d

M
V

f
A u

u

e 9,0

15,1
             

              MU : Moment ultime agissant au droit de l’appui considéré pris avec son signe. 

 

 

 Poutres longitudinales : Vu - 
𝑀𝑢

0,9 𝑑
 =22,4-

23,77

0,9×0,3
 < 0 

 

 Poutres transversales : Vu - 
𝑀𝑢

0,9 𝑑
 =94,2-

69,93

0,9×0,3
 < 0 

 

                                      Aucune vérification n’est nécessaire. 

 

 Vérification de l’adhérence des barres : 

   

 Pour qu’il n’y ait pas d’entraînement des barres, il faut vérifier que : 

 

               MPaftssese 15,328    

        

                 




i

U
se

ud

V

9.0
    Pour les barres de diamètre isolées ou en paquets. 

     Poutres longitudinales : 𝜏s = 0,55 MPa   
 

     Poutres transversales : 𝜏s = 2,3 MPa 
 

                     Donc la contrainte d’adhérence est vérifiée. 
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 Vérification de la flèche : 

           Selon les règles de BAEL 91(Art B-6-5.1) le calcul de la flèche n’est indispensable que si les 

conditions ci après ne sont pas vérifiées 

 Sens transversal : 

1) 
16

1

450

35


L

h       condition vérifiée.                                        

 2)             vérifiée.condition     ==>039,0
9,11310

07,45

.10
077,0

0





M

M

L

h t  

            . vérifiéesconditions    ==>011,0
2.4

0067,0
3030

03,6

.
3) 




efdb

A

                            

 

 Sens longitudinal : 

1) 
16

1

370

35


L

h       condition vérifiée.                                        

 2)             vérifiée.condition     ==>014,0
82,6310

26,9

.10
095,0

0





M

M

L

h t  

3)             . vérifiéesconditions    ==>011,0
2.4

0067,0
3030

03,6

.





efdb

A

                            

     

                        Il n’y a donc pas lieu de vérifier la flèche.  

 

 Armatures transversales: 

 

 Diamètre d’aciers transversaux:     

 

t   min (h/35 , Long , b/10) = min( 10mm , 16mm , 30mm ). 

Nous prendrons un cadre est un étrier de : t = 8mm    At = 4HA8 = 2,01cm² 

 

 Espacement maximal: 
 

St  min (0,9d, 40cm, 15Long) = min(27cm, 40cm, 24cm) 

Nous prendrons  St =20 cm. 

 

 Vérification des exigences du RPA: 

 
 Espacement d’armatures transversales: 

Zone nodale   St ≤ min (h/4 , 12L)   St ≤ 8,75cm. 

Zone courante   St ≤ h/2 = 17,5cm.  

 St = 7 cm en zone nodale. 

 St = 15 cm en zone courante. 
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 Section minimale d’armatures transversales: 

At  0,003 St b = 0,003.15.30 = 1,35cm² 

At = 4HA8 = 2,01cm² > 1,35cm
2
    condition vérifiée. 

 

 Condition de non fragilité : 
fe ×At  

b×St
 =

2,01×400

30×20
> 0,4 𝑀𝑝𝑎   (vérifiée). 

 

 Délimitation de la zone nodale : 

𝑙′=2× ℎ=2×35=70cm 
 

      Remarque : Les premières armatures transversales doivent être déposées à 5cm de l’appui. 

 

 

B .Ferraillage des poteaux: 
 

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 40  (zone IIa), 

  La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm.   
 Pour tenir compte de la réversibilité du séisme, les poteaux doivent être ferraillés 
symétriquement. 
 

 Pourcentage minimal : 

Le pourcentage minimal d’aciers dans notre cas est de 0.8 % de la section du béton : 

Poteaux P1 (50x65) : As min  = 26.00 cm² 

Poteaux P2(40x60) : As min  = 19.20 cm² 

Poteaux P4(30x30) : As min  =   7.20 cm² 

 

 Pourcentage maximal : 

Le pourcentage maximal d’aciers est de 4 % en zone courante et 6 % en zone de 
recouvrement : 

 Zone courante : 

Poteaux 50x65: As max  = 130 cm² 

Poteaux 40x60: As max  = 96 cm² 

Poteaux 35x55: As max  = 77 cm² 

Poteaux 30x30 : As min  = 36 cm² 
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 Zone de recouvrement : 

Poteaux50x65: As max  = 195cm² 

Poteaux 40x60: As max  =144 cm² 

Poteaux 35x55: As max  =115.5 cm² 

Poteaux 30x30 : As min  = 54 cm² 

        
 les ‘armatures transversales: 

                     La section d’armatures transversales est donnée par:   

                

et

ua

t

t

fh

VA

S .

.
  

Vu: Effort tranchant de calcul. 

ht : Hauteur totale de la section de calcul. 

fe : Contrainte limite élastique d’armatures transversales. 

a: Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de rupture par effort tranchant. 

       

     a = 2,5   si   g (élancement géométrique) 5 dans la direction considérée. 

      a = 3,75   si   g  5. 

 St : C’est l’espacement des armatures transversales. 

 

 St   min (10L , 15 cm)    en zone nodale. 

        

 St  15L    en zone courante. 

       L : Diamètre minimal des armatures longitudinales. 

 

                    Armatures transversales minimales: 

                      At / St.b en % sera comme suit: 

                              si:  g  5     0,3%. 

                             si:  g  3     0,8%. 

                             si:  3  g  5       interpoler entre les valeurs précédentes. 

     g = ( lf/a , lf/b ). 
                      Les cadres et les étiers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une 

longueur droite de 10t minimum. 

 

      

 Calcul des armatures longitudinales : 
   

        Les poteaux sont calculés à l’ELU selon les deux directions principales puis vérifiés à  l’ELS en 

flexion composée, sous un effort de compression N et un moment de flexion M. 

                    Le calcul s’effectuera en considérant les combinaisons suivantes: 

Nmax  et  Mcorr                              

Mmax  et  Ncorr 

Nmin  et  Mcorr                             

 Calcul du centre de pression : 

                                         
N

M
e   

   Deux cas peuvent se présenter : 



 

 
214 

 

  

 Section partiellement comprimée (SPC). 

          SPC   
N

M
e   c

h


2
 

               
bcf fhbchMcdN ..).81,0337,0()'(  .          

        Mf : Moment par rapport au centre de gravité des armatures inférieures. 

        gNM f .   avec c
h

eg 
2

.  

 Calcul des armatures : 

        SSA

 

 
bc

f

f
fdb

M

²
      avec :     MPa

f
f

b

c
bc 2,14

85,0 28 


  et 5,1b .                                                                                                                                                                 

 
        Si:    392,0 lf      section simplement armée (S.S.A). 

        
La section réelle d’armature est :

        st

f

N
AA


   avec  

st

f

f
d

M
A

 ..


 
 

        SDA         Si:    392,0lf       section doublement armée (S.D.A). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

A
’
=

stcd

M

).'( 


       Avec :   MPa

f

s

e
st 348


          

stst

f

f
cd

M

d

M
A

 ).'(.. 


             

 

            

                 

 Section entièrement comprimée (SEC). 

 

        SEC  dans le cas contraire.                                   

    

  
N

M
e 

<

c
h


2
        

     

 
bcf fhbchMcdN ..).81,0337,0()'(   .   

M 

d
-c

' 

A1 : Armatures comprimées 

  A2 : Armatures tendues 
Mf 

Af 

M 

d
-c

’ 
c 

c’
 

d
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  Si:  
bcf fhbchMcdN ..).'5,0()'(             

         

st

bc
f

cd

bhhdM
A

f
).'(

]..).5,0([

1



              12

)..(
A

fbhN
A

st

bc 





 

 

       

         Si:  
bcf fhbchMcdN ..).'5,0()'(       

st

bcfbhN
A



)...(
1


             02 A   

             

                                        avec  

h

c

fhb

McdN

bc

f

'
8571,0

²..

)'(
3571,0






  
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                Calcul des armatures des poteaux : 

 

NIV Sec Solli Nu(KN) Mu(KN.m) e(m) (h/2)-c' Mf(KN.m) nature μ Obs β Acal(cm²) Amin(cm²) As adopté(cm²) 

3,4,5 

35X55 Numax 
-

426.479 
16.02 

-
0.0376 

0.245 -88.45 SEC 0.059 SSA 0.969 6.91 

15.40 8HA20=25.12 35X55 Numin 
-

2453.68 
18.44 

-
0.0075 

0.245 -582.75 SEC 0.387 SSA 0.738 24.20 

35X55 Nucor 
-

1395.90 
84.75 

-
0.0607 

0.245 -257.26 SEC 0.171 SSA 0.9055 23.45 

RDC ,1,2 

40X60 Numax -184.20 17.62 -0.096 0.27 -32.05 SEC 0.016 SSA 0.992 3.66 

19.20 8HA20=25.12 40X60 Numin 
-

1714.10 
32.54 

-
0.0189 

0.27 -430.41 SEC 0.21 SSA 0.881 24.38 

40X60 Nucor -696.13 86.16 -0.12 0.27 -104.42 SEC 0.051 SSA 0.9735 14.60 

Ss1,Ss2 

50X65 Numax 4.291 0.15 0.034 0.295 1.41 SEC 0.0004 SSA 0.1998        0.20 

26 4HA16+4HA25=27.68 50X65 Numin -769.11 34.73 -0.045 0.295   - 192.28 SEC 0.064 SSA 0.967 12.89 

50X65 Nucor -138.08 81.85 -0.592 0.295 -41.01 SPC 0.014 SSA 0.993       2.05 
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 Calcul des armatures transversales: 

 

   Les armatures transversales sont disposées dans des plans perpendiculaires à l’axe 

longitudinal de la pièce entourant les armatures longitudinales en formant une ceinture de 

manière à empêcher tout mouvement de celle-ci vers la paroi.                 

                    Le  diamètre t des armatures transversales doit être: 
3

max

L
t


  = 8.33mm. 

                    Soit : Φ𝒕 = 10 mm 
        

         Les armatures longitudinales seront encadrées avec deux cadres de section 

transversales : HA10       

 

  L’espacement des armatures transversales :  

                    

 en zone nodale : St = 








cmSt

cmSt

10

)15;10min( 
)   =10cm        

 en zone courante : St =   








cmSt

hbSt

15

)110;2/1;2/1min( 
)   =15cm      

Délimitation de la zone nodale : 

 

h’= max (
ℎ𝑒

6
 ; 𝑏1 ; 60cm) = 70cm 

 

 Les vérifications :  

A. La quantité minimale d’armatures transversales:          

 

Calcul de l’élancement géométrique g: 

g =
b

l
ou

a

l ff
 avec 

07,0 ll f     avec    0l : Longueur libre d’étage  

h=3,06m     0l =3,06-0,45= 2.61m     
fl =0,7 × 2.61= 1.827m. 

h=3.30m     0l =3.30-0,45= 2.85m     
fl =0,7 × 2.85= 1.995m 

h=3.50m     0l =3.50-0,45= 3,05m     
fl =0,7 × 3.05= 2.135m. 

h=4,08m     0l =4,08-0,45= 3,63m     
fl =0,7 × 3.63= 2.541m. 

 

 

 

 

 

    

 

 

 

 

 

 

 

                

h Poteaux 35x55 40x60 50x65 

 

3.06 

λga 5.22 4.58  3.65 

λgb 3.32 3.05  2.81 

 

3.30 

λga 5.7 4.99  3.99 

λgb 3.62 3.32  3.07 

 

3.50 

λga 6.10 5.33  4.27 

λgb 3.88 3.55  3.28 

 

4.08 

λga 7.26 6.35  5.08 

λgb 4.62 4.24  3.91 
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    Nous avons  g > 5   At / St.b  = 0,3% 

 

                                   Amin = 0,3%. St .b =0,3.15.30 = 1,35cm² 
                      

                       At = 2,01cm² >  Amin              Donc nous adoptons :   t = 8mm     

 

B. Les armatures longitudinales : 

  

 Leur pourcentage minimal est de : 

 

                             Amin = 0,8%(bxh) =7,2cm² <  A=10,67 cm² 
 

 Leur  pourcentage maximal est de : 

                                    

 en zone courante : Amax =  4%b.h  =0,04. 30. 30 =36 cm² 

 en zone de recouvrement : Amax =  6%b.h  =0,06. 30. 30 =54 cm² 
                

 La longueur minimale de recouvrement : 

 

 𝑙𝑟=40 = 40×1, 6 =64cm 

                   

                   On prend : 𝑙𝑟= 65cm       

 

    Vérification à L’ELS : 

         

  Pour le cas des poteaux, on vérifie l’état limite de compression du béton 

 Vérification d’une section partiellement comprimée : 
6

h
es   

      Pour vérifier les contraintes du béton on doit calculer : 

   clyy  21  

    Avec :  

          y1 : la distance entre l’axe neutre à L’ ELS et la fibre la plus comprimée ; 

          y2 : la distance entre l’axe neutre à L’ ELS et le centre de pression CP ; 

           lc   : la distance entre l’axe de pression CP  et la fibre la plus comprimée ; 

 

          y2 est obtenu avec la résolution de l’équation suivante :  

         0. 2

3

2  qypy  

 

 Avec : 

   
b

ld
An

b

cl
Anlq

b

ld
An

b

cl
Anlp

e
h

l

c
u

c
uc

c
u

c
uc

sc

22

3

2

...6...62

...6...63

2















  

           

Pour la résolution de l’équation, on calcul   
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27

4 3
2 p

q   

Si  
u

p
uytuqt

.3
;;5,0:0 2

3    

Si 0   l’équation admet trois racines  

 

 



























 240

3
cos.a;120

3
cos.a;

3
cos.a 3

2

2

2

1

2


yyy  

Avec :  

3

p-
2. a ;

3

.2

.3
arccos 













 


pp

q
  

 

On tiendra pour y2 la valeur positive ayant un sens physique tel que : hlyy c   210  

 

Donc : y1 =  y2 + lc 

 

   




 

2

1

2

1

3

1 .15
3

.
dAydA

yb
I yuu  

 

►Vérification des contraintes de compression dans le béton (BAEL91 Art .A.4.5.2) 
 

b
s

b

cb

y
I

Ny

MPaf












1

2

28

.

15256,0.6,0

 

 

►Vérification d’une section entièrement  comprimée :(esh/6) 

 

On calcul l’aire de la section homogène totale : S = b.h +15.(A1+A2) 

On détermine la position du centre de gravité résistant qui est situé à une distance Xg au dessus du 

CDG géométrique : 

).(15.

)5.0.()5,0.(
.15

21

21

AAhb

hdAchA
XG




  

 

On calcul l’inertie de la section homogène totale : 

    2

2

2

1

2
3

5,0.5,0..15..
12

.
GG XhdAXchAXghb

hb
I   

  

 Les contraintes dans le béton sont données par les formules suivantes : 
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 

 

I

X
h

XgeN

S

N

I

X
h

XgeN

S

N

Gsser

ser

Gsser

ser

























2
..

2
..

inf

sup





    

  

Remarque : 

 

      Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement comprimée. 

On vérifie que la plus grande de ces contraintes ne dépasse pas la contrainte admissible du béton. b
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Vérification à L’ELS :  

 

Niv solli Ns(KN) Ms(KN.m) es(cm) 
h/6 

(cm) 
nature A1=A2 

S 

(cm
2
) 

XG(cm) I(cm
4
) 

sup 

(KN/cm²)

inf 

(KN/cm²)  
 

Obs 

10 

Nsmax 83.65 5.63 4.0252 5 SEC 10.67 1220.1 0 113594.4 0.1130214 0.024099 1.5 vérifée 

Nsmin 11.92 7.71 35.909 5 SPC 10.67               

Nscor 51.7 34.61 4.0252 5 SEC 10.67 1220.1 0 113594.4 0.069853 0.014894 1.5 vérifée 

9 

Nsmax 181.12 4 1.2036 5 SEC 10.67 1220.1 0 113594.4 0.1772328 0.119661 1.5 vérifée 

Nsmin 37.14 3.88 7.1219 5 SPC 10.67               

Nscor 114.44 21 1.2036 5 SEC 10.67 1220.1 0 113594.4 0.1119839 0.075607 1.5 vérifée 

8 

Nsmax 278.6 3.87 0.733 5 SEC 10.67 1220.1 0 113594.4 0.2553092 0.201375 1.5 

vérifée Nsmin 62.36 3.67 4.0146 5 SEC 10.67 1220.1 0 113594.4 0.084169 0.018052 1.5 

Nscor 177.16 20.09 0.733 5 SEC 10.67 1220.1 0 113594.4 0.1623495 0.128053 1.5 

7 

Nsmax 376.08 3.87 0.5338 5 SEC 10.67 1220.1 0 113594.4 0.3347464 0.281728 1.5 

vérifée Nsmin 87.58 3.67 2.8428 5 SEC 10.67 1220.1 0 113594.4 0.1046571 0.038905 1.5 

Nscor 239.9 20.09 0.5338 5 SEC 10.67 1220.1 0 113594.4 0.2135335 0.179713 1.5 

6 

Nsmax 473.56 3.87 0.4197 5 SEC 14.2 1326 0 128844 0.3802749 0.333994 1.5 

vérifée Nsmin 112.8 3.67 2.2007 5 SEC 14.2 1326 0 128844 0.1139678 0.056168 1.5 

Nscor 302.62 20.09 0.4197 5 SEC 14.2 1326 0 128844 0.2430078 0.213433 1.5 

5 

Nsmax 571.03 3.87 0.3458 5 SEC 14.2 1326 0 128844 0.4536315 0.407651 1.5 

vérifée Nsmin 138.02 3.67 1.7952 5 SEC 14.2 1326 0 128844 0.1329336 0.075241 1.5 

Nscor 365.35 20.09 0.3458 5 SEC 14.2 1326 0 128844 0.2902374 0.260818 1.5 

4 

Nsmax 668.51 3.87 0.5124 5 SEC 14.2 1326 0 128844 0.5440345 0.464276 1.5 

vérifée Nsmin 163.24 3.67 1.5159 5 SEC 14.2 1326 0 128844 0.1519162 0.094298 1.5 

Nscor 428.08 20.09 0.5124 5 SEC 14.2 1326 0 128844 0.3483722 0.297299 1.5 

bc
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Suite : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Suite : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Etat limite d’ouverture des fissures : 

 

               Aucune vérification n’est nécessaire, car la fissuration est non préjudiciable. 

 

3 

Nsmax 766 3.87 0.2558 5 SEC 33.17 1895.1 0 210794.4 0.4181415 0.390259 1.5 

vérifée Nsmin 188.46 3.67 1.3118 5 SEC 33.17 1895.1 0 210794.4 0.1170384 0.081853 1.5 

Nscor 490.81 20.09 0.2558 5 SEC 33.17 1895.1 0 210794.4 0.2679217 0.250056 1.5 

RDC 

Nsmax 868 3.04 0.2391 7 SEC 33.17 2595.1 0 500917.2 0.3427616 0.326191 1.5 

vérifée Nsmin 217.96 3.09 1.2449 7 SEC 33.17 2595.1 0 500917.2 0.0948231 0.073155 1.5 

Nscor 558 16.34 0.2391 7 SEC 33.17 2595.1 0 500917.2 0.2203468 0.209694 1.5 

S.SOL 

Nsmax 996.78 4.43 0.203 7 SEC 33.17 2595.1 0 500917.2 0.392178 0.376024 1.5 

vérifée Nsmin 250.92 4.9 1.0847 7 SEC 33.17 2595.1 0 500917.2 0.1075566 0.085823 1.5 

Nscor 641.58 24.79 0.203 7 SEC 33.17 2595.1 0 500917.2 0.2524264 0.242029 1.5 

Niv solli Ns(KN) Ms(KN.m) es(cm) 
h/6 

(cm) 
nature P(cm²) q(cm²) Y2(cm) Y1(cm) I(cm

4
) 

σbc 
(KN/cm²) 

 
 Obs 

10 Nsmin 9.19 3.3 35.9086 5 SPC -1688.1 -29706.074 49.8 70.7 4573133.88 0.007075 1.5 vérifiée 

9 Nsmin 30.61 2.18 7.12186 5 SPC 267.312 -13432.206 20.06 27.96 318439.452 0.053914 1.5 vérifiée 

bc



Conclusion 

Nous terminons par une conclusion suivante : 

Ce projet de fin d’étude qui consiste l’étude d’un bâtiment à ossature mixte  (voile –portique) 

contreventée par les voiles, est une expérience qui a permet de mettre en application nous 

connaissance théorique acquise tout au long de notre formation et d’application du logiciel de 

calcul (SAP 2000). 

Il nous a permet de voir d’autres méthodes utiles à l’ingénieur en Génie Civil en tenant 

compte des règlements en vigueur et aussi nous a incité à nous documenter d’avantage. 

Nous souhaitons que ce modeste travail soit bénéfique pour les promotions à venir. 
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