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Introduction générale 
 

        L’intensité des forces sismiques agissant sur un bâtiment lors d’un tremblement de terre 

est conditionnée non seulement par les caractéristiques du mouvement sismique, mais aussi 

par la rigidité de la structure sollicitée. 

Cependant les constatations faites dans le monde après les séismes destructeurs, ont 

montré que ce type de structure doit supporter d’importants déplacements relatifs entre deux 

étages consécutifs « interstorey drifts », et par conséquent des dommages sévères sur les 

éléments non structuraux. De plus les demandes excessives de ductilité et les effets des 

deuxièmes ordres dus aux grandes déformations, peuvent provoquer la ruine de la structure. 

Lors des tremblements de terre sévères, il à été constaté que nombreux bâtiments à 

voiles en béton armé ont bien résistés, sans endommagement exagéré. Mis à part leur rôle 

d’éléments porteurs vis-à-vis des charges verticales, les voiles (mur de contreventement), en 

béton armé correctement dimensionnés, peuvent être particulièrement efficaces pour assurer 

la résistance aux forces horizontales, permettant ainsi de réduire les risques. Notant pour cela 

les avantages importants que présente leur utilisation par rapport au portique : 

 Grâce à leurs grandes rigidités vis-à-vis des forces horizontales, ils permettent 

de réduire considérablement les dommages sismiques des éléments non 

structuraux. 

 Lors de nombreux séismes modérés, les faibles déplacements latéraux 

permettent de réduire les effets psychologiques sur les habitants des 

immeubles. 

 La masse élevée des voiles permet un bon isolement acoustique et la bonne 

capacité calorifique du béton armé confère au bâtiment une inertie thermique 

appréciable. 

 Dans un bâtiment, les efforts horizontaux sont transmis aux voiles 

habituellement par les planchers qui jouent le rôle de diaphragme. Entre 

chaque voile les sollicitations sont reparties proportionnellement avec sa 

rigidité dans la direction de sollicitation. Les voiles transmettent ces efforts à la 

base du bâtiment et finalement au sol. 

Le mode de fonctionnement d’une structure comportant des murs de contreventement 

dépend donc fortement du comportement de chaque élément individuel. 

Pour déterminer le comportement du bâtiment lors d’un séisme, on à utilisé le code 

national « règlement parasismique algérien RPA99 ».      
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CHAPITRE I : PRESENTATION ET DESCRIPTION DE L’OUVRAGE 

 

L’objectif de cette partie est de présenter les éléments constitutifs de l’ouvrage et les principales 

caractéristiques des matériaux utilisés en béton armé, puis les modèles adoptés pour conduire les 

calculs réglementaires. Nos calculs seront conformes aux règlements en vigueur en Algérie. 

I.1. Projet 

I.1.1. Description architecturale  

Notre projet consiste à l’étude d’une tour (R+8) à usage d’habitation, commercial et de service. Cet 

ouvrage sera implanté à DRAA-EL-MIZAN dans la wilaya de TIZI OUZOU qui est classée selon le 

RPA 99/version 2003 comme zone de moyenne sismicité (zone IIa). 

Cette tour est composée : 

- d’un RDC à usage commercial.  

- de huit étages à usage d’habitation. 

- d’une (01) cage d’escalier. 

- d’une (01) cage d’ascenseur avec moteur en terrasse. 

- Une (01) terrasse inaccessible. 

I.1.2. Caractéristiques géométriques de l’ouvrage  

  En plan : 

- longueur totale du bâtiment : 20,75 m 

- largeur totale du bâtiment : 19,70 m 

  En élévation : 

- hauteur totale du bâtiment : 28,56 m                     

- hauteur du RDC : 4,08 m 

- hauteur d’étage courant : 3,06 m 

I.1.3. Eléments constitutifs de l’ouvrage  

I.1.3.1. Ossature  

La structure de l’ouvrage est composée de portiques (poutres et poteaux) et de voiles disposés dans les 

deux sens. 

I.1.3.2.Planchers  

Le plancher est un élément de structure horizontal qui sépare deux niveaux et a pour fonction de : 

- Résister : les planchers sont supposés être infiniment rigides dans le plan horizontal, ils doivent 

supporter leur poids propre et les surcharges du niveau et de transmettre ces charges aux poutres qui 

les transmettent à leurs tours aux poteaux puis aux fondations. 

- Assurer l’isolation thermique et phonique entre les différents niveaux. 
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- Assurer l’étanchéité à l’eau et à l’humidité. 

- Protéger contre les incendies. 

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

I.1.3.3. Dalle pleine en béton armé  

Des dalles pleines en béton armé sont prévues là où il n’est pas possible de réaliser des planchers en 

corps creux, en particulier pour la cage d’ascenseur et les balcons. 

I.1.2.4. Balcons  

  Ce sont des aires consolidées au niveau de chaque plancher, ils seront réalisés en dalle pleine. 

I.1.3.5. Escaliers  

Les escaliers sont des ouvrages permettant de monter ou de descendre d’un niveau à un autre. Ils 

jouent un rôle tout particulier pour la sécurité des habitants dans les immeubles de grande hauteur. Ils 

sont alors conçus pour être à l’abri de la fumée. 

Le bâtiment comporte une cage d’escalier qui permet l’accès aux différents niveaux, Ils sont réalisés 

en béton armé coulées sur place.  

I.1.3.6. Cage d’ascenseur  

   Notre bâtiment est muni d’une cage d’ascenseur qui sera réalisée en voiles, coulée sur place. 

I.1.3.7. Remplissage (maçonnerie)  

-  Murs extérieurs : constitués d’une double cloison de 25 cm, en briques creuses de 10 cm, séparées 

d’une lame d’aire de 5cm d’épaisseur. 

-  Murs intérieurs : réalisés en simple cloison de briques creuses de 10 cm d’épaisseur. 

I.1.3.8. Revêtements  

-  Enduit de ciment pour murs et façades et salles d’eaux. 

-  Plâtre pour cloisons et plafonds. 

-  Céramique pour les salles d’eaux et cuisine. 

-  Carrelage pours les planchers et escaliers 

I.1.3.9. Fondations  

a) Définition 

On appelle fondation, la partie d’un ouvrage reposant sur terrain d’assise auquel sont transmises toutes 

les charges permanentes et variables supportées par cet ouvrage. 

b) Fonctions des fondations  

 Reprendre les charges supportées par la structure et les transmettre au sol dans de bonnes conditions 

de façon à assurer la stabilité de l’ouvrage. 
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c) Différents types de fondations  

    Il existe deux types de fondations :  

- Les fondations superficielles  

Lorsque les couches de terrain capables de reprendre l’ouvrage sont à faible profondeur : semelles 

isolées sous poteaux, semelles filantes sous murs, radiers. 

- Les fondations profondes  

Lorsque les couches de terrain capables de supporter l’ouvrage sont à une grande profondeur : puits, 

pieux. 

d) Facteurs de choix de type de fondation  

- La nature de l’ouvrage à fonder : pont, bâtiment d’habitation,… 

- La nature du terrain : connaissance du terrain par sondages et définition des caractéristiques. 

- Le site : urbain ; montagne, bord de mer… 

- La mise en œuvre des fondations : terrain sec, présence de l’eau,… 

- Le coût des fondations : facteur important mais non décisif. 

I.1.4. Etude géotechnique du sol 

Les essais réalisés par le laboratoire géotechnique spécialisé ont évalué : 

- La contrainte admissible du sol (σsol) à 2,00 bars, situé à une profondeur de 2m ; 

- le type du sol est constitué par un substratum de roches métamorphiques ; 

- Le site S2 au sens du règlement parasismique algérien (RPA).  

I.2. Caractéristiques mécaniques des matériaux à utiliser 

I.2.1. Béton 

I.2.1.1. Les constituants du béton 

Le béton est un mélange bien équilibré de ciment, granulats et d’eau, il est défini du point de vue 

mécanique par sa résistance à la compression qui varie avec la granulométrie, le dosage en ciment et 

en eau et l’âge du béton. 

Le ciment utilisé est de classe CPJ 32,5 dosé à 350 kg/m3 dans le béton. 

La composition du béton sera fixée par le laboratoire spécialisé à partir des essais de résistance. 

Le dosage courant par un m3 : 

- Sable : 380 à 450 dm3 (Dg ≤ 5 mm). 

- Gravillons : 750 à 850 dm3 (Dg ≤ 25 mm). 

- Ciment : 350 kg/m3. 

- Eau de gâchage : 150 à 200 L. 
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I.2.1.2. Résistance à la compression du béton  

Le béton est défini du point de vue mécanique par sa résistance caractéristique à la compression à 28 

jours de temps de durcissement, obtenu par des essais sur éprouvettes normalisées de diamètre égal à 

la moitié de la hauteur (16cm/32cm), notée fc28. 

La résistance caractéristique à la compression à j ≤ 28 jours est définie par : 

fcj = 
𝐣

𝟒.𝟕𝟔+𝟎.𝟖𝟑
fc28   pour fc28 ≤ 40MPa (Article A.2.1,11/BAEL 91 modifié 99). 

fc j= 
j

1.40+0.95
fc28 pour fc28  > 40MPa.  

Pour les éléments principaux, le béton doit avoir une résistance au moins égale à 22 MPa et au plus 

égale à 45 MPa (Article 7.2.1 RPA99). 

Pour l’étude de ce projet on prendra : fc28= 25 MPa. 

I.2.1.3. Résistance caractéristique du béton à la traction  

La résistance caractéristique du béton à la traction à j jours noté ftj est conventionnellement définie par 

la relation suivante : 

ftj = 0,6 + 0,06 fcj avec : fcj ≤ 60 MPa. (Art A.2.1,12/BAEL91 modifié99). 

D’où : ft28  = 2,1 MPa. 

I.2.1.4. Contrainte limite du béton  

On définit les contraintes limites comme des états qui correspondent aux diverses conditions de 

sécurité et de bon comportement en service, pour lesquels la structure est calculée. 

a) Etat limite ultime (ELU)  

Cet état correspond à la perte d’équilibre statique (basculement), à la perte de la stabilité de forme 

(flambement) et surtout à la perte de résistance mécanique (rupture). 

- Contrainte limite à la compression (A.4.3.4.B.A.E.L91 modifier99): 

                              fbc = 
𝟎.𝟖𝟓.  𝐟𝐜𝟐𝟖

𝛉 .  Ɣ𝐛
 

        Avec : 

        Ɣb : coefficient de sécurité. 

        Ɣb  =1.50 pour situation courante  

        Ɣb  =1,15 pour situation accidentelle  

         θ: Coefficient qui est en fonction de la durée d’application des actions: 

                   θ = 1 si la durée d'application est supérieur à 24 heures. 

                   θ = 0.9 si la durée d'application est entre 1 heure et 24 heures. 

                   θ = 0.85 si la durée d'application est inférieur à 1 heure 

                 Pour les cas courants :
bγ =1,5 et θ =1, on aura fbc = 14,2 MPa 

                 Pour les cas accidentels : 
bγ  =1,15 et θ =0,85, on aura fbc  = 18,48 MPa 
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- Diagramme Contrainte – Déformation : 

 

Figure I-1 Diagramme contrainte déformation du béton à l’ELU  

b) Etat limite de service (ELS)  

 C’est l’état au-delà duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales d’exploitation et de 

durabilité qui comprennent les états limites de fissuration. 

- Contrainte limite à la compression (ELS) 

𝛔̅bc =0.60.ƒcj [MPa]   (Art -4-5-2 BAEL91 modifiées 99) 

Avec : σ̅bc : contrainte admissible à L’ELS, A j = 28 jours, σ̅bc = 0.60 x 25 =15 MPa         

- Diagramme contraintes-déformations ; 

 

Figure I-2 Diagramme contraintes- déformations de béton à L’ELS 

c) Contrainte limite de cisaillement (Art A-5-1-21 BAEL91modifier99): 

Elle est donnée par la formule suivante : 

                                  τu =
  𝐕𝐮    

𝐛𝐝  
 

Vu : est l’effort tranchant dans la section étudiée 

b : valeur de la largeur de la section cisaillée   
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             d: hauteur utile 

               La contrainte doit respecter les conditions limites suivantes : 

                        τu ≤ min {0.20
fcj

Ɣb
, 5MPa}; pour la fissuration peu nuisible 

                        τu ≤ min {0.15
fcj

Ɣb
, 4MPa}; pour la fissuration préjudiciable et très préjudiciable 

d) Module de déformation longitudinale 

 On définit le module d’élasticité comme étant le rapport de la contrainte normale et de la déformation 

engendrée. Selon la durée de l’application de la contrainte, on distingue deux sortes de modules : 

- Module de déformation instantanée 

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

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

Eij= 11000 √𝐟𝐜𝐣𝟑
  [MPa] (Art A.2.1, 21/ BAEL91 modifies 99). 

       Pour fcj = fc28 = 25MPa ⇰Eij = 32164 MPa 

- Module de déformation différée  

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

module de déformation longitudinale différé défini comme suit : 

Evj= 3700.𝐟𝐜𝟐𝟖
𝟏/𝟑

[MPa] (Art A.2.1, 22/ BAEL91 modifies 99). 

    Pour fcj = fc28 = 25MPa ⇰Evj= 10819 MPa 

- Module de déformation transversal  

                      G = 
𝐄

𝟐(𝟏+𝛎)
 

          Avec : E : Module de Young. 

    υ : Coefficient de poisson : Il est défini par le rapport entre la déformation relative transversale 

et la déformation relative longitudinale il est égale à : 

• υ = 0 (à l’ELU) pour le calcul des déformations en considérant le béton fissuré. 

• υ =0,2 (à l’ELS) pour le calcul des déformations en considérant le béton non fissuré. 

I.2.2. Les aciers 

 L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance à la traction et à la compression. Il est 

utilisé pour équilibrer les efforts de traction aux quels le béton ne résiste pas.  

Les armatures sont distinguées par leurs nuances et leurs états de surface. 

Dans le présent projet, on utilisera 2 types d’aciers dont les principales caractéristiques sont 

regroupées dans le tableau suivant : 
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   Type 

d’acier 

Dénomination Symbole Limite d’élasticité 

Fe [MPa] 

Allongement relatif à 

la rupture    (‰ ) 

Coefficient de 

scellement (Ψ) 

Aciers en 

barre 

Haute adhérence 

FeE 400 

H A 400 

 

14 1.5 

Aciers en 

treillis 

Treillis soudé (T S)    

TL520 (Ø<6mm) 

T S 550 8 1 

 

 

Tableau I.1 : caractéristiques des aciers 

I.2.2.1. Module d’élasticité longitudinale des aciers 

Pour tous les aciers utilisés, le module de déformation longitudinale, sera pris égal à :  

Es= 2 x 105 MPa (Art: A.2.2,1/BAEL 91 modifié 99). 

I.2.2.2. Contraintes limites 

a) Contraintes limites ultime (ELU) (Art A.4. 3, 2/ BAEL91 modifié 99). 

σs = 
Fe

Ɣs
 

      Avec :Ɣs : Coefficient de sécurité : Ɣs =1.15 situation durable. 

           Ɣs =1.00 situation accidentelle. 

b) Contraintes limites de service (ELS) 

Afin de réduire le risque d’apparition de fissures et pour diminuer l’importance de leurs ouvertures 

dans le béton, il faut limiter les contraintes des armatures tendues. 

D’après les règles BAEL 91 modifié 99, on distingue trois cas de fissurations : 

- Fissuration peu nuisible 

C’est le cas des éléments situés dans les locaux couverts, fermés (pas de gaz, ni de produits 

chimiques), dans ce cas, il n’y a pas de vérifications à effectuer mais il est recommandé : 

 Pour limiter la fissuration, il convient dans la mesure du possible de n’utiliser de gros 

diamètres que dans les pièces suffisamment épaisses. 

 D’éviter de très petits diamètres dans les pièces exposées aux intempéries. 

 De prévoir le plus grand nombre de barres compatibles avec une mise en place correcte du 

béton. 

- Fissuration préjudiciable (Art A.4. 5, 33/ BAEL91 modifié 99) 

   C’est le cas des éléments exposés aux intempéries, risque d’infiltration. 

𝛔st ≤  𝛔̅st= {
𝟐

𝟑
fe ,  max (0.5fe  ;  110√𝛈𝐟tj) }    

- Fissuration très préjudiciable (Art A.4. 5, 33/ BAEL91 modifié 99) 

𝛔st ≤ 0.8 𝛔̅st     

Avec  : η: coefficient de fissuration. 

η=1.6 pour les adhérence (HA) de diamètre ≥ 6 mm. 
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η=1.3 pour les HA < 6 mm 

η=1.0 pour les ronds lisses. 

I.2.2.3. Diagrammes des contraintes-déformations de calcul : (Art A.2.2, 1/ BAEL91 modifié 99). 

 

Figure I.3 : Diagramme contrainte-déformation de l’acier 

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

 Le diagramme contrainte déformation à considérer dans le calcul à l’ELS est conventionnellement 

défini par la figure I.3 (Art A.2.2,2/BAEL91 modifié 99). 

Pour la vérification à l’ELS, l’acier est supposé élastique et linéaire. 

I.2.2.4. Protection des armatures (Art 7.1 /BAEL 91 modifié 99) 

 Afin d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets des intempéries et des 

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 embruns ou aux brouillards salins ainsi que 

pour les éléments exposés aux atmosphères très agressives. 

- c ≥ 3 cm : Pour les parois coffrées ou non qui sont soumises (ou sont susceptibles de l’être) à 

des actions agressives, ou à des intempéries, ou des condensations, ou encore, eu égard à la 

destination des ouvrages au contact d’un liquide (réservoir, tuyaux, canalisations) 

- c ≥ 1 cm : Pour les parois situées dans des locaux couverts et clos et non exposés aux 

condensations. 
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CHAPITRE II : PRE DIMENSIONNEMENT ET DESCENTE DE CHARGES 

   Après la présentation de l’ouvrage et les caractéristiques des matériaux, nous procédons au pré 

dimensionnement de notre projet. 

Le pré dimensionnement des éléments de construction permet d’avoir d’une façon générale l’ordre de 

grandeur de ces derniers. Dans ce chapitre, nous allons pré-dimensionner les planchers, les poutres, les 

voiles et les poteaux. 

II.1. Pré dimensionnement du plancher à corps creux 

Un plancher est une aire généralement plane limitant les étages et supportant les revêtements et les 

surcharges. Il assure deux fonctions principales : 

- Une fonction de résistance mécanique qui consiste en la capacité du plancher de supporter son 

poids propre ainsi que les surcharges d’exploitation, et transmettre les efforts aux poutres qui à 

leur tour les transmettent aux poteaux et ces derniers aux fondations ; 

- Une fonction d’étanchéité et d’isolation thermique qui peut être assurée par une étanchéité 

multicouche contre les eaux pluviales, un faux plafond complémentaire contre la température des 

périodes chaudes, des hourdis associés avec des poutrelles et la dalle de compression contre les 

bruits. 

II.1.1. Descriptif d’un plancher à corps creux  

Ils sont constitués de corps creux et d’une dalle de compression reposant sur des poutrelles 

préfabriquées, disposées suivant la plus petite portée. 

L’épaisseur de ce type de planchers doit être calculée pour que les flèches développées durant la durée 

d’exploitation de l’ouvrage ne soient pas trop élevées à cause des désordres qu’elles occasionneront 

aux cloisons, aux revêtements et au plancher lui-même. 

II.1.2. Hauteur totale du plancher à corps creux 

La hauteur totale du plancher, notée « ht» est donnée par :  

ht ≥ 
 𝐋𝐦𝐚𝐱  

𝟐𝟐.𝟓
 

Avec : ht : hauteur du plancher  

Lmax : portée libre de la plus grande portée dans le sens des poutrelles 

Dans notre cas :Lmax=(480-30) =450 cm 

ht ≥ 
450

22.5
 = 20cm   ⇒    ht ≥ = 20cm 

Ainsi, on adoptera : ht=20 cm ; soit un plancher de (16+4) qui sera valable pour tous les étages : 

 -16cm pour la hauteur du corps creux. 

 -4 cm pour la hauteur de la dalle de compression.  
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II.1.3. Schéma descriptif du plancher à corps creux (16+4) : figure II.1 

 

Figure II.1. Schéma d’un plancher en corps creux. 

II.2. Pré dimensionnement des poutres 

    Ce sont des éléments en béton armé coulées sur place, leur rôle est l’acheminement des charges et 

surcharges des planchers aux éléments verticaux (poteaux et voiles). 

Selon le règlement B.A.E.L 91 modifié 99 les poutres seront pré dimensionné par la condition de la 

flèche et elles sont vérifiées par le R.P.A99 version 2003 (Art 7.5.1 RPA 99/Version 2003). 

-Largeur b ≥20 cm. 

-Hauteur h ≥ 30 cm. 

-Le rapport 
h

b
≤ 4 

-Largeur max bmax≤ 1.5h+b1. 

 

La hauteur « h » de la poutre est donnée : 

L

15
≤ h≤

L

10
 

L : la portée max entre appuis. 

 

La largeur b donnée par : 0.4h ≤ b ≤ 0.7h 

II.2.1. Pré dimensionnement des poutres principales  

 - La hauteur de la poutre  

 Ce sont des poutres porteuses, la hauteur de la poutre est :  

- On a Lmax= (480-30) = 450cm   ⇒  
450

15
   ≤ h ≤   

 450

10
    ⇒  30 cm ≤ h ≤ 45 cm 

On prend h = 40cm 
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-La largeur de la poutre : 

0,4 (40) ≤ b ≤ 0,7(40) ⇒   0,4 (40) =16cm ≤ b ≤ 0,7(40) =28cm 

On prend b = 30cm 

- Vérifications relatives aux exigences du RPA :( RPA99, Art 7.5 .1) 

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

h ≥ 30cm…………...40 ≥ 30cm                        Condition vérifiée. 

h

b
 ≤ 4……………. 40/30=1.33≤ 4                        Condition vérifiée. 

II.2.2. Pré dimensionnement des poutres secondaires 

- La hauteur de la poutre  

   Lmax== (355-30) = 325cm ⇒  
325

15
 ≤  h  ≤   

325

10
    ⇒     21.66cm  ≤  h  ≤  32.5cm 

   On prend h = 35cm. 

- La largeur de la poutre  

  0,4 (35)  ≤  b  ≤  0,7(35) ⇒   14cm ≤ b ≤ 24.5cm 

  On prend b = 30cm 

- Vérifications relatives aux exigences du RPA ( Art 7.5 .1du RPA99) 

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

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

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

II.2.3. Conclusion  

On prend donc :  

- Poutres principales : (30x40) cm2 

- Poutres secondaires : (30x35) cm2                

II.3. Pré dimensionnement des poteaux 

Le pré-dimensionnement des poteaux se fait par la descente de charges pour le poteau le plus sollicité.                                                                                                                                                     

Le poteau est dimensionné à l’ELS, en considérant que seul le béton reprend l’effort normal              

Ns = G + Q.                                                                                                                                             

- Condition de résistance à l’ELS 

La section du poteau est obtenue par la formule suivante : 

B ≥ 
Ns

σ̅bc
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B : la section du poteau.                                                                                                              

Ns: effort normal. 

σ̅bc: Contrainte admissible du béton à la compression. 

σ̅bc = 0.6 fC28 = 15 MPa. 

- Recommandations du RPA99, modifié en 2003, A .7.4.1 

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

            Min :(b1, h1) ≥ 25 cm   en   zone I et II                                   

            Min :(b1, h1) ≥ 30 cm    en zone III         

            Min :(b1, h1) ≥ he / 20 

            1/4≤ (b/ h1) ≤ 4 

II.3.1 Descente de charges 

   II.3.1.1 Détermination des charges et surcharges 

a) Charges permanentes 

- Plancher terrasse   

 

Figure II.2 : Coupe verticale du plancher terrasse inaccessible 

N° Eléments 
Poids volumique     

γ (daN/m3) 
Epaisseur e (m) 

Charge Gi       

(daN/m2) 

01 Couche de gravier 1700 0.05 85 

02 Etanchéité multicouche 600 0.02 12 

03 Béton en forme de pente 2200 0.05 110 

04 Isolation thermique 400 0.04 16 

05 Feuille de polyane - - 0.01 

06 Plancher en corps creux (16+4) 1400 0.20 280 

07 Enduit sous plafond 1200 0.02 24 

Total Gt = 527 daN/m2 

 

         Tableau II-1 : Valeur de la charge permanente Gt du plancher terrasse inaccessible 
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-  Etage courant              

 

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

   

N° Eléments 
Poids volumique     

γ (daN/m3) 
Epaisseur e (m) 

Charge Gi       

(daN/m2) 

05 Enduit plâtre 1200 0.02 24 

04 Plancher en corps creux 16+4) 1400 0.20 224 

03 Couche de sable 1800 0.02 36 

02 Mortier de pose 2000 0.02 40 

01 Carrelage 2200 0.02 44 

06_07 Cloison de séparation 900 0.1 90 

Total Gt = 514 daN/m2 

 

Tableau II.2 : la valeur de la charge permanente Gt de l’étage courant et RDC 

- Maçonnerie  

 Mur extérieur (figure II.5)                                                                                                                                                                           

 

N° Eléments 
Poids volumique     

γ (daN/m3) 
Epaisseur e (m) 

Charge G      

(daN/m2) 

01 Mortier de ciment 2200 0.02 44 

02 Brique creuse 900 0.2 180 

03 lame d’aire / 0.05 / 

04 Enduit de plâtre 1200 0.02 24 

Total G = 248 daN/m2 

 

Tableau II.3 : Valeur de la charge permanente de la maçonnerie (mur extérieur) 
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Figure II.5 : Coupe verticale du mur extérieur 

 Mur intérieur : 

   

N° Eléments 
Poids volumique     

γ (daN/m3) 
Epaisseur e (m) 

Charge G      

(daN/m2) 

01 Enduit de plâtre 1200 0.04 48 

02 Brique creuse 900 0.1 90 

Total G = 138 daN/m2 

Tableau II.4 : la Valeur de la charge permanente de la maçonnerie (mur intérieur) 

b) Les surcharges d’exploitations  

-Plancher terrasse ................................................................. Q = 1,00 kN/m2. 

-Plancher étage courant ........................................................ Q = 1,50 kN/m2. 

- Escaliers desservant les différents étages ......................... ..Q = 2,50 kN/m2. 

- Plancher du RDC ............................................................... Q = 1,5 kN/m2. 

-Balcons ................................................................................Q= 3,5 kN/m2. 

-Acrotère .............................................................................. Q = 1,00 kN/m² 

II.3.1.2. Charges et surcharges revenant au poteau le plus chargé selon le niveau considéré 

- Surface d’influence (figure II.6) 

           St= (3.55 x 4.2) =14.91m2 

           Snet = (1.65 x 1.625) x 2+(1.625x2.25) x 2= 12.67 m2 

- Poids propre des poutres  

 Poutres principales 

         Gpp = (0.30 x 0.4 x (2.25 + 25)) x 25 =11.7 kN 

 Poutres secondaires  

         Gps = (0.3 x 0.35 x 1.625) × 2 × 25 = 8.53 kN 

On aura alors le poids total des poutres : 

  P = Gpp+ Gps =11.7+8.53  ⇒ P = 20.23 kN 
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- Poids propre des poteaux  

 Poteau du RDC :  

              PPRDC = (0.3 x 0.3 x 4.08) x 25 = 9.18 kN 

 Poteaux d’étages :  

PP étage = (0.3 x 0.3 x 3.06) x 25 = 6.885 kN 

- Poids propre des planchers : 

 Plancher terrasse :  

Gpt = 5.27 x12.67= 66.77 kN 

 Plancher d’étage courant :  

Gpc = 5.14 x12.67= 65.12 kN 

- Surcharges d’exploitation  

 Plancher terrasse :  

Q= 1,00 x12.67= 12.67 kN 

 Plancher d’étage courant :  

Q= 1.50x12.67=19.005 kN 

 Plancher du RDC: Q= 1.50x12.67=19.005 kN 

II.3.1.3. Charges et surcharges totales avec dégression des surcharges 

La loi de dégression des surcharges en fonction du nombre d’étages est donnée par la figure II.7 

 

     

 

 

                                                                                

Niveau 9 8 7 6 5 4 3 2 1 

Coefficient 1 1 0.95 0.90 0.85 0.80 0.75 0.71 0.68 

Tableau II.5. : Coefficients de dégressions des surcharges 

30 

165 

225 

420 

Figure II.6 : Surface d’influence (en cm)                                                                 

162,5 162,5 30 

355 

Figure II.7 : Loi de dégression des surcharges 
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NIV8       Q0 =12 .67 KN 

NIV 7      Q0 + Q1= 12.67 +19 = 31.67KN. 

NIV6       Q0 + 0,95(Q1+Q2) = 12.67+0,95(19x2) = 48.77KN. 

NIV5       Q0+0,9(Q1+Q2+Q3+) = 12.67 +0,9(19x3) = 63.97KN. 

NIV4       Q0+0,85(Q1+Q2+Q3+Q4) = 12.67 +0,85(19x4) = 77.27KN. 

NIV 3      Q0+0,8(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5) = 12.67 +0,8(19x5) = 88.67KN. 

NIV2       Q0+0,75(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6)= 12.67 +0,75(19x6) = 98.17KN. 

NIV1       Q0+0 ,68(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7)= 12.67 +0.71 (19x7)= 107.1KN. 

RDC         Q0+0,66(Q1+Q2²+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9)= 12.67 +0.66(19x8 ) =112.99KN                                           

Figure II.8. : Dégression des surcharges 

II.3.1.3. Charges et surcharges totales et pré dimensionnement des poteaux (tableau II.5) 

Tableau II.5. : Charges, surcharges totales et pré dimensionnement des poteaux 

 

 

 

    

Niv. 

      Charges permanentes (kN) Charge 

d’exploitation 

Effort 

normal 

  Section (cm2)   

𝐺𝑝𝑙𝑎𝑛𝑐ℎ𝑒𝑟 𝐺𝑝𝑜𝑢𝑡 𝐺𝑝𝑜𝑡 𝐺𝑡𝑜𝑡 𝐺𝑐𝑢𝑚 𝑄𝑝𝑙𝑎𝑛𝑐ℎ 𝑄𝑐𝑢𝑚 𝑁𝑠 = 𝐺 + 𝑄 𝑆𝑡𝑟𝑜𝑢𝑣é 𝑆𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é 

8 66.77 20.23 0 87 87 12.67 12.67 99.67 66.44 30×30 

7 65.12 20.23 6.885 92.23 179.23 19 31.67 210.9 140.6 30×30 

6 65.12 20.23 6.885 92.23 271.46 19 50.67 322.13 214.75 35×35 

5 65.12 20.23 6.885 92.23 363.69 19 69.67 433.36 288.90 35×35 

4 65.12 20.23 6.885 92.23 455.92 19 88.67 544.59 363.06 35×35 

3 65.12 20.23 6.885 92.23 548.15 19 107.67 655.82 437.21 40×40 

2 65.12 20.23 6.885 92.23 640.38 19 126.67 767.05 511.36 40×40 

1 65.12 20.23 6.885 92.23 732.61 19 145.67 878.28 585.52 40×40 

RDC 65.12 20.23 9.18 94.53 827.14 19 164.67 991.81 661.2 45×45 
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II.3.2. Vérifications des poteaux  

a) Vérification des sections des poteaux relatives aux exigences du RPA (Art 7.4.1) 

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

  𝑀in( 𝑏, ℎ) ≥ 30𝑐𝑚                                                                          Condition vérifiée                                                                                                                  

 𝑀𝑖𝑛 (𝑏, ℎ) >
he

20
     ⇒ 𝑀𝑖𝑛 (30,30) >  

306−20

20
 =14.3                                   Condition vérifiée 

 
1

4
  <   

b

h
   <  4     ⇒        

1

   4
<  

30

30
  <  4                                                          Condition vérifiée. 

                            Toutes les conditions du RPA (Art 7.4.1) sont vérifiées.  

    

b) Vérification au flambement BAEL 91 Art 8.4.1  

     La vérification des poteaux au flambement doit satisfaire la condition suivante : 

 𝛌 =   
lf

i
   ≤ 𝟑𝟓 

Avec :   

𝛌 : élancement du poteau 

𝐥𝐟 : Longueur de flambement (lf = 0.7L0) 

𝐢 : Rayon de giration 𝒊 = √
IX

B
    =  

b

√12
 

𝐁 : Section transversale du poteau (𝑩 = 𝒃 × 𝒉) 

L0 : Longueur libre du poteau 

         Ce que nous donne      λ = 
√12×0.7  L0

b
   

Vérification des poteaux les plus défavorables : 

Poteaux (30 x30) : L0 = 3,06 m λ = 24.74 <50                                            Condition vérifiée.    

Poteaux (35 x35) : L0 = 3,06 m λ. = 21.20 <50                                           Condition vérifiée.  

Poteaux (45x45) : L0 = 4.08m. λ = 21.98 <50                                            Condition vérifiée. 

Conclusion : 

Tous les poteaux vérifient la condition de non-flambement ; BAEL 91 Art 8.4.1. 
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II .1.4. Voiles en béton armé 

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

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

verticales. 

Selon le RPA 99 modifié 2003, Art 7.7.1 ; avec la figure II.9 sont considérés comme voiles les 

éléments satisfaisant la condition suivante :  

               L ≥ 4 a 

Avec : 

a: épaisseur du voile 

L : portée min du voile 

he : hauteur d’étage 

 

-Au niveau de R.D.C. 

he = (408-20 ) = 388cm 

a = 
he

20
 = 

388

20
 = 19.4  ⇒       

On opte pour une épaisseur a = 20 cm. 

amin ≥15 cm        ⇒ 20 ≥ 15                                                           Condition vérifiée.    

L ≥ 4a                    ⇒ 80 = 80                                                   Condition vérifiée.    

 

-Au niveau d’étage courant : 

he = (306-20) = 286cm. 

a=
he

20
 =

286

20
 = 14 .3        On opte pour une épaisseur a = 20 cm 

.amin ≥15 cm        ⇒20 ≥ 15                                                           Condition vérifiée.    

L ≥ 4a                    ⇒ 80=80                                                    Condition vérifiée.    

he                                                                                   

 

a 

L 

Figure II.9 : Dimensions d’un voile 
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CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS 

 

 

    Les éléments non structuraux n’apportent pas de contribution significative à la résistance aux 

actions sismiques de l’ensemble, contrairement aux poteaux, poutres et voiles, donc on peut les 

calculer séparément sous l’effet des charges qui leurs reviennent. Le calcul sera fait conformément aux 

règlements BAEL 91 modifiée 99 et le RPA version 2003. 

III.1. Les planchers 

III.1.1. Plancher en corps creux 

 

 

 

Figure III.1.1 : Schéma descriptif d’un plancher en corps creux 

 

Dans notre projet, le plancher est constitué de dalle de compression et de corps creux reposant sur des 

poutrelles préfabriquées .Ces dernières sont disposées suivant la plus petite portée pour réduire la 

flèche. 

La hauteur du plancher est calculée par la formule suivante : 𝒉 ≥
L

22.5
 

          Avec : h : hauteur totale du plancher 

                     L : porté libre maximale de la plus grande travée dans le sens des poutrelles. 
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Dans notre cas L = 480 – 30 = 450cm, ce qui nous donne : 

         h ≥
450

22.5
=20cm 

On opte pour un plancher de : (16+4) ⇒ 𝒉 = 𝟐𝟎 𝒄𝒎 

a)  Ferraillage de la dalle de compression 

    La dalle de compression est coulée sur place (𝒆𝒑= 4cm), armé d’un quadrillage de barres (treillis 

soudés TL520 avec 𝑓𝑒= 520 MPa) dont les mailles ne doivent pas dépasser : 

  -20cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles. 

  -33cm pour les armatures parallèles aux poutrelles. 

-Calcul des armatures 

  -Armatures perpendiculaire aux poutrelles 𝐴⊥ 

                         𝑨⊥≥
4l′

fe
 

𝒍′ : Distance entre axes des poutrelles comprise entre 50 et 80 [cm]. 

       𝐴⊥ ≥
4(65)

520
= 0.5 𝑐𝑚2 

Soit : 𝑨⊥=5𝑻𝟒 = 0 ,63 𝒄𝒎𝟐 

  Avec : e=20cm 

  -Armatures parallèles aux poutrelles 𝐴∕∕
A⊥

2
 

       𝐴∕∕=
0.63

2
=0.315𝑐𝑚2 

Soit : 𝑨∕∕=4𝑻𝟓=0.49𝒄𝒎                                                                                                                                                                                                                              

  Avec : e = 20cm 

 

      

Figure III.1.2 : Treillis soudés (200×200) 
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On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé (TLE520) de dimension 

(4×5×200×200). 

b)  Etude de la poutrelle 

Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément répartie, dont la largeur est déterminée par 

l’entraxe de deux poutrelles consécutives. 

Le calcul des poutrelles est généralement fait en deux étapes : 

 

1.  Avant coulage de la dalle de compression (section rectangulaire)  

La poutrelle préfabriquée est considérée comme étant simplement appuyée sur ses deux extrémités, 

elle travaille en flexion ; elle doit supporter en plus de son poids propre, le poids du corps creux qui est 

de 0.95 KN/m2 et celui de la main d’œuvre. 

 Poids propre de la poutrelle  

                G1= 0.12 x 0.04 x 25 = 0.12 kN/ml 

 

 Poids du corps creux  

              G2= 0.65 x 0.95 = 0.62 kN /ml 

 

 Poids totale  

             Gtot= G1+ G2 = 0.12 + 0.62 = 0.74 kN /ml 

 

 Surcharge de l’ouvrier  

               Q = 1 kN /ml. 

-Calcul à l’ELU  

  Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable. 

-Combinaison de charges  

qu= 1.35 G x 1.5 Q = (1.35 x 0.74) (1.5 x1) = 2.5 kN /ml. 

 

Figure III.1.3 : Schéma de calcul de la poutrelle 
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-Calcul du moment en travée  

        Mu = qu x 
l²

8
 = 2.5 x 

(𝟑.𝟔)²

𝟖
 = 4.05 kN.m 

 

-Calcul de l’effort tranchant  

         Tu = 
𝐪𝐮𝐱𝐥

𝟐
=

𝟐.𝟓𝐱𝟑.𝟔

𝟐
= 4.5 kN 

 

     b = 12cm; c = 2cm; h = 4cm; d = h-c = 4-2 = 2 cm.  (d: hauteur utile). 

 

μu=
Mu

b .d² .  fbu
  avec  fbu = 14.17 MPa 

 

 μu=
4.05 x 103 

(12) .(2)² .  14.17
 = 5 .95 

 

μu= 5 .95    >   μl= 0.392      ⇰ LA SECTION EST DOUBLEMENT ARMEE 

 

Conclusion : 

   Sachant que la hauteur des poutrelles est de 4 cm, il nous est impossible de disposer des armatures 

de compression et de traction, on prévoit des étais intermédiaire afin de soulager la poutrelle à 

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

 

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

ML=  μux b x d2 x fbu = 0,392 x 120 x 202 x14,2 = 0,267 kN.m 

Donc, la longueur max entre appuis pour avoir une S.S.A est à : 

                    lmax= 
q

M l8
 = 

5,2

267,08
=0,92m. 

2.  Après coulage de la dalle de compression  

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

encastrée partiellement par ses deux extrémités. Elle aura une section en T et sera soumise aux charges 

suivantes qui seront considérées uniformément reparties sur l’ensemble des poutrelles : 

   -Charge permanente : G = 5.56x 0.65 = 3.614 kN /ml. 

   -Surcharge d’exploitation : Q = 3.5 x0.65 = 2.275 kN / ml. 
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Figure III.1.4 : Schéma de chargement de la poutrelle continue 

 

 

 Dimensionnement de la poutrelle  

             h : hauteur de la poutrelle (16+4) 

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

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

 

 

Figure III.1.5 : Dimensions de la poutrelle 
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                                              b1 ≤ min {
l

10
 ;

l0

2
 ;8h0 } 

 

             Avec : l0: distance entre axe des poutrelles                                      l0= 65 -12 =53 cm 

l : Portée libre entre nus.                                  l= 360 cm 

                      D’où : b1 ≤ min {36 ;26.5 ; 32} 

b1= 26.5 cm 

b =2 b1+ b0= (2 × 26.5) + 12 = 65 cm 

 

III.1.1.1. Plancher à usage commercial  

     -Charge  

                   -Charge permanente : G = 5.56 x 0.65 = 3.614 kN /ml. 

                   -Surcharge d’exploitation : Q = 3.5 x 0.65 = 2.275 kN /ml. 

    -Combinaison d’actions  

                      -ELU : qu= 1.35 G +1.5 Q = 8.291 kN /ml 

                      -ELS : qs= G + Q = 5.889 kN /ml 

     -Vérification des conditions de la méthode forfaitaire  

 

La valeur de la surcharge d’exploitation des constructions courantes doit être égale au plus à deux fois 

la charge permanente ou 5 KN/m2 : 

Q ≤ max {2G ; 5 KN/m2} 

 

Q = 3.5KN < max {2G =11.12KN/m²; 5 KN/m²}                 Condition vérifiée 

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

considérées                                                                             Condition vérifiée 

 -La fissuration est considérée comme non préjudiciable                                                                                         

                                                                                    Condition vérifiée 

 -Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25 : 

                                              0.8 ≤ 
𝐿𝑖

𝐿𝑖+1
 ≤ 1.25 

 

𝟑.𝟑

𝟑.𝟑
 = 1; 

𝟑.𝟑

𝟑.𝟔
 =0.91 ; 

𝟑.𝟔

𝟑.𝟔
 =1      

                                                             Condition vérifiée 

 

Conclusion 

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

 



Chapitre III                                                                                                       CALCUL DES ELEMENTS 

 
 

 

 

25 

Calcul à l’ELU 

On fera trois calculs distincts : 

-Pour les poutrelles à six travées 

-Pour les poutrelles à trois travées 

-Pour les poutrelles à deux travées 

      

Fig. III.1.6.   Plan des poutrelles à étudiés. 

  Poutrelle(I) à six travées 
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-Application de la méthode forfaitaire 

 -Calcul du rapport de charge 𝜶 

                         𝛼 =
𝑄

𝐺+𝑄
=

2.275

3.614+2.275
=0.386 

   Nous aurons besoin pour nos calculs des valeurs suivantes : 

                                                                        𝛼 = 0.386⟶{

1 + 0.3𝛼 = 1.116
1.2+0.3𝛼

2
= 0.657

1+0.3𝛼

2
= 0.558

 

-Calcul des moments isostatiques 

       𝑀01=
𝑞𝑢×𝑙𝐴𝐵

2

8
=

8.29×3.32

8
=11.28 𝑘𝑁. 𝑚 

        𝑀02=
𝑞𝑢×𝑙𝐵𝐶

2

8
=

8.29×3.32

8
=11.28 𝑘𝑁. 𝑚 

         𝑀03=
𝑞𝑢×𝑙𝐶𝐷

2

8
=

8.29×3.62

8
=13.42 𝑘𝑁. 𝑚 

         𝑀04=
𝑞𝑢×𝑙𝐷𝐸

2

8
=

8.29×3.62

8
=13.42 𝑘𝑁. 𝑚 

         𝑀05=
𝑞𝑢×𝑙𝐸𝐹

2

8
=

8.29×3.32

8
=11.28 𝑘𝑁. 𝑚 

        𝑀06=
𝑞𝑢×𝑙𝐹𝐺

2

8
=

8.29×3.32

8
=11.28 𝑘𝑁. 𝑚 

-Calcul du moment fléchissant  

    -Moment sur appuis 
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  𝑀𝐴 = 0.3 ×11.28  =  3.384𝑘𝑁. 𝑚 

  𝑀B = 0.5 × 11.28 = 5.64 𝑘𝑁. 𝑚 

  𝑀C = 0.4 × 13.42 = 5.368 𝑘𝑁. 𝑚 

   𝑀D = 0.4 × 13.42 = 5.368 𝑘𝑁. 𝑚 

   𝑀E = 0.4 × 13.42 = 5.368 𝑘𝑁. 𝑚 

   𝑀F = 0.5 × 11.28 = 5.64 𝑘𝑁. 𝑚 

   𝑀G = 0.3 ×11.28  =  3.384𝑘𝑁. 𝑚 

-Moment en travée 

                                𝑴𝑻+
𝑴𝒘+ 𝑴𝒆

𝟐
   ≥(𝟏 + 𝟎. 𝟑𝜶)𝑴𝟎 

Remarques 

      𝑀𝑡 ≥
(1.2+0.3𝛼)𝑴𝟎

2
 ⇒ 𝑑𝑎𝑛𝑠 𝑢𝑛𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑑𝑒 𝑟𝑖𝑣𝑒 

      𝑀𝑡 ≥
(1+0.3𝛼)𝑴𝟎

2
        ⇒ 𝑑𝑎𝑛𝑠 𝑢𝑛𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑚é𝑑𝑖𝑎𝑖𝑟𝑒 

 

Travée AB (travée de rive) 

  𝑀𝑡𝐴𝐵 +
𝑀𝐴+𝑀𝐵

2
  ≥(𝟏 + 𝟎. 𝟑𝜶)𝑴𝟎𝟏 

  𝑀𝑡𝐴𝐵 ≥-
(3.384+5.64)

2
  + 1.116× 11.28 = 8.08 𝑘𝑁. 𝑚 

  𝑀𝑡𝐴𝐵 ≥
(1.2+0.3𝛼)𝑀01

2
⇒ 𝑀𝑡𝐴𝐵 ≥ 0.657 × 11.28 ⇒ 𝑀𝑡𝐴𝐵 ≥ 7.41 

           Donc :   𝑴𝒕𝑨𝑩 = 8.08 𝒌𝑵. 𝒎 

Travée BC (travée intermédiaire) 

  𝑀𝑡𝐵C +
𝑀𝐵+𝑀𝐶

2
  ≥(𝟏 + 𝟎. 𝟑𝜶)𝑴𝟎𝟐 

  𝑀𝑡𝐵C ≥-
(5.64+5.368)

2
  + 1.116× 11.28 = 7.08 𝑘𝑁. 𝑚 

  𝑀𝑡BC ≥
(1+0.3𝛼)𝑀02

2
⇒ 𝑀𝑡BC ≥ 0.558 × 11.28 ⇒ 𝑀𝑡BC ≥ 6.29 

           Donc :   𝑴𝒕BC= 7.08 𝒌𝑵. 𝒎 
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Travée CD (travée intermédiaire) 

  𝑀𝑡CD +
𝑀𝐶+𝑀𝐷

2
  ≥(𝟏 + 𝟎. 𝟑𝜶)𝑴𝟎𝟑 

  𝑀𝑡CD ≥-
(5.368+5.368)

2
  + 1.116× 13.42 = 9.61 𝑘𝑁. 𝑚 

  𝑀𝑡CD ≥
(1+0.3𝛼)𝑀03

2
⇒ 𝑀𝑡CD ≥ 0.558 × 13.42 ⇒ 𝑀𝑡CD ≥ 7.49 

            Donc :   𝑴𝒕CD = 9.61𝒌𝑵. 𝒎 

Travée DE (travée intermédiaire) 

  𝑀𝑡DE +
𝑀𝐷+𝑀𝐸

2
  ≥(𝟏 + 𝟎. 𝟑𝜶)𝑴𝟎𝟒 

  𝑀𝑡DE ≥-
(5.368+5.368)

2
  + 1.116× 13.42 = 9.61 𝑘𝑁. 𝑚 

  𝑀𝑡DE ≥
(1+0.3𝛼)𝑀04

2
⇒ 𝑀𝑡DE ≥ 0.558 × 13.42 ⇒ 𝑀𝑡DE ≥ 7.49 

            Donc :   𝑴𝒕DE = 9.61𝒌𝑵. 𝒎 

Travée EF(travée intermédiaire) 

  𝑀𝑡EF +
𝑀𝐸+𝑀𝐹

2
  ≥(𝟏 + 𝟎. 𝟑𝜶)𝑴𝟎𝟓 

  𝑀𝑡EF ≥-
(5.64+5.368)

2
  + 1.116× 11.28 = 7.08 𝑘𝑁. 𝑚 

  𝑀𝑡EF≥
(1+0.3𝛼)𝑀05

2
⇒ 𝑀𝑡EF ≥ 0.558 × 11.28 ⇒ 𝑀𝑡EF≥ 6.29 

            Donc :   𝑴𝒕EF= 7.08 𝒌𝑵. 𝒎 

Travée FG (travée de rive) 

  𝑀𝑡FG +
𝑀𝐹+𝑀𝐺

2
  ≥(1 + 0.3𝛼)𝑀06 

  𝑀𝑡FG ≥- 
(3.384+5.64)

2
  + 1.116× 11.28 = 8.08 𝑘𝑁. 𝑚 

  𝑀𝑡FG ≥
(1.2+0.3𝛼)𝑀06

2
⇒ 𝑀𝑡FG ≥ 0.657 × 11.28 ⇒ 𝑀𝑡FG ≥ 7.41 

           Donc :   𝑴𝒕FG = 8.08 𝒌𝑵. 𝒎 
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-Calcul de l’effort tranchant 

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

                T(𝑥)=θ(𝑥) +
𝑀𝑖+1−𝑀𝑖

𝑙𝑖
     ;     Avec :     θ(𝑥)= 

𝑞𝑢×𝑙

2
   

Travée AB 

   𝑇𝐴 =
𝑞𝑢×𝑙𝐴𝐵

2
  +

𝑀𝐵−𝑀𝐴

𝑙𝐴𝐵
  =

(8.29×3.3)

2
+

(5.64−3.384)

3.3
=14.36𝒌𝑵 

   𝑻𝑨 =14.36𝒌𝑵 

   𝑇𝐵 = −
𝑞𝑢×𝑙𝐴𝐵

2
  +

𝑀𝐵−𝑀𝐴

𝑙𝐴𝐵
= −  

(8.29×3.3)

2
+

(5.64−3.384)

3.3
=−12.99 𝒌𝑵 

   𝑻B =−12.99KN 

Travée BC 

  𝑇B =
𝑞𝑢×𝑙𝐵𝐶

2
  +

𝑀𝐶−𝑀𝐵

𝑙𝐵𝐶
  =

(8.29×3.3)

2
+

(5.368−5.64)

3.3
=13.59𝒌𝑵 

  𝑻B =13.59𝒌𝑵  

  𝑇C= −
𝑞𝑢×𝑙𝐵𝐶

2
  +

𝑀𝐶−𝑀𝐵

𝑙𝐵𝐶
  = −  

(8.29×3.3)

2
+

(5.368−5.64)

3.3
=−13.59 𝒌𝑵 

  𝑻C =−13.76 𝒌𝑵 

Travée CD 

  𝑇C =
𝑞𝑢×𝑙𝐶𝐷

2
  +

𝑀𝐷−𝑀𝐶

𝑙𝐶𝐷
  =

(8.29×3.6)

2
+

(5.368−5.368)

3.6
=14 .922 kN 

  𝑻C=14 .922KN 

  𝑇D= −
𝑞𝑢×𝑙𝐶𝐷

2
  +

𝑀𝐷−𝑀𝐶

𝑙𝐶𝐷
  = −  

(8.29×3.3)

2
+ 0=−14 .922 kN 

  𝑻D=−14 .922 kN 

Travée DE 

  𝑇D =
𝑞𝑢×𝑙𝐷𝐸

2
  +

𝑀𝐸−𝑀𝐷

𝑙𝐶𝐷
  =

(8.29×3.6)

2
+

(5.368−5.368)

3.6
=14 .922KN 

  𝑻D=14 .922 kN 
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  𝑇E= −
𝑞𝑢×𝑙𝐷𝐸

2
  +

𝑀𝐸−𝑀𝐷

𝑙𝐶𝐷
    = −  

(8.29×3.3)

2
+ 0=−14 .922KN ;             𝑻E=−14 .922 kN 

Travée EF 

𝑇E=
𝑞𝑢×𝑙𝐸𝐹

2
  +

𝑀𝐹−𝑀𝐸

𝑙𝐸𝐹
  =  

( 8.29×3.3)

2
+

(5.64−5.368)

3.3
=13.7609 kN 

𝑻E =13.7609KN  

𝑇F = −
𝑞𝑢×𝑙𝐸𝐹

2
  +

𝑀𝐹−M𝐸

𝑙𝐸𝐹
  = −  

(8.29×3.3)

2
+

(5.64−3.384)

3.3
=−13.5961 𝒌𝑵 

𝑻F =−13.5961 𝒌𝑵 

Travée FG 

𝑇F=
𝑞𝑢×𝑙𝐹𝐺

2
  +

𝑀𝐺−𝑀𝐹

𝑙𝐹𝐺
  =  

( 8.29×3.3)

2
+

(3.384−5.64)

3.3
=12.99 kN 

𝑻F =12.99KN  

𝑇G = −
𝑞𝑢×𝑙𝐹𝐺

2
  +

𝑀𝐺−𝑀𝐹

𝑙𝐹𝐺
    = −  

( 8.29×3.3)

2
+

(3.384−5.64)

3.3
=−14.36 𝒌𝑵  

𝑻G=−14.36 𝒌𝑵 

 

Tableau III.1.1 

 

 

Travées  𝑴𝒊(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒊+𝟏(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒕(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑻𝒊 𝒌𝑵 𝑻𝒊+𝟏 𝒌𝑵 

 

(A-B) (F-G) 

3.384 5.64 8.08 14.38 12.99 

 

(B-C)(E-F) 

5.64 5.368 7.08 13.59 13.76 

 

(C-D) (D-E) 

5.368 5.368 9.61 14.922 14.922 
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Figure III.1.7: Diagramme des moments fléchissant est effort tranchant à L’ELU 

 

Poutrelle(II) à trois travées 

Avec la même démarche, on trouve : 

Travées  𝑴𝒊(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒊+𝟏(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒕(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑻𝒊+𝟏 𝒌𝑵 𝑻𝒊 𝒌𝑵 

(A-B) -4.026 -6.71 9.61 -14.176 15.667 

(B-C) -6.71 -5.64 6.41 -14.035 13.32 

(C-D) -5.64 -3.384 8.076 -14.36 12.99 

 

Tableau III.1.2 
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Figure III.1.8: Diagramme des moments fléchissant est effort tranchant à L’ELU 

 

 

 

Poutrelle(III) à deux travées 

Travées  𝑴𝒊(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒊+𝟏(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒕(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑻𝒊+𝟏 𝒌𝑵 𝑻𝒊 𝒌𝑵 

(A-B) -3.384 -6.768 7.51 -12.65 14.70 

(B-C) -6.768 -3.384 7.51 -12.65 14.70 

   

Tableau III.1.3 
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Figure III.1.9: Diagramme des moments fléchissant est effort tranchant à L’ELU 

 

Calcul des armatures L’ELU : 

1)   Poutrelle(I) à six travées 

a)   Armatures longitudinales  

   Le ferraillage va se faire avec les moments à l’ELU. 

Les poutrelles seront calculées comme une section en Té dont les caractéristiques géométriques     

suivantes : 

                      b = 65cm;  b0=12cm;  h = 20cm;  h0= 4cm:  d = 18cm 

  -En travées : 

  Positon de l’axe neutre : 

Si Mt> M0                  l’axe neutre est dans la nervure. 

Si Mt< M0                l’axe neutre est dans la table de compression. 

M0 : Le moment qui peut être repris par la table de compression : 

M0 = b x h0 x 









2

0h
d xfbu ;      avec fbu= 14,2 MPa 

M0 = 0,65 x 0,04 x 









2

04,0
18,0 x 14,2 x 103 
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M0 =  59,072 kN.m 

Mt <  M0                     l’axe neutre est dans la table de compression. 

Le calcul se fera en considérant une section rectangulaire (b x h) = (65x20). 

   -Exemple de calcul : (travéeA-B) : 

    Avec Mt = 8.08 kN.m 

= 
bu

2

t

fdb

M


 = 027.0

1002,141865

1008.8
2

5





 

 = 0,027<l = 0,392  SSA 

 = 0,027   β = 0,9865 

Ast= 
st

maxt

d

M


     avec δst =   

s

ef


= 

15,1

400
= 348 MPa 

Ast = 
2

5

10348189865,0

1008.8




Ast= 1.3cm2                  Soit :     2HA10 = 1.57 cm2. 

-Aux appuis  

  Les appuis intermédiaires seront ferraillées avec Maint. 

  Les appuis de rives seront ferraillés avec Mariv. 

  Le moment est négatif, c'est-à-dire qu’il tend les fibres supérieures.  

  Pour nos calculs, il suffit de renverser la section pour avoir des moments positifs.  

 

 

 

 

 

 

  La table étant entièrement tendue, le calcul se fera pour une section rectangulaire de largeur  

b0=12cm et de hauteur  h =20cm.  

 

 

 

 

12 

18 20 

4 

Ma 

Ma 
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  -Exemple de calcul : (appuis A et G)  

   Avec Ma =3.384 kN.m 

 = 0611,0
1002,141812

10384.3
2

5

2

0







 bc

a

fdb

M
 

 = 0,0611<l = 0,392  SSA 

 = 0,0611             β = 0,9685 

Ast1 = 
st

a

d

M

 

max
     avec : δst =   

s

ef


= 

15.1

400
= 348 MPa 

Ast1 = 
2

5

10348189685,0

10384.3




  Ast1 = 0,5578 mm2  

Soit :     1HA10 = 0.78 cm2. 

Résumé des résultats 

Les résultats des ferraillages en travées et aux appuis sont résumés comme suit : 

 

Zone Travées L(m) Mu (kN.m) μ β A(cm²) A adoptée (cm) 

 

 

 

 

 

 

 

 

En 

travées 

 

 

(A-B) 

3.3 8.08 0.027 0.9865 1.3 2HA10=1.57 

 

(B-C) 

3.3 7.08 0.0236 0.991 1.113 2HA10=1.57 

 

(C-D) 

3.6 9.61 0.0321 0.984 1.55 2HA10=1.57 

 

(D-E) 

3.6 9.61 0.0321 0.984 1.55 2HA10=1.57 

 

(E-F) 

3.3 7.08 0.0236 0.991 1.113 2HA10=1.57 

 

(F-G) 

3.3 8.08 0.027 0.9865 1.3 2HA10=1.57 

 

Tableau III.1.4 
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Zone Appuis Mu (kN.m) μ β A(cm²) A adoptée 

(cm²) 

 

 

 

Au appuis 

 

A et G 3.384 0.0611 0.9685 0.5578 1HA10=0,79 

B et F 5.64 0.102 0.946 0.952 1HA12=1.13 

C et E 5.368 0.0969 0.9485 0.90 1HA12=1.13 

  D 5.368 0.0969 0.9485 0.90 1HA12=1.13 

 

Tableau III.1.5 

II-Poutrelle(II) à trois travées : 

Zone Travées L(m) Mu 

(kN.m) 

μ β A(cm²) A adoptée 

(cm²) 

 

 

 

En travée 

 

(A-B) 

 

3.6 

 

9.61 

 

0.0321 

 

0.984 

 

1.55 

 

2HA10=1.57 

 

(B-C) 

 

3.3 

 

6.41 

 

0.0214 

 

0.990 

 

1.028 

 

2HA10=1.57 

 

(C-D) 

 

3.3 

 

8.076 

 

0.0269 

 

0.9865 

 

1.3 

 

2HA10=1.57 

 

Tableau III.1.6 

Zone Appuis Mu (kN.m) μ β A(cm²) A adoptée (cm²) 

 

 

 

Au appuis 

 

 

A 

 

4.026 

 

0.0727 

 

0.963 

 

0.667 

 

1HA10=0,79 

 

B 

 

6.71 

 

0.12115 

 

0.9355 

 

1 .145 

 

1HA14=1.54 

 

C 

 

5.64 

 

0.102 

 

0.946 

 

0.952 

 

1HA12=1.13 

 

D 

 

3.384 

 

0.0611 

 

0.9685 

 

0.5578 

 

1HA10=0,79 

 

Tableau III.1.7 
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Poutrelle(III) à deux travées : 

Zone Travées L(m) Mu 

(kN.m) 

μ β A(cm²) A adoptée 

(cm) 

 

 

En travée 

 

(A-B) 

 

3.3 

 

7.51 

 

0.0251 

 

0.9875 

 

1.20 

 

2HA10=1.57 

 

(B-C) 

 

3.3 

 

7.51 

 

0.0251 

 

0.9875 

 

1.20 

 

2HA10=1.57 

 

Tableau III.1.8 

Zone Appuis Mu (kN.m) μ β A(cm²) A adoptée (cm²) 

 

 

 

 

Aux appuis 

 

 

A 

 

3.384 

 

0.0611 

 

0.9685 

 

0.5578 

 

1HA10=0,79 

 

B 

 

6.768 

 

0.1222 

 

0.9355 

 

1.155 

 

1HA14=1.54 

 

C 

 

3.384 

 

0.0611 

 

0.9685 

 

0.5578 

1HA10=0,79 

 

Tableau III.1.9 

 

III.1.1.2. Plancher à usage bureau  

     -Charge  

-Charge permanente : G = 5.56 x 0.65 = 3.614 kN /ml. 

-Surcharge d’exploitation : Q = 2.5 x 0.65 = 1.625 kN /ml. 

-Combinaison d’actions  

-ELU : qu= 1.35 G +1.5 Q = 7.3164 kN /ml 

-ELS : qs= G + Q = 5.239 kN /ml 

 

 

 



Chapitre III                                                                                                       CALCUL DES ELEMENTS 

 
 

 

 

38 

-Calcul à l’ELU  

 

Zone Travées Mi 

(kN.ml) 

Mi+1 

(kN.ml) 

Mmax 

(kN.m) 

T i 

(kN) 

Ti+1 

(kN) 

A 

(cm²) 

A adoptée (cm) 

 

 

 

 

 

 

 

 

En 

travées 

 

(A-B) 

2.9874 4.975 6.90 12.675 -11.47 1.114 2HA10=1.57 

 

(B-C) 

4.975 4.74 6.024 11.999 -12.144 0.971 2HA8=1.01 

 

(C-D) 

4.74 4.74 8.212 13.17 -13.17 1.33 2HA10=1.57 

 

(D-E) 

4.74 4.74 8.212 13.17 -13.17 1.33 2HA10=1.57 

 

(E-F) 

4.74 4.975 6.024 12.144 -11.999 0.971 2HA8=1.01 

 

(F-G) 

4.975 2.9874 6.90 11.47 -12.675 1.114 2HA10=1.57 

 

Tableau III.1.10. 

 

Tableau III.1.11 

 

Zone Appuis Mu ( kN .m) μ β A (cm²) A adoptée 

(cm) 

 

 

 

 

 

 

 

 

Aux appuis 

A 2.9874 0.054 0.972 0.49 1HA8=0.5 

B 4.975 0.09 0.953 0.83 1HA12=1.13 

C 4.74 0.086 0.955 0.79 1HA10=0.79 

D 4.74 0.086 0.955 0.79 1HA10=0.79 

E 4.74 0.086 0.955 0.79 1HA10=0.79 

F 4.975 0.09 0.953 0.83 1HA12=1.13 

G 2.9874 0.054 0.972 0.49 1HA8=0.5 
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III.1.1.3. Plancher à usage habitation  

-Charge  

-Charge permanente : G = 5.56 x 0.65 = 3.614 KN/ml. 

-Surcharge d’exploitation : Q = 1.5 x 0.65 = 0.975KN/ml. 

-Combinaison d’actions  

-ELU : qu= 1.35 G +1.5 Q = 6.341KN/ml 

-ELS : qs= G + Q = 4.589KN/ml 

 Calcul à l’ELU  

Zone Travées Mi 

(kN.ml) 

Mi+1 

(kN.ml) 

Mmax 

(kN.m) 

T i 

(kN) 

Ti+1 

(kN) 

A 

(cm²) 

A adoptée (cm) 

 

 

 

 

 

 

En 

travées 

(A-B) 2.5893 4.3155 5.72 10.98 -9.94 0.922 2HA8=1.01 

(B-C) 4.3155 4.1088 4.96 10.40 -

10.525 

0.799 2HA8=1.01 

 

(C-D) 

4.1088 4.1088 6.816 11.41 -11.41 1.1 2HA10=1.57 

(D-E) 4.1088 4.1088 6.816 11.41 -11.41 1.1 2HA10=1.57 

(E-F) 4.1088 4.3155 4.96 10.525 -10.40 0.799 2HA8=1.01 

(F-G) 4.3155 2.5893 5.72 9.94 -10.98 0.922 2HA8=1.01 

 

Tableau III.1.12 

 

Tableau III.1.13 

 

Zone Appuis Mu ( kN .m) μ β A (cm²) A adoptée 

(cm) 

 

 

 

 

Aux appuis 

A 2.5893 0.0467 0.9755 0.423 1HA8=0.5 

B 4.3155 0.0779 0.959 0.7184 1HA10=0.79 

C 4.1088 0.0742 0.962 0.682 1HA10=0.79 

D 4.1088 0.0742 0.962 0.682 1HA10=0.79 

E 4.1088 0.0742 0.962 0.682 1HA10=0.79 

F 4.3155 0.0779 0.959 0.7184 1HA10=0.79 

G 2.5893 0.0467 0.9755 0.423 1HA8=0.5 
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III.1.1.4. Plancher terrasse  

-Charge  

-Charge permanente : G = 5.56 x 0.65 = 3.614 KN/ml. 

-Surcharge d’exploitation : Q = 1x 0.65 = 0.65KN/ml. 

-Combinaison d’actions  

-ELU : qu= 1.35 G +1.5 Q = 5.854 KN/ml 

-ELS : qs= G + Q = 4.264 KN/ml 

-Calcul à l’ELU  

 

Zone Travées Mi 

(kN.ml) 

Mi+1 

(kN.ml) 

Mmax 

(kN.m) 

T i 

(kN) 

Ti+1 

(kN) 

A (cm²) A adoptée 

(cm) 

 

 

 

 

 

En 

travées 

(A-B) 2.3904 3.984 5.144 10.14 -9.178 0.83 2HA8=1.01 

(B-C) 3.984 3.7932 4.443 9.60 9.717 0.71 2HA8=1.01 

(C-D) 3.7932 3.7932 6.122 10.53 -10.53 0.99 2HA8=1.01 

(D-E) 3.7932 3.7932 6.122 10.53 -10.53 0.99 2HA8=1.01 

(E-F) 3.7932 3.984 4.443 9.717 -9.60 0.71 2HA8=1.01 

(F-G) 3.984 2.3904 5.144 9.178 -10.14 0.83 2HA8=1.01 

 

Tableau III.1.14 

 

Tableau III.1.15 

 

Zone Appuis Mu ( kN .m) μ β A (cm²) A adoptée 

(cm) 

 

 

 

Aux 

appuis 

A 2.3904 0.4316 0.9785 0.3899 1HA8=0.5 

B 3.984 0.072 0.963 0.66 1HA10=0.79 

C 3.7932 0.685 0.9645 0.627 1HA10=0.79 

D 3.7932 0.685 0.9645 0.627 1HA10=0.79 

E 3.7932 0.685 0.9645 0.627 1HA10=0.79 

F 3.984 0.072 0.963 0.66 1HA10=0.79 

G 2.3904 0.4316 0.9785 0.3899 1HA8=0.5 
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Vérification a L’ELU : 

1)    Condition de non fragilité (Art A 4.2.1/ BAEL 91 modifié 99) 

Par définition, une section tendue ou fléchie est considérée comme non fragile si la sollicitation 

provoquant la fissuration du béton dans le plan de la section considérée entraine dans les aciers une 

contrainte au plus égale à leur limite d’élasticités garante. Dans le cas d’une section rectangulaire 

simplement fléchit, de largeur « b » armée d’une section « As » cette condition s’exprime par : 

𝑨𝒔≥𝑨𝒎𝒊𝒏=0.23 𝒃𝟎 d 
𝒇𝒕𝟐𝟖

𝒇𝒆
 

-En travée : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 x 12 x18 x 
2.1

400
 = 0.26 cm² 

𝑨𝒔 = 1.01cm² >𝑨𝒎𝒊𝒏 = 0.26cm²  

 

                                                                                                            Condition vérifiée 

 Aux appuis : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 x 12 x18 x 
2.1

400
 = 0.26 cm² 

 

𝑨𝒔 = 0.50cm² >𝑨𝒎𝒊𝒏 = 0.26cm²  

 

                                                                                                            Condition vérifiée 

 

2)  Justification sous sollicitation de l’effort tranchant (Art A.5.1 /BAEL 91 modifié 99) 

Les poutres soumises à des efforts sont justifiées vis-à-vis de l’état limite ultime. Cette justification est 

conduite à partir de la contrainte tangentielle𝝉𝒖, prise conventionnellement égale à : 

          𝝉𝒖 = 
𝑽𝒎𝒂𝒙

𝒃𝟎 ×  𝒅 
  avec : 𝑽𝒎𝒂𝒙 = 15.667 kN 

 

          𝝉𝒖 = 
𝟏𝟓.𝟔𝟔𝟕

𝟎.𝟏𝟐 ×  𝟎.𝟏𝟖 
×  10−3 = 0.725 MPa 

On doit vérifier que   uu
db

V
 

0

max
 

Fissurations non préjudiciables :  u  = 
B

1
0,19 3/2

28cf = 1,083 MPa 

𝝉𝒖= 0,725MPa<𝝉̅𝒖= 1,083MPa 

 

                                                                                                                  Condition vérifiée 
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3)  Entrainement des barres (Art A.6.1 ,3/BAEL91) 

𝝉𝒔𝒆<𝝉̅𝒔𝒆= 𝝍𝒔 .𝒇𝒕𝟐𝟖 

             𝜏𝑠𝑒=
𝑉𝑢

0.9 .𝑑 𝛴𝜇𝑖
 

𝛴𝜇𝑖 : Somme des périmètres utilisé des armatures. 

𝛴𝜇𝑖 = π x ϕ = π x 10 = 31.42cm  

D’OU : 𝜏𝑠𝑒=
𝟏𝟓.𝟔𝟔𝟕 𝑥 103

0.9 𝑥 180𝑥 31.42
 = 3.07Mpa 

𝜏̅𝑠𝑒= 𝜓𝑠 .𝑓𝑡28= 1.5 x 2.1 = 3.15 MPa 

𝝉𝒔𝒆 = 3.07MPa  <𝝉̅𝒔𝒆= 3.15 MPa  

 

                                                                                                                   Condition vérifiée 

4)  Longueur de scellement droit (Art A.6.1 ,22/BAEL91) 

Elle correspond à la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que l’effort de traction ou de 

compression puisse être repris.     

Ls = 
su

ef









4
 

Calcul de  su 

su= 835,21,25,16,06,0
2

28

2  tf MPa 

Ls =
835,24

4004,1




=49,38 cm;      on prend    : Ls= 50 cm 

Les règles BAEL91 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un crochet normal est 

assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet “ Lc” est au moins égale à 0,4Ls 

Pour les aciers H.A ; donc Lc = 0,4x50 =20 cm,            

Lc =20 cm. 

5)  Influence de l’effort tranchant sur les armatures  

-Appuis de rive (Art A.5.1,312/BAEL91) 

On doit prolonger au-delà du bord de l’appui coté travée et y ancrer une section d’armatures suffisante 

pour équilibrer l’effort tranchant  𝑉𝑢. 

𝑨𝒔𝒕 𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é𝒓 ≥ 𝑨𝒔𝒕 𝒎𝒊𝒏 à 𝒂𝒏𝒄𝒓𝒆𝒓= 

st

uV


max = 

2

3

10348

10667.15




= 0,45 cm2  

𝑨𝒔𝒕 𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é𝒓=1,57 cm2. 
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𝑨𝒔𝒕 𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é𝒓>𝑨𝒔𝒕 𝒎𝒊𝒏 à 𝒂𝒏𝒄𝒓𝒆𝒓, Les armatures inférieures ancrées sont suffisantes 

 

                                                                                                                Condition vérifiée 

 

-Appuis intermédiaire (Art A.5.1,321/BAEL91) 

Le BAEL précise que lorsque la valeur absolue du moment fléchissant de calcul vis à vis de l’état 

ultime, Mu ,est inferieure a 0,9.Vud, on doit prolonger les armatures en travée au-delà des appuis et y 

ancrer une section d’armatures suffisante pour équilibrer un effort égal à : 

                                
d

M
Vu

9,0

max
max   

On doit vérifier :     maxM > uVd..9,0  

Mmax= 9.61 x 106 N.mm. 

0,9d.Vumax= 0,9x180x15.667x103 =2,53 x 106 N.mm 

Mmax>0,9d.Vumaxles armatures inférieurs ne sont pas nécessaires 

 

                                                                                                                 Condition vérifiée 

6)  Influence de l’effort tranchant sur le béton  

(Art A.5.1,313/BAEL91modifiées 99). 

3/2

28

0

4,38,0
1

9,0

2
c

b

u
bc f

db

V








 










1809,0120

10667.152

9,0

2 3

0 db

Vu
bc  

 3/23/2

28 254,38,0
5,1

1
4,38,0

1
c

b

f


 

3/2

28

0

4,38,0
1

9,0

2
c

b

u
bc f

db

V








 

 

                                                                                                                  Condition vérifiée 

 

 

 

1,611MPa 

15,50MPa 
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7) Contrainte moyenne de compression sur appui intermédiaire  

(Art A.5.1, 322/BAEL91)  

On doit vérifier : 

                                        b

cu
bc

f

ab

R


 28

0

3,1



  

Ru =│VUg│+│VUd│=15.667+14.176 =29.84KN.              










1809,0120

1084.29 3

0 ab

Ru
bc 1.534MPa 





5,1

253,13,1 28

b

cf


21.667 MPa 

21.667 MPa>1.591MPa 

 

                                                                                                            Condition vérifiée 

8)  Vérification de la contrainte de cisaillement au niveau de la jonction table nervure  

    (Art A.5.1, 322). 

On doit vérifier que :  u
u

u
hdb

bbV
 






0

0

8,1

).(
 

 












401806508,1

)120650(10667.15

8,1

).( 3

0

0

hdb

bbVu

u

0.986 MPa 

u = 1.008 MPa< se = 3,15 MPa 

                                                                                               Condition vérifiée 

9) Calcul des armatures transversales  

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

)
10

,,
35

min( 0bh
lt  

 

)
10

120
,8,

35

200
min(t t 5,71mm     soit t 6mm. 

On opte pour étriers en  6 ; Donc : At= 0,56 cm2. 
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  -Espacement max des armatures transversales  

 (Art A.5.1,22/BAEL91). 

  
)40,9,0min( cmdSt   

   St ≤ min (16, 2; 40cm) = 16,2cm. 

   St ≤ 16, 2 cm.     

On opte pour un espacement St min =15cm. 

-Pourcentage minimum des armatures transversales  

(Art A.5.1,22/BAEL91modifiées99) 

La section des armatures transversales doit vérifier la condition suivante : 

                                   𝑨𝒕 𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é>

e

t

f

Stbf ..13,0 28
 

Amin = 235

15121,213,0 

=0,21 cm2. 

At adopté = 0,56cm2     >Amin = 0,21cm2                                                              Condition vérifiée 

 

-Conclusion 

Nous adopterons un étrier en  6 tous les 15 cm. 

-Vérification à l’ELS  

Les états limites de services sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité de la 

construction. Les vérifications qui leurs sont relatives sont : 

-Etat limite d’ouverture des fissures. 

-Etat limite de résistance de béton en compression. 

-Etat limite de déformation. 

 

-Combinaison de charge à l’ELS  

La charge étant la même sur toutes les travées des poutrelles, les grandeurs des moments et des efforts 

tranchants calculées à l’ELU sont proportionnelles à cette charge (qu). Il suffit donc de multiplier les 

résultats du calcul à l’ELU par (qs) et de diviser par (qu) pour obtenir les valeurs à l’ELS, c'est-à-dire 

par le coefficient : 

𝑰 =  
𝒒𝒔

𝒒𝒖
 

-Pour le plancher a usage commerciale :𝑰 =
𝟓.𝟖𝟖𝟗

𝟖.𝟐𝟗𝟏
 = 0.7103 
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-Pour le plancher a usage bureautique :   𝑰 =
𝟓.𝟐𝟑𝟗

𝟕.𝟑𝟏𝟔
 =0.7162 

-Pour le plancher a usage habitation :     𝑰 =
𝟒.𝟓𝟖𝟗

𝟔.𝟑𝟒𝟏
 =0.7237 

-Pour le plancher terrasse :                     𝑰 =
𝟒.𝟐𝟔𝟒

𝟓.𝟖𝟓𝟒
 =0.7284 

-Pour le plancher a usage commerciale : 𝑰 =0.7103 

                        -Poutrelle(I) à trois travées  

-Moments fléchissant  

                      -En travée  

Pour la travée de rive (A-B) : Mmax= 9.61×I= 6.82 KN.m 

Pour la travée (B-C) : Mmax= 6.41×I=4.55 KN.m 

Pour la travée de rive (C-D) : Mmax= 8.076×I=5.73 KN.m 

                      -Aux appuis  

M1=-4.026×I= -2.85 KN.m 

M2 = -6.71×I= -4.76 KN.m 

M3 =-5.64×I= -4.006 KN.m 

M4 =-3.384×I= -2.403 KN.m 

 

 

Tableau III.1.16 

 

 

ELS 

Travées  𝑴𝒊(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒊+𝟏(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒕(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑻𝒊+𝟏 𝒌𝑵 𝑻𝒊 𝒌𝑵 

(A-B) -2.85 -4.76 6.82 -10.06 11.128 

(B-C) -4.76 -4.006 4.55 -9.97 9.46 

(C-D) -4.006  -2.403 4.006  -10.19 9.226 
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Figure III.1.10 : Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchants à l’ELS 

 

 

-Poutrelle(II) à deux travées  

 

-Moments fléchissant  

                     -En travée   

                             Pour la travée de rive ( A-B) : Mmax= 7.51×I= 5.33 kN.m 

                             Pour la travée (B-C) : Mmax= 7.51×I=5.33 kN.m 

                     -Aux appuis  

M1=-3.384×I= -2.40 kN.m 

M2 = -6.768×I= -4.80 kN.m 

M3 =-3.384×I= -2.40 kN.m 
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ELS 

Travées  𝑴𝒊(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒊+𝟏(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒕(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑻𝒊+𝟏 𝒌𝑵 𝑻𝒊 𝒌𝑵 

(A-B) -2.40 -4.80 5.33 -8.98 10.44 

(B-C) -4.80 -2.40 5.33 -8.98 10.44 

 

Tableau III.1.17 

 

 

Figure III.1.11 : Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchants à l’ELS 
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-Poutrelle(III) à six travées  

-Moments fléchissant  

-En travée   

                                   Pour la travée (A-B) = (F-G) : Mmax= 8.08×I= 5.74 kN.m 

                                   Pour la travée (B-C) = (E-F) : Mmax= 7.08×I=5.03 kN.m 

                                   Pour la travée (C-D) = (D-E) : Mmax= 9.61×I=6.82 kN.m 

-Aux appuis  

  MA= MG=-3.384×I= -2.40 kN.m 

  MB = MF= -5.64×I= -4.006 kN.m 

  MC = ME=-5.368×I= -3.81 kN.m 

  MG=-5.368×I= -3.81 kN.m 

 

 

ELS 

Travées 𝑴𝒊(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒊+𝟏(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒕(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑻𝒊 𝒌𝑵 𝑻𝒊+𝟏 𝒌𝑵 

 

(A-B) (G-F) 

-2.40 -4.006 5.74 10.21 -9.22 

 

(B-C) (F-E) 

-4.006 -3.81 5.03 9.65 -9.77 

 

(C-D) (E-D) 

-3.81 -3.81 6.82 10.59 -10.59 

 

Tableau III.1.18 
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Figure III.1.12 : Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchants à l’ELS 

 

-Pour le plancher a usage bureau : 𝐈 =0.7162 

ELS 

Travées 𝑴𝒊(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒊+𝟏(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒕(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑻𝒊 𝒌𝑵 𝑻𝒊+𝟏 𝒌𝑵 

 

(A-B) (G-F) 

-2.1395 -3.563 4.94 9.077 -8.214 

 

(B-C) (F-E) 

-3.563 -3.3947 4.314 8.593 -8.6975 

 

(C-D) (E-D) 

-3.3947 -3.3947 5.881 9.432 9.432 

 

Tableau III.1.19 : Valeurs des moments fléchissant et efforts tranchants à l’ELS 



Chapitre III                                                                                                       CALCUL DES ELEMENTS 

 
 

 

 

51 

-Pour le plancher a usage habitation : 𝐈 =0.71237 

 

ELS 

Travées 𝑴𝒊(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒊+𝟏(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒕(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑻𝒊 𝒌𝑵 𝑻𝒊+𝟏 𝒌𝑵 

 

(A-B) (G-F) 

-1.8738 -3.123 4.139 7.946 -7.193 

 

(B-C) (F-E) 

-3.123 -2.973 3.59 7.526 -7.617 

 

(C-D) (E-D) 

-2.973 -2.973 4.933 8.257 -8.257 

 

Tableau III.1.20 : Valeurs des moments fléchissant et efforts tranchants à l’ELS 

 

      - Pour le plancher terrasse : 𝐈 =0.7284 

 

ELS 

Travées 𝑴𝒊(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒊+𝟏(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑴𝒕(𝒌𝑵. 𝒎) 𝑻𝒊 𝒌𝑵 𝑻𝒊+𝟏 𝒌𝑵 

 

(A-B) (G-F) 

-1.741 -2.9019 3.747 7.386 -6.685 

 

(B-C) (F-E) 

-2.9019 -2.763 3.236 6.99 -7.077 

 

(C-D) (E-D) 

-2.763 -2.763 4.46 7.67 -7.67 

 

Tableau III.1.21 : Valeurs des moments fléchissant et efforts tranchants à l’ELS 
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1)  Etat limite d’ouverture des fissures  (Art. A.4.5,3/BAEL91) 

Dans notre cas, la fissuration est considérée comme étant non préjudiciable, on se dispense de vérifier 

l’état limite d’ouverture des fissures.   

2)  Etat limite de compression de béton  (Art. A.4.5,2/BAEL91) 

-En travée : 

-Contrainte dans l’acier  

On doit donc s’assurer que : ss    

        
73,0100

1812

57,1
100)( 0

0
1 







db

As  

        
 73,01 k1 = 25,32  et β1 = 0,876 










157180876,0

1082.6 6

s

s

st
Ad

M


 275.48 MPa 

34848.275  ss                 Condition vérifiée 

 

-Contrainte dans le béton  

On doit donc s’assurer que : bcbc    

MPafcbc 15256,06,0 28   

k1 =  bc

st

bc

bc

st

k









32,25

48.275

1

10.88MPa 

1588.10  bcbc              Condition vérifiée 

-En appuis  

-Contrainte dans l’acier  

713,0100
1812

54,1
100)( 0

0
1 







db

As
 

 713,01 k1 = 25,65 et β1 = 0,877 










154180877,0

1076,4 6

s

s

st
Ad

M




195.8 MPa 

3488.195  ss         Condition vérifiée 
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-Contrainte dans le béton 

k1 =  bc

st

bc

bc

st

k









65,25

88.195

1

7.63 MPa 

1563.7  bcbc         Condition vérifiée 

 

2)  Etat limite de déformation  (Art .B.6.8,424/BAEL91). 

La flèche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par rapport à la flèche 

admissible pour ne pas nuire à l’aspect et à l’utilisation de la construction. Lorsque il est prévu des 

états intermédiaires, on peut cependant se dispenser du calcul de la flèche du plancher sous réserve de 

vérification les trois conditions suivantes : 

00 15
;

6,3

.
;

5,22

1

M

M

L

h

fdb

A

L

h t

e

S 

 

0555,0
360

20


L

h

 

044,0
5,22

1
  

5,22

1


L

h
       Condition 1 vérifiée 

 

00726,0
1812

57,1

0





db

As

 

009,0
400

6,36,3


ef
 

db

As

0

<

ef

6,3
      Condition 2 vérifiée 

 





 42.1315

61.9

15 0M

M t

0.0477 

0.15 M

M

L

h t       Condition 3 vérifiée 

 

Les 3 conditions sont vérifiées, donc on se dispense du calcul de la flèche. 

Conclusion 

Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes. 
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III.2. Calcul des escaliers  

Un escalier est un ouvrage qui permet de passer à pied d’un niveau à l’autre d’une construction.  

Notre structure comporte un escalier à deux volées ; il est constitué de paillasse, palier de repos et 

d’un palier d’étage courant. 

Les paillasses sont assimilées dans le calcul à des poutres isostatiques. 

 

        III.2.1. Terminologie  

 

 

Fig.III.2.1. Schéma de l’escalier 

 

  -Caractéristiques dimensionnelles  

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

etc. 

   La contre marche : est la partie verticale entre deux marches. 

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

valeurs courantes varies de 13 à 17cm. 

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

   La montée : correspond à la hauteur entre les niveaux finaux des sols de départ et     d’arrivée. 

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

   Un palier : est une plate-forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et /ou    à 

chaque étage. 

   L’emmarchement (E) : représente la largeur de la marche. 
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   La ligne de foulée : représente en plan le parcours d’une personne qui emprunte l’escalier,    et en 

général, à 0,65m de collet, si E ≥ 1m. 

   La paillasse : est une dalle inclinée béton armé incorporant les marches et contre     marches. 

 

III.2.2. Escalier étages courants  

      III.2.2.1. Présentation schématique  

 

 

 

 

 

 

Fig.III.2.2. Schéma statique d’escalier 

  Avec une hauteur d’étage de 3.06m, pour un bâtiment à usage d’habitation ou recevant du   public, la 

hauteur des marches est : 

  4cm≤ h ≤ 17cm et 28cm≤ g ≤ 36 cm 

  On prend la hauteur des marches h=17cm 

  Nombre de contre marches : n =  9
17

153

h

H
 n = 9 contre marches. 

  Le nombre de marches : m = n – 1 =  9 – 1 = 8 marches. 

 

a) Loi de BLONDEL  

  C’est une relation empirique qui lie h et g et qui permet de concevoir un escalier ou on se         

déplace de façon confortable. 

  59cm ≤ g + 2 h ≤ 64cm. 

  Pour h = 17cm,   on aura : 25 cm ≤ g ≤ 30 cm     

  Donc on prend g = 30 cm.  

  a).1. Vérification de la loi de BLONDEL  

                  59cm ≤ g + 2 h ≤ 64cm. 

59cm ≤ 30 +( 2 x 17 )≤ 64cm → 59cm ≤ 63 ≤ 64cm. 

                                                                                         Condition vérifiée. 

H=1,53 m 

L2 =1,56 m L1 =2,24 m A 

B 

α 

L' 

qmur 
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  III.2.2.2. Dimensionnement de la paillasse est du palier  

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

                                                 20

L
e

30

L
p   

  Avec :    

    L : Longueur de la paillasse et du pallier. 

   L1 = 8x30 = 240 cm. 

   tg (α) =  57,0
30

17

g

h
α = 29,540 

  cosα = 85,275
54,29cos

240

cos
'

' 0

11 


L
L

L

L
 cm. 

  Longueur réelle de la paillasse : L = L’ + L2 = 275,85 + 145 = 3420,85 cm. 

   D’où        04,2103,14
20

85,420

30

85,420
 pp ecme  

On prend  ep = 15cm. 

  III.2.2.3. Détermination des sollicitations de calcul  

    Les dimensions des marches étant très faibles par rapport à la portée de la paillasse, on    pourrait 

admettre que leur poids est uniformément reparti sur la paillasse, le calcul se fait   pour une bande de 1 

m de projection horizontale et considérant une partie simplement   appuyée en flexion simple. 

 

  a) Charges et surcharges  

  a).1. Palier  

  -Poids propre : 25 x0,15 x 1 =                                                     3,75kN/ml 

  -Poids du revêtement 

   (mortier + carrelage + lit de sable) : 

   (0,60 + 0,40 + 0,66)x1 =                                                            1,66kN/ml 

                                                                                     Gpalier=  5.41kN/ml 

 

  -poids du mur : 1,30x 1= 1.3 kN/m1 

 

  a).2. Volée : 

  -Poids de la paillasse :  

  Gp = 25

 1
54,29cos

15,0
251

cos 0

pe

 4.44 kN/ml 

cm. 
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  -Poids des marches :Gm  1
2

17,0
25 2.125kN/ml 

  -Revêtement carrelage :     20x0,02x1    =                  0,40kN/ml 

  -Mortier de pose :              20x0,02x1 =                0,40kN/ml 

  -Lit de sable :                     22x0,02x1=             0,44kN/m1 

  -Poids du garde-corps :0,2x1   =              0,20kN/ml 

                                                                                                       Gtotal = 8,00 kN/ml 

 

  a).3. Surcharges d’exploitations  

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

                   Q =2,5 x 1 m = 2,5 kN/ml 

  b) Combinaison des charges et surcharges  

  -Etat limite ultime ELU   

  -Palier : qu= 1,35 G + 1,5 Q = 1,35x5,41 + 1,5x2,5 = 11,05 kN/ml 

  -Volée : qu = 1,35xG + 1,5xQ = 1,35x8,00+ 1,5x2,5 = 14,55kN/ml 

  -Mur : qu =1,35x1,3= 1,75kN/m1 

  -Etat limite service ELS  

  Palier : qs=  G +  Q =  5,41 +  2,5 = 7,91kN/ml; 

  Volée : qs = G +Q = 8,00+ 2,5 = 10,50 kN/ml 

  Mur : qs mur=1x1,30= 1,30 kN/m1 

 

  III.2.2.4. Calcul des efforts internes à L’ELU  

 

 

  

 

 

Fig.III.2.3. Schéma statique de calcul. 

  a) Calcul des réactions d’appuis  

  ∑F = 0. 

  RA + RB= 2,24x14,55+1,56x11,05+ 1.75 = 51.58kN 

  ∑M/A = 0. 

1,75 kN/ml 
11,05 kN/ml 

14,55kN/ml 

A 
1,56 m 

B 
2,24 m 
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   056,124,275,1
2

24,2
24,255,1424,2

2

56,1
56,105,118.3 

















 xxRB

 

            RB  = 25.055kN 

            RA = 26.53KN 

 

 

 

  b) Efforts tranchants et moments fléchissant 

  -Efforts tranchants      

  -1er tronçon : 0 ≤ x ≤ 2,24 m 

  T(x) + 26.53 – 14,55x = 0 

  T(x) = 14,55x – 26.53 

    Pour X = 0            T(0) = -26.53kN 

    Pour X = 2.40        T (2,24) = 6,06kN 

     T(x) =0        14,5 5x – 26.53=0 

         x =1,82m 

 

 -2eme tronçon : 2.24 m ≤ x ≤ 3.8 m 

  T(x) + 26.53 – 14,55 (2,24) – 11,05 (x – 2,24)  = 0 

  T(x) = 14,55 (2,24) + 11,05 (x – 2,24) – 26.53 

   Pour x = 2,40         T(2,40) = 6,06kN 

   Pour x = 3,85         T(3.8) = 23.3kN 

 

  -Le moment fléchissant   

  -Le 1er tronçon : 0 ≤ x ≤ 2,24m  

  
  0

2
55,1453.26 

x
xxxM

 

  
 

2
55,1453.26

2x
xxM   

    Pour x = 0                        M(0) =  0 kN.m 

    Pour x = 2,24 m                 M (2,24) = 22.92kN.m 

  Le moment max :x = 1,82 m    M(1,82) = 24.186kN.m 

  -Le 2eme tronçon : 2,24 m ≤ x ≤3.8m  

  

    024,2
2

05,11

2

24,2
)24,2(55,1453.26

2









 xxxxM

      

26.53 kN 
T(x)     

14,55 kN/ml 

M(x) 

11,05 kN/ml 
14,55 kN/ml 

M(x) 

T(x)                                    

26.53kN 
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   224,2
2

05,11

2

24,2
)24,2(55,1453.26 








 xxxxM  

    Pour x = 2,24 m                       M (2,24) = 22.92kN.m 

    Pour x = 3.8 m                       M (3.8) = 0 kN.m 

 

  Remarque : 

  Afin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on porte une correction pour  

  le moment.  

  Mu
max au niveau des appuis et en travée de 0,3 et 0,85 respectivement 

  En appui (A): Mua= - 0,3Mu
max = - 0,3 (24.186) = -7.2558kN.m 

  En travées :    Mut= 0,85Mu
max= 0,85 (24.186) = 20.558kN.m 

  En appui (B)  Mua=- 0,3Mu
max = - 0,3 (24.186) =   - 7.2558kN.m. 

c) Diagramme des efforts internes à l’ELU  

 

 

 

 

1. Diagramme efforts tranchants  

 

 

 

 

 

 

 

2. Diagramme moment fléchissant  

 

 

 

 

 

 

 

1,75kN/m

l 11,05kN/m

l 

14,55kN/

ml 

A 
1,56 m 

B 
2,24 m 

 

T (kN) 

 

22 ,20 

6,06 

 

T (kN) 

 

26.53 

 

23.3 

 
+ 

- 

1,82m 

24.186 

M (kN.m) 

+ 



Chapitre III                                                                                                       CALCUL DES ELEMENTS 

 
 

 

 

60 

3. Diagramme corrigé moment fléchissant  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig.III.2.4. Diagramme des efforts internes à l’ELU 

 

III.2.2.5. Ferraillage  

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

a) Armatures longitudinales  

     -En appui  

 Muapp= 7.2558kN.m 

0299,0
2,14)130(1000

102558.7
μ

2

6

2







be

uapp

b
fbd

M
 

392,0μ0299,0μ  lb                                  
(SSA).  

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires ( )0Asup  , 

μb= 0,0299                                   β = 0,985

 

 

Aapp= .62.1
1034813985,0

102558,7

..

M
2

2

5
uapp

cm
d st








  

      Soit :   As = 5 HA8 = 2.51 cm²/ml 

Donc on met 6HA8 avec un espacement de 25 cm pour une largeur d’emmarchement de 1,30m                                                     

  

-En travée  

 Mut= 20.558kN.m  

0856,0
2,14)130(1000

10558.20
μ

2

6

2





bc

ut
b

fbd

M
 

 

 

  

 

22,13 

25,38 

T (kN) 

 

+ 

9,54 d

=

1

3

c

m 

100cm 

+ 

20.558 

7.2558 7.2558 

M (kN.m) 
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392,00856,0  lb 
                              

(SSA). 

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires ( 0stA ). 

            μb= 0,0856                                β = 0,955

 

             Aut=
2

2

5

75.4
1034813955,0

10558.20
cm

d

M

st

ut 






 

Soit :   As = 5HA12= 5,65 cm2 /ml. 

 

Donc on met 6HA12 avec un espacement de 25 cm pour une largeur d’emmarchement de 1,30m. 

b) Armatures de répartition  

-Aux appuis                    
r

a A
A


4

 

  Amin = 0,785cm2 soit :   4 HA8 = 2,01 cm2 /ml ;   Avec un espacement St=25cm. 

-En travée   
r

t A
A


4  Amin

4

65,5


=1,41cm2 

  Soit : 4 HA8 = 2,01cm2/ml ;Avec un espacement St=25cm. 

   

   III.2.2.6. Vérifications à l’ELU  

    a) Condition de non fragilité (Art A.4.2,1/BAEL91 modifiées 99) 

             Aadopté  >Amin =
e

t

f

fdb 2823,0 
 

   Amin = 0,23 x b x d x 
228 57.1

400

1.2
1310023,0 cm

f

f

e

t   

En travée :At= 5.65 cm2Amin                                                                Condition vérifiée. 

Aux appuis :Aa= 2.51 cm2 Amin                                                          Condition vérifiée. 

 

b) Vérification de la contrainte tangentielle  (Art A 5.2,2/BAEL 91modifiées 99) 

                     
u

u

u
bd

T
   

  Tu : effort tranchant maximal ; Tu = 26.53kN 

MPa
bd

Tu
u 204,0

1301000

1053.26 3







 

                           b

ij

u

f


 44,0  
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47,1
5,1

25
44,0 u MPa 

u = 0,204MPa< MPau 47,1
                            

   Condition vérifiée. 

Donc on n’a pas besoin d’armaturées transversales. 

c) Influence de l’effort tranchant sur le béton (Art A.5.1.313/BAEL 91modifiées 99) 

3/2

28

0

max 4,38,0
1

9,0

2
c

b

bc f
db

T






  

Tmax= 26.53kN 










1309,0100

1053.262

9,0

2 3

0

max

db

T
bc

 

 3/23/2

28 254,38,0
5,1

1
4,38,0

1
c

b

f


 

                                                                                                       

Condition vérifiée. 

d) Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales  

On doit vérifier que : 

      

)0(10
13,09,0

2558.7
53.26

10400

15,1

9,0

15,1

3

2

max



























d

M
T

f
A a

e

 

                                                                                              Condition vérifiée. 

e) Vérification de la contrainte d’adhérence acier béton 

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

                            

se
u

se
ud

T
 




..9,0
 

MPaxftjsese 15,31,25,1  
 

Avec : 

    =1,5 pour les aciers HA 

  u  : Périmètre utile des aciers. 

MPa
x

ud

Tu
se 20,1

5121309,0

1053.26

..9,0

3max










  

      sese  
    

 Condition vérifiée                    

4,53MPa 

 

15,50MPa 



Chapitre III                                                                                                       CALCUL DES ELEMENTS 

 
 

 

 

63 

f) Longueur de scellement  

    

 

s

e

s

f
L





.4

.


      Avec : 

  
MPaxxftss 835,21,25,16,06,0 2

28

2  
 

  

cm
x

xf
L

s

e
s 33,42

835,24

4002,1

.4

.






 

Les règles de BAEL (Art A.6.1,253/BAEL 91modifiées 99) admettent que l’ancrage d’une barre 

rectiligne terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée mesurée hors 

crochet est au moins égale 0,4 ls pour les aciers HA.  

La= 0,4 ls= 0,4x 42,33 = 16,93 cm ;  La= 18cm. 

g) Espacement des barres  

   -Armatures principales  

Aux appuis : e = 25cm 

 

En travées : e = 25cm 

                                                                                   Condition vérifiée. 

-Armatures de répartition  

Aux appuis : e = 25cm 

 

En travées : e = 25cm  

                                                                                              Condition vérifiée. 

III.2.2.7. Calcul des efforts internes à L’ELS  

a) Combinaison de charges à l’ELS  

  Palier : qs= G + Q = 5,41 + 2,5 = 7,91 kN/ml 

  Volée : qs = G +Q = 8,00+ 2,5 = 10,50 kN/ml 

  Mur : qs mur=1x1, 30=1,30 kN/m1 

 

 

 

Fig.III.2.5. Schéma statique de calcul. 

En suit les mêmes étapes de calcul à l’ELU pour déterminer les efforts internes à l’ELS ; 

On aura : 

 

 

 

e ≤ min (3h, 33cm) = 33cm  

e ≤ min (4h, 45cm)= 45cm  

1,30 kN/ml 

7,91 kN/ml 
10,50kN/ml 

A 
1,65 

m 

B 
2,40 

m 

 



Chapitre III                                                                                                       CALCUL DES ELEMENTS 

 
 

 

 

64 

  b) Diagramme des efforts internes à l’ELS  

 

 

 

 

 

 

b).1. Diagramme efforts tranchants  

 

 

 

 

 

 

 

b).2. Diagramme moment fléchissant  

 

 

 

 

 

  

 

b).3. Diagramme corrigé moment fléchissant  

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig.III.2.6. Diagramme des efforts internes à l’ELS 

 

 

1,3 kN/ml 

7,91 kN/ml 

10,50 kN/ml 

A 
1,56 m 

B 
2,24 m 

 

25,38 

+ 

T (kN) 

 

22 ,20 

4,41 

 

T (kN) 

 

19.11 

 

16.74 

 
+ 

- 

1,82m 

17.39 

M (kN.m) 

+ 

+

+ 
14.782

0.558 

5,227.

2558 

5.227.

2558 

M (kN.m) 

M (kN.m) 
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 III.2.2.8 Vérifications à l’ELS  

a) Etat limite de résistance de béton à la compression  

                                                        (Art.A.4.5, 2/BAEL 91 modifiées 99). 

  La contrainte de compression est limitée à :  

  
MPaxfcbc 15256,06,0 28   

  La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier que : bcbc  
 

  -Aux appuis  

  

193,0
13100

51.2100100







bd

As                K   = 0,018 et β1 =0,929 

Tel que : K=α1/15(1-α1)     ; K=1/K1 

 D’où la contrainte dans les aciers est : 

MPA
dA

M

s

sa
s 20.172

51.213929,0

1022,5 3

1








  

                
MPass 348

 

                                                                          Condition vérifiée. 

La contrainte dans le béton est : MPAK sbc 775.22.172018,0    

              bc < MPabc 15
 

                                                                         Condition vérifiée. 

  -En travée 

  

345,0
13100

65,5100100
1 

x

x

bd

As                    K = 0,025 et β1 =0,9085 

  Tel que : K=α1/15(1-α1)             ;    K= 1/K1 

  D’où la contrainte dans les aciers est : 

   

MPA
dA

M

s

st
s 49.221

65,5139085,0

1078.14 3

1








 MPass 348

 

                                                                                     Condition vérifiée. 

  La contrainte dans le béton est : MPAK sbc 537.549.221025,0  
 

                   bc < MPabc 15
 

                                                                                        Condition vérifiée. 
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b) Vérification de la flèche dans la paillasse 

  Les règles (Art. B.6.5, 2 / BAEL 91 modifiées 99), précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à 

l’ELS l’état limite de déformation pour les poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes 

sont satisfaites : 

 

                                                

MPa
fdb

A

M

M

L

h

L

h

e

t

2,4

16

1

0








 

 

  Avec : 

  h : hauteur totale (15 cm) 

  L : portée entre nus d’appuis (L = 3.8 m) ; 

  Mt : moment max en travée (Mt = 14.78kN.m) ;  

  M0 : moment max de la travée isostatique ;  

   A : section des armatures ;  

  b : largeur de la section ;  

  d : hauteur utile de la section droite.  

0625,0
16

1
039,0

380

15


L

h

  

                                                                                         
  Condition pas vérifiée.

 
 

  
Donc, on doit calculer la flèche. 

 

  

f
IE

LM
f

cm
L

ff

fvv

st 



10

76.0
500

380

500
2  

  Avec : 

   3
283700 cv fE 

 ;
 

  f  : La flèche admissible ;  

  Ev : module de déformation différée ; 

  
MPafE cv 86,108182537003700 33

28   

  Ifv : moment d’inertie totale de la section homogénéisée par rapport au CDG de la  section ;  
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  V1 : position de l’axe neutre ;   V1

0B

S xx

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig.III.2.7. Schéma de calcul des escaliers. 

  Sxx= 
2

2bh
+ 15Atd 

  0

2

1

15
2

B

dA
bh

V
t



 

  

B0 : aire de la section homogène.  

  Sxx : moment statique par rapport à l’axe XX passant par le centre de gravité 

  At : section d’armatures tendues  

  
24,158356,5151510015. cmAhbB to   

  

cmV 79,7
4,1583

1356,515
2

15100 2

1 




  

 

  cmVhV 21,779,71512   

  
2

2

3

2

3

10 )(15)(
3

CVAVV
b

I t   

  I0: moment d’inertie de la section homogénéisée calculée par rapport au centre de gravité     

  de la section. 

  

4233

0 97,30514)221,7(56,515)21,779,7(
3

100
cmI   

  

00427,0
13100

56,5


xbd

At

                   

 = 0,427 

   : le rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure (pourcentage d’armatures) 

  

MPa
x

Ad

M

t

st
s 17.227

5561309001,0

1078.14 6

1









 

At 
VA 

100 cm 

V2 

V1 

2 cm 

13 cm 
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020,0

427,0)
100

1003
2(

1,202,0

)
3

2(

02,0 28 









x

b

b

f t
v




 

  

991,00;
.4

75,1
1max

28

28 











ts

t

f

f




 

 

  

40 11,32914
991,0020,01

97,305141,1

.1

.1,1
cm

I
I

v

fv 








  

 

  

cm
x

IE

LM
f

fvv

st 59,0
1011,3291486,1081810

)380(1078.14

10 2

252






 

 

  
mmfmmf 10,89.5 

 

 

                                                                         Donc la condition de la flèche est vérifiée.
 

 

 

Conclusion : 

Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes. 

 



Chapitre III                                                                                                       CALCUL DES ELEMENTS 

 
 

 

 

69 

b = 30cm 

  III.3. La poutre palière   

  La poutre palière est considérée encastrée à ses deux extrémités dans les poteaux, c’est une poutre de   

section rectangulaire. 

 

  III.3.1. Pré dimensionnement  

  III.3.1.1. Hauteur  

  La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante : 

                             1015

L
h

L max

t

max   

  Avec : 

  Lmax: longueur libre de la poutre entre nus d’appuis. 

  ht           : hauteur de la poutre. 

  Lmax= 360cm         cmcmdonc 3322:
10

330

15

330
hh tt

  

  Selon le RPA99 modifié 2003  ht≥30cm  on opte pour ht= 35cm. 

 

  III.3.1.2. Largeur  

  La largeur de la poutre palière est donnée par : 0,4 ht≤ b ≤  0,7ht  

  D’où : 14 cm ≤ b ≤ 24,5 cm. 

  Selon le RPA 

     
4

20





b

h

cmb

  

On prend b = 30cm. 

  Donc la poutre palière a pour dimensions :(b×h) = (30×35) cm2. 

 

III.3.1.3. Vérifications relatives aux exigences du RPA  (Art 7.5.1 du RPA99/version 2003). 

  -b ≥20cm ………………….30 ≥ 20cm                                 condition vérifiée 

  -ht≥30cm…………………35 ≥ 30cm                                        condition vérifiée 

  -ht/ b≤ 4……………….    35/30 =1,17<4                          condition vérifiée 

 

  III.3.2. Détermination des charges et surcharges  

  Poids propre de la poutre : G=25×0,30×0,35 =2,625 kN/ml 

  L’effort tranchant à l’appui :    ELU    Tu= 23.3kN/ml 

                                                   ELS     TS=16.74kN/m 
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   III.3.3. Calcul à l’ELU  

  III.3.3.1. Combinaison de charges  

    -ELU :   qu=1,35G+Tu=(1,35×2,625)+23.3=26.84 kN 

                 qu=26.84 KN/ml 

 

    -ELS  :   qs=G+TS=2,625+16.74=19.365 kN 

                 qs=19.365kN/ml 

 

 III.3.3.2. Calcul des efforts internes à L’ELU  

    -Moment isostatique : 

              Mu = Mu
max= mkN

lqu .71.31
8

)3.3(3.23

8

22







 

  
  -Effort tranchant 

                Tu=Tu
max= kN

xlqu 445.38
2

3.33.23

2



 

  En tenant compte des encastrements partiels, les moments corrigés sont :    

 

  -Sur appuis : Mu = -0,3× Mu
max= -0,3×31.71 =  - 9.513 kN.m 

 

  -En travée    : Mt = 0,85× Mu
max= 0,85×31.71 = 26.95 kN.m 
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  III.3.3.3. Diagramme des sollicitations  

 

 

 

 

 

 

 

  a) Diagramme efforts tranchants  

 

 

 

 

 

 

 

 

  b) Diagramme moment fléchissant  

 

 

 

 

 

 

 

  c) Diagramme corrigé moment fléchissant  

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig.III.3.1.  Diagramme des efforts internes à l’ELU 

3.30m 

26.84 kN/ml 

+ 

T (kN) 

 

22 ,20 

T (kN) 

 38.445 

 

38.445 

 

+ 

- 

31.71 

M (kN.m) 

+ 

+ 

26.95 

9.513 9.513 

M (kN.m) 
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  III.3.3.4. Ferraillage à L’ELU  

  -En travée : 

  

.392.0μ058,0
2,143330

1095.26
μ l2

3

2
SSA

fbd

M

bc

ut

b 



  

  
058,0b                                      β = 0,970 

  Aut= .42.2
34833970,0

1095.26 2
3

cm
d

M

st

ut 






 

       Soit : 3 HA12 = 3,39 cm2 

  -Aux appuis : 

  

.392,002,0
2,143330

10513.9
2

3

2
SSA

fbd

M
l

bc

uapp

b 



 

 

  
02,0b                                                

 β = 0,99 

  Auapp= .834.0
3483399,0

10513.9 2
3

cm
d

M

st

uapp








 

        Soit :Aapp= 3HA10 = 2,35 cm2 

 

  -Le RPA99 (Art 7.5.2.1 du RPA99/version2003) exige que : 

  -le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre soit 0,5%  

  en toute section. 

    3.39 + 2.35 = 5.74cm² >
0.5 hb

100
 = 

0.5 ×30×35

100
  = 5.25  

 

Condition vérifiée 

 

  -Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux soit de 4% en zone courante. 

  5.74cm² <
4 hb

100
 = 

4 ×30×35

100
  = 42 cm² 

 

Condition vérifiée 
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  III.3.3.5. Vérification à l’ELU  

  a) Condition de non fragilité (Art. A.4.2.1/ BAEL91 modifiées 99). 

  Amin=0,23b.d. 2

e

28t cm19,1
400

1,2
333023,0

f
f   

    -En appuis : Aa=2,35cm2>  Amin = 1,19 cm2  

    Condition vérifiée 

 

   -En travée : At= 3,39 cm2 >Amin = 1,19 cm² 

                                                       Condition vérifiée 

 

  b) Vérification de l’effort tranchant (Art A.5.2,2/ BAEL91 modifiées 99). 

  Tu
max =38.445 kN 

  τu= MPa
db

Tu 39,0
3330

10445.38

.

max





  

  u  = min {0,13 fc28 ; 5 MPa} 

  uτ = 0,39 MPa 
uτ  = 3,25MPa  

                                         Condition vérifiée 

 

  c) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement aux appuis                        

       (Art A.6.1,3/ BAEL91modifiées 99).      

  Il faut vérifier que  se




 se
 = ψ . ft28 =1,5x2,1=3,15 MPa. 

  Avec :  se
 =

ui

u

d

T

9,0

max

 

 

   se
 =

1314,3339,0

10445.38



x
=1,37MPa 

   se
 =1,37MPa 



 se
 =3,15 MPa    

                          Condition vérifiée 

Pas de risque d’entraînement des barres.  
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  d) Influence de l’effort tranchant aux voisinages des appuis  

      (Art. 5.1, 32, BAEL 91 modifiées 99). 

 

  -Influence sur les armatures inférieures  

  Au=
15,1/

9,0

e

u
u

f

xd

M
T 

= 22

6
3

0,18cm18.43mm
348

3300,9

109.513
1038.445







 

  Aa=2,35 ≥Au=0,18cm² 

Condition vérifiée 

  -Influence sur le béton 

   Tu
max≤ 0,4xbx0,9xd 

b

cf



28
 

0,4x0,9xbxd x
b

cf



28
=0,4x 0,9x30x33x

5,1

25
= 594KN≥ 38.445kN 

Condition vérifiée 

  e) Ancrage des barres aux appuis (Art. A.6.1, 221 ; BAEL 91 modifiées 99) 

  La longueur de scellement droit est : 

  
  MPaf

f
L

tss

s

e
s

835,21,25,16,06,0

27,35
835,24

400

4

2

28

2


















 

  Le BAEL limite LS = 40  pour FeE 400. 

  LS=40x1=40cm 

  Pour des raisons pratiques, il est nécessaire d’adopter un crochet normal. D’après le BAEL 91, la  

  longueur nécessaire pour les aciers  HA est   

  LC = 0.4LS = 16cm. 

 

   f) Diamètre des armatures transversales 

  Le diamètre des armatures transversales doivent être tel que : 

  

min
10

;
35

;min 









bh

 {12; 10; 30} = 10mm. 

  On prend un cadre et un étrier en HA8 

  Donc nous adoptons : 4HA8 =2,01 cm2.Exigence du (R.P.A  Art.7.5.2.2). 
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  g) Calcul des espacements des barres transversales  (Art. A.5.1,232 / BAEL91) 

  Pour équilibrer l’effort tranchant au nu de l’appui la section des armatures transversales doit    

satisfaire la condition suivante : 

  

 
e

2/1

cjus

t0

t

f9,0

f14,0

Sb

A 
 

 

  St 

)f14,0.(.b

.9,0
2/1

cjus0

et fA






 ;       NB :     

2/1

cju f14,0  

  Le béton parvient à lui seul à reprendre les efforts de traction du au cisaillement, cependant nous     

  allons adopter des armatures transversales avec un espacement déterminé à partir des règlements. 

-Espacement max des armatures transversales  (Art A.5.1, 22 / BAEL91). 

Stmax≤ min {0,9d ; 40cm} 

             Stmax ≤  min {29,7 ; 40 cm}=29,7cm. 

 

  -Selon RPA version 2003 (Art 7.5.2.2) : 

  -En zone nodale : 

  At    ≥ 0,003 x S x b   S ≤ cm33,22
30003,0

01,2

b003,0

At 





 

  St  ≤min { h/4  ; 12ɸ} = min { 8,75 cm; 9,6 cm }=8,75 cm 

  Soit:       St =8 cm 

  -En zone courante (travée) : 

  St  ≤  h/2 = 17,5 cm  

  Soit: St = 15 cm 

   

III.3.4. Calcul à l’ELS  

Les mêmes étapes de calcul qu’à ELU, donc on aura : 

III.3.4.1. Calcul du moment et d’effort  

  qs =19.365kN/ml 

  -Moment isostatique : 

  Ms = MS
max = 

8

3.3365.19

8

2
2




lq x
s = 26.36kN.m 

  -Effort tranchant : 

  Ts= Ts
max= 

2

xlqs
= 

2

3.3365.19 
= 31.95 kN 
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  En tenant compte de l’effet des partiels encastrements, les moments corrigés sont : 

        Sur appuis :     Msa= - 0,3 x  MS
max= - 0,3 x 17,31= - 7.91kN.m 

        En travée :        Mst= 0,85 x MS
max= 0,85 x 17,31 = 22.40kN.m 

 

III.3.4.2. Diagramme des sollicitations  

 

 

 

 

 

  a) Diagramme efforts tranchants  

 

 

 

 

 

 

 

  b) Diagramme moment fléchissant  

 

 

 

 

 

 

  c) Diagramme corrigé moment fléchissant  

 

 

 

 

 

 

 

Fig.III.3.2. Diagramme des efforts internes à l’ELS 
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 III.3.4. 3. Vérification à L’ELS  

  a) Vérification de la flèche 

  Pour se dispenser de calcul de la flèche on vérifie (Art.B.6.5, 2 / BAEL 91 modifiées 99) : 

 

 

 

 

Condition vérifiée 

 

 

 

 

  

Condition vérifiée 

 

 

 

 

 

 

 

 Condition vérifiée 

 

 

 

   b) Etat limite d’ouverture des fissurations  (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99). 

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

  c) Etat limite de compression du béton 

  On doit vérifier que : 
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  Aux appuis : Aa = 2.35 cm², Ma = - 7.91 kN.m

 

  
02,0k234,0922,0237,0

237,0
3330

35,2100100

















db

Aa

 

  

Mpa627.110
33922,035,2

1091.7

..

3







dA

M a

st


 , Mpa21.2627.11002,0.  stbc k  

  
15Mpaσ2.21Mpaσ bcbc 

 

Condition vérifiée 

Conclusion 

  Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes. 
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III.4. Calcul des balcons  

   Le balcon est assimilé à une console encastrée à une extrémité, réalisée en dalle pleine. 

Le calcul se fera pour une bande de 1m de la rue sous les sollicitations suivantes  

 

 

 

Figure III.4.1. Schéma statique du balcon 

 

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

Q : surcharge d’exploitation verticale revenant au balcon. 

g : charge verticale concentrée due à l’effet du poids propre du garde-corps en brique creuse de 10 cm 

d’épaisseur. 

 

  III.4.1. Dimensionnement du balcon  

   L’épaisseur de la dalle pleine est déterminée comme suit : 

  EP≥ 
L

10
 =

120

10
 = 12 cm 

   On optera pour une épaisseur de 15 cm. 
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  III.4.2. Détermination des charges et surcharges du balcon  

   III.4.2.1. Charges permanentes  

 

Tableau III.4.1. Charges permanentes du balcon 

 

  

 III.4.2.2. Charges concentrée (Poids propre du garde-corps)  

 

 

 

 

 

 

 

 

   

Tableau III.4.2. Charge concentrée sur le balcon due au poids propre du garde-corps 

 

 III.4.2.3. Surcharge d’exploitation  

          Q = 3.5 KN/m² 

III.4.2.4. COMBINAISONS DE CHARGES  

  A L’ELU : 

  La combinaison de charge est : 1.35 G + 1.5 Q 

  La dalle : 

  qu= (1.35 G + 1.5 Q) x 1m = (1.35 × 5.77)+(1.5 × 3.5)= 13.04 KN/ml 

Eléments Charges 

permanentes  

(KN/m²) 

Résultats 

 (KN / m3) 

Dalle pleine 25 x 0.15 3.75 

Revêtements Carrelage 20 x 0.02 0.40 

Mortier de pose 20 x 0.03  0.60 

Couche de sable 22 x 0.03 0.66 

Enduit de ciment 18 x 0.02 0.36 

Somme (G) 5.77 

Eléments Charges 

permanentes  

(KN/m²) 

Résultats 

 (KN / m3) 

Brique 9 x 0.10 0.90 

Enduit de ciment 18 x 0.02 x 2 0.72 

Somme (G) 1.62 
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  Le garde-corps : 

  gu= (1.35 g) 1m = 1.35 × 1.62 = 2.187 KN/ml 

  A L’ELS: 

  La combinaison de charge est :G + Q 

  La dalle : 

  qs= (G + Q) x 1m =5.77+ 3.5= 9.27 KN/ml 

  Le garde-corps : 

  gs= g =1.62 KN/ml 

 

  III.4.3. Calcul des moments fléchissant  

  A L’ELU : 

     MU=
QU  L²

2
+GUxl 

      MU =
13.04 x (1.2)²

2
+2.187 x 1.2 = 12.0132 KN.ml 

  A L’ELS: 

MS=
QS   L²

2
+GSxl 

  MS =
9.27 x (1.2)²

2
+1.62 x 1.2 = 8.62 KN.ml 

 

  III.4.4. Ferraillage  

  Il consiste à l’étude d’une section rectangulaire soumise à la flexion simple. 

  -Armatures principales  

  μu=
Mu

b .d² .  fbu
=

12.0132 x 103

100 .  13² .  14.2
= 0.05 

 

  μu= 0.0528   <    μl=0.392                         ⇰     S.S.A 

  μu= 0.05 ⇰ 𝛽 =  0 .974. 

    As = 
Mu

𝛃 .d .  σst
= 

12.0132 x 103

0 .974 .  13 .  348
 = 2.725 cm² 

  On adopte : 4HA10 = 3.14 cm2     ; Avec : St = 25 cm 

 

• Armatures de répartition  

  𝐀𝐫=
𝐀𝐬 𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é𝐞

𝟒
=

3.14 

4
=0.785 cm²  

  On adopte : 4HA8= 2.01cm² ; Avec : St = 25 cm 
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  III.4.5. Vérifications à l’ELU  

    III.4.5.1. Conditions de non fragilité (A.4.2,1/BAEL91modifié 99) 

  AMIN = 
0.23 .  b .  d  .  ft28

fe
= 

0.23 x  100 x  13 x  2.1 

400
= 1.57 cm² 

   Amin = 1.57 cm² <  As = 3.14 cm²   

                                                                                                     Condition vérifiée. 

 

  III.4.5.2. Vérification de l’entrainement des barres (A.6.1,3/BAEL91modifié 99)                         

   𝛕𝐮= 
𝐕𝐮

𝟎.𝟗  x  𝐝  x  𝝨 μ𝐢

  ≤𝛕̅𝐬𝐞 

  Vu = qu x l + gu 

  Vu = (13.04 x 1.2) + 2.187 = 17.835 KN 

  τ̅se = ψ
s
 . ft28= 3.15 MPa 

  Σμ
i
 = n x π x ϕ= 4 x π x 10 = 125.66 mm 

  D’OU : τse = 
17.835 x 103

0.9 x 130 x 125.66
 = 1.21Mpa 

  𝛕𝐬𝐞 =1.21MPa <𝛕̅𝐬𝐞= 3.15 MPa 

 

                                                                                                        Condition vérifiée. 

 

 

  III.4.5.3. Vérification au cisaillement (A.5.1,2/BAEL91modifié 99) 

  La fissuration est préjudiciable, donc : 

                                                𝛕𝐮= 
𝐕𝐮

𝐛.𝐝
  ≤𝛕̅𝐮 

  τu̅= min {
0.15

Ɣb
fc28; 4MPa}= min {2.5; 4} = 2.5 Mpa 

  τu= 
Vu

b.d
= 

17.835x 103

1000 x 130
= 0.13MPa 

  𝛕𝐮 = 0.13MPa<𝛕̅𝐮= 2.5MPa 

 

                                                                                               Condition vérifiée. 

⇰ Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

 III.4.6. Vérifications à L’ELS  

 III.4.6.1. Vérification des contraintes dans béton : 

    𝛔𝐛𝐜<Σ̅BC 

Il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte dans le béton si les conditions suivantes sont satisfaites : 

  - La section est rectangulaire 
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  - La nuance des aciers est FEe400 

  -𝝰 <
𝛄−𝟏

𝟐
 + 

𝐟𝐜𝟐𝟖

𝟏𝟎𝟎
 

  Avec :=
Mu

Ms
=

12.0132 

8.62
=1.39  

  μu= 0.05 ⇰ 𝝰= 0.0641 

  
𝟏.𝟑𝟗 −𝟏

𝟐
 + 

𝟐𝟓

𝟏𝟎𝟎
 = 0.445 

  𝝰 = 0.0641 <
𝛄−𝟏

𝟐
 + 

𝐟𝐜𝟐𝟖

𝟏𝟎𝟎
 = 0.445  

 

                                                                                            Condition vérifiée. 

 

  III.4.6.2. Longueur de scellement  

  La longueur de scellement droit est donnée par : 

                                                                     ls=
𝛟 𝐟𝐞

𝟒 𝛕̅𝐬
 

  𝛕̅𝐬= 0.6 xψ²
s
x ft28= 0.6 x (1.5)²  x 2.1 = 2.84 MPa 

  ls=
1 x 400

4  x 2.84
 = 35.21cm soit : ls = 36 cm 

  Pour des raisons de pratique on adopte un crochet normal. 

  La longueur de recouvrement d’après l’article (A.6.1, 253/BAEL91modifié 99) est fixée pour les   

barres à haute adhérence à : 

  lr= 0.4 ls= 0.4 × 36 = 14.4cm 

 

  ⇰    On adopte : lr = 15 cm. 

 

  III.4.6.3. Contraintes dans les armatures  

  La fissuration est peu nuisible, donc la vérification dans les aciers est inutile. 

 

  III.4.7. Calcul du porte à faux  

  Nous disposons de porte à faux réalisés en corps creux (20+4), coulées sur place, reposant sur deux   

appuis, munis de poutres de chainage et des murs extérieurs en double cloisons. 

  Nous baserons notre calcul sur la détermination du ferraillage de la poutre de chainage semi encastrée   

à ses deux extrémités. 

 

  III.4.7.1 Redimensionnement de la poutre de chainage    

  -La hauteur de la poutre  

  L : étant l’entre axes de la plus grande travée considérée. 

  Elle est donnée par :
L

15
< h <

L

10
⇰

360

15
< h <

360

10
⇰   24< h < 36 cm 
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  Soit : h=30 cm 

  -La largeur de la poutre  

  Elle est donnée par : 0.4h ≤ b ≤ 0.7h 

                                       14 ≤ b ≤ 24.5                           Soit : b=25cm. 

 

  -Vérifications (RPA)  

    -b = 25cm ≥20 cm                       Condition vérifiée. 

   - ht= 30cm ≥30 cm                       Condition vérifiée. 

   - ht/ b =1.4≤4                                Condition vérifiée. 

 

  -Ferraillage  

  Voir CHAPITRE VI : FERRAILLAGES DES POUTRES 
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III.5. Calcul de l’acrotère 

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

évitant toute chute, elle sera calculée comme console encastrée au niveau de la poutre du plancher. 

  Le calcul des armatures se fera à l’ELU et la vérification à l’ELS pour une bande d’un mètre soumise   

à la flexion composée due au poids propre de l’acrotère « N » et d’une poussée latérale « Q » due à la   

main courante provoquant un moment de renversement « Mr ». 

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

  -Dimension de l’acrotère  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  -Schéma statique  

                                                                                                                                                                                                                                                        

                                                                                                                                                      

                                                                                                                                                 

        H                                                                                                                                                   

                                                                                                                                            

                                                                                                                                               

                                             

                                       Diagramme des Moments          Diagramme d’effort      Diagramme d’effort                                                                                                             

.                                           (M=HxQ)                                   Normal (N=G)            tranchant (T= Q)           

  

                                                                                                                    

Figure III.5.2. : Diagrammes des efforts internes  

  

 

 

7 

10 

60 
3 

10 

FigIII.5.1. : Coupe transversale de l’acrotère 

G 

G Q
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   III.5.1.  calcul des sollicitations  

     Effort normal dû au poids propre : G= px S x 1 ml. 

    Avec : p : Masse volumique du béton. 

  S : Section transversale de l’acrotère 

  G = 25 [0.6 x 0.1 + 0.1x0.07 + 
0.03 x 0.1 

2
  ] = 1.71 kN/m. 

  - Surcharge due à la poussée latérale Q :                Q = 1kN /ml. 

  - Effort tranchant dû à la poussée latérale T :         T = Q x 1ml = 1kN. 

  - Effort normal dû au poids propre G :                  NG= G x 1 =1.71kN 

  - Effort normal dû à la surcharge Q :                     NQ= 0 

  - Moment de renversement dû à G :                       MG= 0 

  - Moment de renversement dû à Q :                       MQ=Qxh=1x0.6 =0.6kN.ml. 

 

 

 

 

Figure III.5.3. : Diagrammes des efforts internes 
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  III.5.2. Combinaison de charges  

  -A L’ELU : 

  La combinaison de charge est : 1.35 G + 1.5 Q 

  Effort normal de compression : 

    Nu=1.35NG+1.5NQ =1.35 x 1.71 = 2.31kN. 

  Moment de renversement : 

    Mu=1.35 MG+1.5 MQ =1.35 x 0.6= 0.9 kN.m. 

  -A L’ELS : 

    La combinaison de charge est :G + Q 

  Effort normal de compression : 

    NS =NG+NQ =1.71kN. 

  Moment de renversement : 

    MS = MG+ MQ = 0.6kN.m. 

 

  III.5.3. ferraillage 

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

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

de flexion « M ». 

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

     

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

faire, on utilise l’organigramme de calcul approprié dont le principe est d’étudier la section du béton   

en flexion simple sous un moment fictif « Mf» afin de déterminer les armatures fictives «Af» puis en   

flexion composée pour déterminer les armatures réelles « A ». 
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  III.5.3.1. Calcul de l’excentricité 

  eu= 
Mu

Nu
⇰eu = 

0.9 x (10)²

2.31
= 38.96 cm  >

ℎ

2
– c = 3 cm 

 

 

Figure III.5.4. : Section rectangulaire soumise à la flexion composée 

 

 

  Le centre de pression « cp » se trouve à l’extérieur de la section limitée et l’effort normal (N) est un 

effort de compression⇰ Section partiellement comprimée (SPC). 

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

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

 

  III.5.3.2. Calcul de la section d’armatures en flexion simple  

     a)  Moment fictif : 

   𝑀𝑓= 𝑁𝑢 . g 

  Avec : g : distance entre « cp » et le centre de gravité des armatures inférieures tendues. 

  g = eu + 
ℎ

2
 – c = 38.96 + 

10

2
 – 2 = 41.96 cm 

  D’où : 𝑀𝑓= 2.31 x 0.42 = 0.97 kN.m. 

  b)  Moment réduit : 

  μb = 

𝑀𝑓

𝑏 .𝑑² .  𝑓𝑏𝑢
 = 

0.97 𝑥 103

100 𝑥  8² 𝑥  14.2
 = 0.0106 

  Avec : 𝑓𝑏𝑢=
0.85  𝑓𝑐28

Ɣ𝑏
=

0.85 𝑥 25 

 1.5
=14.17 MPa 

  μb= 0.0106 <μl= 0.392                       S.S.A 

  μb= 0.0106  ⇰ 𝛽 =  0 .995. 

  c)  Armatures fictives  

 𝐴𝑓 = 
𝑀𝑓

𝜷 .𝑑 .  𝜎𝑠
 = 

0.97 𝑥 103

0.995 𝑥 8 𝑥  348
 = 0.35 cm² 
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  III.5.3. 3. Calcul de la section d’armatures réelles en flexion composée  

  AU = AF - 
𝑁𝑢

𝜎𝑠𝑡
 ;         Avec 𝜎𝑠𝑡=

𝑓𝑒

Ɣ𝑠
=

400

1.15
= 348 MPa 

  AU = 0.35 - 
2.31 𝑥 10 

 348
= 0.28 cm² 

 

  III.5.4. Vérification a l’ELU 

    III.5.4.1. Condition de non fragilité (Art A.4.2.1/BAEL 91) 

  Un élément est considéré non fragile lorsque la section des armatures tendues qui travaillent à la   

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

 

  -Armatures principales  

                                       AU ≥ AMIN 

 

   AMIN = 
0.23 .  𝑏 .  𝑑  .  𝑓𝑡28

𝑓𝑒
[ 

𝑒𝑠 −0.445 .  𝑑  

𝑒𝑠 −0.185 .  𝑑 
 ] 

  𝑓𝑡28 = 0.6 + 0.06𝑓𝑐28= 0.6 + 0.06 x 25 = 2.1 MPa. 

  𝑒𝑠=
𝑀𝑠

𝑁𝑠
= 

0.6 

1.71
= 35.08 cm 

  ⇰  AMIN = 
0.23 𝑥  100 𝑥  8  𝑥  2.1 

 400
 [ 

35 −0.445 𝑥  8  

35 −0.185 𝑥  8 
 ] = 0.90 cm² 

  D’où les armatures principales : AU= 0.28 CM²<AMIN = 0.90 CM² 

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

   AMIN= 0.90cm² 

  ⇰Soit : Adoptée =4HA8 = 2.01cm²/ml ;      Avec: St = 
100 

4
= 25 cm. 

     -Armatures de répartition  

   AR = 
𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é𝑒

𝑁𝑠
=

2.01 

4
=0.50 cm²  

  ⇰Soit : AR = 4HA8=2.01cm²/ml   ; Avec: St = 
100 

4
= 25 cm. 

 

  III.5.4.2. Vérification de la contrainte tangentielle (Art A.5.2.2/BAEL91) 

  Aucune armature d’effort tranchant n’est nécessaire si : 

  𝝉𝒖= 
𝑽𝒖

𝒃.𝒅
  ≤𝝉̅𝒖= 0.44 ×

𝒇𝒄𝒋

𝟏
𝟐⁄

Ɣ𝒃
 

  𝜏̅𝑢= 0.44 ×
𝑓

𝑐𝑗

1
2⁄

Ɣ𝑏
=0.44 ×

25
1

2⁄

1.5
= 1.467Mpa 

  𝜏𝑢= 
𝑉𝑢

𝑏.𝑑
      𝑉𝑢 = Effort tranchant :𝑉𝑢 = 1.5 x Q = 1.5 x 1 = 1.5kN 

  D’où𝜏𝑢= 
𝑉𝑢

𝑏.𝑑
= 

1.5 𝑥 103

100 𝑥 80
= 0.019 MPa 



Chapitre III                                                                                                       CALCUL DES ELEMENTS 

 
 

 

 

90 

  𝝉𝒖 = 0.019 <𝝉̅𝒖= 1.467                                        condition vérifiée 

 Aucune armature d’effort tranchant n’est à prévoir. 

  III.5.4.3. Vérification de la l’adhérence des barres   (Art A.6.1.3 /BAEL91) 

                 𝝉𝒔𝒆<𝝉̅𝒔𝒆= 𝝍𝒔 .𝒇𝒕𝟐𝟖 

 

  𝒇𝒕𝟐𝟖= 2.1 MPa 

  𝝍𝒔 : Coefficient de scellement ;𝛙𝐬 = 1.5(Acier de haute adhérence). 

  D’où :  τ̅se= 1.5 x 2.1 = 3.15 MPa 

  τse=
Vu

0.9 .d Σμi
 

  Σμi : Somme des périmètres utilisé des armatures. 

  Σμi = n x π x ϕ= 4 x π x 0.8 = 10.05cm  

  D’où :  τse=
1.5 x 10

0.9 x 8 x 10.05
 = 0.21 Mpa 

 

  𝛕𝐬𝐞=0.21MPa <𝛕̅𝐬𝐞= 3.15 MPa                                         Condition vérifiée 

 

  -Espacement des barres  

   Armatures principales : St = 25cm < min {3h ;33cm} = 30cm. 

 

                                                                                                                   Condition vérifiée 

 

 

  Armatures de répartition : St = 25cm < min {4h ; 45cm} = 40cm 

  

                                                                                                         Condition vérifiée 

 

  -Ancrage des barres verticales  

  La longueur de scellement droit est :𝐋𝐬 = 
𝛟 𝐟𝐞

𝟒 𝛕̅𝐬
 

  
 su = 0.6 

2

s .ft28 = 0.6 ×1.52×2.1 = 2.835MPa. 

    Avec : Ls =
8 x 400

2 x 2.84
= 281.69 mm ⇰ Soit : Ls = 30 cm 

 

  III.5.5. Verification a l’ELS  (Art. A.6.1,3/BAEL91) 

   L’acrotère est exposé aux intempéries, nous considérerons la fissuration comme étant préjudiciable. 

  Les aciers sont en Fe 400 et de diamètre 8mm  η =1,6. 
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  Répartition des contraintes dans l’acrotère :  

   

  Lc : Distance du centre de pression à la fibre la plus comprimée de la section. 

    

08,3008,35
2

10

2
 sC e

h
L  

  En se basant sur la figure On résout l’équation suivante pour déterminer la valeur de y. 

  y3+Py+q = 0…………..(*) 

  P= - 3LC
2 – 90 Asc

b

dLC '
 + 90 Ast

b

Ld C
 

  Asc = Ast= 2,51cm2 

  P = -3 (-30,08)2 - 90(2,01) 
100

608,30 
+ 90 (2,01)

100

)08.308( 
 

           P = -2580,26 

  q = -2Lc3 - 90Asc
b

dLc 2' )( 
- 90Ast

b

Lcd 2)( 
 

  q = - 2(-30,08)
3
- 90 (2,01)

100

)608,30( 2
- 90(2,01)

100

)08,308( 2
 

          q = 49455,05 

 

  ( ) → y3-2580,26y+ 49455,05 = 0. 

  La résolution de l’équation donne : 

    y1 = 32,62.  
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    y2 = -58,23. 

    y3 = 25,90 

  Condition :    0 <yser< d 

  yser = y + Lc 

  y1ser = 32,62 – 30.08 = 2,54                Condition vérifiée. 

  y2ser =-58,23 – 30.08 =-88,31                                    Condition non vérifiée. 

  y3ser= 25,90 – 30.08 = -4,18                    Condition non vérifiée. 

  Calcul de l’inertie de la section homogénéisée : 

  I =  2'2
3

)()(
3

.
dyAydAn

yb
serscserst

ser   

   n= 
b

s

E

E
15 

  I =  22
3

)654,2(01,2)54,28(01,215
3

54,2100



 

         I = 1805,999 cm4 

  On doit vérifier les conditions suivantes : 

 

                                                                                                      ΣBC ≤ ΣB̅C   ΣST ≤ ΣS̅T  

  ΣBC : Contrainte dans le béton comprimé. 

  ΣB̅C : Contrainte limite dans le béton comprimé. 

  ΣST : Contrainte dans les aciers tendus. 

  ΣS̅T : Contrainte limite dans les aciers tendus. 

 

  III.5.5.1. Vérification des contraintes de compression dans le béton  (BAEL91/Art A.4.5,2) 

  bc 0,6fc28 = 15MPa 

  





 



62

8

3

10.10.54,2
10999,1805

1071,13262,0.
ser

ser
bc y

I

Ny
 0,78MPa. 

  bc =0,78MPa< bc = 15MPa  

                                                                                                                     Condition vérifiée 
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  III.5.5.2. Vérification des contraintes dans l’acier (BAEL91/Art A.4.5 ,33)     

  .10).10.54,208,0(
10999,1805

1071,13262,0
15)(

.
.15 62

8

3








 ser

ser
s yd

I

Ny
  

  30,25s MPa. 

  ΣS̅T≤ min { 
2

3
fe ; max (0.5 fe ; 110√η ft28 )} 

  Avec : η = 1.6 pour les barres H.A 

  ΣS̅T≤ min {
2

3
 x 400 ; 110√1.6 x 2.1 } = min {

2

3
 x 400 ; 110√1.6 x 2.1 } 

  = min {266.67 ; 201.63} 

  ΣS̅T= 201.63 MPa 

   ΣST= 25.30 MPa≤ΣS̅T = 201.63 MPa 

                                                                                                                      Condition vérifiée 

 

  III.5.5.3. Vérifications de l’acrotère au séisme (ART 6.2.3 RPA99) 

  Cette vérification concerne les éléments non structuraux. 

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

formule : 

  𝐅𝐩= 4. A. 𝐂𝐩 . 𝐖𝐩 

  Avec : 

  A : coefficient d’accélération de zone, dans notre cas :  

  A= 0.15(Zone IIA , grouped’usage2).    

  Cp : facteur des forces horizontales pour les éléments secondaires, 

  𝐂𝐩 = 0.8. 

  𝐖𝐩 : Poids de l’acrotère, 𝐖𝐩= 1.71 kN/ml. 

   𝐅𝐩 = 4 x 0.8x 0.15x 1.71 = 0.821 kN/ml < Q = 1kN/ml 

  𝐅𝐩< Q                                            

                                                                                                        Condition vérifiée 

Conclusion 

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

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

On adopte donc pour le ferraillage celui choisi précédemment.  
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CHAPITRE IV : PRESENTATION DU LOGICIEL ROBOT 

  IV.1. Description générale du logiciel ROBOT v.23  

  Le logiciel Autodesk Robot Structural Analysis (nommé Robot dans le fichier d’aide entier) est un   

logiciel destiné à modéliser, analyser et dimensionner les différents types de structures. Robot   

permet de créer les structures, les calculer, vérifier les résultats obtenus, dimensionner les éléments 

spécifiques de la structure ; la dernière étape gérée par Robot est la création de la documentation pour 

la structure calculée et dimensionnée.  

 

Figure IV.1 : Page d’accueil du logiciel ROBOT v.23 

 IV.1.1. Mode opératoire  

Le mode opératoire du ROBOT peut se diviser en trois étapes : 

    1.  Définition du modèle de la structure  

a) Choix de type de la structure  

Le choix de la structure à étudier s’effectue à partir de cette fenêtre : 

 

 

                                  Figure IV.2 : Choix de la structure à étudiée. 

Pour notre cas, on étudiera une structure en portique spatial en sélectionnant : 
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b) Configuration de préférence de l’affaire  

Pour definir les differents paramètres tels que les materiaux, unités et normes de l’affaire on accede à 

la commande « préférence de l’affaire », en cliquant sur l’icône « outil ». 

 

                     Figure IV.3 : Préférence de l’affaire. 

c) Lignes de construction  

Les lignes de construction sont d’une grande 

Importance lors de la modélisation de la structure. 

Dans le menu« Structure », on clique sur l’icône 

Lignes de construction.                                                  

       Les cotes de ces lignes seront introduites dans la Fenêtre 

donnée à coté dans le système de coordonnées cartésiennes. 

                                                                                               . 

  d) Définir les sections transversales (Profilés des barres)  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

   Figure IV.4 : Lignes de construction 
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Cette étape nous permet de définir les différentes sections transversales qui existent dans la structure. 

Dans le menu « structure »             « caractéristiques »           « profilés de barres », 

Il apparait la boite de dialogue ci-après, et on définit un nouveau profilé on clique sur   

 

 

 

  

 

                 

                               Figure IV.5 : Choix des profilés de barres. 

e) Affectation des sections transversales (création des barres)  

 

 

 

 

 

 

Figure IV.6 : Modélisation des poutres et des poteaux 

 

 

 

 

 

 

Dans le menu « structure », on clique sur l’icône  

« barre » pour choisir l’élément (poutre, poteau) et sa 

section, puis on les affecte suivant les lignes de construction. 
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  f) Création des panneaux  

Afin de créer des panneaux dans la structure, on sélectionne le type de structure appropriée. 

Dans le menu « structure »            « type de structure », on choisit la case « Etude d’une coque ». 

 

 

 

  

 

 

 

 

Figure IV.7 : Création des panneaux. 
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Pour accéder à la boite de dialogue « épaisseur EF » on sélectionne dans le menu « structure » 

« caractéristique » et on clique sur l’icône   , après un clic sur l’icône    « définir nouvelle 

section » et sur l’onglet « uniforme » on introduit le nom, l’épaisseur et sa variation ainsi que le 

matériau du panneau. 

 

 

 

  

 

 

 

       Figure IV.8 : Epaisseur des panneaux. 

 

Avant de modéliser les panneaux, on doit créer leurs lignes de construction et définir les 

contours, pour cela on clique sur l’icône  « poly ligne-contour » et on coche la case 

« contour » et la case  « panneau » dans « paramètre », puis on passe au mode graphique pour 

construire ce contour. 

 

 

Figure IV.9 : Définition des contours pour les voiles. 

 

 

 



Chapitre IV                                                                               PRESONTATION DU LOGICIEL ROBOT 

 
 

 

 

99 

Pour la modélisation des voiles, on clique sur l’icône  « panneau » dans la barre d’outils, on 

coche la case panneau et on pose le curseur dans la case où l’on demande un point interne, puis on 

clique à l’intérieur du contour crée pour le voile. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.10 : Définition des panneaux. 

  g) Définition des degrés de liberté des nœuds de la base  

Afin d’effectuer les appuis dans notre structure on clique sur l’icône « appuis », on choisit les 

encastrements nodaux pour les nœuds et les encastrements linéaire pour les voiles (bords des 

contours). 

                                                                                                          

Figure IV.11 : Définition des appuis. 
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  h) Définition des cas de charges  

Pour définir les charges statiques (permanentes et d’exploitation) de la structure, on clique sur l’icône

  « cas de charges », on choisit le nom et la nature de la charge puis on clique sur « nouveau ». 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.12 : Définition des charges. 

  i)  Chargement de la structure  

Pour charger la structure on choisit le type de charge G (permanente) ou Q (exploitation), puis on 

sélectionne dans le menu « charge », « autres charges », « charge surfacique sur barre par objet 

3D », on introduit la valeur de G ou Q dans la zone « charge ».  

 

Figure IV.13 : Application des charges surfaciques. 
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Puis on choisit le type de bardage : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.14 : choix de bardages. 

Puis on clique sur « Définir » pour définir le contour du plancher qui est soumis à une charge 

surfacique uniformément répartie. 

 

 

 

Figure IV.15 : Application des charges surfaciques. 
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2. Définition des options de calcul  

On clique sur le menu « Analyse », « Type d’analyse » une boite de dialogue apparait : 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.16 : Définition des charges dynamiques. 

Où on peut choisir les options de calcul à savoir le type d’analyse (modale et sismique), et introduire 

le nombre de modes de vibration pour l’analyse modale et les valeurs des paramètres du RPA 99 

version 2003 pour l’analyse sismique. 

On clique sur « nouveau » et sélectionne le champ « modale », on introduit les paramètres de 

l’analyse modale dans la boite de dialogue qui s’affiche après la validation de la précédente. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.17 : Introduction des paramètres de l’analyse modale.  
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On clique une autre fois sur « nouveau », on coche la case sismique, on choisit le RPA 99 version 

2003 et on valide.   

 

  

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.18 : Introduction des paramètres de l’analyse sismique. 

 Le logiciel permet de convertir les charges en masses pour éviter la définition séparée des charges, 

(pour les calculs en statique),et des masses (pour les calculs en dynamique), cela se fait dans le menu 

« masse » de la boite de dialogue « option de calcul », on clique sur convertir les cas et dans la 

fenêtre qui apparait, on choisit le cas de charge (GouQ) et on clique sur puis on ferme, après on 

choisit la direction ainsi que le coefficient et on click sur ajouter.( même opération pour l’autre cas de 

charge). 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.19 : la conversion des charges en masses. 
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-Le nœud maitre : 

Pour satisfaire l’hypothèse des planchers infiniment rigides il faut définir le nœud maitre, et pour cela 

on clique dans le menu « structure », « caractéristiques additionnelles » et on sélectionne « liaison 

rigide », une boite de dialogue s’affiche, double click sur « membrane » puis on coche les directions 

qu’on veut bloquer, ajouter       oui          fermer. 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.20 : Définition des directions à bloquées. 

On saisit le numéro d’un nœud quelconque appartient au plancher dans l’onglet « nœud maitre » puis 

on pose le curseur dans l’onglet « nœuds esclaves » et on fait une sélection fenêtre pour tout les nœuds 

qui appartient à ce plancher, appliquer.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.21 : Création du nœud maitre. 
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-Les combinaisons d’actions : 

Dans le menu «  charges », « combinaison manuelle », on choisit le type de la combinaison et sa 

nature, puis on valide avec            . 

 

  

 

 

 

 

Figure IV.22 : Définition des combinaisons d’actions. 

Pour faire une autre combinaison on clique sur « nouvelle » et en refait les même opérations pour les 

autres combinaisons. 

-Vérification de la structure : 

Dans le menu « Analyse » on clique sur « Vérifier la structure » et s’il y a des erreurs dans la 

modélisation de la structure ROBOT nous affiche le nombre et la natures de ces erreurs. 

 

Figure IV.23 : Vérification de la structure. 

-Analyse de la structure : 

Dans le menu « analyse », « calculer », on lance le calcul de la structure. 
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3. Exploitation des résultats  

Pour afficher les différents résultats qu’on veut (diagrammes, réactions, flèches, contraintes, 

déplacements,…) on clique sur le menu « résultat », et si on veut un affichage sous forme des 

tableaux il suffit de cliquer sur le bouton droit de la souris et on choisit « tableaux ». 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.24 : Affichage des résultats sous forme des tableaux. 

 

 

 a) Vérification des résultats  

On clique sur le bouton droit de la souris et puis sur «  tableau », on coche la case « mode propre » et 

les résultats  concernant  l’analyse modale s’affichent. 

 

Figure IV.25 : Tableau des extrêmes globaux des périodes. 

 



Chapitre IV                                                                               PRESONTATION DU LOGICIEL ROBOT 

 
 

 

 

107 

b) Vérification des réactions  

Même opération précédentes en cochant « Réaction »  

 

Figure IV.26 : Tableau des extrêmes globaux des réactions d’appuis. 

c) Vérification des déplacements des nœuds  

Même opération précédentes en cochant « déplacements des nœuds ». 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.26 : Tableau des extrêmes globaux des déplacements des 

nœuds. 
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d) Vérifications de la flèche  

Même opération précédentes en cochant « Flèche des barres ».  

  

Figure IV.27 : Tableau des extrêmes globaux de la flèche. 

  e) Vérification des efforts dans les barres  

 Si on veut afficher les efforts internes dans les poteaux on les sélectionne et on choisit la combinaison 

avec laquelle on veut avoir les résultats. 

 

                Figure IV.28 : Tableau des extrêmes globaux des efforts. 

 

f) Affichage des diagrammes des efforts dans les barres  

Dans le menu « résultat » on sélectionne « diagramme » et on clique sur la case « paramètre » pour 

régler l’affichage des diagrammes, puis on fait notre choix sur les différents onglets (NTM, déformée, 

contraintes, réactions, ….) 
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                                            Figure IV.29 : la déformée de la structure. 
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g) Affichage des efforts dans les voiles  

Dans le menu « résultats », on clique sur « cartographie-panneaux » et on coche la case de ce qu’on 

veut obtenir et les valeurs s’affichent sur les voiles. 

 

 Figure IV.30 : Affichage de cartographie des voiles. 

  h) Affichage de la note de calcul  

Dans le menu « analyse », « note de calcul » on choisit simplifiée ou complète : 

 

ROBOT 2010                                             
 
Date: 10/06/15 
 
 
Propriétés du projet:  ha EDIALE1 
      
Nom du fichier :: ha EDIALE1.rtd     
Emplacement: C:HAMPOUR ESAI 
Créé: 01/04/15  11:43   
Modifié: 09/06/15  12:41       
Taille: 26444800 
 
Auteur :   hh  
Bureau:     
Adresse:     
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Caractéristiques de l'analyse de l'exemple :   
 
Type de structure : Coque   
 
Coordonnées du centre géométrique de la structure:   
X =      9.665 (m) 
Y =     10.200 (m) 
Z =     16.010 (m) 
 
 
Coordonnées du centre de gravité de la structure:   
X =      8.954 (m) 
Y =      9.986 (m) 
Z =     14.952 (m) 
Moments d'inertie centraux de la structure:   
Ix = 154539406.155 (kg*m2) 
Iy = 147320941.772 (kg*m2) 
Iz = 106943375.733 (kg*m2) 
Masse = 1414878.210 (kg) 
 
Coordonnées du centre de gravité de la structure avec la prise en compte des masses dynamiques 
globales:   
X =      8.954 (m) 
Y =      9.986 (m) 
Z =     14.952 (m) 
Moments d'inertie centraux de la structure avec la prise en compte des masses dynamiques globales:   
Ix = 154539406.155 (kg*m2) 
Iy = 147320941.772 (kg*m2) 
Iz = 106943375.733 (kg*m2) 
Masse = 1414878.210 (kg) 
 
 
Description de la structure   

Nombre de noeuds: 4989 
Nombre de barres: 1133 
Eléments finis linéiques: 2474  
Eléments finis surfaciques: 3721 
Eléments finis volumiques: 0 
Liaisons rigides:  452 
Relâchements: 0  
Relâchements unilatéraux: 0  
Relâchements non-linéaires: 0  
Compatibilités: 0 
Compatibilités élastiques: 0 
Compatibilités non-linéaires: 0 
Appuis: 75    
Appuis élastiques: 0  
Appuis unilatéraux: 0  
Appuis non-linéaires: 0  
Rotules non-linéaires: 0  
Cas: 15  
Combinaisons: 10  

                
                
Resumé de l'analyse   
 

Méthode de solution - SPARSE M 
Nbre de degrés de liberté stat.: 29484  
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             Largeur de la bande   
                 avant/après optimisation: 0 0                
 
             Durée des calculs [s]   
                 Durée max agrégation + décomp.: 4  
                 Durée max itér. sur sous-espace: 298  
                 Durée max solution prb. nonlin.: 0  
                 Durée totale: 461 
                
             Espace disque et mémoire utilisés [o]   
                 Espace totale du disque utilisé: 336271512 
                 Espace pour fichier TMP solveur: 0  
                 Espace pour itérat. s/sous-esp.: 15332200  
                 Mémoire: 20095268  
                

Elém. diagon. de la matrice de rigidité   
             Min/Max après décomposition: 1.710222e+007  2.774388e+017  
  Précision: 4  

  
 
 

 
 

 
 

 
Liste de cas de charges/types de calculs 
 
Cas 1 : G  
Type d'analyse: Statique linéaire 
 
 
 
 
Energie potentielle :   1.79289e+001 (kN*m) 
Précision :   2.06341e-007 
 
 
Cas 2 : Q  
Type d'analyse: Statique linéaire 
 
 
 
 
Energie potentielle :   5.51065e-001 (kN*m) 
Précision :   2.89933e-007 
 
 
Cas 3 : CAS  
Type d'analyse: Modale 
 
Excentricité de masse  ex =      5.000 (%)   ey =      5.000 (%)  
 

 
 
Données: 
Mode d'analyse : Modal  
Méthode : Itération sur le sous-espace  
Type de matrices de masses : Cohérente 
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Nombre de modes : 49 
Nombre d'itérations : 40 
Tolérance : 1.00000e-004 
Amortissement :      0.070  
Limites :      0.000  
Coefficient des masses participantes :     90.000  
 
 
 
Cas 4 : EX  
Type d'analyse: Sismique - RPA 99 (2003) 
 
 
 
 
Direction de l'excitation:  
X =      1.000 
Y =      0.000 
Z =      0.000 

  

 
 

 
Données: 
Zone : IIa  
Usage : 2  
Assise  : S3 
Coefficient de qualité  :      1.050 
Coefficient de comportement  :      5.000 

Amortissement : x =       7.00 % 

 
Paramčtres du spectre: 

Correction de l'amortissement : = [7/(2+)]
0,5

 =        0.882 

A =      0.150  

T1 =      0.150 T2 =      0.500 

 
 
Cas 6 : EY  
Type d'analyse: Sismique - RPA 99 (2003) 

  0 . 0  1 . 0  2 . 0  3 . 0
  0 . 0

  1 . 0

  2 . 0

P é r io d e  ( s )

A c c é lé r a t io n ( m / s ^ 2 )
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Direction de l'excitation:  
X =      0.000 
Y =      1.000 
Z =      0.000 
 
 
Direction de l’excitation :  
X =      0.000 
Y =      1.000 
Z =      0.000 

  

 
 

 
Données: 
Zone : IIa  
Usage : 2  
Assise  : S3 
Coefficient de qualité  :      1.050 
Coefficient de comportement  :      5.000 

Amortissement : x =       7.00 % 

 
Paramčtres du spectre: 

Correction de l'amortissement : = [7/(2+)]
0,5

 =        0.882 

A =      0.150  

T1 =      0.150 T2 =      0.500 

 
 
Cas 7 : ELU  
Type d’analyse : Combinaison linéaire 
 
 
 
 
 
Cas 8 : ELS  
Type d’analyse : Combinaison linéaire 
 
 

  0 . 0  1 . 0  2 . 0  3 . 0
  0 . 0

  1 . 0

  2 . 0

P é r io d e  ( s )

A c c é lé r a t io n ( m / s ^ 2 )
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Cas 9 : GQ+EX  
Type d’analyse : Combinaison linéaire 
 
 
 
 
 
Cas 10 : GQ-EX  
Type d’analyse : Combinaison linéaire 
 
 
 
 
 
Cas 11 : GQ+EY  
Type d’analyse : Combinaison linéaire 
 
 
 
 
 
Cas 12 : GQ-EY  
Type d’analyse : Combinaison linéaire 
 
 
 
 
 
Cas 13 : 0.8G+EX  
Type d’analyse : Combinaison linéaire 
 
 
 
 
 
Cas 14 : 0.8G-EX  
Type d’analyse : Combinaison linéaire 
 
 
 
 
 
Cas 15 : 0.8G+EY  
Type d’analyse : Combinaison linéaire 
 
Cas 16 : 0.8G-EY   
Type d’analyse : Combinaison linéaire 
 

  i) Le ferraillage  

Robot nous permet de ferrailler les éléments de la                                                          

structure et pour se faire, on choisit dans le menu 

« analyse »,  

Figure IV.31 : Paramètres des éléments en 

BA. 
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« Dimensionnement élément en BA » et par exemple on choisit « dimensionne- ment poutre en 

BA » après avoir sélectionné une poutre. Une boite de dialogue s’ouvre, et on choisit sous quelle 

combinaison le calcul se fera et on valide par OK. 

Après le réglage des options de calculs (disposition de ferraillage, paramètres de dessin,…) on clique 

sur , une boite de dialogue s’ouvre puis on coche ferraillage, et on lance le calcul par 

« calculer »,  

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.32 : Options de calcul. 

On aura les résultats présentés ci-dessous : 
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Figure IV.33 : Les résultats du ferraillage d’une poutre 

et si on veut afficher le plan de ferraillage on clique sur « plan d’exécution»  : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                              Figure IV.34 : le plan de ferraillage de la poutre. 

Conclusion : 

On a présenté dans ce chapitre les principales étapes de la modélisation d’une structure avec le logiciel 

Robot et dans les chapitres qui suivent on les appliquera sur notre structure à étudier. 
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CHAPITRE V : VERIFICATION DES CONDITIONS DU RPA 

 

Le règlement parasismique algérien prévoit des mesures nécessaires à la conception et à la    

  Réalisation de la construction de manière à assurer un degré de protection acceptable. 

 On doit vérifier les conditions : 

- Justification du système de contreventement 

- Vérification de l’effort tranchant à la base 

- Vérification de la résultante des forces sismiques à la base 

- Vérification de l’excentricité 

- Vérification du déplacement latéral inter étage 

- Spécification pour les poteaux 

- Déplacement maximal 

- Justification vis-à-vis de l’effet 𝑷 

V.1.Justification du système de contreventement  

 -charges sismique reprises par les portiques  

         Sens xx : 22.9   ℅ 

         Sens yy : 24.6   ℅ 

-Charges sismique reprises par les voiles  

          Sens xx : 77.1 ℅ 

   Sens yy : 75.4 ℅ 

  Conclusion : 

Les voiles reprennent plus de 20 ℅ des sollicitations dues aux charges verticales et la quasi-totalité des 

sollicitations dues aux charges horizontales, donc d’après le RPA99/2003le système de 

contreventement est constitué par des voiles porteurs en béton armé. 

V.2. Vérification de l’effort tranchant à la base  

Le calcul de l’effort tranchant se fait avec la méthode statique équivalente 

V  =
A×B×Q

R
× w 

Avec : 

A : Coefficient d’accélération de zone. 

D : Facteur d’amplification dynamique de la structure. 

Q : Facteur de qualité. 

W : Poids totale de la structure en (KN). 
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V.2. 1. Coefficient d’accélération de zone (A) 

Le coefficient (A) est donné par le tableau (4-1.RPA99/2003) 

Suivant la zone sismique et le groupe d’usage du bâtiment 

Dans notre cas                          zone IIa 

                                                Groupe 2                        ⇨A=0.15 

V.2. 2. Coefficient de comportement de la structure (R)  

Le coefficient (R) est donné par le tableau (4-3.RPA99/2003) en fonction du système de 

Contreventement (mixte portique /voile avec interaction) dont R=5. 

V.2. 3. Facteur de qualité Q :  

Q=∑ 𝐩𝐪
𝟔
𝟏  

 

Pq : Pénalité à retenir selon les critères de qualité sont satisfait ou non, sa valeur est donnéepar le 

tableau (4-4.RPA99/2003 

a) Tableau de facteur de qualité Qx 

 

                                Critère 

 

Observé (oui ou non) 

 

   (Pq) 

 

1. Condition minimale sur les files de  

contreventement 

 

2. Redondance en plan. 

 

3. Régularité en plan. 

 

4. Régularité en élévation. 

 

5. Contrôle de la qualité de l’exécution. 

 

6. Contrôle de la qualité des matériaux. 

 

 

         Non 

 

 

         Oui 

 

          Non 

 

          Oui 

 

          Non 

 

           Non 

 

0.05 

 

 

0 

 

0.05 

 

0 

 

0.05 

 

0.05 

 

On aura donc Qx=1+ (0.05+0+0.05+0+0.05+0.05) = 1.2 

Qx=1.2 
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b) Tableau de facteur de qualité Qy 

 

                                Critère 

 

Observé (oui ou non) 

 

   (Pq) 

 

1. Condition minimale sur les files de  

contreventement 

 

2. Redondance en plan. 

 

3. Régularité en plan. 

 

4. Régularité en élévation. 

 

5. Contrôle de la qualité de l’exécution. 

 

6. Contrôle de la qualité des matériaux. 

 

 

         Non 

 

 

         Oui 

 

          Oui 

 

          Oui 

 

          Non 

 

           Non 

 

0.05 

 

 

0 

 

0 

 

0 

 

0.05 

 

0.05 

 

On aura donc Qy=1+ (0.05+0+0+0+0.05+0.05) = 1.15 

Qy=1.15 

 

V.2. 4.Facteur d’amplification dynamique de la structure (D)  

 

                    2.5𝑛                                                         0≤ T ≤ T2 

 

D =         2.5𝑛    
T2

T

2

3                                                            T2 ≤ T ≤ 3.0s 

                2.5𝑛      
T2

3.0

2

3           
3.0

T

5

3                                     T≥3.0s 

-T2 Période caractéristique, associée à la catégorie du site et donnée par le tableau 

(4-7.RPA99/2003). 

Notre bâtiment est réalisé sur un sol meuble de site 3 ⇨T2=0.5s 

𝛈 : Facteur de correction d’amortissement donne par la formule suivante : 

𝛈=√
7

2+ξ
    ≥0.7 

(𝜉 ℅)=Le pourcentage d’amortissement critique donne par le tableau 
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(42.RPA99/2003) 

𝜉 =7℅⇨Construction auto stable 

𝜉 =10 ℅⇨Contreventement par voiles 

Donc :    𝛈=√
7

2+10
    =0.76   ≥ 0.7                                 Condition vérifiée 

-T Période fondamentale de la structure (4-24.RPA99/2003) 

             T=cthN

3

4  

Avec : 

hN : Hauteur totale du bâtiment mesurée à partir de la base jusqu’au dernier niveau 

⇨hN= 28.56m 

 

CT : Coefficient en fonction du système de contreventement et du type de remplissage et 

donne par le tableau (4-6.RPA99/2003) 

⇨CT= 0.05 

⇨0.05(28.56)
3

4    =0.62s 

-Les périodes donnés par robot (2010) sont : 

TROBOT = 0.626             1ere mode translation 

TROBOT = 0.554             2eme mode translation 

TROBOT = 0.452             3eme mode rotation 

TROBOT<1.3Tcalculer= (1.3×0.62)=0.806S   

-Calcul de la valeur de D  

Calcul ≥ T2 

 

0.62 ≥ 0.5 2.5𝑛    
T2

T

2

3
   =1.65 

⇨D=1.65 
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V. 3. Vérification de la résultante des forces sismiques à la base (art4.3.6.RPA99/2003)  

La résultante des forces sismiques à la base (VD) obtenue par la combinaison des valeursmodales ne 

doit pas être inférieure à80℅ de la résultante des forces sismiques déterminéepar la méthode statique 

équivalente VS. 

W=32119.762kN 

Vsx=
𝐀×𝐃×𝐐𝐱

𝐑
×W=

𝟎.𝟏𝟓×𝟏.𝟔𝟓×𝟏.𝟐

𝟓
×32119.762=1907.913kN 

Vsx=1907.913kN 

Vsy=
𝐀×𝐃×𝐐𝐲

𝐑
×W=

𝟎.𝟏𝟓×𝟏.𝟔𝟓×𝟏.𝟏𝟓

𝟓
×32119.762=1828.41kN 

Vsy=1828.41kN 

Sens xx :    80℅VSX=1526.330kN      <VDXRobot=2712.137kN 

Condition vérifiée 

Sens yy :    80℅VSY=1462.728kN      <VDYRobot=3008.410kN 

 

V.4. Vérification de l’excentricité  

Avec : 

CM : Centre de masse 

CR : Centre de rigidité 

𝐞𝐱et𝐞𝐲: Excentricités accidentelles : 

EX  et  EY: Excentricités théoriques : 

V.4.1.Tableau de l’excentricité  

Etage 𝐗𝐂𝐌 𝐘𝐂𝐌 𝐗𝐂𝐑 𝐘𝐂𝐑 𝐄𝐗 𝐄𝐘 𝐞𝐱 𝐞𝐲 

   RDC 9.097 10.025 9.496 9.991 0.399 0.034 0.967 1.020 

      1 8.979 10.013 9.472 9.984 0.493 0.029 0.976 1.020 

      2 8.979 10.013 9.472 9.984 0.493 0.029 0.976 1.020 

      3 8.979 10.013 9.472 9.984 0.493 0.029 0.976 1.020 

      4 8.918 10.000 9.457 9.978 0.539 0.021 0.976 1.020 

      5 8.918 10.000 9.457 9.978 0.539 0.021 0.976 1.020 

      6 8.918 10.000 9.457 9.978 0.539 0.021 0.976 1.020 

      7 8.857 9.986 9.447 9.975 0.589 0.011 0.976 1.020 

      8 9.114 10.058 9.451 10.071 0.336 0.013 0.976 1.020 
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V.5.Vérification du déplacement latéral inter étage (art 4.4.3.RPA99/2003) 

Le déplacement horizontal à chaque niveau de la structure est calculé comme suit. 

𝛿𝐾=K𝛿𝑒𝑘 

Avec : 

R : Coefficient de comportement R=5 

δek : Déplacement du aux forces sismiques 

Le déplacement relatif au niveau (K) par rapport au niveau (K-1) est égal à 

Δk=𝛿𝑘-𝛿𝑘−1 

D’âpre le (art 5.10. RPA99/2003) le déplacement relatifs latéraux d’un étage par rapport 

aux étages qui lui sont adjacents ne doit pas dépasser 1℅ de la hauteur d’étage. 

 

V.1.5.1.Tableau du déplacement latéral inter étage 

       Etage 𝜹𝑲𝑿(cm) 𝜹𝑲𝒀(cm) ∆𝑲𝑿(cm) ∆𝑲𝒀(cm)     1℅h   (cm) 

        RDC 0.590 0.585               /              /         4.08 

           1 1.170 1.125           0.58 0.54         3.06 

           2 1.790 1.640           0.62 0.515         3.06 

           3 2.410 2.140           0.62 0.50         3.06 

           4 3.070 2.760           0.66 0.62         3.06 

           5 3.670 3.165           0.60 0.405         3.06 

6 4.195 3.575           0.525 0.41         3.06 

           7 4.665 3.900           0.47 0.325         3.06 

           8 5.055 4.130           0.39 0.230         3.06 

 

Conclusion : 

Le déplacement relatif latéral d’un étage par rapport aux étages qui lui sontadjacents ne dépassent pas 

1℅ de la hauteur d’étage 

 Condition vérifiée 

 

V.6.Spécification pour les poteaux Art 7.4.3.1/ RPA99 version2003 

L’effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante : 

𝒗 =
𝑁𝑑

𝑏𝑐×𝑓𝑐28
≤ 𝟎. 𝟑𝟎 
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𝑁𝑑 : désigne l’effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton sous la combinaison 

𝐺 + 𝑄 ± 𝐸. 

𝐵𝑐 : est l’aire (section brute) de cette dernière. 

𝑓𝑐28 : est la résistance caractéristique du béton. 

               -Pour les poteaux de RDC (45×45)𝒄𝒎𝟐𝑵𝒅 = 1525.548𝒌𝑵 

𝒗=
1525.548×103

4502×25
=0.30 =0.30 de la condition du RPA                         Condition vérifiée 

               -Pour les poteaux de𝟏𝒆𝒓𝒆 au 𝟑𝒆𝒎𝒆(40×40)𝒄𝒎𝟐𝑵𝒅 = 1162.904 𝒌𝑵 

𝒗=
1162.904×103

4002×25
=0.29 ≤0.30 de la condition du RPA                         Condition vérifiée 

            -Pour les poteaux de𝟒𝒆𝒎𝒆 au 𝟔𝒆𝒎𝒆(35×35)𝒄𝒎𝟐𝑵𝒅 = 761.205𝒌𝑵 

𝒗=
761.205×103

3502×25
=0.24 ≤0.30 de la condition du RPA                         Condition vérifiée 

          -Pour les poteaux de𝟕𝐞𝐦𝐞 au 𝟖𝐞𝐦𝐞(30×30)𝐜𝐦𝟐𝑵𝒅 = 327.724𝒌𝑵 

𝒗=
327.724×103

3002×25
=0.14≤0.30 de la condition du RPA                         Condition vérifiée 

 

V.7.Déplacement maximal 

𝛅𝐦𝐚𝐱 ≤ 𝐟 =
hn

500
 

On a    𝛿𝑥 = 0.055  𝛿𝑦 = 0.045        <𝑓 =
28.56

500
=0.057               Condition vérifiée 

 

V.8.Justification vis-à-vis de l’effet 𝑷 − Δ Art 5.9 RPA99 version2003 

Les effets de 2°ordre peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la condition suivanteest 

satisfaite à tous les niveaux : 

 

𝜽 = 
Pk ×Δk

VK×hK
≤ 𝟎. 𝟏𝟎 

Avec : 

𝑃𝑘 : Poids de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau « k ». 

𝑉𝑘 : Effort tranchant d’étage au niveau « k » 

Δ𝑘 : Déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » 

ℎ𝑘 : Hauteur d’étage « k 
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Sens  XX Sens Y Y 

Niveau P(KN) ∆k VK hk θx ∆k VK hk θY 

8 12614.099 0.0059 508.647 3.06 0.047 0.0058 554.930 3.06 0.043 

7 14099.051 0.0058 958.741 3.06 0.027 0.0054 1076.876 3.06 0.023 

6 15044.341 0.0062 1360.307 3.06 0.022 0.0051 1570.230 3.06 0.016 

5 15044.341 0.0062 1709.626 3.06 0.017 0.0050 1989.808 3.06 0.012 

4 15044.341 0.0066 2004.919 3.06 0.016 0.0062 2344.007 3.06 0.013 

3 16135.061 0.0060 2290.195 3.06 0.013 0.0040 2671.400 3.06 0.008 

2 16135.061 0.0052 2493.164 3.06 0.011 0.0041 2908.280 3.06 0.007 

1 16135.061 0.0047 2640.643 3.06 0.0093 0.0032 3069.940 3.06 0.0054 

RDC 20262.618 0.0039 2716.918 4.08 0.0071 0.0023 3208.769 4.08 0.0035 

 

Remarque : 

Les effets du second ordre peuvent être négligés pour tous les étages et suivant les deux sens. 
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 Ferraillage des poutres   
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CHAPITRE VI : FERAILLAGES DES POUTRES 

 

Les poutres sont des éléments non exposée aux intempéries et sollicitées par des moments de 

flexion et des efforts tranchants, Donc le calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations les 

plus défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible.    

Ils seront ferraillées en flexion simple sous les combinaisons les plus défavorables ELU 

(1,35G+1,5Q), accidentelles (G+Q±E et 0,8G±E) et suivant les règles du RPA99, en suite on 

effectuera les vérifications à l’ELU, à l’ELS et au RPA99. 

 

 VI.1. Recommandations du RPA  

 -Pourcentage total minimum : 

  Amin = 0,5% (b x h) en toute section. 

  -Poutres principales PP(30 x 45): Amin = 6,75 cm² 

  -Poutres secondaires PS(30x35 ) : Amin = 5,25 cm² 

 

  -Pourcentage total maximum : 

  -Amax = 4% (bxh)                    En zone courante, 

  -Amax = 6% (bxh)                    En zone de recouvrement. 

 

  Poutres principales  P(30 x 45) : 

  Zone courante : Amax = 54 cm² 

  Zone de recouvrement : Amax = 81 cm² 

  Poutres  secondaires PS(30 x 35) : 

  Zone courante :     Amax = 42 cm² 

  Zone de recouvrement : Amax = 63cm² 

 

  VI.2. Etapes de calcul de ferraillage  

  Dans le cas d’une flexion simple, on a les étapes de calcul suivantes :  

  -Ast: section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas.   

  -Ac : section supérieure la plus comprimée. 

  -Un moment de flexion Mu supporté par la section. 

  -Calcul du moment réduit «   »  

                 bu

2 fdb

M


μ
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  -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) 

  Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires .0Asc 
 

 

 

 

 

 

  

 
s

st
d

M
A

σβ 


 

  -2éme cas :  l Section doublement armée (SDA) 

  La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections 

 

 

 

 

 

 

  s

'

sL

L
st2st1st

cd

M

d

M
AAA

σ

Δ

σβ 



  

  s

'sc
cd

M
A

σ

Δ




 

  

stA  

d M 

c 

M 

b 

M 

b 

LM  scA

 

b 

M  

d-c’ 

c 

b 

c 

stA

scA

st2A  st1A  

≡ + 
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 VI.3. Ferraillage des poutres  

 Après avoir extrait les moments, nous allons passer au ferraillage. 

 

 Nota : 

 En raison des coefficients de sécurité qui différent, une distinction sera faite entre les moments à 

l’ELU et ceux des combinaisons accidentelles. 

 -Melu : Moment max à l’ELU 

 -M sa : Moment max dû aux combinaisons accidentelles. 

 

 Exemple de calcul : 

 Poutre principale (30x45) : niveaux 8, appuis 6 

  M = 34,9 kNm 
 

 Calcul du moment réduit : 

 

...392,0045,0
2,14425300

109,34
2

6

2
ASS

fbd

M

bc





   

 Avec 2,14
5,11

2585,0f85,0
f

b

28c
bc 







  MPa 

 

348
15,1

400f

s

e
s 


  MPa 

 Pour 976,0045,0    

 

42,2
103485,42976,0

109,34
2

5







s

ups
d

M
A


cm2 

 

 Asup adoptée = 3HA12 =3,39cm2 

 Ainf adopté  =3HA12 = 3,39cm2 

 

 Atot=6,78 cm2 

 

 Amin = 0.005x30x35 = 5,25 cm2 

 Amax = 0.04x30x35 = 42 cm2 
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V.3.1. Ferraillage des poutres principales Fille E 

-Niveau 8 : b = 30cm d = 42cm h = 45 cm 

Niveau 

 

appui 

et 

travée 

M 

(kNm) 

Comb 

 

M 

(kNm) 

b 

(mm) 

d 

(mm) 

fbc 

(Mpa) 

σs 

(Mpa) 

μ 

 

β 

 

As 

(𝐜𝐦𝟐) 

Amax 

(𝐜𝐦𝟐) 

ferraillage adoptée 

filantes chapeaux 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

8 

6 

  

  

  

Sup 

  

Cou 34,9 300 420 14,2 348 0,05 0,99 2,42 2,4 

  

3HA12   

  

  

  

Acc 25,46 300 420 21,7 400 0,02 0,99 1,52 

Inf 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  
Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

5  6 

  

  

  

Sup 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  

3HA12   

  

  

  

Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

Inf 

  

Cou 17,45 300 420 14,2 348 0,02 0,99 1,2 1,2 

  
Acc 12,73 300 420 21,7 400 0,01 1 0,76 

5 

  

  

  

Sup 

  

Cou 34,9 300 420 14,2 348 0,05 0,99 2,42 2,4 

  

3HA12  

  

  

  

Acc 25,46 300 420 21,7 400 0,02 0,99 1,52 

Inf 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  
Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

5  4 

  

  

  

Sup 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  

3HA12   

  

  

  

Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

Inf 

  

Cou 14,59 300 420 14,2 348 0,02 1 1 1 

  
Acc 10,64 300 420 21,7 400 0,01 1 0,63 

4 

  

  

  

Sup 

  

Cou 65,65 300 420 14,2 348 0,09 0,98 4,59 4,6 

  

3HA12  

  

2HA10  

  

Acc 47,89 300 420 21,7 400 0,04 0,99 2,88 

Inf 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  
Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

4  3 

  

  

  

Sup 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  

3HA12   

  

  

  

Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

Inf 

  

Cou 32,82 300 420 14,2 348 0,04 0,99 2,27 2,3 

  
Acc 23,95 300 420 21,7 400 0,02 0,99 1,43 

3 

  

  

  

Sup 

  

Cou 65,65 300 420 14,2 348 0,09 0,98 4,59 4,6 

  

3HA12  

  

2HA10  

  

Acc 47,89 300 420 21,7 400 0,04 0,99 2,88 

Inf 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  
Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

3  2 

  

  

Sup 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  

3HA12   

  

  
Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

Inf Cou 19,5 300 420 14,2 348 0,03 0,99 1,34 1,3 
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Tableau VI.1 

 

 

 

V.3.2.Ferraillage des poutres principales Fille E 

 

-Niveau 7,6,5,4,3,2,1,RDC : b = 30cm d = 42cm h = 45 cm 

Niveau 

 

appui 

et 

travée 

M 

(kNm) 

Comb 

 

M 

(kNm) 

b 

(mm) 

d 

(mm) 

fbc 

(Mpa) 

σs 

(Mpa) 

μ 

 

β 

 

As 

(𝐜𝐦𝟐) 

Amax 

(𝐜𝐦𝟐) 

ferraillage adoptée 

filantes chapeaux 

 

 

 

 

 

 

 

RDC 

1 

6 

  

  

  

Sup 

  

Cou 36,93 300 420 14,2 348 0,05 0,99 2,56 2,6 

  

3HA12   

  

  

  

Acc 26,77 300 420 21,7 400 0,02 0,99 1,6 

Inf 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  
Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

5  6 

  

  

  

Sup 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  

3HA12   

  

  

  

Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

Inf 

  

Cou 18,46 300 420 14,2 348 0,02 0,99 1,27 1,3 

  
Acc 13,28 300 420 21,7 400 0,01 1 0,79 

5 

  

  

Sup 

  

Cou 36,93 300 420 14,2 348 0,05 0,99 2,56 2,6 

  

3HA12  

  

  

Acc 26,77 300 420 21,7 400 0,02 0,99 1,6 

Inf Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

    Acc 14,23 300 420 21,7 400 0,01 1 0,85     

2 

  

  

  

Sup 

  

Cou 39 300 420 14,2 348 0,05 0,99 2,7 2,7 

  

3HA12  

  

  

  

Acc 28,46 300 420 21,7 400 0,02 0,99 1,7 

Inf 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  
Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

2  1 

  

  

  

Sup 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  

3HA12   

  

  

  

Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

Inf 

  

Cou 2,91 300 420 14,2 348 0 1 0,2 0,2 

  
Acc 2,125 300 420 21,7 400 0 1 0,13 

1 

  

  

  

Sup 

  

Cou 1,9 300 420 14,2 348 0 1 0,13 0,1 

  

 3HA12  

  

  

  

Acc 1,4 300 420 21,7 400 0 1 0,08 

Inf 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  
Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 
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2 

3 

4 

5 

6 

7 

    Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0     

5  4 

  

  

  

Sup 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  

3HA12   

  

  

  

Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

Inf 

  

Cou 15,43 300 420 14,2 348 0,02 0,99 1,06 1,1 

  
Acc 11,18 300 420 21,7 400 0,01 1 0,67 

4 

  

  

  

Sup 

  

Cou 69,45 300 420 14,2 348 0,09 0,98 4,87 4,9 

  

3HA12  

  

2HA10  

  

Acc 50,34 300 420 21,7 400 0,04 0,99 3,03 

Inf 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  
Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

4  3 

  

  

  

Sup 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  

3HA12   

  

  

  

Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

Inf 

  

Cou 34,73 300 420 14,2 348 0,05 0,99 2,4 2,4 

  
Acc 25,17 300 420 21,7 400 0,02 0,99 1,51 

3 

  

  

  

Sup 

  

Cou 69,45 300 420 14,2 348 0,09 0,98 4,87 4,9 

  

3HA12  

2HA10  

  

  

Acc 50,34 300 420 21,7 400 0,04 0,99 3,03 

Inf 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  
Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

3  2 

  

  

  

Sup 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  

3HA12   

  

  

  

Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

Inf 

  

Cou 20,63 300 420 14,2 348 0,03 0,99 1,42 1,4 

  
Acc 14,96 300 420 21,7 400 0,01 1 0,89 

2 

  

  

  

Sup 

  

Cou 41,27 300 420 14,2 348 0,05 0,99 2,86 2,9 

  

3HA12  

  

  

  

Acc 29,91 300 420 21,7 400 0,03 0,99 1,79 

Inf 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  
Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

2  1 

  

  

  

Sup 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  

3HA12   

  

  

  

Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

Inf 

  

Cou 3,1 300 420 14,2 348 0 1 0,21 0,2 

  
Acc 2,23 300 420 21,7 400 0 1 0,13 

1 

  

  

  

Sup 

  

Cou 2 300 420 14,2 348 0 1 0,14 0,1 

  

3HA12   

  

  

  

Acc 1,5 300 420 21,7 400 0 1 0,09 

Inf 

  

Cou 0 300 420 14,2 348 0 1 0 0 

  
Acc 0 300 420 21,7 400 0 1 0 

 

Tableau VI.2 
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V.3.3.  Ferraillage des poutres secondaires Fille 3 

 

-Niveau 8,7,6,5,4,3,2,1,RDC : b = 30 cm d = 32 cm h = 35 cm 

 

Niveau 

 

appui 

et 

travée 

M 

(kN.m) 

Comb M 

(kN.m) 

b 

(mm) 

d 

(mm) 

fbc 

(MPa) 

σs 

(MPa) 

μ β As Amax ferraillage adoptée 

(cm2) filantes chapeaux 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

RDC 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

A Sup Cou 3,156 300 320 14,2 348 0,007 1 0,28 0 3HA12  

 
Acc 2,38 300 320 21,7 400 0,004 1 0,19 

Inf Cou 0 300 320 14,2 348 0 1 0 0 

Acc 0 300 320 21,7 400 0 1 0 

A-B Sup Cou 0 300 320 14,2 348 0 1 0 0 3HA12  

 Acc 0 300 320 21,7 400 0 1 0 

Inf Cou 1,58 300 320 14,2 348 0,004 1 0,14 0 

Acc 1,17 300 320 21,7 400 0,002 1 0,09 

B Sup Cou 3,156 300 320 14,2 348 0,007 1 0,28 0 3HA12  

 Acc 2,38 300 320 21,7 400 0,004 1 0,19 

Inf Cou 0 300 320 14,2 348 0 1 0 0 

Acc 0 300 320 21,7 400 0 1 0 

B-C Sup Cou 0 300 320 14,2 348 0 1 0 0 3HA12  

 Acc 0 300 320 21,7 400 0 1 0 

Inf Cou 1,58 300 320 14,2 348 0,004 1 0,14 0 

Acc 1,17 300 320 21,7 400 0,002 1 0,09 

C Sup Cou 3,755 300 320 14,2 348 0,009 1 0,34 0 3HA12  

 Acc 2,78 300 320 21,7 400 0,004 1 0,22 

Inf Cou 0 300 320 14,2 348 0 1 0 0 

Acc 0 300 320 21,7 400 0 1 0 

C-D Sup Cou 0 300 320 14,2 348 0 1 0 0 3HA12  

 Acc 0 300 320 21,7 400 0 1 0 

Inf Cou 1,89 300 320 14,2 348 0,004 1 0,17 0 

Acc 1,39 300 320 21,7 400 0,002 1 0,11 

D Sup Cou 3,755 300 320 14,2 348 0,009 1 0,34 0 3HA12  

 Acc 2,78 300 320 21,7 400 0,004 1 0,22 

Inf Cou 0 300 320 14,2 348 0 1 0 0 

Acc 0 300 320 21,7 400 0 1 0 

D E Sup Cou 0 300 320 14,2 348 0 1 0 0 3HA12  

 Acc 0 300 320 21,7 400 0 1 0 

Inf Cou 1,89 300 320 14,2 348 0,004 1 0,17 0 

Acc 1,39 300 320 21,7 400 0,002 1 0,11 

E Sup Cou 3,755 300 320 14,2 348 0,009 1 0,34 0 3HA12  

 Acc 2,78 300 320 21,7 400 0,004 1 0,22 
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Inf Cou 0 300 320 14,2 348 0 1 0 0 

Acc 0 300 320 21,7 400 0 1 0 

E  F Sup Cou 0 300 320 14,2 348 0 1 0 0 3HA12  

 Acc 0 300 320 21,7 400 0 1 0 

Inf Cou 1,59 300 320 14,2 348 0,004 1 0,14 0 

Acc 1,17 300 320 21,7 400 0,002 1 0,09 

F Sup Cou 3,156 300 320 14,2 348 0,007 1 0,28 0 3HA12  

 Acc 2,38 300 320 21,7 400 0,004 1 0,19 

Inf Cou 0 300 320 14,2 348 0 1 0 0 

Acc 0 300 320 21,7 400 0 1 0 

F H Sup Cou 0 300 320 14,2 348 0 1 0 0 3HA12  

 Acc 0 300 320 21,7 400 0 1 0 

Inf Cou 1,59 300 320 14,2 348 0,004 1 0,14 0 

Acc 1,17 300 320 21,7 400 0,002 1 0,09 

H Sup Cou 3,156 300 320 14,2 348 0,007 1 0,28 0 3HA12  

 Acc 2,337 300 320 21,7 400 0,003 1 0,18 

Inf Cou 0 300 320 14,2 348 0 1 0 0 

Acc 0 300 320 21,7 400 0 1 0 

 

Tableau VI.3 

 

VI.4. Vérifications des poutres à l’ELU  

VI.4.1. Vérification de la condition de non fragilité  (Art A.4.2,1/BAEL91 modifiées 99) 

A adopté  >Amin =
e

28t

f

fdb23,0 
 

  -Poutres principales  : 

 Amin=0,23 x0,30x0,425 x
400

1,2
= 1,53cm2 

As Amin                                                                         La condition de non fragilité est vérifiée. 

 

-Poutres  secondaires : 

  Amin=0,23 x0,30x0,325 x
400

1,2
= 1,18 cm2 

              As Amin                                                           La condition de non fragilité est vérifiée. 

 

 

 

 




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 VI.4.2. Justification sous sollicitation d’effort tranchant (Art A.5.1./BAEL91 modifiées 99) 

  Les poutres soumises à des efforts tranchants sont justifiés vis-à-vis de l’état ultime, cette 

justification est conduite à partir de la contrainte tangente  u prise conventionnellement égale à : 

  u

0

max

u

u
db

T
  

Avec : 

 
max

uT  : Effort tranchant max à l’ELU. 

 Pour la fissuration non préjudiciables : u =min





b

28cf2,0
 ; 5MPa =3,33MPa 

 -Pour les poutres principales: 

  u =
d.b

Tu
=

425300

10844,111 3




= 0,88 MPa 

  On a :    u u                                                        
Les contraintes sont vérifiées 

-Pour les poutres secondaires : 

  u =
d.b

Tu
=

325300

10268,83 3




= 0,85 MPa 

  On a :    u u                                                            
Les contraintes sont vérifiées 

 

 VI.4.3. Influence de l’effort tranchant sur le béton au niveau des appuis  

(Art A.5.1,211/BAEL91 modifiées 99) 

  
b

28c
uu

fbd9.0
40,0TT




  

 -Poutres principales : 

 

kNu 765
1,5

10250,30,42500,9
4,0TkN844,111T

3

u 



 

    Les contraintes sont vérifiées 

 -Poutres secondaires : 

kNu 585
1,5

10250,30,32500,9
4,0TkN268,83T

3

u 




 Les contraintes sont vérifiées 
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 VI.4.4. Influence de l’effort tranchant sur les armatures  

 Appuis de rive (Art A.5.1,312/BAEL91 modifiées 99) 

 On doit prolonger au-delà du bord de l’appui (côté travée) et y ancrer une section d’armatures 

longitudinales inferieur suffisante pour équilibrer l’effort tranchant uV . 

-Poutres principales (PP) :  

 Astmin à ancrer  = 
su

max

u

f

V
 = 

100.348

10.844,111 3

= 3,21cm2 ;  

 Ast adopté= 3HA12= 3,39cm2                            Condition vérifiée 

 -Poutres secondaires (PS) :  

 Ast min à ancrer  = 
su

max

u

f

V
 = 

100.348

10.737,5 3

= 0,165 cm2 ; 

 Ast adopté= 2HA12=3,39cm2                            Condition vérifiée 

Appuis intermédiaires (Art A.5.1,321/BAEL91) 

Le BAEL précise que lorsque la valeur absolue du moment fléchissant de calcul vis à vis de l’état 

ultime, Mu, est inférieure à 0,9.Vud, on doit prolonger au-delà du bord de l’appareil d’appui (côte 

travée) et y ancrer une section d’armatures suffisante pour équilibrer un effort égal à : 

 

d9,0

M
V max

maxu   

Donc :     
su

u
us

f

1

d0.9

M
TA 


















 

-Poutres principales(PP) : 

 Astmin à ancrer  = 
348

1

0,4250,9

25,204
239,96 










 = 0,079 cm²  

 Astadopté =  3,39cm²         Condition vérifiée 

 -Poutres secondaires (PS) : 

 Ast min à ancrer  = 
348

1

0.3250.9

23,913
268,83 










 = 0,004cm² 

 Ast adopté =  3,39cm²              Condition vérifiée 
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 VI.4.5. Entrainement des barres  (Art A.6.1 ,3/BAEL91 modifiées 99) 

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

 

 

se

i

maxu
se

Ud9,0

V







 

 Calcul de  se  

 se = s x ft28 ;            avec   s  = 1,5 (pour les aciers H.A). 

 se = 1,5x2,1=3,15 MPa                    se = 3,15MPa 

  :Ui Somme des périmètres utiles  

-Poutres principales PP: 3HA12    Ui = 11,30cm. 

Mpase 22,2
30,115,429,0

10339,96







 Condition vérifiée 

-Poutres secondaires PS: 3HA12                      Ui =11,30cm.

Mpase 51,2
30,115,329,0

10268,83







 

Condition vérifiée 

 

 

VI.4.6. Longueur de scellement droit (Art A.6.1 ,22/BAEL91) 

Elle correspond à la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que l’effort de traction ou de 

compression puisse être repris.   

Ls =
su

e

4

f




 

su = 835,21,25,16,0f6,0
2

28t

2  MPa 

Ls =
835,24

4002,1




=42,32 cm;      on prend       Ls= 45 cm 

 Pour  12 : Ls= 45cm 
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Les règles BAEL91 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un crochet normal 

est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet  “ Lc” est au moins égale à 0,4Ls 

  Pour les aciers H.A ;  donc Lc = 0,4x45 =18 cm,       Lc =20 cm. 

           Pour 12 : Lc= 20cm. 

 

 

 VI.4.7. Calcul des armatures transversales  

 VI.4.7.1. Poutres principales  

   -Calcul des espacements  

  Zone nodale  (appuis) : St≤ min 








12;
4

h
 doncSt≤ min11,25 ; 12  

Soit : St =10cm 

  Zone courante (travée) : 
'

tS  ≤ 
2

h
   donc 

'

tS  ≤ 17,5 cm 

Soit :
'

tS = 15 cm 

 

  -Diamètre des armatures transversales 

  Le diamètre des armatures transversales doivent être tel que : 

  

min
10

;
35

;min 









bh

 {12 ; 12,85 ; 30} = 12mm. 

  
  : étant le plus petit diamètre des armatures longitudinales 

  On prend un cadre et un étrier en HA 8  ( t =8mm) 

  La section des armatures transversales : 

                     At =0,003 St b =0,72cm2 

  Donc nous adoptons 4 HA 8 =2,01 cm2.  

 

  VI.4.7.2. Poutres secondaires  

  -Calcul des espacements :  

 

  Zone nodale  (appuis) :St≤ min








12;
4

h
;  donc  St≤ min 75,8  ; 12  

Soit : St = 8cm 

  Zone courante (travée) : 
'

tS  ≤ 
2

h
   donc 

'

tS  ≤ 17,50cm 

Soit :
'

tS = 15cm 
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  -Diamètre des armatures transversales 

    Le diamètre des armatures transversales doivent être tel que : 

  

min
10

b
;

35

h
;min 








 {10; 10; 30} = 10mm. 

 
  : étant le plus petit diamètre des armatures longitudinales 

  On prend un cadre et un étrier en HA 8  ( t =8mm) 

   La section des armatures transversales : 

     At =0,003 St b =0,72cm2 

   Donc nous adoptons 4 HA 8 =2,01 cm2.  

  Remarque 

  Le cadre d’armature transversale doit être disposé à 5cm au plus du nu d’appui ou de   

  l’encastrement 

 

   VI.4.7.3. Délimitation de la zone nodale  

   Dans le cas de poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale est égale à deux fois la   

   hauteur de la poutre considérée. 

  Poutres principales PP : L’ = 2×45 = 90cm. 

 

 VI.5. Vérification à L’ELS  

 Les états limites de services sont définis compte tenue des exploitations et de la durabilité de la 

construction .Les vérifications qui leurs sont relatives : 

 -Etat limite d’ouverture des fissurations. 

 -Etat limite de résistance du béton en compression. 

 -Etat limite de déformation. 

 

VI.5.1. Etat d’ouverture des fissures (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99). 

 La fissuration, dans le cas des poutres, est considérée peu nuisible, cette vérification n’est pas  

 nécessaire. 

 

 VI.5.2. Etat limite de résistance du béton en compression  

Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS, pour cela on détermine les contraintes max  du 

béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes admissibles. 

Contrainte admissible de l’acier : s = 348 Mpa.  



Chapitre VI                                                                                        FERRAILLAGES  DES POUTRES                                                                                                

 
 

 

 

139 

Contrainte admissible du béton: bc =15 Mpa. 

La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible : 

.MPa15f6,0k bc28csbc 
Avec  k= 1/k1;    

dA

M

1

s
s


  

s : la contrainte dans l’acier ;   A : armatures adoptées à l’ELU 

On calcul : 
db

A100

0

s
1   

 Les résultats des vérifications à l’ELS sont donnés dans les tableaux suivants : 

 -Poutres principales PP : 

Le moment résistant Mr à l’ELS pour une section de 30x35 armée de deux fois 3HA12 (supérieur 

et inférieur) est de 40kNm. Au-delà de ce moment les sections seront vérifiées avec leurs ferrailles 

adoptées. 

 

Tableau VI.4 

-Poutre secondaires PS : 

Le moment résistant Mr à l’ELS pour une section de 30x35 armée de deux fois 3HA12 (supérieur 

et inférieur) est de 40kNm. Au-delà de ce moment les sections seront vérifiées avec leurs ferrailles 

adoptées. 

Tous les moments à ELS sont inférieurs à Mr alors la condition  est vérifiée  

Conclusion : Les contraintes admissibles ne sont pas atteintes. 

 

VI.5.3. Vérification de la flèche (Art.B.6.5, 2 / BAEL 91 modifiées 99)  

 On doit justifier l’état limite de déformation par un calcul de flèche, cependant on peut se 

dispenser de cette vérification sous réserve de vérifier les trois conditions suivantes : 

 
L

h
 ≥ 

16

1
 

 
L

h
 ≥ 

0

t

M10

M
 

 
bd

A s ≤ 
ef

2.4
 

Niveaux Moments Ferraillage ρ1 β1 k1 σst σbc 
st  bc  Obse 

max à ELS (cm2) 

8 49,697 10,18 0,798 0,832 24,06 138,06 5,73 348 15 cv 

7 52,254 10,18 0,798 0,832 24,06 145,52 6,048 348 15 cv 
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 Avec 

 As : Section adoptée en travée 

 fe   :   Limite élastique des aciers (400 Mpa). 

 Mt : Moment max en travée à l’ELS  (à partir du logiciel). 

 M0 : Moment max isostatique (qmax l² /8). 

 

Poutres principales  

 

 

     Condition vérifiée 

 

 

 

Mt  =26.127 kNxm 

Q=5.4kN/m 

G=18.504kN/m 

1.35x18.504+1.5x5.4=33.08kN/m 

M0=33.08x4.52
  /8  =83.73kNxm 

 

 

 Condition vérifiée  

 

  

 

                                                                                                                   

 

 

 

 Condition vérifiée 
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Poutres secondaires   

 

 

 

Condition vérifiée 

 

 

 

 

 

 

 

Condition vérifiée 
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 VI.5.4. Dispositions constructives pour les armatures longitudinales  

 Pour la détermination de la longueur des chapeaux et des barres inférieures de second lit, il y’a lieu 

d’observer les recommandations suivantes qui stipulent que : 

 La longueur des chapeaux à partir des murs d’appuis est au moins égale :    

 À
5

1
 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un appui  

n’appartenant pas à une travée de rive. 

 À
4

1
 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un appui 

intermédiaire voisin d’un appui de rive. 

 La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est prolongées 

jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une distance des appuis au plus  

égale à
10

1
 de la portée. 
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CHAPITRE VII : FERAILLAGES DES POTEAUX 

 

 

    Les poteaux sont calculés en flexion composée dans les deux sens (transversal et longitudinal) à 

l’ELU ; puis en effectue des vérifications à l’ELS. 

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. 

 

Sous les combinaisons :  

-1,35G+1,5Q ; G+Q±E et 0,8G±E 

 

 VII.1. Recommandations du RPA (zone IIa) 

 VII.1.1. Armatures longitudinales  (R.P.A  Art.7.5.2.2) 

   Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets, 

 -Le diamètre minimal est de12 mm, 

 -La longueur minimale de recouvrement est de 40  (zone IIa), 

 -La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm. 

 -Pour tenir compte de la réversibilité du séisme, les poteaux doivent être ferraillés symétriquement 

Pourcentage total minimum : 

    Le pourcentage minimal d’aciers dans notre cas est de 0,8 % de la section du béton (0,8% x b x h) : 

Poteau (45x45) : Amin=0,0084545 = 16,2cm² 

Poteau (40x40) : Amin=0,00840  40= 12,8cm² 

Poteau (35x35) : Amin=0,0083535=   9,8cm² 

Poteau (30x30) : Amin=0,0083030 = 7,2cm² 

Pourcentage total maximum : 

  Le pourcentage maximal d’aciers est de 4 % en zone courante et 6 % en zone de recouvrement : 

Zone courante sera de     4% x b x h   

Poteau (4545) : Amax =0.044545 = 81cm² 

Poteau (4040) : Amax =0.044040 = 64cm² 

Poteau (3535) : Amax =0.043535 = 49cm² 

Poteau (3030) : Amax=0,043030 = 36cm² 
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As sup 

As inf 

Zone de recouvrement sera de     6% x b x h   

Poteau (4545) : Amax =0.064545 =121,5cm² 

Poteau (4040) : Amax =0.064040 = 96cm² 

Poteau (3535) : Amax =0.063535 = 73,5cm² 

Poteau (3030) : Amax=0.063030 = 54cm² 

 

VII.1.2. Conventions  

-Efforts normaux : 

  N > 0 : compression 

  N < 0 : traction 

 -Ferraillage  

  Asx: armatures dans le sens xx. 

  Asy: armatures suivant le sens yy. 

 

 VII.1.3. Calcul des armatures longitudinales à l’ELU  

 VII.1.3.1. Section entièrement tendus  

e = )C
2

h
(

N

M

U

U   

 Ast sup et Astinf seront déterminées par ces formules : 

 

  0ec
2

h
Nc'dA

AAN

Utstsupst

stinfststsupstt













σ

σσ

.
 

 VII.1.3.2. Section partiellement comprimée  

e = 







 C

2

h

N

M

u

u
 

 Il faut vérifier en plus l’inégalité suivante. 

 (d- c) Nu - Mf bc

2fbh
h

c'
0,810,337 








  A

 

Avec : 

c)
2

h
(NuMuMf  fictifmoment  

A
sx

 

Asy 

A
sx

 

Asy

111 
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Si l’inégalité (A) est vérifiée, alors la section est partiellement comprimée, donc le calcul se fait 

comme suit : 

  

 

 

.A'etAcalculerfautil donc

SDAarméedoublementestsectionlaμμSi

SSAarmée.simplementestsectionlaμμSi
fbd

Mf
μ

ll

lb

lb

bu

2b





 

   
.392.0l  

 
s

f

d

M
A


1  

 La section réelle est donnée par : 
s

u
ls

σ

N
AA       pour une SSA 

Pour une section doublement armée 

 lA =
s

'

s

r

)σc(d

ΔM

βdσ

M


  

 
'

lA =
s

' )σc(d

ΔM


 

 Avec ΔM= Mf- Mr 

 Mr : moment ultime pour une section simplement armée 

 Finalement la section réelle d’armature est 
'

sA = '

lA   ,    As = lA -
s

u

σ

N
 

VII.1.3.3. Section entièrement comprimée  

 On dit que une section est entièrement comprimée lorsque l’inégalité (A) n’est pas vérifiée.il y a deux 

cas possible de ferraillage après vérification de la condition suivante :   

  

  fbuhb
h

c
0,5McdNu 2'

f

'








  B  

 -Si l’inégalité (B) est vérifiée, donc la section a besoin d’armatures comprimées. 

 

 
 

.
σcd

fhb0,5hdM
A

s

'

bcf'

s





        ,        

sA

s
σ

b.h.f -Nu
A 'bu

S  . 

 

 -Si l’inégalité (B) n’est pas vérifiée, la section n’a pas  besoin d’armatures dans la zone comprimée. 

 s

bcu'

s
σ

fhbΨN
A




                     

As = 0.Avec : 

 

h

c
0,857

fbh

McdN
0,357

'

bc

2

f

'






Ψ  
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 VII.2. Ferraillage des poteaux  

Ayant des poteaux carres à tous les niveaux, il seront donc ferraillés d’une manière doublement 

symétrique. Les résultats seront donnés par le tableau suivant : 

Tableau 1 : étages (8,7,6) 

niveau Dimontion 

Pot [cm2] 

combi cas    N 

  (kN) 

   M 

(kN.m) 

obs.   μ β Asup 

[cm2] 

Ainf 

[cm2] 

Ferraillage 

 

 

 

 

8 

 

 

 

 

 

(30X30) 

 

Cou 

    1 142,863 2,508 SPC 0,06328 0,9672906 0 -1,943053 Amin=7,2cm2 

 

 

 

 

 

8HA12 

 

 

 

 

 

 

 

Aad=9,06cm2 

    2 5,42 3,058 SPC 0,01194 0,9939933 0 0,241317 

    3 95,073 6,984 SPC 0,05923 0,9694541 0 -0,712795 

 

Acc 

    1 190,969 18,49 SPC 0,10225 0,9459534 0 -0,717285 

    2 19,074 18,784 SPC 0,05208 0,9732421 0 1,527988 

    3 19,074 18,785 SPC 0,05208 0,9732421 0 1,527988 

 

 

 

 

7 

 

 

 

 

 

(30X30) 

 

Cou 

    1 202,417 2,989 SPC 0,08784 0,9539604 0 -2,773204 Amin=7,2cm2 

 

 

 

 

 

8HA12 

 

 

 

 

 

 

 

Aad=9,06cm2 

    2 96,455 3,577 SPC 0,04879 0,9749795 0 -1,117754 

    3 160,762 8,735 SPC 0,09025 0,9526331 0 -1,488481 

 

Acc 

    1 324,996 27,037 SPC 0,16322 0,9103557 0 -1,408303 

    2 103,695 14,621 SPC 0,06689 0,9653533 0 0,003527 

    3 115,590 28,504 SPC 0,10473 0,9445594 0 1,264137 

 

 

 

 

6 

 

 

 

 

 

(35X35) 

 

Cou 

    1 305,03 2,023 SPC 0,0907 0,9523841 0 -4,481029 Amin=9,8cm2 

 

 

 

 

 

4HA14+4HA12 

 

 

 

 

 

Aad=10,67cm2 

    2 187,258 6,444 SPC 0,06623 0,9657103 0 -2,295793 

    3 264,053 12,133 SPC 0,09957 0,9474566 0 -2,86018 

 

Acc 

    1 463,801 38,261 SPC 0,16062 0,9119366 0 -2,614213 

    2 171,537 15,497 SPC 0,0615 0,9682418 0 -1,049681 

    3 202,183 53,076 SPC 0,12667 0,9320489 0 1,875168 

 

Tableau VII.1 
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Tableau 2 : étages (5,4,3) 

niveau Dimontion 

Pot [cm2] 

combi cas    N 

  (kN) 

   M 

(kN.m) 

obs.   μ β Asup 

[cm2] 

Ainf 

[cm2] 

Ferraillage 

 

 

 

 

5 

 

 

 

 

 

(35X35) 

 

Cou 

    1 399,054 2,335 SPC 0,11802 0,9370226 0 -5,800734 Amin=9,8cm2 

 

 

 

 

 

4HA14+4HA12 

 

 

 

 

 

 

 

Aad=10,67cm2 

    2 276,405 3,061 SPC 0,08468 0,9556996 0 -3,956782 

    3 342,861 12,955 SPC 0,1236 0,9338174 0 -3,897607 

 

Acc 

    1 606,056 47,124 SPC 0,20541 0,8837907 0 -3,300228 

    2 236,785 19,769 SPC 0,08237 0,9569648 0 -1,53084 

    3 594,665 62,636 SPC 0,22707 0,8694109 0 -1,548987 

 

 

 

 

4 

 

 

 

 

 

 

(35X35) 

 

Cou 

    1 485,737 5,060 SPC 0,14816 0,9194302 0 -6,708761 Amin=9,8cm2 

 

 

 

 

 

4HA14+4HA12 

 

 

 

 

 

 

 

Aad=10,67cm2 

    2 388,515 1,628 SPC 0,0994 0,9475476 0 -5,00808 

    3 437,123 10,523 SPC 0,14543 0,9210502 0 -5,457569 

 

Acc 

    1 757,465 56,105 SPC 0,25238 0,8518659 0 -3,829721 

    2 305,734 23,52 SPC 0,10323 0,9454049 0 -2,075671 

    3 733,25 69,331 SPC 0,26769 0,8408152 0 -2,097382 

 

 

 

 

3 

 

 

 

 

 

 

(40X40) 

 

Cou 

    1 616,134 10,413 SPC 0,14806 0,9194851 0 -8,24311 Amin=12,8cm2 

 

 

 

 

 

4HA16+4HA14 

 

 

 

 

 

 

 

Aad=14,19cm2 

    2 497,881 1,953 SPC 0,11087 0,9410957 0 -7,384649 

    3 542,852 17,165 SPC 0,14131 0,9234922 0 -6,608208 

 

Acc 

    1 885,147 77,733 SPC 0,22873 0,8682899 0 -4,58489 

    2 390,491 38,096 SPC 0,10487 0,9444828 0 -2,367387 

    3 836,548 100,559 SPC 0,24442 0,8574786 0 -1,929855 

 

Tableau VII.2 
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Tableau 3 : étages (2,1,RDC) 

 

niveau Dimontion 

Pot [cm2] 

combi cas    N 

  (kN) 

   M 

(kN.m) 

obs.   μ β Asup 

[cm2] 

Ainf 

[cm2] 

Ferraillage 

 

 

 

 

2 

 

 

 

 

 

(40X40) 

 

Cou 

    1 747,279 9,936 SPC 0,17592 0,9025411 0 -10,02043 Amin=12,8cm2 

 

 

 

 

 

4HA16+4HA14 

 

 

 

 

 

 

 

Aad=14,19cm2 

    2 593,987 1,859 SPC 0,13163 0,9291675 0 -8,744551 

    3 632,062 17,894 SPC 0,16169 0,9112851 0 -7,737169 

 

Acc 

    1 1011,145 81,137 SPC 0,2533 0,8512156 0 -5,460546 

    2 466,989 40,45 SPC 0,12009 0,93584 0 -3,128612 

    3 955,049 106,025 SPC 0,26989 0,8391995 0 -2,457595 

 

 

 

 

1                              

 

 

 

 

 

(40X40) 

 

Cou 

    1 866,099 11,677 SPC 0,20411 0,8846346 0 -11,33048 Amin=12,8cm2 

 

 

 

 

 

4HA16+4HA14 

 

 

 

 

 

 

 

Aad=14,19cm2 

    2 692,2 1,034 SPC 0,15186 0,9172189 0 -10,1626 

    3 840,398 20,085 SPC 0,20995 0,8808227 0 -10,14398 

 

Acc 

    1 1157,845 71,54 SPC 0,26776 0,8407618 0 -7,7356 

    2 545,32 41,003 SPC 0,13373 0,9279417 0 -4,03483 

    3 685,159 100,466 SPC 0,21906 0,8747904 0 -0,451056 

 

 

 

 

RDC 

 

 

 

 

 

(45X45) 

 

Cou 

    1 1073,585 24,337 SPC 0,20759 0,8823657 0 -13,35407 Amin=16,2cm2 

 

 

 

 

 

8HA16 

 

 

 

 

 

 

 

Aad=16,08cm2 

    2 818,851 0,586 SPC 0,14119 0,923565 0 -12,16181 

    3 1072,566 25,313 SPC 0,20835 0,8818709 0 -13,2512 

 

Acc 

    1 1519,109 90,754 SPC 0,26671 0,8415339 0 -11,26331 

    2 648,839 39,998 SPC 0,11482 0,9388502 0 -5,912265 

    3 875,693 140,487 SPC 0,21832 0,8752895 0 -0,86847 

 

Tableau VII.3 
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VII.3. Vérification à L’ELU  

a) Vérification de l’effort tranchant (Art7.4.3,2/RPA99)  

   La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison sismique 

doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante :

  

25MPa.=   avec         c2828 ff
bd

V
cbb

u
b  

 

et
04,05<

075,05

g

g





b

b





                         

Avec :λg=( 
If

a
 ; 

If

b
) 

If = 0,70.L0 : Longueur de flambement du poteau. 

L0 : Longueur libre du poteau. 

-Poteau de (45×45) (RDC) : λg=
0,70x363

45
 = 5,64→ δ=0,075 

-Poteau de (40×40) (1er et 3éme étage) : λg=
0,70x261

40
 = 4,567→ δ=0,04 

-Poteau de (35×35) (4éme et 6éme étage) : λg=
0,70x261

35
 = 5,22→ δ=0,075 

-Poteau de (30×30) (7éme et 8éme étage) : λg=
0,70x261

30
 = 6,09→ δ=0,075 

si :  λg≥5 τb = ρbx fc28 = 0,075 x 25 = 1,875MPa 

si :  λg<5 τb= ρbx fc28 = 0,04 x 25 = 1MPa 

Tmax : l’effort tranchant maximal appliqué au poteau sous les charges sismique (G+Q∓E) 

-Poteaux 45x45 :(RDC) 

T=52,322 (l’effort tranchant maximal appliqué au poteau 40x40 sous charges(G+Q∓E)  

         
52,322×10

3

450×425
=0,273<1,875    MPA                      OK   

-Poteaux 40x40 :(1,2,3eme étage) 

T= 68,029(l’effort tranchant maximal appliqué au poteau 40x40 sous charges(G+Q∓E)   

      
68,029×10

3

400×375
=0,45<   1        MPA                           OK   

-Poteaux 35x35 (4,5,6eme) 

T=51,122(l’effort tranchant maximal appliqué au poteau 35x35 sous charges (G+Q∓E)   
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51,122×10

3

350×325
=0,34<   1,875      MPA                           OK   

-Poteaux 30x30(4,5 : 

T=24,484(l’effort tranchant maximal appliqué au poteau 30x30 sous charges (G+Q∓E)   

      
24,484×10

3

300×275
=0,29<   1,875        MPA                           OK   

 
b) Longueur d’ancrage : (Art A.6.1,23/BAEL91) : 

  2

280,6 0,6 1,5 ² 2,1 2,835su s tf MPa        

4

e
s

s

f
L 


  

Pour 6,1  cmLs = 35,27x1,6= 56 ,44cm. 

Pour 4,1 cmLs = 35,27x1,4=49,38cm
 

Pour 2,1  cmLs = 35,27x1, 2=42,33cm. 

 c) Les armatures transversales : 

Les armatures transversales sont disposées de manière à empêcher tout mouvement des 

aciers longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel : 

- Reprendre les efforts tranchant sollicitant les poteaux aux cisaillements. 

- Empêcher le déplacement transversal du béton. 

D’après le [BAEL 91] Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur 

normalisée la plus proche du tiers du diamètre des armatures longitudinales qu’elles maintiennent. 

Le diamètre t  des armatures transversales doit être égal au moins à : 

max1 16
5,33

3 3
t L cm    Soit 8t mm 

  

t  : le plus grande diamètre des armatures longitudinales.  

On adopte deux cadre : 4HA8=2,01cm² 

Les cadres doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur droite 

minimum de 10Øt min=8cm. 
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d) Espacement des armatures transversales  

Selon le RPA la valeur maximale de l’espacement «St» des armatures transversales est 

fixée comme suite : 

-En zone nodale : 

St≤min (10
min

l , 15cm) = (10x1,2; 15cm) =12cm  

St = 10cm. 

-En zone courante : 

St≤min 15 
min

l =18cm  

On adopteSt = 15 cm. 

Avec :
 

min

l   : diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau. 

 e) Les recommandations du (Art .7.4.2, 2/ RPA 99)  

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule suivante : 

et

ua

t

t

fh

T

S

A







 

Avec :   Tu : effort tranchant de calcul. 

               h1: hauteur totale de la section brute. 

               fe: contrainte limite élastique de l’acier d’armatures transversales 

              a    : Coefficient correcteur qui tient compte de mode fragile de la rupture par 

                       l’effort tranchant. 

  Il est pris égal : 

a  

a =3,75 dans le cas contraire. 
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-Poteaux 45x45 : RDC 

T=52,322(l’effort tranchant maximal appliqué au poteau 40x40 sous charges (G+Q∓E)   

 At=  
ρa×Tu×St

ht×fe
= 

2,5×52,322×10×0,15

400×0,45
=1,09cm2

 

-Poteaux 40x40 :(1,2,3eme étage) 

T=68,029(l’effort tranchant maximal appliqué au poteau 40x40 sous charges(G+Q∓E)   

At=  
ρa×Tu×St

ht×fe
= 

3,75×68,029×10×0,15

400×0,40
=2,39cm2

 

-Poteaux 35x35 : 

T=51,122(l’effort tranchant maximal appliqué au poteau 30x35 sous charges(G+Q∓E)   

At=  
ρa×Tu×St

ht×fe
= 

2,5×51,122×10×0,15

400×0,35
=1,19cm2

 

-Poteaux 30x30 : 

T=24,484(l’effort tranchant maximal appliqué au poteau 30x30 sous charges(G+Q∓E)   

At=  
ρa×Tu×St

ht×fe
= 

2,5×24,484×10×0,15

400×0,30
=0,765cm2

 

On adopte deux cadres : 2HA8+2HA10=2,57cm². 

                                                                                                                                          

cadres en                                                                     

                                                                                                                      HA8+HA10 

 

                                                           Les crochets ont une longueur de 8cm. 

 

f) Vérification de la quantité d’armature (Art 7.4.2, 2 / RPA99). 

La quantité d’armatures transversales minimale est donnée comme suit: 

- Si g 5 :   Amin=0,3% x St x b. 

- Si g 3      :  Amin=0,8% x St x b. 

- Si 3g<5 :   interpoler entre les valeurs limites précédentes. 
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-En zone nodale (St = 10cm) : 

 

Poteaux RDC (45X45) 

Amin = 0, 3 %× St× b = 0,003 ×10 × 45 = 1,35 cm²<2,57cm². 

      Poteaux (40X40)(1,2,3eme étage) 

Amin = 0, 3 %× St× b = 0,00408×10 × 40 = 1,632cm² < 2,57cm². 

         Poteaux (35X35)(4,5,6emeetage) 

 Amin = 0,3 %× St× b = 0,003 ×10 × 35 = 1,05 cm²<2,57cm². 

         Poteaux (30X30)(7,8eme etage) 

 Amin = 0,3 %× St× b = 0,003 ×10 × 30 = 0,9 cm²<2,57cm². 

-En zone courante (St = 15cm) : 

     Poteaux RDC (45X45) 

      Amin = 0, 3%× St× b = 0,003 ×15 × 45 = 2,025cm² < 2,57cm². 

Poteaux (40X40)(1,2,3eme étage) (St = 15cm) 

      Amin = 0, 3%× St× b = 0,00408 ×15 × 40 = 2,43cm² < 2,57cm². 

Poteaux (35X35)(4,5,6emeetage) 

     Amin = 0, 3%× St× b = 0,003 ×15 × 35 = 1,57cm² < 2,57cm². 

 Poteaux (30X30)(7,8eme etage) 

      Amin = 0, 3 %× St× b = 0,003 ×15 × 30 = 1,35 cm² < 2,57cm². 
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VII.4. Vérifications à l’ELS  

  a) Vérification des contraintes  

Pour le cas des poteaux, il y a lieu de vérifier : 

 -Etat limite d’ouverture des fissures : 

Aucune vérification n’est nécessaire car la fissuration est peu nuisible. 

 -Contrainte dans le béton : 

MPafcbcbc 156,0 28          (Art.4.5,2/BAEL 91). 

Deux cas peuvent se présenter : 

Si 
6

h

N

M
e

s

s

s  Section entièrement comprimée. 

Si 
6

h

N

M
e

s

s

s  Section partiellement comprimée. 

1er cas : 


6

h

N

M
e

s

s

s  Section entièrement comprimée. 

-La section homogène est : 

 

 

 

 

 

 

B0 =b× h+ n (As+
'

sA ). 

 V1=
0

1

B
I  













 )..(15

2

²
dAscAs

bh
→ V2=h-V1 

 -Le moment d’inerties de la section totale homogène : 

M 

N 

A 

d 

A’ 

G 

V1 

V2 

b 
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      .15
3

2

1

'2

2

3

2

3

1 CVACVAVV
b

I ss   

MPafV
I

M

B

N
cbc

ss
b 156,0 281

0

1 







   

 .156,0 282

0

2 MPafV
I

M

B

N
cbc

ss
b 








   

 








 


I

cVM

B

Ns
s

)'(
15

1

0
1 s  

 








 


I

cVM

B

Ns
s

)(
15

2

0
2 s  

 Ns : Effort de compression à l’ELS. 

 Ms : moment fléchissant à l’ELS. 

 B0 : section homogénéisée. 

 B0 =b× h +15
'

sA . 

Remarque : 

Si les contraintes sont négatives, on refait le calcul avec une section partiellement comprimée. 

 2emecas : 

s
s

s

M
e

N
 >

6

h
 Section est partiellement comprimée. 

 Avec :  

yser: la distance entre l’axe neutre à l’ELS et la fibre la plus comprimé. 

yc: la distance entre l’axe neutre à l’ELS et le centre de pression Cp. 

         C1: la distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée. 

Il faut vérifier que : 
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MPafyk cbcserb 156,0 28  
'

'
xx

cser

I

yN
kou


  

MPa
s

fe
ydk ssers 348)(15 


                                                                                                                                                                                                    

    ²''²15
3

3

' cyAydA
yb

I serssers
ser

xx 




 

 

 

 

 

 

 

 

)......(0
3

 qypy cc  

)'(90
)'('90

3 12

1 cd
b

A

b

ccA
cp 




 

)²'(90
)'('90

2
2

13

1 cd
b

A

b

ccA
cq 




 

On calcule :
27

4
²

3p
q 

 

0  : si                 t=0,5(√∆ − q) ;     3 t  ;



3

p
yc   

0  : si 
3

2);
3

2

3
cos(

p
a

pp

q
arc





  





























3

4

3
cos.;

3

2

3
cos.;

3
cos. 321


ayayay ccc  

On tiendra pour yc la valeur positive ayant un sens physique tel que : 

                               0<yser=yc +c1<h 

N A 

d 

A’ 

G 

C1 

yser 

b 

M 

cp 

)
2

(:11

h
d

N

M
eavecedcetcyy

ser

ser
aacser 
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Niveau N(kN) M(kN.m) e(m) 

 

obs σb1 σb2 σbc obs σs1 σs2 σs  

obs 

RDC Nmax= 741,218 Mcor= 0,571 0,00076 SEC 3,24 3,28 15 Verifier 48,7 49,2 348 Verifier 

Nmin= 725,1 Mcor=15,06 0,020 SEC 2,43 3,95 15 Verifier 37,9 58 348 Verifier 

Ncor=797,705 Mmax=0,42 0,00052 SEC 3,5 3,52 15 Verifier 52,5 52,8 348 Verifier 

1ere     

2eme  

3eme 

Nmax= 630,13 Mcor= 8,5 0,013 SEC 2,91 4,16 15 Verifier 45,1 61,3 348 Verifier 

Nmin= 363,24 Mcor=1,6 0,0043 SEC 1,93 2,15 15 Verifier 29,2 32,1 348 Verifier 

Ncor=611,806 Mmax=14,61 0,023 SEC 2,35 4,52 15 Verifier 37,7 65,7 348 Verifier 

4ere     

5eme  

6eme
 

Nmax= 353,388 Mcor= 3,688 0,010 SEC 2,19 3 15 Verifier 33,8 44,1 348 Verifier 

Nmin= 136,921 Mcor=4,682 0,034 SEC 0,48 1,53 15 Verifier 8,54 21,8 348 Verifier 

Ncor=250 ,261 Mmax=9,426 0,037 SEC 0,78 2,89 15 Verifier 14,4 41,1 348 Verifier 

7eme  

8eme
 

Nmax= 119,865 Mcor= 4,059 0,033 SEC 0,47 1,93 15 Verifier 9,17 27,1 348 Verifier 

Nmin= 21,42 Mcor=0,27 0,012 SEC 0,17 0,26 15 Verifier 2,63 3,81 348 Verifier 

Ncor=117,197 Mmax=6,28 0,053 SPC 0,04 2,3 15 Verifier 3,93 31,7 348 Verifier 

      
 Tableau VII.4 

 b)  Condition de non fragilité             db
de

de

fe

f
AA

s

st
s ..

.185,0

.455,023.0 28
min







  

 Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants : 

Niveau N(kN) M(kN.m) e(m) 

 

d(cm) b(cm) Amin(cm
2
) As(cm

2
) obs 

RDC Nmax= 741,218 Mcor= 0,571 0,00076 42,5 45 5,71 16,08 Verifier 

Nmin= 725,1 Mcor=15,06 0,020 42,5 45 6,83 16,08 Verifier 

Ncor=797,705 Mmax=0,42 0,00052 42,5 45 5,7 16,08 Verifier 

1ere     

2eme  

3eme 

Nmax= 630,13 Mcor= 8,5 0,013 37,5 40 5,06 14,19 Verifier 

Nmin= 363,24 Mcor=1,6 0,0043 37,5 40 4,63 14,19 Verifier 

Ncor=611,806 Mmax=14,61 0,023 37,5 40 5,76 14,19 Verifier 

4ere     

5eme  

6eme
 

Nmax= 353,388 Mcor= 3,688 0,010 32,5 35 3,78 10,67 Verifier 

Nmin= 136,921 Mcor=4,682 0,034 32,5 35 5,98 10,67 Verifier 

Ncor=250 ,261 Mmax=9,426 0,037 32,5 35 6,58 10,67 Verifier 

7eme  

8eme
 

Nmax= 119,865 Mcor= 4,059 0,033 27,5 30 5,13 9,05 Verifier 

Nmin= 21,42 Mcor=0,27 0,012 27,5 30 2,89 9,05 Verifier 

Ncor=117,197 Mmax=6,28 0,053 27,5 30 -33,81 9,05 Verifier 

 

Tableau VII.5 
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CHAPITRE VIII : FERRAILLAGE DES VOILES 

 

 

Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces verticales et des forces 

horizontales. Donc, le ferraillage des voiles consiste à déterminer les armatures en flexion composée 

sous l’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) et aux surcharges 

d’exploitation (Q), ainsi que sous l’action des sollicitations horizontales dues aux séismes. 

Pour faire face à ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures :  

       -Armatures verticales  

-Armatures horizontales  

-Armatures transversales 

 

VIII.1.Ferraillage des voiles  

La méthode utilisée est la méthode de RDM qui se fait pour une bande de largeur (d). 

VIII.1.1.Exposé de la méthode  

La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations les plus 

défavorables.   

Dans ce cas le diagramme des contraintes sera relevé directement du fichier résultats. 

a)Découpage du diagramme en bandes (d) : des contraintes en bandes de largeur (d) 

Le découpage du diagramme des contraintes en bandes de longueur (d) est donne par la 

formulesuivante, qui reste applicable pour les sections entièrement et partiellement comprime :    

 









 c

e L;
h

mind
3

2

2  

Avec : 

he : hauteur entre nus du planchers du voile considéré  

Lc : la longueur de la zone comprimée  

L
c

L
minmax

max 



σσ

σ

 

L t : longueur tendue : Lt = L - Lc 

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des Diagrammes des 

contraintes obtenues : 
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-Section entièrement comprimée exemple avec 3 bandes 

ed
2

N
1max

i 



σσ

 

ed
2

N
21

1i 




σσ
 

Avec  

e : épaisseur du voile. 

-Section partiellement comprimée 

ed
2

N 1

1max

1 



σσ

 

 

 

 

 

-Section entièrement tendue  

eL
2

N
minmax





σσ

 

 

 

A.Armatures verticales  

-Section entièrement comprimée pour une bande i  

s

c28ii

i

fBN

v
A

σ


  

B : section du voile  

Situation accidentelle :
 s = 400 MPa ; bcf = 18,48 Mpa 

Situation courante :
   s = 348 MPa ; bcf = 14,20 Mpa 

-Section partiellement comprimée ou entièrement tendue pour une bande i  

s

i

i

N

v
A

σ
  

Situation accidentelle :
 s = 400 MPa 

Situation courante :
 s = 348MPa 

ed
2

N 2

1

2 
σ

1  

min  
1  

2  

1 2 

d d d 

3 

min  

max  

min  

max
1  

d1 d2 
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B. Armatures minimales  

 

-Section entièrement comprimée  

ml/cmAmin

24  (Art A.8.1, 21/BAEL91 modifiées 99). 

%.
B

A
%. min 5020    (Art A.8.1, 21/BAEL91 modifiées 99). 

 

-Section partiellement comprimée  

minA

e

t28

f

Bf
 

Condition non fragilité (Art. A.4.2, 1/ BAEL 91 modifiées 99). 

minA
B 0.002  Section min (Art 7.7.4.1 RPA 99 version2003). 

B : section du tronçon considéré  

-Section entièrement tendue  

minA

e

t28

f

Bf
 

Condition non fragilité (Art. A.4.2, 1/ BAEL 91 modifiées 99) 

 

minA
B 0.002  

Section min (Art 7.7.4.1 RPA 99 version2003) 

 

C.Armatures horizontales  

 

-Exigence du RPA (Art 7.7.4.1/RPA99 version 2003). 

-Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de10 .  

-AH> 0,15% x B 

-Les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur. 

-Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 1/10 de l’épaisseur 

du voile. 

 

-Exigence du BAEL (Art A.8.2,4/BAEL 91 modifiées 99) 

4

v
A

AH   
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D.Règles communes du RPA pour les aciers verticaux et horizontaux (Art 7.7.4.3) 

Le pourcentage minimal d’armatures verticales et horizontales est donné comme suit : 

-Globalement dans la section du voile AV et Ah ≥ 0,15% B 

-Zone courante : AV et Ah ≥ 0,10% B 

 

 

E.Armatures transversales    

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, Elles retiennent les deux 

nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rôle est d’empêcher le 

flambement des aciers verticaux sous l’action de la compression. 

D’après l’article 7.7.4.3 du RPA99 révise 2003 :  

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingles au mètre carré. 

F.Armature pour les potelets 

Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la section de 

celle-ci est 4HA10 ligaturées avec des cadres horizontaux dont l’espacement ne doit pas être 

supérieur à l’épaisseur du voile. 

 

G.Espacement (Art 7.7.4.3/RPA 99 version 2003)   

L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la plus petite des deux valeurs 

suivantes : 

  30cmS30cm30cm,min
t

S

30cmSt aussiet,e1,5St

t 


 

Avec : 

e = épaisseur du voile 

A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 
10

1
 de la longueur 

du voile, cet espacement d’extrémité doit être au plus égale à 15 cm 

H.Longueur de recouvrement 

Elles doivent être égales à : 

-40ɸpour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des efforts est possible. 

-20ɸpour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les combinaisons 

possibles de charges. 

 

I.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 : 
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uV1,4T:Avec

e
f

T
1,1

vj
A




 

Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts de traction 

dus au moment de renversement. 

 

VIII.1.2.Vérification  

VIII.1.2.1.Vérification à L’ELS  

Pour cet état, on considère : 

Nser = G + Q 

MPa15
c28

f0,6
b

bA15B

N

b








σ

σσ
 

Avec : 

Nser: Effort normal appliqué 

B    : Section du béton 

A   : Section d’armatures adoptée 

 

VIII.1.2.2.Vérification de la contrainte de cisaillement  

 

D’après le RPA99 (Art 7.7.2 /RPA) : 

c28bb f0,2 ττ
 

 

 

 

UV1,4V   

Avec 

b0 : Epaisseur du linteau ou du voile  

d : Hauteur utile (d = 0.9 h ) 

h : Hauteur totale de la section brute  

D’après le BAEL (Art 5.1, 1 /BAEL91 modifiées 99). 

Il faut vérifier que :

db

u
V

u

uu






τ

ττ

 

db

V

0

b


τ
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Avec : 

99).  modifiées EL915.1,211/BA(Art nt cisaillemedecontrainte:uτ  

 














 4MPa,

b

cj
f

0,15min
u γ
τ ;  Pour la fissuration préjudiciable. 

 

VIII.1.3. Exemple de calcul : (zone I voile Vx1) 

Soit à calculer le ferraillage du voile Vx1 de longueur L= 2,7m (RDC)et d’épaisseur e= 0.25m . 

kN/m²255.13294σmax 

 

 

kN/m²755.7379σmin 

(Compression) 

-Calcul de la longueur comprimée  

Pour ce calcul il faut qu’on détermine la contrainte max et min (courbe enveloppe) dans le voile Vx1 

qui sont comme suites : 

LL
minmax

min

C 



σσ

σ

 
Avec : 

LC : longueur comprimée.  

L : longueur du voile. 

A.N :   

Lc=0 

Lt =2.7m 

 

Détermination de la longueur de la bande « d » :  









 c

e L
3

2
;

2

h
mind  

2.04m;0
2

4,08
mind 










 

On opte pour d=0,675m donné par le maillage en 4 parties  

Nos voiles présentent une symétrie parfaite donc pour cela on étudie deux bandes : 

-bande 1 de longueur d1 (bande extrême) 

-bande 2 de longueur d2 (bande centrale)  

 

(Traction) 
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 Donc : Av1 =42.37cm² 

 

Donc : Av2 =37.38cm² 

 

VIII.1.3.1.Ferraillage du voile 

Pour le calcul du ferraillage on s’intéressera aux parties tendues du voile, on déterminant à chaque fois 

la longueur Lt.  

Pour ce qui est des parties comprimées : nous avons une contrainte maximal de compression σcom= 

9933.018kN/m2, le béton du voile parvient à lui seul reprendre cet effort de compression 

Donctous les voiles qui sont entièrement comprimés seront ferraillés avec le ferraillage minimum. 

 

-Calcul de la section d’acier   

Bande 1 : 

kN/m²255.13294σ t   

kN/m²63.11815σ1   

On a : d1=d=0,675m 

e=0,20m 

L’effort normal dans la bande 1 est égale à : 

1694.92kN ed
2

σσ
N 1

1max
1 




 

La section d’armature nécessaire pour équilibrer cet effort est égale :  
400x100

1694.92x10
 

σ

N
A

3

s

1
v1   

 

 

Bande 2 : 

kN/m²63.11815σ1   

kN/m²10337σ2 
 

kN1.50Vu   

On a : d2=0.675m 

e=0,20m 

L’effort normal dans la bande 2 est égale à :
 

kN3.1495 ed
2

σσ
N 2

21
1 




 

La section d’armature nécessaire pour équilibrer cet effort est égale :  
400x100

1495.3x10
 

σ

N
A

3

s

2
v2   
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Donc : Amin =28.35cm² 

Pourcentage minimal par bande tendue : 

Le pourcentage minimal exigé par le RPA pour chaque bande tendue est de 0,2 %B. 

Par conséquent chaque maille (d=0,675 m) devrait être ferraillée avec une section d’armature 

supérieur à : 

A min= 0.002x1350=2.7cm² 

 

-Section d’acier /nappe /bande  

Bande 1 : 
2

v1A
21.185 cm². 

Bande 2 : 
2

minA
18.69cm². 

-Armature de couture  

u

e

vj V,V avec;
f

V
,A 4111 

 
2

vj cm93.1
400

101.504,1
1,1A 




 
Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus calculée. 

 

-Armature total  

Bande 1 :
2v1vj

tot1 m426.21
2

A

8

A
A c ; on adopte 7HA20= 21.99cm². 

Bande 2 :
2v2vj

tot2 cm93.18
2

A

8

A
A  ; on adopte6HA20=18.84 cm². 

 

-Vérifications  

-Pourcentage minimal dans le voile  

Le pourcentage minimal d’armatures verticales dans le voile est de : 

minA B)0.15% ; 
f

Bf
(max   

e

t28
 

minA )
100

5270x20x0.1
 ; 

400

270x20x2.1
(max   

 

 

 

La section totale adopté dans le voile est égale à : 

28HA12+24HA20 =163.32cm² 

Condition vérifiée. 



Chapitre VIII                                                                                     FERAILLAGES DES VOILES 

 
 

 

 

167 

-Armatures horizontales  

Ah, ≥ max (
4

A v
 ; 0, 15 0

0 B) 

Ah, ≥ max [
4

(163.32)
 ;

100

2027015,0 
] 

Ah ≥40.83 cm² 

Ah = 
415.20

2

83.40


cm²/nappe 

On adopte : 19 HA 12 (e=22cm) =21.64 cm² 

 

-Armature transversales  

Les deux nappes d’armatures sont reliées par (04) épingles en HA8 pour un mètre carré de surface 

verticale. 

 

-Vérification des contraintes  

L’effort tranchant Vu est obtenu en multipliant la contrainte de cisaillement S12par la surface de 

cisaillement : Vu= S12 .d.e 

 

-BAEL 91  

MPa31,0
27009,0250

1096,901

db

V
τ

3

u
u 









 

MPa3,26τMPa0,025τ uu   

Condition vérifiée. 

-RPA 2003  

MPa44,0
27000,9250

1096,9011,4

db

V
3

u

b 






τ

 

MPa5MPa44,0 bb  ττ
 

Condition vérifiée. 

 

-Vérification à l’ELS  

b =
15.AB

Ns


 MPa8,2

1064x152700250

1074,2081
2

3

b 



  

MPa15MPa, bb  σ710σ
 

Condition vérifiée. 
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VIII.1.4.Ferraillage des trumeaux  

A. Trumeau Vx1  

 RDC 1er étage 2éme 

étage 

3éme 

étage 

4éme 

étage 

5éme 

étage 

6éme 

étage 

7éme 

étage 

8éme étage 

L [m] 2,7 2,7 2,7 2,7 2,7 2,7 2,7 2,7 2,7 

ep [m] 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 

d [m] 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 

Bande 1 d1 [cm] 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 

σm 13294.25

5 

12883.66 13591.05

7 

12896.36 13223.81

2 

11928.71 9951.869 8440.66 7112.082 

σ1 11815.63 11368.25 11492.35 10451.14 10916.6 9814.06 8134.44 7042 5857.35 

N1 [kN] 1694.92 1637 1693.13 1575.95 1629.477

8 

1467.63 1220.82 1045.08 875.43 

Av1 [cm²] 42.37 40.92 42.33 39.39 40.73 36.69 30.52 26.13 21.88 

Bande 2 d2 [cm] 0.675 0.675 0.675 0.675 0.675 0.675 0.675 0.675 0.675 

σ1 11815.63 11368.25 11492.35 10451.14 10916.6 9814.06 8134.44 7042 5857.35 

σ2 10337 9854.234 9393.64 8005.91 8609.42 7699.42 6317.02 5645.10 4602.62 

N2 [kN] 1495.3 1432.5 1409.8 1245.85 1318 1182.16 975.37 856.38 706.05 

Av2 [cm²] 37.38 35.81 35.245 31.146 32.95 29.55 24.38 21.41 1765 

Amin / bandes [cm²] 2.7 2.7 2.7 2.7 2.7 2.7 2.7 2.7 2.7 

Armatures de couture 

Avj [cm²]/L 

1.93 1.86 1.938 1.89 1.79 1.69 1.54 1.51 1.47 

A1 / bandes [cm²]= Av1/2 21.185 20.46 

 

21.165 19.695 20.36 18.34 15.26 13.065 10.94 

A2 / bandes [cm²]= Av2/2 18.69 17.905 17.62 15.573 16.475 14.775 12.19 10.705 8.825 

Atot1/nappe= A1+ Avj/8 21.426 20.69 21.4 19.93 20.58 18.55 15.45 13.25 11.12 

Atot2/nappe= A2+ Avj/8 18.93 18.14 17.86 18.80 16.69 14.28 12.383 10.89 9 

Choix par 

nappe/band

e/nappe 

Atot1 

[cm²] 

21.99 

7HA20 

21.99 

7HA20 

21.99 

7HA20 

21.99 

7HA20 

21.99 

7HA20 

18.84 

6HA20 

15.70 

5HA20 

14.07 

7HA16 

12.06 

6HA16 

Atot2 

[cm²] 

18.84 

6HA20 

18.84 

6HA20 

18.84 

6HA20 

18.84 

6HA20 

18.84 

6HA20 

15.70 

5HA20 

12.56 

4HA20 

12.06 

6HA16 

10.05 

5HA16 

𝐞𝟏 (cm)   ,  𝐞𝟐 (cm) 11cm  , 

13cm 

11cm  , 

13cm 

11cm  , 

13cm 

11cm  , 

13cm 

11cm  , 

13cm 

13cm  , 

16cm 

16cm  , 

22cm 

11cm  , 

13cm 

13cm  , 

16cm 

Amin voile [cm²] 28.35---

CV 

28.35---

CV 

28.35---

CV 

28.35---

CV 

28.35---

CV 

28.35---

CV 

28.35---

CV 

28.35---

CV 

28.35---CV 

 

Armatures 

horizontale 

/ nappe 

[cm²] 

20.415 20.415 20.415 20.415 20.415 17.27 14.13 13.065 11.055 

ado/nap

pe 

[cm²] 

RDC :19HA12(e=22 cm²)=21.47(cm²) ; Etage courant: 19HA12(e=17 cm²)=21.47 (cm²)  
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Tableau VIII.1 

 

 

 

 

 

B. Trumeau VxII  

Armatures 

transversales 

4 Epingles HA8 /m² 

Effort tranchant Vu(kN) 12434.8 15984 16663.72

5 

16248.33 15379.87 14528.83

5 

13261.72

5 

13005.63 12648.015 

Contraintes σb [MPa] 0.025---

CV 

0.032---

CV 

0.034---

CV 

0.033---

CV 

0.0316---

CV 

0.029---

CV 

0.0273---

CV 

0.026---

CV 

0.026---CV 

cisaillement σu [MPa] 0.036---

CV 

0.0448---

CV 

0.048---

CV 

0.047---

CV 

0.0443---

CV 

0.041---

CV 

0.038---

CV 

0.037---

CV 

0.036---CV 

Contraintes Ns 

[kN/m] 

2658.851 2638.247 2718.211 2579.271 2644.762 2385.742 1990.374 1688.132 1422.416 

ELS σbc[MPa] 9.145---

CV 

9.497---

CV 

9.784---

CV 

9.28---

CV 

9.52---

CV 

8.62---

CV 

7.57---

CV 

6.54---

CV 

5.70---CV 

 RDC 1er étage 2éme 

étage 

3éme 

étage 

4éme 

étage 

5éme 

étage 

6éme 

étage 

7éme 

étage 

8éme 

étage 

L [m] 2,7 2,7 2,7 2,7 2,7 2,7 2,7 2,7 2,7 

ep [m] 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 

d [m] 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 

Bande 1 d1 [cm] 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 0,675 

σm 13739.205 13531.665 1382.151 13141.561 13540.291 12335.042 10335.986 8859 7902.57

5 

σ1 12153.37 11165.15 11284.88 10992.54 11169.92 10138.5 8444.74 7412.14 6418.01 

N1 [kN] 1747.74 1667.03 1698.99 1629.05 1667.94 1516.96 1267.69 1098.3 966.64 

Av1 [cm²] 43.69 41.675 42.37 40.72 41.7 37.92 31.69 27.45 24.165 

Bande 2 d2 [cm] 0.675 0.675 0.675 0.675 0.675 0.675 0.675 0.675 0.675 

σ1 12153.37 11165.15 11284.88 10992.54 11169.92 10138.5 8444.74 7412.14 6418.01 

σ2 10567.53 8798.65 8743.62 8843.53 8799.55 7941.96 6553.49 5965.29 4933.45 

N2 [kN] 1533.67 1347.5 1351.92 1338.93 1347.94 1220.43 1012.38 902.97 766.22 

Av2 [cm²] 38.34 33.68 33.79 33.47 33.69 30.51 25.31 22.57 19.15 

Amin / bandes [cm²] 2.7 2.7 2.7 2.7 2.7 2.7 2.7 2.7 2.7 

Armatures de couture Avj 

[cm²]/L 

1.53 1.81 1.91 1.86 1.8 1.75 1.694 1.69 1.649 

A1 / bandes [cm²]= Av1/2 21.845 20.83 21.85 20.36 20.85 18.96 15.84 13.725 12.0825 

A2 / bandes [cm²]= Av2/2 19.17 16.84 16.895 16.735 16.84 15.255 12.655 11.285 9.575 

Atot1/nappe= A1+ Avj/8 22 21.06 21.42 20.59 21.07 19.18 16.05 13.93 12.29 

Atot2/nappe= A2+ Avj/8 19.36 17.07 17.14 16.97 17.07 15.47 12.86 11.498 9.78 
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Tableau VIII.2 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Choix par 

nappe/bande/

nappe 

Atot1 [cm²] 21.99 

7HA20 

21.99 

7HA20 

21.99 

7HA20 

21.99 

7HA20 

21.99 

7HA20 

18.84 

6HA20 

18.84 

6HA20 

15.70 

5HA20 

12.56 

4HA20 

Atot2 [cm²] 21.99 

7HA20 

18.84 

6HA20 

18.84 

6HA20 

18.84 

6HA20 

18.84 

6HA20 

18.84 

6HA20 

15.70 

5HA20 

12.56 

4HA20 

10.05 

5HA16 

𝐞𝟏 (cm)   ,  𝐞𝟐 (cm) 11cm  , 

11cm 

11cm  , 

13cm 

11cm  , 

13cm 

11cm  , 

13cm 

11cm  , 

13cm 

13cm  , 

13cm 

13cm  , 

16cm 

16cm  , 

22cm 

22cm  , 

16cm 

Amin voile [cm²] 28.35---

CV 

28.35---

CV 

28.35---CV 28.35---CV 28.35---CV 28.35---CV 28.35---CV 28.35---CV 28.35---

CV 

 

Armatures 

horizontale 

/ nappe 

[cm²] 

21.99 20.41 20.41 20.41 20.41 18.84 17.27 14.13 11.3 

ado/nappe 

[cm²] 

RDC :19HA12 (e=22 cm²) =21.64 (cm²) ; Etage courant: 19HA12(e=17 cm²) =21.64 (cm²)   

Armatures transversales 4 Epingles HA8 /m² 

Effort tranchant Vu(kN) 13155.48 15592.5 16420.725 16030.035 15509.745 15117.3 14558.535 14535.315 14175 

Contraintes σb [MPa] 0.027---

CV 

0.032---

CV 

0.0337---

CV 

0.0329---

CV 

0.0319---

CV 

0.031---CV 0.029---CV 0.0299---

CV 

0.029---

CV 

cisaillement σu [MPa] 0.037---

CV 

0.045---

CV 

0.047---CV 0.046---CV 0.0446---

CV 

0.0435---

CV 

0.0419---

CV 

0.041---CV 0.0408--

-CV 

Contraintes Ns [kN/m] 2747.841 2706.331 2765.23 2628.312 2708.058 2467 2067.197 1771.801 1964.32 

ELS σbc[MPa] 9.22---CV 9.3---CV 9.5---CV 9.03---CV 9.3---CV 8.69---CV 7.47---CV 6.74---CV 7.84---

CV 
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C. Voile avec deux ouvertures : TrumeauxVyIII, Trumeau VyIV   

 RDC 1er étage 2éme 

étage 

3éme 

étage 

4éme 

étage 

5éme 

étage 

6éme 

étage 

7éme 

étage 

8éme 

étage 

L [m] 1 1 1 1 1 1 1 1 1 

ep [m] 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 

d [m] 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 

 

 

 

Bande 1 

Trumeaux 

Vy IV   

d1 [cm] 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 

σm 11550.061 13108.553 11813.671 10946.779 11179.7 9852.345 7953.217 6508.168 4255.648 

σ1 9571.061 9943.07 8782.96 7970.547 8386.06 7118.29 5636.26 4764.36 2903.47 

N1 [kN] 1056.07 1152.58 1029.83 945.866 978.288 848.53 679.47 563.6264 357.95 

Av1 [cm²] 26.4 28.81 25.745 23.64 24.457 21.21 16.98 14.09 8.94 

 

 

 

Bande 1 

Trumeau                   

Vy V 

d2 [cm] 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 

σm 12826.725 14815.35 13060.902 11871.724 11845.31 10366.31 8216.296 6608.112 4282.465 

σ1 9551.664 10172.175 8810.1 7938.65 8303.25 7056.52 5533.83 4704.72 2886.07 

N2 [kN] 1118.91 1249.37 1093.55 990.51 1007.428 871.145 687.506 565.642 358.42 

Av2 [cm²] 27.97 31.23 27.33 24.76 25.18 21.77 17.18 14..14 8.96 

Amin / bandes [cm²] 2 2 2 2 2 2 2 2 2 

Armatures de couture Avj 

[cm²]/L 

3.21 3.14 3.17 3.17 3.02 2.68 2.32 1.93 1.65 

A1 / bandes [cm²]= Av1/2 13.2 14.405 12.87 11.82 12.228 10.60 8.49 7.045 4.47 

A2 / bandes [cm²]= Av2/2 13.985 15.615 13.665 12.38 12.59 10.885 8.59 7.07 4.48 

Atot1/nappe= A1+ Avj/8 13.6 14.8 13.26 12.22 12.60 10.94 8.78 7.28 4.68 

Atot2/nappe= A2+ Avj/8 14.78 16 14.06 12.77 12.97 11.22 8.88 7.31 4.68 

Choix par 

nappe/bande/

nappe 

Atot1 [cm²] 15.70 

5HA20 

17.27 

5,5HA20 

15.7 

5HA20 

14.135 

4,5HA20 

14.135 

4,5HA20 

12.56 

4HA20 

10.05 

5HA16 

8 ,04 

4HA16 

6,15 

4HA14 

Atot2 [cm²] 15.70 

5HA20 

17.27 

5,5HA20 

15.7 

5HA2O 

14.135 

4,5HA20 

14.135 

4,5HA20 

12.56 

4HA20 

10.05 

5HA16 

8 ,04 

4HA16 

6,15 

4HA14 

𝐞𝟏 (cm)   ,  𝐞𝟐 (cm) 12cm  , 

12cm 

10cm  , 

10cm 

12cm  , 

12cm 

12cm  , 

12cm 

12cm  , 

12cm 

16cm  , 

16cm 

12cm  , 

12cm 

16cm  , 

16cm 

16cm  , 

16cm 

Amin voile [cm²] 10.5---CV 10.5---CV 10.5---CV 10.5---CV 10.5---CV 10.5---CV 10.5---CV 10.5---CV 10.5---CV 

 

Armatures 

horizontale 

/ nappe 

[cm²] 

7.85 8.635 7.85 7.06 7.06 6.28 5.025 3.845 2.82 

ado/nappe 

[cm²] 

RDC: 19HA10(e=25cm) =14.91 ; Etage courant: 14HA10(e=23cm) =10,92 
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Tableau VIII.3 

 

 

 

D. Voile avec ouverture ,2 Trumeau Vy V, Trumeau Vy VI   

Armatures transversales 4 Epingles HA8 /m² 

Effort tranchant Vu(kN) 15353.1 20010 20187.6 20230.3 19268.3 17092.7 14825.7 12303.8 10514.8 

Contraintes σb [MPa] 0.085---

CV 

0.111---

CV 

0.112---

CV 

0.112---

CV 

0.107---

CV 

0.095---

CV 

0.082---

CV 

0.068---

CV 

0.058---

CV 

cisaillement σu [MPa] 0.12---CV 0.155---

CV 

0.1568---

CV 

0.157---

CV 

0.149---

CV 

0.133---

CV 

0.115---

CV 

0.095---

CV 

0.0818---

CV 

Contraintes Ns [kN/m] 2565.345 2963.674 2612.18 2374.345 2369.062 2073.262 1643.26 1321.624 856.493 

ELS σbc[MPa] 8.719---

CV 

9.79---CV 8.878---

CV 

8.33---CV 8.311---

CV 

7.53---CV 6.31---CV 5.36---CV 3.66---CV 

 RDC 1er étage 2éme 

étage 

3éme 

étage 

4éme 

étage 

5éme 

étage 

6éme 

étage 

7éme 

étage 

8éme 

étage 

L [m] 1 1 1 1 1 1 1 1 1 

ep [m] 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 

d [m] 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 

 

 

 

Bande 1 

Trumeaux 

Vx IV   

d1 [cm] 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 

σm 11133.403 12102.091 10840.132 10023.225 10225.074 8862.259 6992.37 5511.511 3197.406 

σ1 9195.5 9422.42 8340.99 7575.77 8001.35 6721.74 5260.55 4342.376 2501.24 

N1 [kN] 816.445 1076.22 959.0561 879.94 911.32 779.19 612.646 492.7 284.24 

Av1 [cm²] 20.41 26.90 23.97 21.998 22.78 19.48 15.316 12.31 7.12 

 

 

 

Bande 1 

Trumeau                   

Vx V 

d2 [cm] 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 

σm 12619.355 14627 13085.497 11922.604 12157.354 10764.274 8644.523 7172.919 4744.911 

σ1 9208.74 10056.16 8939.9 8525.462 8516.33 7355.52 5851.64 4916.96 2988.765 

N2 [kN] 1091.40 1234.158 1101.269 1022.40 1033.68 905.98 724.8 604.49 386.68 

Av2 [cm²] 27.28 30.85 27.53 25.65 25.84 22.65 18.12 15.11 9.66 

Amin / bandes [cm²] 2 2 2 2 2 2 2 2 2 

Armatures de couture Avj 

[cm²]/L 

3.18 3.14 3.16 3.16 2.98 2.61 2.24 1.82 1.52 

A1 / bandes [cm²]= Av1/2 10.20 13.45 11.985 10.999 11.39 9.74 7.658 6.155 3.56 

A2 / bandes [cm²]= Av2/2 13.64 15.425 13.765 12.78 12.92 11.325 9.06 7.555 4.83 

Atot1/nappe= A1+ Avj/8 10.60 13.84 12.38 11.39 11.76 10.06 7.938 6.38 3.75 

Atot2/nappe= A2+ Avj/8 14.04 15.81 14.15 13.17 13.29 11.65 9.34 7.78 5.02 

Choix par 

nappe/bande/

nappe 

Atot1 [cm²] 15.70 

5HA20 

17.27 

5,5HA20 

15.70 

5HA20 

14.13 

4,5HA20 

14.13 

4,5HA20 

12.56 

4HA20 

10.05 

5HA16 

8.04 

4HA16 

6.15 

4HA14 

Atot2 [cm²] 15.70 

5HA20 

17.27 

5,5HA20 

15.70 

5HA20 

14.13 

4,5HA20 

14.13 

4,5HA20 

12.56 

4HA20 

10.05 

5HA16 

8.04 

4HA16 

6.15 

4HA14 
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Tableau VIII.4 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

𝐞𝟏 (cm)   ,  𝐞𝟐 (cm) 12cm  , 

12cm 

10cm  , 

10cm 

12cm  , 

12cm 

12cm  , 

12cm 

12cm  , 

12cm 

16cm  , 

16cm 

12cm  , 

12cm 

16cm  , 

16cm 

16cm  , 

16cm 

Amin voile [cm²] 10.5---CV 10.5---CV 10.5---CV 10.5---CV 10.5---CV 10.5---CV 10.5---CV 10.5---CV 10.5---

CV 

 

Armatures 

horizontale 

/ nappe 

[cm²] 

7.85 8.63 7.85 7.06 7.06 6.28 5.025 4.02 3.07 

ado/nappe 

[cm²] 

RDC: 19HA10(e=25cm) =14.91 ; Etage courant: 14HA10(e=23cm) =10,92 

Armatures transversales 4 Epingles HA8 /m² 

Effort tranchant Vu(kN) 15238.9 19999.8 20172.8 20178.4 1931.4 16654.4 14288.9 11634.2 9687 

Contraintes σb [MPa] 0.084---

CV 

0.111---

CV 

0.112---

CV 

0.112---

CV 

0.105---

CV 

0.092---

CV 

0.079---

CV 

0.0646---

CV 

0.053---

CV 

cisaillement σu [MPa] 0.118---

CV 

0.155---

CV 

0.156---

CV 

0.156---

CV 

0.148---

CV 

0.129---

CV 

0.111---

CV 

0.0902---

CV 

0.075---

CV 

Contraintes Ns [kN/m] 2523.87 2925.493 2617.099 2384.52 2431.47 2152.855 1728.905 1434.584 948.982 

ELS σbc[MPa] 8.58---CV 9.63---CV 8.89---CV 8.37---CV 8.53---CV 7.818---

CV 

6.64---CV 5.77---CV 4---CV 
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E. Trumeau Vx VII(accenseur)   

 

Tableau VIII.5 

 

 

 

 

 

 RDC 1er étage 2éme 

étage 

3éme 

étage 

4éme 

étage 

5éme 

étage 

6éme 

étage 

7éme 

étage 

8éme 

étage 

L [m] 1.6 1.6 1.6 1.6 1.6 1.6 1.6 1.6 1.6 

ep [m] 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 

d [m] 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 

 

 

 

Bande 1 

 

d1 [cm] 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 

σm 8356.994 5222.259 4929.292 4166.687 4386.398 3602 2785.107 2348.097 1157.72

8 

σ1 5964.352 4871.455 4133.126 3482.8 3687.85 3011.4 2262.29 2035.69 881.65 

N1 [kN] 1145.7 807.49 724.99 611.95 645.94 529.072 403.79 350.7 163.14 

Av1 [cm²] 28.64 20.18 18.12 15.29 16.14 13.22 10.09 8.76 4.07 

Amin / bandes [cm²] 3.2 3.2 3.2 3.2 3.2 3.2 3.2 3.2 3.2 

Armatures de couture Avj 

[cm²]/L 

1.764 1.83 1.88 1.77 1.81 1.74 1.53 1.25 1.055 

A1 / bandes [cm²]= Av1/2 14.32 10.09 9.06 7.645 8.07 6.61 5.045 4.38 2.035 

Atot1/nappe= A1+ Avj/8 14.54 10.32 9.29 7.87 8.3 6.83 5.23 4.54 4.20 

Choix par 

nappe/bande/

nappe 

Atot1 [cm²] 15.70 

5HA20 

12.06 

6HA16 

10.05 

5HA16 

7.69 

5HA14 

10.05 

5HA16 

7.69 

5HA14 

5.65 

5HA12 

5.65 

5HA12 

5,65 

5HA12 

𝐞𝟏 (cm)   ,  𝐞𝟐 (cm) 20cm   16cm 20cm   20cm   20cm   20cm   20cm   20cm   20cm   

Amin voile [cm²] 16.8---CV 16.8---CV 16.8---CV 16.8---CV 16.8---CV 16.8---CV 16.8---CV 16.8---CV 16.8---

CV 

 

Armatures 

horizontale 

/ nappe 

[cm²] 

15.7 6.28 5.025 3.845 5.025 3.84 2.825 2.825 2.26 

ado/nappe 

[cm²] 

RDC: 19HA10(e=25cm) =14.91 ; Etage courant: 14HA10(e=23cm) =10,92 

Armatures transversales 4 Epingles HA8 /m² 

Effort tranchant Vu(kN) 13486.08 18658.88 19089.6 19089.6 18476.64 17794.56 15615.04 12727.36 9939.2 

Contraintes σb [MPa] 0.0468---

CV 

0.064---

CV 

0.0663---

CV 

0.0666---

CV 

0.064---

CV 

0.062---

CV 

0.0542---

CV 

0.044---

CV 

0.0373--

-CV 

cisaillement σu [MPa] 0.065---

CV 

0.09---CV 0.093---

CV 

0.093---

CV 

0.089---

CV 

0.086---

CV 

0.0758---

CV 

0.062---

CV 

0.052---

CV 

Contraintes Ns [kN/m] 1671.399 1074.651 907.14 907.14 877.28 720.4 557.02 469.619 297.227 

ELS σbc[MPa] 6.456---

CV 

4.336---

CV 

3.816---

CV 

3.952---

CV 

3.68---CV 3.136---

CV 

2.5184---

CV 

2.112---

CV 

1.3696--

-CV 
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F. Trumeau Vy VIII(ascenseur)   

 

Tableau VIII.6 

 

 

 RDC 1er étage 2éme 

étage 

3éme 

étage 

4éme 

étage 

5éme 

étage 

6éme 

étage 

7éme 

étage 

8éme 

étage 

L [m] 1.6 1.6 1.6 1.6 1.6 1.6 1.6 1.6 1.6 

ep [m] 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 

d [m] 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 

 

 

 

Bande 1 

 

d1 [cm] 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 

σm 12533 8801.185 8006.898 7394.397 7961.726 7169.74 5934.726 5187.76 2537.34

6 

σ1 8618.35 6579.29 6117.31 5423.68 5955.27 5232.82 4198.314 3787.59 1606.59

7 

N1 [kN] 1692.10 1230.43 1129.31 1025.44 1113.34 9922.048 810.64 718.028 331.51 

Av1 [cm²] 42.3 30.76 28.24 25.63 27.83 24.8 20.26 17.95 8.28 

Amin / bandes [cm²] 3.2 3.2 3.2 3.2 3.2 3.2 3.2 3.2 3.2 

Armatures de couture Avj 

[cm²]/L 

12.38 9.89 9.026 7.91 8.41 7.17 5.83 5.857 4.89 

A1 / bandes [cm²]= Av1/2 21.15 15.38 14.12 12.815 13.915 12.4 10.13 8.975 4.14 

Atot1/nappe= A1+ Avj/8 22.69 16.61 15.25 13.80 14.968 13.29 10.86 9.70 4.75 

Choix par 

nappe/bande/

nappe 

Atot1 [cm²] 23.55 

7,5HA20 

18.84 

6HA20 

15.70 

5HA20 

15.70 

5HA20 

15.70 

5HA20 

15.70 

5HA20 

 

12,06 

6HA16 

10,05 

5HA16 

5.65 

5HA12 

𝐞𝟏 (cm)   ,  𝐞𝟐 (cm) 11cm   16cm 20cm   20cm   20cm   20cm   16cm   20cm   20cm   

Amin voile [cm²] 16.8---CV 16.8---CV 16.8---CV 16.8---CV 16.8---CV 16.8---CV 16.8---CV 16.8---CV 16.8---

CV 

 

Armatures 

horizontale 

/ nappe 

[cm²] 

11.775 9.849 7.85 7.85 7.85 7.85 6.28 5.025 2.82 

ado/nappe 

[cm²] 

RDC: 19HA10(e=25cm) =14.91 ; Etage courant: 14HA10(e=23cm) =10,92 

Armatures transversales 4 Epingles HA8 /m² 

Effort tranchant Vu(kN) 94610.56 100746.24 91939.52 80651.04 85679.52 73081.6 59410.4 59666.56 49819.3

6 

Contraintes σb [MPa] 0.328---

CV 

0.35---CV 0.319---CV 0.28---CV 0.297---CV 0.25---CV 0.206---CV 0.207---CV 0.173---

CV 

cisaillement σu [MPa] 0.45---CV 0.49---CV 0.447---CV 0.39---CV 0.41---CV 0.35---CV 0.2884---

CV 

0.29---CV 0.24---

CV 

Contraintes Ns [kN/m] 2506.604 1760.237 1610.078 1478.879 1592.345 1433.949 1186.945 1037.552 507.469 

ELS σbc[MPa] 6.65---CV 6.504---

CV 

6.2---CV 5.71---CV 6.14---CV 5.536---CV 4.8---CV 4.368---CV 2.288---

CV 
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G. Trumeau Vy VIIII   

 

Tableau VIII.7 

 

 RDC 1er étage 2éme 

étage 

3éme 

étage 

4éme 

étage 

5éme 

étage 

6éme 

étage 

7éme 

étage 

8éme 

étage 

L [m] 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 

ep [m] 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 

d [m] 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 

 

 

 

Bande 1 

 

d1 [cm] 0.4 0.4 0.4 0.4 04 0.4 0.4 04 0.4 

σm 8666.354 5293.246 4099.630 4233.331 4420.175 3383.293 2858.616 2631.815 1756.69

4 

σ1 6997.627 4302.76 3725.95 3427.11 3327.8 2612.4 2246.9 1915.4 1167.51

6 

N1 [kN] 626.627 379.84 313.02 306.41 309.919 239.82 204.22 181.88 116.96 

Av1 [cm²] 15.66 9.49 7.82 7.66 7.7479 5.99 5.10 4.54 2.92 

Amin / bandes [cm²] 3.6 3.6 3.6 3.6 3.6 3.6 3.6 3.6 3.6 

Armatures de couture Avj 

[cm²]/L 

6.394 5.71 5.70 5.46 7.28 3.2 5.87 6.52 5.44 

A1 / bandes [cm²]= Av1/2 7.83 4.745 3.91 3.83 3.874 3 2.55 2.27 1.46 

Atot1/nappe= A1+ Avj/8 8.629 5.46 4.626 4.51 4.78 3.39 3.28 3.08 2.14 

Choix par 

nappe/bande/

nappe 

Atot1 [cm²] 9.42 

3HA20 

6.03 

3HA16 

6.03 

3HA16 

6.03 

3HA16 

6.03 

3HA16 

6.03 

3HA16 

6.03 

3HA16 

6.03 

3HA16 

6.03 

3HA16 

𝐞𝟏 (cm)   ,  𝐞𝟐 (cm) 11cm   16cm 20cm   20cm   20cm   20cm   16cm   20cm   20cm   

Amin voile [cm²] 8.4---CV 8.4---CV 8.4---CV 8.4---CV 8.4---CV 8.4---CV 8.4---CV 8.4---CV 8.4---

CV 

 

Armatures 

horizontale 

/ nappe 

[cm²] 

4.71 3.015 3.015 3.015 3.015 3.015 3.015 3.015 3.015 

ado/nappe 

[cm²] 

RDC: 19HA10(e=20cm) =14.91 , etage courant: 16HA10(e=20cm) =12,48  

Armatures transversales 4 Epingles HA8 /m² 

Effort tranchant Vu(kN) 23679.36 29098.8 29067.6 27706.4 37098.8 34295.36 29927.12 33482.4 27705.4

4 

Contraintes σb [MPa] 0.164---

CV 

0.20---CV 0.20---CV 0.192---CV 0.26---CV 0.24---CV 0.207---CV 0.235---CV 0.192---

CV 

cisaillement σu [MPa] 0.23---CV 0.28---CV 0.28---CV 0.27---CV 0.36---CV 0.333---CV 0.29---CV 0.32---CV 0.269---

CV 

Contraintes Ns [kN/m] 1733.271 1072.174 3352.268 846.666 884.035 743.949 571.723 526.363 391 

.621 

ELS σbc[MPa] 6.4---CV 4.37---CV 13.67---CV 3.45---CV 3.60---CV 3.03---CV 2.33---CV 2.14---CV 1.59---

CV 
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VIII.1.5. Étude des linteaux  

Les linteaux sont des éléments reliant les trumeaux d’un même voile, ils sont assimilés à des poutres 

encastrées à leurs extrémités et sont calculés en flexion simple. 

Ils doivent être ferraillés de manière à éviter leur rupture et à reprendre des sollicitations (M et T) 

résultant des charges verticales et les forces sismiques. 

A. Détermination des sollicitations  

Dans notre cas les résultats sont donnés directement dans le fichier résultat. 

 

B. Méthode de calcul  

On utilise la méthode de calcul exposée dans le RPA 99 version 2003, en faisant comparer à chaque 

fois les sections d’armatures (calculées) aux maximales données par les règles BAEL 91. 

L’application se fera suivant les étapes suivantes : 

-Contraintes limites de cisaillement : 

calcul,u

0

b

28cbb

V4.1V

db

V

f2.0








 

b0 : Epaisseur du linteau ou du voile.  

d : Hauteur utile (d = 0.9 h). 

h : Hauteur totale de la section brute.  

 

-Ferraillage des linteaux  

-Premier cas 28cb f06.0 
 

Les linteaux sont calculés en flexion simple, (avec les efforts M, V), il faudrait disposer : 

Des aciers longitudinaux de flexion    Al 

Des aciers transversaux                   At 

Des aciers en partie courants (de peau) Ac 

-Aciers longitudinaux  

Les aciers longitudinaux supérieurs et inférieurs sont calculés par la formule suivante : 

e

l
f.z

M
A 

 

 

Avec :          

Z = h – 2d’ 

h : est la hauteur totale du linteau.   

d’ : est l’enrobage. 
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M : moment dû à l’effort tranchant (V̅ =1,4.Vu) 

 

-Aciers transversaux  

Premier sous cas : linteaux longs ( g = 
h

l
> 1) 

V

zfA
S et

t

..


 

Avec :              

St : espacement des cours d’armatures transversales.  

At : section d’un cours d’armatures transversales. 

l : potée du linteau. 

Deuxième sous cas : linteaux courts ( g =
h

l
 1) 

On doit avoir : et

et

t
fAV

lfA
S

.

..




 

V = min (V1 ; V2)    

Avec : V2 = 2. Vu calcul et   V1

ij

cjci

l

MM 
  

Mci et Mcj : moments résistants ultimes des sections d’about à gauche et à droite du linteau de portée lij 

sont calculés par : 

Mc = Al.fe.z 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

-Deuxième cas       28cb f06.0 
 

Dans ce cas, il y’a lieu de disposer les ferraillages longitudinaux (supérieures et inférieures), 

transversaux et en zone courante (armatures de peau) suivant les minimums réglementaires. 

Mci 

Mcj 

Moment fléchissant 

lij 

Effort tranchant : 

ij

cjci

1
l

MM
V


  

 Fig1 :Efforts internes dans le linteau. 
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Les efforts (M,V) sont repris suivant des bielles diagonales (de compression et de traction) suivant 

l’axe moyen des armatures diagonales AD  à disposer obligatoirement. 

Le calcul de ces armatures se fait suivant la formule : 

AD = 
sin.f.2

V

e

 

Avec : 

tg =
l

dh '2
              V = Vcalcul (sans majoration).  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig2 : Schéma de ferraillage du linteau. 

-Ferraillage minimal  

-Armatures longitudinales  

hb%15.0A,A
'

ll 
 

 

 

 504/h  

Al
’ 

Coupe A-A  

Al 

 

At 

AD 

Ac 
h 6 ,S=10 

A 

A 

Fc 

Ft 

4/hS   

AD 
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-Armatures transversales  

28cbtt

28cbtt

f025.0SiSb%25.0A

f025.0SiSb%15.0A





 

-Armatures de peau  

hb%20.0A c 
 

-Armatures diagonales  

28cbD

28cbD

f06.0Si0A

f06.0Sihb%15.0A





 

 

C. Exemple de calcul (fille B- 4émeétage)  

Les caractéristiques géométriques du Linteau : 

cme

ml

mh

20

3.1

96,0







 

 

-Vérification de la contrainte de cisaillement  

MPaMPa

MPa

VV
db

V

bb

b

calculb

5156,0

156,0
9609.0200

1031,194.1

4.1;

3




















 

-Armatures longitudinales  

MPafMPa cb 5.106.0156,0 28   

e

l
fz

M
A


  

²25,0
40090

104831,19
cmAl 




  

Soit : Al= 2HA8/nappe       Al = 1,01 cm2 

-Armatures transversales  

cmScm
h

S

MpafMPa cb

1524
4

96

4

625.0025.0156,0 28





 

λg =
l

h
=

130

100
= 1.3 > 1
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At ≥
St  × V̅

fe × Z
 

At ≥
0.15 ×1.4×19,31×10

3

400×0,9
= 0.11 

Soit : 2 HA 8 At.= 1.01 cm² 

-Armatures de peau  

²84,39620002.0002.0 cmhbAc   

Soit : A = 8HA10 a disposé en deux nappes avec : St= 18 cmAc = 6.28 cm² 

-Armatures diagonales  

MPafMPa cb 5.106.0156,0 28   Donc ses armatures diagonales ne sont pas nécessaires

AD = 0 

-Longueur d’ancrage  

La longueur d’ancragedes armatures dans les trumeaux est : 

50
4


h
La     = cm84)2,150(

4

96
  

 cm90La   

Le schéma du ferraillage de l’exemple de calcul sera comme suit : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 3 : Schéma de ferraillage du linteau  

h = 92 cm 

          2HA12 

b= 20 cm 

 4HA10 
 
(St=18cm) 

1 cadre de 𝜑8 

 

          2HA12 
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-Ferraillages des linteaux fille B  

 

etage RDC  1ére,2,3,4,5éme 6,7,8éme 

L [m] 1,3 1,3 1,3 

e [m] 0,2 0,2 0,2 

h [m] 1,98 0,96 0,96 

Contraintes de 

cisaillement 

𝝉𝒃[MPa] 5 5 5 

𝝉𝒃[MPa] 0,066 0,156 0 ,122 

Vu [kN] 16,84 19,31 15,13 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ferraillage    des      

linteaux  

𝝉𝒃[MPa] 1,5 1,5 1,5 

𝝉𝒃[MPa] 0,066 0,156 0 ,122 

A1=Al
’[cm²] 0,22 0,25 0,20 

 

Choix des barres 

2HA8=1,01  

2HA8=1,01 

 

2HA8=1,01 

 𝛌𝐠 0,65 1,35 1,35 

At [cm²] 0,021 0,11 0,088 

Choix des barres 2HA8=1,01  

2HA8=1,01 

 

2HA8=1,01 

AD  [cm²] ∕ ∕ ∕ 

Choix des barres ∕ ∕ ∕ 

Ac[cm²] / 2 nappes 7,92 3,84 3,84 

Choix des barres 8,58 6,28 6,28 

 

Tableau VIII.8 
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-Ferraillages des linteaux fille D   

 

etage RDC  1ére,2,3,4,5éme 6,7,8éme 

L [m] 1,3 1,3 1,3 

e [m] 0,2 0,2 0,2 

h [m] 1,98 0,96 0,96 

Contraintes de 

cisaillement 

𝝉𝒃[MPa] 5 5 5 

𝝉𝒃[MPa] 0,042 0,15 0,117 

Vu [kN] 10,79 19,03 14,44 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ferraillage    des      

linteaux  

𝝉𝒃[MPa] 1,5 1,5 1,5 

𝝉𝒃[MPa] 0,042 0,15 0,117 

A1=Al
’[cm²] 0,14 0,254 0,195 

 

Choix des barres 

2HA8=1,01  

2HA8=1,01 

 

2HA8=1,01 

 𝛌𝐠 0,65 1,35 1,35 

At [cm²] 0,295 0,111 0,0842 

Choix des barres 2HA8=1,01  

2HA8=1,01 

 

2HA8=1,01 

AD  [cm²] ∕ ∕ ∕ 

Choix des barres ∕ ∕ ∕ 

Ac[cm²] / 2 nappes 7,92 3,84 3,84 

Choix des barres 8,58 6,28 6,28 

 

Tableau VIII.9 
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CHAPITRE IX : ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE 

 

IX.1. Introduction  

Les fondations sont des éléments intermédiaires qui ont pour objet de transmettre des efforts de la 

superstructure au sol.  

La superstructure peut transmettre plusieurs types d’efforts à la fondation, tel que : 

 

  -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 : 

a)  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. 

 

b) 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 

 

IX.2. Etude du sol  

L’étude géologique du site d’implantation de notre ouvrage, a donné une contrainte admissible 

égale à 1,5 bars (sol meuble). 

Remarque  

Les semelles reposent toujours sur une couche du béton de propreté de 5 à 10cm d’épaisseur dosé à 

150 Kg/m3 de ciment. 
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IX.3. 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. 

-facilite d’exécution.  

-Economie.  

Remarque  

Vue la surface du bâtiment par apport à la hauteur, et la nature du sol sur lequel va être   fondé 

notre ouvrage. On optera pour des fondations superficielles. 

IX.3.1. Semelles isolés sous poteaux  

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal NSmaxqui est obtenue à 

la base du poteau le plus sollicitée. 

sol

sN
BA




 

Homothétie des dimensions : 

 

 

Alors 
sol

serN
B


  

Application numérique : 

Nser= 781,549kN; sol = 0,1MPa 

100

549,781
B = 2,79 m A = B= 2,79 m 

Conclusion : 

L’importance des dimensions des semelles expose nos fondations au chevauchement, alors on opte 

pour des semelles filantes. 

 

 

 

 

 

 

BAoud

k
B

A

b

a





'

1
45

45
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IX.3.2. Semelles filantes  

IX.3.2.1.Semelles sous poteaux  

 

a) Hypothèse de calcul  

La semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire des contraintes sur le sol. 

Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une surface plane telle que leurs centres 

de gravité coïncidente avec le point d’application de la résultante des charges agissantes sur la 

semelle. 

b) Etape de calcul  

-détermination de la résultante des charges : R =  iN  

-détermination des coordonnées de la structure R : 

R

MeN
e

iii 


 ;           

Avec : ei : excentricité par rapport au centre de gravité.       

 

Détermination de la distribution de charges par (ml) de semelle : 


6

L
e  Répartition trapézoïdale. 

)
L

3e
(1

L

R
)

4

B
q(et  )

L

6e
(1

L

R
qmax   

)
L

6e
(1

L

R
qmin   

Détermination de la largeur B de la semelle : 

sol

)
4

B
q(

B
σ



 -Exemple de calcul  

Poteaux Ni (G+Q) Moment ei(m) Ni × ei Mi + Ni × ei 

A 709,745 0,614 7,6 5394,062 5394,676 

B 690,397 0,614 4,1 2830,6277 2831,2417 

C 672,708 0,614 0,9 605,4372 606,0512 

D 646,175 0,614 -3,9 2520,0825 -2520,6965 

E 671,630 0,608 -7,6 5104,388 -5104,996 

Total 3390,655 / / / 1206,2764 

 

Tableau IX.1 
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On obtient 

3390,655kNNR i   





 

3390,655

1206,2764

R

MeN
e

iii
 0,3557 m 

 2,533
6

15,2
0,3557e Répartition trapézoïdale.  

 

 

748,191)
15,2

0,35576
(1

15,2

3390,655
qmin 


 kN/ml 

ml238,729kN/)
15,2

0,3557 x 3
(1

15,2

3390,655
)

4

B
q(   

1,59m
150

238,729

σ

)
4

B
q(

B
sol



 

D’où  

La surface de la semelle filante sous poteaux : 168,242,1559,1  m² 

La surface totale des semelles filantes sous poteaux  SP : 

SP= 101,18159,1)]350,2[()7168,24(   m² 

 

IX.3.2.2. Semelles sous Voiles 

Elles sont dimensionnées à ELS sous l’effort N : 

Ns = G + Q 

La largeur B de la semelle est déterminée par la formule suivante : 

L

N
B

LB

QG

S

N

sol

ss

sol








 

solσ  : Contrainte admissible du sol vaut 0,15 Mpa 

B : largeur de la semelle 

L : longueur de la semelle sous voile 

G : charge permanente revenant aux voiles 

Q : surcharge revenant aux voiles 

Les résultats des calculs sont résumés dans le tableau suivant : 

 

 

 

ml254,390kN/)
15,2

0,35576
(1

15,2

3390,655
qmax 



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 -Sens x-x  

 

Voiles Ni (kN) L (m) B (m) S = B x L 

VX1 1747,55      3,2 3,64 11,648 

VX2 1710,51 3,2 3,56 11,392 

VX3 1042,772 2,1 3,31 16,951 

VX4 1058,79 2,1 3,36 7,056 

        

Tableau IX.2 

 

           -Sens y-y  

 

Voiles Ni (kN) L (m) B (m) S = B x L 

VX1 1203,83      3,8 2,11 8,02 

VX2 1387,895 3,8 2,43 9,23 

VX3 1005,58 2,1 3,19 6,7 

VX4 525,08 1,3 2,69 3,50 

 

Tableau IX. 3 

 

Les sommes des surfaces des semelles sous voiles est : 

SV =  ii LB 74,5m² 

Enfin, la surface totale occupée par les semelles filantes est : 

255,5974,5181,101SSS VPT  m² 

Calcul du rapport 
batiment

T

S

S
 

74%0,74
345,24

255,59

S

S

Batiment

T   De la surface de l’assise. 
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Conclusion : 

En plus de la contrainte du sol sol  qui est modérée ( barssol 5,1 ), les largeurs des semelles 

occupent plus de la moitié de l’assise 74% c'est-à-dire une faible bande de sol entre deux semelles 

filante.  

Pour cela nous opterons pour un radier général. 

 

IX.3.3. Etude du radier  

Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher renversé dont les 

appuis sont les poteaux de l’ossature, et qui est soumis à la réaction du sol diminuée du poids 

propre du radier. 

 

IX.3.3.1. Pré dimensionnement du radier 

Selon la condition d’épaisseur minimale, la hauteur du radier doit avoir au moins 25cm. 

Selon la condition forfaitaire : 

-Sous voile: 5

L
h

8

L maxmax 
 

L max  = 4,35 m ; cm87hcm54   

On prend :   h = 70cm. 

-Sous poteau, la dalle du radier doit satisfaire à la condition suivante :  

20

L
h max

d 
 

Avec :  

Une hauteur minimale de 25cm 

Lmax  = 4,8m   ;  cm75,21
20

435
h d  

On prend : hd = 40cm. 

La nervure du radier doit avoir une hauteur hn avec:  

cm5,43
10

435
h n

 

Calcul de la hauteur élastique 

  

maxe L
bK

IE
L 









24
4

 

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le radier est 

rigide s’il vérifie : 
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


 emax LL
2

Ce qui conduit à 3

4
32

E

K
Lh max
















 

Avec : 

Le : Longueur élastique. 

K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 MPa 

I : L’inertie de la section.  

E : Module de déformation longitudinale déférée 

MPa10818,865f3700E 3
c28  .  

Lmax : Distance maximale entre deux nervures successives. 

D’où : m87,03
10818,865

043
4

35,4
π

2
h 











  

Soit :   h=100 cm. 

Conclusion : 

Le choix définitif des dimensions du radier est le suivant:  

-Hauteur des nervures suivant les deux sens : h =100 cm;  

-Largeur de la nervure : b = 50cm. 

-Hauteur de la dalle : hd = 40 cm. 

 

 Calcul de la surface du radier : 

  -Les charges 

La charge permanente totale à la base 𝐆 = 30429,19 𝐤𝐍. 

La charge d’exploitation totale à la base 𝑸 = 5193,605 𝒌. 

  -Les combinaisons 

L’ELU : 𝑁𝑢 = 1.35𝐺 + 1.5𝑄 = 1.35 × 30429,19 + 1.5 × 5193,605 = 48869,81𝑘. 

L’ELS : 𝑁𝑠 = 𝐺 + 𝑄 = 30429,19 + 5193,605 = 35622,79 𝑘. 

 

IX.3.3.2. Caractéristiques du radier  

a) Surface du radier  

A l’ELU: .m244,96
1501,33

48869,81

σ1,33

N
S 2

sol

u
radier 


  

A l’ELS:    .m237,48
150

35622,79

σ

N
S 2

sol

s
radier 

 

𝑆𝑟𝑎𝑑 = 𝑚( 𝑆𝐸𝐿𝑈 ; 𝑆𝐸𝐿𝑆 )= 244,96 𝑚2 

.m244,96Sm08,283S 2

radier

2

bâtiment 
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D’après le BAEL91, on doit ajouter au radier un débord minimal de largeur débd avec : 

cm.5030cm;
2

100
cm30;

2

h
ddéb 
















  

Avec : 

h : hauteur du radier                        Soit un débord de 50 cm.  

Srad = Sbât+Sdébords= 328,08+ (76,2)×0,5=366,18 m2. 

b) Poids total du radier  

5206,8kN.0,45)](38-3)(2,57,2)(

5)(20,47)2,51[(250,500,4)(1,00366,180,4025G radier





 

657,95kN.263,180,125G

kN.436,2684263,180,4)(1,0017G

flottantedalle

TVO





 
.8549,186kNG

totaleradier 
 

c) Poids total du radier et la structure 

Gt = poids du radier + poids de la structure : 

Gt = 8549,186+ 30429,19= 38978,376kN. 

d) Surcharge total  

Qt = surcharge du radier + surcharge de la structure : 

Qt =1,5X366,18+5193,605=5742,875 kN 

Qt = 5742,875 kN 

e) Combinaisons d’actions  

Etat Limite Ultime : 

Nu = 1.35G + 1.5Q = 61235,12kN. 

  Etat Limite de Service :  

Ns = G + Q = 44721,251kN 

f) Centre de gravité de la semelle du radier  

 

 
.m62,8

21

2
212

2
11







SS

LYLYSLYS
yG

 

10,7m.
2

XG 
LX
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g) Moments d’inertie de la semelle du radier  

                                                      𝐋𝐗𝟏=8,2 

 

 

                                                                                                          𝐋𝐘𝟏=2,5 

 

 

                                                                                                                                                  𝐋𝐘=18,7 

                                                                                                          𝐋𝐘𝟐=16,2           

                                                                                                                                                            

             

                                                       𝐋𝐗𝟐=21,4 

                                                                                                          

 

    𝐈𝐱𝐱=  
𝐥𝐱𝟏  𝐗   𝐥𝐲𝟏

𝟑

𝟏𝟐
 +𝐒𝟏(

𝐥𝐲𝟏

𝟐
 −  𝐘𝐆) 𝟐+ 

𝐥𝐱𝟐  𝐗   𝐥𝐲𝟐
𝟑

𝟏𝟐
 +𝐒𝟐(𝐋𝐲𝟏 +

𝐥𝐲𝟐

𝟐
 − 𝐘𝐆) 𝟐 

     𝐈𝐲𝐲=  
𝐥𝐲𝟏  𝐗   𝐥𝐱𝟏

𝟑

𝟏𝟐
 + 

𝐥𝐲𝟐  𝐗   𝐥𝐱𝟐
𝟑

𝟏𝟐
         

     
4

yy

4

xx

m 13345I

m 9285I





 

 

IX.3.3.3. Calcul des sollicitations et vérification de la stabilité du radier  

   Elle consiste à vérifier la contrainte du sol sous le radier qui est sollicité par les efforts suivants : 

-Effort normal « N  » due aux charges verticales  

(G+Q ou 0,8G); 

-Moment de renversement « M » due au séisme : hTMM 00   

Avec : 

0M  : Moment sismique à la base du bâtiment ;  

0T    : Effort tranchant à la base du bâtiment ; 

h     : Profondeur de l’infrastructure ; 

YX I,I  : Moments d’inerties du panneau considéré dans le sens choisi. 

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne :   
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 

 

Fig. IX.1. Diagramme des contraintes sous le radier. 

 

 

On doit vérifier que : 

4

3 21

m




sol  

Avec :   V
I

M

S

N

rad

2,1    et  
4

.3 21

m




 

Exemple : tableau la ou on trouve les valeurs des efforts et moment souhaité du robot 

Sens x-x : 

Cas accidentel : G+Q±E 

 

 

 

 

 

 

 

 

FIG. IX.2.tableau des efforts à la base du bâtiment 
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sens 

 

Nature de 

valeur 

 

G 

 

Q 

 

Ex 

 

Ey 

x-x N 38978,376 5742,875 7171,98 / 

V / / 1162,403 / 

M 3665,341 1005,923 6771,973 / 

y-y N 38978,376 5742,875 / 6055,612 

V / / / 3195,685 

M 3665,341  / 12108,723 

 

Tableau IX.4 

 

IX.3.3.3.1. Sens x-x  

a) Cas accidentel  G+Q±E 

kNm.72,148102,897)1,00(1162,40324,11443MX   

.kNm23,51893N   

2

Y

X

rad

1 kN/m6,15310,7
13345

14810,72

366,18

51893,23
V

I

M

S

N
σ 

 

2

Y

X

rad

2 kN/m83,12910,7
13345

14810,72

366,18

51893,23
V

I

M

S

N
σ   

 

D’où : 

2

m kN/m 47,651
4

83,1296,1533
σ 


  

.kN/m300σ2σ 2

solm 
 

Condition vérifiée
 

b) Cas accidentel  0,8G±E 

kNm.79,138042,897)1,00(1162,403314,10437MX 
 

.kNm68,835437171,980,8376,38978N   

2

Y

X

rad

1 kN/m81,11510,7
13345

13804,79

366,18

38354,68
V

I

M

S

N
σ 

 

2

Y

X

rad

2 kN/m67,9310,7
13345

13804,79

366,18

38354,68
V

I

M

S

N
σ 

 

D’où : 



Chapitre IX                                                                                        ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE                                       

 
 

 

 

195 

2

m kN/m27,110
4

93,6781,1153
σ 




 

.kN/m300σ2σ 2

solm 
 

Condition vérifiée
 

 

c) Cas courant  1,35G+1,5Q 

kN12,612351,5Q1,35GNu 
 

MX=3665,314+1005,973=4671,29 kN .m 

2

Y

X

rad

1 kN/m97,17010,7
13345

4671,29

366,18

61235,12
V

I

M

S

N
σ 

 

2

Y

X

rad

2 kN/m48,16310,7
13345

4671,29

366,18

61235,12
V

I

M

S

N
σ 

 
D’où ;  

2

m kN/m1,169
4

163,4897,1703
σ 


  

.kN/m199,5σ1,33σ 2

solm 
 

Condition vérifiée 

 

d) Cas service  G+Q 

kN251,44721QGNu 
 

MX=3665,314+1005,973=4671,29 kN .m 

2

Y

X

rad

1 kN/m87,12510,7
13345

4671,29

366,18

44721,25
V

I

M

S

N
σ 

 

2

Y

X

rad

2 kN/m38,11810,7
13345

4671,29

366,18

61235,12
V

I

M

S

N
σ 

 

D’où ;  
2

m kN/m11,124
4

118,8387,1253
σ 


  

.kN/m300σ2σ 2

solm 
 

Condition vérifiée
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IX.2.3.3.2. Sens y-y  

a) Cas accidentel  G+Q±E 

kNm.88,263372,897)1,00(3195,685987,17079My 
 

.kNm86,50776N   

2

rad

1 kN/m11,1638,62
9285

26337,88

366,18

50776,86
V

Ix

My

S

N
σ 

 

2y

rad

2 kN/m07,11010,08
9285

26337,88

366,18

50776,86
V

Ix

M

S

N
σ 

 

D’où :
2

m kN/m85,149
4

07,11011,1633
σ 


  

.kN/m300σ2σ 2

solm 
 

Condition vérifiée
 

b) Cas accidentel  0.8G±E 

kNm.96,250312,897)1,00(3195,685064,15774My 
 

   
.kNm312,723836055,6120,8376,38978N   

2

rad

1 kN/m93,1248,62
9285

25031,96

366,18

37238,312
V

Ix

M

S

N
σ 

y

 

2y

rad

2 kN/m52,7410,08
9285

25031,96

366,18

37238,312
V

Ix

M

S

N
σ 

 

D’où :
2

m kN/m33,112
4

52,7493,1243
σ 


  

.kN/m300σ2σ 2

solm 
 

Condition vérifiée
 

c) Cas courant  1,35G+1,5Q 

kN12,612351,5Q1,35GNu                             

MY=MG+MQ= 3665,341+1005,923=4671,264kN.m 

2y

rad

1 kN/m55,17162,8
9285

264,4671

366,18

61235,12
V

Ix

M

S

N
σ 

2y

rad

2 kN/m15,16208,10
9285

264,4671

366,18

61235,12
V

Ix

M

S

N
σ 

 
D’où ;  

2

m kN/m2,169
4

162,1555,1713
σ 



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.kN/m199,5σ1,33σ 2

solm 
 

Condition vérifiée 

d) Cas service  G+Q 

kN251,44721QGNs 
 

MY=3665,314+1005,973=4671,29 KN .m 

2Y

rad

1 kN/m14,1258,62
13345

4671,29

366,18

44721,25
V

Ix

M

S

N
σ 

 

2y

rad

2 kN/m6,11810,08
13345

4671,29

366,18

61235,12
V

I

M

S

N
σ 

x  

D’où ;  
2

m kN/m5,123
4

118,614,1253
σ 


  

.kN/m300σ2σ 2

solm 
 

Condition vérifiée
 

 

IX.3.3.4. Les vérifications 

IX.3.3. 4.1. Vérification de la contrainte de cisaillement  

b =1 m, d = 0,9hd = 0,940 = 36 cm 

MPa5,2MPa4;
f15,0

min
b.d

V

b

28Camax

U 









  

Avec : 

363,72kN
366,182

4,35112,61235

S2

LbN

2

Lq
V

radier

maxumaxu
umax 












  

MPa  5,2MPa 1,01
36010

1072,633
3

3

U 



  

Condition vérifiée
 

 

IX.3.3.4.2. Vérification à l’effort sous pressions 

 P ≥ αSRadierγΖ 

P : Poids total à la base du radier 

γ : Poids volumique de l’eau = 10 kN/m3 

Z : Profondeur de l’infrastructure Z = 1,00 m. 

α: coefficient de sécurité vis à vis du soulèvement α = 1,5 

p= (Gsuperstructure+ Ginfrastructure)= 38978,376 kN 

5492,7kN 1,001018,3661,5ZγSα radier   
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kN  7,5492376,38978P   

Condition vérifiée
 

IX.3.3.4.3. Vérification au poinçonnement 

Aucun calcul au poinçonnement n’est exigé si la condition suivante est satisfaite       

(
c28cu fU0,045N  ). 

 

IX.3.3.4.4. Vérification pour les poteaux 

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité par la formule suivante. 

 (
c28cu fU0,045N  ) 

Avec  

Nu : charge de poteau à L’ELU égale à 1073,585kN 

Uc : périmètre de contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radier  

h : hauteur de la nervure égale à 60cm 

 

  

Condition vérifiée 

 

IX.3.3.4.5. Vérification pour les voiles 

Pour une bande de largeur b =1 m 

Il faut vérifier que  ( c28iu fU0,045N  )  

Avec :   4,9m20,6021)(0,25Ui   

Nu : charge de calcul à L’ELU du voile 

le plus sollicité vaut 1398,763 kN  

Donc 

kN  5,5512 1398,763

kN 5512,5250004,90,045




 

Condition vérifiée 

 

IX.3.3.4.6. Vérification au renversement (Art 10.1.5. du RPA99/version2003) 

Quel que soit le type de fondation on doit vérifier que l’excentrement de la résultante des forces 

verticale gravitaires et des forces sismiques reste à l’intérieur de la moitié centrale de la base des 

éléments de fondation résistant au renversement (e = M/N ≤ B/4). 

On doit vérifier : 

m675,4
4

18,7
m58,0

44721,25

26337,88

N

M
e

y

y   Condition vérifiée
 

b 

a 

b’=h+b 

a’=a+h 

   

KN  4725 250004,20,045585,0731N

4,2m20,620,450,4522hbaU

u

c





 

 

 

à= e+h 

b’=b+h 

e 
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m35,5
4

21,4
m33,0

44721,25

14810,72

N

M
e x

x   

Condition vérifiée 

IX.3.3.5. Ferraillage du radier  

Pour le calcul du ferraillage du radier, on utilise les méthodes exposées dans le BAEL 91. 

La dalle du radier sera étudiée comme une plaque rectangulaire soumise à un chargement uniforme 

et encastrée sur quatre côtés,  

Deux cas se présentent à nous : 

        

 0,4
l

l
ρ

y

x
x  la dalle travaille dans un seul sens. 

         
 1ρ0,4 x la dalle travaille dans les deux sens 

Les nervures seront calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis, soumises aux 

charges des dalles et de la réaction du sol. 

 

IX.3.3.5.1. Ferraillage du tablier  

Afin de simplifier les calculs on considèrera le panneau le plus sollicité, et en généralisera le 

ferraillage pour le reste des panneaux. 

0,84
4,25

3,6

l

l
ρ

y

x
x 

 

La dalle travaille dans les deux sens. 

 Le poids du radier est entièrement repris par le sol, nous allons soustraire la contrainte due au 

poids propre de ce dernier de la contrainte moyenne max.  

La contrainte prise en compte dans les calculs est celle due à la combinaison 1,35G + 1,5Q : 

kN/ml73,133
366,18

12365.306
5,167.1m

S

N
σq

rad

urad
mu 










 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig.IX.3. Dimensions du panneau de dalle. 
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A. Calcul a l’état limite ultime  

Les tables de Pigeaud donnent la valeur des coefficients µx et µy : 










667,0

0520,0
84,0

y

x

y

x

l

l






 

Moment isostatique : 

Mo-x = µx ×qu × Lx² 

Mo-x=0,0520x133,73x3,62=90,12 kN.m. 

Mo-y = µy ×Mx 

Mo-y =0,667x90,12=60,11 kN.m 

Remarque : 

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,     

0.50 : pour les moments sur appuis intermédiaires, 

       0.30 : pour les moments sur appuis de rive. 

Moments sur appuis :Ma-x = 45,06kN.m 

Ma-y = 30,055kN.m 

Moments en travée :  Mt-x = 76,6kN.m 

Mt-y = 51,1kN.m. 

 

 

 

 

A.1. Ferraillage suivant x-x  

 Sur appuis : 

SSA0,3920,026
14,235100

1045

fdb

M
μ

2

3

bc

2

a 








 
0,987βtableau0,026μu 

 

/mlcm74,3
34835987,0

1045

σdβ

M
A 2

3

stx

a
Ax 






 

AAx= 3,74cm². 

Soit : 5 HA10 = 3,93cm²/ml  avec un espacement de 20cm.  

En travée : 

SSA0,3920440,
14,235100

106,76

fdb

M
μ

2

3

2










bu

t
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0,978βtableau0,031μu 
 

/mlcm42,6
348350,978

105,76

σdβ

M
A 2

3

stx

t
Ax 






 

Atx = 6,42cm². 

Soit : 5 HA14 = 7,69cm²/ml  avec un espacement de 25cm. 

 

A.2. Ferraillage suivant y-y  

Sur appuis : 

SSA0,3920,017
14,235100

1030

fdb

M
μ

2

3

bc

2

a 








 
0,991βtableau0,017μu 

 

/mlcm48,2
348350,991

1030

σdβ

M
A 2

3

stx

a
Ay 






 

AAx= 2,48cm². 

Soit : 5 HA10 = 3,93cm²/ml  avec un espacement de 25cm. 

En travée : 

SSA0,3920290,
14,235100

1051

fdb

M
μ

2

3

2










bc

t

 0,985βtableau0,029μu 
 

/mlcm25,4
348350,985

1051

σdβ

M
A 2

3

stx

t
Ax 






 

Atx = 4,25 cm². 

Soit : 5 HA12 = 5,65cm²/ml  avec un espacement de 25cm. 

 

Récapitulatif du ferraillage de la dalle du radier : 

 

 Sens x-x Sens y-y 

Armatures en appuis 5 HA10  5 HA10 

Armatures en travée 5 HA14 5 HA12 

 

Tableau IX.5 
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Remarque : 

Les armatures en travée constitueront le lit supérieur, et les armatures en appuis le lit inferieur. 

 

B. Vérification à l’état limite ultime  

B.1. Condition de non fragilité  

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

Pour notre cas, W0 = 0,8‰ 

a) Armatures parallèles à Lx  

Wx = 
hb

A xmin W0 x 
(3 – ρx) 

2
= 0,0008 x

(3 – 0,84)

2
= 0,000864. 

Amin x = Wx x b x h = 0,000864 x 100 x 40 = 3,456 cm2 <3,93cm2 (en appuis et en travée). 

           Amin x <Ax 

Condition vérifiée
 

b) Armatures parallèles à Ly  

Amin y = W0 x b x h = 0,0008 x 100 x 40 = 3,2 cm2 <3,93cm2 

(en appuis et en travée). 

         Amin y <   Ay 

Condition vérifiée
 

 

 

B.2. Espacements des armatures  

La fissuration est préjudiciable. 

L’espacement entre les armatures doit satisfaire les conditions suivantes : 

a) Armatures parallèles à Lx 

St ≤ min {2.h ; 25cm} 

St = 20 cm <{80cm;25cm} 

Condition vérifiée 

 

b) Armatures parallèles à Ly  

St ≤ min {3.h ; 33cm} 

St = 20 cm <{120cm; 33cm} 

Condition vérifiée 
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B.3. Vérification de la contrainte tangentielle 

  (Art.A.5.2,2 /BAEL91modifiées99) 

b

2/1

cj
max

u
u

f
44,0

db

T







 

Les efforts tranchants sont donnés par les relations suivantes :  

-Au milieu de U  

TU = 36,10
3,43

73,133

3





 YL

P
kN.  

-Au milieu de V  

TU = 96,10
60,33,42

73,133

2





 XY LL

P
kN. 

031,0
3501000

1096,10 3





u MPa. 

46,1
5,1

25
44,0

2/1

 7MPa. 

 

                                          u<  1,467 MPa 

Condition vérifiée 

 

 

C. Vérification à l’état limite de service  

Les vérifications seront faites suivant les deux directions : 










764,0

0589,0
84,0

y

x

y

x

l

l






 

kN/ml26,99
366,18

9098,456
11,124.1m

S

N
σq

rad

srad
ms 










 

Moment isostatique : 

Mo-x = µx ×qs × Lx² = 75,77kN.m;  

Mo-y = µy × Mo-x = 57,89kN.m;  

-Sens x-x     

Moments sur appuis à l’ELS : Ma-x = 37,885kN.m.   

Moments en travée à l’ELS : Mt-x = 64,40kN.m. 

-Sens y-y     

Moments sur appuis à l’ELS : Ma-y = 28,95kN.m.   

Moments en travée à l’ELS : Mt-y =  49,2kN.m. 

u= 0,031 MPa<  1,467 MPa. 
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Sens Désignation Moment à 

L’ELS 

AS à 

L’ELS 

AS adopté à 

L’ELU 

Observation Ferraillage à 

L’ELS 

x-x Appui 98,71 3,14 3,93 C.V 5HA10 

Travée 167,81 5,65 7,69 C.V 5HA14 

y-y Appui 75,42 2,51 3,93 C.V 5HA10 

Travée 128,214 4,52 5,65 C.V 5HA12 

 

Tableau IX.6  

 

 

IX.3.3.5.2. Ferraillage des nervures  

A. Détermination des sollicitations 

qu= 133,73kN/m2   (sans radier) 

qS= 99,26kN/m2
 

Remarque : 

-Le rapport 0,4 <∝=
lx

ly
< 1pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges 

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoïdales et deux charges   

triangulaires. 

Pour le calcul du ferraillage, on choisit la nervure la plus sollicitée dans les deux sens. 

-Pour le calcul des efforts internes maximaux, on ramènera ces types de chargement à des   

répartitions simplifiées constituant des charges uniformément réparties. 

 Cela consiste à trouver la largeur de dalle correspondant à un diagramme rectangulaire qui 

donnerait le même moment (Lm) et le même effort tranchant (Lt) que le diagramme trapézoïdal, 

dans ce cas le calcul devient classique. 

-Pour les calculs des sollicitations nous utiliserons la méthode des trois moments, nous allons 

étudier 03types de nervure. La résolution des systèmes d’équations donne les résultats suivants : 
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A.1 Sens x-x  

Nervure centrale (file D) : 

Calcul des charges 

Pour le calcul des sollicitations, la nervure sera assimilée a une poutre continue sur plusieurs appuis 

et les charges revenant a chacune seront déterminées en fonction du mode de transmission des 

charges [triangulaire & trapézoïdale] vers celle-ci 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig.IX.4. Distribution des charges des panneaux sur la nervure D. 

 

 

       1m        3.05m           2.75m                 4.35m                     3.25m            2.05m   0.5m 

Les charges reprises par la nervure  q1 , q2 

q1 = q sous nervure –poids propre de la nervure rectangulaire tous le long de la nervure                                 

q2= revenant a la nervure selon la section fissuré triangulaire & trapézoïdale 

q sous nervure=133X0.5=66.5kN/ml 

Poids propre de la nervure=0.6X0.5X25X1=7.5kN/ml 

       q1=66.5-7.5=59 kN/ml 

                                 

       q2=charge revenant à la nervure selon la section fissuré  
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Exemple  q2pour la travée 1-2  =133.73x3.05=407.87 kN/ml 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau IX. 7 Moment sur appuis 

 

 

Travée Longueur (m) ELU [kN.m] ELS [kN.m] 

1-2 1 -60 -44.06 

2-3 3.05 191.39 141.26 

3-4 2.75 -3.1 -2.34 

4-5 4.35 441.8 325.75 

5-6 3.25 137.44 100.79 

6-7 2.05 31.13 22.74 

7-8 0.5 -14.72 -11 

 

Tableau IX. 8 Moments en travée : 

 

 

Appui 

                      Moments 

ELU [kN.m] ELS [kN.m] 

1 0 0 

2 240.36 177.4 

3 147.36 108.38 

4 467.89 345 

5 544.92 401.56 

6 638.28 100.05 

7 59.92 44.35 

8 0 0 
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Fig.IX.5. Diagramme des moments a l’ELU 

 

Fig.IX.6. Diagramme des moments a l’ELS 

 



Chapitre IX                                                                                        ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE                                       

 
 

 

 

208 

 

Efforts tranchants à l’ELU : 

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 

TI 0 432.08 218.08 688.35 575.52 238.64 240.36 

TJ 480.64 371.1 450.92 723.29 323.19 164.14 0 

 

Tableau IX.9  

 

Efforts tranchants à l’ELS : 

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 

TI 0 317.72 159.55 506.64 423.34 174.64 177.4 

TJ 354.8 272.47 331.63 532.65 237.79 120.3 0 

 

Tableau IX.10 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig.IX.7. Diagramme des efforts tranchants ELU 
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Fig.IX.8. Diagramme des efforts tranchants ELS 

 

 

A.2 Sens y-y  

Nervure sentrale (file 3) : 

 

      0.5m     2.85m       2.85 m            3.15m            3.15m             2.85m         2.85m   0.5m 
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Moment sur appuis  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau IX. 11 

 

 

Moments en travée : 

Travée Longueur (m) ELU [kN.m] ELS [kN.m] 

1-2 0.5 17.62 13.37 

2-3 2.85 171.67 125.89 

3-4 2.85 92.2 67.95 

4-5 3.15 166.37 122.66 

5-6 3.15 166.37 122.66 

6-7 2.85 92.21 67.95 

7-8 2.85 171.67 125.89 

8-9 0.5 17.62 13.37 

 

Tableau IX. 12 

 

 

 

 

Appui 

                      Moments 

ELU [kN.m] ELS [kN.m] 

1 0 0 

2 70.95 52.42 

3 228.51 168.1 

4 223.67 164.69 

5 288.38 212.39 

6 223.67 164.69 

7 228.51 168.1 

8 70.95 52.42 

9 0 0 
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Fig.IX.9. Diagramme des moments a l’ELU 

 

Fig.IX.10. Diagramme des moments a l’ELS 
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Efforts tranchants à l’ELU : 

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 8-9 

TI 0 300.92 357.9 404.74 445.82 354.5 411.49 283.79 

TJ 283.79 411.49 354.4 445.82 404.74 357.9 300.92 0 

 

Tableau IX. 13 

Efforts tranchants à l’ELS : 

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 8-9 

TI 0 221.13 262.91 297.56 327.85 260.52 302.3 209.7 

TJ 209.7 302.3 260.52 327.85 297.56 262.91 221.13 0 

 

Tableau IX. 14 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig.IX.11. Diagramme des efforts tranchants ELU 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig.IX.12. Diagramme des efforts tranchants ELS 
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B. Calcul du ferraillage des nervures  

 Sens x-x : 

-Nervure de rive (file D)  

 

zone Mu 

(kN.m) 

μ  μl Obs β Ast Aadopté (cm²) 

1 240,4 0,04 0,392 SSA 0,99 7.34 4HA20= 

12.56 cm2 

1-2 191,4 

 

0,03 0,392 SSA 0,99 5,83 4HA16= 

8.04 cm2 

2 147,4 

 

0,02 0,392 SSA 0,99 4,48 4HA20= 

12.56 cm2 

2-3 3,1 

 

0 0,392 SSA 1 0,09 4HA16= 

8.04 cm2 

3 467,9 

 

0,07 0,392 SSA 0,98 14,4 4HA20+2HA14= 

15.64 cm2 

3-4 441,8 

 

0,07 0,392 SSA 0,98 13,6 4HA16+4HA14= 

14.19 cm2 

4 544,9 

 

0,09 0,392 SSA 0,98 16,8 4HA20+2HA20= 

18,84 cm2 

4-5 137,4 

 

0,02 0,392 SSA 0,99 4,18 4HA16= 

8.04 cm2 

5 638,3 

 

0,1 0,392 SSA 0,97 19,8 4HA20+4HA16= 

20.68 cm2 

5-6 31,13 

 

0 0,392 SSA 1 0,94 4HA16= 

8.04 cm2 

6 59,92 

 

0,01 0,392 SSA 1 1,82 4HA20= 

12.56 cm2 

 

Tableau IX. 15 

 

On adopte le meme ferraillage pour toutes les nervures sens xx 
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Sens y-y : 

-Nervure centrale (file 3)  

zone Mu 

(kN.m) 

μ  μl Obs β Ast Aadopté (cm²) 

1 70,95 

 

0,01 0,392 SSA 1 2,15 4HA16 

=8.04cm2 

1-2 171,7 

 

0,03 0,392 SSA 0,99 5,23 4HA14 

=6.16cm2 

2 228,5 

 

0,04 0,392 SSA 0,99 6,97 4HA16 

=8.04cm2 

2-3 92,2 

 

0,01 0,392 SSA 1 2,8 4HA14 

=6.16cm2 

3 223,7 

 

0,03 0,392 SSA 0,99 6,83 4HA16 

=8.04cm2 

3-4 166,4 

 

0,03 0,392 SSA 0,99 5,07 4HA14 

=6.16cm2 

4 288,4 

 

0,05 0,392 SSA 0,99 8,82 4HA16+2HA12 

=8.04+2.26=10.3cm2 

4-5 166,4 

 

0,03 0,392 SSA 0,99 5,07 4HA14 

=6.16cm2 

5 223,7 

 

0,03 0,392 SSA 0,99 6,83 4HA16 

=8.04cm2 

5-6      92,2 

 

0,01 0,392 SSA 1 2,8 4HA14 

=6.16cm2 

6 228,5 

 

0,04 0,392 SSA 0,99 6,97 4HA16 

=8.04cm2 

6-7 171,7 

 

0,03 0,392 SSA 0,99 5,23 4HA14 

=6.16cm2 

7 70,95 

 

0,01 0,392 SSA 1 2,15 4HA16 

=8.04cm2 

 

Tableau IX. 16 

 

On adopte le meme ferraillage pour toutes les nervures sens yy . 
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Remarque : 

Des armatures de peau seront disposées parallèlement à la fibre moyenne des nervures; leur section 

est d'au moins égal à 3cm² par mètre de longueur de paroi mesurée perpendiculairement à leur 

direction(Art. A.8.3/ BAEL91 modifiées 99). 

2

P 1.35cm
2

0.93
A 


  

Nous adopterons une barre en 2HA14=3.08cm² comme armature de peau. 

 

C. Vérification à l’ELU  

C.1. Condition de non fragilité (Art. A.4.2.1/ BAEL91 modifiées 99). 

Amin=0,23b.d.
2

e

28t cm74,5
400

1,2
955023,0

f
f



 

 

-En appuis : Aa=7,70cm2>  Amin = 5,74 cm2 

 Condition vérifiée 

-En travée : At= 7.70 cm2 >Amin = 5,74cm2 

 Condition vérifiée 

 

C.2. Vérification de l’effort tranchant (Art A.5.2,2/ BAEL91 modifiées 99). 

Tu
max =723.29 kN 

τu= MPa
db

Tu 52,1
9550

1029.723

.

max





  

u  = min {0,13 fc28 ; 5 MPa} 

τu = 1,52MPa 
u = 3,25MPa  

 Condition vérifiée 

 

C.3. Influence de l’effort tranchant aux voisinages des appuis  

(Art. A.5.1, 32, BAEL 91 modifiées 99). 

 

-Influence sur les armatures inférieures 

uA =
15,1/f

xd9,0

M
T

e

u
u 

=
22

6
3

cm47.2mm247
348

9509,0

1092.544
1029.723







 

Aa=20.68 cm2 ≥ uA = 2.47cm2 

 Condition vérifiée 
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-Influence sur le béton 

Tu
max≤ 0,4xbx0,9xd 

b

cf



28
 

0,4x0,9xbxd x
b

28cf


=0,4x 0,9x50x95x

5,1

25
= 2850kN ≥ 723.29kN 

 Condition vérifiée 

 

C.4. Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement aux appuis   

                                                                                   (Art A.6.1,3/ BAEL91modifiées 99).      

Il faut vérifier que se




se
 = ψ . ft28 =1,5x2,1=3,15 MPa. 

Avec : se
 =

ui

max

u

d9,0

T

 

se
 =

216.45959,0

1029.723




=1.87MPa                 

se
 =1.87MPa 



se
 =3,15 MPa 

 Condition vérifiée 

Pas de risque d’entraînement des barres. 

 

C.5. Calcul des armatures transversales  

a) Diamètre des armatures transversales 

Le diamètre des armatures transversales doivent être tel que : 

min
10

b
;

35

h
;min 








 {14; 28,57; 50} = 14mm. 

On prend deux cadres et un étrier en HA 8 

Donc nous adoptons : 4 HA 8 =2,01 cm2. Exigence du (R.P.A  Art.7.5.2.2). 

 

b) Calcul des espacements des barres transversales 

                                    (Art. A.5.1,232 / BAEL91) 

Pour équilibrer l’effort tranchant au nu de l’appui la section des armatures transversales  doit 

satisfaire la condition suivante : 

 

                     

 
e

2/1

cjus

t0

t

f9,0

f14,0

Sb

A 
  
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St 

)f14,0.(.b

.9,0
2/1

cjus0

et fA






 ;         AN :   St 

)514,059,1(15,150

4009,001.2




  

 

  St=14.13   ≤ 21,24cm 

 

-Espacement max des armatures transversales  

(Art A.5.1, 22 / BAEL91). 

Stmax ≤ min {0,9d ; 40cm} 

Stmax ≤ min {85,5 ; 40 cm}=40cm. 

 

-Selon RPA version 2003 (Art 7.5.2.2) 

En zone nodale : 

At    ≥ 0,003 x S x b   S ≤ cm
b

At 4.13
50003,0

01.2

003,0






 

St ≤min {h/4; 12 } = min { 25 cm; 24 cm }=24 cm 

Soit : St max ≤ min (22,98cm ; 40cm ; 24cm)=22.98cm. 

On opte pour St=10cm 

 

En zone courante (travée) : 

St  ≤  h/2 = 100/2=50 cm  

Soit : St max ≤ min (22,98cm ; 40cm ; 50cm)=22,98cm. 

On opte pour St=15cm 

 

C.6. Vérification de la section minimale du RPA  

Atmin = 3‰St × b = 0,003×15×50 = 2,25cm². 

 Atadopté> At min 

 Condition vérifiée 
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D. Vérification à L’ELS  

État d’ouverture des fissures     BAEL91 : Art A.4.5, 32 

Les fondations peut être alternativement noyés et immergés en, eau dans ce cas la contrainte de 

traction des armatures est : σadm = min (
2

3
 fe ; 110√ftj ×  η  ) 

: σadm = min (
2

3
 400 ; 110√2.1 × 1.6   ) =min (266.67 ; 201.63) = 201.63MPa 

Etat limite de résistance du béton en compression BAEL91 : Art 4.5.2 

La contrainte de compression du béton est limité a σadm = 0.6 ��28 

σadm= 0.6×25 =15 MPaTapez une équation ici. 

Les vérifications à l’ELS sont données dans les tableaux suivants : 

Sens x-x : 

Nervure de rive (file D) : 

zone Ms 

(kN.m) 

𝐀𝐢𝐧𝐟 

Adop 

(cm²) 

𝐀𝐬𝐮𝐩 

Adop 

(cm²) 

𝛔𝐜𝐚𝐥  

MPA 

𝛔𝐚𝐝𝐦 

MPA 

obs 𝛔𝐬 𝐜𝐚𝐥 

    

MPA 

𝛔𝐚𝐝𝐦 

   

MPA 

obs A adopté (cm²) final 

1 177.4 12.56 8.04 171.1 201.63 C.V 3.6 15 C.V 4HA20=12.56(cm²) 

1-2 141.26 8.04 12.56 210.2 201.63 C.N.V 2.3 15 C.V 4HA16+2HA16 

=12.06(cm²) 

2 108.38 12.56 8.04 104.5 201.63 C.V 2.2 15 C.V 4HA20=12.56(cm²) 

2-3 2.34 8.04 12.56 3.5 201.63 C.V 0.1 15 C.V 4HA16=8.04(cm²) 

3 345 15.64 8.04 269.3 201.63 C.N.V 6.4 15 C.V 4HA20+2HA20+2HA14 

=21.92(cm²) 

3-4 325.75 14.19 12.56 279 201.63 C.N.V 6 15 C.V 4HA20+2HA20+2HA12 

=21.1(cm²) 

4 401.56 18.84 8.04 262.1 201.63 C.N.V 6.9 15 C.V 4HA20+4HA20 

=25.13(cm²) 

4-5 100.79 8.04 12.56 150 201.63 C.V 2.4 15 C.V 4HA16=8.04(cm²) 

5 100.05 20.68 8.04 59.7 201.63 C.V 1.7 15 C.V 4HA20+4HA16= 

20.68(cm²) 

5-6 22.74 8.04 12.56 33.8 201.63 C.V 0.5 15 C.V 4HA16=8.04(cm²) 

6 44.35 12.56 8.04 42.8 201.63 C.V 0.9 15 C.V 4HA20=12.56(cm²) 

 

Tableau IX. 17 
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Sens y-y : 

Nervure centrale (file 3) : 

zone Ms 

(kN.m) 

𝐀𝐢𝐧𝐟 

adop 

𝐀𝐬𝐮𝐩 

adop 

𝛔𝐜𝐚𝐥  

MPA 

𝛔𝐚𝐝𝐦 

MPA 

obs 𝛔𝐬 𝐜𝐚𝐥 

    

MPA 

𝛔𝐚𝐝𝐦 

   

MPA 

obs Aadopté (cm²) 

1 52.42 8.04 6.16 101 201.63 C.V 1.3 15 C.V 4HA16 

=8.04cm2 

1-2 125.89 6.16 8.04 244.7 201.63 C.N.V 3.1 15 C.V 4HA14+2HA12 

=6.16+2.26=8.42cm2 

2 168.1 8.04 6.16 323.8 201.63 C.N.V 4.2 15 C.V 4HA16+2HA12 

=8.04+2.26=10.3cm2 

2-3 67.95 6.16 8.04 101 201.63 C.V 1.7 15 C.V 4HA14 

=6.16cm2 

3 164.69 8.04 6.16 317.2 201.63 C.N.V 4.1 15 C.V 4HA16+2HA12 

=8.04+2.26=10.3cm2 

3-4 122.66 6.16 10.3 143.3 201.63 C.V 2.7 15 C.V 4HA14 

=6.16cm2 

4 212 .39 10.3 6.16 409.4 201.63 C.N.V 5 .2 15 C.V 4HA16+4HA14 

=8.04+6.16=14.2cm2 

4-5 122.66 6.16 10.3 143.3 201.63 C.V 2.7 15 C.V 4HA14 

=6.16cm2 

5 164.69 8.04 6.16 317.2 201.63 C.N.V 4.1 15 C.V 4HA16+2HA12 

=8.04+2.26=10.3cm2 

5-6 67.95 6.16 8.04 101 201.63 C.V 1.7 15 C.V 4HA14 

=6.16cm2 

6 168.1 8.04 6.16 323.8 201.63 C.N.V 4.2 15 C.V 4HA16+2HA12 

=8.04+2.26=10.3cm2 

6-7 125.89 6.16 8.04 244.7 201.63 C.N.V 3.1 15 C.V 4HA14+2HA12 

=6.16+2.26=8.42cm2 

7 52.42 8.04 6.16 101 201.63 C.V 1.3 15 C.V 4HA16 

=8.04cm2 

 

Tableau IX. 18 

                                             



 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

     CHAPITRE X 
 

  

 Plan d’exécution  
 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

 

Conclusion générale 

 

 

Le projet de fin d’étude est une étape essentielle dans le cycle de formation d’un 

ingénieur, il permet à ce dernier d’utiliser les connaissances acquises durant son 

cursus universitaire, et surtout d’apprendre les différentes techniques de calcul, les 

concepts, et les règlements régissant le domaine étudié. 

 

Notons qu’à la fin de ce projet qui  constitue pour nous une première expérience, 

que l’utilisation de l’outil informatique pour l’analyse et le calcul des structures est 

très bénéfique en temps et en effort a condition de maîtriser les notions de bases 

des sciences de l’ingénieur (RDM,DDS…etc) ,ainsi que le logiciels lui-même.                
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