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Le Génie Civil est l’ensemble des techniques concernant tous les types de constructions. 

Les ingénieurs civils s’occupent de la conception, de la réalisation, de l’exploitation et de la 

réhabilitation d’ouvrages de construction et d’infrastructures urbaines dont ils assurent la 

gestion afin de répondre aux besoins de la société, tout en assurant la sécurité du public et la 

protection de l’environnement. 

 

L’analyse approfondie des ouvrages touchés par le séisme nous renvois souvent aux 

mêmes causes, dont les principales sont dues à de mauvaises dispositions constructives ou des 

malfaçons d’exécutions généralement criardes. 

Pour cela nous ne devons pas appliquer uniquement les règlements, mais nous devons 

impérativement comprendre les facteurs déterminant le comportement dynamique de la 

structure afin de mieux prévoir sa réponse sismique. 

 

Les différentes études et règlements préconisent divers systèmes de contreventement 

visant à minimiser les déplacements et à limiter les risques de torsion tout en assurant une 

bonne dissipation des efforts. 

 

Les ingénieurs disposent actuellement de divers outils informatiques et de logiciels de 

calculs rapides et précis permettant la maîtrise de la technique des éléments finis adoptée au 

Génie Civil, ainsi que le calcul de diverses structures en un moindre temps. 

 

Dans notre projet d’étude  d’un bâtiment  R+9+S-SOL à contreventement mixte, en plus 

du calcul statique qui fait l’objet des trois premiers chapitres, la structure est soumise  au 

spectre de calcul du règlement parasismique Algérien RPA99/version 2003, et sa réponse est 

calculée en utilisant  le logiciel  ETABS  V 9.7. 
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I) Présentation de l’ouvrage : 

Notre projet consiste  en  étude  et  calcul  d’un bâtiment  à usage d’habitation et commercial 

(R+9 étages +sous sol) qui sera implanté  à Tizi-ouzou classée selon RPA99 version 2003 comme 

une zone de moyenne sismicité (zone IIa). 

I-1)Les caractéristiques géométriques de l’ouvrage : 

 Dimension en élévation : 

 

- Hauteur du sous.sol jusqu’au 1er étage à usage commercial :   3.40 m. 

- Hauteur du 2éme  jusqu’au 4éme étages à usage commercial : 4.08 m 

- Hauteur du 5éme jusqu’au 9éme étage à usage d’habitation : 3.06 m 

- Hauteur total: 34.34 m 

 

 Dimension en plan : 
 

                Du sous.sol jusqu’au 4eme  étage : 

 

                La largeur : 14.10 m 

                La longueur : 21.20 m 

                Surface : 298.92 m2 

 

         5eme jusqu’à 9étage : 

 

                La largeur : 13 m. 

                La longueur : 21.10 m. 

                  Surface : 249.94 m2    

   

I-2)  Eléments de l’ouvrage : 

I-2.1 - Ossature : 

L’immeuble est à ossature mixte, le contreventement est assuré par des voiles et des 

portiques (poteaux, poutres), leurs dispositions se fait dans les deux sens (longitudinal et 

transversal). 

      a) Voiles : 

       Les voiles sont des éléments en béton armé coulés sur place, ils sont destinés  d’une part à 

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

une partie des charges  verticales. 

On trouve dans cet ouvrage deux types de voiles : 

  1) Mur plaque : Disposés à l’extérieur du bâtiment au sous sol destinés à reprendre les 

efforts de poussées des terres sur le sous sol. 

              2) Voiles de contreventements : Destinés à reprendre les efforts horizontaux et une partie 

des efforts verticaux. 
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   b) Portiques : 

Ils sont en béton armé, sont constitués de poutres et de poteaux. Ils sont capables de 

reprendre essentiellement les charges et surcharges verticales et une partie des charges horizontales.  

 

I-2.2- Planchers :  

Les planchers sont des aires limitant les différents niveaux d’un bâtiment en corps creux. 

 

Remarque :  

        Cage d’ascenseur, balcons et les escaliers sont réalisés en dalles pleines  

 

I-2.3- Maçonnerie : 

- Les façades seront réalisées en double cloison de briques creuses  de 10 cm d’épaisseur avec 

une lame d’air de 5 cm, pour tous les étages. 

-    Les murs intérieurs seront réalisés en simple cloison de briques creuses de 10 cm d’épaisseur. 

 

I-2.4- Revêtements : 

 

Les revêtements seront comme suit :  

 Enduits en ciment de 1.5 cm d’épaisseur pour les murs extérieurs. 

 Enduits en ciment de 1.5 cm d’épaisseur pour tous les murs intérieurs et plafonds pour les 

cuisines, les SDB, WC et les balcons.   

 Enduits en plâtre de 2 cm d’épaisseur pour tous les murs intérieurs et plafonds des 

chambres, des séjours et les couloirs intérieurs. 

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

 Céramique pour les sanitaires et une partie de la cuisine.  

 

I-2.5- Escaliers : 

       Le bâtiment est muni d’une cage d’escalier classique  en béton armé  (paliers et paillasses) 

coulé sur place desservant la totalité des niveaux. 

Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur réalisée en voiles en béton armé. 

             

  I-2.6- Coffrage : 

On opte pour un coffrage métallique pour les voiles et les poteaux de façon à limiter le temps 

d’exécution,  et un coffrage classique en bois pour les poutres. 

I-3) les caractéristiques mécaniques des matériaux : 

       L’objectif de cette partie est de présenter les principales caractéristiques des   matériaux utilisés 

en béton armé, puis les modèles adoptés pour conduire les  calculs réglementaires. 

      Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction du bâtiment doivent être 

conformes aux règles techniques de construction et de calcul des ouvrages en béton armé (BAEL91) 

et tous les règlements applicables en Algérie (RPA 99 version  2003). 
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I-3-1) béton : 

        Le béton est un mélange qualitatif et quantitatif constitué d’un mélange de ciment, de granulats 

(sable et gravier), auquel on ajoute de l’eau dite eau de gâchage, un matériau de type fragile, qui a 

une résistance  à  la traction  faible par rapport à celle de la compression.   

       La masse volumique du béton est   ρ = 25 kN/m³. 

 

A. Composition du béton :  

       Pour sa mise en œuvre, le béton doit être maniable et il doit présenter certains critères à savoir : 

         1. une résistance mécanique élevée. 

         2. un retrait minimum. 

         3. une bonne tenue dans le temps. 

 B. Résistance du béton :                                                                                                                                                                                                

B-a)Résistance  du béton à la compression:   

Le béton est caractérisé par sa résistance  à la compression à l’âge de 28 jours. Cette résistance se 

mesure par des essais de compression axiale sur des éprouvettes cylindriques de section 200cm2 de 

hauteur double de leur diamètre (éprouvette normalisée 16×32), elle est notée fc28. 

                                                                         

 A 7 J le béton atteint 50% de sa résistance. 

 A 14 J→80%. 

 A 21 J→90%.                                                           Avec les conditions idéales  

 A 28 J→99%  

  

 Lorsque les sollicitations s’exercent sur un béton d’âge ≤ 28 sa résistance est calculée comme suit :                                 

                                

    D’après le  ( Art2.1,2 2 / BAEL91)  .{
  𝑓𝑐𝑗 =

𝐽

4,76+0,83𝐽
  ×  fc28     Pour    fc28  ≤   40 Mpa 

𝑓𝑐𝑗 =
𝐽

1,40+0,95𝐽
× fc28     Pour    fc28  >   40 Mpa

 

    

 Pour notre étude on prendra  fc28=25 MPa.                      

B- b-Résistance  du béton à la traction : 

           La  résistance du béton  à la traction est très faible, elle est déterminée par plusieurs essais ; 

parmi ces essais on peut citer :   

1. Traction directe sur les cylindres précédents en collant des têtes de traction.  

2. Traction par fendage en écrasant un cylindre de béton placé horizontalement entre les 

plateaux d’une presse (essai Brésilien). 

3. Traction – flexion : à l’aide d’une éprouvette prismatique de coté « a » et de longueur « 4a » 

 reposant sur deux appuis horizontaux et soumise à la flexion. 

La  résistance du béton à la traction est notée par ( ftj), Elle est  déterminée par la relation 

suivante : 

                )(06,06,0 MPaff cjtj  , avec  fcj  < 60  MPa    ………….. (Art2.1, 12 /BAEL91)                               

                 fc28   =25  MPa,  ft28 = 0.6+0.06× 25 = 2.1 MPa. 



Chapitre I                        Présentation de l’ouvrage et caractéristiques mécaniques des matériaux           
 

 Page 17 
 

 

C-Module de déformation longitudinale (module d’élasticité) : 

Ce module est connu sous le nom de module de « Young  ou module de déformation 

longitudinal », il est défini sous l'action des contraintes normales d'une longue durée ou de courte 

durée d'application. 

D’après le BAEL91 :  

Module d'élasticité instantané  « Eij » : 

 Il est  mesuré à partir de la courbe  (σ - ε) d'un test de courte durée (la contrainte appliquée 

est inférieure à 24 heures), il représente le module d'élasticité sous chargement accidentel.  

                    Eij =11000 (  fcj )
1/3      avec ( Eij , fcj )  en  Mpa. ……..( Art2.1,2 1 /BAEL91)                               

        Pour  fc28   =25  MPa ,      Ei28   = 32164,20 MPa . 

                 Module d’élasticité différé  «Evj» : 

Il est  mesuré à partir de la courbe  (σ - ε) d'un teste de longue durée, il représente le 

module d'élasticité sous chargement durable ou transitoire. 

               Evj =3700 (fcj )
1/3  = (1/3) Eij  avec (Evj, fcj ) en Mpa……..( Art2.1,2 2 /BAEL91)                               

                  pour fc28   =25  MPa ,    Ev28 =10818.87MPa  

 

D-Module de déformation transversale du  béton : 

     D’après la règle (Art .A.2.1.3 /BAEL91modifié99),le module de déformation transversale                     

est donné par la formule suivante :  

                                𝐆 =
𝚬

𝟐(𝟏+ )
   

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

                            : Coefficient de poisson. 

 

E-Coefficient de poisson (Art2.1, 2 2 :BAEL91) :                               

Le coefficient de poisson du béton représente le rapport entre la déformation relative 

transversale (Δd/d) d'une pièce et la déformation relative longitudinale (Δl/l). 

                      
ll

dd

/

/




                                                                                                                                                                     

 E.L.U :      ν =0,0   calcul des sollicitations (béton fissuré).  

 E.L.S :      ν =0,2   calcul des déformations (béton non fissuré). 
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F-Les contraintes limites de calcul :     

        Un état limite est une situation au-delà de laquelle une structure à un élément ou un ensemble 

d’éléments n’assure plus la fonction pour laquelle il est conçu, on distingue deux catégories d’état 

limites :                                                                                                                                                               

F-1-Contraintes limites à l'état limite ultime (E.L.U): 

            L'état limite ultime est défini généralement par la limite de résistance mécanique au-delà de 

la quelle il y a ruine de l’ouvrage. 

Les phénomènes correspondants à ces états sont : 

 La rupture locale ou globale, ou bien la perte d’équilibre de forme.   

 

           La contrainte correspond à l’état limite ultime s’écrit : 

 

 

 

             Avec :  γb : Coefficient de sécurité.  

 

                      γb  =1,5    cas des situations durables ou transitoires. 

                      γb  =1,15  cas des situations accidentelles. 

 

                           fc28 : Contrainte du béton en compression à l’âge de 28jours. 

                          θ :   Coefficient  d’application des actions considérées ; 

 

 

                       θ =1        si la durée d’application des actions est supérieure à 24h(T > 24h). 

                      θ =0,9     si la durée d’application des actions est entre 1h et 24h (1h < T< 24h). 

                     θ =0,85    si la durée d’application des actions est inférieure à 1h(T< 1h). 

 

Pour des situations durables : γb =1,5  

 θ =1        

fbu 14,20 

Pour des situations accidentelles : γb =1,15   

 θ =1     θ =0,9      θ =0,85     

fbu 18,48 20,53 21,74 

               

 F-2 -Contraintes limites à l'état limite de service  (E.L.S): 

L'état limite de service est un état de chargement au-delà du-quel la construction ne peut 

plus assurer le confort et la durabilité pour lesquels elle a été conçue ; on distingue : 

 L'état limite de service vis-à-vis de la compression de béton  

 L'état limite de service d'ouverture des fissures.                                                                                              

 L'état limite de service de déformation. 

 

 

 


b

c
bu

f
f 2885,0
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La contrainte limite de service est donnée par : σbc=0,6 fc28 

                           fc28   =25  MPa  on trouve :  σbc =15 Mpa. 

             Pour la vérification il faut que :   σbc ≤  σbc   

                                         

   F-3-Contrainte limite de cisaillement (Art : A5.1, 21 /BAEL91) :  

           db

VU
u

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

                                                      b : largeur de la section cisaillée. 

                   d : hauteur utile. 

                    u = min { 
b

cf


282.0

 ; 5MPa}, pour une fissuration peu nuisible. 

                  u = min { 
b

cf


2815.0

 ; 4MPa}, pour une fissuration préjudiciable ou très Préjudiciable                                                                                                                                                                                                                                                                          

G-Diagramme contraintes-déformations de calcul du béton en compression : 

 

          1)à l’état limite ultime(ELU) : 

Pour la vérification à l’état limite, on utilise pour le béton un diagramme conventionnel non linéaire 

dit <<parabole-rectangle>> ou bien dans le but de simplification le diagramme rectangle. 

Le raccourcissement maximal du béton est limité à 3,5 ‰. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

   σbc(MPa)    

     fbu 

 

εbc (‰) 

      Fig I.1 :diagramme réel à l’ELU 

2(‰) 
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(I) : Etat élastique. 

(II): Etat plastique.  

         σbc : Contrainte de calcul du béton en compression. 

         fc28 : Contrainte du béton en compression à l’âge de 28jours. 

         εbc  : déformation du béton en compression. 

 

Pour  εbc <  2‰ la loi de Hooke est applicable : σbc= Eb. εbc  

Avec   Eb : Module de Young (Module d’élasticité). 

 

2) à l’état limite de service(ELS) : 

     La déformation dans le béton à l’ELS est considérée comme linéaire et élastique, son diagramme 

est donné par la figure suivante : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

          

 


b

c
bu

f
f 2885,0

    2 ‰ 

(II) 

σbc(MPa)    

3.5 ‰ εbc (‰)   0 

 fbu 

(I) 

Figure I.2 : Diagramme contrainte déformation du béton 

    Fig I. : diagramme de contrainte à l’ELS 

   σbc(MPa)    

2(‰) εbc (‰) 

 

 σbc =0.6fc28 
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I-3.2 : ACIERS : 

Fer combiné avec du carbone en faible pourcentage et acquérant par la trempe un degré plus 

ou moins grand de dureté, L’acier est un matériau caractérisé par une bonne résistance aussi bien en 

traction qu'en compression, la solution du problème de non résistance du béton à la traction est 

d'intégrer dans les pièces de béton des armatures d'acier pour reprendre les efforts de traction. 

I-3.2-1 : Limite d'élasticité :  

La caractéristique la plus importante des aciers est la limite d'élasticité (fe) cette valeur est 

donnée selon le BAEL99 dans le tableau suivant : 

              Tableau I-1: Caractéristiques des Aciers 

TTyyppee  DDééssiiggnnaattiioonn  
LLiimmiittee  ééllaassttiiqquuee  

((MMppaa))  

AAlllloonnggeemmeenntt  

    (‰)  

CCoonnttrraaiinnttee  ddee  

RRuuppttuurree  ((MMppaa))  

RRoonndd  LLiissssee  
FeE22 

FeE24 

215 

235 

22 

25 

380 – 390 

410 – 490 

BBaarrrree  àà  hhaauuttee  

aaddhhéérreennccee  
FeE400 400 14 490 

FFiillss  ttrrééffiillééss      

lliissssee  
Ø>6mm 500 14 580 

 

I-3.2-2:Module d'élasticité longitudinal :  
 

 La valeur du module d'élasticité longitudinal de l'acier est prise égale à Es = 2.105 Mpa.  

I-3.2-3:État Limite Ultime (ELU) :  

 Le diagramme (Contrainte – Déformation) est conventionnellement défini ci après :  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fe/Eγs 

Fe/γs 

 

Allongement 

 

Raccourcissement 

σs  

Fe/γs 

Fe/Esγs 

Fig I.4 : Diagramme (contraintes- déformation) de l’acier 

 

εS (‰) 

10‰ 

 

-10‰ 
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Avec : 

    σS : Contrainte de l’Acier. 

   La contrainte limite de l'acier adoptée est la suivante : 
S

e

S

f


    

    γS : Coefficient de sécurité de l’acier, il a pour valeur : 

  

  

                     γs = 

 

   

  ES : Module d’élasticité longitudinal de l’acier, il est pris égal à : 

  

  εS: Allongement relatif de l’acier :  𝜺𝒔 =
∆𝑳

𝑳
 

 

I-3.2-4) État Limite de Service (ELS) :  

        Afin de réduire le risque d’apparition des fissures dans le béton, on a été amené à limiter les 

contraintes des armatures tendues sous les sollicitations de service. 

 

 Fissuration peu nuisible : la contrainte n’est soumise à aucune limitation ( pas de 

vérification). 

 Fissuration préjudiciable : sσ =min [2/3fe, max (240 MPa, 110 tjηf )] .                                  

 Fissuration très préjudiciable : sσ =min [1/2fe, max (200 MPa, 90 tjηf )]. 

   Avec : η  est le coefficient de fissuration. 

 

{

η  =  1 ;  pour les ronds lisses et treillis soudés                   

η  =  1,6 ;  pour les aciers à haute adhérence    Ø 6 mm.

 η =  1,3 ;  pour les aciers à haute adhérence     Ø <  6𝑚𝑚.

 

                

                      I-3.2-5) Protection des armatures : 

 

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

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

conforme aux prescriptions suivantes : 

 

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

aux atmosphères très agressives ; 

  C ≥ 3 cm, pour les parois soumises à des actions agressives, intempéries, condensations et 

éléments en contact avec un liquide (réservoirs, tuyaux, canalisations) ; 

  C ≥ 1 cm, pour les parois situées dans les locaux couverts et clos non exposés aux 

condensations. 

Les enrobages des armatures doivent être strictement assurés à l’exécution. 

 

1,15 ............. Situation durable 

1,00 ............. Situation accidentelle 

 

 

1,00 .. Situation 

accidentelle. 

 

Es=2.105 Mpa 
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I-4) HYPOTHESES DE CALCUL :  

 

Le calcul en béton armé est basé sur les hypothèses suivantes :  

I-4.1)État limite ultime (ELU) : 

- Les sections planes restent planes après déformation (Hypothèse de BERNOUILLI). 

- Il n’y a pas de glissement entre le béton et les armatures. 

- Le béton tendu est négligé dans le calcul de résistance, à cause de sa faible résistance en traction. 

- Le raccourcissement unitaire du béton est limité à 3,5 ‰ en flexion simple ou composée et à 2 ‰      

   dans le cas de compression simple                                                                        

- L’allongement unitaire dans les aciers est limité à 10 ‰. 

 

         I-4.2)État limite de service (ELS) : 

A l’état limite de service, les calculs sont faits en cas de fissuration préjudiciable ou très 

préjudiciable,  les hypothèses sont les suivantes : 

- Conservation des sections planes. 

- Par convention, le coefficient d’équivalence est : 

 

 

 

- La résistance du béton à la traction est négligeable. 

- pas de glissement relatif entre les armatures et le béton. 

 

15
Eb

Es
n  
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II) Introduction : 

Le pré dimensionnement permet de déterminer les différentes dimensions des éléments de la 

structure tels que les planchers, les poutres (principales et secondaires), les poteaux et les voiles. 

 

II.1.) Les planchers : 

 Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les charges et surcharges. 

Ils assurent deux fonctions principales : 

 Fonction de résistance mécanique : 

 Les planchers supposés infiniment rigides dans le plan horizontal, supportent et transmettent 

aux éléments porteurs de la structure les charges et les surcharges. 

 Fonction d’isolation : 

 Les planchers isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages. 

II.1.1)  Plancher en corps creux : 

 La hauteur du plancher en corps creux est obtenue par la formule suivante : 

ht ≥
Lmax

22,5
 

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

courtes. Lmax= 360-25 = 335cm. 

ht ≥
𝟑𝟑𝟓

𝟐𝟐,𝟓
= 14,88cm  

Conclusion : 

 On adoptera un plancher de 20cm d’épaisseur composé de corps creux de 16cm et d’une dalle 

de compression de 4cm d’épaisseur (Figure II.1). 

 

 

II.1.2) Plancher dalle pleine (Balcons) : 

 Ce sont des plaques minces dont l’épaisseur est moins importante comparée aux autres 

dimensions. Leurs épaisseurs sont déterminées selon leurs portées ainsi que les conditions suivantes : 

 La résistance à la flexion ;  

 La résistance au feu. 

 L’isolation acoustique  
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a) Condition de résistance à la flexion : 

 

  L’épaisseur de la dalle des balcons est donnée par la formule : 

e ≥
L0

10
 

 

e : épaisseur de la dalle. 

L0 : portée libre,  

 

Dans notre cas 

L0 = 1.20 m 

e ≥
𝟏𝟐𝟎

𝟏𝟎
= 12cm → On adoptera une épaisseur de 15 cm.     

  

b) Résistance au feu :   Pour deux heures d’exposition au feu, l’épaisseur minimale de la dalle 

pleine doit être égale à 11cm. 

 

c) Isolation acoustique : D’après la loi de la masse, l’isolation acoustique est proportionnelle au 

logarithme de la masse : 

L =13,3 log (10M) si M < 200 kg/m² 

L =15 log (M) + 9 si M > 200 kg/m2 

 

 Donc pour assurer un minimum d’isolation acoustique, il est exigé une masse surfacique 

minimale de 350 kg/m², d’où l’épaisseur minimale de la dalle est : 

 

h0 =
M

ρ
=

350

2500
= 14cm → Nous prenons ∶ h0 = 15cm   

 

II.2.)Les portiques : 

Le système des portiques est constitué des éléments horizontaux (les poutres) et des éléments 

verticaux (les poteaux). 

 

 Les poutres : 

Les poutres (principales, secondaires) sont des éléments en béton armé coulées sur place ; elles 

supportent les charges verticales des planchers et les transmettent aux poteaux. Elles assurent aussi la 

fonction de chainage des poteaux. 

Elles doivent respecter les dimensions ci-après exigées par le RPA 99 VS 2003 en zone IIa : 

 Largeur : b 20cm 

 Hauteur : h 30cm   (Art 7.5.1 / RPA99) 
 Rapport : h/b 4.0 

 bmax    1,5h + b1  
 

Avec :             b : largeur de la poutre. 

h : hauteur de la poutre. 



CHAPITRE II                                                                                     Pré dimensionnement 

  

 Page 26 
 

 

Pour dimensionner la poutre, ses dimensions (h, b) doivent répondre aux conditions suivantes : 

 

{
L

15
≤ ht ≤

L

10
0,4h ≤ b ≤ 0,7h

 

Avec : 

L : la portée libre de la plus grande travée considérée 

a)  Poutre principales :   L= 350 – 25 = 325cm 

325

15
≤ ht ≤

325

10
→  21.67 ≤ ht ≤ 32.5    On prend ht = 30 cm 

0,4ht ≤ b ≤ 0,7ht → 12 ≤ b ≤ 21    On prend b = 25 cm 

Vérification des exigences du (RPA99, Art7.5,1) : 

h ≥ 30cm   →  Condition vérifiée.     

b ≥ 20cm   → Condition vérifiée.      

h

b
= 1,5 ≤ 4 → Condition vérifiée.  

b) Poutres secondaires : L = 360 - 25=335cm. 

335

15
≤ ht ≤

335

10
→  22.33 ≤ ht ≤ 33.5  on prend :  h=30cm  

0,4ht ≤ b ≤ 0,7ht →  12 ≤ b ≤ 21    on prend :  b=25cm  

Remarque 

 

Pour la facilité de mise en œuvre du coffrage, on adoptera la valeur de b = 25cm et  ht = 30cm 

 

Vérification des exigences du (Art7.5,1 :RPA99) : 

 

h ≥ 30cm → Condition vérifiée.                  

b ≥ 25cm → Condition vérifiée.                  
h

b
= 1,2 ≤ 4 → Condition vérifiée.  

 
Conclusion : 

   Les sections adoptées pour les poutres sont comme suit : 

 

 Les poutres principales :(25×30) cm2 

 Les poutres secondaires :(25×30) cm2 
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Tableau II-2-1) Vérification de RPA :

 

 

Conditions Poutres principales Poutres secondaires Vérification 

h ≥  30 cm 30 cm 30 cm OK 

b ≥  20 cm 25 cm 25 cm OK 

h/b≤ 4 1,2 1,2 OK 

bmax   ≤ 1.5h+b 1.5(30) +25=70cm 1.5(30) +25=70 cm OK 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

II.3 ) Les voiles : 

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place ; ils sont  destinés d’une 

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

une partie des charges verticales. 

 

 D’après   l’article 7.7 du RPA 99 version 2003) le pré dimensionnement des voiles se fera 

comme suit : 

 

a)  L’épaisseur du voile « e » est déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et la 

condition de rigidité aux extrémités. 
 

 

 

 

   FigII.2.1 : Dimensions de la poutre principale 

 

 FigII.2.2: Dimension de  la poutre secondaire 

            

 

30 

25 
25 

 

30 
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                                             Fig. II.3.1 : Coupe de voile en plan 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

                                       Fig. II.3.2 : Coupe de voile en élévation 
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On a donc : 

he = h – ht  

Tel que:   ht : épaisseur de la dalle. 

                  he : hauteur du voile.  

                  h : hauteur d’étage. 

                                                                                     

Du sous-sol jusqu'au 1er étage:    he = 340 – 20 = 320 cm 

       cm
he

a 16
20

320

20
    ,  

    On prend   a = 20 cm 

cmaL 802044   
                                                                                            

Du 2éme jusqu’ au 4éme étage :  he = 408 – 20 = 388 cm 

cm
he

a 4.19
20

388

20
 ;  

 On prend  a = 20 cm 

cmaL 802044   

 

Du 5éme jusqu’ au 9éme étage :  he = 306 – 20 = 286 cm 

cm
he

a 3.14
20

286

20
 ;  

 On prend:    a = 20 cm 

cmaL 802044   

Conclusion :   

Dans notre projet la longueur la plus petite de voiles (entre âme) est de 1 m donc la condition L≥4a  

est vérifié. 

Remarque :  

Seuls les voiles vérifiant la condition L ≥ 4a participent au contreventement. 

 

 

II.3.1) Détermination des charges et surcharges (DTR B.C.22) : 

 

Pour pré dimensionner les éléments (planchers, acrotères, poteaux….), on doit d’abord 

déterminer le chargement selon le règlement. 
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a) Charges permanentes : 

 

  On calculera les charges correspondant aux planchers terrasse ; étages courants; murs 

extérieurs; murs intérieurs et l’acrotère. 

 

 Les planchers : 

 

 Plancher terrasse (inaccessible) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure II.3.3 : Coupe verticale d’un plancher terrasse inaccessible. 

 

Tableau II.3.1) Charge permanentes du plancher terrasse inaccessible : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

N° Eléments Epaisseur(m) 𝛒(𝐊𝐍/𝐦𝟑 G(KN/m2 

1 Couche de gravier 
roulé(15/25) 

0.05 20.00 1.00 

2 Etanchéité multi couche 0.02 6 0.12 

3 Béton en forme de pente 0.07 22.00 1.54 

4 Feuille de polyane (par 
vapeur) 

- - 0.01 

5 Isolation thermique ( liège) 0.04 - 0.16 

6 Feuille de polyane (par 
vapeur) 

- - 0 .01 

7 Plancher en corps creux 0.20 14 2.85 

8 Enduit de plâtre 0.02 10.00 0.20 

 Charge permanente totale Gt 5.89 
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 Plancher d’étage courant :    

 

  

  

 

 

 

Figure II.3.4 : Coupe verticale du plancher courant. 

 

Tableau  II.3.2) Charge permanentes  du plancher ’étage courant : 

 

 

 

 

 

 

 

 Plancher dalle pleine (balcons) 

  

 

 

 

 

 

Figure II.3.5 :Coupe transversale de la dalle pleine. 

 

 

N° Eléments Epaisseur(m) ρ (KN/m3) G (KN/m2) 

1 Cloison en briques creuses  0.10 09.00 0.90 

2 Revêtement carreaux Grés-
Cérame 

0.02 22.00 0.44 

3 Mortier de pose 0.02 22.00 0.44 

4 Couche de sable  0.02 18.00 0.36 

5 Plancher en corps creux 0.20 14 2.8 

6 Enduit plâtre 0.20 10.00 0.20 

Charge permanente totale Gt 5.55 
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Tableau II.3.3)  Charges permanentes de la dalle pleine : 

 

 Maçonnerie : 

Notre structure comporte deux types de murs en maçonnerie 

 

 

 

 

      

  

                                                (a)                                                         (b) 

Figure II.3.6 : Coupe verticale d’un mur extérieur (a) et d’un mur intérieur (b).  

Tableau II.3.4 : Charges permanentes des murs extérieurs (a)  

 

      

 

N° Eléments Epaisseur(m) ρ (KN/m3) G (KN/m2) 

1 Revêtement carreaux Grés-
Cérame 

0.02 22.00 0.44 

2 Mortier de pose 0.02 22.00 0.44 

3 Couche de sable 0.02 18 0.36 

4 Dalle en béton armé 0.15 25.00 3.75 

5 Enduit de ciment 0.02 18.00 0.36 

Charge permanente totale Gt 5.26 

N° Eléments Epaisseur(m) ρ (KN/m3) G (KN/m2) 

1 Enduit ciment 0.02 18.00 0.36 

2 Briques creuses 0.01 09.00 0.90 

3 Lame d’air 0.05 -- -- 

4 Briques creuses 0.10 09.00 0.90 

5 Enduit de plâtre sur la face intérieure 0.02 10.00 0.20 

Charge permanente totale Gt 2.99 
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Tableau II.3.5 : Charges permanentes des murs intérieurs(b)                                                                                                         

         

 

 
b) Surcharges d’exploitation : 

 

         Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR (article 7.2 .2) comme suit : 

 

Plancher terrasse……………………………………………………..Q= 1,00 KN / m2  

Plancher étage courant : à usage d’habitation ………………………Q= 1,50 KN / m2  

Plancher RDC à usage d’habitation…………………………………Q= 1,50 KN / m2     

Plancher sous sol.................................................................................Q=2,5 KN/  m2                                              

L’acrotère……………………………………………………………Q= 1,00 KN / ml                         

L’escalier……………………………………………………..…….. Q= 2,50 KN / m2                      

Les balcons…………………………………………………………..Q= 3,50 KN / m2                     

Plancher à usage commercial ……………………………………….Q= 5.00 KN / m2                      

II.3.2) Détermination de l’effort NS par la descente de charges : 

 

 Surface d’influence 

                                    

 

 

                

 

 

                                           

                                     1.60                                      0.4                    1.45 

  Figure II.3.7 : Surface d’influence du poteau le plus sollicité 

N° Eléments Epaisseur(m) ρ (KN/m3) G (KN/m2) 

1 Enduit plâtre 0.02x2 10.00 0.40 

2 Briques creuses 0.10 09.00 0.90 

Charge permanente totale Gt 1.30 

 

 

S1 

 P
o
u

tr
e 

 

 

S2 

Poutre 
 

Secondaire 

 

 

S3 

 P
rin

cip
a

le  

 

 

S4 

1,5 

0,4 

1,5 
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Dans notre cas, les poteaux les plus sollicités  sont: (B2) 

S1 =1.50 × 1.60= 2,40 m²                                

S2=1,50×1,45= 2,17 m²                       

S3=1,50 ×1,60= 2, 40 m²                                      

S4=1,50×1,45=  2,17m²               

        Stot= 9.14m² 

   

 Calcul du poids propre du plancher  

1. Charge permanente: 

o Plancher terrasse:                           KNGT 83.5314.989.5   

o Plancher courant:                           KNGT 72.5014.955.5     

2.Charge d’exploitation: 

o Plancher terrasse:                           KNQ 14.914.910    

o Plancher d’étage courant+RDC:   KNQ 71.1314.95.10   

o Plancher  sous sol :                        KNQ 85.2214.95.20   

 

 

 Poids des poutres : 

 



Poutres principales : 

  PPP = (0.25 × 0.30) × (3) × 25 = 5.63 KN. 

 Poutres secondaires  

 PPS = (O. 25 × O. 30) × (3.05) × 25 = 5.71KN. 

  

D’où le poids total des poutres : 

 

Pt  = 5.63+5.71=11.34 KN 

 

 

 Poids des poteaux 

 

  PPOT = (a × b) × hpot × ρ
b
 

 
 sous.sol jusqu’au 1er étage à usage commercial   :   

 

Ppot1 = (0.40 × 0.40) × 3.40 × 25 = 13.6KN 
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 2éme  jusqu’au 4éme étages à usage commercial : 

 

Ppot1 = (0.40 × 0.40) × 4.08 × 25 = 16.32KN 

  

 5éme jusqu’au9éme étage à usage d’habitation :  

 

                Ppot1 = (0.3 × 0.3) × 3.06 × 25 = 6.88KN 

 

    

II.3.2.1.) Surcharges d’exploitation : 

 

a) Loi de dégression des charges en fonction du nombre d’étages : 

 

 La dégression des charges s’applique aux bâtiments à grand nombre de niveaux, bâtiments à 

usage d’habitation et bureautique, sous réserve de satisfaire certaines conditions notamment pour les 

locaux industriels et commerciales. 

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

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

 La loi de dégression est donnée par la formule suivante: 

𝐐𝐧 = 𝐐𝟎 +
𝟑 + 𝐧

𝟐𝐧
∑ 𝐐𝐢  𝐩𝐨𝐮𝐫 𝐧 ≥ 𝟓

𝐧

𝐢=𝟏

 

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. 

    

Q0 

Q0+Q1 

Q0+0.95(Q1+Q2) 

Q0+0.90 (Q1+Q2+Q3) 

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

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

     

                                                                                          Qn = Q0 +
3+n

2n
∑ Qi  

n
i=1  
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Figure II.3.8 : Loi de dégression des surcharges.     

               

b)  Tableau II.3.6 : Coefficients de dégression des surcharges  

 

Niveaux 10 9 8 7 6 5 4 3 2 1 0 

Cœff. 1 1 0,95 0,90 0,85 0,80 0,75 0,71 0,69 0.67 0.65 

 

 

 Surcharges cumulées:  

 

    

   

    KNQQQQQ

KNQQQQ

KNQQQ

KNQQ

KNQ

75.55471.1385.014.985.0

15.46371.1390.014.990.0

19.35271.1395.014.995.0

85.2271.1314.9

14.9

43210

3210

210

10

0











   

   

   

   

   

    KNQQQQQQQQQQ

KNQQQQQQQQQQ

KNQQQQQQQQ

KNQQQQQQQQ

KNQQQQQQ

KNQQQQQQ

19.11285.22971.1365.014.965.0

28.94971.1369.014.967.0

82.84871.1369.014.969.0

27.77771.1371.014.971.0

83.70671.1375.014.975.0

98.63571.1380.014.980.0

10987653210

9876543210

87653210

76543210

653210

543210












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Tableau II.3.7 : Tableau récapitulatif de la descente de charges sur le poteau (B-2)  

 

II-3.2.2 )Vérification des conditions du Art.7.4.1 /RPA 99 : 

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

 min (b1, h1)   25cm  en Zone I et II. 

 min (b1, h1)   he/20  en zone III. 

 1/4≤ b/h ≤ 4   

 

 

 

 

Charges Permanents [KN] 

 

Charges 

d'exploitation 

(KN) 

 

Effort 

Normaux 

(KN) 

 

Section [cm2] 

 

 

Ni 
Poids 

plancher 

Poids 

poutres 

Poids 

poteaux 

G G c 

Q 

Plancher 

Q c N=Gc+Qc S≥N/σbc S adop 

10 53.83 11.34 0 65.17 65.17 9.14 9.14 74.31 4.95 30x30 

9 50.72 11.34 6.88 62.06 68.94 22.85 31.99 100.93 6.73 30x30 

8 50.72 11.34 6.88 62.06 68.94 35.19 67.18 136.12 9.07 30x30 

7 50.72 11.34 6.88 62.06 68.94 46.15 113.33 182.27 12.15 30x30 

6 50.72 11.34 6.88 62.06 68.94    55.75 169.08 238.02 15.87 30x30 

5 50.72 11.34 16.32 62.06 78.38 63.98 233.06 311.44 20.76 40x40 

4 50.72 11.34 16.32 62.06 78.38 70.83 303.89 382.27 25.48 40x40 

3 50.72 11.34 16.32 62.06 78.38 77.27 381.16 459.54 30.64 40x40 

2 50.72 11.34 13.60 62.06 75.66     84.82 

 

465.98 541.64 36.11 40x40 

1 50.72 11.34 13.60 62.06 75.66 94.28 560.26 635.92 42.40    40x40 

S-S 50.72 11.34 13.60 62.06 75.66 112.10 672.36 748.02 49.87 40x40 
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Sections adoptées : 

(40x40)cm²                    du  s.sol au 4éme étage. 

(30x30) cm²                   du 5éme étage au 9éme étage. 

 Pour (40x40) cm² ; 

 

 Min (40cm , 40cm) = 40 cm ≥ 25 cm…………..CV 

 Min (40cm , 40cm) = 40 cm  ≥  378/20 = 18.9 cm ……………CV 

 1/4  = 0, 25 ≤ 40/40 = 1 ≤ 4…………………………CV 

 Pour (30x30) cm² : 

 

 Min (30cm ,30cm)  30 cm ≥ 25 cm…………..CV 

 Min (30cm, 30cm ) = 30 cm ≥  276/20= 13.8cm…………..CV 

 ¼ ≤ 30/30 =1 ≤ 4…………..CV 

 

II-3.2.3)Vérification au flambement : 

Afin d’éviter tout risque de flambement des poteaux dû à l’effort normal axial, il faut que : 

λ = 
lf

i
 ≤ 50 

:i Rayon de giration.                       
B

I
=i min

min
   Ou         √

I

B
 =√

bh3

12bh
 =

h

√12
 

 Lf= l0 

Lf : Longueur de flambement d’un poteau (Art.122 : BAEL 91) 

 l0 : Longueur libre de poteau 

λ  =
l0

√hb/12bh3
 < 50                        

    λ = 
 l0√12

b
 

 Pour  1er s.sol, RDC et 1er étage  (poteau 40x40) ;l0=3.40m ; λ =29.44< 50 

 Pour le (2eme, 3eme et 4emeétages  poteaux 40x40 ;  l0=4.08m ;λ = 35.33<50 

 Pour le(5eme jusqu’à 9eme étages) poteaux 30x30 ; l0=3.06 ; λ=35.33 <50 
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III) calcul des éléments : 

 

III-1-1) Introduction : 

Ce chapitre concerne le dimensionnement et le calcul des éléments de la 

Structure qui peuvent être étudies isolément sous l’effet des charges seules qu’ils leurs 

reviennent. 

Le calcul se fera conformément aux règles (BAEL 91 modifiées 99) 

 

III-1-2 ) Acrotère: 

 

         Il sera calculé comme une console encastrée au niveau du plancher toiture, elle a une 

section trapézoïdale dans les dimensions sont 10cm d’épaisseur ,50cm de hauteur. Il est 

soumis à un effort G dû à son poids propre et à un effort latéral Q dû à la main courante qui  

engendre un moment de renversement M dans la section d’encastrement. Le ferraillage sera 

déterminé en flexion composée pour une bande de largeur unitaire (1m). 

 

                                                                   

                            

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                    Fig.III-1-1 : Coupe verticale de l’acrotère 

 

A ) Schémas statiques de calcul: 

 

                             

 

 

 

  

 

  

 

                                                        M = Q x H    T =Q              N = G  

 Diagramme des Diagramme des Diagramme des 

 Moments efforts tranchants efforts normaux 

 

Fig.III-1-2 : schéma statique de calcul et diagrammes des efforts 

7cm 

10cm 

10cm 

1
0
cm

 

5
0
 c

m
 

3cm 

 
 

Q 
 

H
 =

5
0
 c

m
 

G 
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B) Calcul des sollicitations: 

●Effort normal dû au poids propre de la section d’encastrement: 

G= ρxS = 25 (0,03x )1,05,01,007,0
2

1,0
xx   =1,4625 KN /ml 

 G = 1,4625 KN/ml 

 

● ρ : masse volumique de béton. (25KN/m3) 

● S : section transversale de l’acrotère. 

● Q : effort horizontal dû à la main courante :Q=1 KN/ml. 

● Moment de renversement M dû à l’effort horizontal à la section d’encastrement :   
 

MQ = QxHx1m = 1x0,5x1 = 0,5KN.m 

 

Effort tranchant T: 

T=Qx1ml=1KN 

 

C ) Combinaison de charges: 

 

 A l’ELU, la combinaison de charges est:   1,35 G + 1,50 Q 

          -Effort normal de compression dû à G :     Nu = 1,35 G = 1,35x1,4625 =1,9744 KN/ml. 

          -Moment de renversement dû à Q :            Mu = 1,50 MQ = 1,50x0,5 = 0,75KN.m. 

          -Effort tranchant T :                                                        Tu =1.5 Q =1.5x1 =1.5 KN. 

 

 A l’ELS, la combinaison de charges est:    G + Q  

         - Effort normal de compression : Ns = G = 1,4625 KN/ml.  

         -Moment de renversement : Ms = 0,5KN.m. 

         -Effort tranchant T ;              Ts= Q = 1 KN. 

 

D) Ferraillage: 

 

      Il consiste à étudier une section rectangulaire soumise à une flexion composée (un effort 

de compression N et un moment fléchissons M).  

 

 

 

 

  

               c  

 

 

 

b=100cm; c=3cm; h=10cm; d=7cm; Fe=400MPa; γs=1,15; MPa
f

s

e
st 348




 
Nu=1,9744 KN/ml  , Mu=0,75KN.m 

 

g 
Asc 

Ast 

Fig.III.1-3 : Schéma de calcul de l’acrotère 

e 

 N                       

e 

M                       

e 

Ast                       

e 

 b = 100 cm                      

e 

h       d                 

e 

C                       
e 

. 
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b : longueurs unitaire qui est égale à 1m. 

c: centre de pression. 

h:hauteur de la section. 

d =h-c : est hauteur utile.  

e : excentricité. 

g : la distance entre le centre de pression C et le centre de gravité des armatures tendues. 

   

  

E) Calcul de l’excentricité: 

eu = 
u

u

N

M
= 

9744.1

75.0
=0,38 m = 38 cm. 

Verification: 

2

h
– c =

2

10
–3 = 2cm  eu>

2

h
– c 

Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la zone délimitée par les armatures. 

L’effort normal N est un effort de compression, donc la section est partiellement comprimée. 

Elle sera calculée en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif Mf, puis elle se ramène à 

la flexion composée. 

 

F) Calcul d’armatures en flexion simple: 

     Moment fictif : 

g = eu + h /2 – c = 38+ 5– 3= 0,40 m 

Mf =  Nu×g= 1.9744x0.40=0.7898KN.m 

Mf : Moment fictif calculé par rapport au C.D.G des armatures tendues. 

μb = 
bc

f

fbd

M
2

 = 
2,14701000

107898.0
2

6




= 0,0114<μr= 0,392 S.S.A. 

μb= 0,0114β = 0,9945 

Les armatures fictives: Af = 
st

f

d

M


  =

348709945,0

107898.0 6




 =32.60mm2 =0.33cm2 

Af =0,33 cm2 

 

 

G ) Calcul d’armatures en flexion composée: 

La section réelle d’armatures: A = 
st

u
f

N
A


  = 

348

109744.1
1033,0

3
2 
 = 27,33 mm2  

     A = 0,27 cm2  
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H ) Vérification à l’ELU : 

 

La vérification de la condition de non fragilité du béton [BAEL91 modifié 99/Art .A.2.4.1] 

 Amin=0,23x b x d 
e

t

f

f 28  

Amin=0,23 x 100 x 7 x 
400

1,2
= 0,84 cm2 

Amin = 0,84 cm² >A calculé = 0.27 cm2 

 

 

Conclusion : 

 La condition de non fragilité n’étant pas vérifiée alors on adoptera la section minimale  

 

A=Amin= 0,84 cm2/ml   

 

On adoptera pour une section d’acier de 7HA8 /ml =3.52cm2,   espacés de 15 cm 

 

 Armatures de répartition : 

Ar =
4

A
= 

4

52.3
=0,88 cm2 

 On prend 7HA8/ml =3.52 cm2  espacées de 15 cm 

 

I) vérification des contraintes à l’ELS:  

 

L’acrotère est exposé aux intempéries, donc la fissuration est considérée comme étant 

préjudiciable, on doit vérifier : 

 

On doit vérifier que : 

 

S ≤  








 28

__

.110;200max;
3

2
min tes ff     

On a : S =
Asd

Ms

1  

 1= 




db

As100

  






7100

51.2100
37.0

  

                     
1 = 0.906  ,  1=0.282  ,   k1=38.19 

     K= 1/k1 = 1/38.19 =0.026 

 Acier : 

S = Mpa41.31
25170906.0

105.0 6






  

MPa15f6,0 28cbcb 
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Mpaff tes 63.2011.26,1110;400
3

2
min.110;

3

2
min 28

__



















 
  

On a bien :  

               
ss   ……………………………………condition vérifier.  

 

 Béton : 

 

Mpak sb 817.041.31026.0.  
 

On a bien :   
 

                
bb   ……………………………………condition vérifier.  

 

J ) vérification au cisaillement :[Art.A.5.1,1/BAEL 91modifie 99] : 

 

La fissuration étant préjudiciable on a : 

  MPaMPaMPaMPa
f

b

c
u 5,24,5,2min4,15,0min 28 












  

la vérifications effectue à l’ELU :  

bd

Vu
u   avec : Vu=1,5 x Q = 1,5 x 1=1,5 KN 

:u la contrainte tangentielle du béton.  

MPau 021,0
701000

105,1 3





  

 

On a bien : 

              uu   ………………………….…condition vérifié.  
 

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.  

 

K ) Vérification de l’adhérence des barres : 

    On a : MPafs tse 15,31,25,1. 28    

i

seu
ud

Vu




..9,0
                       avec :iu somme des périmètres utiles de barres 

cmui 58.1778.0    

MPase 09,0
8,175709,0

103




  

Donc    sese  (condition est vérifiée). 

 

 



Chapitre III                                                                                                               Calcul des éléments 
 

 Page 44 
 

L ) Calcul de la longueur de scellement droit : 

  La langueur de scellement droit se calcule en utilisant  la formule suivante : 
s

fe
Ls

4


  

On a : 

 

.328,040

21,28
835,24

4008,0

835,21,2²5,16,06,0

max

28

2

cmL

cmL

MPaf

s

s

tss











 

Donc on prend Ls=30cm 

 

M )vérification au séisme :  

 

Pour que l’acrotère résiste à la force horizontale FP, elle doit être conçue de telle façon que 

cette force soit inférieure ou égale à la surcharge Q donnée.[Art.6.2, 3/RPA99 version 2003]. 

 

      Fp = 4 A Cp WP  

 

Avec :  

      A : coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4,1)[ RPA99 version 2003] 

         Dans notre cas, il est pris égale à 0,15 (zone IIa, groupe 2). 

      Cp : facteur de force horizontale tiré de tableau (6,1) [RPA99 version 2003], Il est pris égal 

             à 0,8                    

       Wp : poids de l’acrotère, égal à 1,4625 KN/ml 

 

 

      Fp =4x 0,15x 0,8x 1,4625 = 0,702 KN < Q = 1 KN/ml........................... condition vérifié. 

 

Conclusion :  

             Dans notre cas l’acrotère est ferraillé par : 

 Armatures réelles A = 6HA 8 = 3,01 cm2,  

St  <min 3.h;33cm
 

St = 15cm< min {30cm, 33cm} 

 Armatures de répartition Ar = 4HA 8 =2.01cm2,  

St  <min 3.h;33cm  

       St = 15cm< min {30cm, 33cm} 
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Fig III-1.4: Ferraillage de l’acrotère 

 

N : Ferraillage de l’acrotère : 

 

  

25cm

10cm

2cm

5cm

75cm 75cm

5cm

5cm

5cm 15cm 2cm

2x6HA8/ml

(st=15cm)

4
x
H
A
8

(s
t=
1
5
c
m
)

5
0
c
m

AA

 

6xHA8/ml

(st=15cm)

2HA8

coupe A-A

1ml
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III-2 )Etude du balcon : 

III-2-1) Introduction : 

 

Le balcon est considéré comme une console encastrée au niveau de la poutre du plancher et libre 

à l’autre extrémité. Il est réalisé en dalle pleine avec un garde-corps en brique pleine de hauteur  

h = 1.20m. 

Ce type de balcon est soumis à une charge concentrée verticale (G2) due au poids propre du 

garde-corps, ainsi qu’aux charges et surcharges qui leurs reviennent G1 et Q. 

III-2-2) pré dimensionnement : 

        On a :   .12
10

120

10
cm

L
e      Soit : e=15cm. 

 

 

   

III-2-3) Charges et surcharges : 

 

III-2-3.1) Charges permanentes : 

Carrelage (2cm)................................................................0.02x22=0.44KN/m2 

Chape de mortier (2cm)....................................................0.02x22=0.44 KN/m2 
Couche de sable (2cm).............................................................0.02x18=0.36 KN/m2 
Dalle pleine en BA (15cm)...............................................0.15x25=3.75 KN/m2 
Enduit en  ciment (1.5cm)................................................0.015x18=0.27 KN/m2 

                                                                               G1=5.26 KN/m2 

Le poids du garde corps en brique creuses : 

Brique creuses (10cm)................................................0.1x9=0.9 KN/m2 

Enduit extérieur et intérieur en ciment (1.5cm)........2(0.015x18)=0.54 KN/m                                                                                                                                                                                                                                                                           

                                                                                           G2=1.44 KN/m2                                                                                                                                                                                                                                                                          

     III-2-3.2) Surcharge d’exploitation :(uniformément répartie) 

Surcharge revenant au balcon : Q=3.5KN/m2x 1m=3.5KN/ml  

     III-2-4) Les combinaisons de charges : 

 

     III-2-4.1) Les combinaisons de charges à l’ELU : 

         Pour la dalle :qu=   [1.35G1+1.5Q]x1=1.35(5.26)x1+1.5(3.5)x1=12.35KN/ml. 

         Pour le garde-corps : gu=(1.35G2)x1=1.35(1.44)x1=1.944KN/ml. 

     III-2-4.2) Les combinaisons de charges à l’ELS : 

Pour la dalle : qs=(G1+Q)x1= (5.26+3.5) x1=8.76KN/ml.  

            Pour le garde-corps : gs=G2x1=1.44KN/ml. 

 

III-2-5) Ferraillage : 

 

     III-2-5.1) Calcul des efforts internes : 

Le balcon sera calculé comme une section rectangulaire (100x15) cm2soumise à la flexion 

simple. Le calcul se fait pour une bande de 1ml   

 

     

  

Fig (III.2.1) : Schéma statique du balcon 

L=1.20 m 

G2 

 

G1 

 

Q 
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       À ELU :    

 

a) le moment flechissant : 

 

               Mu = ( qu L² / 2) + gu xL=[ 12.35x (1,20)² / 2] +1.944x1.20= 11.225KNm 

 

        b)  L’effort tranchant : 

 

               Vu= qu L+ gu=12.35x1.20+1.944=16.764KN 

  

)(sec..392.00549,0
2,1412010

1011.225

² 23

6

arméesimplementtionASS
x

fbd

Mu
id

bc

u 


 

 

9715.00549.0  u  

MPa
fe

s

st 348
15,1

400



 Donc : 2

6

77.2
3481209715.0

10225.11

..
cm

xx

x

d

Mu
A

st

u 


 

On adopte : 7HA12 = 7.92 cm²    avec St =15 cm  

  

       d) Armature de répartition : 

 

    cm²98.1
4

92.7

4
 u

r

A
A  

On adopte : 7HA10   =5.49 cm²     avec 15St cm 

 

III-2-5.2) Vérification des efforts : 

 

1) Vérification à L’ELU : condition de non fragilité  (Art A.4. 2.1 /BAEL99 ) : 

 

2,1MPa0.6x0.06ff c28t28   

228 45.1
400

1.2
1210023.0 bxd x 0.23 Amin cm

f

f

e

t 
 

.........................ok 

 

2) Vérification des contraintes à l’ELS : 

 

 La fissuration étant préjudiciable avec  =1.6 ,                          

 on doit vérifier que : 

S ≤ Mpaff tes 63.201.110;
3

2
min 28

__










   

MPafcbb 156.0 28 
 

 

 

22 45.1min92.7 cmAmAu 
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a)Vérification des  contraintes dans les aciers : 

mKNlg
lq

M s
s

s .035.82.144.1
2

2.176.8

2

22








 




















02.27

881.0
66.0

12100

92.7100100

1

1

1
Kdb

Au



 

Mpa
Ad

M

u

s
s 96.95

792120881.0

10035.8 6

1












 

.63.20196.95 vérifiéeconditionMPaMpa ss  
 

 

     b) Vérification des contraintes dans le béton : 

 

On doit vérifier que : MPafcbb 156.0 28   

.1555.3

55.3
02.27

96.95

1

vérifiéeconditionMPaMpa

MPa
K

bb

s

b










 
Le calcul des armatures à l’ELS n’est pas nécessaire 

 

c)Vérification de l’effort tranchant : 

 

On doit vérifier que : uu      avec : 

. vérifiée)(condition    donne qui Ce

14,0
120.10

10.76.16

.

         5,24;.15,0min

 

3

3

28

uu

u
u

b

C
u

MPa
db

V

MPaMPa
f

blepréjudicianfissuratio























 

L’espacement : 

 Pour les armatures principales : 

St ≤ min (3h , 33cm) = 33cm. 

On pren  St = 15cm < 33cm   (condition vérifiée). 

 Pour les armatures de répartition : 

St ≤ min (4h , 45cm) = 45cm 

On prend St = 15cm < 45cm   (condition vérifiée). 

d) Vérification de l’adhérence et de l’entrainement des barres : 

On a :  

        . vérifiée)(condition                 donne qui Ce

).38.262,1x14,3x7U(  avec      588,0
8,263.120.9,0

10.764,16

..9,0

15,31,2x5,1.

susu

i

3

28
















cmnMPa
Ud

V

MPaf

i

u
su

tssu

 



Chapitre III                                                                                                                    Calcul des éléments 
 

 Page 49 
 

Fig III.2.2: Ferraillage de balcon 

7HA12/ml (st=15cm) 

5HA10/ml (st=20cm) 

L = 1.20 m 

       15 cm 

 

e) Vérification de la flèche : 

 

On Doit vérifier que : 

FF      avec : 

F= F1+F2 

La flèche admissible : cm
L

F 48,0
250

120

250
  

Soit 
2

².
1

lq
M


  : le moment dû à la charge et surcharge uniformément répartie revenant au 

balcon. 

Soit M2 = -gu.l  le moment dû à la charge concentrée. 

En utilisant la méthode de vérechaguine on obtient : 

IE

lq
F

..8

. 4

1                                 f1: flèche due à la charge et surcharge revenant au balcon. 

IE

lg
F

..3

. 3

2                                   f2 : flèche due à la charge concentrée du au garde corps. 

4
3

28125
12

15x100
cmI                  I : moment d’inertie du balcon. 

E=1081,887KN/cm² :                     E : module de déformation différée du béton. 

 

cmF 075.0
28125x 887,1081x 8

)120(x 10.76,8 42

1 


 

cmF 0008,0
28125x 887,1081x 3

)120(x 10.44,1 32

2 


 

F= 0,075+0,0008= 0,0758cm 

D’où FF       (condition vérifiée).  
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III-3) calcul d’escaliers : 

III-3-1 ) Définition : 

     Un escalier est un ouvrage constitué d’une suite de degrés horizontaux (marches et paliers) 

permettant de passer à pied d’un niveau à l’autre d’une construction. 

Ses caractéristiques dimensionnelles sont fixées par des normes, des DTU, des décrets en 

fonction du nombre d’utilisateurs et du type du bâtiment. 

 

III-3-2 ) Terminologie : 

 

 

                                     

                                                                                                                                           

 

 

 

 

 

 

 

 

                                                                                                           

                                                                       

                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                              

Marche : c’est la partie horizontale qui reçoit la charge verticale; sa forme en plan peut être 

rectangulaire, trapézoïdale, arrondie, etc..     

   Le nombre de marches s’écrit 𝐧 =
𝐇

𝐡
                                                 

  Avec : n : nombre de marches  

             H : hauteur entre deux niveaux consécutifs. 

Hauteur de la contre marche « h » : c’est la différence de niveau entre deux marches 

successives.                                                                                                                                         

14cm ≤ h ≤ 20cm (En moyenne on prend  h=17cm). 

Le Giron g :                                                                                                                                         

C’est la distance comprise entre deux nez de marches successives ou largueur de la marche 

s’il n’y a pas de nez.   22 cm ≤ g ≤ 33 cm (En moyenne on prend  g=30cm). 

 

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

Paillasse : dalle inclinée supportant les marches. 

Lp2 

Fig III-3.1 :  Terminologie de l’escalier  

Marche  

Emmarchement(E) 

h 

 g 

 

H 
La paillasse 

  

Reculement L 
         Lp1 

Contre marche 
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Palier intermédiaire ou de repos Lp: 

Partie horizontale d’un escalier séparant deux volées successives  Lp ≥ 3g  

La Volée : 

C’est l’ensemble (marches,  paillasse) compris entre deux paliers successifs. (Pour le confort 

des personnes la volée doit comporter au maximum 25 marches). 

Reculement (L) : 

Longueur de la volée d’escalier projetée sur un plan horizontal. 

Revêtement de l’escalier : 

Qui peut être  en carrelage, en marbre, en dalle de sol. 

 

III-3-3 ) pré dimensionnement : 

 

  A ) Escalier principale he=4,08 m (escaliers à 3 volées) : 

 

 Pré dimensionnement des marches :  

Le pré dimensionnement des marches se fera par la formule de « BLONDEL » : 

 59cm ≤ 2h + g ≤ 65cm 

{
n. h =  he

(n –  1)g =  L
 

14cm ≤ h ≤ 20cm, on prend h=17 cm  

Le nombre de marches totales est : n =
he

h
=

4.08

17
= 24marches 

Deux volées parmi les trois sont identiques: 

 

 

 

On a 10marches 

         h=17cm 

 

59cm ≤ 2h + g ≤ 65cm  25cm ≤ g ≤ 31cm, 

 

g =
L

(n – 1)
=

225

9
= 25cm ,  Lp = 1,05m ≥ 3g =0,9m. 

 

Fig III-3.2) Schéma 

statique d’une volée 
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 Prédimensionnement de la paillasse et du palier de repos : 

 Soit « ep » épaisseur de la paillasse et du palier est donnée par : 

  
2030

00 L
ep

L


  

755,0
225

170


L

H
tg =   = 37,07° 

VL

L
cos      

37,07cos

225

cos




L
LV = 282cm 

L0 = LV + LP = 2,82+1,05 =3,87m  

Donc : 
20

 387

30

   387
 ep    12,9cm  ep  19,35cm 

        On prend : ep = 18cm 

La volée intermédiaire : 

 On a 4 marches, h=17cm 

59cm ≤ 2h + g ≤ 65cm  25cm ≤ g ≤ 31cm 

g =
L

(n –  1)
=

75

3
= 25cm  

2030

00 L
ep

L


  

0.906=
75

68
=

L

H
=tgα =   = 42,20° 

VL

L
cos      

42,20 cos

75
=

cosα

L
=LV = 101 cm. 

L0 = LV +2xLP = 1,01+2x1,15 = 330cm. 

Donc : 
20

330
≤ep≤

30

330
   11cm  ep  16,5cm 

Pour des raisons d’exécution on prend : ep = 18cm 

 

B ) Détermination des sollicitations de calcul : 

 

 les charges permanentes : 

 La volée : 

GV= Gmarches+ Grev+ Gpalliasse 

      =ρ
BA

×
h

2
× 1ml + (ρ

mortier
× em + Mscar) × 1ml + ρ

BA
×

ep

cos α
× 1ml 

        =25 x 
0.17

2
× 1 + (22 × 0.02 + 0.44) × 1 + 25 ×

0.18

cos 37.07
× 1 = 8,64KN/ml 

 Le palier : 

Gp=  (ρ
mortier

× em + Mscar) × 1ml + ρ
BA

× ep × 1ml 

     =  (22 × 0.02 + 0.44) × 1 + 25 × 0.18 × 1 = 5,38KN/ml 

H=0.68m 

LP=1.15m 

          Lv 

 

L=0.75m 

 

LP =1,15m 

Fig III-3.3 : Schéma statique 

d’une volée 
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 les charges d’exploitation :  

La surcharge d’exploitation des escaliers donnée par la DTR B.C.2.2 est : 

    Qp= Qv =2,5 x 1 m = 2,5 KN/ml. 

 

III-3-4 ) Calcul à  l’ELU : 

 

          Combinaison de charges : 

 

qv=1,35 GV+1,5 Qv=1.35x8,64+1,5x2,5=15,41 KN/ml 

qp=1,35 Gp+1,5 Qp=1.35x5,38+1,5x2,5=11,01  KN/ml 

 

Les réactions d’appuis : 

                           qv =15,41 KN/ml 

                           qp =11,01 KN/ml 

 

 

 2,82m      1,05m 

                                          RB                                                                        RA                                                                                                                                   

                                                           

   

 

{
ΣFV = 0 … … … … … . .1
ΣM/A= 0 … … … … … .2

                                                           {
RA = 29,19KN
RB = 25,84KN

          

 

Tableau III-3-1) Les moments fléchissant : 

 

Tronçon Expression de Mz(x)                          

Mz(KN.m) 

0 ≤ x≤ 2,82m 

 

29,19x-7,705x2 X=0 0 

X=2,82m 21,05 

0≤x≤1,05m 25,84x-5,505x2 X=0 0 

X=1,05m 21,05 

 

Tableau III-3-2) Les efforts tranchants : 

 

Tronçon Expression de Ty(x)                          

Ty(KN.m) 

0 ≤ x≤ 2,82m 

 

29,19-15,41x X=0 29,19 

X=2,82m -14,26 

0≤x≤1,05m 25,84-11,01x X=0 25,84 

X=1,05m 14,26 

Fig III-3.4 : Schéma statique à l’ELU 
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Le moment maximum : 

Ty=0      TY(x) = 29,19 − 15,41x = 0 x = 1,89m 

Mz(x) = 29,19x − 7,705x2 

    Mz(1,89) = 27,65 KN. m 

 

        Mz
max = 27,65 KN. m 

       Mzmax=27,65KN.m 

A fin de tenir compte du semi encastrement aux extrémités, on porte une correction à l’aide 

des coefficients réducteurs, pour les moments max aux appuis et en travées. 

- Aux appuis : Mua =  Mumax -0,3 = - 0,3x27,65 = - 8,30KN.m 

- En travées : Mut = Mumax0.85 = 0,85x27,65 = 23,51KN.m 

Les résultas trouvés figurent sur le diagramme suivant : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

15,41KN/ml 
11,01KN/ml 

        1,05m 2,82m 

RA RB 1,89m 

x[m] 

21,05 KN.m 

Mz[KN.m] 
27,65 KN.m 

   Ty[KN] 

29,19KN 

25,84KN 

 

+ 

- 

_ 

x[m] 
14,26KN 
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III-3-5) Calcul des armatures à l’ELU: 

A) Armatures principales : 

 Il sera basé sur le calcul d’une section rectangulaire, soumise à la flexion simple pour 

une bande de 1m. 

 

                                                                                                                                                 

      d=16cm 

                                                                    A                                                  

                                                          c=2cm 

                                                             

                                                                b=100cm 

                             

 

 Aux appuis:  

2,14²16010

1030,8

² 3

6






bc

ua
b

fbd

M
 = 0,022 

l = 0,392 S.S.A  (Section simplement armé). 

b  = 0,022     = 0,989 

8,3416989,0

²10.30,8




St

uaa

u
d

M
A


 = 1,51 cm² 

Soit : 6HA12/ml =  6,78 cm² ; avec un espacement St = 17cm. 

 

23,51KN.m 

8,30KN.m 

 

8,30KN.m 

 

- - x[m] 

+ 

Mz [KN.m] 

Fig III-3.5): Diagramme des moments fléchissants et des efforts tranchants à l’ELU 

Fig III-3.6 : une section rectangulaire d’une bande de 1m 
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 En travée : 

 
2,14²16010

1051,23

² 3

6

6 




c

t
b

fbd

M
 = 0,064 

l = 0,392    S.S.A 

b  = 0,064     = 0,967 

8,34160,967

²10.51,23




S

ut
st

d

M
A


 = 4,36 cm 

Soit : 6HA12/ml =  6,78 cm² ; avec un espacement St = 17cm 

B) Armatures de répartition: 

 Aux appuis : 

 
4

 6,78

4


a

u
r

A
A = 1,69 cm² 

Soit : 4HA10/ml =  3,14 cm² ; avec un espacement St = 25cm. 

 En travée : 

 
4

 6,78

4
 St

r

A
A =  1,69 cm² 

Soit : 4HA10/ml =  3,14 cm² ; avec un espacement St = 25cm. 

       C) vérifications à l’E.L.U : 

   1) Condition de non fragilité  (BEAL 91 ;Art 4.2.1) : 

Amin= ²932,1
400

1,2
1610023,0...23,0 28 cm

fe

f
db t    

      Aux appuis : Au
a = 6,78cm² > Amin = 1,932 cm²…………………..Condition vérifiée. 

      En travée : Ast = 6,78 cm² > Amin = 1,932cm²…………………..Condition vérifiée. 

   2) Ecartement des barres : 

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

suivantes : 

 Armatures principales : St  min (3h ; 33cm) =33cm 

Appui  :  17cm < 33cm…………………………………..Condition vérifiée. 

  Travée : 17cm < 33cm ………………………………...Condition vérifiée. 

 Armatures de répartition : St  min (4h ; 45cm) 

Appui :25cm < 45cm …………………………………..Condition vérifiée. 

 Travée : 25 cm< 4 cm …………………………………Condition vérifiée. 
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      3) Vérification  de la contrainte d’adhérence et d’entraînement (BAEL91Art.6.1. 3) :  

On doit vérifier que :  
Se    

uSe
  

uSe
 = 

28. ftS  = 1,5x2,1= 3,15 MPa 




Uid

Vu
Se

..9,0
  

avec :
 S  = 1,5 pour les barres de hautes adhérences   

   ..nUi = 6x3,14 x12 = 226,08mm 

 
226,081609,0

1019,29 3




Se = 0,896MPa 

   Se  < 
uSe

  …………………………………..Condition vérifiée. 

 

Donc il n’y a pas de risque d’entraînement dans les barres longitudinales. 

     4) Vérification de l’effort tranchant (Art A.5.1 /BAEL91) : 

 On doit vérifier que : 
u

u
u

db

V
 

.

max

 

16010

1019,29
3

3




u = 0,182MPa. 

La fissuration est peu nuisible : 

 









 MPafc

b

u
5;

2,0
min

28
 = 3,33 MPa 

u = 0,182MPa < 
u
  = 3,33 MPa …………………………………..Condition vérifiée. 

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

    5) Vérification de l’ancrage des barres (Art A6-1.2.1/BAEL91) :  

S =  
28

2
.6,0 tS f = 0,6x(1,5)²x2,1 = 2,835 MPa 

La longueur de scellement droit : 

s

e
S

f
l

4


 = 

835,24

12400




= 423,28mm 

 Soit lS = 43cm                        lcr = 0,4 lS = 17,2 cm, on prend lcr = 17 cm. 

    6) Influence de l’effort tranchant sur le béton : 

On doit vérifier aux voisinages des appuis que : 

 
bu fcbaV /...4,0 28

max    Avec a = 0,9.d 

 max

uV  0,4x0,9x16x100x2,5/1,5 = 960KN 

max

uV = 29,19KN < 
u

V =  960KN …………………………………..Condition vérifiée. 

     7) Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales inférieures : 

On doit vérifier que : 














d

M
V

fe
A

a

ua

u

a

u
9,0

15,1
 

Avec :   Mu
a= -8,30 KN m 
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











1609,0

10.30,8
1019,29

400

15,1 6
3xAa

u = -81,79mm2  

On a : 









d

M
V a

u
9,0

< 0 

Aucune vérification n’est nécessaire. 

 

III-3-6) Calcul à l’E.L.S : 

 

qvS=GV+Qv=8,64+2,5=11,14 KN/ml 

qpS=Gp+Qp=5,38+2,5=7 ,88 KN/ml 

 

 

 

Les réactions d’appuis : 

                           qvs =11,14 KN/ml 

                           qps =7,88 KN/ml 

 

 

 2,82m      1,05m 

                                      RA                                                                                                          RB 

                          

 

{
ΣFV = 0 … … … … … . .1
ΣM/A= 0 … … … … … .2

                                                           {
RA = 21,10KN
RB = 18,60KN

    

 

Tableau III-3-3) Les moments fléchissant : 

 

Tronçon Expression de Mz(x)                          

Mz(KN.m) 

0 ≤ x≤ 2,82m 

 

21,10x-5,57x2 X=0 0 

X=2,82m 15,20 

0≤x≤1,05m 18,60x-3,94x2 X=0 0 

X=1,05m 15,20 

 

Tableau III-3-4) Les efforts tranchants : 

 

Tronçon Expression de Ty(x)                       Ty(KN) 

0 ≤ x≤ 2,82m 

 

21,10-11,14x X=0 21,10 

X=2,82m -10,32 

0≤x≤1,05m 18,60-7,88x X=0 18,30 

X=1,05m 10,32 

                                                                                                         

Fig III-3.7 : Schéma statique à l’ELS 
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Le moment maximum : 

 

Ty=0      TY(x) = 21,10 − 11,14x = 0 x = 1,89m 

Mz(x) = 21,10x − 5,57x2 

    𝐌𝐳(𝟏, 𝟖𝟗) = 𝟏𝟗, 𝟗𝟖 𝐊𝐍. 𝐦 

Remarque : 

A fin de tenir compte du semi encastrement aux extrémités, on porte une correction à l’aide 

des coefficients réducteurs, pour les moments max aux appuis et en travées. 

- Aux appuis : Msa =  Mmax -0,3 = - 0,3x19,98= - 5,99KN.m 

- En travées : Mst = Mmax0.85 = 0,85x19,98=16 ,98 KN.m 

 

 

Les résultas trouvés figurent sur le diagramme suivant : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

11,14KN/ml 
7,88KN/ml 

RB RA 

1,89m 

x[m] 

15,20 KN.m 

Mz[KN.m] 19,98 KN.m 

   Ty [KN] 

+ 

- 
x[m] 

_ 

18,30KN 

 

2,82m         1,05m 

10,32KN 

 

9,47KN 
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Fig III-3.8: Diagramme des moments fléchissants et des efforts tranchants à l’ELS 

 

 

III-3-7 ) Vérification à l’E.L.S : 

 

A) A l’état limite d’ouverture des fissurations : 

 La vérification n’est pas nécessaire car l’élément est couvert donc la fissuration est peu 

nuisible. 

        b) A l’état  limite de compression du béton (A.4.5.2/ BAEL91) : 

On doit vérifier que : 
bcStbc K   = 15 MPa 

 En appui : 

16100

78,6100

.

.100
1






db

Aa

u = 0,423 

   

                                         1 = 0,900            

            Tableau                  1k = 35,27 
                                           K=0,028  

    

678160900,0

1099,5

..

6

1 




a

u

Sa
St

Ad

M


 = 61,35 MPa 

Stbc K  = 0,028x61,35 = 1,72MPa < 
bc

 = 15MPa      Condition vérifiée. 

En travée : 

       16100

78,6100

.

.100
1






db

Ast = 0,423 

                                        1 = 0,900            

            tableau                  1k = 35,27 
                                           K=0,028 

- - 

+ 

16,98KN.m 

 

5,99 KN.m      

 

5,99 KN.m 

 

Mz [KN.m] 

x[m] 
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678160900,0

1098,16

..

6

1 


x

Ad

M

st

St
St


 = 173,91 MPa 

Sbc K  = 0,028 x173,91 = 4,869 MPa < 
bc

 = 15MPa …………………Condition vérifiée 

      c : Etat limite de déformation : 

Avant de faire la vérification à la flèche, on doit vérifier les conditions suivantes : 

  
16

1


L

h
 

  
0.10 M

Mt

L

h
  

  
fedb

A 2,4

.
  

Avec : 

 L : La portée de la travée entre les appuis. 

 h : Hauteur totale de la section   

 Mt : Moment en travée. 

 M0 : Moment isostatique dans la travée. 

Donc on aura : 

1) 06,0
16

1
046,0

387

18
 

L

h
  
 

Une condition n’est pas vérifiée, donc il est nécessaire de faire une vérification à la flèche. 

 

 Calcul de la section homogénéisée : 

 B0 = bh + 15(A1 + A2)    Avec A2 = 0 

 B0 = 100x18 + 15(6,78 + 0) = 1901,7 cm² 

 

 Moment statique de la section homogénéisée: 

 S/XX = 
2

2bh
+ 15(A1C1 + A2C2) 












 278,615

2

18100
/

2

XXS  = 16403,4cm3 

 
 1901,7

16403,4/

0

1 
B

S
V XX = 8,63 cm 

 V2 = h – V1 = 18 – 8,63= 9,37 cm 

 

 Moment d’Inertie de la section homogénéisée : 

    2

222

2

111

3

2

3

10 )()(15
3

CVACVAVV
b

I    A2 = 0 
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     4233

0 836,53316)263,8(78,61537,963,8
3

100
cmI   

 
 Calcul de la flèche : 

 
028

4

384

5

IE

lq
F

v

S  

Ev28 = 10818,87 MPa              EV28 : module de déformation longitudinale différée du béton. 

3

4

10836,5331687,10818384

)387(14,115




F = 0,564cm 

500

387

500


L
F = 0,774cm 

F = 0,564cm < cmF 774,0 ………………………………………..Condition vérifiée 

 

Remarque : On adopte le même  ferraillage d’escaliers pour les différents niveaux  

III-3-8) Calcul de la poutre palière : 

 

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

poids du mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux.       

                                                                                                                                             

 Prédimensionnement : 

   
1015

L
h

L
t                                                             

 ht : la hauteur de la poutre  

 L : longueur libre de la poutre entre nus d’appuis.    L = 3,30m 

     cmhcm t 3322       On prend  cmth 30    

 Recommandation de RPA 99 Version 2003 : 

   cm25≥b,cm30≥h  

   
tt hbh 7,04,0   

   32,1
25

03










b

h

cmb

cmh
tt

    Condition vérifiée                                                   

 Détermination des charges et surcharges :  

    Poids propre de la poutre: G = 0,25 x 0,30 x 25 = 1,875 KN/m 

    Charge d’exploitation ;    Q = 2,5 KN/m 

    Effort tranchant :  

         ELU: Ru = 29,19 KN  

         ELS:  Rs = 21,10 KN 
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 III-3-8.1) Calcul à l’ELU :  

    

 A) Combinaison des charges :                                                  

    à l’ELU : 

  qu = 1,35 G + 
L

Tu2
 = 1,35 x 1,875+

30,3

19,292
                                   

  qu = 20,08KN/m 

           

        b) Réaction d’appuis :                           

          
KN

lq
RR u

BA 13,33
2

3,308,20

2





 
          

       c ) Moment fléchissant et l’effort tranchant : 

              

 

mKNM

l
qM u

.33,27

8

3,3
08,20

8

0

22

0




 

                    Pour tenir compte de semi encastrement : 

                      Ma = - 0,30 Mmax = -8,20 KN.m 

                      Mt =    0,85 Mmax  = 23,23 KN.m 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

           

 

                 

                

 

 

 

qu = 20,08 KN/m 

3,30 m 
RB=33,13 RA =33,13 

Ty [KN] 

Mz [KN m] 

33,13 

 

33,13 

8,20 

8,20 

 

23,23 

x [m] 

x [m] 

 Fig III-3.9 :Diagramme des moments fléchissants et des efforts tranchants à l’ELU 



Chapitre III                                                                                                               Calcul des éléments 

 

 

 Page 64 
 

 d) Calcul les armatures longitudinales :  

1) Calcul des armatures   :   

Armatures principales : 

 Aux appuis : 

mKNM
ap

u .20,8  

   
.392,0029,0

2,14²2825

1020,8

²

3





 l

bu

ap

u
b

fbd

M
    S.S.A. 

029,0b  986,0
 

 

²853,0
34828986,0

1020,8 3

cm
d

M
A

st

ap

u
a 






  

 

Soit : Aa = 3 HA 12 = 3,39cm² 

  

 En travée : 

mKNM
t

u .23,23  

   
.392,0083,0

2,14²2825

1023,23

²

3





 l

bu

t

u
b

fbd

M
    S.S.A. 

083,0b   9565,0
 

2.49cm²
348280,9565

1023,23

βdσ

M
A

3

st

t

u
t 




  

 

   Soit: At = 3 HA 12 = 3,39cm². 

 

N.B:  

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

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

²75,3
100

30255.0

100

5.0
cm

xxxbxh
 . 

 3,39x2 = 6,78cm²  3,75 cm2……………………………………La condition est vérifiée. 

 

III-3-8.2) Vérification à l’ELU :  

 

a)  Vérification de la condition de non fragilité (Art A.4.2.1, BAEL91) : 

   228
min 845.0

400

1,2
282523,023,0 cmbd

f

f
A

e

t   

   ²39,3,²39,3²845,0min cmAcmAcmA at       Condition vérifiée  
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b)  Vérification de l’effort tranchant (BAEL 91/A.5.1.21) : 

     Il faut vérifier que 
uu
  

   MPa
db

Tu
u 047,0

2825

13,33






  

   MpaMPaf t

b

u 33,35,
2,0

min 28 











        

         MPaMPa uu 33,3047,0          Pas de risque de cisaillement.   

                                                                                                                                                                                                                               

          c) Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis : 

  

  .4209,04,013,33 28 KN
f

dbKNT
s

c
u 


    Condition vérifiée 

        d)  Influence de l’effort Tu sur les armatures longitudinales inférieures : 

  .0017,0
28,09,0

20,8
13,33

400

15,1

9,0

15,1
39,3 22 cm

d

M
T

f
cmA u

u

e

a 




















  

         .condition vérifiée. 

On constate que l’effort tranchant Vu n’a pas d’influence sur les armatures inférieures. 

 e ) Vérification de l’adhérence aux appuis (Art6.13/BAEL91 ) :  

La contrainte d’adhérence d’entrainement sur un paquet de barres (ou une barre isolée) 

faisant partie de l’armature tendue d’une poutre est donnée par l’expression : 

   ..nUi = 6x3,14 x12 = 226,08mm.  

MPaMPa

MPaxf

MPa
x

Ud

T

sese

tsse

i

ua
se

15,3581,0

15,3)1,25,1(

581,0
08,2262809,0

1013,33

9,0

28

3




















 

 
Se  < 

Se
  …………………………………..Condition vérifiée. 

Donc il n’y a pas de risque d’entraînement dans les barres longitudinales. 

 

     f )  Calcul des ancrages des barres : 

 MPaf tssu 835,21,2²5,16,06,0 28

2                                     

La longueur de scellement droit : 

s

e
S

f
l

4


 = 

835,24

12400




= 423,28mm, Soit lS = 43cm 
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g ) Calcul les armatures transversales : 

 Diamètre :  








 l

t

t ,
10

b
,

35

h
min  

mmt 57,812,
10

25
,

35

30
min 









  

    On choisit : HA8 

       cmcmcmcmdst 2,2540,2,25min40,9,0min    

  Soit : cmst 10  

 Espacement : selon le RPA version 2003 (Art7.5-2.2) : 

En appuis : )30,8.16,5.7min()30,12,
4

min(  t

h
st   

                   St=7 cm  

 

En travée : cm
h

st 15
2
         

                        St=15cm                                            

                                                                                                                         

III-3-8.) calcul à l’ELS : 

qs = G + 
L

Ts  =1.875 + 
30,3

10,21
 

   qs = 9,16KN/m  

 

 

    Réaction aux appuis :  

 RA = RB =  KNx
l

qs 11,15
2

3,3
16,9

2
                                              

    Les moments : 

mKNx
l

qM s .47,12
8

3,3
16,9

8

22

0   

En tenant compte de semi encastrement : 

 

           Msa =-0,3x12,47= -3,74 KN.m 

 

 Mst =0,85x12,47=  10,60 KN.m
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III-3-8.4) vérification à l’ELS : 

 

       A l’état limite d’ouverture des fissurations : 

 La vérification n’est pas nécessaire car l’élément est couvert donc la fissuration est peu 

nuisible. 

      A l’état  limite de compression du béton : 

On doit vérifier que : 
bcStbc K   = 15 MPa 

 

 En appui : 

2825

39,3100

.

.100
1






db

Aa

u = 0,484 

  

                                          1 = 0,895            

            tableau                  1k = 32,62 
                                           K=0,030 

     

339280895,0

1074,3

..

6

1 




a

u

Sa
St

Ad

M


 = 44,02 MPa. 

Stbc K  = 0,030x44,02 = 1,32MPa < 
bc

 = 15MPa    Condition vérifiée 

qS = 9,16KN/m 

 

3,30 m 
RB=15,11KN 

 

 

RA=15,11KN 

Ty [KN] 

Mz [KN m] 

15,11 

 

15,11 

 
3,74 

3,74 

10,60 

x [m] 

x [m] 

         Fig III-3.10 : Diagramme des moments fléchissants et des efforts tranchants à l’ELS 
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 En travée :  

       2825

39,3100

.

.100
1






db

Ast = 0,484 

                          

                                          1 = 0,895            

            Tableau                  1k = 32,62 
                                           K=0,030 

339280895,0

1060,10

..

6

1 


x

Ad

M St
St


 = 124,77 MPa 

Sbc K  = 0,030 x 124,77 = 3,74 MPa < 
bc

 = 15MPa …………………Condition vérifiée 

Etat limite de déformation : 

0625,0
16

1
09,0)1  

L

h

 

083,0
.10

09,0)2
0


M

Mt

L

h
  

0105,0
2,4

0048,0
28.25

39,3

.
)3 

fedb

A


 
 Avec :  L : La portée de la travée entre les appuis. 

  h : Hauteur totale de la section   

  Mt : Moment en travée. 

  M0 : Moment isostatique dans la travée. 

Les conditions sont toutes vérifiées, donc il n’est pas nécessaire de faire une vérification à la 

flèche.             

      Remarque : On adopte le même ferraillage pour toutes les poutres palières de la structure.  

 

                 3HA12 

                                          Poutre palière                       

                                                A 

 

 

 

 Appui 

                                                              A 

                                                                                                                           7cm 

                                  15cm   

                                                                                                                                                                                                                                              

 3HA12 

             Coupe A-A  

Cadre + 

étrier 

HA8 

 Figure III-3.11 : Schéma de ferraillage de la poutre palière 
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III-4 ) Calcul des planchers :  

 

III-4-1) Plancher en corps creux :     

                                            

         La structure comporte un plancher en corps creux dont les poutrelles sont préfabriquées, 

disposées suivant le sens longitudinal et sur lesquelles repose le corps creux. Nous avons à 

étudier le plancher le plus sollicité qui est  celui de l’étage courant. 

 

III-4-2 ) Détermination des dimensions de la section en T : 

 

      Hauteur de la section ……………………………………………………… h= 16+4=20cm 

      L’épaisseur de la table de compression……………………………..............h0=  4cm  

      L’enrobage…………………………………………………………………..c= 2cm 

      La hauteur utile……………………………………………………………...d= 18cm 

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

la plus faible des valeurs ci-dessous : 

 









 0

1
1 8,

10
,

2
min h

LL
b

 

 

L : distance entre deux parements voisins de deux poutrelles. 

L1 : longueur de la plus grande travée dans le sens de la poutrelle. 

 

                 L= 65 – 12 = 53cm 

                 L1= 360cm 

 









 4x8,

10

360
,

2

53
min1b  

  b1 ≤ min (26.5, 36, 32) 

  b1 = 26,5cm 

  b : largeur de la table de compression 

  b : 2b1 + b0 = 2x26.5 + 12= 65cm 

  b = 65cm                                                       
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                                                                          b 

 

 

      h0 

 

                b1 b1                        b1 

h 

 

 

 

                                      

                                 b0                          L                 b0            

 

 

 

III-4-3) Ferraillage de la dalle de compression : 

 

             La dalle de compression de 4cm doit être armée d’un quadrillage de barres dont les 

dimensions des mailles ne doivent pas dépasser : 

20cm pour les barres perpendiculaires aux poutrelles. 

30 cm pour les barres parallèles aux poutrelles. 

 

         III-4-3.1) Armatures perpendiculaires aux poutrelles : 

               A┴ = 

ef

L4
= 

520

654
= 0.50cm2/ml  

                        L  : distance entre axe des poutrelles (50 cm < L < 80 cm ). 

                      Soit : A┴=6T6=1.7cm2 ;  avec  St=15 cm. 

         III-4-3.2) Armatures parallèles aux poutrelles : 

 

                    A⁄⁄ = 
2

A
=

2

7.1
= 0.85 cm2 

                              Soit : A// = 6T6 = 1.7cm2/ml, avec  St=15 cm 

 

 

Figure  III-4-1 : schéma d’une section en T. 
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III-4-4) calcul de la poutrelle : 

 

       III-4-4.1) Avant le coulage : 

 

         Avant le coulage de la dalle de compression les poutrelles sont considérées comme étant 

posée sur deux appuis simples et soumises aux charges suivantes : 

 

Poids propre de la poutrelle q = 25 x 0,12 x 0,04 = 0,12 KN/ml 

Poids propre du corps creux   = 0,95 x 0,65        =0,62 KN/ml 

                                                                            G= 0,74 KN/ml 

  

 Surcharge due au poids propre de l’ouvrier Q = 1 KN/ml. 

                                                                        Q = 1 KN/ml 

 

      a)La combinaison des charges : 

 

      A L’E.L.U : 

 Qu = 1,35G +1,5Q 

                 = 1,35 x 0,74 + 1,5 x 1 = 2,5KN/ml 

              Qu = 2,5KN/ml 

 

 

 

 

 

1
5

 

Fig III-4-2 :Ferraillage de la dalle de compression 

avec un treillis soudé 15x15cm 

5 4 TLE 520 

15 

Se
n

s 
d

e
s 

p
o

u
tr

e
lle

s 
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        b) Calcul des efforts internes max :  

 Le moment isostatique : 

 

  Mu 
8

2lQu  = 








8

)6,3(5,2 2x
 4,05KN.m 

 L’effort tranchant : 

 

   Vu 
2

lQu  = 








2

)6,3(5,2 x
 4,5 KN 

 

         c)Ferraillage de la poutrelle :  

                                                                                                             

             d = h – c = 4 – 2 = 2cm  avec c = 2cm (enrobage). 

     µ 









)2,1420120(

)1005,4(

.. 2

6

2 xx

x

fdb

M

bc

u  5,94  > 0,392     (S.D.A) 

 

La section est doublement armée (S.D.A). 

NB: 

            Comme la section de la poutrelle est très réduite on prévoit des étais intermédiaires 

pour l’aider à supporter les charges et surcharges auxquelles elle est soumise avant le coulage 

de la dalle de compression (espacement entre étais : 80 à 190cm). 

 

III-4-4.2) Après le coulage de la dalle de compression : 

 

 Après le coulage de la dalle de compression, la poutrelle sera calculée comme une    section 

en T qui repose sur plusieurs appuis. Elle est soumise aux charges suivantes : 

Poids du plancher :G = 5,89x 0,65= 3,830 KN/ml  

            (G Charge permanente de plancher terrasse) 

 Surcharge d’exploitation : Q = 5 x 0,65   = 3,25 KN/ml 

 2,5KN/ml 

0,  12m 

0
,0

4
m

 

3,6m 

       Figure III-4-3: schéma statique de la poutrelle 
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(Q charge d’exploitation de Plancher à usage commercial) 

 

a)Combinaison de charges :  

 

     A L’E.L.U :                   

            Qu = 1,35G + 1,5Q = 1, 35 x 3,830 + 1,5 x 3,25 = 10.05 KN/ml 

            

                 Qu=10.05 KN/ml 

 

    A L’E.L.S:                     

                  Qs = G + Q = 3,89 + 3,25 = 7.14 KN/ml 

 

                        Qs =7.14 KN/ml 

 

b) Choix de la méthode de calcul : 

 

b-1) Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire : 

 

1- QB  ≤ max (2G ; 5 KN/m2) 

On a:    QB = 5 KN /m2  ≤ max (2 x 5.89 ; 5) = 11.78 KN/m2              (condition vérifiée). 

 

2- Les moments d’inerties des sections transversales sont les mêmes dans les différentes 

travées (constants). 

     Ii= Ii+1                         (condition vérifiée). 

3- la fissuration est considérée comme non préjudiciable. (condition vérifiée). 

4- Les portées libres successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25 : 

On a 
𝐿𝑖+1

𝐿
=

360

330
= 1,09 < 1,25                          (condition vérifiée) 

          b-2) Conclusion : 

 Les conditions sont toutes vérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable.             

          c)Principe de la méthode: 

La méthode forfaitaire consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en 

travées et des moments sur appuis à des fractions fixées forfaitairement de la valeur maximale 

du moment M0, dans la travée dite de comparaison ; c'est-à-dire dans la travée isostatique 

indépendante de même portée et soumise aux même charges que la travée considérée. 
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       d) Exposé de la méthode :  

  le rapport ( ) des charges d’exploitation à la somme des charges permanentes et 

d’exploitation en valeurs non pondérées 
GQ

Q
α


    , varie de 0 à 2/3 pour un plancher 

à surcharge d’exploitation modérée. 

  En effet pour Q=0   =0 et pour  Q=2G      =2/3 

 M0 : valeur maximale du moment fléchissant dans la travée entre nus d’appuis 

          M0=
8

Lq 2
             

         Avec   L : longueur de la travée entre nus d’appuis 

                    q : charge uniformément répartie  

 Mw et Me sont des valeurs des moments sur l’appui de gauche et de droite 

respectivement 

 Mt : moment maximum en travée, pris en compte dans les calculs de la travée considérée  

 

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

 

             Mt )M )0.3(1;max(1.05M
2

MM
00

we 



 

               et 

         

{
 
 

 
  Mt 

0M
2

0,3α1
              dans le cas d’une travée intermédiaire

Mt
0M

2

0,3α1,2 
                        dans le cas d’une travée de rive

   

    

 

 

M0 

Me Mw 

Mt 

Figure III-4-4: Diagramme des moments (principe de la méthode forfaitaire)  
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 La valeur absolue de chaque moment sur un appui intermédiaire doit être au moins égale à : 

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

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

deux travées 

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

travées 

 0,3M0 pour les appuis de rive semi encastrés 

    Dans notre cas nous avons une poutre sur 07 appuis, comme présentée dans le diagramme        

suivant : 

0,3M0            0,5M0            0,4M0                    0,4M0                 0,4M0                     0,5M0               0,3M0 

 

            

 

           3,60m             3,60 m            3,30 m          3,30 m         3,60 m            3,40 m       

    

 

          Figure III-4-5: schéma statique d’une poutre sur plusieurs appuis 

 

 Calcul des coefficients : 

 

 α= Q/ (Q+G) = 3,25/ (3,25 +3,83) = 0,477 tel que   0≤ α  ≤ 2/3   = 0,666   

 

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

 

      Mt + (Mw+ Me)/2 ≥ max [(1 + 0,3α) M0 ; 1,05M0] 

              Travée intermédiaire: Mt ≥  
1+0,3𝛼

2
 M0   = 

1+0,3×0,477

2
 M0=  0,57M0 

                                            

              Travée de rive : Mt  ≥  
1,2+0,3𝛼

2
 M0 = 

1,2+0,3×0,477

2
 M0=  0,67M0 

    On a: 1 + 0,3α = 1 + (0, 3 x 0,477) = 1,143 

 

  Calcul  des moments en travées : 

 

     Travée de rive : 

 Mt ≥ 






 

2

3,02,1 
.M0 => Mt ≥ 0,67 M0 

 

 Mt + 






 

2

5,03,0 00 MM
 ≥ max (1,143 M0 ; 1,05M0) => Mt≥ 0,74M0 
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On prend Mt= 0,75M0 

  Travée intermédiaire : 

 

0
2

301
MM t .

,







 



=> Mt ≥ 0,57 M0 

  








 


2

4,05,0 00 MM
M t  ≥ max (1,143 M0 ; 1,05 M0) => Mt  ≥ 0,69 M0 

                          

On prend Mt = 0,7M0 

 

 

   0,3M0            0,5M0            0,4M0                    0,4M0                 0,4M0                     0,5M0               0,3M0 

 

 1                      2                       3                    4                 5                      6                     7          

    

                       

                   Figure III-4-6: moments sur appuis et travée 

III-4-5) Calcul à L’E.L.U : 

      

      a)Calcul des Moments isostatiques: 

 

Qu=10.05KN/ml 

M012 = M023 = M056 =Qu.L
2/8 = 10.05x (3.60)2/8 =15.62 KN.m 

M034 = M045 =Qu.L
2/8 = 10.05x (3.30)2/8=13.12 KN.m 

M067 =Qu.L
2/8 = 10.05x (3.40)2/8= 13.93 KN.m 

 

  b) Moments en Travées: 

Mt1-2 = 0.75x M012 =11.72 KN.m 

Mt 2-3= Mt5-6 =0.7x M023 =10.93 KN.m 

Mt 3-4 = Mt 4-5 =0.7x M034=9.18 KN.m 

Mt 6-7 =0.75x M067=10.45 KN.m 

 

c) Calcul des Moments sur appuis: 

 

M1 =0. 3M012 = 4.69 KN.m 

M2=0.5 max (M012, M023) = 7.81 KN.m 

0,75M0 0,75M0 0,70M0 0,70M0 0,70M0 0,70M0 
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M3=0.4 max (M023, M034) = 6.25 KN.m 

M4=0.4 max (M034, M045) = 5.25 KN.m 

M5=0.4 max (M045, M056) = 6.25 KN.m 

M6=0.5 max (M056, M067) = 7.81 KN.m 

M7=0.3M067 = 4.18 KN.m 

d) Calcul de l’effort tranchant : 

 

2

.Lq

L

MM
T uew

w 


  

                           

Te = Tw – qu.L 

 

Avec Tw , Te respectivement les efforts tranchants à gauche et à droite de l’appui. 

 

Tableau : tableau donnant les efforts tranchants et les moments fléchissant dans les 

différentes travées. 

 

 

 

              Tableau III-4-1 : Les efforts tranchants et les moments fléchissant: 

 

 

e ) Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchants : 

  

 diagramme des moments : 

 

 

 

       

 

    

 

           

 

 III-4-7: Diagramme des moments fléchissant 

Travée 1-2 2-3 3-4   4-5 5-6 6-7 

Mw(KN.m) 4.69 7.81 6.25 5.25 6.25 7.81 

Me(KN.m) 7.81 6.25 5.25 6.25 7.81 4.18 

Tw(KN) 16.48 17.78 16.21 15.60 16.92 17.45 

Te(KN) -18.22 -16.92 -15.60 -16.21 -17.78 -15.32 

Mt(KN.m) 11.72 10.93 9.18 9.18 10.93 10.45 

4.69 

-  - 
x [m] 

M [KN.m] 

- - - - - - 

+ + + + + + 

7.81 
6.25 5.25 

7.81 

10.93 9.18 11.72 

6.25 4.18 

10.93 
9.18 10.45 



Chapitre III                                                                                                               Calcul des éléments 
 

 Page 79 
 

 

 

 

                    A 

 

 

                      

 diagramme des efforts tranchants : 

 

 

 

                  
       

                                                                                                                                      

                                    

      

 

 

                   

 

III-4-8 : Diagramme des efforts tranchants 

 

III-4-6) Calcul des armatures :  

 

Les moments maximaux aux appuis et en travées sont : 

 

           Mt
max   = 11,72KN m 

           Mamax = 7,81 KN m 

 

III-4-6.1) Armatures en travée : 

 

Le moment équilibré par la table de compression : 

 











2

0
0

h
dfhbM bct ...                               

Mt = 0,65 x 0, 04 x 14,2 (
2

04,0
18,0   ) x 103 = 59, 072 KN m                                                     

Mt = 59,072 > Mt
max=  11,72 KN m                l’axe neutre tombe dans la table de compression 

d’ou la section se calcule comme une section rectangulaire (b x h). 

                                     65cm                                                       65cm 

                                   

 

     4cm                                                                  18cm                                              20cm 

               

                   26,5cm                  26,5cm 

               

 

                                      A 

                                                                                                  

                                    12cm 

Fig III-4-9: section en Té 

+ + + + + + 

- - 
- - - - x [m] 

 T[KN] 

16.48 
17.78 16.21 15.60 16.92 

17.45 

15.32 17.78 16.21 15.60 
16.92 18.22 

20cm 
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 x14,218 x 65

10 x 11,72

.fb.d

     M
2

3

bc

2

max

t µ =0,039 < 0,392 => SSA 

 

            

µ= 0,039               β= 0,9805 

 

2
3

s

max

t cm 1,91 =
348 x 18 x 0,9805

 1011,72x 

B.d.

M 



stA  

                    

 

Ast = 1,91 cm2                 soit  3HA10 = 2,35 cm2.                                                                                                   

III-4-6.2) Armatures aux appuis : 

 

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

( b0 x h). 

Ma
max  = 7,81 KN.m                                                                   

 

14,2 x 18 x 12

10 x 7,81

.f.db

     M
2

3

bc

2

0

max

a µ =0,141 < 0,392 => SSA                 20 cm                          18cm 

                

µ = 0,141              β = 0,9235     
 

2
3

s

max

cm 1,35 =
348 x 18 x 0,9235

 10 x 7,81

B.d.

M 




a
Aa                                                                                                                                                  

Aa=  1,35 cm2            soit  2 HA10 = 1,57 cm2 

 

 

 III-4-6.3) Calcul des armatures transversales : 

 

Le diamètre minimal des armatures est donné par la formule suivante : 

 

 
);

10
;

35

h 
(min  l

Ob
   

cm 0,571 )14;
10

12
;

35

20
(min    

cm571.0  On prend  mm6  

On adopt: 2 6 → 𝐴𝑡 = 0.56cm2 

 

Les armatures transversales seront réalisées par un étrier de φ6  

12cm

mm 
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III-4-6.4) Espacement des armatures transversales : 

cmcmdSt 2,16)40;2.16min()40;9,0min(    

On prend : St = 15cm. 

III-4-7) Vérification à L’E.L.U : 

  III-4-7.1) Vérification de la contrainte tangentielle : 

 Lorsque les armatures transversales sont droites )(  90 on doit vérifier que : 

τu  ≤  u = min (0,13fc28 ; 5MPa)                (fissuration peu nuisible) 

  

u  = min (3,25MPa ; 5MPa) = 3,25MPa 

 

τu = 
180120

1022,18

.

3

0

max

x

x

db

Vu  = 0,844MPa 

τu = 0,844MPa< u = 3,25MPa     
……………………………………………..  (condition vérifiée). 

 

             III-4-7.2) Condition de non fragilité : 

 

Amin= 








fe

fdb t 280 ...23,0
= 









400

1,2181223,0 xxx
= 0,26 cm2 

 

   En travée : 

At= 2,35cm2> Amin= 0,26cm2  ……………………………………………..  (condition vérifiée). 

 

         Aux appuis : 

Aa=1,57cm2>Amin=0,26cm2  ……………………..  (condition vérifiée). 

 

   III-4-7.3) Vérification de la contrainte d’adhérence acier-béton :( Art.A.6.13/ BAEL91) 

  

On doit vérifier que : τse ≤  se  

La contrainte d’adhérence, au niveau de l’appui le plus sollicité est : 

 

τse= 
iud

V

..9,0

max = 
14.31031809,0

1022,18 3

xxxx

x
= 1,194MPa 

 

La contrainte d’adhérence, τse  pour l’entrainement des barres est : 

se = ψs.ft28 =1,5 x 2,1 = 3,15 MPa        avec  ψs = 1,5 pour les aciers HA. 
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Donc τse = 1,194MPa ≤ se = 3,15MPa                     (condition vérifiée).  

 

             III-4-7.4)Influence de l’effort tranchant sur le béton : (Art. A5.1.313 / BAEL91.) 

 

On doit vérifier que : Vu
max  ≤ 0, 4.a.b0.fc28 /𝛾𝑏    avec  a=0,9d 

Vu
max ≤ 0,4x0,9x18x12x2,5/1,5= 129, 6 KN 

 

Vu
max= 18,22KN < 129, 6 KN                                 (condition vérifiée). 

 

            III-4-7.5) Influence de l’effort tranchant sur les armatures : 

 

                   On doit vérifier que : 

 

A ≥  









d

M
V

fe
u

s

.,
. maxmax

90


 

 

Vu
max= 18,22 KN ;  Mmax =7,81 KN m 

 











d

M
V

fe
u

s

.,
. maxmax

90


=

110400

1.15


x 









18,09,0

7,81
22,18

x
= - 0,862 < 0 

 

Donc il n’y a aucune vérification à effectuer pour les armatures.  

 

 

            III-4-7.6) Calcul des scellements droit : (Art. A6.1.23/ BAEL91 ) 

 

 La longueur du scellement est donnée par la formule suivante : 

ls =




4

.

su

Fe
  avec 𝜏𝑠𝑢= 0,6.ψs

2.ft28  avec ψs : coefficient de scellement. 

 

 ψs  = 1,5 pour les barres à haute adhérence 

 

𝜏𝑠𝑢= 0,6 x (1,5)2x2,1= 2,835 MPa                                  

 

D’où  ls = 
835,24

40014

x

x
 = 49.38cm 

Donc  ls= 50cm 
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III-4-8)Calcul à L’E.L.S : 

             III-4-8.1) Calcul des moments isostatiques : 

Qs =7.14 KN/ml 

M012 = M023 = M056 =Qs.L
2/8 = 7.14x (3.60)2/8 =11.05 KN.m 

M034 = M045 =Qs.L
2/8 = 7.14x (3.30)2/8=9.28 KN.m 

M067 =Qs.L
2/8 = 7.14x (3.40)2/8= 9.85 KN.m 

III-4-8.2) Moments en Travées: 

Mt1-2 = 0.75x M012 =8.288KN.m 

Mt 2-3= Mt5-6 =0.7x M023 =7.735KN.m 

Mt 3-4 = Mt 4-5 =0.7x M034=6.496KN.m 

Mt 6-7 =0.75x M067=7.388 KN.m 

 III-4-8.3)Calcul des Moments sur appuis: 

M1 =0. 3M012 = 3.315 KN.m 

M2=0.5 max (M012, M023) = 5.525 KN.m 

M3=0.4 max (M023, M034) = 4.420 KN.m 

M4=0.4 max (M034, M045) = 3.712 KN.m 

M5=0.4 max (M045, M056) = 4.420 KN.m 

M6=0.5 max (M056, M067) = 5.525 KN.m 

M7=0.3M067 = 2.955 KN.m 

 

 

 III-4-8.4) Calcul de l’effort tranchant : 

 

2

.Lq

L

eMwM
wT

s



  

                           

Te = Tw – qs.L 

 

Avec Tw , Te respectivement les efforts tranchants à gauche et à droite de l’appuis. 
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Tableau : tableau donnant les efforts tranchants et les moments fléchissant dans les 

différentes travées. 

 

 

Tableau III-4-2 : Les efforts tranchants et les moments fléchissant: 

 

III-4-8.5) Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchants : 

 

 

  

 

 

 

       

 

    

 

           

           

Fig III-4-9 : Diagramme des moments fléchissant 

 

 

 

                 

 

 

                  
       

                                                                                                                                      

                                    

      

 

 

                    

Fig III-4-10 : Diagramme des efforts tranchants 

 

Travée 1-2 2-3 3-4   4-5 5-6 6-7 

Mw(KN.m) 3.315 5.525 4.420 3.712 4.420 5.525 

Me(KN.m) 5.525 4.420 3.712 4.420 5.525 2.955 

Tw(KN) 11.660 12.581 11.466 11.037 11.967 12.348 

Te(KN) -12.888 -11.967 -11.037 -11.467 -12.581 -10.837 

Mt(KN.m) 8.288 7.735 6.496 6.496 7.735 7.388 

3.315 

-  - 
x [m] 

M [KN.m]  

- - - - - - 

+ + + + + + 

5.525 
4.420 3.712 

5.525 

7.735 6.496 8.288 

4.420 2.955 

7.735 
6.496 7.388 

+ + + + + + 

- - 
- - - - x [m] 

 T[KN] 

11.660 
12.581 

11.466 11.037 11.967 
12.348 

10.837 12.581 11.467 11.037 
11.967 12.888 
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III-4-9) Vérification à l’ELS : 

       III-4-9.1)Vérification des contraintes : 

 a)  En travée :  

Mt
max   = 8,288KN m  

 

 Dans les aciers : 

 

              Fissuration peu nuisible   

088,1
1812

35,2100100

0

1 
x

x

db

Ast  

 Par interpolation linéaire : 

8563,080,19088,1 111   K
 

05,0
80,19

11

1


K

K
  
 

OKMPaMPa
xx

x

Ad

M

st

t
St ............34881,228

2351808563,0

10288,8

..

6

1

max




  

 Dans le béton : 

La fissuration étant peu nuisible la condition suivante est satisfaite : 

)MPa(f6,0 28cbc   

)MPa(15bc   

OKMPaMPaxK stbc ...............1544,1181,22805,0.  
 

b :En appuis : 

La table étant tendue, la section à calculer est rectangulaire ( hb0 . ) : 

MPa
f

s

e
stst t 348 avec    st 



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mKNMa . 5,525

max
  

        dans les aciers : 

 

713,0
1812

57,1100100

0

1 
x

x

db

Aa

 

Par interpolation linéaire : 

039,0
78,25

11
877,078,25713,0

1

111 
K

KK    

MPastst 348 avec    s    

OKMPaMPa
xx

x

Ad

M

a

a
St ..........34829,227

154180877,0

105,525

..

6

1

max




  

. vérifiée)(Condition      stst    

 Dans le béton : 

MPaMPastbc 15864,829,2270,039x K.    

Donc la section est vérifiée vis-à-vis de la compression. 

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

       III-4-9.2) Vérification des ouvertures de fissuration : 

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

      III-4-9.3) Etat limite de déformation : (Art.B68.4.24 / BAEL91) 

                  D’après les règles de BAEL 91, lorsqu’il est prévu des étais; on peut cependant se 

dispenser de justifier la flèche si les conditions sont vérifiées : 

  
5.22

1


L

h
 

 
0

t

M15

M

L

h
  

 
e0

s

F

3.6

db

A
  

h : hauteur totale de la section de nervure (épaisseur de la dalle de compression) 
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0M  : Moment fléchissant max dans la travée ; supposée indépendante et reposant sur deux 

appuis libres. 

tM  : Moment fléchissant max en travée. 

0b  : La largeur de la nervure. 

L : portée libre. 

d : hauteur utile. 

                       vérifiée)(condition       044,0
5.22

1
055,0

360

20
 

L

h
 

 035,0
62,1515

8,288
055,0 

xL

h
                                   (condition  vérifiée). 

 009,0
400

6,3
0109,0

180120

235
 

x
                         (condition non vérifiée). 

La troisième condition n’est pas vérifiée donc il faut procéder au calcul de la flèche. 

 

 

III-4-9.4)Calcul de la flèche : (Art. B6.5.2 / BAEL91) : 

 

a°)  
VVfv

ser

t
v

I
avec

l

xIxE

lM
F




1

1,1
I     

50010

. 0
fv

2

  

b°)  
i

I
avec

l

xIFxE

lM
F

ii

ser

t
i




1

1,1
I     

50010

. 0
fi

2

                                      + 

MPafE cv 87.108182537003700 33
28 

 
 

                             fig III-4-11 : section en Té 

            a)Aire de la section homogénéisée : 

stAhbbhbABB 15)( 0000      

betondu section  0 B  

A= section d’armature tendue 

2

0 25,48735,2154)1265(2012 cmxxxB   

 

G 

V1 

V2 

12cm 

65cm

m5cC

MCc

CCC

CCC

CCM

CM 

MPaxEE vi 61,3245687,1081833 
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            b)Moment statique de section homogénéisée par rapport à XX’ : 

dA
h

bb
hb

S stXX 15
2

)(
2

/

2

0
0

2

0   

3
22

5,3458)1835,215(
2

4
)1265(

2

)20(12
/ cmxx

x
S XX   

cm
B

S
V XX 1,7

25,487

5,3458/

0

1           V1 : position de l’axe neutre. 

cmVhV 9,121,720)( 12   

2

2

20

1

2

0

00

3

2

3

1

0

0 ).(.15])
2

(
12

.[).().(
3

CVA
h

V
h

hbbVV
b

I   

 

 

ée)homogénéislasectiondeinertied'(moment20003,24cm=I 4

0  

l = la portée libre mesurée d’appuis de la travée considérée. 

22
2

33

0 )29,12.(35,215])
2

4
1,7(

12

4
.[4).1265()9,121,7.(

3

12
 xI
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(Verifiée)                     0,720cm
500

360
0,323cm

0x10332,8310x3216.42

x(360)8,288x10
F

(Verifiée)      0,720cm
500

360
0,656cm

7x15143,5410x1081,88

x(360)8,288x10
F

:Donc

10332,83cm
4)(0,302x3,71

241,1x20003,

μλ1

1,1I
I

15143,54cm
)(0,302x1,51

241,1x20003,

μλ1

1,1I
I

0,302
2,18,814x0,011x22

1,75x2,1
1

f4ρ

1,75f
-1μ

durée. longues de nsdeformatio lesPour  1,5x3,74
5

2
λ

5

2
λ

3,74

)
65

3x12
0,011.(2

0,05x2,1
λ

esinstantané nsdéformatio lesPour     

)
b

3b
ρ.(2

0,05f
λ

:tscoefficien des Calcul

MPa 228,81
x2350,8563x180

8,288x10

.d.Aβ

M

:est  tenduesaciers les dans contrainte La

011,0
1812

35,2

.b

A

nervure la de utilesection  la de celui de  tenduesaciers desrapport  le 

22

i

22

V

4

i

0
if

4

v

0
Vf

t28S

t28

iV

i

0

t28
i

6

1

ser

t
s

0

st
























































xd
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                              fig III-4-12 : Ferraillage du plancher en corps creux 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

fig III-4-14: Ferraillage en coupes 

 

   

 

1HA10

0       
2HA10 

3HA10 

B 

B 

A 

A 

fig III-4-13: Ferraillage de la poutrelle 

              Ferraillage en coupe A-A 

3HA10 

1HA10 

Ferraillage en coupe B-B 

3HA10 

2HA10 

    Etrier Ø6     Etrier Ø6 
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III-5)Etude de la salle machine : 

III-5.1)Introduction : 

 

      L’Ascenseur est un appareil servant à déplacer verticalement des personnes ou des 

charges vers l’ensemble des étages de l’immeuble, c’est souvent un matériel muni de 

dispositif de sécurité. 

     Un ascenseur est constitué d’une plateforme ou d’une cabine qui se déplace le long de 

glissière verticale dans une cage, appelée cage d’ascenseur de surface 280.150,120,1 mS    

    La charge totale que transmettent le système de levage et la cabine chargée est de 8 t ; on 

doit bien sûr lui associer les dispositifs mécaniques permettant de déplacer la cabine. 

      La machinerie et le local dans lequel se trouve l’ensemble des organes moteurs assurant le 

mouvement et l’arrêt de l’ascenseur, en général elle se trouve au dessus de la gaine.  

     Dans ce cas le plancher est calculé pour supporter la charge amenée par les organes 

moteurs, la  cabine, les câbles et les divers accessoires. 

 

III-5.2)Epaisseur de la dalle : 

cm
Lx

h 5
30

150

30
0   

L’épaisseur minimale pour une dalle pleine est de 12cm selon le RPA ; donc on prend une 

épaisseur de 15 cm. 

       La dalle qui supporte les machines est en béton armé avec une épaisseur de 15cm 

                              0.95 m  

                                   

 

              

 

                                   

  

 

 

 

 

Avec :  

 0h : épaisseur de la dalle (15cm) 

e : épaisseur du revêtement (5cm) 

cmheVV

cmheUU

15015521252

1201552952

00

00





 

 

P 

1
.2

5
m

 

U0 

V0 

L
y
=

1
,5

 m
  

1
,5

m
 

  

e 

U0 

 
h0 45° 45° 

   Lx = 1,20 m 

U 

      Fig. III.5.1 : Diffusion de charges dans le feuillet moyen 
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III-5.2)Evaluation des moments Mx et My dus au système de levage :   

 

La dalle repose sur 4 cotés, elle est soumise à une charge localisée, son calcul se fait à l’aide 

des abaques de PIGEAUD.  

        a) Les moments dus au système de  xM  
yM  :  

       
 

 12

21

MMqM

MMqM

y

x








                                                                                                                                                                                  

  : Coefficient de Poisson   

1M et 2M  : coefficients déterminés à partir des rapports 










xL

U
 et 















yL

V
 dans les abaques de 

PIGEAUD. 

     

b) Calcul des efforts : 

 

A partir des abaques de PIGEAUD :        

      

1
150

150

1
120

120

14.08.0
150

120







y

x

y

x

L

V

L

U

sensdeuxlesdanstravailledaleLa
L

L


  

D’où  027,0   , 045,0 21  MM      (Tableau de PIGEAUD) 

     À L’ELU :  

    0v  

mKNM

mKNM

KNq

GQGq

y

x

u

u

.916,2027,0108

.86,4045,0108

1088035,1

35,15,135,1

1

1









 

c) Calcul des moments dus au poids propre de la dalle 2xM et  
2yM  : 

22

2

2

xyy

xuxx

MM

LqM









 

 18.0
l

l
ρ0,4

y

x
x  La dalle travaille dans les deux sens 

   µx= 0.0565     µy= 0.595 
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 

 

mKNM

mKNM

mKNq

q

QGq

y

x

u

u

u

.609,0667.0595,0

.023,15.105,80565,0

/05,8

15,105.02215,02535,1

5,135,1

2

2

2

2











 

d) Superposition des moments : 

mlKNMMM

mlKNMMM

yyy

xxx

.525,3609.0916,2

.883,5023,186,4

21

21




 

Ces moments seront minorés en travée en leur affectant le coefficient (0,85) et en appuis par 

(0,3) pour tenir compte de la continuité des voiles 

 

III-5.3)Ferraillage : 

          Il se fera à l’ELU pour une bande de 1m de largeur. 

1)Sens x-x : 

a)Aux appuis : 

392,0007,0
2,1413100

10765,1

132152

.765,1883,53,03,0

2

3

2











R

bu

b

t

xa

fbd

Ma

cmhd

mKNMM



 

La section est simplement armée. 

  tableau

b 007,0 par interpolation linière 9965,0  

2
3

39,0
348139965,0

10765,1
cm

std

M
A a

a 









 

Soit : mlcmHA /71,4106 2  
St =15cm 

     

  b) En travée : 

 

 

La section est simplement armée : 

 

  tableau

b 021,0 Par interpolation linière  

9895,0  

2
3

12.1
348139895,0

105
cm

std

M
A t

t 









 

Soit : mlcmHA /71,4106 2  
St =15cm 

 

cm

mKNMM

lb

xt

392,0021,0
2,1413100

105

.5883,585,085,0

2

3










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2) Sens y-y : 

a)Aux appuis : 

392,0004,0
2,1413100

10058,1

132152

.058,1525,33,03,0

2

3

2











R

bu

b

t

ya

fbd

Ma

cmhd

mKNMM



 

La section est simplement armée. 

  tableau

b 004,0 par interpolation linière 998,0  

2
3

23,0
34813998,0

10058,1
cm

std

M
A a

a 









 

Soit : mlcmHA /71,4106 2  
St =15cm 

b) En travée : 

cm

mKNMM

Rb

Yt

392,0012,0
2,1413100

10996,2

.996,2525,385,085,0

2

3










 

La section est simplement armée : 

  tableau

b 012,0  994.0  liniereion interpolatpar    

2
3

67,0
34813994,0

10996,2
cmAt 




  

Soit : mlcmHA /71,4106 2  
St =15cm 

zone Sens 
Mu   

(KN. m) 
µ ß 

A 

(cm2) 

A 

Adoptée 

Sur appuis 
x-x 1,765 0,007 0,9965 4,71 6HA10 

y-y 1,058 0,004 0,998 4,71 6HA10 

En travée 
x-x 5 0,021 0,9895 4,71 6HA10 

y-y 2,996 0,012 0,994 4,71 6HA10 

Tableau III-5-1 : Résumé des résultats : 

 

             

III-5.4)Vérifications à l’état limite ultime : 

 

a) Espacements des armatures : ( Art A-8-2-42/ BAEL91 ) : 

La fissuration est non préjudiciable. 

L’espacement entre les armatures doit satisfaire les conditions suivantes : 
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 Direction principale : 

St ≤ min   2.h;25cm  
St = 15cm<min {30cm, 25cm} …...................Condition vérifiée. 

 

 Direction secondaire : 

St  <min 3.h;33cm  

St = 15cm< min {45cm, 33cm}……………… Condition vérifiée. 
 

b) Diamètre maximal des barres : 

MAXφ     ≤   h/10 =150/10 =15mm. 

MAXφ = 10mm ≤ 15 mm................................ …Condition vérifiée. 

 

c) Condition de non fragilité : (BAEL91l /Art A-4-2-1 ) : 

Les conditions de non fragilité et de section minimale des armatures tendues, sont 

déterminé à partir d’un pourcentage de référence  𝑊0 qui dépend de la nuance des aciers, 

de leurs diamètres et de la résistance à la compression du béton. 

Dans notre cas,    W0= 0,8   

 

 

 Direction principale : 

 

Wx = W0× (3 −  ρ
x
)/2 = 0.0008× (3-0.80)/2 =0.00088. 

Amin = WX×b×h = 0.00088×100×15= 1.32cm²  4,71cm² 

              Amin   Ax
t......…............................................ Condition vérifiée. 

 

 

 Direction secondaire : 

 

WX = 
Ay

b×h
 ≥ W0× (3 −  ρ

x
)/2 = 0.0008× (3-0.8)/2 =0.00088. 

 

Ay ≥ 0,8  ×100 ×15= 1.32cm² 

Amin = 1.32cm²  4,71cm² 

             Amin   Ay
t   …..................................................Condition vérifiée. 

d)  Vérification de la contrainte tangentielle :  

b

cj
max

u
u

γ

f
0.07

db

T
τ 


  

           Les efforts tranchants sont donnés par les relations suivantes : 
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o Au milieu de U : 

 
KN.24

1,503

108

3V3

P
Tu 










V

qu  

o Au milieu de V : 

   
KN.20

1,501,202

108

VU2

P
Tu 





  

 

MPa1.16MPa185,0τ

MPa1.16
1.5

25
0.07

MPa185,0
1301000

1024
τ

u

3

u























 

                    𝛕u   1.16 MPa…....................................... ok 

 

e)  Condition de non poinçonnement : (Art A-5-2-42 :BAEL91modifie99)  

A l’état limite ultime, la force résistante au poinçonnement Qu est déterminée par les 

formules suivantes qui tiennent compte de l’effet favorable du à la présence d’un 

ferraillage horizontal : 

 

Qu ≤ 0,045 ×Uc×h× 
𝒇𝒄𝒋

𝜸𝒃
 

 

Qu : charge de calcul à l’ELU. 

 h : épaisseur total de la dalle. 

Uc =2× (U+V)=2x(1,20+1,50)=5.4m : le périmètre du contour au niveau de feuillet 

moyen. 

A.N : 0.045× 5.4× 0.15×25× 103 /1.5 = 607.,5 KN ≥ 108 KN. 

 

La condition est vérifiée   Aucune armature transversale n’est nécessaire. 

 

III-5.5)Vérification à l’état limite de service : 

a) Evaluation  des moments MX1  et MY1 :   

Mx1 = qs  (M1 + M2) 

 My1 = qs (M2 +  M1) 

        À l’ELS : 

qs = P =80 KN     ;  = 0.2    

D’où  027,0   , 045,0 21  MM      (Tableau de PIGEAUD) 
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Mx1= 80 x(0,045+ 0.2  0,027)  = 4,032 KN. m 

My1= 80 x(0,027+ 0.2  0,045)  = 2,88 KN. m 

 b) Les moments engendrés par le poids propre de la dalle : 

 qs = G + Q = 4,02 + 1,5 = 5,52 KN/ml 










710.0

0632.0
80.0

y

x






 

Mx2 =   mKNlqsx .785,050,152,50632.0
22 

 

My2 mKNM xy .557,0785,0710,02  
 

  c) Superposition des moments : 

mKNMMM xxx .817,4785,0032,421 

mKNMMM yyy .437,3557,088,221 
 

Remarque:  

Ces moments seront minorés en travée en leur affectant le coefficient (0.85) et en appuis 

par (0.3) pour tenir compte de la continuité des voiles.  

 

o En travée : 

KN.m921,2437,30.85M0.85M

KN.m094,4817,40.85M0.85M

y

t

y

x

t

x




 

o En appuis : 

 

KN.m031.1437,30.3M0.3M

KN.m445,1817,40.3M0.3M

y

a

y

x

a

x




 

 

d) Etat limite de fissuration : 

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

 

III-5.6) Vérification des contraintes dans le béton : 

Aucune vérification n’est nécessaire, si la condition suivante est satisfaite : 

s

uc

M

M
Avec

f



 


 :;
1002

1 28
 

1) Sens X-X : 

 Aux Appuis : 

221,1
445,1

765,1


s

u

M

M


 

par interpolation linière  00875,0    tableau

b 007,0
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





01208,036,0
100

25

2

1221,1

1002

1 28 
 cf Condition vérifiée 

 En travée : 

221,1
094,4

5


s

u

M

M

 

  tableau

b 021,0 Par interpolation linière  0531,0  







0531,036,0
100

25

2

1221,1

1002

1 28 
 cf Condition vérifiée 

 

2) Sens Y-Y : 

     Aux Appuis : 

026,1
031,1

058,1


s

u

M

M


 

  005,0  

  







005,0263,0
100

25

2

1026,1

1002

1 28 
 cf Condition  vérifiée 

        En travée : 

026,1
921,2

996,2


s

u

M

M

 

  tableau

b 012,0  0151,0 . 







0151,0263,0
100

25

2

1026,1

1002

1 28 
 cf Condition vérifiée 

Conclusion : 

 

Le ferraillage de la dalle de la salle machine est comme suit : 

En travée : 6HA10/ml (sens x-x) St=15cm ; 6HA10/ml (sens Y-Y). 

Aux appuis : 6HA8/ml ; St=15cm. 

 

6HA10/ml(St = 15cm)                                                                6HA10/ml(St = 15cm) 

 

  

 

 

 

 

6HA10       Sens  x-x                                                             Sens y-y         6HA10     

  

 

  tableau

b 004,0

FigIII-5.2 : Ferraillage de la dalle pleine de la salle machine. 
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III-6) Porte à faux : 

III-6.1) Introduction : 

La porte à faux est une console encastrée au niveau de la poutre réalisée en dalle pleine.  

 III-6.2)  Dimensionnement :  

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur. 

 L’épaisseur des portes à faux est donnée par la formule suivante : 

  
10

120

10

L
h  = 12cm 

On prend : h = 15cm 

 

 

 III-6.3) Détermination des charges et surcharges : 

a)Charges permanentes : 

 

          La dalle : 

                          G = 5.26 KN/m2 

        Mur extérieur : 

  

                    G=2.99 KN/m2 

 

b) Surcharge d’exploitation : 

 

  Q = 1.5KN/m2 

III-6.4) Calcul à l’ELU :  

 La porte à faux est calculée en flexion simple. 

1) Combinaison des charges : qu = 1.35G + 1.5Q 

 

          Dale: qu1 = [(1.35x5.26) + 1.5 (1.5)] x1= 9.351 KN/ml 

          Mur extérieur : qu2 = (1.35x2.99x2.76) x1 =  11.14 KN 

 

2) Calcul du moment d’encastrement :  

La section dangereuse étant au niveau d’encastrement, le moment est égale à : 

 

Figure III-6.1 : Schéma statique de la porte à faux 

qu2 

qu1 

1.20m 
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  Moment provoqué par la charge « qu1 » : 

        

mKN.73.6
2

1.29.351

2

.lq

qM
22

u1

u 1




  

  Moment provoqué par la charge « qu2 »  

     Mqu2 = qu2.l= 11.14x1.2= 13.37 KN.m 

  Le moment total : Mu = Mqu1 + Mqu2= 20.10 KN.m 

III-6.5) Calcul des armatures à ELU :  

1) Armatures principales :                                                                 

                                                                                                

22

5

bc

2

u

1014.212100

1020.1

fbd

M
μ




 = 0.098 

 = 0.098< l = 0.392   SSA                                                              

  = 0.098   =0.948                                                                                       

2

5

St

u
S

10348120.948

1020.1

β.d.σ

M
A




 = 5.07cm2                                      

Soit : 5∅12/ml   5.65cm²/ml         ;         
5

100
St   = 20cm 

2) Armatures de répartition : 

4

5.65

4

A
A S

r  = 1.41cm²  

     Soit :      4∅10/ml 3.14 cm2/ml   ;  
4

100
St   = 25cm 

III-6.6) Vérification à l’ELU :  

a) Condition de non fragilité (Art. 4.2.1/ BAEL 91) :  

 
400

2.1
121000.23.d.b

fe

f
0.23A 28t

min 







 = 1.45cm² 

AS = 5.65cm² > Amin = 1.45cm²   AS = 5.65cm2    condition vérifiée 

 

 

100cm 

3cm 

12cm 
15cm 

Figure III-6.2                                                                                                                        
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b) Vérification au cisaillement (BAEL 91) : 

 

Effort tranchant :  

On doit vérifier que : 
uu    

 Vu = qu1.l+ qu2 = 9.351x1.2 + 11.14 = 22.36 KN 

12100

1022.36

b.d

V
τ u

u



  = 0.186 MPa  








 
 5MPa;

γ

f0.20
minτ

b

c28
u

__

 

   MPa3.335MPa;MPa3.33min5MPa;
1.5

250.20
minτ u

__








 
   

Fissuration peu nuisible 

u  = 0.186 MPa < 
u

 = 3.33MPa   Condition vérifiée 

⇨ Pas de risque de cisaillement. 

c) Vérification de l’adhérence :                                                                                                                                                                                                                             

 On doit vérifier que :
SeSe ττ    

28tSSe
.fΨτ   = 1.5x2.1 = 3.15MPa   ( S  = 1.5   HA) 




Ui0.9d

V
τ u

Se   nπUi   = 5x3.14x12 = 188.4mm 

MPa 1.10
188.41200.9

1022.36
τ

3

Se 



   

se  < 
Se

    Condition vérifiée pas de risque d’entrainement des barres.  
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d) Influence de l’effort tranchant aux appuis : 

 

 Armatures principales  

S

u

S

γ
fe

V
A    Avec : Vu = 22.36 KN 

S

u

γ
fe

V
 = 

400

1.151022.36 3 
 = 64.28mm²=0.643cm2 

AS = 5.65cm² > 0.643cm²   Condition vérifiée 

e) vérification des contraintes de béton au niveau des appuis :  

               uu VV   

b

28
u

γ

fc
db0.4V   

1.5

2500
121000.4

γ

fc
db0.4.V

b

28
u   = 800KN 

Vu = 22.36 KN < 800KN    Condition vérifiée 

f) Ancrage des barres :  

 28t
2

Ssu f0.6Ψτ   (Art. A.6.1,23/BAEL91) 

2.11.50.6τ 2
su   = 2.835MPa 

      LS =Max               42.32cm
2.8354

40012

τ4

Φfe
L

su
S 




  

                                LS =40∅  =40x1.2=48cm 

LS =  48 cm 

Lcr = 0.4LS = 0.4x48 = 19.2cm        soit  Lcr  =  20cm 

III-6.7) Vérification à l’ELS :  

 Combinaison des charges : qS1 = G + Q 

       Dalle : qS1 = 5.26 + 1.5 =6.76 KN/ml 

                  Mur extérieur : qs2 = 2.99x1x2.76=8.25 KN/ml 
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 Calcul du moment d’encastrement  

Moment provoqué par la charge « qs1 »  

  
2

1.26.76

2

.lq
Mq

22

s1
s1


  = 4.87 KN.m 

Moment provoqué par la charge «qs2»  

              Mqs2 = qs2.l = 8.25x1.2= 9.9 KN.m 

 Le moment total  

 

 MS = Mqs1 + Mqs2= 4.87+9.9= 14.77 KN.m 

 

Vérification des contraintes : 

 

 Acier  

Sσ  
S

σ  

348Mpa
1.15

400

γ

fe
σ

s
S

   
St1

S
S

.d.Aβ

M
σ   

b.d

100A
ρ St

1   = 
12100

65.5100




= 0.4708                                          

              tableau                  1 = 0,896 

                                              k1=33.08 

   

565120.896

1014.77
σ

5

s



 = 243.13MPa 

 Sσ  
S

σ    Donc la section d’acier  est  vérifie. 

 Béton : 

Il faut vérifie que bcb σσ 
 

15MPa0.6fσ c28bc 
 

  Sb kσσ 
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 0.030
33.08

1

K

1
K

1

  

MPa 7.30243.130.030σb 
 

vérifiéecondition σσ bcb 
 

 
vérification  de l’ouverture des fissures : 

 

La fissuration est peux nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire. 

 Vérification de la flèche :  

 Nous devons vérifier les conditions suivantes : 

i.  
16

1

L

h
     

120

15
 = 0.125> 

16

1
 = 0.0625               Condition vérifiée 

ii.  
010.M

Mt

L

h
    

120

15
= 0.125 > 

10(14.77)

14.77
 = 0.1                Condition vérifiée 

iii.  
fe

4.2

b.d

A
     

10012

5.65


 = 0.0047 < 

400

4.2
 = 0.0105 Condition vérifiée 

           h : la hauteur total du plancher. 

L : la portée libre du  balcon. 

Mt : moment fléchissant max de service en travée. 

Mo : moment isostatique de service. 

b : la largeur de la section étudiée. 

fe: limite élastique des armatures tendu 

Conclusion :  

Toutes les conditions sont vérifiées, donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.  
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Figure III-6.3 : Ferraillage de la porte à faux 

 

4HA10/ml (St = 25cm) 

5HA12/ml (St = 20cm) 

1.2m 
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IV.1) Introduction : 

 

Le  système de contreventement est l’ensemble d’éléments de construction assurant la 

rigidité et la stabilité vis à vis des forces horizontales, engendrées par le vent ou le séisme. 

Le contreventement peut être assuré par : 

a- des voiles ou des murs, appelés couramment refends, entrant dans la     

composition de l’ouvrage, 

b- du système porteurs « poteaux- poutres » formant portiques d’étages, 

c-  des cages d’escaliers et d’ascenseurs ou « gaines » présentant une grande 

rigidité à la flexion et à la torsion. 

d- dans certain cas, il serait avantageux de faire intervenir simultanément les 

portiques et les refends .pour cela, il est indispensable de comparer 

l’inertie des refends à celle des portiques pour choisir un système de 

contreventement et connaitre la répartition des sollicitations sur les 

refends et les portiques.   

 Dans le règlement parasismique algérien RPA 99 révisé 2003 (Art 3.4) la classification 

des systèmes structuraux sont faits en tenant compte de leur : 

 

                 - fiabilité. 

     - Capacité de dissipation de l’énergie vis-à-vis de l’action sismique. 

 

Dans notre cas l’ossature du bâtiment est composée, à la fois de portiques et de 

murs de refends, disposés  parallèlement .Le but de ce chapitre est justement de 

déterminer les efforts horizontaux dans les refends, d’une part, et dans les portiques 

d’une autre part. Pour cela nous allons comparer l’inertie des voiles  à celle des 

portiques auxquels nous allons attribuer « une inertie fictive ». 

 

IV.2 ) Inertie des voiles : 

  

Il est remarquable que les voiles de notre structure ne comportent pas 

d’ouvertures, nous n’aurons donc à calculer que l’inertie de refends pleins : 

 

a) Les refends longitudinaux : 

     

12

eL

12

Le

3

3





I

I

x

y

                       On néglige l’inertie des refends longitudinaux par rapport à l’axe X.
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b)  Les refends transversaux : 

     

12

eL

12

Le

3

3





I

I

y

x

                       On néglige l’inertie des refends longitudinaux par rapport à l’axe Y.
  
 

 

                                                                 
                                                                                          

 

 

 

 

 

 

 

 

Remarque : 

La longueur L des voiles est mesurée entre âmes des poteaux. 
 

L’inertie des voiles, pour un niveau donné, est résumée dans les tableaux qui suivent : 
 

- Tableau IV-1) Inertie des voiles transversal : 

 

Niveau L E Ix 
nombre 

d’étages 
Imoy 

De S.sol jusqu’à 

9eme étages 

VT1 3.90 0,2 0.989 

11 

10,879 

VT1 3.90 0,2 0.989 10,879 

VT2 3.80 0,2 0.915 10,065 

VT2 3.80 0,2 0.915 10,065 

 3,81 

 
 

Fig. IV.1 : Vue en plan et en coupe des refends 

y 

L 

e 

e X 

 

L 

Y 

X 
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Niveau L E Iy 
nombre 

d’étages 
Imoy 

De S.sol jusqu’à 

4eme étages     VL1 

2,00 
0,2 

0,133         6 0,798 

De S.sol jusqu’à 

9eme étages 

VL2 1,2 0,2 0,029  

 

 

 

11 

0,319 

VL2 1,2 0,2 0,029 0,319 

VL2 1,2 0,2 0,029 0,319 

VL2 1,2 0,2 0,029 0,319 

VL3 2,35 0,2 0,216 2,376 

VL3 2,35 0,2 0,216 2,376 

VL3 2,35 0,2 0,216 2,376 

VL3 2,35 0,2 0,216 2,376 

 1,05 

- Tableau IV-2 : Inertie des voiles longitudinal  

 

IV.3) Interaction voiles-portiques : 

 

       A partir l’ouvrage d’Albert Fuentes « calcul pratique des ossatures de bâtiment en 

béton armé », qui consiste à attribuer une inertie fictive aux portiques. On doit comparer 

l’inertie des voiles à celle des portiques. 

 

Pour déterminer cette inertie fictive, il suffira de calculer les déplacements de chaque 

portique au droit de chaque plancher, sous l’effet d’une série de forces horizontales égales 

a 1 tonnes, par exemple, et de comparer ces déplacements aux flèches que prendrait un 

refend bien déterminé de l’ouvrage, sous l’effet du même système de forces horizontales. 

En fixant l’inertie du refend à 1 m2 , il sera alors possible d’attribuer à chaque portique et 

pour chaque niveau une « inertie fictive » puisque, dans l’hypothèse de la raideur infinie 

des planchers, nous devons obtenir la même flèche, à chaque niveau, pour les refends et 

pour les portiques. 
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IV.3.1)Calcule de l’inertie fictive : 

 

L’inertie fictive des portiques est donnée par : 

                i

if

eiI


   

Avec     eiI  : Inertie fictive du portique au niveau n. 

            if : Flèche du refend au même niveau n. 

      i : Déplacement du portique au niveau n 

 

a) Calcul des flèches dans les refends : 

 

           Le calcul des flèches des refends dont l’inertie I=1 m 
4 

, soumis au même système de 

forces que le portique (une force égale à une tonne à chaque étage), sera obtenu par la méthode 

du« moment des airs ». 

          La flèche que prendrait un refend au niveau 
« 

i 
» 

suite à une déformation due à une série 

de forces latérales est donnée par : 

 

                   
EI

idiS

if


  

avec    iS : Surface du trapèze. 

             id  : Distance entre le CDG du trapèze et le niveau considéré. 

Sachant que la section du trapèze égale à : 

 

                            
2

)
1

( ihib
i

b

iS


  

La distance du CDG d’un trapèze à sa plus petite base :

 
)

1
(3

)
1

2(









i
bib

i
bibih

id
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       1t                     

3.06  3.06 

0.92t                                                                                                         

 

2.82   5.88 2.82 

0.84t 

2.57  8.455.39  2.57 

0.76t 

2.33  10.78 7.72  4.90 2.33 

0.68t 

2.08   12.86   9.80  6.98  4.41 2.08 

0.6t 

2.45   15.31   12.25  9.43    6.86   4.53   2.45 

0.49t 

 

2.00   17.31     14.25     11.43   8.86     6.53      4.45    2.00   

0.38t 

1.55    18.86     15.80      12.98    10.41     8.08       6.00      3.55   1.55 

0.27t 

 

0.92      19.78      16.72    13.9     11.33     9.00       6.92       4.47     2.47     0.92 

0.18t 

0.61   20.39         17.33    14.51       11.94      9.61       7.53          5.08      3.08       1.53      0.61 

0.09t 

0.31   20.70         17.64          14.82       12.25       9.92        7.84           5.39        3.39         1.84          0.92         0.31 

 

 

 

  

 

 
 

Fig. IV.2 :La section de trapèze. 

 

d

i     
  G  

  bi 

  bi+1 

  h 

  Si 

Fig. IV.3 : diagramme des moments des aires 
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Le tableau suivant donne les aires (Si) et la position du centre de gravité (di) : 

 

Niv h (m) bi (m) bi+1(m) Si (m
2
) di (m) Si× di       ∑ Si× di = EI fi 

09 3,06 3,06 0,00 4,682 2,04 9,55 47351,77 

08 3,06 8,70 3,06 17,99 1,77 31,93 41792,26 

07 3,06 16,41 8,70 38,42 1,69 64,80 36265,43 

06 3,06 25,73 16,41 64,47 1,64 105,92 30823,3 

05 3,06 36,13 25,73 94,65 1,62 152,92 25537,33 

04 4,08 50,83 36,13 177,40 2,15 382,28 20493,98 

03 4,08 64,83 50,83 235,95 2,12 500,75 14314,9 

02 4,08 77,23 64,83 289,80 2,10 608,40 8980,023 

01 3,4 85,51 77,23 276,66 1,73 478,30 4719,89 

RDC 3,4 91,61 85,51 301,10 1,72 517,75 2139,12 

S.sol 3,4 95,02 91,61 317,27 1,71 542,65 542,65 

 

Tableau IV-3 : Calcul de la flèche  

 

    Nous aurons : 

 

EI

542,65

EI

1,71317,27
fs.sol 


  

EIEI
fRDC

2139,1272,110,301)4,371,1(317,27



  

EIEI
f

4719,8973,166,276)4,372,1(10,301)4,34,371,1(317,27
01 


  

. 

. 

. 

. 

09f  

Ainsi de suite jusqu’au dernier niveau, on obtient alors les résultats montrés dans le tableau 

précédent. 
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a) calcul des déplacements des portiques : 

 

         Le déplacement de chaque niveau : 

                

hnEn  

 
Avec :  

             
2.12

1



 nn EE

pnK

nM
nE


  

Le déplacement des portiques au niveau « i » : 





n

i

ni

1  

 La rotation d‘un poteau encastré à la base au 1
er 

niveau : 

 

 




11

21
1

224 Pt KK

MM
E  

La rotation de chaque poteau articulé au 1
er 

niveau : 





1

21
1

24 tK

MM
E  

La rotation d’un poteau des étages courants : 





tn

nn
n

K

MM
E

24

1
 

Avec :     

           
nnn hTM   en (KN.m) 

           nT  : est donnée par la (figure Fig. IV.4).Tn en (t). 

             tnK  (m3): Raideur des poutres   

n

tn
tn

L

I
K   

            tnK (m3): Raideur des poteaux   

n

pn

pn
h

I
K   

            nh  : Hauteur d’étage. 

            
nL  : : Portée libre de la poutre. 
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                                   1 t                     T=1t                                                             M11=3.06t.m 

                                 0,92 t                  T=1,92 t                                                       M10=5.88t.m 

                                0,84 t                  T=2,76 t M9=8.45t.m 

                                0,76  t                 T=3,52 t M8=10.78t.m 

                                0,68  t                 T=4,20 t M7=12.86t.m 

                                0,60  t                 T=4,80 t       M6=15.31t.m 

                                0,49  t                 T=5,29 t  M5=17.31t.m 

                                0,38  t                 T=5,67 t M4=18.86t.m  

                                0,27 t                  T=5,94 t M3=19.78t.m 

                                0,18  t                 T=6,12 t  M2=20.39t.m 

                                0,09 t                  T=6,21 t M1=20.70t.m 

  

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig. IV.4 : Les valeurs des efforts tranchants et des moments fléchissant par niveaux 
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Les étapes de calcul des déplacements et des inerties fictives des portiques par  

niveaux   sont résumées dans  les tableaux qui suivent : 

 

c) Inertie fictive des portiques : 

 

NIV ∑Ktn ∑K pn M n 
  

 Mn+1 

(t.m) 

Eθn 

(t/m2) 

 

 

 EΨn 

(t/m2 

     
       Δi(t/m) 
 

 

 
 

∑ Δi(t/m)  

fi(m) 

 
Iei 

(m4) 

09 0,004 0,006 3,06 0,00 31,875 105 321,3 11931,064 47351,77 3,97 

08 0,004 0,006 5,88 3,06 93,125 202,865 620,766 11609,764 41792,26 3,60 

07 0,004 0,006 8,45 5,88 149,271 292,153 893,989 10988,998 36265,43 3,30 

06 0,004 0,006 10,78 8,45 200,313 373,004 1141,391 10095,009 30823,3 3,05 

05  0,004 0,006 12,86 10,78 246,25 419,111 1282,48 8953,618 25537,33 2,85 

04 0,005 0,020 15,31 12,86 234,75 317,083 1293,699 7671,138 20493,98 2,67 

03 0,005 0,020 17,31 15,31 271,833 358,75 1463,7 6377,439 14314,9 2,24 

02 0,005 0,020 18,86 17,31 301,417 390,292 1592,391 4913,739 8980,023 1,83 

01 0,005 0,022 19,78 18,86 322 403,299 1371,217 3321,348 4719,89 1,42 

RDC 0,005 0,022 20,39 19,78 334,75 369,884 1257,607 1950,131 2139,12 1,10 

  s.sol  0,005 0,022 20,70 20,39 250,549 203,684 692,524 692,524 542,65 0,78 

 

Tableau IV-4 : Inertie fictive sens longitudinal  

 

NIV ∑Ktn ∑K pn M 
 
 
 n 

  

Mn+1 

 

Eθn 

 

 

 

 EΨn 

 

     
       Δi(m) 
 

 

 
 

∑ Δi(m) fi(m)  
Iei  

09 0,003 0,006 3,06 0,00 42,5 125,84 385,06 12650,1 47351,77 3,75 

08 0,003 0,006 5,88 3,06 124,17 243,27 744,4 12265 41792,26 3,41 

07 0,003 0,006 8,45 5,88 199,03 350,42 1072,3 11520,6 36265,43 3,15 

06 0,003 0,006 10,78 8,45 267,08 447,43 1369,1 10448,3 30823,3 2,95 

05  0,003 0,006 12,86 10,78 328,33 460,15 1408,1 9079,21 25537,33 2,81 

04 0,005 0,020 15,31 12,86 234,75 317,08 1293,7 7671,15 20493,98 2,67 

03 0,005 0,020 17,31 15,31 271,83 358,75 1463,7 6377,45 14314,9 2,24 

02 0,005 0,020 18,86 17,31 301,42 390,29 1592,4 4913,75 8980,023 1,83 

01 0,005 0,022 19,78 18,86 322 403,3 1371,2 3321,36 4719,89 1,42 

RDC 0,005 0,022 20,39 19,78 334,75 369,88 1257,6 1950,14 2139,12 1,1 

  s.sol  0,005 0,022 20,70 20,39 250,55 203,68 692,53 692,53 542,65 0,78 

 

Tableau IV-5: Inertie fictive sens transversal  
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d)  Inerties moyennes des portiques : 

 

 

NIVEAU 09 08 07 06 05 04 03 02 01 RDC S.sol 

Iey (m
4
) 3.97 3.60 3.30 3.05 2.85 2.67 2.24 1.83 1.42 1.10 0.78 

Imoy 

(m
4

) 

                               2.44 

 

Tableau IV-6 : Inertie moyennes sens longitudinal  

 

NIVEAU 09 08 07 06 05 04 03 02 01 RDC S.sol 

Iey (m
4
) 3.75 3.41 3.15 2.95 2.81 2.67 2.24 1.83 1.42 1.10 0.78 

Imoy 

(m
4

) 

                               2.37 

 

Tableau IV-7 : Inertie moyennes sens transversal  

 

e)  Comparaison des inerties des voiles et des portiques : 

 

 

                   

 Imoy par niveau (m
4
) % de participation 

Portiques 2.44 69.91   

Voiles 1.05 30.09  

Somme 3.49 100  

 

Tableau IV-8 : pourcentage des inerties  sens  longitudinal  

 

 

 

 Imoy par niveau (m
4
) % de participation 

Portiques 2.37 3 8 . 3 5   

Voiles 3.81 6 1 . 6 5   

Somme 6.18 100  

 

Tableau IV-9 : pourcentage des inerties  sens  transversal  
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f)   Représentation graphique des pourcentages d’inertie : 

 

  Sens longitudinal :  

 

 

                    Fig. IV.5 :pourcentage d’inertie selon le Sens longitudinal 

 

   Sens transversal :  

 

 

                                  Fig. IV.6 : pourcentage d’inertie selon le Sens transversal  
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Conclusion :          

            En examinant les résultats obtenus par cette étude au contreventement, nous avons 

constaté que les portiques et les voiles travaillent conjointement aussi bien dans le sens 

transversal que longitudinal. 

 Du fait que l’inertie des portiques dépasse les 25 % (tel que prévu par le RPA) de 

l’inertie totale de la structure, cela nous ramène à dire que nous avons un 

contreventement mixte avec interaction voile-portique dans les deux sens 

principaux. 

 

D’où le coefficient de comportement R = 5 (tableau 4.3. RPA 99 révisé 2003). 

 

Rappel : 

 

Pour concevoir une structure contreventée par des voiles et des portiques avec justification     

d’interaction portiques-voiles, le RPA recommande ce qui suit : 

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

dues aux charges verticales . 

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

portiques proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations 

résultant de leurs interactions à tous les niveaux ; 

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

verticales, au moins 25 % de l’effort tranchant d’étage. 
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V.1) Introduction : 

 

Le séisme est un phénomène naturel qui peut engendrer d’importants dommages sur les 

constructions, ainsi que de grandes pertes de vies humaines. Pour cela des règlements 

parasismiques ont été conçus pour prévoir des mesures nécessaires à la conception et à la 

réalisation des constructions de manière à assurer leurs protections. 

 

V.2) Choix de la méthode de calcul :(Art 4.1.1 RPA99/mod2003) 

 

   Le calcul des forces sismiques peut être mené suivant trois méthodes : 

 La méthode statique équivalente. 

 La méthode d’analyse modale spectrale. 

 La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes. 

             a) la méthode statique équivalente : 

 

   La méthode statique équivalente n’est pas applicable car : 

 Le bâtiment étudié présente une configuration irrégulière en élévation donc il faux 

vérifier la condition complémentaire pour utilisé la méthode statique équivalente qui dit : 

Zone  II :  groupe d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale à 7 niveaux ou 23m.  

La condition n’est pas satisfaite (notre bâtiment a une hauteur de 37,74 m). 

(art 4.1.2 RPA 99/mod2003). 

 

b) La méthode d’analyse modale spectrale : 

conditions D APPLICATION ? 

         La méthode d’analyse modale spectrale peut être utilisée dans tous les cas, et en particulier,                                                    

    dans le cas où la méthode statique équivalente n’est pas permise (art 4.1.3 RPA 99/mod2003). 

 

d) Conclusion :  

 

                    Donc on choisit la méthode d’analyse modale spectrale. 

 

V.2.1) Principe de la méthode d’analyse modale spectrale : 

 

            Le calcul des forces sismiques se fera avec la méthode d’analyse modale spectrale qui est 

applicable sur tous les cas d’ après les règles du (Art 4.1.3 RPA99 version 2003) Pour cette 

méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets engendrés dans 

la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de calcul .Ces effets 

sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure. 
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V.3) Modélisation : 

V.3.1)  Introduction : 

La complexité de l’étude dynamique d’une structure vis-à-vis des différentes sollicitations qui la 

mobilisent, en particulier l’effort sismique, demande des méthodes de calcul très rigoureuses ; 

Pour cela, l’utilisation des méthodes numériques telle que la MEF est devenu indispensable. 

En s’appuyant sur l’outil informatique, qui nous offre des résultats plus exacts et un travail plus 

facile, on peut alors éviter le calcul manuel laborieux, voire même peu fiable. 

V.3.2) Description du logiciel ETABS : 

 

 ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments. Il 

permet de modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à une interface 

graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités  pour l’analyse statique et dynamique.  

 Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que 

le calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en 

vigueur à travers le monde (Euro code, UBC, ACI...etc.). En plus de sa spécificité pour le calcul 

des bâtiments, ETABS offre un avantage certain par rapport aux autres codes de calcul à 

utilisation plus étendue. En effet, grâce à ces diverses fonctions il permet une descente de charge 

automatique et rapide, un calcul automatique du centre de masse et de rigidité, ainsi que la prise 

en compte implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une 

terminologie propre au domaine du bâtiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.).  

 ETABS permet également le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD, 

SAP2000 et SAFE). 

 

V.3.3) Rappel :(terminologie) : 

 

Grid line : ligne de grille 

Joints : nœuds 

Frame : portique (cadre) 

Shell : voile 

Elément : élément 

Restreints : degrés de liberté(D.D.L) 

Loads : charge 

Uniformedloads : point d’application de la charge 

Define : définir  

Materials : matériaux 

Concrete : béton  

Steel :acier 

Frame section : coffrage 

Column : poteau 

Beam : poutre 
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V.3.4) Manuel d’utilisation de L’ETABS : 

 

Dans notre travail on a utilisé la version ETABS V 9.7 

Pour choisir l’application ETABS on clique sur l’icône d’ETABS (fig. V.1) 

  

 
 

fig V.1 : Icône d’ETABS 

 

La fenêtre de dialogue s’affiche, on clique sur OK 

 

 

fig V.2 : fenêtre de dialogue. 

V.3.5) Etapes de modélisation : 

     V.3.5.1) Première étape:  

 

La première étape consiste à spécifier la géométrie de la structure à modélisation 

 

a) Choix des unités 

 

On doit  choisir un système d'unités pour la saisie de données dans ETABS. en bas à droite de 

l'écran , on  sélectionne KN-m  comme unités de base pour les forces et déplacements : 

 

 
 

fig V.3 : Choix des unités 
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b) Géométrie de base :  

Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne File puis New model, 

Une page de dialogue s’affiche puis en clique sur deffault.edb  

 

 
 

fig V.4 : choix de géométrie  de base 

Cette option permet d’introduire les lignes de grille qui représente : 

 Le nombre de portiques suivant x-x.  

 Le nombre de portique suivant y-y. 

 Le nombre des étages.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                        

 

 

 

 

fig  V.5 : introduction des lignes de grille 

  
1) On introduise le nombre de portiques suivant x-x, suivant y-y . 

On clique sur Custom Grid Spacing  

La fenêtre suivante s’affiche :  

 

 
fig V.5 : Introduction le nombre de portiques 
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puis sur Edit Grid . 

 

 
                        

                                      fig V.6 : Introduction des distances selon x-x et y-y 

 

 -Pour introduire les distances par rapport à l’origine on coche sur ordinate. 

  -Pour  introduire les distances de chaque portée seule on coche sur Spacing. 

  Puis ok  

2) On introduise le nombre des niveaux. on clique sur  simple story data et on remplie la case    

Number of Story puis en cauche Custom Story Data après Edit Story Data. 

  La fenêtre suivante s’affiche : 

 

 
                 

                                 fig V.7 :   Introduction des hauteurs selon les  différents étages 

 

Et on complétant la colonne Height selon les différents étages qu’on a. 

  Puis ok.             

A la fin on clique sur ok pour confirmer les données. 

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 : Xr-Y, X-Z, Y-Z. 
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fig V.8 : les lignes de grille de la structure 

 

c) Modification de la géométrie de base : 

  

Nous allons procéder à la modification des longueurs de trames et des hauteurs d’étage. 

    -pour modifié les distances on clique sur le bouton droit de la souris puis Edit Grid Data  

             puis introduit les distances cumulées puis on clique sur ok. 

    -Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis Edit Story  

          Data. 

    -pour ajouter des hauteurs on clique sur le bouton droit de la souris puis sur Edit Reference  

       planes. 

La fenêtre suivante s’affiche :  

 
 

fig V.9 : introduction des hauteurs qu’on veut ajouter 

                                                                                      

On remplié la case Z-Ord puis Add puis ok. 

V.3.5.2)Deuxième étape : 

 

La deuxième  étape consiste à la définition des propriétés mécaniques des matériaux en 

l’occurrence, l’acier et le béton. 

  On clique sur    Define puis Material proprietes ou bien  nous sélections le matériau 

CONC. 
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fig V.10 : définition du matériau CONC (béton). 

 

On clique sur Modify /Show Material, et on apporte les modifications inscrites dans la figure 

suivante : 

 

 

 
 

fig V.11 : définition des propriété du matériau CONC (béton). 

 

Et on défini un autre matériau pour le utilisé prochainement. 

On clique sur Add New Material, et on apporte les modifications inscrites dans la figure 

suivante : 

 

 
 

                        fig V.12 : définition des propriété du matériau other. 
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Puis on clique sur ok. 

 

Remarque :  

 

On à défini deux type de matériaux pour un but: 

Que l’etabs n’introduise pas le poids propre de  la dalle pleine, on défini  le matériau de cette 

dernier différemment aux autres éléments. Parceque dans la partie charges et surcharges on a 

introduit ce poids dans le calcul de poids propre de la dalle pleine. 

V.3.5.3)Troisième étape : 

 

      La troisième étape consiste à l’affection des propriétés géométriques des éléments (poutres, 

poteaux, dalle pleine, voile...)
 

     Nous commençons d’abord par affecter les sections des poutres principales(PP), les poutres 

secondaires (ps) et ceci de la manière suivante :  

        Nous choisissons le menu Define puis Frame sections ou bien . On clique sur la liste 

d’ajout de sections et on sélectionne Add Rctangular pour ajouter une section rectangulaire ou 

bien une section en Té. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                         fig V.13 : définition des section 

 

Et on choisit Material BETON 

 

          
 

fig V.14 : définition des section rectangulaire 
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    Le bouton Reinforcement conduit à une fenêtre qui permet de spécifier l’enrobage et d’autres 

propriétés. 

 
 

fig V.15 : choix de la nature de la section et l’enrobage 

 

  Si on clique sur le bouton Section properties on peut voir l’aire, les moments d’inerties, l’aire 

de cisaillement et autres propriétés calculés par ETABS.  

 

 
 

fig V.16 : propriété de la section à considérer 

 

Nous procéderont de la même manière pour les sections des poteaux. 

Pour définir les poutrelles on suit les étapes suivantes : 

   On clique sur  puis Add Tee 

 

 
 

fig V.17 : ajout de la section en Té 
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On introduit les caractéristiques des poutrelles :     

         

 
 

                                 fig V.18 : les propriétés de la section en Té 

 

 Après avoir finis de modéliser les éléments barres (poutres, poteaux et poutrelle), nous 

allons passer aux éléments plaques (voile et dalle pleine). 

On choisit le menu Define puis wall/slab ou bien pour créer les voiles,  

on clique sur Add new wall et on spécifie le nom et l’épaisseur. 

 
                                                                                        

fig V.19 : création  de nouveau  voile                                      fig V.20 : propriétés du voile 

 

Définir Material : BETON 

On couche Shell et Thick Plate si l’épaisseur de voile dépasse 18 cm. 

On choisit le menu Define puis wall/slab ou bien pour crée les dalles,  

on clique sur Add new slab et on spécifie le nom et l’épaisseur.  

 

                             
 

             fig V.21: création  de nouvelle dalle          fig V.22 : propriétés de la dalle. 
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Definer Material : OTHER 

On coche Plate.  

Après qu’on a affecté les caractéristiques de chaque élément on passe à la disposition de ces 

éléments. 

 

a) Poutres principales et secondaires: 

On clique sur  puis on choisit PP ou PS  et on sélectionne les Grid Ligne que porte 

nos élément. 

 
fig V.23 : création  des poutres 

 

b) Les poteaux : 

 

On clique sur  puis choisit Pot 40x40 ou 30x30et on sélectionne les nœuds qui porte 

les poteaux. 

 
                                            

                                               fig V.24 : création  des poteaux 

c) Les voiles : 

On clique sur  puis choisit exemple VL1 et on sélectionne les Grid Ligne qui porte le 

voile. 

 

 
fig V.25 : création  des voiles 

 

d) La dalle pleine : 

On clique sur  puis on choisit DP et on sélectionne les Grid Ligne qui porte la dalle pleine. 

 

 
 

fig V.26 :  création  des dalles pleines 
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V.3.5.4)Quatrième étape : 

 

  Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges appliquées à la structure 

modélisée. 

 

1) Charges statiques (G et Q): 

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

pour les définir on clique sur :Define puis sur static Load Cases , ou bien . 

 

 Charges permanentes : 

 

Load Name  (Nom de la charge):   G  

Type :    DEAD (permanente) 

Self weight multiplier(Coéfficient interne poids propre) : 1 

 

 
 

                             fig V.27 : nom des charges permanentes 

 

 Surcharges d’exploitation : 

 

Load Name  (Nom de la charge):   Q  

Type :    LIVE (exploitation) 

Self weight multiplier (Coéfficient interne poids propre) : 0 

 

 

 
 

                                       fig V.28 : nom des charges d’exploitations 
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2) Charge dynamique (E): 

 

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

CGS. 

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

de liberté soumis à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes propres T. 

Données à introduire dans le logiciel : 

 -On ouvre le logiciel en cliquant sur l’icone      .  

 Coeff  d’accélération de zone A =0.15 

selon la zone de sismicité (de notre cas IIa)  

et le groupe d’usages(de notre cas groupe 2) 

 Coeff comportement : 5 . 

 Coeff d’amortissement 𝝃 :7% 

 Site : S2. 

 Facteur de qualité (Q):Q=1.2 

 

 

 
 

 fig V.29 : le spectre  

 

Après on clique sur Savgarde Fichier Format ETABS. 

 

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

Define                 Response Spectrum Functions   ou bien               Spectrum from file 

 

Q=1+∑ 𝐏q 
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                fig V.30 : définition de spectre                              fig V.31 :la réponse de spectre 

  

Function Name (nom du spectre):  RPA. 

 

 Le spectre étant introduit, nous allons passer à la prochaine étape qui consiste à la définition 

du  chargement EX et EY (séisme), pour cela on  clique sur : 

 

  Define                 Reponses spectrum cases ou bien                     Add New Spectrum  

 

      
 

           fig V.32 : ajout de spectre selon x                fig V.33 : ajout de spectre selon y 

 

On introduit: 

 

 (%)  le pourcentage d’amortissement critique qui est égale 0,07 dans la case Damping 

Et l’excentricité qui égale a 0,05xL dans la case Ecc.Ratio (All Diaph). 

 Dans la partie Input response spectra, nous allons Introduire le spectre à prendre en compte 

dans les deux directions principales (U1 et U2). 
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V.3.5.5)5éme étape : chargement des poutres :  

 

   Les charges statiques étant définies, on sélectionne chaque poutre et on introduit le chargement 

linéaire qui lui revient en cliquant sur : 

                         Assign          Frame/line loads           Distributed   ou bien  

 

 
fig V.34 : la méthode de chargement 

 

Dans la case Load Case Name on spécifie le type de chargement (G ou Q), ensuite le 

chargement linéaire est introduit dans la case Load. 

 

V.3.5.6)émé étape : Introduction des combinaisons d’actions : 

        

 Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des sollicitations et 

déformations sont : 

 Combinaisons aux états limites : 

ELU : 1.35G+1.5Q 

ELS : G+Q 

Et la combinaison G + 0,2Q 

 Combinaisons accidentelles du RPA : 

GQE : G+Q±E 

08GE :0.8G±E 

Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur : 

      Define               load Combinations      ou bien                        Add New Combo     
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fig V.35 :création des combinaisons 

 

On reprend les mêmes opérations pour introduire les autres combinaisons d’actions. 

V.3.5.7)7émé  étape : Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes) : 

 

      Cette étape consiste à spécifier les conditions aux limites (appuis, diaphragmes) pour la 

structure modélisée. 

 

 APPUIS : 

     Les poteaux sont supposés parfaitement encastré dans les fondations, pour modéliser  cet 

encastrement on sélectionne les nœuds d’appuis de base  puis on clique sur : 

Assign         Joint/point   ou bien                Restraints 

 

 
 

fig V.36 : encastrement des appuis 

 

 Mass- Source :  

 

Define         Mass source   

        

La masse des planchers est supposée concentrées en leurs centres de masse qui 

sont désignés par la notation de Mass –Source 

On donne la valeur 1 pour la charge permanente  

                       On donne la valeur de β suivant la nature de la structure.  
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fig V.37 : le pourcentage de participation des charges 

 

 Diaphragmes : 

 

       Comme les planchers sont supposés infiniment rigides, on doit relier tous les nœuds d'un 

même plancher à leurs nœuds maîtres de telle sorte qu'ils puissent former un diaphragme, ceci a 

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

 

      

  On sélectionne tout le premier plancher puis on clique sur : spécifier 

Assign             Joint/point         Diaphragm ,   ou bien           Add New Diaphragm. 

 

 

 
                                   fig V.38 spécification de diaphragme de chaque plancher 

 

Après avoir introduit le nom du diaphragme dans la case Diaphragme on clique sur OK 

pour valider. 

On refait la même opération pour tous les autres planchers. 

 

 

V.3.5.8) 8éme étape : Analyse et visualisation des résultats : 

 

Lancement de l’analyse : 

 

Pour lancer l’analyse de la structure, on se positionne sur l’onglet Analyze et on sélectionne 

 Run Analysis. 
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fig V.39 : schéma final de notre structure en 3D 

 

 

V.4 :Vérification des exigences du RPA : 

 

V.4.1 ) Pourcentage de participation de la masse modale : 

 

 

Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions 

orthogonales, le nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions 

d’excitation doit être tel que la somme des masses modales effectives pour les modes retenus 

soit égale à 90% au moins de la masse totale de la structure .( RPA99 version 2003Article 4.3.4   

Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée. 
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Mode Perio

d 

UX UY UZ SumUX SumU

Y 

Sum

UZ 1 0,91715

6 
0,0001 66,4245 0 0,0001 66,4245 0 

2 0,80369 70,7459 0,0002 

 
0 70,746 66,4247 0 

3 0,56291

8 
0,3261 0,0057 0 71,0721 66,4304 0 

4 0,23026

5 
13,898 0,001 0 84,97 66,4314 0 

5 0,22276

3 
0,0008 16,7171 0 84,9708 83,1485 0 

6 0,14381

9 
0,0079 0,0002 0 84,9787 83,1487 0 

7 0,11374

5 
6,1938 0 0 91,1725 83,1487 0 

8 0,09194

4 
0 7,5349 0 91,1725 90,6836 0 

9 0,06712

8 
2,8286 0 0 94,0011 90,6836 0 

10 0,06059

6 
0,2459 0 0 94,247 90,6836 0 

11 0,05021

1 
0 3,7936 0 94,247 94,4772 0 

12 0,04443

2 
1,8039 0 0 96,0509 94,4772 0 

                                  

   

Tableau  V-1 : Période et participation massique  

 

La somme des masses modales dans le 8
eme  

mode dépasse 90% de la masse totale du 

bâtiment dans les deux directions, d’où la condition du RPA est vérifiée. 

         Le mode fondamental est un mode qui mobilise le maximum de masses, la translation 

suivant Y avec une mobilisation de masse de 66,42% et  translation suivant X avec une 

mobilisation de masse de 70,75%.     

 

 V.4.2 )Vérification de l’effort  tranchant à la base :( Art 4.3.6/RPA99.V2003 )  

 

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

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

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

formule empirique appropriée. 

Si Vt < 0.80 V, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements, 

moments,...) dans le rapport   0.8 V/Vt. 

 

a)Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente :   

                   W
R

QDA
V

..


                    
 

 

 b)Déduction des coefficients A, D, Q, et R : 

 

A : coefficient d’accélération de zone, dépend  de deux paramètres   : 

 

- Groupe d’usage : 2                                         

   - Zone sismique   IIa  

⇒  A = 0.15 
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          R : coefficient de comportement global de la structure fonction de système de 

contreventement. donné par le (Tab ?4.3), R = 5  (Mixte portiques/voiles avec interaction). 

c)Calcul du 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 :                       

                                                                                Q = 1+ ∑Pi 
 
Pq : Pénalité à retenir selon que le critère de qualité q  "satisfait ou non" donné par le 

tableau ?4.4/RPA99 mod 2003. 

 

     Régularité en plan et en élévation : RPA99 V 2003 art 3.5.1 

 

Régularité en plan : 

il faut vérifier que :   

        0.25≤Lx/Ly≤4   et  (l1+l2)/L≤0.25 

(1.2*5)/10.3=0.58 > 0.25 

Donc la condition n’est pas vérifier.  

 
 

fig V.40 :   limites des décrochements en plan 

 

             Régularité en élévation : 

- il faut vérifier que : Bi/Bi-1 ≥ 0,8 

                   13,7/10,3=1,33 

  Donc la condition n’est pas vérifier. 

  
fig V.41 : limites des décrochements en élévation 
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Pénalité Pq : 

Critère : Obser
vé : 

Non observé : 

Régularité en plan / 0,05 

Régularité en élévation / 0.05 

Conditions minimales sur les fils 
de contreventement 

/ 0.05 

Redondance en plan / 0.05 

Contrôle de la qualité des 
matériaux 

0 / 

suivi de chantier: 0 / 

       

Tableau V-2 : Valeurs de pénalités Pq dans les deux sens : 

 

                           Donc : Q = 1.2 

 

Calcul du poids total de la structure Wt : 

 

Du logiciel  ETABS : 

 On déduit le poids de la structure qui égale à 15536.09 KN 

    D : facteur d’amplification dynamique moyen, donné par la formule (4.2) de RPA99, en 

fonction de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement (η ) et de la 

période fondamentale de la structure(T) : 

 

   



















s0.3TT0.30.3T5.2

s0.3TTTT5.2

TT05.2

D

3

5

3

2

2

23

2

2

2

  

 

T2 : Période caractéristique, associée à la catégorie du site qui est donnée par le  tableau (Tab 

4.7) de RPA99 : Site ferme               S 2           T2  = 0.4 s .     

η : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule (4-3) comme suit :           

                           ( ) 7.0ξ27η ≥+=
 

ξ (%) : est le pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif, du type 

de  la structure et de l’importance des remplissages. (Tab 4-2). 

le système est constitué  de portiques plus que de voiles            ξ =7% 

         D’où  η  = 0.88 ≥ 0.70                    condition vérifiée. 

• La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir des formules 

empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numériques. 

                                             4
3

NThCT 
 

• CT : coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage et donné 

par le tableau 4.6.Cas n° 4 : Contreventement assuré partiellement ou  Contreventement assuré  

partiellement ou totalement par des voiles en béton armé, des palées triangulées et des murs en 

maçonnerie.  CT=0.05. 

              T=0.05x(37,74)3/4 =0,76 s.  
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              D =   88,05.2 3

2

2 TT  
Les valeurs de A, D, Q, R, T et Wt sont résumés  dans le tableau suivant : 

 

 

 Paramètre : Valeur : Article du RPA : 

Coefficient de zone A 0,15 Tablea 4.1 

Facteur de qualité Q 1,2 Tablea 4.4 

Période caractéristique T 0,4 sec Tablea 4.7 

Poids total de la structure Wt 15536.09 KN / 

Coefficient de comportement R 5 Tableau 4.3 

Facteur d’amplification D 1,20 formule 4.2 

Tableau V-3 :Récapitulatif des valeurs de A, D, R, T et Wt  

 

                         

𝑉𝑅𝑃𝐴 =
𝐴 × 𝐷 × 𝑄

𝑅
× 𝑊𝑇 =

0,15 × 1,2 × 1,2

5
× 15536,09 = 671,16𝐾𝑁

Vetabs x-x= 732,52 KN  > 0 ,8VRPA= 536,93 KN. 

 

 Vetabs y-y= 667,53 KN  > 0 ,8VRPA= 536,93 KN 

 

Donc l’effort tranchant à la base est vérifié. 

 

V.4.3) Déplacements relatifs : 

 

D’après le RPA 99 (art 5.10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux 

étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage. 

D’après le RPA 99 (art 4.4.3) : 

 

                   k = R ek 

          ek : déplacement dû aux forces sismiques  Fi (y compris l’effet de torsion) 

          R : coefficient de comportement. 

 

   Le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal à :  

k=  k - k
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Tableau V-4 : Déplacements relatifs sous l’action Ex et Ey   

Tableau V-4: Déplacements relatifs sous l’action Ex et Ey  

 

Remarque : 

On n’a pas introduit la valeur du coefficient de comportement R lors de calcul des déplacements, car 

elle est déjà introduite dans le logiciel lorsqu’on a fait la modélisation (on a spécifié le type de 

contreventement). 

 

V.4.4 ) Déplacement maximal  

 

O n doit vérifier  que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule suivante :  

                      max≤ f  

   f : La flèche admissible. 
 

   Ht : la hauteur totale du bâtiment.  

a)Sous l’action de Ey : 

 
 max= 0.02  m   et  f = Ht/500 =37,74/500 =0.075 m....................... Condition vérifiée. 

 

Niveaux                           kx(m) ky (m)    kx(m) ky 1% h (m) Vér

if° : 

09 0,0139 0,0173 0,0009 0,0016   0,0306   

08    

0,013 

0,0157 0,0009 0,0016   0,0306   

07 0,0121 0,0141 0,0011 0,0016   0,0306   

06    

0,011 

0,0125 0,0012 0,0017   0,0306   

05 0,0098 0,0108 0,0013 0,0017   0,0306   

04 0,0085 0,0091 0,0019 0,0023   0,0408   

03 0,0066 0,0068 0,0019 0,0022   0,0408   

02 0,0047 0,0046 0,0019   0,002   0,0408   

01 0,0028 0,0026 0,0013 0,0013   0,0340   
RDC 0,0015       0,0013 0,0011 0,0009   0,0340   

S.sol 0,0004 0,0004 0,0004 0,0004   0,0340   
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fig V.42 : déplacement maximal selon y-y 

 
b)Sous l’action de Ex : 
 max= 0.01  m   et  f = Ht/500 =37,74/500 =0.075 m................................... Condition vérifiée. 

 

 

  

fig V.43 : déplacement maximal selon x-x 

 

V.4.5 ) Vérification de l’excentricité : 

 

D’ après le RPA99/version 2003 (article 4.3.7), dans le cas où il est procédé à une analyse 

tridimensionnelle, en plus de l’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle -

additionnelle- égale ± 0.05 L, (L étant la dimension du plancher perpendiculaire à la direction de 

l’action sismique) doit être appliquée au niveau du plancher considéré et suivant chaque direction. 

Soit :          CM : centre de masse. 

                     CR  : centre de rigidité. 

 

On doit vérifier que : |CM  −  CR  |    ≤ 5% L         L = 21,2  m  
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Ni

v 

Diaph

r 

XCM YC

M 

XCR YCR CM  -

CR 

CM  -

CR 

5% 

L 

Vérificatio

n 09 D

1 

10,45

1 

 

6,6

79 

10,41

6 
7,476 0,035 -

0,797 
1,06  

08 D

2 

10,45

1 

6,6

79 

10,43

6 
7,512 0,015 -

0,833 

1,06  

07 D

3 

10,45

1 

6,6

82 

10,45

4 
7,51 -0,003 -

0,828 

1,06  

06 D

4 

10,45

1 

6,6

85 

10,47

4 
7,498 -0,023 -

0,813 

1,06  

05 D

5 

10,45

1 

6,6

85 

10,49

3 
7,492 -0,042 -

0,807 

1,06  

04 D

6 

10,45

1 

6,7

02 

10,51

1 
7,517 -0,06 -

0,815 

1,06  

03 D

7 

10,47

1 

8,1

87 

10,52

5 
7,561 -0,054 0,626 1,06  

02 D

8 

10,47

1 

8,1

87 

10,53

9 
7,622 -0,068 0,565 1,06  

01 D

9 

10,47

1 

8,1

87 

10,55

2 
7,688 -0,081 0,499 1,06  

RDC D1

0 

10,47

1 

8,1

87 

10,56

3 
7,755 -0,092 0,432 1,06  

S.sol D1

1 

10,41

4 

8,3

21 

10,57

2 
7,82 -0,158 0,501 1,06  

Tableau V-5: Vérification de l’excentricité  

 

V.5.6 ) Vérification de l'effet  P-Delta : 

L’effet P-Delta est un effet de second ordre (Non linéaire) qui se produit dans chaque structure ou 

les éléments sont soumis a des charges axiales. Cet effet est étroitement  lie a la valeur de la force 

axiale appliquée (P) et au déplacement  « delta » (∆). 

La valeur de l’effet P-Delta dépend de : 

         • La valeur de la force axiale appliquée. 

         • La rigidité ou la souplesse de la structure globale. 

         • La souplesse des éléments de la structure. 

 

En contrôlant la souplesse de structure, la valeur de l'effet P-Delta est souvent gérée de manière à 

ce qu’elle soit considérée « négligeable » et donc ignorée dans le calcul. 

Il y’a deux types d’effet P-Delta : 

 

•  Le grand effet P-U : Correspondant à la structure prise globalement dans son ensemble. 

•  Le petit effet P-δ : Considéré au niveau des éléments de la structure. 

 

Le règlement RPA99/V. 2003 préconise que les effets P-Delta peuvent être  négligés dans le cas 

des bâtiments si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux de la structure : 

 

     θk = PK ∆K  / VK hK   < 0.1  tel que : 

           Si  θk  < 0.10 : les effets de 2eme ordre sont négligés. 

             Si  0.10 <   θk  < 0.20     il faut augmenter les effets de l’action sismique calculés par un            

                                                     facteur égale à 1/(1- θk). 

   Si  θk  > 0.20     : la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée. 

 

PK : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau K. 
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VK : effort tranchant d’étage au niveau « K ». 

∆K : déplacement relatif du niveau K par rapport au niveau « K-1 ». 

hK : hauteur de l’étage « K ». 

  L’évaluation de cet effet du 2
eme 

ordre suivant les 2 sens (x-x) et (y-y) est résumée dans le 

tableau ci-après  

 

 
Niv : 

 

PK(KN) 

 

∆Kx 

m 

 

∆Ky 

m 

 

VKx 

KN 

 

VKy 

KN 

 

hK 

m 

KX KY 

 

Veri

f° 

09 
1279,69 0,0009 0,0016 149,76 154,71 3,06 0,003 0,004 

 
 

08 
1172,94 0,0009 0,0016 249,46 247,35 3,06 0,001 0,002 

 
 

07 
1172,94 0,0011 0,0016 330,19 312,56 3,06 0,001 0,002 

 
 

06 
1172,94 0,0012 0,0017 401,07 369,98 3,06 0,001 0,002 

 
 

05 
1172,94 0,0013 0,0017 462,14 421,05 3,06 0,001 0,002 

 
 

04 
1534,69 0,0019 0,0023 533,84 478,89 4,08 0,001 0,002 

 
 

03 
1615,26 0,0019 0,0022 596,41 532,69 4,08 0,001 0,002 

 
 

    02 
1615,25 0,0019 0,002 648,33 578,54 4,08 0,001 0,001 

 
 

01 
1599,81 0,0013 0,0013 687,31 616,43 3,4 0,001 0,001 

 
 

RDC 
1599,82 0,0011 0,0009 718,01 650,93 3,4 0,0007 0,001 

 
 

S.sol 
1599,81 0,0004 0,0004 732,52 667,53 3,4 0,0002 0,0002 

 
 

   

Tableau V-6 : Vérification de l’effet P-Delta 

              
D’après le tableau l’effet P-Delta peut être négligé. 

 

Conclusion : 

 

        D’après les résultats obtenus si dessus  on peut conclure que : 

 

          Le pourcentage de participation  massique est vérifié. 

           L’effort tranchant à la base est vérifié. 

             Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont vérifiés. 

           L’excentricité est vérifiée. 

           L’effet P-Delta est vérifié. 

   Ce modèle présente toutes les caractéristiques recommandées par les règlements, donc on          

peut passer à l’extraction des efforts internes avec  lesquels nous allons ferraillé les 

différents éléments structuraux. 
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VI-1) Ferraillages des poteaux : 

 

VI-1-1) Introduction : 

 

Le ferraillage des poteaux s’effectuera à partir des logiciels automatiques au lieu des méthodes 

manuelles qui sont très lentes et moins précises. 

Et partir d’etabs V9.7  on extrait  les efforts normaux et  les moments fléchissants.  

Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations : 

             - Effort normal maximal et le moment correspondant. 

             - Effort normal minimal et le moment correspondant. 

             - Moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant. 

 

VI-1-2)Les situations à considérer :  

 

Les poteaux sont calculés en flexion composée sous l’effet des sollicitations les plus 

défavorables pour les cas suivants : 

 

 
γs 

  θ  fC28 

(Mpa) fbu(Mpa) Fe(Mpa) σs(Mpa) 

Situation durable 1,5 1  25 14,2 400 348 

Situation 

accidentelle 1,15 

 

1 

 

25 18,48 400 400 

 

 VI-1-3)Les combinaisons à considérer : 

 

              1)1,35G ±1,5Q                    ELU(BAEL91) 

              2) 0,8 G ± E                        RPA99 (mod 2003)           

              3)  G +Q± E                        RPA99 (mod 2003) 

              4)  G + Q                             ELS(BAEL91)                   

 

VI-1-4) Recommandation du RPA 2003 : 

 

a) Les armatures longitudinales : 

 

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droite et sans crochet. 

-Le pourcentage minimale sera de : 0,80 % x la section du poteau (Zone IIa). 

Poteau (40x40) 
2

min 8,124040008,0 cmA   

Poteau (30x30) 
2

min 2,73030008,0 cmA   

-Le pourcentage maximal en zone courante sera de : 3 %(zone IIa) 

Poteau (40x40) 2

max 48404003,0 cmA   

Poteau (3x30)            2

max 27303003,0 cmA 
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-Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de : 6 %(zone IIa) 

Poteau (40x40) 2

max 96404006,0 cmA   

Poteau (30x30) 2

max 54303006,0 cmA   

-Le diamètre minimal est de 12  

-La longueur de recouvrement minimal est de  40LR  (zone IIa) 

-La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser : 

L = 25 cm (zone IIa). 

-Les jonctions par recouvrements doivent être faite si possible, à l’extérieure des zones 

nodales  (zones critiques). 

 

 

 

La zone nodale est définie par L’ et h’.             

L’=2h 

         h’=max ( he/6 ;b1 ;h1 ;60cm ) 

            (h1 ; b1): section de poteau 

he :hauteur d’étage  

 

b) Les armatures transversales : 

 

1) Les armatures transversales des sont calculées à l’aide de la formule suivante: 

 

 

Vu: Effort tranchant de calcul. 

 fe: Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale. 

 ρa: Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort  

        tranchant. 

h: Hauteur totale de la section brute. 












575.3

55.2

g

g

a
 

g : L’élancement géométrique du poteau. 

a

L f

g   Où 
b

L f

g      (dans notre cas a = b) 

  Lf : La longueur de flambement des poteaux. 

 

 St : espacement des armatures transversales. 

  
 











courantezoneen15minS

nodalezoneencm1510minS

min

lt

min

lt
 

 : est le diamètre des armatures longitudinales du poteau. 

2003RPA99/mod/ 7.4.2.2art
fh

Vρ
=

S

A

e

ua

t

t

Fig.VI-1-1 : La zone nodale des poteaux 

L’ 

h’ 

L’ 

h 
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2) La quantité d’armatures transversales minimales  
t

t

Sb

A


 en %  est donnée comme suit : 

%3.0A5 ming   

%8.03 min  Ag  

53 g   Interpolation entre les valeurs limites du poteau 

 

3) Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées en nombre et diamètre suffisants 

 mm12  pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la hauteur des 

poteaux. 

4) Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 1350 ayant une longueur 

droite de 10 min. 

-Dans la zone nodale : 

St ≤ (10ΦL
min, 15 cm) = 𝗆𝗂𝗇(10 × 1.2  , 15𝖼𝗆) = 12𝖼𝗆. 

 

-Dans la zone courante: 

St ≤ (15ΦL
min) = 18𝖼𝗆. 

 

L’écartement (St ) des armatures transversales sera égal à : 

En zone nodale  St   =10cm. 

En zone courante  St  =15cm. 

 

 Poteaux (40x40) : 

 

Pour le S.sol, RDC et 1er étage: 

l𝚏 = 0.7 × 3.40 = 2.38 𝗆 

⇒λ𝗀 =
If

b
=

2.38

0.40
=5.95 

⇒λ𝗀 > 5 d’où ρ = 2.5 

-Dans la zone nodale : 

At = (
ρ. V𝗎

H1. fe
) St = (

2.5 × 16,44

0,4 × 400
) × 0,1 × 10 = 0,25 cm2 

 

Soit un cadre de Ф8      St=0,50x2= 1 cm2. 

 

-Dans la zone courante : 

At = (
ρ. V𝗎

H1. fe
) St = (

2.5 × 16,44

0,4 × 400
) × 0,15 × 10 = 0,39cm2 

 

Soit un cadre de Ф8      St=0,50x2= 1 cm2. 
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Pour 2eme ,3eme et 4eme étages : 

l𝚏 = 0.7 × 4.08 = 2.856 𝗆 

⇒λ𝗀 =
If

b
=

2.856

0.40
=7,14 

⇒λ𝗀 > 5 d’où ρ = 2.5 

-Dans la zone nodale : 

At = (
ρ. V𝗎

H1. fe
) St = (

2.5 × 16.44

0,40 × 400
) × 0,1 ×  10 = 0,26 cm2 

Soit un cadre de Ф8      St=0,50x2= 1 cm2. 

 

-Dans la zone courante : 

At = (
ρ. V𝗎

H1. fe
) St = (

2.5 × 16.44

0,40 × 400
) × 0,15 × 10 = 0,39 cm2 

Soit un cadre de Ф8      St=0,50x2= 1 cm2. 

 

 Poteaux (30x30) : 

5eme ,6eme ,7eme ,8eme et 9eme étages: 

 

l𝚏 = 0.7 × 3.06 = 2.142 𝗆 

⇒λ𝗀 =
If

b
=

2.142

0.30
=7,14 

⇒λ𝗀 > 5d’oùρ = 2.5 

-Dans la zone nodale : 

At = (
ρ. V𝗎

H1. fe
) St = (

2.5 × 13.21

0.3 × 400
) × 0,1 × 10 = 0,28 cm2  

Soit un cadre de Ф8      St=0,50x2= 1 cm2. 

-Dans la zone courante : 

At = (
ρ. V𝗎

H1. fe
) St = (

2.5 × 13.21

0.3 × 400
) × 0,15 × 10 = 0,41cm2 

Soit un cadre de Ф8      St=0,50x2= 1 cm2. 

 Longueurs de recouvrement : 

Lr = 40Φt = 40 × 0.8 = 32𝖼𝗆 

 Vérification de la quantité d’armatures transversales minimale : 
 D’après l’article (7-4-2-2) /RPA 99 version 2003 ,la quantité d ‘armatures 

transversales 

 minimale At/t .b1 en pourcentage est donnée comme suit : 

 Si λ𝗀 ≥5 ………………………… 0.3% 

 Avec : 

 λ𝗀: L'élancement géométrique du poteau 

 b1: Dimension de la section droite du poteau dans la direction considérée. 

D ‘où : 

   At
𝗆𝗂𝗇 = 0.3% t b1 
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En zone nodale (St = 10cm) : 

 Poteau de (40×40) cm2.........At= 0.003 ×10 ×40 = 1.20 cm2. 
 Poteau de (30×30) cm2.........At= 0.003 ×10 ×30 = 0.90cm2. 

 
Soit un cadre et un losange de Ф8      St=0,50x4= 2 cm2. 

 

     En zone courante (St = 15cm): 

 Poteau de (40×40) cm2.........At= 0.003 ×15 ×40 = 1.8  cm2. 
 Poteau de (30×30) cm2.........At= 0.003 ×15 ×30 = 1.35 cm2. 

 
Soit un cadre et un losange de Ф8      St=0,50x4= 2 cm2. 

VI-1-5) Etape de calcul des armatures longitudinales : 

Etape de calcul en flexion composée: 

N : effort de traction 

- Si c
2

h

N

M
e

u

u    Alors la section est partiellement tendue (S.P.T). 

- Si c
2

h

N

M
e

u

u    Alors la section est entièrement tendue (S.E.T). 

N : effort de compression 

- Si c
2

h

N

M
e

u

u    Alors la section est partiellement comprimée (S.P.T). 

- Si c
2

h

N

M
e

u

u               Il faut vérifier la condition supplémentaire suivante :   

                Afbh)
h

c
81.0337.0(M)cd(N bc

2

fu 
 

               Avec :  







 c

2

h
NMM uuf     Moment fictif  

►Si l’égalité est vérifiée, alors la section est partiellement comprimée, et le calcul se fait  

comme suit : 

bc

2

f
b

fbd

M
  

Si 
lb    la section est simplement armée  

Si
lb    la section est doublement armée, donc il faut calculer Al  et Al’ 

392.0l  

                                                      s

f
l

d

M
A


  
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 La section réelle est donnée par :
s

ls

N
AA


  

►Si l’inégalité (A) n’est pas vérifiée, donc la section est entièrement comprimée ; il faux 

donc vérifié l’inégalité suivante: 

          Bfhbch5.0McdN bcfu   

 Si l’inégalité (B) est vérifiée ; donc la section à besoin d’armatures inférieures 

comprimées. 

 
 cd

fhbh5.0dM
A

s

bc/




  

/

s

s

bcu

s A
fhbN

A 



  

 Si l’inégalité (B) n’est pas vérifiée, la section n’a pas besoin d’armatures 

inférieures. 

s

bcu
s

' fhbN
A




  Et As=0 

 

h

c
857.0

fhb

McdN
357.0

'

bc

2

'

u










 
VI-1-6) Vérification à l’ELS : 

 

 Dans le cas des poteaux, il y’ a lieu de vérifiée : 

 

i) État limite d’ouvertures des fissures: 

 

Aucune vérification n’est nécessaire car la fissuration est peu nuisible.  

 

ii) Contrainte dans le béton : 

 

MPa15f6.0 28cbcbc   

On a deux cas à vérifiée, en flexion composée et à l’ELS 

● Si 
6

h

N

M

s

s
  est entièrement comprimée. 

- La section homogène est :  

 

)AA(hbS '

ss   

 










 dAcA15

2

hb

B

1
V '

s

'

s

2

0

1    V2 = h – V1 

 

-Le moment d’inertie de la section total homogène : 
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                          2

2s

2

1s

3

2

3

1 cVAcVA15VV
3

b
I   

                     MPA15f6.0
I

M

B

N
28cb

G

1v

s

0

s

1b 












  

Puisque 
2b1b              ,donc il suffit de vérifier que b1b   

Ns : Effort de compression à l’ELS  

Ms : Moment fléchissant à l’ELS  

Bo  : Section homogénéisée. 

 

   Bo = b.h  + 15 As  

 

● Si comprimée.entparliellemest section  la
6


h

N

M

s

s  

 

 Il faut vérifier que : 

                                       MPa15bb   

                                       1b yK   

                                       

    2''

s

2

s

3

xx

xx

s

cyAydA15
3

yb
I

I

M
K










  

                                             y1 = y2 + c 

y2 : est à déterminer par l’équation suivante :  

                                          0qypy 2

3

2   

Avec :    

                                          cd
b

A90
cc

b

A90
c3p s's

'
2   

                                         2s2's
'

3 cd
b

A90
cc

b

A90
2q   

                                            e
2

h
c    

          c : Distance entre le centre de pression et la fibre la plus comprimée. 

 

VI-1-7) Comparaison entre la méthode de calcul manuel et socotec : 

 

a)Exemple de calcul manuel : 

 

Pot 40x40 : 

 

 Mmax= 32,705 KN.m                    Ncor=34,65 KN   (effort de compression). 

Situation accidentelle : fbu=18,48 Mpa. 
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                                       σs=400 Mpa 

eu =
Mu

Nu
=

32,705 

34,65
= 0,94 m >  

h

2
− c = 0,175m                  section partiellement comprimée. 

Calcul de moment fictif à la flexion simple : 

Mf = 32,705 + 34,65 × (
0,4 

2
− 0,025) = 38,77KN. m 

 

μ =
Mf

bd2fbu
=

38,77×106

400×(3752)×18,48
= 0,037 < μl = 0,392     (SSA)              β  =0,9815 

 

Donc les armatures fictives sont : 

 

     Astf =
Mf 

βdσst
=

3877×103

0,9815×37,5×400×102 =2,63cm2      

                                                            

Les armatures réelles : 

Ast = Astf −
Nu 

σst
= 2,63 −

34,65 × 103

400 × 102
= 1,763 cm2 

 

b)Exemple de calcul avec socotec : 

 

On introduit les caractéristiques de nos matériaux et nos efforts. 

 
Fig.VI-1-2 : caractéristiques et sollicitation de la section 

 

Cliquons sur l’icône Résultats pour extrait nos résultats. 

 



Chapitre VI                                                                            Ferraillages des éléments structuraux 
 

 Page 152 
 

Fig.VI-1-3 : ferraillage donné par SOCOTEC 

 

Finalement pour lire nos valeurs dans un fichier on clique sur Aperçu. 

 

 
Fig.VI-1-4 : fichier résultat 

 

Fichier résultats : 

 

Données saisies : 

 

Largeur section : 0,4  m 

Hauteur section : 0,4  m 

Position centre de gravité des armatures supérieures : 0,025  m 

Position centre de gravité des armatures inférieures : 0,025  m 

Contrainte du béton : 25  MPa 

Limite élastique de l'acier : 400  MPa 

Coefficient de durée d'application des charges : 1 

Coefficient de sécurité du béton : 1,15 

Coefficient de sécurité de l'acier : 1 

Effort normal ELU : 34,65  kN 

Moment fléchissant ELU : 32,705  kN.m 

 

Résultats des calculs aux ELU 

 

Section des armatures supérieures : 0,00  cm2 

Section des armatures inférieures : 1,77  cm2 

Position de l'axe neutre : y0 = 0,018 m 

 

 

C) Conclusion : 

On a fait un calcul manuel et après consultation de logiciel socotec, on a trouvé le même 

résultat. 
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VI-1-8 : Calcul du ferraillage des poteaux  

Le ferraillage des poteaux est fait par un calcul automatique à l’aide du logiciel 

« Socotec». 

Tableau VI-9 : Les résultats de socotec pour le ferraillage des poteaux 

 

Niv N (KN) M 

(KN.m) 

 

Situation 

Sect 

(cm2) 

obs As
’ 

cm
2 

As 

cm2 

Atot 

cm2 

Amin 

cm2 

Aadopt 

(cm2) 

Choix des barres 

S.solRDC1,2,

3et 4eme étage 

Nmax = 

|−1373,38| 
Mcor  = 

0,827 
 

Durable 

40 

X 

40 

SEC 0 0 0 

12,8 14,19 

4 HA 16 

+ 

4 HA 14 

Nmin = 

|−0,44| 
Mcor = 

2,232 

 

Acc 
SPC 0 0,14 0,28 

Nmax = 

|+7,4| 
Mcor = 

8,969 

 

Acc 
SPT 0 0,50 1,0 

Nmin = 

|+0,71| 
Mcor = 

13,035 

 

Acc SPT 0 0,87 1,74 

Ncor = 

|−34,65| 
Mmax = 

32,705 

 

Acc SPC 0 1,77 3,54 

4,5,6,7,8 et 

9eme étage 

Nmax = 

|−438,76| 
Mcor = 

4,735 
 

Durable 
30 

X 

30 

SEC 0 0 0 

7,2 10,67 

4 HA 14 

+ 

4 HA 12 

Nmin = 

|−19,02| 
Mcor = 

3,057 

 

Acc 
SPC 0 0,02 0,04 

Ncor = 

|−114,11| 
Mmax = 

19,593 

 

Acc SPC 0 0,36 0,72 

 
Remarque : 

Mcor : Maximum entre M2cor et M3cor de N. 

Atot : la section d’acier de quatre coté de poteau (Atot = As x2)
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VI-1-9) Vérifications à l’ELU :   
 

 Longueur d’ancrage Article :(A.6.1.221 BAEL91) 

ls =
φfe

4 τsu
 

τsu = 0,6Ψs
2ft28 

ft28 =0.6+0.06fc28 

Ψs = 1.5               pour les aciers à haute adhérence. 

Pour les HA 12 :ls =
φfe

4 τsu
=

1.2×40000

4(0.6×1.52×210)
=42.32 cm 

Pour les HA 14 :ls =
φfe

4 τsu
=

1.4×40000

4(0.6×1.52×210)
=49.38 cm 

Pour les HA 16 :ls =
φfe

4 τsu
=

1.6×40000

4(0.6×1.52×210)
=56.44 cm 

Selon le RPA : la longueur minimale de recouvrement est : L = 40 ×φ 

Pour les HA12 : 

L = 40×φ = 40×1.2 = 48cm 

Pour les HA14 : 

L = 40×φ = 40×1.4 = 56cm 

Pour les HA16 : 

L = 40×φ = 40×1.6 = 64 cm. 

 

 Vérification de l’effort tranchant (Art7.4.3.2/RPA99) : 

τb =
Vu

b × d
≤ τbu = ρbfc28 

Avec : fc28=25MPa. 

Et{
λ𝗀 ≥ 5 → ρb = 0.075

λ𝗀 < 5 → ρb = 0.04
 

 

 Poteaux 40x40 : 

τb =
16,44

400×375×1000
= 1,1 × 10−7 MPa. 

 τbu = 0.075× 25 = 1.875MPa. 

τb << τbu 

 

 Poteaux 30x30 : 

 

τb =
13,21

300×375×1000
= 1,17 × 10−7 MPa. 

 

 τbu = 0.075× 25 = 1.875MPa. 

τb << τbu 
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 Délimitation de la zone nodale : 
 

𝙻̀ = 2 × 𝚑 

𝚑̀ = 𝗆𝖺𝗑 {
𝗁𝖾

6
, 𝖻1, 𝗁1, 60𝖼𝗆} . 

𝚑 : hauteur de la poutre. 

𝖻1et𝗁1 : dimensions du poteau. 

𝗁𝖾 :hauteur entre nus des poutres. 

𝚑̀ = 𝗆𝖺𝗑{68,40,40,60𝖼𝗆} 

On aura :𝚑 =̀ 68 𝖼𝗆 

L’=2h=2x30=60 cm 

                                                                     
                                           fig.vi-1-5 : la zone nodale des poteaux 

  VI-1-10) Vérification à l’ELS: 

 

A l’aide de logiciel SOCOTEC on vérifie les contraintes. 

 

Tableau VI-10 : vérification pour le béton  

 

section Ns Ms(KN.m) e(m) h/6 Nature σsup(MPA) σinf(MPA) 𝛔𝐛(MPA) Obs 

40 

X 

40 

Nmax = 

|−968,58| 
Mcor  = 

-0,576 
0,00059 0,066 SEC 5 ,4 5,3 15 

condition 

vérifiée 

Nmin = 

|−23,68| 
Mcor = 

9,462 
0,3995 0,066 SPC 1,1 0,0 15 

condition 

vérifiée 

Ncor = 

|−41,69| 
Mmax= 

21,309 
0,5111 0,066 SPC 2,4 0,0 15 

condition 

vérifiée 

30 

X 

30 

Nmax = 

|−315,87| 
Mcor  = 

-3,359 
0,01063 0,05 SEC 3,5 2,4 15 

condition 

vérifiée 

Nmin = 

|−34,52| 
Mcor = 

-13,841 
0,40084 0,05 SPC 3,3 0,0 15 

condition 

vérifiée 

Ncor= 

|−34,52| 
Mmax= 

-13,841 
0,40084 0,05 SPC 3,3 0,0 15 

condition 

vérifiée 
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 Tableau VI-11 : vérification pour l’acier 
   

section Ns Ms(KN.m) σsup(MPA) σinf(MPA) 𝛔𝐬(MPA) Obs 

40 

X 

40 

Nmax = 

|−968,58| 
Mcor  = 

-0,576 
80,70 79,60 348 

condition 

vérifiée 

Nmin = 

|−23,68| 
Mcor = 

9,462 
13,3 0,0 348 

condition 

vérifiée 

Ncor = 

|−41,69| 
Mmax= 

21,309 
29,10 0,0 348 

condition 

vérifiée 

30 

X 

30 

Nmax = 

|−315,87| 
Mcor  = 

-3,359 
51,50 37,90 348 

condition 

vérifiée 

Nmin = 

|−34,52| 
Mcor = 

-13,841 
38,50 0,0 348 

condition 

vérifiée 

Ncor= 

|−34,52| 
Mmax= 

-13,841 
38,50 0,0 348 

condition 

vérifiée 

 

 

Condition de non fragilité : 

As ≥ Amin =
0.23 × ft28 × b × d

fe
× [

es − 0.455 × d

es − 0.185 × d
] 

Poteaux 40x40 : 

 

         Amin =
0.23 × 2.1 × 40 × 37.5

400
× [

0.51 − 0.455 × 0.375

0.51 − 0.185 × 0.375
] = 1,40 cm2 

Poteaux 30x30 : 

 

 

     Amin =
0.23 × 2.1 × 30 × 27.5

400
× [

0.40 − 0.455 × 0.275

0.40 − 0.185 × 0.275
] = 0,78 cm2 

 

VI-1-11) Conclusion : 

 

 Poteaux (40X40) 𝐜𝐦𝟐 : 

 

 

La section totale est de 4 HA16 + 4 HA14 = 14,19 cm² > As min= 1,40 cm². 

 

 Poteaux (30X30) 𝐜𝐦𝟐 : 

 

La section totale est de 4 HA14 + 4 HA12 = 10,67 cm² > As min= 0,78 cm². 
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VI-2) Ferraillage des poutres : 

 

VI-2-1) Introduction : 

 

       Le ferraillage des poutres s’effectuera à partir de logiciel SOCOTEC et à partir d’etabs 

on extrait les efforts internes. 

 

VI-2-2) Les situations à considérer :  

 

        Les poutres  sont calculés en flexion simple sous l’effet des sollicitations les plus 

   défavorables pour les cas suivants : 

 

 
𝛾𝑠   θ  f28 (Mpa) fbu(Mpa) Fe(Mpa) σs(Mpa) 

Situation durable 1,5 1  25 14,2 400 348 

Situation accidentelle 1,15 

 

1 

 

25 18,48 400 400 

 

VI-2-3) Les combinaisons à considérer : 

 

              1)1,35G +1,5Q                    ELU(BAEL91) 

              2)  G + Q                             ELS(BAEL91)                     

              3) 0,8 G ± E                        RPA99 (mod 2003)       

              4)  G +Q ± E                       RPA99 (mod 2003) 

 

VI-2-4) Recommandation du RPA version 2003 :  

 

a) Armatures longitudinales (Art 7.5.2.1/RPA2003): 

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur tout la longueur de la 

poutre  est de : 0.5 % de la section : 

Poutres principales : Amin = 0.005 x 25 x 30 =3,75 cm2 

Poutres secondaires : Amin = 0.005 x 25 x 30 =3,75 cm2 

           Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de : 

En zone courante : 4 % 

En zone de recouvrement : 6 %  

  En zone courante : 

 

Poutres principales : Amax = 0.04 x 25 x 30 =30cm2    

Poutre secondaire :   Amax = 0.04 x 25 x 30 =30cm2    

          En zone de recouvrement : 

 

                              Poutre principale :    Amax =0.06 x 25 x 30 = 45 cm2 

                           Poutre secondaire :   Amax =0.06 x 25 x 30 = 45 cm2 

           La longueur de recouvrement est de : 40     (zone II a) 

           L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de   

rive et l’angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 
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             On doit avoir un espacement maximum de 10 cm entre deux cadres et un minimum de 

trois cadres par nœud. 

a- Armatures transversales (Art 7.5.2.2/RPA2003): 

           La quantité d’armatures transversales minimales est données par : 

                                               bS003.0A tt   

           L’espacement maximal entre les armatures transversales est donné comme suit : 

                               nodalezoneen→)Φ12,
4

h
(min=S lt 








. 

                               nt recouvremedezoneen  →
2

h
≤St . 

             l : Le plus petit diamètre utilisé des armatures  longitudinales, et dans le cas d’une                              

section en travée avec des armatures comprimées, c’est le diamètre le plus petit des aciers 

comprimés.  

 

VI-2-6) Etape de calcul des armatures longitudinales :  

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. 

On compare les deux moments réduits  «   » et  « l  » : 

 

1er cas : ⇒≤ l   Section simplement armée (SSA) 

 

la section est simplement armée c à d la section ne comprendra que les aciers tendus (sans 

armatures comprimées (A’s  = 0) ):   

        

                                                             

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

      Ast 

Mu 

    d-c’ 

 

c 

  b 

c’ 
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s

u

st
σdβ

M
A




 

st  
s

ef


  , .MPa34815,1 sts 

 

Asc = 0. 

 

2éme cas :
 

 l  Section doublement armée (SDA) 

 

C à d la section  comprendra les armatures comprimées (A’s  ≠ 0) :   

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections fictives : 

 

 

                                                    

 

 

 

 
 

 

                  

    Calcul de Ml : 

 

𝑀𝑙 = 𝜇𝑙 × 𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢 

∆𝑀 = 𝑀𝑢 − 𝑀𝑙                  𝑀𝑢 = 𝑀𝑙 + ∆𝑀           

  Avec :  ∆𝑀 = ∆𝐴𝑠𝑐𝑡 × 𝜎𝑠𝑡 × (𝑑 − 𝑐) 

𝐴𝑠𝑐 = 0 + ∆ 𝐴𝑠𝑡 

𝐴𝑠𝑡 = 𝐴𝑠𝑡𝑙 + ∆ 𝐴𝑠𝑡 

∆𝐴𝑠𝑡 = ∆𝐴𝑠𝑐 =
∆𝑀

𝑓𝑒

𝛾𝑠
× (𝑑 − 𝑐 ′)

       

𝐴𝑠𝑡𝑙 =
𝑀𝑙

𝑓𝑒
𝛾𝑠

×𝛽𝑙×𝑑
                                 𝐴𝑠𝑡 =

∆𝑀
𝑓𝑒
𝛾𝑠

×(𝑑−𝑐 ′)
+

𝑀𝑙
𝑓𝑒
𝛾𝑠

×𝛽𝑙×𝑑
  

 

 

 

 

 

 

  
 

     

 

 

 

      Ast1 

      
      

b 

1M
 

    
      As’ 

 

 

     Ast2 

   

 

 

M        
        Asc 

 

 

 

     

 

 

    d-c’ 

c 
st A 

 
 

c’ 
Mu 
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VI-2-7) Vérification à l’ELU : 

 

           Les vérifications à effectuer sont : 

 

               a)La condition de non fragilité (Art A64/BAEL 91) : 

e

tjs

f

f
23.0

db

A



 

                b) L’adhérence des barres : 

MPa15.3f
d9.0

V
28tsuse

i

u
se 


 


 

 

                c)Vérification de la contrainte tangentielle (Art 521/ BAEL 91)  :  

MPa33.3MPa5;
f2.0

min
db

V

b

28c

u

u

u 
















  

               d) Influence de l’effort tranchant aux appuis (Art 521/ BAEL 91)  :  

                           











d9.0

M
V

f

15.1
A u

u

e

a

 
 

          e) Ancrage des barres ( Art. A.6.1,23/BAEL91): 

 

            28t
2

Ssu f0.6Ψ=τ   

 

                           LS =Max                
su

S
τ4

Φfe
=L  

                                                          LS =40∅   

                         

                         Lcr = 0,4LS        

VI-2-8) Vérification à l’ELS : 

a- État limite de compression du béton :  

                                                MPa15f6.0 28cbb   

                                           

Ket
db

A

Ad

M
K

adp

ser
ssb















100
1

 

          

b- État limite d’ouvertures  des fissures :  

 

            La fissuration étant peu nuisible, alors aucune vérification n’est nécessaire. 
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c- État limite de déformation du béton : 

 

 On doit vérifier la flèche admissible comme suit :( Art.6.5.2/ BAEL99 ). 

La flèche admissible :  ƒ̅ 
500

L
=   

La valeur de la flèche est :              ƒ 
fvv

2
s

.I10.E

LM 
  

Avec :        Ev =  3700√ƒ
𝑐28

3  = 3700×√25
3

 = 10818.87MPa     

 

 

 

Ifv : Inertie fictive de la section pour des charges de longue durée :          Iƒv
)(1

1.1 0

u

I







 

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

section. 

 























































2

'
s

32

'
s

2

'
s

3

0 c
2

h
A15

12

bh
c

2

h
Ac

2

h
A15

12

bh
I  

  : Rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure   

(Pourcentage d’armatures). 
db

A

.0

   

La contrainte dans les aciers tondus : σs est calculée précédemment.  

Calcul des coefficients : 
ρ

0,0084
=

ρ×5

f×0.02
=λ

t28

v
       ;      












 0;

4

75.1
1max

28

28

ts

t

f

f



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VI-2-9) Le ferraillage est résumé dans les tableaux suivants :  

Niv Appuis Section Mu  As A's Amin Aadop Choix 

Travée (cm2) (KN.m) sitation (cm2) (cm2) (cm2)  (cm2) des barres 
E

ta
g
e 

C
o
u

ra
n

t 

1 

25 

 

X 

 

30 

Mu   = 56,671 ELU 6,77 0 

3,75 

10,65 3HA16+3HA14 

1-2 Mu   = 30,029 ELU 3,34 0 6,03 3HA16 

2 Mu   = 61,651 acc 6,23 0 10,65 3HA16+3HA14 

2-3 Mu   = 41,011 acc 3,99 0 6,03 3HA16 

3 Mu   = 61,651 acc 6,23 0 10,65 3HA16+3HA14 

3-4 Mu  = 26,412 ELU 2,92 0 6,03 3HA16 

4 Mu   = 58,831 ELU 7,07 0 10,65 3HA16+3HA14 

4-5 Mu    =27,804 ELU 3,08 0 6,03 3HA16 

5 Mu   = 56,968 ELU 6,81 0 10,65 3HA16+3HA14 

T
er

ra
ss

e
 

1 Mu   = 44,941 acc 4,40 0 6,03 3HA16 

1-2 Mu   = 20,077 acc 1,88 0 6,03 3HA16 

2 Mu   = 58,674 acc 5,90 0 6,03 3HA16 

2-3 Mu   = 41,248 acc 4,01 0 6,03 3HA16 

3 Mu   = 58,674 acc 5,90 0 6,03 3HA16 

3-4 Mu   = 18,232 ELU 1,98 0 6,03 3HA16 

4 Mu   = 44,875 ELU 5,19 0 6,03 3HA16 

4-5 Mu   = 25,278 acc 2,39 0 6,03 3HA16 

 5  Mu   =39,466 acc 3,82 0 6,03 3HA16 

Tableau VI-1 : Ferraillage des poutres principales  
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Niv Appuis Section Mu  As A's Amin Aadop Choix 

Travée (cm2) (KN.m) sitation (cm2) (cm2) (cm2)  (cm2) des barres 

E
ta

g
e 

C
o
u

ra
n

t 
A 

   

 

 

 

 

 

 

 

 

25 

 

X 

 

30 

 

      

 

 

 

Mu  = 29,337 acc 2,79 0 

3,75 

4,62 3HA14 

A-B Mu   = 29,237 acc 2,78 0 4,62 3HA14 

B Mu   = 60,258 acc 6,08 0 8,01 3HA14+3HA12 

B-C Mu   = 58,67 acc 5,90 0 8,01 3HA14+3HA12 

C Mu   = 60,258 acc 6,08 0 8,01 3HA14+3HA12 

C-D Mu  = 22,757 acc 2,14 0 4,62 3HA14 

D Mu   = 35,45 acc 3,41 0 4,62 3HA14 

D-E Mu   = 22,896 acc 3,41 0 4,62 3HA14 

E Mu   = 59,855 acc 6,03 0 8,01 3HA14+3HA12 

E-F Mu   = 58,281 acc 5,85 0 8,01 3HA14+3HA12 

F Mu   = 59,855 acc 6,03 0 8,01 3HA14+3HA12 

F-G Mu   = 31,381 acc 3,00 0 4,62 3HA14 

G Mu   =32,195 acc 3,08 0 4,62 3HA14 

T
er

ra
ss

e
 

A Mu  = 29,791 acc 2,84 0 4,62 3HA14 

A-B Mu   = 29,713 acc 2,83 0 4,62 3HA14 

B Mu   = 52,501 acc 5,21 0 8,01 3HA14+3HA12 

B-C Mu   = 51,486 acc 5,10 0 8,01 3HA14+3HA12 

C Mu   = 52,501 acc 5,21 0 8,01 3HA14+3HA12 

C-D Mu  = 20,423 acc 1,92 0 4,62 3HA14 

D Mu   = 30,54 acc 2,91 0 4,62 3HA14 

D-E Mu   = 20,765 acc 1,95 0 4,62 3HA14 

 E  Mu   = 52,07 acc 5,17 0 8,01 3HA14+3HA12 

 E-F  Mu   = 51,069 acc 5,06 0 8,01 3HA14+3HA12 

 F  Mu   = 52,07 acc 5,17 0 8,01 3HA14+3HA12 

 F-G  Mu   = 31,194 acc 2,98 0 4,62 3HA14 

 G  Mu   =30,379 acc 2,90 0 4,62 3HA14 

T
a
b
le

a
u

 V
I-

2
) 
F

er
ra

il
la

g
e 

d
es

 p
o

u
tr

es
 s

ec
o
n

d
a
ir

es
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VI-2-10) Vérification du ferraillage: 

 

Niv 
Appuis Section Ms b  𝝈𝒃 Observation sσ  sσ  Observation 

Travée (cm2) (KN.m) (MPa) (MPa)  (MPa) (MPa)  

E
ta

g
e 

C
o
u

ra
n

t 
1 

25 

 

X 

 

30 

Ms =39,592 10,3 

15 

C V 161,4  

 

 

 

 

348 

C V 

1-2 Ms =20,895 6,4 C V 145,3 C V 

2 Ms =39,592 10,3 C V 161,4 C V 

2-3 Ms =18,587 5,7 C V 129,2 C V 

3 Ms =41,045 10,6 C V 167,4 C V 

3-4 Ms =18,401 5,6 C V 127,9 C V 

4 Ms =41,045 10,6 C V 167,4 C V 

4-5 Ms =19,327 5,9 C V 134,4 C V 

5 Ms   =39,93 10,3 C V 162,8 C V 

T
er

ra
ss

e
 

1 Ms   =31,06 9,5 

15 

C V 216,0  

 

 

 

348 

C V 

1-2 Ms =14,345 4,4 C V 99,7 C V 

2 Ms   =31,06 9,5 C V 216,0 C V 

2-3 Ms =13,152 4 C V 91,4 C V 

3 Ms =31,982 9,8 C V 222,4 C V 

3-4 Ms =13,013 4 C V 90,5 C V 

4 Ms =31,982 9,8 C V 222,4 C V 

4-5 Ms =14,161 4,3 C V 98,5 C V 

5 Ms =27,688 8,5 C V 192,5 C V 

Tableau VI-3 : Vérification aux poutres principales 
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Niv 
Appuis Section Ms b  𝝈𝒃 Obs s  𝝈𝒔 Obs 

Travée (cm2) (KN.m) (MPa) (MPa)  (MPa) (MPa)  

E
ta

g
e 

C
o
u

ra
n

t 

A 

2
5
x
3
0

 

Ms =14,048 4,7 

15 

C V 125,6  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

348 

C V 

A-B Ms =6,333 2,1 C V 56,6 C V 

B Ms =17,786 5,0 C V 94,7 C V 

B-C Ms =16,24 4,6 C V 86,5 C V 

C Ms =17,786 5,0 C V 94,7 C V 

C-D Ms =3,617 1,2 C V 32,3 C V 

D Ms =10,837 3,6 C V 96,9 C V 

D-E Ms =3,818 1,3 C V 34,1 C V 

E Ms =16,997 4,8 C V 90,5 C V 

E-F Ms =15,46 4,3 C V 82,3 C V 

F Ms =16,997 4,8 C V 90,5 C V 

F-G Ms =6,371 2,1 C V 57,0 C V 

G Ms =13,819 4,6 C V 123,6 C V 

T
er

ra
ss

e
 

A Ms =15,124 5,1 C V 135,2 C V 

A-B Ms =7,617 2,5 C V 68,1 C V 

B Ms =18,867 5,3 C V 100,4 C V 

B-C Ms =17,878 5,0 C V 95,2 C V 

C Ms =18,867 5,3 C V 100,4 C V 

C-D Ms =3,917 1,3 C V 35,0 C V 

D Ms =10,135 3,4 C V 90,6 C V 

D-E Ms =3,476 1,2 C V 31,1 C V 

E Ms =18,032 5,1 C V 96,0 C V 

E-F Ms =17,052 4,8 

 

C V 90,8 C V 

F Ms =18,032 5,1 C V 96,0 C V 

F-G Ms =7,831 2,6 C V 70,0 C V 

G Ms =14,963 5,0 C V 133,8 C V 

T
a
b

le
a
u

 V
I-

4
) 

V
ér

if
ic

a
ti

o
n

 a
u

x
 P

o
u

tr
es

 s
ec

o
n

d
a
ir

e:
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VI-2-11) Vérification du BAEL 91 à l’ELU : 

1) Vérification de la condition de non fragilité : 

                                 ≥sA
e

t

f

f
dbA 28

min 23.0   

                  

PP    
2

min cm0,83=
400

2.1
×27,5×25×0.23=A  

PS   
2

min cm0,83=
400

2.1
×27,5×25×0.23=A  

D’ou :   PP  cm²0,83=A>6,03=A minS  

           PS  cm²0,83=A>4.62=A minS  

                        Condition vérifiée  

2) Vérification de l’adhérence des barre au niveau des appuis :  

                            MPa15.3f
d9.0

V
28tsuse

i

u
se 


 


 

         iU  : Sommes des périmètres utiles des barres  

 

a- Sens principal :     

        Vu = 78,67 KN 

 

       cm28,26=1.4×3.14× 31,6×3.14×3=U∑ i +  

                                  MPa1,12=
0.2826×0.275×0.9

10×78,67
=τse

 
 

           Condition vérifiée, donc il n y a pas de risque d’entraînement des barres. 

 

b- Sens secondaire:   

           Vu = 112,18KN 

  

          
cm24,50=1.2×3.14×3+1.4×3.14×3=U∑ i  

                                     MPa1,85=
0.2450×0.275×0.9

10×112,18
=τse

 
 

            Condition vérifiée, donc  pas de risque d’entraînement des barres. 
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3) Vérification de la contrainte tangentielle :  

                                          
















 MPa5;

f2.0
min

db

V

b

28c

u

u

u
 

        La fissuration est peu nuisible donc MPa3.33=τu  

a- Sens principal:     

 

         Vu = 78,67 KNx10-3 

 

                                 1,14MPa=
0.275×0.25

10× 78,67
=τu

     Condition vérifiée.  

 

b- Sens secondaire:    

 

          Vu = 112,18 KN 

 

                                          MPa1,63=
0.275×0.25

10× 112,18
=τu

     Condition vérifiée. 

4) Influence de l’effort tranchant aux appuis : 

a- Influence sur le béton :  

                          
b

c
u

f
baV


284.0                ,  a = 0.9 d 

    - Sens principal :  

      412,5KN=
1,5

10
 x 25×0.25×0.275×0.9×0.4≤KN 78,67=V

-3

u     Condition vérifiée. 

 

    - Sens secondaire :  

      412,5KN=
1,5

10
 x 25×0.25×0.275×0.9×0.4≤KN 112,18=V

-3

u   Condition vérifiée. 

 

b- Influence sur les armatures :  

 

                       )
d0.9

M
+(V

fe

1.15
≥A

u

ua  

                          Si 0)
9.0

( 



d

M
V u

u La vérification n’est pas nécessaire.  
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étages appuis Mu (KN.m) Vu(Kn) d) /0.9M(V0.003 uu   Amin observation 

E
ta

g
e 

co
u

ra
n

t 
1 -56,671 78,67 -4,509 

3
,7

5
 c

m
2
 

  

2 -61,651 56,96 -5,764   

3 -61,651 56,96 -5,764   

4 -58,831 78,20 -4,785   

5 -56,968 75,35 -4,644   

 

te
rr

a
ss

e 

1 -44,941 30,49 -4,532   

2 -58,674 50,85 -5,586   

3 -58,674 50,85 -5,586   

4 -44,875 57,23 -3,722   

5 -39,466 44,26 -3,455   

 

Tableau VI-5 : Influence sur les armatures pour les poutres principales  

   

 

étages appuis Mu (KN.m) Vu(Kn) d) /0.9M(V0.003 uu   Amin observation 

 

E
ta

g
e 

co
u

ra
n

t 

A -29,337 13,45 -3,152 

3
,7

5
 c

m
2
 

  

B -60,258 106,66 -4,104   

C -60,258 106,66 -4,104   

D -35,45 33,71 -3,285   

E -59,855 43,03 -5,964   

F -59,855 43,03 -5,964   

G -23,195 30,79 -1,887   

 

te
rr

a
ss

e 

A -29,791 27,34 -2,790   

B -52,501 92,68 -3,583   

C -52,501 92,68 -3,583   

D -30,540 26,89 -2,895   

E -52,070 26,41 -5,519   

F -52,070 26,41 -5,519   

G -30,379 15,90 -3,205   

Tableau VI-6 : Influence sur les armatures pour Poutres principales  

5) Ancrage des barres : 

 

  Poutres secondaires : 

 

 28t
2

Ssu f0.6Ψ=τ  (Art. A.6.1,23/BAEL91) 

2.11.50.6τ 2
su ××=  = 2.835MPa 

 

      LS =Max               49.38cm
2.8354

40014

τ4

Φfe
L

su
S 




  

                                   LS =40∅  =40x1.4=56cm 

      

 LS =  56 cm             Lcr = 0.4LS = 0.4x56 = 22,5cm    

    

          soit  Lcr  =  25cm 
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 Poutres principales : 

 

 28t
2

Ssu f0.6Ψ=τ  (Art. A.6.1,23/BAEL91) 

 

2.11.50.6τ 2
su   = 2.835MPa 

 

      LS =Max              m 56,44 =
2.835×4

400×16
=

τ4

Φfe
=L

su
S  

                                  LS =40∅  =40x1.6= 64 cm. 

      

LS =  64 cm             Lcr = 0.4LS = 0.4x64 = 25,6 cm        

 

        soit  Lcr  =  25cm 

6) État limite de déformation de la flèche :  

       La flèche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par  rapport à 

la flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction.  

 

 Calcul de la flèche : 

 

On doit vérifier la flèche admissible comme suit :( Art.6.5.2 / BAEL99 ) 

La flèche admissible :  ƒ̅ 
500

L
=   

La valeur de la flèche est :              ƒ 
fvv

2
s

.I10.E

LM 
  

Avec :        Ev =  3700√ƒ
𝑐28

3  = 3700×√25
3

 = 10818.87MPa     

Ifv : Inertie fictive de la section pour des charges de longue durée :          Iƒv
)(1

1.1 0

u

I







 

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

section. 

 























































2

'
s

32

'
s

2

'
s

3

0 c
2

h
A15

12

bh
c

2

h
Ac

2

h
A15

12

bh
I  

  : Rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure   

(Pourcentage d’armatures). 
db

A

.0

   

La contrainte dans les aciers tondus : σs est calculée précédemment.  

Calcul des coefficients : 
ρ

0,0084
=

ρ×5

f×0.02
=λ

t28

v        ;      











 0;

4

75.1
1max

28

28

ts

t

f

f




 
 

Les résultats sont représentés dans les tableaux ci-après.
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Niv 
travée

s 

Ms 

(KN.m) 
L  

(cm) 

Ev 

(Mpa) 

As 

(cm²

) 

Ρ Λv 
σs(Mpa

) 
µ Io (cm4) 

Ifv (cm4) ƒ (mm) 𝒇(mm) 
obs. 

E
ta

g
e 

co
u

ra
n

t 

1-2 20,895 350 

1
0
8
1
8
,8

7
 

6,03 0,0087 0,9577 145,3 0,4894 70382,813 52713,3064 4,48824 7 vérifier  

2-3 18,587 340 6,03 0,0087 0,9577 129,2 0,4459 70382,813 54251,4857 3,6607 6,8 vérifier  

3-4 18,401 340 6,03 0,0087 0,9577 127,9 0,4420 70382,813 54391,5171 3,61481 6,8 vérifier  

4-5 19,327 340 6,03 0,0087 0,9577 134,4 0,4607 70382,813 53716,8178 3,84441 6,8 vérifier  

T
er

ra
ss

e 

1-2 14,345 350 6,03 0,0087 0,9577 99,7 0,3434 70382,813 58256,4369 2,78811 7 vérifier  

2-3 13,152 340 6,03 0,0087 0,9577 91,4 0,3074 70382,813 59809,1331 2,34963 6,8 vérifier  

3-4 13,013 340 6,03 0,0087 0,9577 90,5 0,3033 70382,813 59993,1259 2,31767 6,8 vérifier  

4-5 14,161 340 6,03 0,0087 0,9577 98,5 
0,3385 

70382,813 
58466,0431 2,58801 

6,8 vérifier  

Tableau VI-7 : Vérification de la flèche dans les poutres Principales  

 

Niv travées 

Ms 

(KN.m) 
L  

(cm) 

Ev 

(Mpa) 

As 

(cm²) 
Ρ Λv 

 

σs(Mpa) 

 

µ Io (cm4) 

 

Ifv (cm4) 

      

 

ƒ (mm) 
𝒇(mm 

obs. 

E
ta

g
e 

co
u

ra
n

t A-B 6,333 360 

1
0

8
1

8
,8

7
 

4,62 0,00672 1,25 
56,6 0 

67078,125 
73785,937 1,02815 

7,2 vérifier  

B-C 16,24 360 8,01 0 ,0116 0,72 86,5 0,4006 75023,437 64031,649 3,03818 7,2 vérifier  

C-D 3,617 330 4,62 0,00672 1,25 32,3 0 67078,125 73785,937 0,49342 6,6 vérifier  

D-E 3,818 330 4,62 0,00672 1,25 34,1 0 67078,125 73785,937 0,52084 6,6 vérifier  

E-F 15,46 360 8,01 0 ,0116 0,72 82,3 0,380 75023,437 64747,582 2,86028 7,2 vérifier  

F-G 6,371 340 4,62 0,00672 1,25 57 0 67078,125 73785,937 0,92259 6,8 vérifier  

T
er

ra
ss

e 

A-B 7,617 360 4,62 0,00672 1,25 68,1 0,065 67078,125 68240,452 1,33710 7,2 vérifier  

B-C 17,878 360 8,01 0 ,0116 0,72 95,2 0,437 75023,437 62727,062 3,41418 7,2 vérifier  

C-D 3,917 330 4,62 0,00672 1,25 35 0 67078,125 73785,937 0,53435 6,6 vérifier  

D-E 3,476 330 4,62 0,00672 1,25 31,1 0 67078,125 73785,937 0,47418 6,6 vérifier  

E-F 17,052 360 8,01 0 ,0116 0,72 90,8 0,4195 75023,437 63359,262 3,22395 7,2 vérifier  

F-G 7,831 340 4,62 0,00672 1,25 70 0,0770 67078,125 67307,258 1,24317 6,8 vérifier  

 

Tableau VI-8 : Vérification de la flèche dans les poutres secondaires
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7) Armatures transversales : 

          a) Espacement des armatures transversales : 

- Sens principal : 

 

- Zone nodale :  

                                    )Φ12,
4

h
(min≤St  

                                    
( )

cm7=S

cm7,5=19.2   ;7.5min≤S

t

t

 
- Zone courante :  

 

                       

cm15=S

cm15=
2

30

2

h
≤S

t

t =
 

- Sens secondaire : 

 

Zone nodale :   

   )Φ12,
4

h
(min≤St  

( )

cm7=S

cm7,5=16.8  ;7.5min≤S

t

t
 

 

                                   L’= 2xh =30x2=60 cm  

L’ :la longueur de la zone nodale.  

H :la hauteur de la poutre. 

 

Zone courante :             

cm15=S

cm15=
2

30

2

h
≤S

t

t =

 
 

                                     L’= 2xh =30x2=60 cm  

 

b) La quantité d’armatures transversales minimales : 

                                               bS003.0A tt 
 

       Sens principal : 

          
  cm 0,53=25×7×0.003=A 2

t  
Soit cadre + épingle HA8     A= 2 cm2 
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Sens secondaire : 

           
2

t 1,125cm=25×15×0.003=A
 

Soit cadre + épingle HA8     A= 2 cm2 

 

8) longueur des chapeaux et de deuxièmes lits des armatures :(BAEL 91) 

 

a)La longueur des chapeaux dans les appuis : 

 

Appuis de rive : 

Lchap =   
 L entre âme

4
 

Appuis intermédiaire: 

 

Lchap =   
 L entre âme

5
 a gouche +

L entre âme

5
 a droite + lpot 

 

         a-1) Poutres principales : 

Appui 1 : Lch=
3.10

4
 = 0,8 m 

 

Appui 2 : Lch=
3.10

5
  +  

3.00

5
 + 0,4 = 1,7 m 

 

Appui 3 et 4 : Lch=  
3.00

5
 +  

3.00

5
 + 0,4 = 1,6 m 

 

Appui 5: Lch=  
3.00

4
 = 0,75 m 

 

a-1-2) Ancrage des barres :  

 

 28t
2

Ssu f0.6Ψ=τ  (Art. A.6.1,23/ BAEL91) 

2.11.50.6τ 2
su   = 2.835MPa 

      LS =Max               49.38cm
2.8354

40014

τ4

Φfe
L

su
S 




  

                                    LS =40∅  =40x1.4=56cm 

 

LS =  56 cm 

Lcr = 0.4LS = 0.4x56 = 22,4 cm        soit  Lcr  =  25cm 

 

        a-2) Poutres secondaires : 

Appui B : Lch=
3.20

10
  +  

3.20

10
 + 0,4 = 1,05 m 

Appui C et E : Lch=
3.20

10
  +  

2.90

10
 + 0,4 = 1 m 

Appui F : Lch=
3.20

10
  +  

2.90

10
 + 0,4 = 1 m 
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a-2-2) Ancrage des barres : 

 28t
2

Ssu f0.6Ψτ =  (Art. A.6.1,23/ BAEL91) 

2.11.50.6τ 2
su ××=  = 2.835MPa 

      LS =Max               42.32cm
2.8354

40012

τ4

Φfe
L

su
S 




  

                                LS =40∅  =40x1.2=48cm 

LS =  48 cm 

Lcr = 0.4LS = 0.4x48 = 19.2cm        soit  Lcr  =  20cm. 

 

 

b)La longueur de deuxième lit dans les travées : 

 

Poutres secondaires : 

Llit=L entre âme  -  
𝟐×𝑳𝒆𝒏𝒕𝒓𝒆 𝒂𝒙𝒆

𝟏𝟎
 

Travée : E-F et B-C          Llit =3,20 -  
2×3.6

10
  = 2,50 m 

VI-2-12) Schémas de ferraillage : 

 

1) Poutres principales : 

 

Étages courant : 
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Terrasse : 
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2) Poutres secondaires : 

 

Etages courant et terrasse : 
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   VI-3Ferraillage des voiles : 

VI-3-1)  Introduction : 

Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces verticales et à des 

forces horizontales. Donc le ferraillage des voiles consiste à déterminer les armatures en et aux 

surcharges d’exploitations (Q), ainsi sous l’action des sollicitations horizontales dues aux 

séismes. 

Pour faire face à ces sollicitations, on doit prévoir trois types d’armatures : 

 Armatures verticales. 

 Armatures horizontales. 

 Armatures transversales. 

 

       le calcul du ferraillage des voiles se fera selon la longueur de voile, et la hauteur d’étage, on 

adopte le même ferraillage pour  un certain nombre de niveaux.  

 

VI-3-2)  Ferraillage des trumeaux : 

 

La méthode utilisée est la méthode de RDM qui se fait pour une bande de largeur (d). 

 

a)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 : 

 

                           𝜎𝑚𝑎𝑥 =  
𝑁

𝐵
+

𝑀. 𝑉

𝐼
 

                           𝜎𝑚𝑖𝑛 =  
𝑁

𝐵
−

𝑀. 𝑉

𝐼
 

Avec :    B : la section du béton, B=Lxe 

              L : la longueur de voile. 

              e : épaisseur de voile. 

               I : moment d’inertie du trumeau 

               V et V’ :  bras de levier, V = V’ =  
𝐿

2
 

 

Dans ce cas, le diagramme des contraintes sera relevé directement du fichier résultat 

Le découpage du diagramme des contraintes en bandes de largeur  (d) est donnée par : 









 c

e L
h

d
3

2
;

2
min  

 Avec :  he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré ;  

           Lc : la longueur de la zone comprimée ; 
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LL
minmax

max

c 



  

Lt = L - Lc 

Lt : longueur tendue.  

b) Les efforts normaux : 

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des diagrammes 

des contraintes obtenues ci-dessous : 

 Section entièrement comprimée : 

ed
2

N 1max

i 


  

ed
2

N
21

1i 



 

 Avec  e : épaisseur du voile  

 

 Section partiellement comprimée :      

e×d ×
2

σ+σ
=N 1

i

max
 

e×  d×
2

σ
=N

1

1+i

 

 Section entièrement tendue : 

e×d×
2

σ+σ
=N

1min

i

 

 

c)Armatures verticales : 

  Section entièrement comprimée : 

 

          
s

ci
vi

fBN
A


28



 

           Avec :  B : section du voile.  

                       sσ  : Contrainte de l’acier.  

             fbc    : Contrainte de calcul dans le béton. 

 

d d 

 

d 

max

 
min  

2

 
1  

i i+1 

 

figVI-3-1  le diagramme des contraintes d’une  

                Section entièrement comprimée.  

d 

minσ  maxσ

1  

figVI-3-3 :  le diagramme des contraintes d’une  

                Section entièrement tendue.  

 

1

 i i+1 

min

 

max

 

figVI-3-2 : le diagramme des contraintes d’une  

                Section partiellement comprimée  

d d 



Chapitre VI                                                                            Ferraillages des éléments structuraux 
 

 Page 186 
 

    Situation durable : sσ =  348 Mpa,  fbc= 14,20 Mpa,
 

    Situation accidentelle : sσ =  400 Mpa, fbc= 18,48 Mpa, 

 

  Section partiellement comprimée : 

                         s

i
vi

N
A


  

 Section entièrement tendue :  

                         s

i
vi

N
A


  

d) 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.  

*Traction simple : 

                                  
e

t

f

fB
A 28

min


  

 Avec :    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 horizontale du béton tendu. 

 

 Exigences de RPA 2003(article 7.7.4.3 / RPA99 version 2003) 

Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux, est donné comme 

suit : 

    - Globalement dans la section du voile   15 %  

    - En zone courantes  0.10  %  

 

e)Armatures horizontales : 

Les barres horizontales doivent être munies de  crochets à 135° ayant une longueur de 10 Ф.  

 D’après le BEAL 91   :        
4

A
A v

H   

 D’après le RPA 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. 
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f) Armatures transversales :( article 7.7.4.3 /RPA 2003) 

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 RPA 2003 du l’article 7.7.4.3  

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingle au 

mètre carré. 

g) 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

VT

f

T
A

4.1

1.1




 (Article 7.7.4.3 /RPA99 version 2003)   

 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. 

h) Potelet : 

      Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la 

section de celle-ci est     4HA10 

i) Espacement :  

      D’après RPA 99 modifier 2003dul’art 7.7.4.3, l’espacement des barres horizontales et 

verticales doit être inférieur à la plus petite des deux valeurs suivantes : 

                          cm30S

e5.1S




                 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. 

j) Longueur de recouvrement : 

Elles doivent être égales à : 

 - 40Φ pour les barres situées dans les zones où le recouvrement du signe des efforts est possible. 

 - 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les combinaisons            

         possibles de charges. 
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k) Diamètre minimal : 

      Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 0.10 

de l’épaisseur du voile.  

 

 

 

 

 

 

VI-3-3)  Vérification : 

A. Vérification à L’ELS : 

 

Pour cet état, il considère l’effort :  

Nser = G + Q  

MPa15f6.0

A15B

N

28cb

bb







 

Avec : Nser : Effort normal applique . 

     B    : Section du béton . 

     A   : Section d’armatures adoptée.  

 Vérification de la contrainte de cisaillement :  

 D’après le RPA 2003  

28cbb f2.0   

db

V

0

b


  

calcul,uV4.1V   

Avec :              b0 : Epaisseur du linteau ou du voile . 

  d : Hauteur utile (d = 0.9 h) . 

  h :Hauteur totale de la section brute.

10L

 

10L

 L
 

2S  S 

10HA4  e 

figVI-3-4 : Disposition des armatures verticales dans les voiles 
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D’après le BAEL : 

 

Il faut vérifier que : 

db

Vu

u

uu






 

u  : Contrainte de cisaillement 











 MPa

f

b

cj
u 4,15.0min


  ; Pour la fissuration préjudiciable. 

VI-3-4) Exemple de calcul : 

 

Soit à Ferrailler le voile longitudinal VL1 : 

Caractéristiques géométriques :  

L = 1,6m, ep = 20 cm, B=0,32m, I=0,068m4 , V=V’=0,8m. 

σmax = 2628,71 KN/m2 

σmin = −4130,85 KN/m2 

 

Calcul de Lc : 

𝐿𝑐 =
σmax

σmax + σmin
× 𝐿 =

2628,71

2628,71 + 4130,85
× 1,6 = 0,62m. 

𝐿𝑡 = 𝐿 − 𝐿𝑐 = 1,6 − 0,62 = 0,98𝑚 

Le découpage de diagramme est en deux bandes de longueur (d1 et d2) respectivement. 

Avec : 

    m410,0.62
3

2
,

2

h
min=L

3

2
,

2

h
min   ≤d e

c
e

1 

















 
Soit d1 = 0,41m 

 

d2 =  Lt - d1 = 0,98 - 0,41 = 0,57m. 

 

 
L

10
=

1,6

10
= 0,16𝑚 = 16𝑐𝑚. 

Espacement :  

zone courante(d2)       St ≤ min{1,5 × e ; 30 cm} = 30 cm           soit St = 20cm 

          zone d′extrimité (d1)           D =
 St

2
= 10cm    

 

 

Donc la section est partiellement comprimée. 
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Calcul de N : 

Zone tendue : 

 σ1 = σmaxx
(Lt−d1)

Lt
= 2628,71x

(0,98−0,41)

0,98
= 1528,94 Mpa 

                 N1 =
σmax+σ1

2
x d1 x e =

2628,71+1528,94

2
X 0,41 x 0,2 = 170,46Kn. 

                  N2 =
σ1

2
 x d2 x e =

1528,94

2
X 0,57 x0,2 = 87,15Kn. 

Calcul des armatures : 

les armatures verticales 

Av1 =
N1

σs
=

170,46

400
x10 = 4,26 cm2 

Av2 =
N2

σs
=

87,15

400
x10 = 2,17 cm2 

Armatures minimales: 

                     Amin ≥ max (0,2%𝛽 , 𝛽
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
)    avec  𝛽 = d x e 

𝛽1= d1 x e = 41 x 20 =820 cm2 

𝛽2= d2 x e= 57 x 20 =1140 cm2 

                                               A1min ≥ max(1,64   ;   4,30) = 4,3 cm2 

                                                A2min ≥ max(2,28   ;   5,98) = 5,98 cm2 

 

Les armatures de couture : 

                                                 Avj = 1,1
T

𝑓𝑒
= 1,1

1,4 x 75,52

400
x10 = 2,91 cm2   

Avec T = 1,4 x Vu  

Les armatures calculées : 

                

                                               A1 = Av1 +
Avj

4
= 4,26 +

2,91

4
= 4,99 cm2 

                                               A2 = Av2 +
Avj

4
= 2,17 +

2,91

4
= 2,90 cm2 

 

Le ferraillage adopte : 

A1= 2 x4 HA12 = 9,05  cm2      , avec D =
 St

2
= 10cm 

A2= 2 x3 HA12 = 6,78  cm2     , avec St ≤ min{1,5 × e ; 30 cm} = 30 cm  soit St=20cm 
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Les armatures horizontales : 

AH  ≥  max {
𝐴𝑉

4
 ; 0,15%𝐵} =  max {

15,83

4
 ;  4,8} = 4,8 𝑐𝑚2. 

Soit 2x5HA10                   AH =7,85cm2/ml.     Avec  un espacement  e = 20cm 

Les armatures transversales : 

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles par mètre carré. 

On adopte 4HA8 (2,01 cm2) par m2 

Pour les potelets : 

Vu que la section d’armatures doivent dans les poteaux est supérieure à celle du voile, alors 

on adopte le même ferraillage que celui du poteau. 

Vérification des contraintes de cisaillement : 

Selon le BAEL : 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛 {0,15
𝑓𝑐28 

𝛾𝑏
 ;  4𝑀𝑝𝑎} = 𝑚𝑖𝑛 {0,15

25 

1,15
 ;  4𝑀𝑝𝑎} = 3,26𝑀𝑝𝑎  (Fissuration 

préjudiciable) 

                     𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏×𝑑
=

75,52×103

200×0,9×1600
= 0,26 𝑀𝑝𝑎                             

    𝜏𝑢 = 0,26 𝑀𝑝𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 3,36 𝑀𝑝𝑎    ……………..(condition vérifiée) 

RPA révisé 2003 : 

𝜏𝑏̅ = 0,6𝑓𝑐28 = 5𝑀𝑝𝑎   

𝜏𝑏 =
𝑉

𝑏 × 𝑑
=

1,4𝑇

𝑏 × 𝑑
=

1,4 × 75,52 × 103

200 × 0,9 × 1600
= 0,367 𝑀𝑝𝑎 

                                  

    𝜏𝑏 = 0,367 𝑀𝑝𝑎 < 𝜏𝑏̅ = 5 𝑀𝑝𝑎    ……………..(condition vérifiée) 

Vérification à L’ELS : 

 

𝜎𝑏 =
𝑁𝑆

𝐵 + 15𝐴
=

491,55 × 1000

320000 + 15 × 1582
= 1,43  𝑀𝑝𝑎 <  𝜎𝑏̅̅ ̅ = 15 𝑀𝑝𝑎 
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Ancrage des barres : 

28t 

2

Ssu f0.6Ψτ   (Art. A.6.1,23/BAEL91) 

2.11.50.6τ 2
su   = 2.835MPa 

 

LS =Max               cm 42,33
2.8354

40012

τ4

Φfe
L

su
S 




  

                              LS =40∅  =40x1.2=48 cm 

LS =  48 cm 

 

Remarque : 

L : la longueur totale de voile avec le poteau – (b ou h) de poteau. 
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Tableaux des résultats :  

 Sens longitudinal 

 

 

Caractéristiques 

géométriques 

Niv Voiles VL1 VL2 VL3 

 

S
.s

o
l-

R
D

C
-1

e
r
-2

e
m

e
-3

e
m

e
et

 4
e
m

e
  
ét

a
g
es

 

L (m) 1,60 

0,20 

0,8 

0,20 

1,95 

0,20 e (m) 

B (m2) 0,32 

0,07 

0,8 

0,16 

0,009 

0,4 

0,39 

0,12 

0,975 
I (m4) 

V = V = L/2 

  

  
  
  
  
  

  
 S

o
ll

ic
it

a
ti

o
n

s 
d

e 
ca

lc
u

l T (KN) 105,73 233,45 628,89 

Ns (KN) 491,55 2768,32 4664,26 

σmax (KN/m2) 2628,71 2370,39 2370,39 

σmin (KN/m2) -4130,85 -7117,17 -6495,00 

Nature de la section SPC  SPC SPC 

Lc(m) 0,62 0,20 0,52 

Lt (m) 0,98 0,60 1,43 

d=d1 (m) 0,41 0,13 0,35 

d2 (m) 0,57 0,47 1,08 

σ1 (KN/m2) 1528,94 1856,91 1789,66 

N1 (KN) 170,46 54,95 145,60 

N2 (KN) 87,15 87,30 193,04 

  

F
er

ra
il

la
g
e 

Av1  [cm²/bande] 4,26 1,37 3,64 

Av2  [cm²/bande] 2,17 2,18 4,83 

A1min=max (0,2%B;BFt28/400) 

[cm²/bande] 
 4,30 1,37 3,68 

A2min=max(0,2%B ;BFt28/400)                   

[cm²/bande] 
5,98 4,94 11,33 

Avj [cm²] 2,91 6,42 17,29 

A1 = Av1 + (Avj / 4) 
[cm²/bande] 

4,99 2,98 7,96 

A2 = Av2 + (Avj / 4) 
[cm²/bande] 

2,90 3,79 9,15 

A1  adopté [cm²] 9,05 8,04 9,05 

A2  adopté [cm²] 6,78 9,23 13,56 

Choix par 

bande 

bande 1 2x4HA12 2x2HA16 2x4HA12 

bande 2 2x3HA12 2x3HA14 2x6HA12 
 

Espacement (cm) 
bande 1 10 10 10 

bande 2 20 20 20 

Ls  cm 48 64 48 

Ah= max(Av/4 , 
0.15%B):[cm²]/ mL 

4,80 4,32 5,85 

(Ah) / ht : Choix par nappe/ml 

Esp : e = 20 cm4 
2x5HA10

=7,85cm2 

2x5HA10

=7,85cm2 

2x5HA10

=7,85cm2 

Armatures transversales 4Epingles HA8/m2 

 

Vérification 

des 

contraintes : 

𝛕𝐛̅̅ ̅ = 𝟓𝐌𝐏𝐀 𝛕𝐛  [MPa] 0,36 1,62 1,79 

𝛕𝐮̅̅ ̅ = 3,26 MPA 𝛕𝐮 [MPa] 0,26 1,16 1,28 

𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ = 𝟏𝟓 𝐌𝐏𝐀 

 
σbc[Mpa] 1,43 14,89 11,00 

Tableau VI-11 : ferraillage des voiles longitudinaux 

 



Chapitre VI                                                                            Ferraillages des éléments structuraux 
 

 Page 194 
 

 Sens transversal 

 

 

Caractéristiques 

géométriques 

Niv Voiles VT1 VT2 

 

S
.s

o
l-

R
D

C
-1

e
r
-2

e
m

e
-3

e
m

e
et

 4
e
m

e
  

ét
a
g
es

 

L (m) 3,10 

0,20 

3,00 

0,20 e (m) 

B (m2) 0.62 

0,50 

1,55 

0,60 

0,45 

1,50 
I (m4) 

V = V = L/2 

  

  
  
  
  
  
  
 S

o
ll

ic
it

a
ti

o
n

s 
d

e 
ca

lc
u

l T (KN) 464,95 439,31 

Ns (KN) 1960,25 2290,89 

σmax (KN/m2) 3976,98 3517,73 

σmin (KN/m2) -6214,83 -6754,36 

Nature de la section SPC  SPC 

Lc(m) 1,21 1,03 

Lt (m) 1,89 1,97 

d=d1 (m) 0,8 0,68 

d2 (m) 1,09 1,29 

σ1 (KN/m2) 2293,90 2305,11 

N1 (KN) 501,67 395,95 

N2 (KN) 250,11 297,97 

  

F
er

ra
il

la
g
e 

 

Av1  [cm²/bande] 12,54 9,90 

Av2  [cm²/bande] 6,25 7,45 

A1min=max (0,2%B;BFt28/400) 

[cm²/bande] 
 8,4 7,14 

A2min=max (0,2%B ;BFt28/400)                   

[cm²/bande] 
11,45 13,57 

Avj [cm²] 12,79 12,08 

A1 = Av1 + (Avj / 4) 
[cm²/bande] 

15,74 12,92 

A2 = Av2 + (Avj / 4) 
[cm²/bande] 

9,45 10,47 

A1  adopté [cm²] 18,10 15,85 

A2  adopté [cm²] 13,56 15,85 

Choix par bande bande 1 2x8HA12 2x7HA12 

bande 2 2x6HA12 2x7HA12 
 

Espacement (cm) 
bande 1 10 10 

bande 2 20 20 

Ls  cm 48 48 

Ah= max(Av/4 ,   
0.15%B):[cm²]/ mL 

9,30 9,00 

(Ah) / ht : Choix par nappe/ml 
Esp : e = 20 cm 

2x5HA12 

=11,31cm2 

2x5HA12 

=11,31cm2 

Armatures transversales 4Epingles HA8/m2 

 

Vérification 

des 

contraintes  

𝛕𝐛̅̅ ̅ = 5MPA 

 
𝛕𝐛  [MPa] 0,83 0,81 

𝛕𝐮̅̅ ̅ = 3,26 MPA 

 
𝛕𝐮 [MPa] 0,60 0,58 

𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ = 15 MPA 

 

σbc 

[Mpa] 

2,92 3,56 

Tableau VI-12 :  ferraillage des voiles transversaux: 
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 Sens longitudinal 

 

 

Caractéristiques 

géométriques  

Niv Voile VL2 VL3 

 

5
e
m

e
 -

6
e
m

e
-7

e
m

e
-8

e
m

e
 e

t 
9

e
m

e
 é

ta
g
es

 

L (m) 0,9 

0,20 

2,05 

0,20 e (m) 

B (m2) 0,18 

0,01 

0,45 

0,41 

0,14 

1,025 
I (m4) 

V = V = L/2 

  

S
o
ll

ic
it

a
ti

o
n

s 
d

e 
ca

lc
u

l 

 

T (KN) 177,56 301,67 

Ns (KN) 1022,53 1866,44 

σmax (KN/m2) 1832,78 1593,31 

σmin (KN/m2) -3576,16 -2797,70 

Nature de la section SPC SPC 

Lc(m) 0,30 0,74 

Lt (m) 0,60 1,31 

d=d1 (m) 0,20 0,50 

d2 (m) 0,40 0,81 

σ1 (KN/m2) 1216,76 983,38 

N1 (KN) 60,99 128,83 

N2 (KN) 48,07 79,27 

  

F
er

ra
il

la
g
e 

 

Av1  [cm²/bande] 1,52 3,22 

Av2  [cm²/bande] 1,20 1,98 

A1min=max (0,2%B;BFt28/400) 

[cm²/bande] 
2,10 5,25 

A2min=max (0,2%B ;BFt28/400)                   

[cm²/bande] 
4,15 8,46 

Avj [cm²] 4,88 8,30 

A1 = Av1 + (Avj / 4) 
[cm²/bande] 

2,75 5,29 

A2 = Av2 + (Avj / 4) 
[cm²/bande] 

2,42 4,06 

A1  adopté [cm²] 4,52 11,31 

A2  adopté [cm²] 4,52 9,05 

Choix par bande bande 1 2x2HA12 2x5HA12 

bande 2 2x2HA12 2x4HA12 
 

Espacement (cm) 
bande 1 10 10 

bande 2 20 20 

Ls  cm 48 48 

Ah= max(Av/4 ,   
0.15%B):[cm²]/ mL 

6,9 6,60 

(Ah) / ht : Choix par nappe/ml 
Esp : e = 20 cm 

2x5HA10 

=7,85cm2 

2x5HA10 

=7,85cm2 

Armatures transversales 4Epingles HA8/m2 

 

Vérification 

des 

contraintes 

𝛕𝐛̅̅ ̅ = 5MPA 

 
𝛕𝐛  [MPa] 1,12 1,11 

𝛕𝐮̅̅ ̅ = 3,26 MPA 

 
𝛕𝐮 [MPa] 0,80 0,79 

𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ = 15 MPA 

 
σbc [Mpa] 4,14 4,87 

Tableau VI-13 : ferraillage des voiles longitudinaux  
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 Sens transversal 

 

 

Caractéristiques 

géométriques 

Niv Voiles VT1 VT2 

 

5
e
m

e
 -

6
e
m

e
-7

e
m

e
-8

e
m

e
 e

t 
9

e
m

e
 é

ta
g
es

 

L (m) 3,2 

0,20 

3,10 

0,20 e (m) 

B (m2) 0,66 

0,60 

1,65 

0,64 

0,55 

1,60 
I (m4) 

V = V = L/2 

  

  
  
  
  
  
  
 S

o
ll

ic
it

a
ti

o
n

s 
d

e 
ca

lc
u

l T (KN) 242,89 277,44 

Ns (KN) 764,67 812,35 

σmax (KN/m2) 2068,27 2185,68 

σmin (KN/m2) -2992,38 -3151,53 

Nature de la section SPC  SPC  

Lc(m) 1,35 1,31 

Lt (m) 1,95 1,89 

d=d1 (m) 0,90    0,87 

d2 (m) 1,05 1,02 

σ1 (KN/m2) 1114,32 1179,33 

N1 (KN) 286,44 292,76 

N2 (KN) 117,15 1120,24 

  

F
er

ra
il

la
g
e 

 

Av1  [cm²/bande] 7,16 7,32 

Av2  [cm²/bande] 2,93 3,01 

A1min=max (0,2%B;BFt28/400) 

[cm²/bande] 
9,45 9,14 

A2min=max (0,2%B ;BFt28/400)                   

[cm²/bande] 
11,04 11,71 

Avj [cm²] 6,68 7,63 

A1 = Av1 + (Avj / 4) 
[cm²/bande] 

8,83 9,23 

A2 = Av2 + (Avj / 4) 
[cm²/bande] 

4,60 4,91 

A1  adopté [cm²] 18,10 18,10 

A2  adopté [cm²] 11,31 13,56 

Choix par bande bande 1 2x8HA12 2x8HA12 

bande 2 2x5HA12 2x6HA12 
 

Espacement (cm) 
bande 1 10 10 

bande 2 20 20 

Ls  cm 48 48 

Ah= max(Av/4 ,   
0.15%B):[cm²]/ mL 

9,9 9,6 

(Ah) / ht : Choix par nappe/ml 
Esp : e = 20 cm  

2x5HA12 

=11,31cm2 

2x5HA12 

=11,31cm2 

Armatures transversales 4Epingles HA8/m2 

 

Vérification 

des 

contraintes  

𝛕𝐛̅̅ ̅ = 5MPA 

 
𝛕𝐛  [MPa] 0,41 0,41 

𝛕𝐮̅̅ ̅ = 3,26 MPA 

 
𝛕𝐮 [MPa] 0,29 0,34 

𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ = 15 MPA 

 

σbc 

[Mpa] 

1,09 1,18 

Tableau VI-14 : ferraillage des voiles transversaux 
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figVI-3-5 : Ferraillage du trumeau de l’exemple de calcul. 
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VII-1) Introduction : 

  

La fondation est un élément de structure qui a pour objet de transmettre au sol les 

efforts apportés par la superstructure.  

Dans le cas le plus général un élément déterminé de la structure peut transmettre à sa 

fondation : 

 

 Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs 

extrêmes ; 

 Une force horizontale résultant de l’action de séisme, qui peut être variable en 

grandeur et en direction ; 

 Un moment qui peut s’exercer dans de différents plans. 

On distingue deux types de fondation selon leurs modes d’exécution et selon la  

résistance aux sollicitations extérieures : 

 Fondations superficielles :  

Les principaux types de fondations superficielles que l’on rencontre dans la pratique    

sont : 

 Les semelles continues sous murs, 

 Les semelles continues sous poteaux,  

 Les semelles isolées, 

 Les radiers. 

 

 Fondations profondes : 

Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante ou dans les 

cas où le bon sol se trouve à une grande profondeur, les principaux types de fondations 

profondes sont : 

 Les pieux. 

 Les puits. 

Ce type de fondations est généralement utilisé dans le cas de sols  de faible capacité 

portante. 

VII-2) Etude du sol de fondation :  

 

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude du sol détaillée, 

qui nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier.  

Une étude préalable du sol nous a donné la valeur de 2 bars comme contrainte 

admissible du sol.   
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a) Choix du type de fondation: 

Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants : 

 La Nature de l’ouvrage à fonder ; 

 La nature du terrain et sa résistance ; 

 Profondeur du bon sol ; 

 Le tassement du sol ; 

On optera pour des fondations superficielles ; 

b) Dimensionnement des semelles continues : 

1. Semelle isolé : 

 

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement effort normal « Nser » qui est 

obtenu à la base de tous les poteaux du RDC. 

                           
sol
serN

BA   

Homothétie des dimensions : 

 BA1K
B
A

b
a      (Poteau carré). 

D’où    
sol

sN
B


  

Exemple:
         

mBmKNKNN solser 2,2²/200,58,968  
 

 

Remarque :  

 

     Vu que les dimensions des semelles sont très importantes, donc le risque de 

chevauchements est inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes. 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

B 

A 

a 

b 

Ns 

A 

Fig VII-1 : schéma d’une semelle 

isolée 
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2. Semelles filantes : 

 

2-1) Dimensionnement des semelles filantes sous les voiles : 

 

                          
LB

QG

S

N s
sol


  

  sol  : Capacité portante du sol ( sol

__

  = 200KN/m2  = 0,20MPa) 

  B : Largeur de la semelle. 

  G et Q : charge et surcharge à la base du voile. 

   L : longueur de la semelle sous voile. 

L

N
B

sol

s


  

Les résultats de calcul sont résumés sur le tableau ci – dessous : 

Surface des semelles filantes sous les voiles (sens transversal) :  

Tableau VII-1 :la surface des voiles transversaux  

Voiles G+Q 

(KN) 

L (m) B (m)    S=B.L (m²) 

VT1 x 2 1960,23 3,90 2,60 20,28 

VT2 x 2 2290,89 3,80 3,10 23,56 

  ∑=43,84 

Surface des semelles filantes sous les voiles (sens longitudinal) :  

Tableau VII-2) la surface des voiles longitudinaux : 

Voiles G+Q 

(KN) 

   L (m)      B (m)    S=B.L (m²) 

VL1 491,55 2,00 1,30 2,60 

VL2 x 4 2768,32 1,20 11,60 55,68 

VL3 x 4 4664,26 2,35 10,00 94 

 ∑= 152,28 

 

La surface des semelles filantes sous les voiles est : Sv = 196,12 m2. 
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2-1) Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux : 

 Hypothèse de calcul : 

 

Une  semelle est infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le sol. 

Les réactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telle que leur 

centre de gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes 

sur la semelle. 

 

 Etape de calcul : 

 Détermination de  la résultante des charges  iNR  

 Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces :    
R

MeN
e

iii 
  

 Détermination de la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle : 

 

                      
6

L
e Répartition trapézoïdale. 

               
6

L
e Répartition triangulaire 

 

        






 


L

e

L

R
q

6
1min                 







 


L

e

L

R
q

6
1max

         
  







 


L

e

L

R
q L

3
14/  

 

Tableau VII-3) résumé de calcul : 

Poteaux Ns ei Ns x ei Mi 

1 908,19 -6,90 -6266,511 -1,053 

2 962,54 -3,30 -3176,382 -0,555 

3 937,87 0,00 0 -0,411 

4 968,58 3,30 3196,314 -0,576 

5 877,92 6,90 6057,648 -0,940 

 R=4655,10  ∑ =-188,931 ∑ = -3,535 
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Fig. VII.2 : Répartition des efforts dans la semelle 

 

         

m0,04=
4655,10

(-3,535)+-188,931
=e  

        On a : 

                 e = 0.04 m <
6

L
=

6

60,3
 = 0,60 m 

⇒ Nous avons une répartition trapézoïdale des contraintes sous la semelle. 

 
 

mKN
x

x
L

e

L

R
q /99,329

80,13

05,06
1

80,13

4655,106
1min 
















 
  

             






 


L

e3
1

L

N
q 4/L = mkN

x
x /99,340

80,13

05,03
1

80,13

4655,10









  

 Détermination de la largeur de la semelle :  

 

 
mBprendonm

q
B

sol

L
80,171,1

200

99,3404/



 

On aura donc, 
284,2480,1380,1 mS   

Nous aurons la surface totale des  semelles sous poteaux : nSSp 
 

n : Nombre de portique dans le sens considéré. 

 

  ²20,124584,24 mS p   

  Vpt SSS   

  ²32,32012,19220,124 mSt   

3,30 3,30 3,60 3,60 

908,19 962,54 937,87 877,92 968,58 

0,940 0,576 

 R=4655,1 

0,555 1,053 
0,411 

e= - 0.04 

mKN
x

x
L

e

L

R
q /66,344

80,13

05,06
1

80,13

4655,106
1max 
















 




Chapitre VII                                                                                                    Etude de l’infrastructure 
 

 Page 205 
 

La surface totale de la structure : 292,2981,142,21 mxSbat   

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est : 

  07,1
92,298

32,320


bat

t

S

S
 

  St > 50  Sbat 

La surface des semelles représente 100 %  

       2-3) 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. 

VII-3) Etude du radier :  

 

     Ce 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 diminué de son poids propre.  

-  Rigide dans  son  plan  horizontal,  

-  Permet  une meilleure  répartition  de la  charge sur  le  sol,  

-  Semble  mieux    convenir    face  aux    désordres    ultérieurs qui peuvent provenir  des 

tassements éventuels,  

-  Facilité de coffrage et le ferraillage ;  

-  Rapidité d’exécution.  

             

VII-3-1) Pré dimensionnement du radier : 

 

          1) Epaisseur du tablier : 

La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante : 

hd ≥ L max /20     ,       Avec : L max = 3,6 m 

L max : portée maximale  

cm 18
20

360
hd   soit : hd= 25 cm. 
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         2) Hauteur des nervures : 

 Selon la condition d’épaisseur minimale : 

 

      La hauteur du radier doit avoir au minimum 25cm (hmin = 25cm) 

 Selon la condition forfaitaire : 

 

    5

L
h

8

L maxmax   

    L max  =  3,60 m           360/8 = 45 cm  ≤ h ≤   360/5 = 72cm   

 Selon la condition de vérification de la longueur élastique : 

 

    
max

4
e L

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 : 




 emax L
2

L  Ce qui conduit à 3

4

max
E

K3
L

2
h














  

Avec : 

 

Le : Longueur élastique. 

K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 MPa pour un sol  moyen.                   

I : L’inertie de la section du radier (bande de 1m). 

E : Module de déformation longitudinale déférée Evj =3700 (fcj )1/3  = Ev28 =10818.87MPa 
 

L max : Distance maximale entre deux nervures successives.    

 

D’où : 

m670.3
8710818,

403
4

60,3
π

2
h 











  

  On prend :   

  
36cm

10

360

10

L
h max

n   Soit : hn = 75 cm et  0,4 hn ≤ bn ≤ 0,7 hn 

                30cm ≤ bn ≤ 52,5cm   bn= 45cm. 

D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant : 

hn = 75 cm  ………...Hauteur de la nervure. 

hd = 25 cm …………Hauteur de la dalle. 

bn = 45cm  …………Largeur de la nervure. 
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        3) Le débord : 

         Détermination des efforts : 

         a)Charges revenant à la superstructure : 

           Charge permanente : G = 13349,68 KN 

          Charge d’exploitation : Q = 10932,04 KN 

         b) Combinaison d’actions : 

à l’ELU: 

Nu = 1.35G + 1.5Q = 34420,128 KN. 

 à l’ELS: 

Ns = G + Q = 24281,72  KN. 

    c) Détermination de la surface nécessaire du radier : 

         ELU:    ²m64,125
20033,1

 34420,128

sol
σ2

u
N

S 






radier  

          ELS:    ²m41,121
200

  24281,72

sol
σ

s
N

radierS  

          D’où :     2m64,125;maxS  ELS

nec

ELU

necrad SS
 

 

          
22 m64,125Sm92,298S  radbat   

 

Remarque : 

    On remarque que la surface totale du bâtiment est supérieure à la surface nécessaire du 

radier, dans ce cas on opte juste pour un  débord minimal que nous imposent les règles de 

BAEL, et il sera calculé comme suit : 

cm5,37cm30;
2

75
maxcm;30

2
max 
















 n

déb

h
L  

Soit un débord de Ldéb= 45 cm. 

Donc on aura une surface totale du radier : Srad = Sbat +Sdeb= 298,92+ 32,58 = 331,50 m2 

 Avec Sdeb= (21,20+14,10)x2x 0,45+0,45x0,45x4=32,58 m2 
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VII-3-2) Calcul des sollicitations à la base du radier : 

Charges permanentes: 

Poids de bâtiment : G = 13349,68 KN 

 Poids de radier : 

G= Poids de la dalle + poids de la nervure + poids de (T.V.O) + poids de la dalle flottante 

Poids de la dalle: 

P de la dalle = Sradier xhdx ρb  

P de la dalle = 331,50x0,25x25=2071,88 KN 

Poids des nervures: 

P nerv   = bn.( hn – hd) .L. n .ρb= 1842.63KN. 

            =0,45x(0,75-0,25)x(21,20x5+14,10x7)x25=1151,44KN 

Poids de TVO : 

P TVO  = ( Srad – Sner) .( hn - hd).ρ  

          = ( 331,50 –92,12) x (  0,75- 0,25)x17 = 2034,73KN. 

poids de la dalle flottante: 

P dalle flottante  = ( Srad – Sner) .ep.ρb  

  

                     = ( 331,50 –92,12)x0,1x25=598,45 KN 

 Grad = 5865,50 KN  

Surcharges d’exploitations: 

Surcharge de bâtiment : Q = 10932,04 KN 

Surcharge du radier : Q =2,5x331,50=828,75 KN 

 

Poids total de la structure : 

Gtot=Gradier+ Gsup=5865,50+13349,68=19215,18 KN 

Qtot=Qradier+ Qsup =10932,04+828,75=11760,79 

VIII-3- 3) Combinaison d’actions:  

Etat Limite Ultime : 

Nutotal = 1.35Gtot +1.5Qtot = 43581,678 KN. 

Etat Limite de Service :  

Nstotal = Gtot + Qtot = 30975,97  KN. 
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VII-3-4) Vérifications :  

     A) Vérification de la contrainte de cisaillement : 

  

    Il faut vérifier que :     uτu
τ   













 



 ;4MPa

b
γ

f0,15
minτ

db

u
T

u
τ c28

max

 

MPa2,5=);4MPa
1,5

25×0,15
(min=τ

MPa 1,052=
225×1000

0236,64x100
=

u
τ

KN 236,64=
2

3,6
×

331,50

1× 43581,678
=

u
T

2

L
x

S

xbN
=

2

L
x

u
q=

u
T

cm22,5=25×0,9 = 0,9.h = d   ; cm100=b

max

max

rad

maxmax

d

u tot









 

    
 uτu

τ  Condition vérifiée. 

   B) Vérification de la contrainte en situation accidentelle :  

Les efforts des combinaisons accidentelles tirées d’ETABS sont : 

ME
x =18391,90 KN.m 

ME
y=16311,06 KN.m 

     C) Vérification de la stabilité du radier : 

a) Calcul du centre de gravité du radier : 

7,5m=
∑

i
S

∑
i

.Y
i

S
=Y;11,05m=

∑
i

S

∑
i

.X
i

S
=X GG  

Avec :   Si : Aire du panneau considéré. 

  Xi, Yi : Centre de gravité du panneau considéré. 

b) Moment d’inertie du radier : 

 

Ixx=
𝑏ℎ3

12
=

22,1𝑥153

12
= 6215,63 𝑚4 

Iyy=
ℎ𝑏3

12
=

15𝑥22,13

12
= 13492,33 𝑚4 
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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) du aux charges verticales. 

-Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré. 

h
0)j(K

T
0)j(K

M
j

M 





  

Avec : 

0)j(K
M


 : Moment sismique à la base du bâtiment. 

0)j(K
T


   : Effort tranchant à la base du bâtiment. 

Ixi, Iyi : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré. 

h : Profondeur de l’infrastructure. 

     Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne : 

4

2
σ

1
σ3

m
σ


  

       Ainsi on doit vérifier que : 

       A l’ELU : solm σ2
4

σσ3
σ 21 




              
 

       A l’ELS : solm σ
4

σσ3
σ 21 


                        

V
I

M

S

N
σ 2,1 

rad  

Sens longitudinal : 

 

Mx =18391,90 + 735,20 × 0,75 = 18943,30 KN.m 

Al’ELU:   

2

G

YY

X

rad

U
1 /98,14605,11

13492,33

18943,30

331,50

43581,678
X

I

M

S

N
σ mKN

 
2

G

YY

X

rad

U
2 /95,11505,11

13492,33

18943,30

331,50

43581,678
X

I

M

S

N
σ mKN

 
          221 /22,139

4

95,11598,1463

4

σσ3
σ mKN

x
m 





  

          σ m = 139,22 KN/m2 <1,33σ sol = 266 KN/m2………….. Condition vérifiée. 

 

 

σ1 

σ2 

Fig. VII-3  : Diagramme des contraintes 
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Al’ELS:    

                  

05,11
13492,33

18943,30

331,50

30975,97
X

I

M

S

N
σ G

YY

X

rad

S
1.2 

 
σ 1 = 108,96 KN/m2 

σ 2 = 77,93 KN/m2 

σ m = 101,20 KN/m2 <σ sol = 200 KN/m2…………….condition vérifiée 

Sens transversal: 

MY= 16311,06+735,20× 0,75 = 16862,46 KN.m 

Al’ELU:   

5,7
6215,63

 16862,46

331,50

43581,678
X

I

M

S

N
σ G

XX

Y

rad

u
1.2 

 
σ 1 = 151,81 KN/m2 

σ 2 = 111,12 KN/ m2 

σ m = 141,64 KN/ m2 < 1,33σ sol = 266 KN/ m2………….. Condition vérifiée. 

A l’ELS:    

5,7
6215,63

 16862,46

331,50

30975,97
X

I

M

S

N
σ G

XX

Y

rad

u
1.2 

 
σ 1 = 113,78 KN/ m2 

σ 2 = 73,09 KN/ m2 

σ m = 103,61 KN/ m2 <σ sol = 200 KN/ m2…………….condition vérifiée. 

Les contraintes sont vérifiées. 

 

VII-3-5) Ferraillage du radier:

 
1) Ferraillage de la dalle: 

 

La dalle du radier sera étudiée comme une plaque rectangulaire soumise à un 

chargement uniforme et encastrée sur quatre cotés,  

                

⇒   0,4<
l

l
=ρ

y

x

x  La dalle travaille dans un seul sens. 

                ⇒    1≤ρ≤0,4 x La dalle travaille dans les deux sens. 
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Remarque : 

Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins ; et afin 

d’homogénéiser le ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la même section 

d’armatures, en considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité. 

-Identification du panneau le plus sollicité : 

0,96=
3,15

3,05
=

0,45)-(3,60

0,45)-(3,50
=

y
L

x
L

=ρ  

  

 

0,4 < α  ≤ 1 → La dalle travaille dans les deux sens. 

  Pour le calcul du ferraillage, nous soustrairons de la contrainte maximale maxσm , la contrainte 

due au poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol. 

La contrainte moyenne max à l’ELU : 

2infsup

m
141,64KN/m=

4

σ+σ3
=σ

 
La contrainte moyenne max à l’ELS : 

2infsup

m 103,61KN/m=
4

σ+σ3
=σ  

A l’ELU :   l123,95KN/m=)x1ml
331,50

5865,50
-(141,64=

rad
S

rad
G

-ELU
m
σ=

um
q  

A l’ELS :   .85,92KN/ml=)x1ml
331,50

5865,50
-(103,61=

rad
S

rad
G

-ELS
m
σ=

sm
q

 

 Calcul a l’état limite ultime: 

 

Les tables de Pigeaud donnent la valeur des coefficients µx et µy : 

0,911=μ

0,0401=μ

y

x

 
Moment isostatique : 

Mo-x = µx ×qu × Lx²  

Mo-y = µy ×Mo-x 

            On aura donc   :   
42,12KNm=46,24×0,911=M

46,24KN.m=3,05×123,95×0,0401=M

0Y

2

0x
 

Ly=3,15m 

Lx=3,05m 

Fig. VII-4: Entre axes du panneau le plus sollicité 
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Afin de tenir compte de l’encastrement de la dalle au niveau des nervures, nous allons affecter                    

aux moments isostatiques les coefficients réducteurs suivants :   

 0,85: pour les moments en travées de rives. 

-0,50: pour les moments sur appuis intermédiaires. 

-0,30: pour les moments sur appuis de rives. 

 Sens de la petite portée : 

 Moments aux appuis intermédiaires: 

 

    ΚΝm-28,12=
ax

Μ⇒46,24×0,5-=
ax

Μ⇒
0x

Μ0,5-=
ax

Μ  

 

    KNm-21,06=
ay

M⇒42,12×0,5-=
ay

M⇒
0y

M0,5-=
ay

M  

   Moments aux appuis de rives: 

 

    ΚΝm-13,87=
ax

Μ⇒46,24×0,3-=
ax

Μ⇒
0x

Μ0,3-=
ax

Μ  

 

             KNm-12,64=
ay

M⇒42,12×0,3-=
ay

M⇒
0y

M0,3-=
ay

M   

   Moments en travée : 

 

    39,30KN.m=
tx

M⇒46,24×0,85=
tx

M⇒
0x

M0,85=
tx

M  

    35,80KN.m=
ty

M⇒42,12×0,85=
ty

M⇒
0y

M0,85=
ty

M  

   Ferraillage suivant x-x : 

 

   Aux appuis intermédiaires: 

 

         
0,9795=β⇒SSA⇒0,392<0,041=

14,2×22×100

10×28,12
=

fbudb

Max
=μ

2

3

2   

   

 

 

Soit : 7 HA12 =7.92 cm²/ml  avec un espacement de 15cm. 

Aux appuis de rives: 

         
0,990=β⇒SSA⇒0,392<0,02=

14,2×22×100

10×13,87
=

fbudb

Max
=μ

2

3

2   

   

 

 

Soit : 7 HA12 =7.92 cm²/ml  avec un espacement de 15cm. 

 

2
2

ST

ax 3,75cm=
34,8×22×0,9795

10×28,12
=

σ×d×β

ax
M

=A

2
2

ST

ax 1,83cm=
34,8×22×0,990

10×13,87
=

σ×d×β

ax
M

=A
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En travée : 

0,9705=β⇒SSA⇒0,392<0,057=
14,2×22×100

10×39,30
=

fbudb

tx
M

=μ
2

3

2 
 

 

2
2

St

tx 5,29cm=
34,8×22×0,9705

10×39,30
=

σdβ

tx
M

=A


 

Soit : 7 HA12 = 7,92 cm²/ml  avec un espacement de 15 cm. 

 

Ferraillage suivant y-y : 

 

          Aux appuis intermédiaires: 

 

0,985=β⇒SSA⇒0,392<0,03=
14,2×22×100

10×21,06
=

fbu×d×b

May
=μ

2

3

2
 

2
2

ST

ay 2,80cm=
34,8×22×0,985

10×21,06
=

σ×d×β

ax
M

=A  

Soit : 7HA12= 7.92  cm²/ml  avec un espacement de 15cm. 

Aux appuis de rives: 

0,991=β⇒SSA⇒0,392<0,018=
14,2×22×100

10×12,64
=

fbu×d×b

May
=μ

2

3

2
 

2
2

ST

ay 1,66cm=
34,8×22×0,991

10×12,64
=

σ×d×β

ax
M

=A  

Soit : 7HA12= 7.92  cm²/ml  avec un espacement de 15cm. 

 

En travée : 

0,974=β⇒SSA⇒0,392<0,05=
14,2×22×100

10×35,80
=

fbu×d×b

t
M

=μ
2

3

2
 

2
2

ST

ty 4,80cm=
34,8×22×0,974

10×35,80
=

σ×d×β

t
M

=A  

Soit : 7HA12 = 7,92 cm²/ml  avec un espacement de 15 cm.  

Récapitulatif du ferraillage de la dalle du radier 

Tableau VII-4 :ferraillage des portées : 

 Sens de la 

grande portée 

Sens de la petite 

portée 

Armatures aux 

appuis intermédiaires 

7 HA12/ml 7 HA12/ml 

Armatures aux 

appuis de rives 

7HA12/ml 7 HA12/ml 

Armatures en travée 7HA12/ml 7 HA12/ml 
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 Vérification à l’état limite ultime : 

 

 Condition de non fragilité (Art 4.2.1 /BEAL 91): 

 

As ≥ Amin=0.23bdft28/fe 

Amin=2,65cm2 

Les sections choisies que se soit en travée ou en appui dans les deux sens sont 

nettement supérieur à la condition minimale. 

 

 Vérification des espacements : (A8.2, 42/BAEL91)  

 

L'écartement des armatures d'une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs ci-

dessous, dans lesquels h désigne l'épaisseur totale de la dalle. 

 

Sens de la petite portée : 

St ≤ min {3h; 33cm} = 33cm 

St = 15cm  33cm 

Sens de la grande portée: 

St ≤ min {4h; 45cm} = 45cm 

St = 15cm  45cm 

 

 Vérifications l’état limite de service : 

 

On peut se dispenser de cette vérification si la condition suivante est satisfaite:  

100

c28
f

2

1γ
)211(25,1α 


        Avec : 

s

u

M

M


 

 

Msx=44,65 KNm Msy=40,67 KNm

 
Moments aux appuis intermédiaires :  

 

 

 

mKNM

M

MM

sa

sa

ssa

.33,22

65,445,0

5,0 max






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Moments aux appuis de rives :  

 

 

 

mKNM

M

MM

sa

sa

ssa

.40,13

65,443,0

3,0 max







     

Moments en travée :  

          

 

 

mKNM

M

MM

st

st

sst

.95,37

65,4485,0

85,0 max







 

-Aux appuis intermédiaires:    

µ=0,032α= 0,02655 

 

27,0
100

25

2

1-1,04
0406,0α 

 
-Aux appuis de rives:    

µ=0,02α= 0,0252 

 

27,0
100

25

2

1-1,04
0252,0α   

-En travée : 

µ=0,056α= 0,0721 

 

27,0
100

25

2

1-1,04
0721,0α   

 

La condition est vérifier donc il n’est pas nécessaire de vérifier les contraintes du 

béton a l’ELS 

  2) Ferraillage du débord : 

 

      Le débord est assimilé à une console courte encastrée dans le radier de longueur L = 

60cm,  soumise à une charge uniformément repartie. 

 

 

  45cm 

Fig. VII -5 : Schéma statique du débord 
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2-1) Sollicitations de calculs : 

A l’ELU:  

m.KN55,12
2

45,095,123

2

u
u

M
2

2








Lq

 

A l’ELS:  

m.KN69,8
2

45,092,85

2

sM
2

2








Lq

S  

2-2) Calcul des armatures :  

a) Armatures principales :  

b = 1 m ;      d = 22 cm ;     fbc= 14,2 MPa ;  σS = 348 MPa 

0,392
r

μ0180,
14,222100

1012,55

fdb

u
M

u
μ

2

3

bu

2








  

   µu = 0,018 → βu = 0,991 

/mlcm65,1
34,822910,9

1055,12

s
σd

u
β

u
M

u
A 2

2








  

Soit : AU = 5HA12/ml = 5,65 cm2 

Avec St = 10cm. 

b) Armatures de répartition :  

2cm41,1
4

65,5

4

A

r
A  /ml 

Soit Ar = 7HA12  = 7,92 cm2/ml 

Avec St = 15cm. 

2-3) Vérification à l’ELU :  

Vérification de la condition de non fragilité : 

 

  
228

min cm65,2
400

2,1221000,23

e
f

fdb0,23
A 





 t  

  
2

min

2 cm65,2Acm 5,65
u

A  …………………condition vérifiée. 
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2-4) Vérification à l’ELS : 

 

       44,1
69,8

55,12


s

u

M

M
  

        = 0,013 = 0,0176 

       0,47=
100

25
+

2

11,44
=

100

f
+

2

1γ
<0,0176=α

C28 …………………..condition vérifiée. 

  Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à l’ELS. 

3) Etude de la nervure : 

Afin d’éviter tout risque de soulèvement du radier (vers le haut), celui-ci est muni de 

nervures (raidisseurs) dans les deux sens. 

Pour le calcul des efforts internes, on utilisera le logiciel « ETABS », 

 

 Sens longitudinal  (x-x) : 

 

                                                                                                                           KN/ml 

 

FigVII-6 :Le chargement à ELU 

                                                                                                                                       KN.m 

 

                      FigVII-7 : Diagramme des moments fléchissant (ELU) 
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                                                                                                                                         KN. 

 

                         FigVII-8 : Diagramme des efforts tranchants (ELU) 

                                                                                                                                    KN/ml 

 

FigVII-9 : Le chargement à ELS 

                                                                                                                                       KN.m 

 

                     FigVII-10 :  Diagramme des moments fléchissant (ELS) 

 Sens transversal (y-y): 

 

                                                                                                                         KN/ml 

 

                    FigVII-11 : Le chargement à ELU 
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                                                                                                                                       KN.m 

 

FigVII-12 : Diagramme des moments fléchissants à l’ELU 

                                                                                                                                                KN. 

FigVII-13 : Diagramme des éfforts tranchants  à l’ELU 

                                                                                                                                            KN/ml 

 

 

FigVII-14 : Le chargement à ELS 

                                                                                                                                       KN.m 

 

FigVII-15 : Diagramme des moments fléchissant (ELS) 

  

 



Chapitre VII                                                                                                    Etude de l’infrastructure 
 

 Page 221 
 

Les résultats obtenus sont résumés dans les tableaux suivants :       

  

Tableau VII-5) Sollicitations maximales: 

Sens transversal            Sens longitudinal 

Mtu max=137,22 KN.m Mtu max=143,82 KN.m 

Mau max=178,51 KN.m Mau max=193,55 KN.m 

Mts max=100,60 KN.m Mts max=105,43 KN.m 

Mas max=130,86 KN.m Mas max=141,89 KN.m 

Tu max=300,35 KN.m Tu max=310,23 KN.m 

 

3-1) Calcul du ferraillage : 

Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau ci-dessous : 

b=45 cm             d=72,5 cm             fbc=14,2 MPa                   σ s =34,8 MPa   

Tableau VII-6) les résultats de calcul : 

 M 

KN.m 
           β  A cal 

(Cm2) 

choix A adop 

(Cm2) 

 

Sens longitudinal 

Appui 193,55 0,058 0,970 7,91 4HA16 8,04 

Travée 143,82 0,043 0,9785 5,83 4HA20 12,56 

 

Sens transversal 

Appui 178,51 0,053 0,9725 7,28 4HA16 8,04 

Travée 137,22 0,041 0,9795 5,55 4HA16 8,04 

3-2) Vérification à l’ELU : 

a) Armatures longitudinales :  

vérifiéeCondition94,3
23.0 228

min  cm
f

fdb
A

e

t  
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b) Armatures transversales :    

 Diamètre minimal : 

 

Selon le BAEL91, le diamètre minimal des armatures transversales doit vérifier : 

mml
t 67,6

3

20

3



  

mmsoit t 10  

 Espacement des armatures :  

  

-En zone nodale : 

 

 

 Soit St =15 cm. 

-En zone courante : 

St ≤ h/2 = 37,5 cm. 

Soit St = 20 cm. 

 Armatures transversales minimales :   

 

Amin = 0.003St b = 2,70 cm2. 

Soit At = 4HA10 = 3,14 cm2 (2 cadres).  

c)  Vérification de la contrainte de cisaillement :  

MPaMPa
f

db

T

b

c

u

u

u 5,24;
15,0

min
.

28max













  

Avec : Tu max = 310,23 KN 

0,95MPa=
725×450

10×310,23
=τ

3

u
 

2.5MPaτMPa0,95=τ uu     La condition est  vérifiée. 

 

 

 

 24;75,18min12;
4

min 1 








 
h

St
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3-3) Vérification à l’ELS : 

 

 Aux appuis :  

 

vérifiéeCondition⇒0,43=
100

f
+

2

1-γ
<0,0536=α

1,36=
141,89

193,55
=

M

M
=γ

c28

s

u

 

 En travées : 

 

          

vérifiéeCondition⇒0,43=
100

f
+

2

1-γ
<0,0381=α

1,36=
105,43

143,82
=

M

M
=γ

c28

s

u

   

 

La condition « 





1002

1 28cf
 » est vérifiée alors il n’est pas nécessaire de vérifier les 

contraintes du béton à l’ELS.  

En tenant compte du RPA, on utilise les armatures de peau suivantes : 

 

02 barres de Ф14avec des épingles Ф8. 
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VIII -1) Introduction :  

 

      Concernant de l’infrastructure, un mur de soutènement est prévu à savoir un mur plaque, 

pour supporter la totalité, des poussés des terres et la surcharge éventuelle des autres éléments 

de la structure. 

Le RPA99  prévoit une épaisseur minimale de 15cm, on prendra e = 25 cm. 

 VIII - 2) Méthode de calcul : 

Le mur sera calculé comme une console verticale encastrée au niveau de la semelle (débord) 

et doublement appuyé  au  plancher de S. SOL. 

Un  joint de 2,5 cm d’épaisseur, qui sera occupé par une feuille de polyane, est pris en compte 

entre le mur et le verso  des poteaux.  

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

VIII -2-a) Détermination des sollicitations : 

Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont : 

H : contrainte horizontale.     

V : contrainte verticale. 

H  = K0.V                             

K0 : coefficient de poussée des terres au repos. 

 : Angle de frottement interne. 

VIII -2-b) Les caractéristiques mécaniques et physiques du sol (sable) : 

 

Surcharge éventuelle : q = 10 KN/m².   

Poids volumique des terres : = 18 kN/m 3. 

Angle de frottement interne :  = 350. 

Cohésion : C = 0 

La contraint admissible de Sol : σ sol = 2 bars. 

 =0 : angle de la surface du remblai horizontal. 

  λ=0 : la paroi de mur est verticale. 

  δ=0 : obliquité nulle de la force de poussé   (Rankine est applicable). 

 

 

3,40m 

 

Fig VIII-1 : schéma statique d’un mur plaque 
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 La nervure 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

VIII -3-2) Calcul des sollicitations: 

 

 H  = K0.V = K0 (q +  . h), K0 = 1- sin 𝜑 =0,43. 

 Avec   0 h  H  
    

            2

h m/KN3,4σ =                                                                            
2

h m/KN45,6σ =  

 

 

 

 

                                       H                                                                                              H 
 

 

 

 

 

          2

h 30,61KN/m=σ                                                                     
2

h KN/m 41,97=σ  
 

        

             

                 A l’ELS:                                                           A l’ELU :   

         h  = K0 (q +  . h)                                              H  = K0 ( 1,5q + 1,35 . h ) 

       Pour h=0  1 = 4,3 KN/m²                             Pour : h=0  1= 6,45KN /m 2 

       Pour h=3,40 m  2  = 30,61 KN/m².               Pour : h=3,40m  2= 41,97 KN/ m 2.   

 

VIII -4) Charges moyennes à considérer dans le calcul pour une bande de 1 m :     
 

ELU : qu = 
4

1).3( 21 m 
= 33,09 KN/ml. 

ELS : qs = 
4

1).3( '2'1 m 
= 24,04KN/ml. 

 

 

  Fig VIII-2 : coupe verticale d’un mur plaque 

q 

Radier 

H= 3,40m 

Débord 

 = 350  

c =0  

= 18 KN/m 3 

Fig VIII -3 : Diagramme des contraintes 
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Ferraillage : 

1) armatures verticales: 

 

Diagramme des moments et efforts tranchants : 

 

                        q                                                                                     q 

 

  

                                                                                  
  

  A                                                     B                                                                                    

 

 𝑙 
 

 

 

Ma = 
𝑞×𝑙2

8
  ;   𝐴 =

5

8
𝑞𝑙  ,   𝐵 =

3

8
𝑞𝑙 

 
à l’ELU : Ma = 47,81 KN.m , A = 70,32KN , B = 42,19KN.       

         

à l’ELS : Ma = 34,74KN.m , A = 51,09KN , B = 30,65KN.             

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                       

 

 

                     

  

    

Ma 

A B 

             Fig VIII -4: le chargement d’un mur plaque 

T(KN) 

+ 

- 
x(m) 

   70,32KN 

-42,19KN 

47,81KN.m 

 

       26,9KN.m 

  

M(KN.m) 

 

X(m) 

33,09KN/ml 

 
VIII -5) Diagramme des moments et efforts tranchants  à l’ELU 
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Le ferraillage se fera pour une bande de 1 m, on considérant le moment maximal au niveau  

d’appuis et au travée        

Calcul des sections d’armatures : 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

b= 100cm 

h=20cm 
d=22 cm 

A1 

VIII -7 : une section rectangulaire d’une bande de 1ml 

T(KN) 

+ 

- 
x(m) 

   51,09KN 

-30,65KN 

34,74KN.m 

 

       19 ,54KN.m 

 

M(KN.m) 

 

X(m) 

24,04KN/ml 

 
VIII -6 : Diagramme des moments et efforts tranchants  à l’ELS 

 

+ 
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Le résumé de calcul sera donne’ dans le tableau suivant : 

 

Tab VIII-1 :Tableau des résultats : 

 

Zone 
Mu 

(KN.m) 
b  As  2cm  

Adopt 

 2cm  
choix St (cm) 

appuis 47,81 0,07 0,9955 6,27 10,77 7HA14 15 

travée 26,90      0,04 0,998 3,52 10,77 7HA14 15 

                                                              

2) armatures horizontales : 

 

On utilise logiciel  ETABS on calcul les armatures horizontales. 

Le ferraillage se fera pour une bande de 1 ml , on considérant le moment maximal au niveau  

d’appuis et au travée        

                                                                                                                                 KN/ml 

 
 

FigVII-6 : Le chargement à ELU 

                                                        

                                                                                                                                            KN.m

 
FigVII-7 : Diagramme des moments fléchissant (ELU) 

 

                                                                                                                     KN 

 
FigVII-8 : Diagramme des efforts tranchants (ELU) 
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                                                                                                                                 KN/ml 

 
FigVII-9 : Le chargement à ELS 

 

                                                                                                                                             KN.m 

 
FigVII-15 : Diagramme des moments fléchissant (ELS) 

 

 Les résultats obtenus sont résumés comme suit :       

  

Sollicitations maximales : 

 

Mtu max=33,68 KN.m 

Mau max = 46,74KN.m 

Mts max=24,50KN.m 

Mas max=34,06 KN.m 

Tu max=73,67 KN.m 

Le résumé de calcul sera donne’ dans le tableau suivant : 

Tab VIII-2 : Le résumé de calcul : 

 

Zone 
Mu 

(KN.m) 
b  As  2cm  

Adopt 

 2cm  
choix St (cm) 

appuis 46,74 0,068 0,965 6,33 10,77 7HA14 15 

Travée 33,68     0,049 0,9745 4,51 10,77 7HA14 15 

 

Armatures transversales (article 7.7.4.3 du RPA 2003) :
 

Les armatures transversales 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  

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingle par mètre 

carré de diamètre 8.  
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VIII-5-2) Vérification à l’ELS : 

a)L’effort tranchant : 

MPa3,33=MPa)min(3,33,5=,5MPa)
γ

f
×min(0,2≤τ

b

c28

u  

MPa3,330,33MPa=
22×100

10×73,67
=

d×b

V
=τ

u

u   

VerifieeCondition⇒τ τ uu   

 
b) Condition de non fragilité : 

e

c28

mins f

f
d×b×0,23=A≥A

 

22 2,66cm=
400

2,1
×22×100×0,23≥cm 10,77=A

S
 

VerifieeConditionAA mins 
 

 

c) Etat limite de fissuration : 

 
La fissuration est Préjudiciable, on doit  Vérifier  alors que : 

MPa63,201)fn110,f
3

2
min( tjess 

 

s

S

S β.d.A

M
=σ

 

Mpa15=σ≤
K

σ
=σ b

1

St

b

 

Sσ  
: les contraintes dans les aciers. 

bσ  
: les contraintes dans le béton. 

 

Le résume de calcul sera donné dans le tableau suivant : 

 

Tab VIII-3)   calcul des contraintes sens horizontal : 

 

 
 sA 

) 2(Cm 
sM 

(kN.m) 
 

ρ 

 

 

 

 

1K (MPa)

σb
 

bσ 

(MPa) 
 

 

)MPa(

s
 

)MPa(

s

 

obs 

10,77 34,06 0,485 0,895 32,62 4,92 15 160,61 201,63 Ok 10,77 

10,77 24,50 0,485 0,895 32,62 3,54 15 115,53 201,63 OK 10,77 
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Tab VIII-4)   calcul des contraintes sens vertical :  

 
 sA 

2(Cm 
sM 

(kN.m) 
 

ρ 

 

 

 

 

1K (MPa)

σb

 

bσ 

(MPa) 
 

 

)MPa(

s

 

)MPa(

s

 

obs 

Appuis 10,77 34,74 0,485 0,895   32,62 5,02 15 163,82 201,63 Ok 

Travée 10,77 19,54 0,485 0,895    32,62 2,82 15 92,14 201,63 OK 

 

d) Vérification de la flèche : 

                      16

1
≥

L

h
 

  
010.M

Mt
≥

L

h
 

  
fe

4,2
≤

b.d

A
 

Pour   ce dispenser de la flèche il faut que :   

 

verifiee.Condidion→0,0625=
16

1
0,069=

3,6

0,25
=

l

h


 

verifiee.nonCondidion→0,072=
10.M

Mt
0,069=

3,6

0,25
=

l

h

0


 

 Une condition n’est pas vérifiée. Donc il faut vérifier la flèche. 

  

Remarque :  

 

Le remblai du mur de soutènement se fera qu’après La réalisation de premier plancher 

(SOUS-SOL). 

  

 Calcul de la section homogénéisée : 

 B0 = bh + 15(A1 + A2)    Avec A2 = 0 

 B0 = 100x25 + 15(10,77 + 0) = 2661,55 cm² 

 Moment statique de la section homogénéisée: 

 S/XX = 
2

2bh
+ 15(A1C1 + A2C2) 

3×10,77×15+
2

25×100
=S/

2

XX  = 31734,65 cm3 

 
 2661,55

31734,65
=

B

S/
=V

0

XX

1 = 11,92 cm. 

  V2 = h – V1 = 25 – 11,92= 13,08 cm 
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 Moment d’Inertie de la section homogénéisée : 

 ( ) [ ]2

222

2

111

3

2

3

10 )C-(VA+)C-(VA15+V+V
3

b
=I   A2 = 0 

 ( ) [ ] 4233

0 cm 143903,29=3)-210,77(11,915+13,08+11,92
3

100
=I  

 
 Calcul de la flèche : 

 
028

4

384

5

IE

lq
F

v

S  

Ev28 = 10818,87 MPa              EV28 : module de déformation longitudinale différée du béton. 

3

4

10×143903,29×10818,87×384

(360)×24,04×5
=F = 0,34 cm. 

500

360
=

500

L
=F = 0,72 cm 

F = 0,34 cm < cm72,0F = ………………………………………..Condition vérifiée 

 



Plan de S.sol Plan de RDC,1er,2eme 3eme & 4eme etage

F4

F3

Plan de 5eme  Etage

F
3
-
3
-

F
3
-
1
-

F
3
-
2
-

Plan de 6eme,7eme,8eme & 9eme étage

®coulem
ent des eaux pluviables

®coulem
ent des eaux pluviables

®coulem
ent des eaux pluviables

®coulem
ent des eaux pluviables

Plan de Terrasse

16+416+416+4
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16+416+416+416+416+4

16+416+416+416+416+4
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0,
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2x7HA 12/eps=20cm
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         L’étude de ce projet m’a permis de mieux cerner une synthèse 

assez objective de toutes les connaissances acquises tout le long de 

ma formation en génie civil qui reste un domaine très vaste. 

 

          Suite à cela, ce modeste travail m’a permis d’appliquer les 

différents règlements à savoir : «BAEL91», «RPA99/ version2003» 

ainsi que les divers documents techniques. 

 

          Les difficultés rencontrées lors des calculs m’ont permis de 

mieux comprendre le comportement de ma structure, ainsi qu’a 

travailler en parallèle avec d’autres personnes dans le domaine qui 

ont suffisamment d’expérience, de longues discussions ont apporté 

un bagage favorable en plus pour moi.   

 

           J’ai constaté que l’élaboration d’un projet ne se base pas 

uniquement sur le calcul, mais plutôt sur la pratique et la réalisation 

sur chantier, qui induit des problèmes qu’il faudra gérer sur place, 

donc avoir les bons réflexes pour pouvoir réagir en toutes situations 

d’urgence .   

 

          En fin je souhaite que ce modeste travail sera un support et un 

apport pour les promotions à venir.  
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 Document technique réglementaire (D.T.R BC 2.2), Charges 

permanentes et surcharges d’exploitation  

 Cours de béton armé (BAEL91 et DTU associer). 

 Règles BAEL91 modifié 99 

 Règlement Parasismique Algérien (R.P.A 99 modifié 2003). 

 Calcul pratique des ossatures de bâtiment en béton armé    

              ALBERT Fuentes.   

 Thèses de l’université Mouloud MAMERI. 

 


