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I.1 Introduction : 

Chaque travail a un but précis à satisfaire, le projet à étudier, comme tout ouvrage de génie 

civil doit être calculé de façon à assurer la stabilité de l’ouvrage et la sécurité des usages 

pendant et après la réalisation avec un moindre coût. 

Pour cela, nos calculs seront vérifiés aux règlements en vigueur ; à savoir le règlement 

parasismique Algérien RPA (version 2003) et les règlements du béton aux états limites BAEL 

91modifiée 99, CBA93, DTU et DTR. 

I.2   Présentation de l’ouvrage : 

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

(R+07+Sous-sol), qui sera implanté à Tizi n-TLATA wilaya de Tizi-Ouzou qui est classée 

selon le Règlement parasismique Algérien RPA 99/version 2003 comme étant une zone de 

moyenne sismicité (zone IIa) 

     Notre ouvrage appartient au groupe d’usage 2 : « ouvrage d’importance moyenne » , et 

comme le rapport de sol ne nous a pas étais remis , alors nous avons pris une valeur de 2 bars 

comme une contrainte de sol , cette contrainte correspond à un  sol meuble « S3 »    

Cet ouvrage est composé de : 

           -un Sous-sol à usage Commercial. 

 -Un RDC à usage Services. 

 - Étages courants à usage d’habitation. 

 -Cage d’escaliers. 

           - un Ascenseur. 

    I.3 Caractéristiques géométriques : 

 -Hauteur Total………………………………. 25 ,78m 

 -Longueur Total……………………………...  23,65m 

 -Largeur Total….................................................17,25m 

 -La hauteur du Sous-sol ………………..………3 ,46m 

 -Hauteur du RDC…………………...……..…...3,06 m 

 -Hauteur de l’étage courant…………………… 3,06 m 
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    I.4 Les éléments constitutifs de l’ouvrage : 

- L’ossature : Les Règles Parasismiques Algériennes (RPA99Version 2003), préconise, pour 

toute structure dépassant une hauteur de 14 mètres en zone   , une ossature faite en voiles et 

portiques. 

-Les portiques : sont en béton armé, constitués de poutres et poteaux, capables de reprendre 

les charges et les surcharges verticales et horizontales. 

-Les voiles : sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place, dans les deux sens. Ils 

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

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

-Les planchers : les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant leurs 

poids propres et les surcharges d’exploitations dans notre cas on n’a deux type de planchers ( 

planchers en corps creux ils sont constitués de corps creux et dalle de compression, reposant 

sur des poutrelles préfabriquées, destinés aux planchers du RDC, sous-sol et des étages 

courants. planchers en dalle pleine ils sont réalisés en béton armé coulé sur place. Ils sont 

prévus pour les balcons). Les planchers assurent deux fonctions principales : 

 - Fonction de résistance mécanique: ils supportent leurs poids propre et les surcharges 

en les transmettant aux éléments porteurs de l’ouvrage. 

 - Fonction d’isolation : ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents 

étages. 

Les planchers des étages courants sont en corps creux. 

Le plancher terrasse est inaccessible avec un complexe d’étanchéité et une forme de pente de 

1,5 % pour faciliter l’écoulement des eaux pluviales. 

-   Maçonnerie : Murs extérieurs : ils seront en double cloison de briques creuses de 10 cm 

séparés par une lame d’air de 5 cm d’épaisseur afin d’assurer l’isolation thermique et 

phonique. 

-Murs intérieurs : ils seront en simple cloison de briques creuses de 10 cm  
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 Revêtements : 

-Etanchéité : destiné à la protection de plancher terrasse, composé de : gravillon roulé, feuille 

multicouches, isolation et une forme de pente de 1,5 %. 

-Enduit extérieur : c’est un mortier du ciment de 3 cm d’épaisseur pour le revêtement des 

murs extérieur et les cages d’escaliers ; 

-Enduit intérieur : réalisé en plâtre pour les plafonds et pour le revêtement des murs 

intérieurs à l'exception des sanitaires et la cuisine qui sont revêtes par un mortier du ciment ; 

-Granito : sera réalisé sur un mortier de pose en béton de 3 cm d’épaisseur pour le revêtement 

de halle d’entrée  et les locaux commerciaux ; 

 Carrelage reposant sur un mortier de pose pour le revêtement de toutes autres pièces et 

les escaliers ; 

 Carreaux céramiques pour les façades principales. 

 Céramique pour les salles d’eau et les cuisine 

         -  Escalier :   Le bâtiment est muni d’une cage d’escaliers, assurant la circulation sur 

toute la hauteur du bâtiment. Bâtiment comporte un  types d’escaliers ils sont réalisés en 

béton armé et coulées sur place ;   escalier à deux volées et un palier de repos. 

       -Cage d’ascenseur : Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur. 

        -Fondations : La fondation d’un bâtiment ou d’un ouvrage est la partie de ce dernier qui 

repose sur un terrain ou sol d’assise et qui transmet à ce dernier toutes les sollicitations 

(charges et surcharges combinées) auxquelles ce bâtiment est soumis par l’intermédiaire de sa 

superstructure. 

      On dit que les fondations font partie de l’infrastructure d’un ouvrage ou d’un bâtiment. 

Leur choix dépend du type du sol d’implantation et de l’importance de l’ouvrage. On 

distingue trois types de fondations : superficielles, profondes et semi profondes. 

- Console ou porte -à- faux : Ce sont des aires consolides au niveau de chaque 

plancher. Ils seront réalisés en dalle pleine ou en corps creux. 

- Acrotère: Partie supérieure d’un mur réalisé dans le cas de toiture, terrasse ou a 

L’extrémité ; destinées à recevoir un relevé d’étanchéité. 



Chapitre I                                                                Présentation de l’ouvrage 

 

 

4 

Dans notre projet la terrasse inaccessible sera entourée d un acrotère de 60cm de hauteur et de 

10cm d’épaisseur. 

I.5 Règlements utilisés. 

Les règles utilisées sont :  

 Les règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et construction en béton 

armé suivant la méthode des états limites (BAEL91). 

 -les règles parasismiques algériennes (RPA 99modifié 2003). 

 -les charges et surcharges d’exploitation (DTR-BC-22). 

 -Code du béton armé (CBA 93). 

I.6 Système de coffrage : 

Nous avons opté pour un coffrage métallique pour les voiles de façon à limiter le temps 

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

I.7 Caractéristiques mécaniques des matériaux : 

 Le béton : Le béton est un mélange de granulats (sable et graviers), d’un liant 

hydraulique (ciment) et d’eau de gâchage et des adjuvants. Il est défini du point de vue 

mécanique par sa résistance qui varie avec la granulométrie, le dosage en ciment, la qualité de 

l’eau de gâchage, des adjuvants et l’âge du béton. 

Pour l’établissement des projets dans le cas courant, le béton utilisé est dosé à 350 Kg/m3 de 

ciment portland (CPJ 325), destiné à offrir une bonne résistance et une protection efficace des 

armatures. 

I-1 : Résistance caractéristique du béton a la compression (Art A-2-1-11 BAEL91 modifie 

99)   

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

d’âge, dite résistance caractéristique à la compression, notée fc28. Lorsque la sollicitation 

s’exerce sur un béton d’âge j, sa résistance à la compression est calculée comme suit : 
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Pour des résistances fc28   40MPa 

fcj =   fc28      fcj = 
 j

j

83,076,4
fc28                    Si    j < 60jours 

       fcj= 1,1  fc28   Si    j > 60jours       

                Pour des résistances fc28 ≥ 40MPa   

fcj =   fc28       fcj  =  
 j

j

95,04,1
fc28                    Si    j < 28jours 

fcj= fc28                                                   Si    j > 28jours       

               Pour ce projet on adoptera fc28=25MPa            

 I.2-Resistance caractéristique du béton a la traction (Art A-2-1,12 BAEL91 modifie 99) 

                              ftj= 0,6+0,06   fcj                            Si    fc28≤ 60MPa                

ftj= 0,275  fcj2/3                             Si    fc28> 60MPa  

             Pour ce projet on adoptera       ftj=2.1Mpa  

I.3- Contraintes limites : 

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

état limite est celui pour lequel une condition requise d’une construction ou d’un de ses 

éléments est strictement satisfaite et cesserait de l’être en cas de variation défavorable d’une 

des actions appliquées. 

a-Etat limite ultime (E.L.U) : 

      La contrainte admissible de compression à l’état limite ultime (ELU) est donnée par : 

bc = 
b

28c

.

f85,0


 = [MPa]     (Art A 4-3-4, 1 BAEL91 modifie99) 

Avec : 

          θ = 1 : si la durée d’application est > 24 heures ; 

θ = 0,9 : si la durée d’application est entre 1 heure et 24 heures ; 
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          θ = 0,85 : si la durée d’application est < à 1 heure. 

A 28jours  =14,2 MPa 

      =1,5 dans le cas d’une situation courante 

      =1,15 dans le cas d’une situation accidentelle.  

 

Figure I-1 : Diagramme de déformation des contraintes à l’ELU.[1] 

              b-état limite de service (ELS) 

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

satisfaites.  

Les vérifications à effectuer portent sur un état limite de durabilité de l’ouvrage et un état 

limite de déformation. 

La contrainte de compression du béton est donnée par la formule : 

 

bc     =0, 6 fc28      [MPa]         (Art A 4-5-2 BAEL 91 modifie99) 

 

Figure I-2 : Diagramme de déformation des contraintes à l’ELS[1] 
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  I.4- Contrainte limite de cisaillement : (Art A-5-1 BAEL91 modifie99) 

   La contrainte tangentielle du béton pour une section rectangulaire est définie 

par la formule suivante  : 

db

Vu

u
.0

  

Vu : Valeur de l’effort tranchant dans la section étudiée (calculée à ELU) 

b_0: La largeur de l’âme. 

d : Valeur de la hauteur utile 

Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 

 -Cas d’une fissuration non préjudiciable : 

 













 ,5[MPa]

b
γ

cj
f

0,2min
u
τ  

.-Cas de fissuration préjudiciable ou très préjudiciable : 

 .,4MPa)

b
γ

cj
f

min(0,15
u
τ   

  I.5- Module de déformation : 

      I.5.1 Module de déformation longitudinale : 

 La connaissance de module d'élasticité est nécessaire pour le calcul des déformations d’un 

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

 I.5.2Module d’élasticité instantané : (ART A.2.1.21 BAEL91 modifiées 99) 

 C’est une déformation résultant de l’application d’un effort statique s’exerçant pendant une 

durée inférieur à 24heures. 

Eij = 11000 √fcj
  3

 

Dans notre cas :  f_(C28 )=25 MPa 
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Eij = 11000 √(25)  3 = 32164,19 MPa 

 

I.5.3Module d’élasticité différée :(Art A.2.1.2 BAEL91 modifiées 99). 

 Eij = 3700 √fcj
  3  

Les déformations différées du béton comprennent le retrait et le fluage.  

Les déformations finales du béton sont calculées par un module de déformation longitudinale 

différée défini comme suit : 

 Eij = 3700 √fcj
  3  

Dans notre cas :  f_(C28 )=25 MPa 

Eij = 3700 √(25)
  3

= 10818,86 MPa 

 I.5.4Module de déformation transversale :(BAEL91 modifié99/ArtA.2.1.3)  : 

     Le module de déformation transversale est donne par la formule suivante : 

   G =
E

2(1+υ)
MPa 

Avec : 

E : Module de Yong [Module d’élasticité] 

υ : Coefficient de poisson 

       I.6- Coefficient de poisson : (Art A.2.1.3 BAEL91 modifiées 99). 

C’est le rapport entre la déformation relative transversale et la déformation 

relative longitudinale : 

Déformationtransversale

Déformationlongitudinale
=   

∆d

d
∆l

l

⁄  
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Il sera prise égal à :  

υ = 0,2………………….à l’état limite de service [ELS].  

υ = 0…………………....à l’état limite ultime [ELU]. 

II- L’acier :  

L’acier est un alliage de fer et de carbone en faible pourcentage, Les aciers sont utilisés pour 

équilibrer les efforts de traction auxquels le béton résiste mal . 

Nous aurons à utiliser 02 types d’aciers dont les principales caractéristiques sont mentionnées 

dans le tableau suivant : 

Tableau I -1 : Caractéristiques d’acier : 

Type d’acier 

 
Nomination Symbole 

Limite 

d’élasticité 

Fe [MPa] 

Coefficient de 

fissuration 

(η) 

Coefficient 

de scellement 

(𝜳) 

Acier en barres 

Haute 

adhérence 

FeE400 

H A 400 1.6 1.5 

Aciers en 

Treillis 

Treillis soudés 

TL.520 (Φ< 6) 
TS 520 1.3 1.5 

 

 Module d’élasticité longitudinal :(Art-2.2.1 BAEL91 modifiées 99). 

Il est noté (Es), sa valeur est constante quelle que soit la nuance de l’acier. on admet 

généralement 

ES = 2 × 105MPa 

  Contraintes limites d’élasticité de l’acier : 

Etat limite Ultime (Art A.4.3.2 BAEL91 modifiée 99) : 

σ =
fe

γs
 

Avec γs: Coefficient de sécurité  

• γS = 1 ...................................... Situation Accidentelle                                

• γS = 1.15 ................................. Situation courante (durable)          

• fe :………………………….…… Limite  d’élasticité de l’acier. 
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 Etat limite de service (Art A.4.5.3 BAEL91modifiée 99) :                

Il est nécessaire de limiter l’ouverture des fissures (risque de corrosion des armatures), et ce 

en limitant les contraintes dans les armatures tendues sous l’action des sollicitations de 

service. D’après les règles BAEL91, on distingue trois cas de fissuration : 

 Fissuration peu nuisible (Art. A.4.5.33 BAEL91modifiées 99) : 

Cas des éléments intérieurs ou aucune vérification n’est nécessaire. σs ≤ fe 

 Fissuration préjudiciable (Art. A.4.5.33 BAEL91modifiées 99) : 

C’est le cas des éléments exposés à l’intempérie. 

σst = Min [{
2

3
fe , Max (

1

2
fe ; 110√n × ftj)}] 

 Fissuration très préjudiciable (Art. A.4.5.33 BAEL91 modifiées 99) : 

C’est le cas des milieux agressifs. 

σst = 0,8 Min [{
2

3
fe , Max (

1

2
fe ; 110√n × ftj)}] 

Avec : n : coefficient de sécurité  

• n = 1 ........ pour les aciers Ronds Lisses et treillis Soudés 

• n = 1,3 ..... pour les aciers Haute Adhérence Ø ˂ 6 mm 

• n = 1,6 ..... pour les aciers moyens adhérence Ø ≥ 6 mm 

Diagramme contrainte-déformation  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure I-3 : Diagramme contrainte-déformation[1] 

 

ssE

fe


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s
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
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Protection d’armatures : (art A.7.2.4 BAEL91) 

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

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

prescriptions suivantes : 

 C ≥ 5cm : pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards salins 

ainsi pour ceux exposés aux atmosphères très agressives, et pour les éléments en contact d’un 

liquide (réservoir, tuyaux, canalisations). 

 5 >C≥2cm : pour les éléments situés dans des locaux non couverts soumis aux 

condensations. 

 2 > C ≥ 1cm ∶pour les parois situées dans les locaux non exposés aux condensations. 

 

Conclusion : 

Dans ce premier chapitre nous avons présenté la structure à étudier, définit les différents 

éléments qui la composent et nous avons choisi  les matériaux à utilisés. Ceci est dans le but 

d’approfondir l’étude qui permettra ensuite une étude de  pré-dimensionnement précise au 

chapitre suivant.  
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II.1.Introduction 

Après la présentation de notre ouvrage et les caractéristiques des matériaux, nous procédons 

au pré-dimensionnement des éléments de notre structure. Ce pré-dimensionnement nous 

permet d’avoir d’une façon générale l’ordre de grandeur de ces derniers (les planchers, les 

poutres, les voiles et les poteaux). Cela en utilisant les règlements (RPA99/ version2003) et 

(C.B.A 93), DTR …  . 

 

II.2.Pré-dimensionnement des éléments : 

II.2.1 Les planchers : 

Les planchers sont des aires planes limitant les étages d’un bâtiment et supportant les 

revêtements et les surcharges assurant deux fonctions principales: 

 Fonction de résistance mécanique : Les planchers supposés infiniment rigides 

dans le plan horizontal supportent leurs poids propres et les surcharges 

d’exploitations et les transmettent aux éléments porteurs de la structure. 

 Fonction d’isolation : Les planchers permettent d’isoler thermiquement et 
acoustiquement les différents étages. Dans notre cas on a un plancher constituée 

corps creux, d’une dalle de compression et des poutrelles préfabriquées. 

Notre bâtiment comporte deux types de planchers (corps creux - dalles pleines) : 

 Les planchers de rez-de chaussée et les étages courants sont réalisés en corps creux 

avec une dalle de compressions reposant sur des poutrelles préfabriquées. 

 Le plancher terrasse est inaccessible, comportera un système complexe d’étanchéité 

multi couches en forme pente de 1.5% pour faciliter l’écoulement des eaux pluviales. 

 Les dalles pleines en béton armé sont prévues pour les consoles et le plancher porteur 

de l’appareil de levage (ascenseur) la salle machine. 

 

.2.1.1 En corps creux   

Les plancher a corps creux sont constituées de : 

 Nervure appelées poutrelles : assurent la fonction de portance, la distance entre axes 
des poutrelles généralement de 56cm à 65cm. 

 Un remplissage en corps creux : les corps creux sont utilisés comme coffrage perdu 

et comme isolant phonique. 

 Une dalle de compression en béton : est une dalle en béton armée d’un cadrage 
d’armatures ayant comme but : 

- Limiter le risque de fissuration par retrait. 

- Résisté aux efforts des charges appliquées sur des surfaces réduites. 

- Réaliser un effort de répartiteur entre les poutrelles voisine des charges 

localisées notamment celles correspondant aux cloisons. 

 

La hauteur totale du plancher doit vérifier la condition suivante : 

 ht ≥
L

22,5
(Art B.6.8.423 BAEL 91)               

L : porté maximale entre axe , dans le sens des poutrelles. 
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        Avec :                           

ht : hauteur totale du plancher. 

 

 

Ht≥ 
L

22,5
  = 

420

22,5
= 18.66 cm. 

 

L’épaisseur de la dalle pleine sera 

déterminée par la condition suivante 

 

 

                              Figure II-1 : Vue d’un coup vertical Plancher en corps creux. [1] 

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

 Epaisseur du corps creux est de 16 cm 

 Epaisseur de la dalle de compression est de 4 cm. 

II.2.1.2 En dalle pleine  

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

planchers en corps creux en particulier, pour laçage d’ascenseur (salle machine) et les 

consoles. 

Le pré dimensionnement d’une dalle pleine dépend des conditions essentielles de 
résistance et d’utilisation. 

 

 Condition de résistance à la flexion : 
 

Avec L : largeur du balcon 

 e ≥ lx

20
  ………………………Pour une dalle sur un seul appui 

 
Lx

35
≤  e   ≤

Lx

30
……………….Pour une dalle sur deux appuis 

 
Lx

45
≤  e   ≤

Lx

40
……………….Pour une dalle sur trois ou quatre appuis  

120

35
≤e≤

120

30
 

3,43 ≤e≤ 4 
On prend ep= 15cm. 

Résistance au feu :( BAEL 91 révisé 993.1.33) 

e = 7 cm : pour une heure de résistance au feu. 

e =11 cm : pour deux heures de résistance au feu. 

         e = 17,5 cm : pour quatre-heures de résistance au feu.              

e : épaisseur de la dalle pleine 

On opte pour un plancher qui devrait largement résister à deux heures de feu, C’est-à-
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dire : 

ep = 15 cm. 

 Isolation acoustique :(CBA93) 
 Pour assurer un minimum d’isolation acoustique, la masse surfacique minimale     du 

béton est de  ρ = 350 kg/m3 

L’épaisseur minimale de la dalle est donc : 

e =
M

ρ
=

350

2500
= 0,14 m = 14 cm 

 Selon les règles technique « CBA93 » en vigueur en l’Algérie l’épaisseur du plancher 

doit être supérieure ou égale à 13 cm pour obtenir une bonne isolation acoustique. 

On limite donc notre épaisseur à : 15 cm. 

II.2.2 Les poutres 

Les poutres représentent des éléments en béton armé coulés sur place dont le rôle est 

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

verticaux (poteaux et voiles en béton armé). 

On distingue les poutres principales qui constituent les éléments porteurs et les poutres 

secondaires qui assurent le chaînage. 

Les poutres en construction doivent avoir des sections régulières, celles-ci peuvent être 

rectangulaires ou carrées. 

Selon les règles «Art A.4.1.14 BAEL 91 modifier 99», les poutres seront pré-

dimensionnées suivant la condition de la flèche (Critère de rigidité). De plus, celles-ci seront 

vérifiées suivant le règlement (Art 7.5.1 RPA99/version 2003): 

  Les dimensions des poutres isostatiques sont définies en fonction de leurs portées LX, 

telles que : 

Règlement Art 7.5.1 RPA99/version 2003 

 Largeur : b ≥  20 cm 

 Hauteur : h ≥  30 cm  

 Rapport : 
h

b
≤ 4  

 bmax≤ 1,5 h + b1  

Avec :  

 h : Hauteur de la poutre, 

 b : Largeur de la poutre,   

 b1 : Largeur des poteaux.      

 Poutres Principales : (poutre porteuse)  

Lmax

15
≤ h ≤

Lmax

10


420

15
≤ h ≤

420

10
 

28 ≤ h ≤ 42 cm ;  Nous optons pour   ht = 40 cm  
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0,4ht ≤ b ≤ 0,7ht16 ≤ b ≤ 28 cm 

Nous optons pour   b = 30 

  

 

 

 Poutres secondaires :                                                                                          

 Elles sont disposées parallèlement aux poutrelles, et elles servent de chainage entre les 

différents éléments de la structure. 

Lmax

15
≤ ht ≤

Lmax

10


420

15
≤ ht ≤

420

10
 

28 ≤ ht ≤ 42cm ;   

 Nous optons pour     ht = 35 cm 

0,4ht ≤ b ≤ 0,7ht14 ≤ b ≤ 24,5 cm 

Nous optons pour   b = 25 cm 

                                                                              Figure II-2 : Coupe  Sections des poutres. 

Vérification selon le RPA 99 / version 2003 

b ≥ 20 cm On a  b = 25 ≥ 20 cm……………………la Condition est Vérifiée. 

h ≥ 30 cm On a h = 35 ≥ 30 cm…………………….la Condition est Vérifiée. 

h

b
≤ 4 cm On a

h

b
=  

35

25
= 1,4 < 4 𝑐𝑚 ……........……la Condition est Vérifiée.  

 

 II.2.3.La poutre palière : 

 C’est un élément secondaire de section rectangulaire (b x h), reposant sur deux appuis 

(partiellement encastrée dans les poteaux). Elle est destinée à supporter son poids propre, le 

poids du mur en maçonnerie, et la réaction de la paillasse avec une portée max de 280 cm. On 

choisit la poutre palière du RDC et on adopte la même poutre palière pour les autres étages. 
 

Pré-dimensionnement de la poutre palière :(Art 7.5.1 RPA99/version 2003): 

Le coffrage minimum des poutres est donné par la formule suivante : 

La Hauteur ht est donnée par la formule suivante : 
Lmax

15
≤ h ≤

Lmax

10


280

15
≤ h ≤

280

10
 

18,66 ≤ h ≤ 28 cm ; Nous optons pour     h = 30 cm  

La largeur b est donnée par la formule suivante : 

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

Nous optons pour   b = 25cm 

 h : hauteur de la poutre.                                         Figure II-3 : Coupe verticale d’une  

 b : largeur de la poutre.     poutre palière.  
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 L : portée maximale entre nus d’appuis dans le sens considéré. 

Vérification selon le RPA 99 / version 2003 

b ≥ 20 cm On a  b = 25 ≥ 20 cm……………………la Condition est Vérifiée. 

h ≥ 30 cm On a h = 30 ≥ 30 cm…………………….la Condition est Vérifiée. 

h

b
≤ 4 cm On a

h

b
=  

30

20
= 1,5 < 4 𝑐𝑚 ……........……la Condition est Vérifiée.  

 

 

II.2.4.Etude de la poutre de chainage : 

Nous allons étudier une  poutre qui repose sur deux  appuis ; elle supporte son poids et le 

poids propre et le poids du plancher et le poids du mur en double cloisons. 

Le coffrage minimum des poutres est donné par la formule suivante : 

La Hauteur ht est donnée par la formule suivante : 

Lmax

15
≤ h ≤

Lmax

10


420

15
≤ h ≤

420

10
 

28 ≤ h ≤ 42 cm ; Nous optons pour     h = 30cm  

La largeur b est donnée par la formule suivante : 

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

Nous optons pour   b = 25 cm. 

 h : hauteur de la poutre                                   .Figure II-4:Coupe verticale d’une 

 b : largeur de la poutre.    Poutre Chainage.  

 L : portée maximale entre nus d’appuis dans le sens considéré. 

 

Vérification selon le RPA 99 / version 2003 

b ≥ 20 cm On a  b = 25 ≥ 20 cm……………………la Condition est Vérifiée. 

h ≥ 30 cm On a h = 30 ≥ 30 cm…………………….la Condition est Vérifiée. 

h

b
≤ 4 cm On a

h

b
=  

30

20
= 1,5 < 4 𝑐𝑚 ……........……la Condition est Vérifiée.  

 

 II.2.3.Les poteaux :  

Pré-dimensionnement des poteaux :  

Les poteaux sont pré dimensionnés à ELS ; en compression simple ; avec un effort 

normal de compression Ns = (G+Q). 

On suppose que le béton seul reprend l’effort normal; on effectuera le calcul de la 

section pour le poteau le plus sollicité. 

La section du poteau est obtenue par la formule suivante  

Nd

Bcfc28
≤ 0,3   [Art 7.4.3.1 RPA 99/2003] 

Nd : désigne l'effort normal de calcul s'exerçant sur une section de béton. 
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Bc : est l'aire (section brute) de cette dernière. 

 fc28 : est la résistance caractéristique du béton. 

 

Remarque : 
L’effort normal « N » sera déterminé à partir de la descente de charge, elle consiste à sommer 

toutes les charges et surcharges de tous les niveaux revenant au poteau le plus sollicité. On aura donc à 

déterminer d’abord les charges et surcharges de différents niveaux du bâtiment 

Localisation du poteau le plus sollicité. 

 
La surface revenant au poteau  est : 

S1 = 2.175x 2.00=4.35 m² 

S2= 2.175 x 2.00=4.35 m² 

S3 =1.725 x 2.00 =3.45m² 

S4= 2.175 x 2.00 = 4.35m² 

S =S1+S2+S3+S4= 16.5m² 

 

 

 

 

 

 

 

Détermination des charges et des surcharges : 
Pour déterminer les charges permanentes G (KN/m²); et les surcharges d’exploitation 

Q(KN/m²); nous allons nous référer au document technique règlementaire DTR B.C.2.2 

« charges et surcharges d’exploitation » 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure II-5 : surface d’influence du poteau F3. 
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Charges permanentes G : 

Plancher terrasse : 

Tableau II -1 Charges permanentes de la terrasse inaccessible. [1]. 

Désignation des éléments 
Epaisseur 

(m) 

poids 

volumique 

(KN/m3) 

Poids 

surfacique 

(KN/m2) 
 

1 Gravillon de protection 0.05 17 0.85 

2 
étanchéité de type 

multiple 
0.02 6 0,12 

3 
béton en forme de 

pente 
0.06 22 1.32 

4 pare vapeur 1 feuille / 0.01 

5 Isolation thermique 0.04 4 0.16 

6 
Plancher corps creux 

(16+4) 
(16+4) / 3,30 

7 Enduit en  plâtre 0.02 10 0.2 

TOTAL 
 

G = 4.64 

   Plancher  étage courant 

 

Tableau II - 2 Charges permanentes de l’étage courant. . [1] 

Désignation des éléments 
Epaisseur 

(m) 

Poids 

volumique 

(KN/m3) 

Poids 

surfacique 

(KN/m2) 

 

1 
maçonnerie en briques 

creuse 
0.10 9 0.9 

2 revêtement en carrelage 0.02 22 0,44 

3 mortier de pose 0.02 22 0.44 

4 couche de sable 0.02 18 0.36 

5 plancher en corps creux (16+4) / 3,3 

6 enduit en plâtre 0.02 10 0.2 

TOTAL 
 

G =  4,32 

 

 

 

 

1 2 3 4

76

5

Figure II-7 Plancher étage la 

terrasse inaccessible 

2
3

5 6

14

Figure II- 8  Plancher étage courant. 
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Murs intérieurs : 
Tableau II – 3 Charges permanentes des murs intérieurs. [1] 

Désignation des éléments 
Epaisseur 

(m) 

Poids 

volumique 

(KN/m3) 

Poids 

surfacique 

(KN/m2) 

 

 

1 Enduit en  plâtre 0.02 10 0,2 
  

2 Biques creuses 0.1 9 0,9 
  

1 Enduit en  plâtre 0.02 10 0,2 
 

 

TOTAL 
 

G = 1,3 
  

 

Murs extérieurs 
Tableau II – 4 Charges permanentes des murs extérieurs. [1] 

Désignation des éléments 
Epaisseur 

(m) 

Poids 

volumique 

(kN/m3) 

Poids 

surfacique 

(kN/m2) 

 

 

1 enduit de ciment 0.02 22 0.44 
  

2 

 

Maçonnerie en 

briques creuses 
0.10 9 0,9 

  

 
Lame d’air 0.05 0 0  

 
2 

 

Maçonnerie en 

briques creuses 
0.1 9 0,9 

  

3 enduit de plâtre 0.02 10 0,2 
  

TOTAL 
 

G = 2.44 
  

Poids propre des éléments : 

C’est le poids des éléments s’appuyant sur la surface d’influence délimitée précédemment. 

 Plancher terrasse : 

Gt=16,5 ×4,64=76,56KN  

  Plancher courant : 

GC=16,5 ×4,32=71,28KN 

 Poutres principales : 

GPP= (0,40×0,30) × (4,6)×25=13,8KN 

 Poutres secondaires : 

GPS=  (0,35×0,25) × (4,20 ×25=9,19 KN 

Gtotal=9,19 +13,8 =22,99KN 

 

  

1

2

3

Figure II-10Coupe verticale du 

mur extérieur 

2
1

Figure II-9 Coupe verticale du 

mur intérieur 
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Poteaux : 

  Selon le (RPA 99 /version 2003, A.7.4.1) la dimension des sections transversales des 

poteaux doivent satisfaire les conditions suivantes : 

- Min(b1, h1) ≥ 25 cm        En zone I et Iia. 

- Min(b1, h1) ≥ 30 cm        En zone IIb et III 

- Min(b1, h1) ≥
he

20
    Avec    he : hauteur libre des étages 

- 
1

4
<

b1

h1
< 4 

  Pour le pré dimensionnement des poteaux, on calcule leurs poids, après avoir 

fixé les dimensions suivantes pour tous les poteaux de notre structure b= 25 cm , h=25cm : 

GEtage=0,25×0,25×(he)  ×25=(0,25×0,25)×( 3,06)×25= 4,78KN 

Gsous-solet RDC=0,25×0,25×(he)  ×25=(0,25×0,25)×(3,46)×25= 5,40 KN  la hauteur du s/sol 

d’après le 1er chapitre est de   

 

Surcharge d’exploitation Q : 

Plancher étage courant à usage d’habitation...………..…...1,5 
KN

m2 

Plancher terrasse inaccessible ……………………………. 1 
KN

m2 

 Les Surcharge d’exploitation seront multipliées  par la surface d’influence du plancher. 

Etages courants 

Q x S=1,5×16,5=24,75KN 

Plancher terrasse inaccessible  

 Q x S = 1×16,5 = 16,5 KN  

Loi de dégression des charges d’exploitation 

    La descente de charges est obtenue en déterminant le cheminement des efforts dans la 

structure depuis leurs points d’application jusqu’aux fondations. D’une façon générale, les 

charges se distribuent en fonction des surfaces d’influences. 

D’après le D.T.R B.C 2.2, cette loi s’applique aux bâtiments à grand nombre de nivaux 

 n ≥ 5 niveauoù les occupations des divers niveaux peuvent être considérées comme 

indépendantes. Dans notre cas la loi de dégression de charges est applicable D.T.R B.C 2.2 

Art 6.3 

Σ0 = Q0 

Σ1 = Q0 + Q1 

Σ2 = Q0 + 0.95 (Q1+Q2) 

Σ3 = Q0 + 090 (Q1+Q2+Q3) 
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Qn = Q0 + (
3 + n

2n
) ∑ Qi

n

i=1

 

Q0 : surcharge d’exploitation à la terrasse. 

Qi : surcharge d’exploitation de l’étage i. 

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

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

Coefficients de dégression des surcharges : 
Tableau II – 5 valeurs des coefficients de dégression des surcharges. 

Niveaux 7 6 5 4 3 2 1 RDC Sous-sol 

Coefficients 1 

 

1 0.95 0.90 0.85 0.80 0.75 0.71 0.68 

 Les surcharges cumulées : 

8éme niveau : Q0=16,5 KN 

7éme niveau : Q0 +Q1= 41,25KN 

6éme niveau : Q0 +0.95 (Q1 + Q2)=63,525KN 

5éme niveau : Q0 +0.9 (Q1+Q2+Q3) =83,325KN 

4éme niveau : Q0+0.85 (Q1+Q2+Q3+Q4)=100,65KN 

3éme niveau : Q0+0.80 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5) =115,5KN 

2éme  niveau : Q0+0.75 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6) =127,875KN 

1er  niveau : Q0+0.71 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7) =139,51KN 

Sous-sol    : Q0+0.68 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8) =151,14KN 

Dimensionnement des sections des poteaux : 
Tableau II – 6 Sections des poteaux. 

. 

N
iv

ea
u

 

Charges permanentes (KN) 

 

Surcharges 

D’exploitation 

(KN) 

E
ff

o
rt

 n
o
rm

a
l 

(K
N

) 

N
 =

 G
c 

+
 Q

c 

Section des Poteaux 

(cm2) 

 

Poids du 

plancher 

Poids 

des 

poteaux 

Poids 

des 

poutre

s 

Gtot Gcum Qi Qcumu 

Section 

trouvée 

N

0,3fC28

 

Section 

Adopté 

7 
76,56 4,78 22,99 

104,3

3 
104,33 16,5 16,5 120,83 161.1 35×35 

6 71,28 4,78 22,99 99,05 203,38 24,75 41,25 244,63 326.1 35×35 

5 71,28 4,78 22,99 99,05 302,43 24,75 63,525 365,95 484.94 35×35 

4 71,28 4,78 22,99 99,05 401,48 24,75 83,325 484,80 646.4 40×40 

3 71,28 4,78 22,99 99,05 500,53 24,75 100,65 601,18 801.58 40×40 

2 71,28 4,78 22,99 99,05 599,58 24,75 115,5 715,08 953.44 40×40 

1 71,28 4,78 22,99 99,05 698,63 24,75 127,87 826,50 1102 45×45 

RDC 
71,28 5,4 22,99 99,67 798,3 24,75 

139,50

75 
937,80 1250.42 45×45 

Sous-sol 71,28 5,4 22,99 99,67 897,97 24,75 151,14 1049,11 1398.82 45×45 
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Remarque : 

 Le tableau ci-dessous résume les sections adoptées pour les poteaux sur les différents 

niveaux. 

Le choix des sections des poteaux s’effectue en tenant compte : 

- des valeurs trouvées dans le tableau II-1. 

- pour des raisons pratiques et une bonne répartition des armatures. 

- afin d’avoir des sections qui résistent à d’éventuelles efforts dynamiques. 

-éviter la rotule plastique dans les poteaux. 

 sections adoptées suivant les étages : 

Pour le Sous-sol, Le RDC, et  le 1er étage : S= (45× 45) 

Pour le 2eme, 3eme et 4eme  étages : S= (40× 40) 

Pour le  5eme ,6eme et 7eme étages : S= (35 ×35) 

 Pour donner aux poteaux une meilleure résistance aux sollicitations sismique, il est 

recommandé de donner aux poteaux d’angle et de rive des sections de même 

dimensions à celles des poteaux centraux. Rappelant  que les poteaux doivent êtres 

coulés une seule fois suivant toute leur longueur, les dés de calages sont interdits. 

(Art.7.4.1.RPA) 

 Vérification des conditions du RPA 99/Art.7.4.1 : 

      Selon le (RPA 99 /version 2003, A.7.4.1) la dimension des sections transversales 

des poteaux doivent satisfaire les conditions suivantes : 

- Min(b1, h1) ≥ 25 cm        En zone I et IIa 

- Min(b1, h1) ≥ 30 cm        En zone IIb et III 

- Min(b1, h1) ≥
he

20
    Avec    he : hauteur libre des étages 

- 
1

4
<

b1

h1
< 4 

Du Sous-sol au 1er niveau :  

Min(b, h) = 45 cm > 25 𝑐𝑚…………………………………Condition vérifiée. 

Min(b, h) = 45 cm >
346

20
= 17,3 cm………………………Condition vérifiée. 

1

4
<

b

h
< 4 Donc    

1

4
< 1 < 4…………………………...……..Condition vérifiée. 

Du 2éme au 4éme niveau : 

Min(b, h) = 40 cm > 25 𝑐𝑚…………………….…………Condition vérifiée. 

Min(b, h) = 40 cm >
306

20
= 15,3 cm…………….……..…..Condition vérifiée. 

1

4
<

b

h
< 4 Donc    

1

4
< 1 < 4……………………….…………Condition vérifiée. 

Du 5éme au 7éme niveau : 

Min(b, h) = 35 cm > 25 𝑐𝑚…………………….…………Condition vérifiée. 

Min(b, h) = 35 cm >
306

20
= 15,3 cm…………….……..…..Condition vérifiée. 

1

4
<

b

h
< 4 Donc    

1

4
< 1 < 4……………………….…………Condition vérifiée. 
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Vérification au flambement : 

      Lorsqu’une pièce élancée (poteaux) est soumise à un effort de compression, il se produit 

un phénomène d’instabilité transversale, c’est le flambement. 

Il faut vérifier l’élancement λdes poteaux : 

λ =
Lf

i
≤ 5 

λ : Elancement du poteau. 

Lf : longueur de flambement du poteau (Lf =0,7 l0) 

i : Rayon de giration : i = √
I

S
 

S : section transversale du poteau (b×h)             

l0 : longueur libre du poteau. 

I : Moment d’inertie du poteauI =
bh3

12
 

𝛌 =
Lf

i
=

0,7l0

√
I

S

=
0,7l0

√
bh3

12⁄

S

 

 

Tableau II – 7 Vérification du flambement des poteaux. 

Niveaux 𝐛 

(𝐜𝐦) 

𝐡 

(𝐜𝐦) 

𝐈 
(𝐜𝐦𝟒) 

𝐒 

(𝐜𝐦𝟐) 

𝐢 
(𝐜𝐦) 

𝐥𝟎 

(𝐜𝐦) 

𝐋𝐟 

(𝐜𝐦) 

λ 
Condition 

7 35 35 125052,08 1225 10,10 306 214,2 21,20 Condition vérifié 

6 35 35 125052,08 1225 10,10 306 214,2 21,20 Condition vérifié 

5 35 35 125052,08 1225 10,10 306 214,2 21,20 Condition vérifié 

4 40 40 213333,33 1600 11,55 306 214,2 18,55 Condition vérifié 

3 40 40 213333,33 1600 11,55 306 214,2 18,55 Condition vérifié 

2 40 40 213333,33 1600 11,55 306 214,2 18,55 Condition vérifié 

1 45 45 341718,75 2025 12,99 306 214,2 16,49 Condition vérifié 

RDC 45 45 341718,75 2025 12,99 346 242,2 18,64 Condition vérifié 

Sous-sol 45 45 341718,75 2025 12,99 346 242,2 18,64 Condition vérifié 

 

II.2.4Pré dimensionnement des voiles : 
  Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place. Ils sont destinés à assurer 

la stabilité de l’ouvrage sous l’effet d’un chargement horizontal (séisme…) d’une part, et à reprendre 

une partie des charges verticales d’autre part. 

 Le pré dimensionnement des voiles se fera conformément à le RPA 99 /version 2003 

Art 7.7.1. 

Sont considérés comme voiles les éléments satisfaisant la condition l ≥ 4a. 

L’épaisseur du voile sera déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et de 

la rigidité aux extrémités. L’épaisseur minimale est de 15 cm. 
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Pour notre cas : 

Le pré dimensionnement se fera conformément selon le RPA99 (modifie2003) à l’Article 

7.7.1, Sont considérés comme voiles les éléments satisfaisant à la condition L ≥ 4ep. 

L’épaisseur du voile sera déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et des 

Conditions de rigidité aux extrémités, l’épaisseur minimale est de 15 cm. 

Avec ep : épaisseur des voiles. 

L/largeur minimale des voiles. 

ep≥ he÷20 

pour les étages courant : 

he= hmax =3,06-0,20=2,86m 

donc :he÷20=286÷20=14.3 cm 

en prend : ep=20cm 

4e=60 cm soit lmin= 330 cm≥   

Pour le RDC  et sous-sol : 

he=hmax =3,46-0,20=3.26 

Donc : he÷20=326÷20=16.3cm 

 

 

Figure II-6 :Coupe de voile en élévation [1]. 
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Figure II-7 : Coupe de voile en plan [1]. 
a :épaisseur du voile, 

he :hauteur libre d’un étage   he = h − ep 

h :hauteur d’étage, 

ep :épaisseur du plancher          

Et ils doivent vérifier la condition        

epmin ≥ 15 cm 

Lmin  ≥ 4ep 

he = 346 − 20 = 326 cm 

    ep =
he

20
=

326

20
= 16,3 cm 

On prend :    ep= 20 cm  

 

 Vérification selon le RPA 99 /version 2003 
𝐚𝐦𝐢𝐧 = 20 cm > 15 𝑐𝑚………………………...…. Condition vérifiée. 

 

 

Conclusion : 
- Poutres principales :  30 × 40 

- Poutres secondaires : 25 × 35 

- Poutres palière:         25 × 30 

- Poutres chainage :     25 × 30 

- Epaisseur des voiles : 25 cm 

- Epaisseur planché en corps creux : 16 + 4 = 20 cm 

- Epaisseur de la dalle pleine : 15 

- Sections adoptées pour les poteaux 

 Sous-sol au 1éme niveau :    45 × 45. 

 2éme au 4éme niveau :           40 × 40. 

 5éme au 7éme niveau :            35 × 35. 
     A ce niveau les éléments structuraux de notre ouvrage sont pré-dimensionnés, mais pas 

définitivement, puisqu’ils peuvent changés après l’étude dynamique de la structure. 
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  Introduction : 

 
Après avoir pré-dimensionné les éléments de contreventement, on passera au  

Dimensionnement des éléments non structuraux à savoir : 

- l’acrotère. 

- les planchers. 

-l’escaliers. 

-les balcons. 

-poutre chainage. 

-poutre palière. 

 Le calcul se fera conformément aux règles (BAEL 91 modifié 99) et le RPA  

99/2003. 

 

 

                                       III-1) Étude de plancher. 
1-1) Introduction 

Les planchers de (16+4) sont constitués de corps creux et de la dalle de compression 

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

ces derniers possèdent des armatures en attentes qui sont liées à celles de la dalle de 

compression.  

1-2) Calcul de la dalle de compression  

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

quadrillage de barres (treillis soudés). 

La dalle de répartition donne au plancher sa rigidité et assure la transmission des 

charges vers les poutrelles. Les dimensions des mailles sont au plus égale aux valeurs 

indiquées par : l’Article B.6.8.423 BAEL 91 modifiée 99.  

 20cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures. 

 33cm pour les armatures parallèles aux nervures.  
1-2-1) Calcul des armatures  

Calcul des Armatures : 

a) Pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles. 

𝐴⊥ =
4𝑙

𝑓𝑒
 

Avec : 𝑙 = 65 𝑐𝑚: distance entre axes des poutrelles. 

𝑓𝑒 = 520 𝑀𝑃𝑎 : Limite d’élasticité. 

𝐴⊥ =
4 × 65

520
= 0,5 

𝑐𝑚2

𝑚𝑙
    ⟹ 𝐴⊥ = 5𝑇6 = 1,41 𝑐𝑚

2 

Avec un espacement 𝑆𝑡 = 20 𝑐𝑚 

b) Pour les armatures parallèles aux poutrelles : 

𝐴∥ =
𝐴⊥
2
=
1,41

2
= 0,705  𝑐𝑚2  ⟹ 𝐴∥ = 5𝑇6 = 1,41 𝑐𝑚

2 

Avec un espacement 𝑆𝑡 = 20 𝑐𝑚 

On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression 

un treillis soudé (TL520) de dimension (6 × 6 × 200 × 200). 
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Figure III.1.Treillis soudé de 20x20 cm2[1]  

        . 

1-2-2) Calcul de la poutrelle. 

 Dimensionnement de la poutrelle :  
Les poutrelles sont sollicitées par des charges uniformément reparties dont la largeur 

est déterminée par l’entre axe de deux poutrelles successives (l′ = 65cm). 

Les poutrelles sont calculées comme des poutres en Té, les règles préconisent que la 

largeur b1 de la dalle de compression à prendre en compte dans chaque côté de la nervure, est 

limitée par la plus faible des valeurs suivantes : 

𝑏1 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
 𝐿

2
 ;  
𝐿1
10 
; 
2

3
×
𝐿1
2
) 

 

𝒃𝟎 : Largeur de la nervure 𝑏0 = 12 𝑐𝑚. 

 𝒃  : Distance entre axes des poutrelles.  

 𝑳  : La distance entre deux parements voisins de deux poutrelles   𝐿 = 65 − 12 = 53 𝑐𝑚 . 

 𝑳𝟏 : Longueur de la plus grande travée𝑙1 = 3,5𝑚. 

 𝒉𝟎: épaisseur de la dalle de compressionℎ0 = 4 𝑐𝑚. 

 𝒉: hauteur totale de plancher.     

 

 

 

 

 

  

 

 

 

Figure III.2. Caractéristique géométrique de la section en T. 
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{
 
 

 
 𝑏1 ≤

𝐿

2
=
53

2
= 26,5 𝑐𝑚            

𝑏1 ≤
𝐿1

10
=
355

10
= 35,5 𝑐𝑚            

𝑏1 ≤
2

3
×
𝐿1

2
=
2

3

355

2
= 118,33 𝑐𝑚}

 
 

 
 

 ⟹ On prend :  𝑏1 = 26,5 𝑐𝑚 

𝑏 = 2𝑏1 + 𝑏0 = 2 × 26,5 + 12 = 65 𝑐𝑚……………… Condition vérifiée. 

Calcul de la poutrelle : 

Les poutrelles sont sollicitées par des charges uniformément reparties dont la largeur est 

détermines par l’entre axe de deux poutrelles successives (b = 65cm).  

1er Etape : avant le coulage :  

Avant le coulage du béton de la dalle de compression, la poutrelle est considérée comme étant 

simplement appuyée, elle supporte son poids propre, le poids de corps creux et la surcharge de 

l’ouvrier. Mais ce n’est pas la panne de faire le calcul parce que les poutrelles sont maintenues 

par des pieds droit. 

2eme étape : après coulage de la dalle de compression : 

 Après le coulage de la dalle de compression, la poutrelle étant solidaire de cette 

dernière, elle sera calculée comme une poutre continue sur plusieurs appuis et supportant 

son poids propre, le poids du corps creux et de la dalle en plus des surcharges 

éventuellement revenant au plancher. 

 

1) Chargement : 

-Terrasse inaccessible :  

G = 4,64 kN/ml 
Q = 1.00 kN/ml 

-Etage courant : 

G = 4,32 kN/ml 
Q = 1,50kN/m 

 

 Calcul des charges est surcharges revenant aux poutrelles : 
ELU : qu= 1,35G + 1,5Q                        Pu = qu× l’ 

ELS : qs= G + Q                                    Ps = qs×l’             avec l’ = 0,65 m 

Tableau III.1. Charges est surcharges revenant aux poutrelles : 

Désignation G(KN/m2) Q(KN/m2) 
qu 

(KN/m) 

Pu 

(KN/m) 

qs 

(KN/m) 

Ps 

(KN/m) 

Terrasse 4,64 1 7,764 5,05 5,64 3,67  

Etage courant 4,32 1,5 8,082 5,26 5,82 3,78 

 

 Choix de la méthode : 
Les efforts interne sont déterminés, Selon le type de plancher, à l’aide des méthodes suivants : 

a) Méthode forfaitaire. 

b) Méthode de Caquot. 

c) Méthode des trois moments. 
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a) Méthode forfaitaire : 

 Vérification des conditions d’application de la méthode : (Art 
B.6.210 BAEL 91 modifiée99). 

 La méthode s’applique aux planchers à surcharge d’exploitation modérée. 

 La surcharge d’exploitation doit vérifier la relation :  

𝑸 ≤ max (2𝐺 ;   5 
𝐾𝑁

𝑚𝑙
) 

𝑸 = 2,5
𝐾𝑁

𝑚𝑙
≤ max ( 2𝐺 ;  5 

𝐾𝑁

𝑚𝑙
)……………… Condition vérifiée. 

 Les moments d’inertie des sections transversales sont les mêmes dans les différentes 
travées …………………………………………………….…………… Condition vérifiée. 

 La fissuration est considérée comme non préjudiciable …………….… Condition vérifiée. 

 Le rapport des portées successives doit être compris entre :  

      0,8 <
𝐿𝑖
𝐿𝑖+1

< 1,25. 

0,8 <
4,55

4,05
= 1,12 < 1,25  

      0,8 <
4,05

4,1
= 0,987 < 1,25        

} ⟹  Condition Non vérifiée. 

 

Les conditions sont pastoutes vérifiées donc la méthode forfaitaire est n’est pas applicable. 

 

 

a) Exposé de la méthode des 3 moments : 

 Exposition de la méthode : 

 

 

 

 

 

 

Figure III.3. Méthode des trois moments 

1- Rappel : 

Les équations des trois moments sont données par les expressions suivantes : 

 Aux appuis : 

Mi-1.Li + 2Mi (Li + Li+1) + Mi+1(Li+1) = - (
qi.li

3

4
+  

qi+1.li+1
3

4
) 

Avec Mi-1, Mi, Mi+1 : sont respectivement les moments en valeurs algébriques sur les appuis « 

 i-1 », «  i », et « i+1 ». 

Li : Portée de la travée à gauche de l’appui « i » 

Li+1 : Portée de la travée à droite de l’appui « i » 

Pi : Charge répartie à gauche de l’appui « i » 

Pi+1 : Charge répartie à droite de l’appui « i » 

 

 

 

 

Li Li+1 

i i +1 i -1 

Mi-1 Mi Mi+1 
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Dans notre structure ont à 2 cas à étudier : 

1er cas : 

 Cas a étudier : une poutre repose sur 06 appuis comme elle est représentée dans le schéma 

suivant :

 
Figure III.4.Schéma statique de la poutre continue reposant sur 6 appuis 

 

Application de la méthode des trois moments 

   Calcul des moments aux appuis : 

1 er  Type  

 L’appui 1  8,4M1+4.2M2= -97.43  ………………………..(1) 

 L’appui 2:4.2M1+16.8 M2 +4.20 M3= -194.85 ………………..(2) 

 L’appui 3:4.20M2+16.80M3+4.20 M4= -194.85 ………………..(3) 

 L’appui 4: 4.20 M3+14.60 M4+3.10M5= -136.60 ………………..(4) 

 L’appui 5:  3.1 M4+6.20 M5 = -39.18  ………………..(5) 
 

 Moments aux appuis  

  M1 = -5,20KN.m 

  M2 = --5,07KN.m 

  M3= -5,47KN.m 

  M4 = -3,99KN.m 

  M5 = -3,17KN.m 

 Calcul des moments en travées  

 Le moment en travée à distance x de l'appui "i" est donné par la relation suivante : 

M(x) =
𝑞𝑙

2
𝑥 −

𝑞

2
𝑥2 +𝑀𝑖 (1 −

𝑥

𝑙𝑖
) + 𝑀𝑖+1

𝑥

𝑙𝑖
 

𝑑𝑀(𝑥)

𝑑𝑥
= 0 𝑥 =

𝑙

2
+ 

𝑀𝑖+1 −𝑀𝑖

𝑞.𝑙𝑖
 

   Calcul des moments aux travées 

 

Tableau III.2. Calcul des moments en travées. 

 

 

 

 

 

 

Appuis 
L 

(m) 
qu(KN/m) 

𝑴𝒊 

(KN.m) 

𝑴𝒊+𝟏 

(KN.m) 
X     (m) 

Mt(x) 

(KN.m) 

1 4,20 5,26 -5,20 --5,07 11,60 5,20 

2 4,20 5,26 --5,07 -5,47 11,60 4,93 

3 4,20 5,26 -5,47 -3,99 11,57 6,04 

4 3,10 5,26 -3,99 -3,17 6,30 1,29 

5   -3,17    
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Figure.III.4.:Diagrammes des efforts internes à ELU. 

 

 Diagramme des efforts tranchants  

 

Figure.III.5.Diagramme de l’effort tranchant. 

 

 

2 éme Type : 

 
 L’appui 1 :          8,4M1+4.2M2= -97.43  ………………..(1) 

 L’appui 2:   4.2M1+16.8 M2 +4.20 M3= -194.85 ………………..(2) 

 L’appui 3:    4.20M2+16.80M3+4.20 M4= -194.85 ………………..(3) 

Moments aux appuis  

  M1 = -4,639  KN.m 

  M2 = -5,176  KN.m 

  M3 = -4,639  KN.m 

Calcul des moments en travées  

Le moment en travée à distance x de l'appui "i" est donné par la relation suivante :  
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M(x) =
𝑞𝑙

2
𝑥 −

𝑞

2
𝑥2 +𝑀𝑖 (1 −

𝑥

𝑙𝑖
) + 𝑀𝑖+1

𝑥

𝑙𝑖
 

𝑑𝑀(𝑥)

𝑑𝑥
= 0 𝑥 =

𝑙

2
+ 

𝑀𝑖+1 −𝑀𝑖

𝑞.𝑙𝑖
 

 

 

 

     Tableau III.3. Calcul des moments en travées. 

 

 

 

 

 

 

 

Figure.III.4.: Diagrammes des efforts internes à ELU. 

 

 

Calcul des efforts tranchants 








 
 

l

MMl
qqxxV ii 1

2
.)(

 
 

Calcul des efforts tranchants à l’ELU. 

Tableau III.4. Calcul des efforts tranchants Al ’ELU. 

Travées 
L 

(m) 
qu(KN/m) 

𝑴𝒊 
(KN.m) 

𝑴𝒊+𝟏 
(KN.m) 

𝑽(𝒙)(KN) 

x = 0 x = L 

1-2 4,20 5,26 -4,63 -5,17 10,92 10,92 

2-3 4,20 5,26 -5,17 -4,63 11,17 11,17 

   -4,63    

 

 

 

 

 

Appuis 
L 

(m) 
qu(KN/m) 

𝑴𝒊 
(KN.m) 

𝑴𝒊+𝟏 
(KN.m) 

X     (m) 
Mt(x) 

(KN.m) 

1 4,20 5,26 -4,63 -5,17 1,890 4,755 

2 4,20 5,26 -5,17 -4,63 4,200 4,755 

3   -4,63    
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3) Ferraillage à l’ELU  

Les poutrelles seront calculées comme une section en Té :  

 

 

𝑏 = 65 𝑐𝑚  , 

𝑏0 = 12 𝑐𝑚 ,   

 ℎ = 20 𝑐𝑚 ,    

ℎ0 = 4 𝑐𝑚 ,    

 𝑑 = ℎ − 𝑐 = 20 − 2 = 18 𝑐𝑚. 

 

 

 

 

 

Position de l’axe neutre : 

Si :     𝑀𝑇 > 𝑀0⟹l’axe neutre est dans la nervure. 

𝑀𝑇 < 𝑀0⟹L’axe neutre est dans la table de compression. 

𝑀0 = 𝑏 × ℎ0(𝑑 −
ℎ0
2
)𝑓𝑏𝑢. 

𝑀𝑇 = 0,65 × 0,04 (0,18 −
0,04

2
) 14,2 × 102 = 59,072 𝐾𝑁 𝑚. 

Remarque : 

On adoptera le même ferraillage pour toutes les travées et les appuis en utilisant les moments 

maximums. 

{
  𝑀𝑚𝑎𝑥

𝑡 = 5,20 𝐾𝑁 𝑚.
𝑀𝑚𝑎𝑥
𝑎 = 5,20 𝐾𝑁 𝑚.

 

𝑀𝑚𝑎𝑥
𝑡 = 5,20 𝐾𝑁 𝑚 < 𝑀𝑇 = 59,072 𝐾𝑁 𝑚  ⟹ Donc, l’axe neutre tombe dans la table de 

compression (seule une partie de la table est comprimée) et comme le béton tendu n’intervient 

pas dans les calculs, la section Té sera calculée comme une section rectangulaire de 

dimensions (bxh)= (65x20 cm²). 

 Calcul des Armatures longitudinales : 

 En travées : 

𝑀𝑚𝑎𝑥
𝑇 = 5,20𝐾𝑁.𝑚  

𝜇𝑡 =
𝑀𝑢
𝑡

𝑏 𝑑2 𝑓𝑏𝑢
=

5,20 ×  103

65 ×  182  ×  14.2
= 0.018 < 𝜇𝑖𝑑 = 0.392 

La section est simplement armée (S.S.A) 

𝜇𝑡 = 0.018
𝑡𝑎𝑏𝑙𝑒𝑎𝑢
⇒      𝛽 = 0,991 

Figure III.5. : Section de la poutrelle après 

coulage de la dalle de compression.        
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𝐴𝑡 =
𝑀𝑚𝑎𝑥
𝑡

𝛽 𝑑 𝜎𝑠𝑡
=

5,20 × 103

0,991 × 18 × 348
= 0,84𝑐𝑚2 

On opte pour une section d’armatures  ∶   2𝐻𝐴10 ⟹ 𝐴𝐴𝑝 = 1,57 𝑐𝑚
2. 

 

 Aux appuis :  

𝑀𝑚𝑎𝑥
𝐴 = 5,20  𝐾𝑁.𝑚 

𝜇𝐴 =
𝑀𝑢
𝐴

𝑏 𝑑2 𝑓𝑏𝑢
=

5,20 ×  103

12 × 182  ×  14.2
= 0.018 < 𝜇

𝑖𝑑
= 0.392 

La section est simplement armée (S.S.A) 

𝜇𝐴 = 0.018
𝑡𝑎𝑏𝑙𝑒𝑎𝑢
⇒      𝛽 = 0,991 

𝐴𝐴 =
𝑀𝑢

𝛽 𝑑 𝜎𝑠𝑡
=

5,20 × 103

0.991 × 18 × 348
= 0,83𝑐𝑚2 

On opte pour une section d’armature∶ 1𝐻𝐴10 + 1𝐻𝐴1𝑂 𝑐ℎ𝑎𝑝 ⟹ 𝐴𝐴𝑝 = 0,79 𝑐𝑚
2 + 0,79 . 

 

 Calcul des Armatures Transversales : 

Diamètre des armatures transversales (Art A.7.2 BAEL 91 modifiée 99).  

∅𝒕 = 𝑚𝑖𝑛 (
ℎ

35
 ;  ∅1  ;  

𝑏0
10 
) 

∅𝒕 = 𝑚𝑖𝑛 (
200

35
 ;  8 ;  

120

10 
) = 𝑚𝑖𝑛(5,71 ; 8 ; 12) ⟹ ∅ = 5,71 𝑚𝑚. 

On opte pour une section d’armature 2𝐻𝐴8 ⟹ 𝐴𝐴𝑝 = 1,01 𝑐𝑚
2. 

Les armatures transversales seront réalisées par un étrier en ∅8 .  

 Espacement des Armatures (Art A.5.1.22 BAEL 91 modifiée 99) :     

St = min (0,9d ; 40 cm)  ⟹ St = min(0,9 × 18  ;   40 cm) 

St = min(16,2 cm  ;   40 cm) ⟹ St = 15 cm 

 Vérification à l’ELU : 

 Condition de non fragilité du béton de la section minimale (Art 

B.4.2.1 BAEL 91 modifiée99). 

o Calcul de la section minimale : 

 En travée : 

Ast
min ≥

0.23 b d ft28

fe
Avec :   ft28 = 0.6 + 0.06fc28 = 2.1 MPa 

Ast
min ≥

0,23 ×  65 ×  18 ×  2,1

400
= 1,41 cm2. 

Ast
min = 1,41 cm2 < Aad = 1,57 cm

2…………………… Condition vérifiée. 

 Aux appuis : 

Ast
min ≥

0.23 b0 d ft28

fe
Avec : ft28 = 0.6 + 0.06fc28 = 2.1 MPa 

𝐴𝑠𝑡
𝑚𝑖𝑛 ≥

0,23 ×  12 ×  18 ×  2,1

400
= 0,26 𝑐𝑚2. 
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𝐴𝑠𝑡
𝑚𝑖𝑛 = 0,26 𝑐𝑚2 < 𝐴𝑎𝑑 = 1,57 𝑐𝑚

2 …………………… Condition vérifiée. 

 

 Vérification aux cisaillements (Art 5.1.211 BAEL 91 modifiée 99). 

τu =
Tmax

b0d
< τu̅̅ ̅      Avec : Tmax = 11,40  KN. 

 Calcul la contrainte de cisaillement admissible :  

τu̅̅ ̅ = min (0,20 
fc28
γb
 ; 5 MPa) = min (

0.20 ×  25

1.5
; 5 MPa) 

τu̅̅ ̅ = min(3,33 MPa  ;  5 MPa) = 3,33 MPa. 

 

 Calcul la contrainte de cisaillement :  

τu =
Tmax
b0d

=
11,40 × 103

120 ×  180
= 0,53 MPa. 

τu < τu̅̅ ̅ ………… Condition vérifiée, pas de risque de cisaillement. 

 

 Vérification d’adhérence et d’entrainement des barres (Art 6.1.3 BAEL 

91 modifiée 99). 

τse ≤ τsc̅̅ ̅̅ Avec :  τsc̅̅ ̅̅ = Ψsft28 = 1,5 × 2,1 = 3,15MPa 

τse =
Tmax

0.9 d ∑Ui
 

Ψs = 1,5 : Coefficient scellement HA. 

∑Ui  : Somme des périmètres utiles des barres. 

 En travée : 

∑Ui = n × π × ∅ = 2 × 3,14 × 10 = 62,8 mm. 

τse =
11,40 ×  103

0.9 ×  180 ×  62,8
= 1,12 MPa. 

τse = 1,12 MPa < τsc̅̅ ̅̅ = 3,15 MPa…………………… Condition vérifiée. 

 Aux appuis : 

∑Ui = n × π × ∅ = 2 × 3,14 × 10 = 62,8 mm. 

τse =
11,40 ×  103

0.9 ×  62,8 ×  180
= 1,12 MPa. 

τse = 1,12 MPa < τsc̅̅ ̅̅ = 3,15 MPa  …………………… Condition vérifiée. 

 Ancrage des armatures (longueur de scellement) (Art 6.1.22 BAEL 91 

modifiée 99) : 

Ls =
ϕfe

4 τsu
  Avec : τsu = 0.6 × Ψs

2 × ft28 = 2.835 MPa  

Ls =
400 × 1

4 × 2,835
= 35,27 cm. 

 Vu que la longueur de scellement est importante, les armatures dépassent la largeur de 

la poutre auxquelles les barres seront ancrées. Cela nous oblige à mettre des crochets aux 
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extrémités des barres. La longueur d’ancrage mesurée hors crochets est au moins égale 

a0,4 Ls  pour les aciers HA. 

Lad = 0,4Ls = 0,4 × 35,27 = 15 cm. 

 Influence de l’effort tranchant :  

-  Sur le béton : 

Vu
max ≤ 0,4 ×

fc28
γb
× 0,9db0 

     Vu
max = 0,4 ×

25 × 10−1

1,5
× 0,9 × 18 × 12 =  129,6 KN 

Vu
max = 11,40 KN < 0,4 ×

fc28

γb
× 0,9db0 = 129,6 KN………Condition vérifiée. 

- Sur les armatures : 

            Aa ≥
γs
fe
(Vu
max +

Mmax
0,9d

) 

           Aa =
1,15

40
× (11,40 +

−9,28

0,9 × 0,180
) = − 1,32cm2 

           Aa = − 1,32cm
2 < 0 

Aucune vérification a effectué . 

Calcul a L’ELS 

   Calcul des moments aux appuis : 

1 er  Type 

 L’appui 1 :  8,4M1+4.2M2= -70,01           …. ………………..(1) 

 L’appui 2:   4.2M1+16.8 M2 +4.20 M3= -140,03 ………………..(2) 

 L’appui 3:    4.20M2+16.80M3+4.20 M4= -140,03 ………………..(3) 

 L’appui 4: 4.20 M3+14.60 M4+3.10M5= -98,17 ………………..(4) 

 L’appui 5:   3.1 M4+6.20 M5 = -28,15  ………………..(5) 

La résolution de ce système nous donne les résultats suivants : 

  M1 = -5,60KN.m 

  M2 = -5,46KN.m 

  M3 = -5,89KN.m 

  M4 = -4,30KN.m 

  M5 = -3,41KN.m 

 Calcul des moments en travées  

 Le moment en travée à distance x de l'appui "i" est donné par la relation suivante :

  

M(x) =
𝑞𝑙

2
𝑥 −

𝑞

2
𝑥2 +𝑀𝑖 (1 −

𝑥

𝑙𝑖
) + 𝑀𝑖+1

𝑥

𝑙𝑖
 

𝑑𝑀(𝑥)

𝑑𝑥
= 0 𝑥 =

𝑙

2
+ 

𝑀𝑖+1 −𝑀𝑖

𝑞.𝑙𝑖
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Tableau.III.5.Calcul des moments aux travées. 

 

 

Remarque  

 Vu que la méthode des trois moments surestime les moments aux appuis au détriment 

des moments en travées (l’inconvénient de la méthode des 3 moments), on diminue ces 

derniers de 1/3 et on augmente les moments en travées de 1/3 

 Moments en travées  
 M(1-2) = 3,74 [KN.m] 

 M(2-3) = 3,55 [KN.m] 

 M(3-4) = 4,34 [KN.m] 

 M(4-5) = 0,92 [KN.m] 

 Moments aux appuis  
 M1 = -3,74[KN.m] 

 M2 = -3,64[KN.m] 

 M3 = -3,93[KN.m] 

 M4 = -2,87[KN.m] 

 M5= -2,28[KN.m] 

Figure.III.6:Diagrammes des efforts internes à ELS. 

Calcul des efforts tranchants 








 
 

l

MMl
qqxxV ii 1

2
.)(  

Calcul des efforts tranchants à l’ELU. 

Tableau.III.6.Calcul des efforts tranchants à l’ELU. 

Travées 
L 

(m) 
qu(KN/m) 

𝐌𝐢 
(KN.m) 

𝐌𝐢+𝟏 
(KN.m) 

𝐕(𝐱)(KN) 

x = 0 x = L 

1-2 4,20 3,78 -3,74 -3,64 7,96 -7,92 

2-3 4,20 3,78 -3,64 -3,93 7,87 -8,01 

3-4 4,20 3,78 -3,93 -2,87 8,19 -7,69 

4-5 3,10 3,78 -2,87 -2,28 6,05 -5,67 

   -2,28 0,00   

 

 

 

Appuis 
L 

(m) 
qu(KN/m) 

𝑴𝒊 
(KN.m) 

𝑴𝒊+𝟏 
(KN.m) 

X     (m) µ(𝒙) 
Mt(x) 

(KN.m) 

1 4,20 3,78 -5,60 -5,46 2,11 8,33 2,80 

2 4,20 3,78 -5,46 -5,89 2,07 8,33 2,66 

3 4,20 3,78 -5,89 -4,30 2,20 8,32 3,26 

4 3,10 3,78 -4,30 -3,41 1,63 4,53 0,69 

5   -3,41 0    
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 Diagramme deseffortstranchants  

 

Figure.III.7.Diagramme de l’effort tranchant. 

 

 Vérification à l’ELS : 

σst ≤ σst̅̅ ̅̅  : Dans l’acier 

     σbc ≤ σbc ̅̅ ̅̅ ̅ : Dans le béton 

- Aux appuis : 

 Vérification de la contrainte dans les aciers 

σst =
Mmax
s

Aa × β1 × d
    Avec : Aa = 1,57 cm

2  ;Mmax
a = 3,93 KN.m ;d = 18 cm. 

β1est en fonction de :    ρ1 =
100 × AA

b0  d
=
100 × 1,57

12 × 18
= 0,719 

{
K1 = 25,65
β1 = 0,877

} ⟹  Par interpolation à partir des tableaux, à l’ELS. 

σst =
3,93× 103

0,877 × 18 × 1,57
= 158,57 MPa   Avec : σ̅st =

fe

γs
=
400

1,15
= 348 MPa 

σst = 158,57   MPa < σ̅st = 348 MPa …………. La Condition est vérifiée. 

 Vérification de la contrainte dans le béton :  

σbc ̅̅ ̅̅ ̅ = 0,6 × fC28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = K × σst      Avec : K =
1

K1
=

1

25,49
= 0,0392 

σbc = 0,0392 × 158,57 = 6,22 MPa 

σbc = 6,22 MPa < σbc ̅̅ ̅̅ ̅ = 15 MPa   ………………Condition est vérifiée. 

- En travée : 

 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

σst =
Mmax
t

At × β1 × d
    Avec : At = 1,57 cm

2  ;   Mt = 4,34 KN.m ;d = 18 cm. 

β1est en fonction de :    ρ1 =
100 × AA

b0  d
=
100 × 1,57

12 × 18
= 0,7268 

{
K1 = 25,49
β1 = 0,876

} ⟹  Par interpolation à partir des tableaux, à l’ELS. 

σst =
4,34× 103

0,876 × 18 × 1,57
= 175,11 MPa   Avec : σ̅st =

fe

γs
=
400

1,15
= 348 MPa 

σst = 175,11  MPa < σ̅st = 348 MPa …………. La Condition est vérifiée. 
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 Vérification de la contrainte dans le béton :  

σbc ̅̅ ̅̅ ̅ = 0,6 × fC28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = K × σst      Avec : K =
1

K1
=

1

25,49
= 0,0392 

σbc = 0,0392 × 175,11 = 6,86 MPa 

σbc = 6,86 MPa < σbc ̅̅ ̅̅ ̅ = 15 MPa    …………….…Condition est vérifiée. 

 

 Etat limite d’ouverture des fissurations : 

La fissuration étant peu nuisible (non préjudiciable) donc aucune vérification n’est nécessaire.   

 Vérification de la flèche (Etat limite de déformation) (Art B.6.8.424 

BAEL 91 modifiée 99) : 

Lorsqu'il est prévu de mettre des étais intermédiaires, on peut cependant se dispenser de 

donner une justification de la déformabilité des planchers à entrevous à condition que : 

{
 
 

 
 

h

l
≥

1

22,5

Ast

b0 d
≤
4,20 

fe
h

l
≥

Mt

15 M0

  Avec :   M0 = qS
l2

8
= 3,78 × 

4,202

8
= 8,33 KN m. 

{
  
 

  
 
h

l
=
20

4,20
= 0,047 >

1

22,5
= 0,044 …………………… . . . La condition est vérifiée.

Ast
b0d

=
1,57

12 × 18
= 0,0072 ≤

3,6   

fe
=
3,6

400
= 0,009…… la condition est vérifiée.

h

l
=
20

420
= 0,047 >

3,43

15 × 8,33
= 0,027…………… . . . La condition est  vérifiée.

 

 

 Toutes les conditions sont vérifiées, les armatures calculées à l’Etat Limite Ultime 

sont suffisantes.  

Conclusion : 

 Armatures longitudinales : 

 En travée :     2HA10       

                        1HA10 

 Aux appuis : 2HA10 

      1HA10 + 1HA10 Chap. 

 Armatures transversales : 

 Etrier HA8 

 Treillis soudé :  TS ∅6 − 200 ∗ 200 
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Figure III.8. : Ferraillage du plancher à corps creux .         
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III- 2-Etude de la poutre de chainage  

Le bâtiment est constitué de deux types de balcons. Le premier type est en corps creux 

 416   coulé sur place qui est muni de poutres de chaînage et le deuxième type en dalle pleine. 

Notre calcul se basera sur le ferraillage de la poutre de chaînage semi- encastrée à ses 

extrémités 

Evaluation  des charges et surcharges : 

 Les charges permanentes : 

Le poids propre de la poutre :…………………..0,20 x 0,30 x 25 = 1,50 KN/ml. 

Le poids propre du garde-corps  ………………….……(2+0,28) = 2,28 KN/ml. 

Le poids propre du plancher……………………..4,46 x  (0.65/2) = 1.4495KN/ml. 

 

 G= 5,23 KN/ml 

 La surcharge d’exploitation : 

Q=4.60 x (0,65/2) =1,50 KN/ml. 

Combinaisons de charges :     

   ELU :qu =  1,35 G +  1,5q =  1,35 x 5,23 + 1,5 x 1,5 = 9,31KN/ml. 

 ELS : qs =   G +  Q =  5,23 + 1,50 = 6,73 KN/ml. 

Etude de la poutre à l’ELU : 

On considère la poutre comme étant une poutre simplement appuyé sur deux appuis 

 

 

 

 

 

 

 

            Figure.III.9. Schéma statique de la poutre de chainage à l’ELU. 

 

Calcul des efforts internes : 

 Les moments fléchissant : 

Mmax =
qu. L2

8
=

9,31 ∗ 4,602

8
= 24,62 kN. m 

Remarque : 

   Afin de tenir compte des semis encastrements aux appuis, on affectera les moments par des 

coefficients correctifs de valeur égale à : 

0,85 M max en travées 

0,50 M max aux appuis 

   On obtient les valeurs des moments ci-dessous : 

En travée :M𝐭 = 0,85M_max = 0,85 × 24,62 = 20,92KN. m 

Aux appuis :Ma = Mb = 0,5Mmax = 0,3 × 24.62 = 7,38 KN. m 

 

 

4,60 m 

9,31kN/ml 
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b)Les efforts tranchant :  

TA =
q. L

2
=

9,31 × 4,60

2
= 21,41 kN  

Tb =
−q. L

2
=

−9,31 × 4,60

2
= −21.41 kN  

 

Diagramme des Efforts internes 

 

Figure.III.10.Diagramme des Efforts internes 

Calcul des armatures : 

 En travée : 

 μ =
Mt

bd2fbc
=

20,93×103

25×(28)2×14,2
= 0,08 

𝛍 < 𝛍𝐥 = 𝟎, 𝟑𝟗𝟐 ⇒ la section est simplement armée. 

à partir des abaques, on la valeur de β correspondant. 

μ = 0,08 →  β = 0,958 

At =
Mt

βdσst
=

20,93 × 103

0,958 × 28 × 348
= 2,24 cm2 

Choix des armatures : on prendra  3HA12 = 3,39 cm² 

 Aux appuis : 

μ =
Mt

bd2fbc
=

7,38 × 103

25 × (28)2 × 14,2
= 0,026 

⇒392,0=μ<μ l la section est simplement armée. 

à partir des abaques, on la valeur de β correspondant. 
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μ = 0,026 → β = 0,987 

At =
Mt

βdσst
=

12, 30 × 103

0,987 × 28 × 348
= 0,76cm2 

choix des armatures :        on prendra3HA12 =3,39 cm 

Vérification à l’ELU : 

 condition de non fragilité (Art B.4.2.1 BAEL 91 modifier 99).          

Calcul de la section minimale : 

Ast
min  ≥

0,23 b d ft28

fe
 

avec :  ft28 = 0,6 + 0,06 fc28 = 2,1 MPa 

Ast
min ≥

0,23 ×  25 ×  28 ×  2,1

400
= 0,84cm2 

 Aux appuis : 

Aadopte =  3,39 cm2 > Ast
min = 0,6762 cm2……………. Condition vérifiée. 

 En travée : 

Aadopte = 3,39 cm2 > Ast
min = 0,6762 cm2……………. Condition vérifiée. 

 Vérification aux cisaillements (BAEL91/99 Art5.1.1) 

τu =
Tmax

b0 d
< τu̅̅ ̅      Avec : Tmax = 21,41 KN. 

 Calcul la contrainte de cisaillement admissible.  

𝛕𝐮̅̅ ̅ = min (0,15 
fc28

γb
; 4 MPa) = min ( 

0,15 ×  25

1.5
; 4 MPa) 

𝛕𝐮̅̅ ̅ = min (2,5 MPa; 4 MPa) = 2,5 MPa 

 Calcul la contrainte de cisaillement. 

τu =
Tmax

b d
=

21,41 × 103

250 ×  300
= 0,285 MPa 

τu < τu̅̅ ̅ ………… condition est vérifiée, Pas de risque de cisaillement.  

 Vérification d’adhérence et d’entrainement des barres (BAEL Art6.1. 3). 

τse ≤ τsc̅̅ ̅̅  

Avec :  𝛕𝐬𝐜̅̅ ̅̅ = Ψsft28 = 1,5 × 2,1 = 3,15MPa 

τse =
Tmax

0.9d∑Ui
 

Ψs = 1,5 : Coefficient scellement HA. 

∑ Ui  : Somme des périmètres utiles des barres. 

∑ Ui = n × π × ∅ = (3 × 3,14 × 1,2) = 11,30 cm 
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τse =
21,41 ×  106

0.9 × 2800 × 113
= 0,75 MPa 

τse = 0,75 MPa < τsc̅̅ ̅̅ = 3,15 MPa…………….. Condition vérifiée. 

Donc il n y a pas de risque d’entrainement des barres. 

 

 Influence de l’effort tranchant. 

 Influence sur les aciers (BAEL91/99 Art A 5.1.312). 

Au ≥
Tu + |Mu|

0.9 d
×

γs

fe
    =

21,41 × 103 + 34,38 × 103

0.9 × 280
×

1,15

400
= 0,641cm2 

Au = 3,19 > Au = 0,64cm2……………………… Condition vérifiée. 

 Influence sur le béton (BAEL91/99 Art A 5.1.313). 

2 Tmax

0,9 b0 d
≤

0,8 fc28

γb
     Avec :   Tmax ≤

0.8×0.9

2

fc28b0d

γb
≤ 0.36 

fc28b d

γb
 

Tmax ≤
0.36 × 25 × 250 × 280

1,5
= 420 × 103 N = 420 KN 

Tmax = 21,41 KN < 420 KN………………………….. Condition vérifiée. 

 

 Encrage des armatures (longueur de scellement) (BAEL Art6.1. 22). 

Ls =
ϕfe

4 τsu
 

 Avec :    τsu = 0.6 × Ψs
2 × ft28 = 2.835 MPa 

Ls =
400 × 1,2

4 × 3.6
= 31,58 cm. 

La longueur d’ancrage mesurée hors crochets est au moins égale 0,4 Ls pour les aciers HA. 

Lad = 0,4 Ls = 0,4 × 31,58 = 12,632 cm 

SoitLs=20 cm 

 Calcul des armatures transversales : 

Les diamètres des armatures transversales doivent être tel que : 

∅ < 𝑚𝑖𝑛 {
H

35 
;  ∅L ;  

B

10
} = {8,57 ;  12 ;  25} = 8 mm 

On opte pour une section d’armature 4HA8 ⟹ ATr = 2,01 cm2 

 Espacement des barres : (Art 7-5-2-2/RPA 99 version 2003) 

St≤ {0,9d; 40 cm} = {0,9d ×28 =25,2cm; 40cm} = 25,2cm 

Soit St=25cm 

- En zone nodale : 

𝐒𝐭 ≤ min {
H

4
 ;  12ϕ} = min(7,5  ;  14,4),    on opte pour St = 7 cm. 

- En zone courante : 

St ≤
H

2
=

30

2
= 15 cm,    on opte pour   St = 15 cm. 

La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par : 

Amin = 0,003 × S ×  b ⟹  0,003 × 15 × 25 = 1,12 cm2 
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Amin< At =2,01 cm2  

 

 

Vérifications à l’ELS : 

 

 

 

 

 

         Figure.III.11. Schéma statique de la poutre de chainage à l’ELS. 

Les moments fléchissant : 

Mmax =
qs. L2

8
=

6,73 ∗ 4.62

8
= 17,80kN. m 

Remarque : 

   Afin de tenir compte des semis encastrements aux appuis, on affectera les moments par des 

coefficients correctifs de valeur égale à : 

0,85 M max en travées 

0,30 M max aux appuis 

   On obtient les valeurs des moments ci-dessous : 

En travée :M𝐭 = 0,85Mmax = 0,85 × 17,80 = 15,13KN. m 

Aux appuis :Ma = Mb = 0,3Mmax = 0,3 × 17.80 = 5,34 KN. m 

 

b)Les efforts tranchant :  

TA =
qs. L

2
=

6,73 × 4,60

2
= 15.48 kN  

Tb =
−qs. L

2
=

−6.73 × 4,60

2
= −15,48kN  

 

Diagramme des Efforts internes 

4,6m 

6,73kN/ml 
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Figure.III.12.Diagramme des Efforts internes. 

 

Vérification des contraintes :  
𝛔𝐬𝐭 ≤ 𝛔𝐬𝐭̅̅ ̅̅  Dans l’acier 

𝛔𝐛𝐜 ≤ 𝛔𝐛𝐜 ̅̅ ̅̅ ̅ Dans le béton 

 Aux appuis : 

 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

σst =
MsA

AAp×β1×d
    Avec :AAp = 3,39 cm2   ;MSA = 8,90 KN. m ; d = 28 cm 

β1est en fonction de :   ρ =
100 × AAp

b d
=

100 × 3,39

25 × 28
= 0,484 

{
K1 = 32,62
β1 = 0,895

} ⟹Par interpolation à partir des tableaux, à l’ELS. 

σst =
5,34 ×  103

0,895 ×  28 ×  3,39
= 62,85 MPa 

Avec : σ̅st =
fe

γs
=

400

1,15
= 348 MPa 

σst = 62,85 MPa < σ̅st = 348 MPa…………. La Condition est vérifiée. 

 Vérification de la contrainte dans le béton : 

σbc ̅̅ ̅̅ ̅ = 0,6 × fC28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = K × σst      Avec : K =
1

K1
=

1

32,62
= 0,031 

σbc = 0,031 × 62,85 = 1,94 MPa 

σbc = 1,94MPa < σbc ̅̅ ̅̅ ̅ = 15 MPa……….…la Condition est vérifiée. 
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 En travée : 

 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

σst =
Mt

At×β1×d
  Avec : At = 3,39 cm2   ;Mt = 15,13 KN. m ; d = 28 cm 

β1est en fonction de :   ρ =
100 × AAp

b d
=

100 × 3,39

25 × 28
= 0,484 

{
K1 = 32,62
β1 = 0,895

} ⟹Par interpolation à partir des tableaux, à l’ELS. 

σst =
15,13 × 103

0,895 × 28 × 3,39
= 178,10 MPa   Avec : σ̅st =

fe

γs
=

400

1,15
= 348 MPa 

σst = 178,10 MPa < σ̅st = 348 MPa…………. La Condition est vérifiée. 

 Vérification de la contrainte dans le béton : 

σbc ̅̅ ̅̅ ̅ = 0,6 × fC28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = K × σst      Avec :K =
1

K1
=

1

32,62
= 0,031 

σbc = 0,031 × 178,10 = 5,52 MPa 

σbc = 5,52 MPa < σbc ̅̅ ̅̅ ̅ = 15 MPa…………….…La Condition est vérifiée. 

 

 

 Vérification de la flèche (BAEL 91/99 Art 6.5.2) 
h

l
 ≥  

1

16
          Avec : h = 30 cm hauteur totale, 

L = 4,60  m portée entre nus d’appuis,   
h

l
≥

Mt

10 M0
 Avec :  Mt : moment maximum en travée,  

M0 : valeur maximum du moment isostatique,  
A

bd
≤

4,2

fe
 Avec : A : section des armatures,  

b : longueur da la section, 

h : hauteur utile de la section droite.   
h

l
=

0,3

4,60
 = 0,0652>

1

16
= 0,0625 ………………………. Condition vérifiée. 

Mt

10 M0
=

15,13

10 ×17,80
 = 0,085>

h

l
=0,0652…………….. Condition vérifiée. 

A

bd
=

3.39

25 × 28
= 0,0048 <

4,2

400
= 0,0713…………………Condition vérifiée. 

Les 3 conditions sont vérifiées donc il n’y a pas lieu de vérifier la flèche. 

Conclusion : 

On adopte les armatures calculées à l’ELU (elles sont vérifiées à l’ELS). 

 Armatures longitudinales : 

  - En travée : 3HA12 

            - Aux appuis : 3HA12 

 Armatures transversales : 

   - 4HA8 
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Figure.III.13. Schéma du ferraillage de la Poutre de chainage. 
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III- 3-Salle machine . 

III.3.1 Introduction : 

L’ascenseur est un dispositif mobile permettant le déplacement vertical de personnes 

ou d’objets entre les différents niveaux d’une construction. Il est principalement composé 

d’un système de levage (Moteur électrique, treuil et câbles métalliques), d’une cabine et d’un 

contrepoids.  

 La cage d’ascenseur (réservation) est munie d’un panneau de dalle isolé de 

dimensions (2x=4m²)appuyée sur son pourtour (4 cotés) supportant son poids propre et un 

chargement localisé concentrique (P) agissant sur un rectangle {
𝑈0 = 80 𝑐𝑚 
𝑉0 = 80𝑐𝑚 

engendré par le 

système de levage.  

Figure III-14. Composition d’un ascenseur  [1]  . 

Cette charge (P) est donnée par la fiche technique de l’ascenseur, N’ayant pas cette 

fiche à disposition, la charge est arbitrairement prise égale à 9 tonnes (90kN).  

 

Figure III- 15Caractéristiques géométriques de la dalle pleine de la salle machine.         . 
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III.3.2Calcul de la dalle pleine  

A. Dimensionnement de la dalle 

{
𝐋𝐱 = 2,5 𝑚
𝐋𝐲 =  𝟑, 𝟏 𝐦

 

         S = Lx ×  Ly =  2 × 2 = 4 m2 

B. Epaisseur de la dalle: 
 

L’épaisseur de la dalle est donnée par la formule suivante: 

e ≥  
Lx
30

=
200

30
=  6,66 cm.  

ht : doit être au moins égale à 12 cm (RPA 99 Version 2003), nous adoptons une hauteur : 

ht=15 cm. 

III.3.3 Principe de calcul : 
L’étude de la dalle pleine soumise à une charge localisée, s’effectue à l’aide des 

abaques de PIGEAUD qui fournissent des coefficients permettant de calculer les moments 

dans les deux sens engendrés par cette charge. 

{
Mx1 = P(M1 + ϑM2)
My1 = P(ϑM1 +M2)

 

Avec : 

Mx1et My1 : Moments fléchissant au milieu du panneau dans les sens XX  et YY, dues à la 

charge concentrée P, sont donnés par les abaques en fonction de ρ et des rapports
U

Lx
,
V

Ly
. 

ν : Coefficient de poisson   {
𝛎 = 0 à l’ELU    
  𝛎 = 0,2 à l’ELS 

 

 

P : intensité de la charge concentré ; 

U et V : cotées du rectangle sur lequel agit la charge P compte tenue de la division à 45° dans 

le revêtement et la dalle de béton. Ils sont déterminés au niveau de la feuille moyenne de la 

dalle.  

A. Calcul de  U et V   

 {
U = U0 + 2(ξ × e +

ht

2
) = U0 + 2e + ht

V = V0 + 2(ξ × e +
ht

2
) = V0 + 2e + ht

 

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

e: épaisseur du revêtement (e =  5 cm). 
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  : Coefficient de revêtement.   = 1 (car le revêtement est aussi solide que le béton). 

U0, V0 : surface de contact, zone dans laquelle P est concentrée (U0 = V0 = 100 cm). 

{
U = 0,80 + 2 × 0,05 + 0,15 = 1,05 m
V = 0,80 + 2 × 0,05 + 0,15 = 1,05 m

 

B. Détermination des sollicitations : 

Poids propre de la salle G = 0,15 × 25 × 1 = 3,75 KN/ ml (bande de 1m de largeur) . 

 La surcharge Q = 1KN/ ml. 

 A l’ELU : 

Pu =  1.35 P =  1.35 × 90 = 121.5 
KN

ml
 (charge concentrée du système de levage). 

qu = 1.35 G + 1.5 Q =  1.35 × 3,75 +  1,5 × 1 =  6.56
KN

ml
 (charge uniformément répartie) 

 A l’ELS : 

{
Ps =  P =  90 KN.                                         
qs =  G +  Q =  3.75 +  1 =  4.75 KN.

 

III.3.4 Calcul a l’état limite ultime (ELU) : 

A. Calcul des moments au centre du panneau.  
 

0.4≤ 8,0ρ ≤ 1 : le panneau de dalle travail dans les deux sens.  

8,0ρ  
U

lx
=

105

200
=  0,525 M1 = 0,134 

V

ly
 =  

105

250
 =  0,42                                                   M2 = 0,101 

Alors : 

{
Mx1 =  Pu(M1 +  𝛎 M2) =  121,5  ×  (0,112 + 0) = 13.608KN.m
My1 =  Pu(M2 +  𝛎 M1) =  121,5 × (0 +  0,101) = 12,27KN.m

 

B. Calcul des moments dû au poids propre de la dalle : 

           0.4≤ 8,0ρ ≤ 1 : le panneau de dalle travail dans les deux sens.  

Panneau rectangulaire isolé portant dans les deux directions. Donc, on considère au milieu de 

chaque portée une bande de 1 m de largeur.  

Le calcul se fera par application de la méthode exposée dans l’annexe E3 du 

(BAEL91modifié99) 

{
Mx2  =  μxqulx

2

My2  = μyMx2
 

Avec: 

Mx2: Le moment fléchissant dans le sens de Lx ; 

My2: Le moment fléchissant dans le sens de Ly ; 

μxetμy: Coefficient donnés en fonction de ρ et  ν. 

 

 8,0
310

250

l

l
ρ

y

x

1 m 

1 m 
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      8,0ρ  

        ν=0 

        Donc :   {
μx =   0,0565
μy =  0,595    

 

{
Mx2  =  0,0565 × 6,56 × 22 = 1.482KN.m
My2  = 0,595 x 2,5  =  1,487KN.m             

 

 

C. Superposition des moments agissant au centre du panneau : 
 

{
Mx = Mx1 +Mx2 = 13,608 + 1,48 = 15,088  KN m
My = My1 +My2 = 12,27 + 1,48 = 13,75KN m  

Remarque  

 A fin  de tenir compte des semi-encastrements de la dalle au niveau des voiles, les 

moments calculés seront déterminés en leurs affectant le coefficient (0,85) en travée et (0,3) 

aux appuis. 

Sens Lx : 

En travées 

Mx
t  =  0,85 x 15,088 = 12,82 

Aux appuis 

Mx
a = −0,3 x 15.088 = −4.52 

Sens Ly 

En travées 

My
t  =  0,85 x 13,75 = 11,68. 

Aux appuis 

My
a  =  −0,3 x 13,75 = −4,125. 

 

 

Figure III-16.: Les moments aux appuis et en travée dans les deux sens à l’ELU.          . 
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III.3.5 Ferraillage à L’ELU : 

Détermination de la section des armatures 

a. Dans  le sens de la petite portée (X-X) 

En travée 

Dans nos calculs, on considère une bande de 1 m de la dalle, tel que ses caractéristiques 

sont : b=100 cm ; 

d = h0-c =15 – 2 = 13 cm       , c =2 cm ,        b = 100 cm,         Mx
t= 12.82KN.m 

054,0
2,14)13(100

1082,12

.. 2

3

2







bc

t

x
b

fdb

M
 < l 0,392La section est simplement armée. 

972,0054,0    tableau

b  

.93,2
34813967,0

1082,12

..

2
3

cm
d

M
A

s

t

x
t 







 

Soit 
252,4124 cmAHA t     avec un espacement St = 25cm 

Aux appuis : 

Mx
a = 5,38KN.m 

020,0
2,14)²13(100

1052,4

..

3

2







bc

a

x
b

fdb

M
 < 392,0l SSA  

 020,0b 989,0  

2
3

01,1
34813989,0

1052,4

.
cm

d

M
A

s

a

x
a 







 

Soit     cmSaveccmAHA t 2014,3104 2   

b. Dans le sens de la grande portée (Y-Y) : 

En travée :  

My
t= 11,68KN.m 

 
048,0

2,1413100

1068,11

..
2

3

2







bc

t

y

b
fdb

M
 < 392,0l SSA 

975,0048,0    tableau

b  

2
3

64.2
34813975,0

1068,11

..
cm

d

M
A

s

t

y

t 






 

Soit 
252,4124 cmAHA t     avec un espacement St = 25 cm 

Aux appuis : 

My
a = 5,38KN.m 

017,0
2,14)13(100

1012,4

.. 2

3

2







bc

a

y

b
fdb

M
 < 392,0l SSA  

9915,0017,0    tableau

b  
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2
3

91.0
348139915,0

1009,4
cmAa 




  

Soit      cmSaveccmAHA ta 2014,3104   

 

 

III-3-6Vérification à L’ELU : 

A. Condition de non fragilité BAEL91 modifié 99 (Art B.7.4) : 

Les condition de non fragilité et de section minimale des armatures tendues, sont déterminé à 

partir d’un pourcentage de référence W0 qui dépend de la nuance des acier, de leurs diamètres 

et de la résistance à la compression du béton.  

{
 
 

 
      Wx =

Ax
b. h 

≥
W0(3 − ρ)

2

 Ax ≥
W0(3 − ρ)

2
× b. h

 Et        Wy =
Ay

b. h
≥  ρ0

 

Avec : 

Ax : section minimale d’armatures. 

b h : section totale de béton. 

WxetWy : Les Taux minimaux d’acier en travée dns le sens (x-x) et dans le sens (y-y) ; 

ρ0 = Rapport du volume des aciers à celui du béton ρ0 =0,0008 pour des barres à hautes 

adhérence de classe  FeE400. 

 

a. Sens (X-X) : 

 

     Wx =
Ax
b. h 

≥
W0(3 − ρ)

2
 

 

                 Ax ≥
0,0008 × (3 − 0,6)

2
× 100 × 15 = 1,44cm2 

 

   En travées : 𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é𝐞 =  4,52cm
2˃ Ax =  1,44cm

2 ……….condition vérifiée. 

   Aux appuis :𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é𝐞 =  3,14cm
2˃ Ax  =  1,44cm

2 ……….condition vérifiée. 
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b. Sens (Y-Y) : 

     Wy =
Ay

b.h
≥  ρ0 

                 Ay ≥ 0,0008 × 100 × 15 = 1,2cm2 

 

    En travées : Aadoptée =  4,52cm
2˃ Ay =  1,2cm

2 ……….condition vérifiée. 

    Aux appuis :Aadoptée =  3,14cm
2˃ Ay  =  1,2cm

2 ……….condition vérifiée. 

B. Diamètre maximal des armatures BAEL91modifié 99 (Art A.7.21) : 

On doit vérifier que .15
10

150

10
max mm

h
   

: Diamètre des armatures longitudinales. 

mm12 < ..15max vérifiermm   

 

C. Espacements des armatures BAEL91modifié 99 (Art A.8.2.42) : 

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

(Charges concentrées) 

 

a. Armatures principale: 

  St ≤  min   ( 2h;  25cm ) 
  St =  25cm ≤  min( 30cm ;  25cm)  =  25cm……………….  condition vérifiée 

 

b. Armatures de répartitions : 

 St ≤  min    ( 3h;  33cm )
 

      St =  25cm ≤  min  ( 45cm ;  33cm )    =  33cm ……………… condition vérifiée 

Vérification de non poinçonnement BAEL91modifié99 (Art A.5.2.42) : 

La condition de non poinçonnement est vérifiée si : 

Pu

b

c
c

f
h


 28045,0  

Avec :  Pu : charge de calcul à l’ELU. 

c : Périmètre du contour de la surface sur laquelle agit la charge au niveau de feuillet moyen. 

ht : épaisseur totale de la dalle. 

c =  2(U +  V)  =  2(1,05 + 1,05)  =  4,2 m. 

Pu = 1,35(90) = 121,5 KN kN5,472
5,1

25000
15,02,4045,0                Condition 

vérifiée. 

Donc les armatures transversales sont inutiles. 

 

D. Vérification de la contrainte tangentielle BAEL91modifié 99 (Art A.5.2 .2) : 

On doit vérifier que : 

τu =
Vu

b d
≤ τu̅̅ ̅ = 0,07 × 

fc28

γb
;    Avec : τu̅̅ ̅ = 0,07 ×

25

1,5
= 1,167MPa 
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b =1m ; d =0,9 ht =0,9 x 15 =13,5 cm. 

 

Au milieu de U : 

Vu =
VU

Pu

2
 

.57,38
05,105,12

5,121
kNVu 


  

 

Au milieu de V : 
On a : 

.57,38
05,13

5,121

.3
kN

V

P
V u

u 


  

NB : kNVu 57,38  

.285,0
1351000

1057,38

.

3

MPa
db

Vu
u 




  

MPa
f

b

c

u 167,1
5,1

25
07,007,0 28 


  

u =0,285MPa< u =1,167MPa      Condition vérifiée 

 

III-3-7 Calcul  à l’état limite de service (l’ELS ):  

a. Evaluation des moments Mx1 et My1 dus au système de levage : 

 

Mx1= qs (M1 + ν M2) = 90 (0,112 + 0,2 x 0,081) = 11,53kN.m 

My1 = qs (M2 +ν M1) = 90 (0,081 + 0,2 x 0,112) = 9,3kN.m 

 

b. Évaluation des moments Mx2 ; My2 dus au poids propre et à la surcharge de la 

dalle pleine :  

8,0ρ  
        ν=0,2 

Donc : 

      μx=0,0632   (RPA99Version2003/ Tabl 1.3) 

      μy=0,710 

 

mlkNQGqs /75,4175,3   

  mKNLqM xsxxx .20,1275,40632,0..0632,08,0
22

2    

Mx2   = 1,20kN.m 

mKNMM xyyy .852,020,1710,0710,0 22    

My2 = 0,852 kN.m 

 

 

 

 



Chapitre III                                                                                            Calcul  des  éléments 

 

 

57 

C. Superposition des moments agissant au centre du panneau :  

 

      Mx   = Mx1 + Mx2 = 11,53+ 1,20= 12,73 kN.m 

       My = My1+ My2 = 9,30+0,85= 10,15 kN.m.  

 

Afin de tenir compte des semi-encastrements de la dalle au niveau des voiles, les moments 

calculés seront déterminés en leurs affectant le coefficient (0,85) en travée et (0, 3) aux 

appuis. 

Sens Lx 

En travées 

Mx
t =0,85 x 12,73 =10,82KN.m 

Aux appuis 

Mx
a =-0,3 x 12,82 = -3.84KN.m 

Sens Ly 

En travées 

My
t =0,85 x 10,15=8,62KN.m 

Aux appuis 

My
a =-0,3 x 10,15 =-3,04KN.m 

 

 

Figure III.17. : Les moments aux appuis et en travée dans les deux sens à l’ELS. [1]         . 

III-3-8 Vérification à l’ELS :  

A. Etat limite de fissuration : 

La fissuration est peu préjudiciable. Aucune vérification n’est nécessaire. 

B. Vérifications des contraintes dans le béton et les aciers : 

a. Sens (X-X) 

En travée 

                Mt = 13,37 KN. m            At = 4,52 cm2 

On doit vérifier :   MPafcbcbc 156,0 28 
 

347,0
13100

52,4100

.

100
1 









db

At  K1= 33,08  et  β1 = 0,896          
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s = MPa
Ad

M

t

t 66,236
452130896,0

1037,13

..β

6

1





  

σbc= MPa
K

s 15,7
08,33

66,236

1




< MPabc 15 Condition vérifiée. 

Aux appuis : 

Max = 4,72kN.m.        Aa =3,14cm2 

On doit vérifier : 

bcbc σσ   = 0,6 fc28 = 15 MPa. 

1 = 






24,0

13100

14,3100

.

100

db

Aa K1 = 170,2 et  1= 0,973 

σs= MPa
Ad

M

a

a 96,76
1052,4130973,0

1072,4

..β 2

6

1





  

σbc= MPa
K

s 45,0
2,170

96,76

1




< MPabc 15                      Condition vérifiée 

b. Sens (Y-Y) 

En travée 

                Mt = 10,90 KN. m           At = 4,52 cm2 

On doit vérifier :   MPafcbcbc 156,0 28 
 

347,0
13100

52,4100

.

100
1 









db

At  K1= 33,08  et  β1 = 0,896          

s = MPa
Ad

M

t

t 84,157
452130896,0

10 10,90

..β

6

1





  

σbc= MPa
K

s 77,4
08,33

84,157

1




< MPabc 15             Condition vérifiée. 

Aux appuis : 

Max =3,85 kN.m.   Aa =3,14cm2 

On doit vérifier : 

bcbc σσ   = 0,6 fc28 = 15 MPa. 

1 = 






24,0

13100

14,3100

.

100

db

Aa K1 = 170,2 et  1= 0,973 

σs= MPa
Ad

M

a

a 25,51
1052,4130973,0

10 3,85

..β 2

6

1





  

σbc= MPa
K

s 30,0
2,170

25,51

1




< MPabc 15                       Condition vérifiée 

Vérification de la flèche (Art B.7.5 BAEL 91 modifiée 99). 

{
 

 
h

Lx
≥

Mt

20 Mx

Ax
b d

≤
2 

fe
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4 HA10/ml, St=20 cm   

4 HA12/ml, St=25cm   

 
 

 

Avec : 

- h : hauteur de dalle. 

- Mtx : Moment en travée de la dalle continue dans la direction L  

- Mx : Moment isostatique dans la direction de (x –x) pour une bande de largeur égale à 1[m].  

 Mx= 14,662 KN.m 

- Ax : Section d’armature par bande de largeur égale à 1[m] 

- d    : La hauteur utile de la bande. 

- b    : La largeur de bande égale à 1[m] 

{
 

 
h

Lx
=
15

150
= 0,1 >

Mt

20 Mx
=

13,37

20 × 15,74
= 0,042… . . La condition est  vérifiée.      

Ax
b d

=
4,52

100 × 13
= 0,0035 <

2 

fe
=

2

400
= 0,005… . la condition est vérifiée.       

 

Les deux conditions sont vérifiées, donc il est pas nécessaire de vérifier la flèche . 

Conclusion : 

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

 Armatures dans le sens X-X : 

 En travée :4HA12 (esp=25cm) 

 Aux appuis :4HA10 (esp=20cm) 

 Armatures dans le sens Y-Y : 

 En travée :4HA12 (esp=25cm) 

 Aux appuis :4HA10 (esp=20cm) 

Les schémas de ferraillage de la dalle de salle machine. 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III-18. Plan de ferraillage de la salle machine suivant x-x. [1] . 
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III.4. Etude d’une poutre palière 

III.4.1 La poutre palière : 

 C’est un élément secondaire de section rectangulaire (b x h), reposant sur deux 

appuis (partiellement encastrée dans les poteaux). Elle est destinée à supporter son poids, 

propre, le poids du mur en maçonnerie, et la réaction de la paillasse avec une portée max 

de 280cm. On choisit la poutre palière du RDC et on adopte la même poutre palière pour 

les autres étages. 

 

  

 

 

 

              . 

Figure20 :schéma poutre palier.   

III.4.2. Détermination des charges et surcharges : 

Poids propre de la poutre :  GPP = 25 ×  0,3 ×  0,20 = 1,5 
KN

ml
 

Charge d’exploitation :Q = 2,5 KN/ml 

•Réactions d’appuis de palier : 

Réaction du palier à l’ELU :  RA = 𝟑𝟑, 𝟎𝟕KN 

Réaction du palier à l’ELS :RA = 𝟐𝟐, 𝟖𝟗 KN 

•Combinaison de charges : 

qu= 1,35G + R/1ml
KN

ml
 

qu = 1.35G + RBu = 1.35 × 1,5 + 33,07 = 35,09 

 Calcul des efforts internes : 

      •Moment isostatique : charge de la poutre a l’ELU 

Mu = Mu
max =

qu × l
2

8
=
35,09 × 2,82

8
= 34,38 KNm. 

       •Effort tranchant :  

Tu = Tu
max =

qu × l

2
=
35,09 ×  2,8

2
= 49,13 KN. 

En tenant compte de l’effort de semi encastrement on aura : 

       Mmax
A = − 0,3Mmax = − 0,3 × 34,38 = −10,31 KN.m 

Mmax
t = 0,85 Mmax = 0,85 × 34,38 = 29,22KN.m 

b 

 

h 

     Figure.III.19. Schéma de la poutre palière. 

       35,09 KN/ml 

2,80m 
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III.4.4. Diagrammes des efforts internes : 

 

Figure III.21. : Diagrammes des efforts internes à l’ELU.          . 

 

Calcul des armatures : 

d = 28 cm ;   h = 30 cm ;   C = C′ = 2 cm ;   b = 25cm 

En travée :  Mmax
t = 29,22 KN.m 

μ
t
=

Mu
t

bd2fbu
=

29,22 ×  103

25 ×  282 ×  14,2
= 0,104 < μ

id
= 0.392 

μ
t
= 0,104 < μ

id
= 0.392 section est simplement armée (S.S.A) 

μ
t
= 0,104

tableau
⇒    β = 0,945 

At =
Mu

βdσst
=

29,22 ×  103

0,945 × 28 × 348
= 3,17cm2 

On opte pour une section d’armature : 
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Soit 3HA12 ⟹ AAp = 3,39 cm
2. 

a) Aux appuis : Mmax
A = −10,31 KN.m 

μ
A
=

Mu
A

bd2fbu
=

10,31 ×  103

 25 ×  282 ×  14,2
= 0,037 < μ

id
= 0,392 

μ
A
= 0,037 < μ

id
= 0,392 section est simplement armée (S.S.A) 

 μ
A
= 0,037

tableau
⇒    β = 0,9815 

AAp =
Mu

βdσst
=

10,31 × 103

0,9815 × 28 × 348
= 1,07cm2 

On opte pour une section d’armature :  

Soit 3HA12 ⟹ AAp = 3,39 cm
2. 

 III.4.5 Vérification à l’ELU : 

 Exigence du RPA (Art 7-5-2 RPA 99 version 2003)  

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre 

est de 0,5% en toute section (0,5 % de S).  

Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux : 

 AS = 3HA12 + 3HA12 = 3.39 + 3.39 = 6.78 cm
2 

 0,5 % deS = 0,005 × b × h = 0,005 × 25 × 30 = 3,75cm2 

  AS = 6,78cm > 0,005 × b × h = 3,75 cm
2…………… Condition verifiée. 

 

 Calcul de la section minimale (Art B.4.2.1 BAEL 91 modifier 99).                                                                                                         

Ast
min ≥

0,23 bdft28
fe

 

 avec :  ft28 = 0,6 + 0,06 fc28 = 2,1 MPa 

Ast
min ≥

0,23 ×  25 ×  28 ×  2,1

400
= 0,84cm2 

 Aux appuis : 

Aadopte =  3,39 cm
2 > Ast

min = 0,84 cm2……………. Condition vérifiée. 

 En travée : 

Aadopte = 3,78 cm
2 > Ast

min = 0,84 cm2……………. Condition vérifiée 

 

 Vérification aux cisaillements (BAEL91/99 Art5.1.1) 

τu =
Tmax

b0d
< τu̅      Avec : Tmax = 49,13 KN. 
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 Calcul la contrainte de cisaillement admissible.  

𝛕𝐮̅̅ ̅ = min (0,15 
fc28
γb
; 4 MPa) = min ( 

0,15 ×  25

1.5
; 4 MPa) 

  𝛕𝐮̅̅ ̅ = min (2,5 MPa; 4 MPa) = 2,5 MPa 

 Calcul la contrainte de cisaillement. 

τu =
Tmax
bd

=
49,13 × 103

250 ×  300
= 0,655MPa 

τu < τu̅ ………… condition est vérifiée, Pas de risque de cisaillement. 

 

 Vérification d’adhérence et d’entrainement des barres (BAEL Art6.1. 3). 

τse ≤ τsc̅̅̅̅  

Avec :  𝛕𝐬𝐜̅̅ ̅̅ = Ψsft28 = 1,5 × 2,1 = 3,15MPa 

τse =
Tmax
0.9d∑Ui

 

Ψs = 1,5 : Coefficient scellement HA. 

∑Ui  : Somme des périmètres utiles des barres. 

∑Ui = n × π × ∅ = 6 × 3,14 × 1,2 = 22,61 cm 

τse =
49,13 ×  103

0.9 × 2800 × 226,1
= 0,086 MPa 

τse = 0,086 MPa < τsc̅̅̅̅ = 3,15 MPa…………….. Condition vérifiée. 

Donc il n y a pas de risque d’entrainement des barres. 

 Influence de l’effort tranchant. 

 Influence sur les aciers (BAEL91/99 Art A 5.1.312). 

Au ≥
Tu + |Mu|

0.9 d
×

γ
s

fe
    =

49,13 × 103 + 10,31 × 103

0.9 × 280
×
1,15

400
≥ 0,565cm2 

Au = 0,678cm
2 > Au = 0,565cm2……………………… Condition vérifiée. 

 Influence sur le béton (BAEL91/99 Art A 5.1.313). 

2Tmax

0,9 b0 d
≤
0,8 fc28

γb
     Avec :   Tmax ≤

0.8×0.9

2

fc28b0d

γb
≤ 0.36 

fc28bd

γb
 

Tmax ≤
0.36 × 25 × 250 × 280

1,5
= 420 × 103N = 336 KN 

Tmax = 49,13 KN < 420KN………………………….. Condition vérifiée. 
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 Encrage des armatures (longueur de scellement) (BAEL Art6.1. 22). 

Ls =
ϕfe
4 τsu

 

 Avec :    τsu = 0.6 ×Ψs
2 × ft28 = 2.835 MPa 

Ls =
400 × 1,2

4 × 2,835
= 42,33 cm. 

La longueur d’ancrage mesurée hors crochets est au moins égale 0,4 Lspour les 

aciers HA. 

Lad = 0,4 Ls = 0,4 × 42,33 = 16,932 cm 

SoitLs =20 cm 

 Calcul des armatures transversales : 

Les diamètres des armatures transversales doivent être tel que : 

∅ < 𝑚𝑖𝑛 {
H

35 
; ∅L ;  

B

10
} = {8,57 ;  12 ;  25} = 8 mm 

On opte pour une section d’armature 4HA8 ⟹ ATr = 2,01 cm
2 

 

 Espacement des barres : (Art 7-5-2-2/RPA 99 version 2003) 

St≤ {0,9d; 40 cm} = {0,9d ×28 =25,2cm; 40cm} = 29,7cm 

Soit St=25cm 

 

- En zone nodale : 

𝐒𝐭 ≤ min {
H

4
 ;  12ϕ} = min(7,5  ;  14,4),    on opte pour St = 7 cm. 

- En zone courante : 

St ≤
H

2
=
30

2
= 15 cm ,    on opte pour   St = 15 cm. 

La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par : 

Amin = 0,003 × S × b ⟹  0,003 × 15 × 25 = 1,125cm2 

Amin<At =2,01 cm2 

 

 Calcul à l’état limite de service ELS :  

qS = G + RAs =  1,5 + 22,89 = 24,39 KN/ml. 

 Calcul des efforts internes : 

- Moment isostatique : 

Ms = Ms
max =

qsl
2

8
=
24,39 × 2,82

8
= 23,9 KN.m. 
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- Effort tranchant : 

Ts = Ts
max =

qsl

2
=
24,39 × 2,8

2
= 34,15 KN. 

En tenant compte de l’effort de semi encastrement on aura : 

Mmax
A = − 0,3Mmax = −0,3 × 20,71 = −6,21 KN.m 

Mmax
t = 0,85 Mmax = 0,85 × 20,71 = 17,60 KN.m 

- Diagrammes des efforts internes : 

 

Figure III.22. : Diagrammes des efforts internes à l’ELS. 

 

a) Vérification à l’ELS. 

𝛔𝐬𝐭 ≤ 𝛔𝐬𝐭̅̅ ̅̅  Dans l’acier 

𝛔𝐛𝐜 ≤ 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ Dans le béton 

 Aux appuis : 

 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

σst =
MsA

AAp×β1×d
Avec :AAp = 3,39 cm

2   ;   MSA = 6,21 KN.m ; d = 28 cm 

β
1
 est en fonction de :   ρ =

100 ×AAp

bd
=
100 × 3,39

25× 28
= 0,484 
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{
K1 = 32,62
β
1
= 0,895} ⟹Par interpolation à partir des tableaux, à l’ELS. 

σst =
6,21 ×  103

0,895 ×  28 ×  3,39
= 73,09MPa 

Avec : σ̅st =
fe

γs
=
400

1,15
= 348 MPa 

σst = 73,09MPa < σ̅st = 348 MPa…………. La Condition est vérifiée. 

 Vérification de la contrainte dans le béton : 

σbc̅̅ ̅̅ = 0,6 × fC28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = K × σst      Avec : K =
1

K1
=

1

32,63
= 0,031 

σbc = 0,031 × 73,93 = 2,26MPa 

σbc = 2,26MPa < σbc̅̅ ̅̅ = 15 MPa……….…la Condition est vérifiée. 

 En travée : 

 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

σst =
Mt

At×β1×d
Avec : At = 3,39 cm

2   ;   Mt = 17,60 KN.m ; d = 28 cm 

β
1
 est en fonction de :    ρ =

100 ×At

bd
=
100 × 3,39

20 × 28
= 0,606 

{
K1 = 32,62
β
1
= 0,895} ⟹À partir des tableaux, à l’ELS. 

σst =
17,60 ×103

0,895 × 28 × 3,39
= 209,51 MPa   Avec : σ̅st =

fe

γs
=
400

1,15
= 348 MPa 

σst = 207,17MPa < σ̅st = 348 MPa…………. La Condition est vérifiée. 

 Vérification de la contrainte dans le béton : 

σbc̅̅ ̅̅ = 0,6 × fC28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = K × σst      Avec :K =
1

K1
=

1

32,63
= 0,031 

σbc = 0,031 × 207,17 = 7,356 MPa 

σbc = 6,42MPa < σbc̅̅ ̅̅ = 15 MPa…………….…La Condition est vérifiée. 

 

 Vérification de la flèche (BAEL 91/99 Art 6.5.2) 

h

l
≥

1

16
 Avec : h = 30 cm hauteur totale, 

L = 2,8 m portée entre nus d’appuis,   

h

l
≥

Mt

10M0
 Avec : Mt : moment maximum en travée,  

M0 : valeur maximum du moment isostatique,  

A

bd
≤
4,2

fe
 Avec : A : section des armatures,  
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b : longueur da la section, 

h : hauteur utile de la section droite.   
h

l
=
0,3

2,8
 = 0,11>

1

16
= 0,0625 ………………………. Condition vérifiée. 

Mt

10M0
=

17,60

10 ×22,89 
 = 0,0768<

h

l
=0,11…………….. Condition vérifiée. 

A

bd
=

3,39

25× 28
= 0,00484 <

4,2

400
= 0,0713…………………Condition vérifiée. 

Les 3 conditions sont vérifiées donc il n’y a pas lieu de vérifier la flèche. 

Conclusion : 

On adopte les armatures calculées à l’ELU (elles sont vérifiées à l’ELS). 

 Armatures longitudinales : 

        - En travée : 3HA12 

        - Aux appuis : 3HA12 

 Armatures transversales : 

   - 4HA8 

 

Figure.III.23.  Schéma du ferraillage de la poutre palière. 
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III.5-Plancher en dalle pleine( Balcon). 

III5.1Introduction : 

       Les dalles sont des pièces planes et minces dont les dimensions en plan sont nettement 

supérieures à l’épaisseur. Elles reposent avec ou sans continuité sur deux, trois ou quatre 

appuis constitués par des poutres ou des murs, elles ont pour rôle :   

      -  résistance (supporter leur poids propre ainsi que  les surcharges d’exploitation). 

 -  l’isolation thermique et acoustique. 

-  la protection contre l’incendie. 

 Les dalles pleines peuvent être réparties en 02 catégories : 

- Dalle pleine sur appuis continus. 

- Dalle pleine sur appuis ponctuels. 

Les dalles pleines sur appuis continus (comme dans notre cas) peuvent porter dans deux 

directions ou bien dans une seule. (BAEL-Art-5.21). 
 

III.5.2Principe de la méthode: 

                  Soit Lx et Ly les distances mesurées entre nus d’appuis et q la charge uniformément 

repartie par unité de longueur. 

    -Nous supposons que le panneau est simplement appuyé sur ses débords. 

    -Nous définissons   α =  
Lx

Ly
avec:Lx <  𝐿y 

1–  Si𝛂 < 0,4   panneau travaillant dans un seul sens (Lx) . Au centre de la dalle, pour une 

bande de 1 m de largeur: 

M0x =  q  (Lx)2 / 8 ,  M0y =  0 . 

 

              2–  Si𝟎, 𝟒 ≤ 𝛂 ≤ 𝟏   panneau travaillant dans les deux sens. Au centre de la dalle: 

   - sens Lx      M0x =  μx q (Lx)2  

   - sens Ly      M0y =  μy M0x.     
μxet μy : Coefficients multiplicateurs donnés en fonction de α 

et du coefficient de poisson  ν. 

Vérification:
𝐌𝟎𝐲

𝐌𝟎𝐱
𝟎, 𝟐𝟓. 

Remarque: 

.Panneau de dalle continu au-delà de ses appuis: 

   -Moment en travées   0,75 (M0x ,M0y). 

   -Moment sur appuis   0,5 ( M0x ). 
 

.Panneau de rive dont l’appui peut assurer un encastrement partiel: 

   -Moment en travée   0,75 ou 0,85 (M0x ,M0y).  

   -Moment sur appuis de rive   0,3 (M0x ). 

   -Moment sur appuis intermédiaires    0,5 (M0x ). 
 

 

 

 

 

Lx 

Ly 

1m 

1m 

Ly =1,4m 
0,3Mx 

0,5Mx 

0,5Mx 0,5Mx 

0,85Mx 

0,75My 

+ 

+ 

- - 

- 

- 
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III.5.3 Sollicitations dans le panneau: 

Charges permanentes G : 

 Enduit en  plâtre : 0,02*10*1m …………………………….….……=0,2 KN/ml 

 Poids propre de la dalle : 0,15*25*1m ……………….......................= 3,75 KN/ml 

 couche de sable : 0,02*18*1m ....………….……......…………….... = 0,36 KN/ml  

 revêtement en carrelage : 0,02 *22*1m …….…………….…………= 0,44 KN/ml  

 

                                    G = 4,75  KN/ml 

 Poids de garde corps en brique pleine + Enduit : (2+0,28)*1m …….= 2,28 KN/ml  

 

 Charges d’exploitation Q : 

5,315,3 Q KN/ml . 

Calcul à L’E.L.U : 

La console est calculée en flexion simple. 

Combinaisons de charges: 
A L’ELU : 

Charge uniforme qu’=(1,35G + 1,5Q)×1m=(1,35×4,75+ 1,5×3,5)×1=11,66  KN/ml 

A L’ELS 

Charge uniforme qu’=(G + Q)×1m=(4,75+ 3,5)×1=8,25KN/ml 
 

Calcul à L’ELU : 

Soit q la charge uniformément répartie sur le panneau par unité de longueur. 
III.5.4. Calcul du panneau : 

 =
lx

ly
=

1,20

2,80
= 0,43→  0,4<  <1  

Donc la dalle est considérée comme portant dans deux sens 

M0x = μxquL
2
x 

M0y = μyM0x 

yx  ,  : Sont des coefficients multiplicateurs donnés en fonction de  et de   qui est le 

coefficient de poisson. 

  = 0 à l’ELU 

 = 0,43   tableaudu.

x = 0,1047 ; y = 0,250 

M0x = 0,1047 ∗ 11,66 ∗ 1,20 = 1,46 KN.m 

M0y = 0,250 ∗ 1,46 = 0,365KN.m 

M0x

M0y
=

1,46

0,365
 = 4 0,25 condition vérifiée. 

Correction des moments: 

-En travées:Mx =  0,85 M0x  =  0,85x1,46 =  1,241 KN.m. 

My =  0,75 M0y  =  0,75x0,365 =  0,27 KN.m. 

 

-Sur appuis intermédiaires:Ma =  0,5 M0x   =  0,5x1,46 =  0,73 KN.m. 

-Sur appuis de rive:Ma =  0,3 M0x  =  0,3x1,46 =  0,438 KN.m. 
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Calcul d’efforts tranchants: 

 -Au milieu de Lx:Tu =  
qu Lx  Ly

3Ly
=

11,66x1,2x2,8

3x2,8
=  4,664 KN.    

 -Au milieu de Ly:Tu =
qu Lx  Ly

2Ly+Lx
=

11,66x1,2x2,8

2x2,8+1,2
= 5,76 KN. 

Calcul du panneau à l’ELS: 

M0x = μxqsL
2
x 

M0y = μyM0x 

yx  ,  : Sont des coefficients multiplicateurs donnés en fonction de  et de   qui est le 

coefficient de poisson. 

  = 0,2  à l’ELS 

 = 0,43   tableaudu.

x = 0,11 ; y = 0,301 

M0x = 0,11 ∗ 8,25 ∗ 1,20 = 1,1 KN.m 

M0y = 1,1 ∗ 0,301 = 0,33 KN.m 

M0x

M0y
=

1,1

0,33
 = 3,330,25 condition vérifiée. 

Correction des moments: 

-En travées:Mx =  0,85 M0x  =  0,85x1,1 =  0,935 KN.m. 

My =  0,75 M0y  =  0,75x0,33 = 0,25KN.m. 

 

-Sur appuis intermédiaires:Ma =  0,5 M0x   =  0,5x0,935 =  0,47 KN.m. 

-Sur appuis de rive:Ma =  0,3 M0x  =  0,3x0,935 =  0,28 KN.m. 

Calcul d’efforts tranchants: 

 -Au milieu de Lx:Tu =  
qs Lx  Ly

3Ly
=

8,25x1,26x1,4

3x1,4
=  3,3 KN.    

 -Au milieu de Ly:Tu =
qs Lx  Ly

2Ly+Lx
=

8,25x1,2x1,4

2x1,4+1,2
=  4,07 KN. 

Ferraillage : 

-Sens de la petite portée   x-x : 

 En travée : 

III.5.5.Calcul des armatures principales 

μ =
Mu

b × d2 × fbu
=

1,241 × 106

1000 × 1302 × 14,2
= 0,005 < μ

ℓ
= 0,392 ⇒  SSA 

Pourμ = 0,005 ⇒  β = 0,9975 

Ast =
Mu

β×d×σs
=

1,241×105

0,9975×13×34800
= 0,28cm2, soit 5HA 12 = 5,65 cm².  St= 25 cm 

 Armatures de répartition 

Ar =
Ast

4
=

5,65

4
= 1,41cm2, soit 5HA12 = 5,65cm2St= 25 cm 
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 Aux appuis 

Calcul des armatures principales 

μ =
Mu

b × d2 × fbu
=

0,73 × 106

1000 × 1302 × 14,2
= 0,003 < μ

ℓ
= 0,392 ⇒  SSA 

Pourμ = 0,003 ⇒  β = 0,9985 

Ast =
Mu

β×d×σs
=

0,73×105

0,9985×13×34800
= 0,16cm2, soit 5HA12 = 5,65 cm2St= 25 cm 

 Armatures de répartition 

Ar =
Ast

4
=

5,65

4
= 1,41cm2, soit 5HA12 = 5,65 cm2St= 25 cm 

 

Sens de la petite portée   y-y : 

 En travée : 
Calcul des armatures principales 

μ =
Mu

b × d2 × fbu
=

0,27 × 106

1000 × 1302 × 14,2
= 0,001 < μ

ℓ
= 0,392 ⇒  SSA 

Pourμ = 0,001 ⇒  β = 0,9995 

Ast =
Mu

β×d×σs
=

0,27×105

0,9995×13×34800
= 0,06cm2, soit 5HA10 = 3,92 cm2St= 25 cm 

 Armatures de répartition 

Ar =
Ast

4
=

3,92

4
= 0,98cm2, soit 5HA10 = 3,92 cm2St= 25 cm 

 Aux appuis 

Calcul des armatures principales 

μ =
Mu

b × d2 × fbu
=

0,73 × 106

1000 × 1302 × 14,2
= 0,003 < μ

ℓ
= 0,392 ⇒  SSA 

Pourμ = 0,003 ⇒  β = 0,9985 

Ast =
Mu

β×d×σs
=

0,73×105

0,9985×13×34800
= 0,16cm2, soit 5HA10 = 3,92 cm2St= 25 cm 

Armatures de répartition 

Ar =
Ast

4
=

3,92

4
= 0,98cm2, soit 5HA10 = 3,92 cm2St= 25 cm 

 

Zone Sens 
Mu 

[KN.m] 
μb β 

A 

[cm2] 

Aadopté 

[cm2] 

Aadopté 

 

Sur 

appuis 

X - X 0,73 0,003 0,9985 0,16  5,65 5HA12 

Y - Y 0,73 0,003 0,9985 0,16  3,92 5HA10 

En 

travées 

X - X 1,24 0,005 0,9975 0,28  5,65 5HA12 

Y - Y 0,27 0,001 0,9995 0,06  3,92 5HA10 
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Vérifications à l’ELU 
Condition de non fragilité (BAEL 91 modifiée99/Art A.4.2 ,1) 

Amin ≥  0,23. b0. d.
ef

ft 28 =  0,23(100)(13)
400

1,2 =  1.57 cm². 

A =  5,65 >  1.57 𝑐m2.                   Donc la condition est vérifiée. 
 

 

Vérification au cisaillement (BAEL 91 modifiée99/ Art A.5.1 ,211) 

𝛕̅𝐮 = min {
0,2ƒc28
γb 

;  5 MPa} =  3.33 MPa. 

𝛕𝐮  =
Vmax 

b. d
=

5,76 ∗ 103

1000 ∗ 130
=  0.044 MPa. 

𝛕𝐮 =  0.044 MPa < 𝛕 u  =  3.33 MPa. 
 La condition est vérifiée, il n’y a pas de risque de cisaillement donc les armatures transversales 

ne sont pas nécessaires. 

 

Vérification de l’adhérence des barres (BAEL 91 modifiée99/ Art A.6.1 ,3) 

𝛕 se = Ѱs. ft28 
 Où :  

         . Ѱs : Coefficient de scellement (En fonction de la nuance d’acier) 

             . Ѱs = 1.5 (Barres de haute adhérence). 

Donc : 𝛕 se =  1.5 x 2.1 =  3.15 MPa. 

𝛕 se =
Vmax 

0,9d∑ ui
 

Où : 

∑ui : Somme des périmètres utiles des barres. 

∑ui =  n.π.φ =  5 X 3,14 X 12 = 188,4mm. 

𝛕se =
5,76 ∗ 103

0,9 ∗ 130 ∗ 188,4
=  0.26 MPa. 

𝛕se =  0,26 MPa < 𝛕 se =  3.15 MPa. 
La condition est vérifiée, il n’y a pas de risque d’entraînement des barres. 

a. Ancrage des barres (BAEL 91 modifiée99/ Art 6.1 ,221) 

 . Pour les aciers à haute adhérence FeE400 et pour fc28= 25 MPa, la longueur de scellement 

droite lsest égale à : 

ls =  35φ =  35 x 1,2 =  42 cm. 

Ls dépasse la largeur des poutres, il faut donc prévoir des crochets. La longueur de scellement 

mesurée hors crochets est de : Lc =  0,4Ls =  0,4 x 42 = 16,8 cm. D’où : Lc= 15 cm 
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b. Espacements des barres (BAEL 91 modifiée99 / Art. A.8.2, 42)[14] 

  Pour des charges concentrées : 

. Armatures principales :St =  25 cm <  𝑚𝑖𝑛 (2ℎ ;  25 𝑐𝑚)  =  25cm. La condition est 

vérifiée. 

. Armatures de répartition :St =  25 cm <  𝑚𝑖𝑛 (3ℎ ; 33 𝑐𝑚)  =  33 cm. La condition est 

vérifiée. 

 

Vérifications à l’ELS : 
Vérification de contraintes dans le béton : 

1. Etat limite de compression du béton  

. 𝛔̅ bc =  0.6fc28 =  0.6 x 25 =  15 MPa. 

𝛔̅bc =  
1

st

K

σ  

.   𝛔̅st =  
A.d.

M

1

s

β
 

ρ = 
d.b

A.100
= 
100×5,65

100×13
= 0.434 

 Des abaques et pour une valeur de ρ = 0.434 : β1= 0.899 ; K1= 34,50. 

 Donc : 

.   σst= 
0,935×106

0.899×130×4,52×102
= 14,16 MPa 

⇒σbc= 
1

st

K

σ
= 
14,16

34,5
= 0,41 MPa 

σbc= 0,41 MPa<σ̅bc= 15 MPa. La condition est vérifiée. 

2. Etat limite d’ouverture des fissures 

 

 La fissuration est peu nuisible. Donc aucune vérification n’est nécessaire. (Article 

A.4.5,32 du BAEL 91 modifiée99) [14]. 

3. Etat limite de déformation  

 

  Il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la flèche si les trois conditions suivantes 

sont satisfaites (BAEL 91 modifiée99 modifiée99/ Art. B.6.5,1)[14] : 

L

h
 ≥ 
16

1
 ; 
L

h
 ≥ 

0

t

M.10

M
 ; 
db

A

.0

s
 ≤ 

ef

2,4  

D’où : 

. 
L

h
= 

120

15
= 0.125 >

16

1
= 0.0625. La condition est vérifiée. 

. 
L

h
= 0.125 >

0

t

M.10

M
= 0.1. La condition est vérifiée.  

 . 
db

A

.0

s
= 

5,65

100×13
= 0.004<

ef

2,4 = 
400

2,4 = 0.0105. La condition est vérifiée. 

  Les trois conditions sont vérifiées. Donc, le calcul de la flèche n’est pas nécessaire (La 

flèche est vérifiée). 
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 III.5.6. Conclusion : 
         Le ferraillage retenu pour les balcons est le suivant : 

. Armatures principales : 5 HA 12/ml (St= 25 cm). 

. Armatures de répartition : 5 HA 10 (St = 25 cm). 
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  III.6. Les Escaliers 

 Introduction : 

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

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

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

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

 

                                   Figure III.24. coupe verticale de l’escalier. [1]   

        

 La marche : est la partie horizontale, sa forme en plan peut être rectangulaire, 

trapézoïdale, arrondie, etc.  

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

 Nez de marche : est l’intersection de la marche et la contre marche, est parfois 

saillie sur la contre marche.  

 La hauteur de la marche « h » : est la différence de niveau entre deux marches 

successives. 

 Le giron : est la distance en plan mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux 

contre marches, il y a une valeur constante, de 28 cm au minimum. 

 Un escalier se montera sans fatigue si l’on respecte la relation de BLONDEL qui est 

:  59 cm ≤ 2h + g ≤ 64 cm 

 Une volée : est l’ensemble des marches (25 au maximum) comprises entre deux 

paliers consécutifs.  
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 Un palier : est la plateforme constituant un repos entre deux volées intermédiaires 

et/ou à chaque étage. 

 g : Largeur de la marche. 

 h : Hauteur de la contre marche. 

 e : épaisseur de la paillasse et de palier. 

 H : hauteur de la volée. 

 l : portée de la paillasse. 

 l 2  : largeur du palier. 

 l
1

 : longueur de la paillasse projetée.  

 L : longueur linéaire de la paillasse et celle du palier. 

 

Calcul de l’escalier : 

 

 

 Notre bâtiment est muni d’une seule cage d’escalier à deux volées desservant la 

totalité des niveaux. 

 Les escaliers sont assimilés dans le calcul à des poutres isostatiques. 

Calcul de n, h et g : 

En tenant compte des dimensions données sur le plan. Les escaliers sont pré-dimensionnés à 

l’aide de la formule de BLONDEL : 

Pour un bâtiment à usage d’habitation : 14 cm ≤ h ≤ 18 cm 

28 cm ≤ g ≤ 36 cm 

 La hauteur de la marche h : 

On a : 14cm ≤ h ≤ 18 cm ; on prend h = 17 cm. 

 Nombre de marches n : 

n =
H

17
=

346

17
= 20n : nombre des contre marches.  

Donc on a 20contre marches qui se divisent sur deux volées identiques telles que chacune 

comporte 10 contre marches. 
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 Le giron g : 

g =
lm

n−1
= 2.43/(10 − 1) = 0,27m 

b) Vérification de la relation de BLONDEL : 

59 cm ≤ 2h + g ≤ 64 cm 

2 × h + g = 2 × 17 + 27 = 61cm 

 

Donc : 59 cm ≤ 2 × 17 + 27 ≤ 61 cm         la Condition est vérifiée 

La relation est vérifiée donc l’escalier est confort. 

Epaisseur de la paillasse et du palier : 

L’épaisseur de la paillasse et du palier (ep) est donnée par la relation : 
L0

30
≤ ep ≤

L0

20
 

Avec : 

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

L1 : longueur de la paillasse projetée. 

L2 :longueur de palier . 

 

Tgα =
H

L1
=

17

27
= 0,6296              α = 32.19 ° 

L0 =
243

cos α
+ 100 = 387,13cm 

Donc l’épaisseur de la paillasse est    
387.13

30
≤ ep ≤

387,13

20
 

12,90 ≤ ep ≤ 19,35 On prend : ep = 18 cm 

Nb : on prend la même épaisseur pour la volée et le palier. 

Détermination des sollicitations de calcul : 

Le calcul se fera en flexion simple pour 1mètre d’emmarchement et une bande de 1mètre de 

projection horizontale et en considérant une poutre simplement appuyée soumise à la flexion simple. 

 

 Charges permanentes : 

 Paillasse : 

- Poids propre de la paillasse :
ep×γb

cos α
=   

0,18×25

cos 32.19
 ...........................................= 5,31 KN/ml 

-  Poids de la marche:  
h×γb

2
=  

0,17×25

2
…........................................................=2,12 KN/ml 

-  Poids des revêtements : 

 Carrelage : e xɣbx 1m=  0,02 x 25 x 1m ………………………......= 0 ,50 KN/ml 

 Mortier :   e xɣbx 1m=  0,02 x 25 x 1m……...…………………… = 0,50 KN/ml 

 Enduit de ciment : e xɣbx 1m= 0,02 x 25x 1m……………………= 0,50 KN/ml 

  Poids du garde du corps : 0,2x1m……………………………...…..= 0,20 KN/ml 

 Couche de sable : e xɣbx 1m= 0,02 x18x1m………………………= 0,36 KN/ml 

 

                                                                                                               G = 9,49 KN/ml 
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Figure III-6 Schéma statique de l’escalier (ELU) 

 

 Palier : 

 Poids propre du palier : ep x ɣbx 1m=   25 x 0,18 x 1 ….……… = 4,5 KN/ml 

-  Poids des revêtements : 

 Carrelage : 0,02 x 25 x 1m ………………………...………..........= 0,50 KN/ml 

 Mortier : 0,02 x 25 x 1m……...………………………………..…= 0,50 KN/ml 

 Enduit de ciment : 0,02 x 25x 1m………………………………...= 0,50 KN/ml 

  Couche de sable : 0,02 x18…………………………………..…..= 0,36 KN/ml 

  

                                                                                           G = 6,36 KN/ml. 

 

Charges d’exploitation : 

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

Q = 2,5x1 = 2,5KN/ml 

 

a) Combinaisons de charge : 

A l’état limite ultime ELU :𝟏, 𝟑𝟓𝐆 + 𝟏, 𝟓𝐐 

Le palier :qu1
= 𝟏, 𝟑𝟓 𝐆𝐩 + 𝟏, 𝟓 𝐐𝐩 = (1,35 × 6,36 + 1,5 × 2,5) × 1 ml = 12,34 

KN

ml
. 

La volée :qu2
= 𝟏, 𝟑𝟓 𝐆𝐯 +  𝟏, 𝟓 𝐐𝐯 =  (1,35 × 9,49 + 1,5 × 2,5) × 1 ml = 16,56 

KN

ml
. 

a) Effort interne :  

 
 

 

Calcul des réactions d’appuis : 

∑FX

y

= (16.56 × 2,43) + (12.34 × 1) = 52.580KN 

RA + RB = 52.580KN 

∑ M/A= 0 

3,43RB − [(16.56 × 1,21 × 2,43) + (12.34 × 1 × 2,936)] = 0 

RB = 24.758 KN 

 RA = 52.580 − 24.758 = 27.822 KN. 
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Calcul des efforts internes : 

1er tronçon :   0  ≤  x  ≤  2,43m 

Effort tranchant :         

 T(x) = 16.56x − 27.822       

  {
x = 0                                T(0) = −27,822  KN

x = 2,43                           T(2,43) = 12.418 KN
 

Moment fléchissant : 

 

Mz 

            M(x) = 16,56 
x2

2
− 27,822 x 

{
x = 0                                                     M(0) = 0

x = 2,43                     M(2.43) = −18.71 KN. m
 

 

 

2èmetronçon :                   0m ≤ x ≤ 1 m 

            Effort tranchant  

𝐓(𝐱) = 24.758 − 12.34x 

{
x = 0                    T(0) = 24.758KN
x = 1                 T(1,00) = 12.42KN

 

Moment fléchissant : 

M(x) = 24.758 x − 12.34 (
𝐱2

2
) 

{
x = 0                                              M(0) = 0 KN. m
x = 1                                       M(1) = 18,58KN. m

 12.34KN 

 
 
 
 

 

 

 

 

x Ra 

          16,56 KN/ml 

𝐓𝐲 

 

 

x Rb 

𝐌𝐳 

𝐓𝐲 

 



Chapitre III                                                                                             Calcul  des éléments 

 
 

 

80 

Tableau III.7. Récapitulatif des résultats des efforts internes à l’ELU. 

Tronçons X (m) T (KN) M (KN.m) 

𝟎 ≤ 𝐱 ≤ 𝟐, 𝟒3 0 -27.822 0 

2,43 12.418 18.71 

𝟎 ≤ 𝐱 ≤ 𝟏 0 24.758 0 

1 12.42 18.58 

Moment fléchissant maximum : 

T(x) = (16.56 × 2,43) + (x − 2,43) × 12.34 − 24.758 = 0 

La distance correspondent au moment max est : x =
−13,99

12.34
+ 2,43 = 1.17 m. 

Donc : Mmax = −(12.34 × 1,00) × (1.17 −
1,00

2
) − (

(1.17−1,00)2

2
) × 16.56 + 27.822 × 1.17

 Mmax = 24.04 

Remarque : 

Afin de tenir compte des encastrements partielsaux extrémités, on porte une correction à 

l’aide des coefficients correcteur pour le moment M max

z
, au niveau des appuis et en travée. 

 

𝐌𝐦𝐚𝐱aux appuis : 

Mmax
A = − 0,3 Mmax = −0,3 × 24.04 = −7.21KN. m 

𝐌𝐦𝐚𝐱en travée : 

 

Mmax
t = 0,85 Mmax = 0,85 × 24.04 = 20.43KN. m 
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Figure III.26 : Diagrammes des efforts internes à l’état limite ultime ELU . 

 

 

 

 

 

 Diagrammes des efforts internes à l’état limite ultime ELU : 
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Ferraillage : 

Calcul des armatures : 

Le calcul des armatures sera basé sur le calcul d’une section rectangulaire soumise à la 

flexion simple pour une bande de 1 mètre. 

d = 12,5cm ;   H = 15 cm ;   C = C′ = 2,5cm ;   b = 100 cm 

 Aux appuis :Mmax
A = 7.21  KN. m 

 Armature principale :  

μA =
Mu

A

bd2fbu

=
7.21 × 103

100 × 12,52 × 14.2
= 0.032 

0.032 < μid = 0.392 Section simplement armée (S.S.A). 

La section est simplement armée donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires 

(Asc= 0 cm²)  

μ= 0.032β= 0. 934 

AAp =
Mu

βdσst
=

7.21 × 103

0.932 × 12,5 × 348
= 1,77 cm2 

On opte pour une section d’armature 5HA12 ⟹ AAp = 5,65 cm2, avec un 

espacementSt = 15 cm. 

 Armatures de répartition :  

Ar =
AAp

4
=

5,65

4
= 1,4125cm2 

On opte pour une section d’armature 5HA12 ⟹ AAp = 5,65  cm2, avec un espacement    

St = 15 cm. 

 En travée :  𝐌𝐦𝐚𝐱
𝐭 = 20.43 KN. m 

 Armature principale :  

μt =
Mu

t

bd2fbu
=

20.43 × 103

100 × 12,52 × 14.2
= 0.092 < μid = 0.392 

μa = 0,092 <μl = 0,392          section simplement armée (S.S.A). 

La section est simplement armée donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires 

(Asc= 0 cm²)  

μ= 0.092β= 0. 952 

At =
Mu

βdσst
=

20.43 × 103

0,952 × 12,5 × 348
= 4.93cm2 

On opte pour une section d’armature 5HA12 ⟹ AAp = 5,65cm2, avec un espacement        

St = 15 cm. 
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 Armatures de répartition : 

 

Ar =
AAp

4
=

5,65

4
= 1,4125cm2 

On opte pour une section d’armature 5HA12 ⟹ AAp = 5,65  cm2, avec un espacementSt =

15 cm. 

 

Vérification à l’ELU. 

Condition de non fragilité du béton de la section minimale(Art 

B.4.2.1 BAEL 91 modifier 99).  

Un élément est considéré comme non fragile lorsque la section des armatures tendues 

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

la section droite.                                                                                  

 Le ferraillage de l’escalier doit satisfaire la C.N.F𝐀𝐬𝐭 ≥ 𝐀𝐬𝐭
𝐦𝐢𝐧. 

Calcul de la section minimale. 

Ast
min ≥

0.23 bdft28

fe
, avec :  ft28 = 0.6 + 0.06fc28 = 2.1 MPa 

Ast
min ≥

0,23 × 100 × 12,5 × 2,1

400
= 1,509cm2 

Aux appuis : 

Aadopte = 5,65 cm2 > Ast
min = 1,509 cm2………………….. Condition vérifiée. 

En travée : 

Aadopte = 5,65 cm2 > Ast
min = 1,509cm2…………………... Condition vérifiée. 

Vérification des espacements des barres (BAEL 91 révisé 99-Art. 4-5-

3. 3) : 

 Armatures principales :𝐒𝐭 ≤ min (3h ; 33 cm) = 33 cm 

Aux appuis St = 15 cm < 33 𝑐𝑚
En travées St = 15 cm < 33 𝑐𝑚

} ⟹        Condition vérifiée. 

 Armatures de répartition :𝐒𝐭 ≤ min (4h ; 45 cm) = 45 cm. 

Aux appuis St = 15 cm < 45 𝑐𝑚
En travées St = 15 cm < 45 𝑐𝑚

} ⟹        Condition vérifiée. 

Vérification aux cisaillements(Art 5.1.1 BAEL 91 modifié 99). 

On doit vérifier que :   τu < τu̅̅ ̅ 

avec :  τu̅̅ ̅ = min (0.15
fc28

γb
; 4 MPa) = min ( 

0.15×25

1.5
; 4 MPa) 

τu̅̅ ̅ = min(2.5MPa; 4MPa) = 2.5MPa 

τu =
Tmax

b0d
=      Avec : Tmax = 27.822 KN 

τu =
Tmax

b0d
=

27.822 × 103

1000 × 125
= 0,222 MPa 

Ce qui donne : τu = 0,222MPa < τu̅̅̅ = 2,5 MPacondition vérifiée. 
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il n’y a Pas de risque de cisaillement. 

 Ancrage des armatures (Art 6.1.22 BAEL 91 modifier 99). 

Pour les aciers à haute adhérence FeE400 et pour fc28= 25 MPa, la longueur de 

scellement droite Ls est égale à :  

 Ls = 𝟑𝟓𝛟   

Lad = Pour les HA 10 ∶  Ls =  35x1.0 =  35 cm.  

Lad = Pour les HA 12 ∶  Ls =  35x1.2 =  42 cm.  

Vu que la longueur de scellement est importante, les armatures dépassent l’épaisseur du 

palliasse. Cela nous oblige à mettre des crochets aux extrémités des barres.  

La langueur d’ancrage mesurée hors crochets est au moins égale 0,4 Ls  pour les aciers HA : 

Pour les HA 10 ∶ Lad = 0,4Ls = 0,4 x 35 = 14 cm 

Pour les HA 12 ∶ Lad = 0,4Ls = 0,4 x 42 = 16,8 cm 
 

 Vérification d’adhérence des barres (Art 6.1.3 BAEL 91 modifier 99). 

On doit vérifier que : τse ≤ τsc̅̅ ̅̅  

Avec :  τsc̅̅ ̅̅ = Ψsft28 

τse =
Tmax

0.9 d ∑Ui
 

Ψs = 1,5 : Coefficient scellement HA. 

∑ Ui  : Somme des périmètres utiles des barres. 

τsc̅̅ ̅̅ = 1,5 × 2,1 = 3,15MPa 

∑ Ui = nπ∅ = 5 × 3,14 × 1,2 = 18,84 cm 

τsc̅̅ ̅̅ = 1,5 × 2,1 = 3,15MPa 

τse =
27.822 ×  103

0.9 × 125 × 188,4
= 1,31MPa 

τse = 1,31MPa < τsc̅̅ ̅̅ = 3,15 MPa…………………………. Condition vérifiée. 

Donc il n’y a pas de risque d’entrainement des barres. 

 Influence de l’effort tranchant. 

 Influence sur les aciers (Art A5.1.312 BAEL 91 modifier 99). 

Ast adopté >Ast ancrer 

A = (Tu ×
γs

fe
)  = (27.822 × 103 ×

1,15

400 × 102
) =  0,799cm2 

Au = 5,65 cm2 > 𝐴 = 0,799cm2 ………………………… Condition vérifiée 
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 Influence sur le béton (BAEL91/99 Art A 5.1.313). 

Il faut vérifier que : 

2Tmax

0,9 b0 d
≤

0,8 fc28

γb
 

Avec :  Tmax ≤
0,8 × 0,9

2

fc28 b0 d

γb
 

Tmax ≤ 0,36 
fc28 b0 d

γb
 

b0 =100 cm (largeur de la poutre). 

0,36 
fc28 b0 d

γb
= 0,36 × 

25 × 103 × 125

1,5
= 75 × 104 N = 750 KN 

Tmax = 27.822 KN < 750 𝐾𝑁………………………… Condition vérifiée. 

 

A l’état limite de service ELS : 𝐆 + 𝐐 

Le palier : qu1
= 𝐆𝐩 + 𝐐𝐩 = (6.36 + 2,5) × 1 ml = 8,86

KN

ml
. 

La volée :  qu2
= 𝐆𝐯 +  𝐐𝐯 =  (9.49 + 2,5) × 1 ml = 11.99

KN

ml
. 

a) Effort interne :  

 

Figure III.27. Schéma statique de l’escalier (ELS) [1]. 

 

a) Calcul des réactions d’appuis 

∑FX

y

= (11.99 × 2,43) + (8,86 × 1,00) = 37.99 

RA + RB = 37.99 

∑ M/A= 0 
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3,43RB − [(11.99 × 2,43 × 1,215) + (8,86 × 1,00 × 2,93)] = 0 

RB = 17.89KN 

RA = 37.99 − 17.25 = 20.10KN. 

Calcul des efforts internes : 

1er tronçon :                       0 ≤ x ≤ 2,43 m 

Effort tranchant : 

 T(x) = 11.99 x − 20.10 

  {
x = 0                             T(0) = −20.10 KN

x = 2,43                           T(2,43) = 9.05KN
 

Moment fléchissant : 

            M(x) = 11,99
x2

2
− 20.10x 

{
x = 0                                                          M(0) = 0
x = 2,43                        M(2,43) = 13.44 KN. m

 

 

2èmetronçon :                   0 m ≤ x ≤ 1,00m 

Effort tranchant : 

𝐓(𝐱) = 17.89 − 8,86x 

{
x = 0                T(0) = 17.89 KN

x = 1,10                   T(1,10) = 9.03 KN
 

Moment fléchissant : 

M(x) = 17.89 x − 8,86
x2

2
 

{
x = 0                      M(0) = 0KN. m

x = 1,10         M(1,10) = 13.45 KN. m
 

Tableau III.8. Récapitulatif des résultats des efforts internes à l’ELS. 

Tronçons X (m) T (KN) M (KN.m) 

𝟎 ≤ 𝐱 ≤ 𝟐, 𝟒3 0 -20.10 0 

2,43 9.05 13,44 

𝟎 ≤ 𝐱 ≤ 𝟏 1 9.03 13.45 

0 17.89 0 

 

 

x Ra 

          11,99KN/ml 
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Moment fléchissant maximum : 

T(x) = (11,99 × 2,43) + (x − 2,43) × 8,86 − 17.89 = 0 

La distance correspondent au moment max est : x =
10.28

8,86
= 1,16 m. 

Donc : Mmax = −(8,86 × 1,00) × (1,16 −
1,00

2
) − (

(1,16−1,00)2

2
) × 11,99 + 20.10 × 1,16

 Mmax = 22.45 

 

Remarque : 

Afin de tenir compte des encastrements partielsaux extrémités, on porte une correction à 

l’aide des coefficients correcteur pour le moment M max

z
, au niveau des appuis et en travée. 

𝐌𝐦𝐚𝐱aux appuis : 

Mmax
A = − 0,3 Mmax = −0,3 × 22.45 = −6.73 KN. m 

𝐌𝐦𝐚𝐱en travée : 

Mmax
t = 0,85 Mmax = 0,85 × 22.45 = 19.08KN. m 
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 Diagrammes des efforts internes à l’état limite ultime ELS : 

 

 

 

Figure III.28. Diagrammes des efforts internes à l’état limite ultime ELS. 
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a) Vérification à l’ELS. 

𝛔𝐬𝐭 ≤ 𝛔𝐬𝐭̅̅ ̅̅  : Dans l’acier 

𝛔𝐛𝐜 ≤ 𝛔𝐛𝐜 ̅̅ ̅̅ ̅: Dans le béton 

 Aux appuis : 

 Vérification de la contrainte dans les aciers 

σst =
MAp

AAp×β1×d
Avec : AAp = 5,65 cm2   ;MAp = 6.73 KN. m ; d = 12,5 cm 

β1est en fonction de :    ρ =
100 × AAp

b d
=

100 × 5,65

100 × 12,5
= 0,452 

{
K1 = 34,02
β1 = 0,898 

} ⟹ Par interpolation à partir des tableaux, à l’ELS. 

σst =
6.73×103

0,898×12,5×5,65
= 106.11 MPa   Avec : σ̅st =

fe

γs
=

400

1,15
= 348 MPa 

σst = 106.11 MPa < σ̅st = 348 MPa………………………. Condition est vérifiée. 

 Vérification de la contrainte dans le béton : 

σbc ̅̅ ̅̅ ̅ = 0,6 × fC28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = K × σst      Avec :K =
1

K1
=

1

34,02
= 0,0293 

σbc = 0,0293 × 106.11 = 3.11 MPa 

σbc = 3.11 MPa < σbc ̅̅ ̅̅ ̅ = 15 MPa ………………...…Condition est vérifiée. 

 En travée : 

 Vérification de la contrainte dans les aciers 

σst =
Mt

At×β1×d
Avec : At = 5,65 cm2   ;Mt = 19.08 KN. m ; d = 12,5 cm 

β1est en fonction de :    ρ =
100 × At

b d
=

100 × 5,65

100 × 12,5
= 0,452 

{
K1 = 34,02
β1 = 0,898

} ⟹ À partir des tableaux, à l’ELS. 

σst =
19.08× 103

0,898× 12,5 × 5,65
= 300.85 MPa   Avec : σ̅st =

fe

γs
=

400

1,15
= 348 MPa 

σst = 300.85 MPa < σ̅st = 348 MPa  ……………………….. Condition est vérifiée. 

 Vérification de la contrainte dans le béton. 

σbc ̅̅ ̅̅ ̅ = 0,6 × fC28 = 0,6 × 25 = 15 MPa 

σbc = K × σst      Avec : K =
1

K1
=

1

34,02
= 0,0293 

σbc = 0,0293 × 300.85 = 8.81 MPa 
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σbc = 8.81 MPa < σbc ̅̅ ̅̅ ̅ = 15 MPa …………….….…Condition est vérifiée. 

 

a) Vérification de la flèche(Art 6.5.2 BAEL 91 modifier 99) 

On doit vérifier que :  f =
5

384

qs l
2

EυI
≤ f ̅

La flèche admissible de la poutrelle est : 𝐟  ̅̅ ̅=
𝐥

𝟓𝟎𝟎
 

Avec : 

qs = 11,99KN/ml 

𝐟 ̅: La flèche admissible  

l =3,43m : portée entre nus d’appuis, 

𝐄𝐕 : Module de déformation différé égal à 10818,86 MPa (voir chapitre 1) 

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

I =
b

3
(V1

3 + V2
3) + 15 × At(V2 − C)2 

B0 : surface de la section homogène 

B0 = b × h + 15At = (100 × 15) + 15 × 5,65 = 1584,75 cm2 

Sxx : Moment statique  

Sxx =
bh2

2
+ 15 × At × d =

100 × 152

2
+ 15 × 5,65 × 12,5 = 12309,375 cm3 

V1 =
Sxx

B0
=

12309,375

1584,75
= 7,76 cm 

V2 = h − V1 = 15 − 7,76 = 7,24 cm 

I =
100

3
(7,763 + 7,243) + 15 × 5,65 × (7,24 − 2,5)2 = 30130,52 cm4 

f =
5

384

11,99 ×  3,532  ×  103

1081,886 ×  106  × 52566,06 ×  10−8
= 0.0034 m = 0.34cm 

f̅ =
343

500
= 0.48 

f = 0.34 < f̅ = 0.686……………….…Condition vérifiée. 
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Conclusion : 

On opte pour le ferraillage suivent : 

- Aux appuis : 

 Armatures principales : 5HA12 espacement = 15 cm 

 Armatures de répartition :    5HA12espacement = 15 cm 

- En travée : 

 Armatures principales : 5HA12 espacement = 15 cm 

 Armatures de répartition :   5HA12espacement = 15 cm 
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F 

A A 

G 

III.7. L’acrotère  

III.7.1Introduction 

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

terrasse, dont elle forme un écran pour toute chute et de plus, il participe dans la 

mise hors d’eau de la structure.  

Il est assimilé à une console encastrée au niveau du plancher terrasse ; son 

ferraillage se calcule sous l’effet d’un effort normal dû à son poids propre G et 

la poussée Q due à la main courante provoquant ainsi un moment de 

renversement M dans la section d’encastrement (section dangereuse).  

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

préjudiciables. 

 

 10     10       

 

 

              M 

ht= 60 

 

  

 

 

FIGURE III.28: Coupe de l’acrotère.[1] 

 

7.1.1Calcul des sollicitations  

 Le chargement : 

Poids propre: G=ρ x S.  

Avec :  

ρ : masse volumique du béton, ρ = 25 KN/𝒎𝟑 

S : section longitudinale de l’acrotère  

G = 1,59KN/ml 

La surcharge d’exploitation horizontale : Q=1KN/ml 

 

10 

3 

Coupe A-A 

b=100 

N 

7 
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      M=Q.H T=Q 

 Diagramme des moments            Diagramme des           Diagramme des 

  Efforts tranchants       efforts normaux   

 

FIGURE III.29 : Schéma statique et diagramme des sollicitations. 

 Les sollicitations :  

 

Effort normal dû au poids propre : N=Gx1 = 1,7125 KN 

 

Effort tranchant : T=Qx1 = 1 KN 

 

Moment de renversement M dû à Q pour une bande de 1m : M=QxHx1= 

1x0,6x1 = 0,6 KN.m 

 

7.1.2.Les combinaisons de charges   

A l’ELU : 

 

-Effort normal de compression : 

Nu = 1,35G = 1,35x1,7125 = 2,31 KN 

 

-Effort tranchant :  

Tu = 1,5Q = 1,5x1 = 1,5 KN 

 

-Moment de flexion :  

Mu = 1,5M = 1,5x0,6 = 0,9 KN.m 

 

A l’ELS : 

-Effort normal de compression : 

Ns = G = 1,7125 KN 

H 

Q 
N=0 

N=G 

M=0 T=Q 
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-Effort tranchant :  

Tu = T = 1,5 KN 

 

-Moment de flexion :  

 

Ms = M = 0,6 = 0,6 KN.m 

 

7.2 Ferraillage de l’acrotère  
 

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

composée. Pour se   faire on utilise le calcul approprié dont le principe est 

d’étudier la section du béton en flexion simple puis en flexion composée pour 

déterminer les armatures réelles« A » 

 

 

FIGURE.III.30 : Section rectangulaire soumise à la flexion[1]. 

Avec : h : épaisseur de la section = 10cm 

c : enrobage = 3cm 

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

𝑀𝑓 : moment fictif calculé par rapport au CDG des armatures tendues  

7.2.1.Calcul à l’ELU  

 

Calcul de l’excentricité : 

eu = cmm
N

M

u

u 96,383896,0
31,2

9,0
 > cmmc

h
202,0

2


 

Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section limitée par les armatures et : N est 

un effort de compression à l’intérieur, donc la section est partiellement comprimée (SPC), elle 

sera calculée en flexion simple sous l’effort d’un moment fictif, puis se ramène à la flexion 

composée. 
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 Etape fictive : (flexion simple)  

𝑀𝑓=Nu (𝑒𝑢 +  
ℎ

2
 – c) = 2,31(0,3896 +

0,1

2
- 0,03) = 0,946 KN.m 

 Moment réduit : 

 = 014,0
102,147100

10 0,946
12

2

2









bu

f

fbd

M
 

 = 0,014 <l = 0,392 section simplement armée (SSA) 

 = 0,014 = 0,993 

𝐴𝑓= ²391,0
103487993,0

10946,0
1

2

cm
d

M

st

f








 

 Calcul en flexion composée : 

 

 La section des armatures réelles :  

𝐴𝑟 = 𝐴𝑓– 
st

uN


;st= MPa348

15,1

400
  

𝐴𝑟= 391,0 – 
2,31

384x10−1 = 0,325cm2      𝐴𝑟=0,325cm2  

 

1.1- Vérifications à l’ELU :  

 

a) Vérification de la condition de non fragilité : (Art A-4.2.1/BAEL 91) 

𝐴𝑟 Amin 

Avec : Amin = 
fe

bdf t 2823,0
 

Amin = 0,23
400

1,27100 
   = 0,845 cm2 

𝐴𝑟 =0,325 cm2<  Amin =  0,845 cm2 

La condition étant non vérifiée, on adoptera la section minimale d’armatures : Amin pour le 

ferraillage 

A= Amin = 0,845 cm2 

Soit A adopté = 4HA10 = 3,14 cm2                          avec un espacement    St =25cm 

 

 Armatures de répartition 

Ar = ²785,0
4

14,3

4
cm

Aadopté
         Soit 4HA8 = 2,01 cm2     avec un espacement    St = 25cm 
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b) Vérification de la contrainte de cisaillement (Art A.5.2.1 / BAEL 91) 
 

La fissuration est préjudiciable, donc :𝜏𝜏𝑢 =min MPaMPa
f

b

c 5,24;
15,0 28 










 

u  =
bd

Vu ;    Vu = 1,5×Q       avec Vu : effort tranchant                      

u  = MPa021,0
701000

105,1 3





≤   = 2,5 MPa →Condition vérifiée. 

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

ne sont pas nécessaires. 

 

c) Vérification de l’adhérence dans les barres :(Art A.6.1.3/ BAEL 91)  

𝜏𝑠𝑒 se Avec : 28tsse f   

s  = 1,5 (Acier de haute adhérence) 

28tf 2,1 MPa
 

→ 28tsse f = 1,52,1 = 3,15 MPa 

𝜏𝑠𝑒= 
i

u

ud

V

9,0
= .237,0

04,1079,0

105,1
MPa



  

ui : somme des périmètres des barres. ui = 4 = 40,8 = 10,04 cm. 

𝜏𝑠𝑒= 0,237MPa< se  = 3,15 MPa→ Condition vérifiée. 

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

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

   -Armatures de répartition : St min {4h, 45cm}=40 cm.           Soit  St = 25 cm. 

e) Ancrages des barres verticales : 

    La longueur de scellement droit est :      

𝑙𝑠= mm
fe

s

9,253
15.34

4008,0

4










 soit𝑙𝑠 = 30 cm 

1.2- Vérifications à l’ELS   

 

L’acrotère est exposé aux intempéries, donc la fissuration est prise comme préjudiciable. 

Les contraintes limites dans le béton et les aciers doivent vérifier les conditions suivantes : 
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 Vérification vis- à-vis de l’ouverture des fissures dans l’acier : 

𝜎𝑠 ≤ 𝜎𝑠=min     
2

3
𝑓𝑒 , 110√𝜂. 𝑓𝑡28 

 

On a des aciers : HA :Φ ≥ 6mm 

  FeE400 

 𝜂 = 1,6 : Fissuration préjudiciable 

𝜎𝑠= min (
2

3
400 , 110√1,6𝑥2,1)=min (266,66 ;  201,63) 

𝜎𝑠=201,63MPa 

 𝜎𝑠 =
Ms

β1xdxAs
 

Valeur de 𝛽1 : 

ρ =
100As

bd
=

100x3,14

100x7
= 0,45                          𝛽1=0,898 k1=34,02 

Alors : σs =
0,6x102

0,898x7x3,14
= 30,4 MPa 

𝜎𝑠 ≤ 𝜎𝑠 : Condition vérifiée. 

 Vérification vis-à-vis de l’ouverture des fissures dans le béton :  

𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝜎𝑏𝑐 = 0,6𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎 

σbc =
σs

k1
=

30,4

34,02
 = 0,894MPa 

𝜎𝑏𝑐 = 0,894𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜎𝑏𝑐 = 15𝑀𝑃𝑎                                Condition  vérifiée 

Le Ferraillage adopté est : 

Armatures principales : 4HA10 = 3,14 cm2                 avec St = 25cm 

Armatures de répartition : 4HA8 =2,01 cm2                    avec St = 25cm 

 Vérification de l’acrotère au séisme :(Art 6.2.3 / RPA 99) : 

L’acrotère est un élément non structural soumis à une force horizontale Fp  . 

Si l’action de la main courante Q est supérieure à l’action sismique alors il n’y a pas de 

vérification à faire :Fp = 4ACpwp 

Avec : 

Tableau  
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A: coefficient d’accélération de zone, dans notre cas : A = 0,15  (Zone IIa, groupe 

d’usage 2) 

Cp : Facteur des forces horizontales pour les éléments secondaires    :  Cp = 0,3 

wp : poids de l’élément       : wp = 1,7125kN/ml 

Donc :   Fp = 40,30,151,7125= 0,308KN/ml  < Q = 1 kN/ml. 

                  Pas de calculs supplémentaires à faire  

Conclusion : 

 
L’acrotère est calculée avec un effort horizontal supérieur à la force sismique alors le calcul 

au séisme est inutile. 

Toute fois comme le séisme agit dans les deux sens, il faut alors introduire une deuxième 

nappe  d’armature.  

 L’acrotère sera ferraillé comme suit : 
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FIGURE.III.31. Ferraillage de l’acrotère. 
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IV-1 Introduction : 

 A l’heure actuelle, on dispose de nombreux programmes basés sur la méthode des 

éléments finis (MEF), permettant le calcul automatique de diverses structures. Il est donc 

indispensable que tout ingénieur connaisse les bases de la MEF, et comprenne également le 

processus de la phase de solution .cette compétence ne peut être acquise que par l’étude 

analytique du concept de la MEF et la connaissance des technique en rapport avec l’utilisation 

de ces outils de calcul. 

 Cette étude se fixe comme objectif la présentation des notions fondamentales de calcul 

automatique d’un point de vue essentiellement physique tout on considérant le code de calcul 

dans son efficacité opératoire, c’est-à-dire en tant qu’outil destiné à l’utilisateur professionnel. 

 Ce dernier pourra alors en tenant compte des considérations précédentes, formuler son 

problème de calcul des structures et contrôler presque sans efforts les résultats fournis par 

l’ordinateur. 

IV-2 Concept de base de la MEF : 

 La méthode des éléments finis est une méthode d’approximation des solutions 

d’équation aux dérivées partielles qui est construite à partir d’une formulation équivalente du 

problème à résoudre ; cette dernière est appelée formulation vibrationnelle du problème. La 

méthode des éléments finit est donc basée sur la forme intégrale des équations aux dérivée 

partielle (forme faible) du phénomène analysé plutôt que sur la forme différentielle (forme 

forte que représente l’équation aux dérivées partielle et les conditions aux limites. 

 Pour discrétiser les modèles complexes de phénomène physiques, l’ingénieur dispose 

à l’heure actuelle de méthodes d’approximations permettant de résoudre la plupart des 

problèmes pour lesquels il n’existe pas de solution formelle. Toutes les méthodes 

d’approximation ont un même objectif, remplacer un problème mathématique définit sur un 

milieu continu (équations différentielles ou intégrales) par un problème mathématique discret 

(équation matricielle), problème de dimension finie que l’on sait résoudre numériquement. 

IV-3 Description d’ETABS : 

 L’ETABS (EXTENDED THREE DIMENSIONS ANALYSIS 

OFBUILDINGSYSTEMS) est un logiciel de calcul et de conception des structures 

d’ingénieries, particulièrement adaptée au bâtiment, et ouvrage de génie civil. Il permet en 

même environnement la saisie graphique des ouvrages avec une bibliothèque d’élément 

autorisant l’approche du comportement de ces structures. L ’ETABS offre de nombreuses 

possibilités d’analyse des effets statique et dynamique avec des compléments de conception et 

de vérification des structures en béton armé et charpente métallique. Le poste processeur 

graphique facilite l’interprétation des résultats, en offrant notamment la possibilité de 

visualiser la déformée du système, les diagrammes des efforts et courbes enveloppes, les 

champs de contraintes, les modes propre de vibration etc. 
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Terminologie : 

Grid line : ligne de grille.  Joints : nœuds. 

Frame : portique (cadre).  Shell : voile. 

Element : élément.   Restraints : degrés de liberté (DDL). 

Loads : charge.   Uniformed loads : point d’application de la charge. 

Define : définir.   Material : matériaux. 

Concrete : béton.   Steel : acier. 

Frame section : coffrage.  Column : poteau. 

Beam : poutre.   Response specrum : spectre de réponse. 

 

IV-4 Les Etapes De Modélisation : 

Dans notre travail on a utilisé la version ETABS V.9.6 

IV-4 -1 Etapes de modélisation : 

Etape 1 :  

La première étape consiste à spécifier la géométrie de la structure 

1) Choix des unités 

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

déplacements. 

 

 

2) Géométrie de base 

En haut de l'écrandansFile, on sélectionneNew model. On clique sur Grid only afin de 

modéliser notre structure à partir de lignes de grilles. 

 

 

En choisisGrid 

Only pour avoir 

uniquement les 

linges de 

construction 



Chapitre IV                                                                              Modélisation de la Structure 

 

 

102 

 On définit les lignes de construction du modèle(nombre de travées selon la directionX,  

selon la direction Y). 

Commande Edit ; Edit grid et puis on aura la commande suivante : 

 

 
 

 
 

 Pour  definir le nombre de niveau et la hauteur de l’étage en fait la commande Edit  

Edit Story, insert story on aura les fenêtres si dessous ; 
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Etape 2 : 

 La deuxième étape consiste à la définition des propriétés mécaniques des matériaux, 

en l’occurrence, l’acier et le béton.  

permet de définir les propriétés des matériaux utilisés dans notre cas on utilisera le béton (on 

clique sur concrete) 

 
Masse per unit volume (masse volumique du béton) 

Weight per unit volume (Poids volumique du béton) 

Modulus of Elasticity (Module de Young) 

Specifiedconcretecompstrenght (contrainte max du béton à la compression) 

BendingReinf, Yield Stress (contrainte max des aciers longitudinaux) 

ShearReinf, Tield Stress (contrainte max des aciers transversaux) 
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Etape 3 :  

 dans cette partie on va définir les propriètès géométriques des éléments (poteaux, 

poutres, poutrelle dalle, voile,…) 

Définition des poteaux et poutres: 

 « Addrectangular » ; les étapes de la création de l’élément 

sont montrées sur les figures ci-dessous 

 
 

Aprèsavoir les éléments barres (poutre, poteaux) nous allons passer aux éléments plaques 

(Dalles, voiles). On commence d’abord par définir leur caractéristique géométrique. 

Define, wall/salb/deck section 

Wall(voil); slab(dallepleine); deck(plancher) 
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Dans la boite de dialogue, on définit les propriétés : 

Voile de Contreventement : 

  
 

Pour modéliser les voiles, on doit se positionner soit en plan ou en élévation. On clique sur 

draw-draw areaobjects. 

 

Exemple : 
 

 
En va crée notre voile en plan, en cliquant du 1er point au 2eme point 
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Dalle Pleine : 

 
 

Pour les dalles pleine de forme rectangulaire ou triangulaire on se positionné sur la vue en 

plan et nous allons poursuivre la même méthode que celle des voiles. 

Etape4 : définition des charges appliquées à la structure modélisée. 

1) Charge statique (G et Q) 

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

(Q). 

Pour les définir nous allons suivre les procédés suivant : 

Define              staticload cases 
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Loadname (nom de la charge) 

Type G (permanente),   Q (exploitation) 

Self weight nmultiplier (coefficient interne poids propre) 

Remarque : 

On introduisant la valeur 1dans la caseSelfweight multiplier, le logiciel tiendra compte du 

poids propre des éléments en les rajoutant automatiquement aux charges permanente G. 
 

2) Charge dynamique (E) : 

 Pour le calcul dynamique de la structure, on introduira un spectre de réponse conçu par 

le CGS. 

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

système à un degré de liberté, soumis à une excitation donnée pour des valeurs successives 

à des périodes propres T. 

 Données à introduire dans le logiciel 

Zone : IIa (Zone de sismicité moyenne, du RPA 2003) 

Groupe d’usage : 2(bâtiments courants, voir chapitre III.3.2 du RPPA 2003) 

Coeff comportement :Mixte portique /voile avec intération. 

Remplissage : Dense (Cloisons en maçonnerie) 

Site : S2 

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

_ Conditions minimales sur les files de contreventement, 

_ la redondance en plan, 

_ la régularité en plan, 

_ la régularité et en élévation, 

_ Contrôle de la qualité des matériaux,  

_ Contrôle de la qualité de l’exécution. 

La valeur Q est déterminée par la formule :Q=1+∑Pq 

 

Pq : pénalité à retenir selon que le critère de qualité q ´´est satisfait ou non´´ 

Apres avoir vérifiée les conditions ci-dessous en trouve le facteur de qualité Q=1,10 
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En introduit dans le logiciel      les données dans leurs cases respectives, on  

 

Clique sur Textpour voir les valeurs.  

 

 
 

Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS, on clique sur : 

Define           Reponsespectrum fonctions…      
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Une fois que le spectre est introduit, nous allons procéder à la prochaine étape qui consiste à 

définir le chargement E (séisme) ; on clique sur : 

Define reponsespectrum cases 

 

 

Amortissement=10% 

00 

Spectrum Case 

Name 

(Spectre suivant Ex) : 

Fonction 

Name (nom 

du spectre) : 

RPA 
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Etape5 : Chargement de plancher : 

Les charges statiques étant introduites, on sélectionne chaque panneau et on introduit le 

chargement linéaire qui lui revient en cliquant sur : 

uniform surface loads               uniform loads              ok    

 

 
 

Etape6 :introduction des combinaisons d’actions. 

Les combinaisons d’action à considérer pour la détermination des sollicitations et 

déformations sont : 

Combinaisons aux états limites : 

BAEL91    








QGELS

1,5Q1,35G ELU
 

Combinaisons accidentelles duRPA : 

RPA99       








E0,8G

EQG
 

Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur 

Definestatic load combinationsAdd New Combo 

 

0 

Coefficient de 

pondération 

00 

Nom de la 

combinaison 

00 
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On reprend la mêmeopération pour les autres combinaisons 

 

Etape7 :introduction de la masse sismique 

La masse peut être définie dans l’ETABS et ceci de la manière suivante : define→mass 

source 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Etape8 : 

 Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes) 

Les appuis : 

Pour modéliser la fondation du bâtiment, on a admis que les poteaux sont encastrés au sol de 

fondation. Pour réaliser cela, on sélectionne tous les nœuds de la base, et leur attribuant un 

encastrement ;  

Assign joint  point restraints (support) : On clique sur l’icône de l’encastrement et tous les 

nœuds seront encastrés. 

 
Etape9 : Les diaphragmes : 

Les plancher sont modélisés comme infiniment rigide dans leurs plans « diaphragmes » et se 

sont assignés au plancher en sélectionnant les plancher un à un on clique ensuite sur l’icône

  ou en suivant les étapes suivantes : Assign→ joint/ point→ Diaphragme Add New 

Diaphragm.  

Encastrement 
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Après introduit le nom du diaphragme dans la case diaphragme on clique sur OK pour 

valider,  

En refait la même opération pour chaque plancher. 

Après avoir réalisé toutes ces étapes, on obtient la vue en 3D ci-dessous : 
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Analyse de la structure  

Cette étape consiste à démarrer l’exécution du problème mais avant l’exécution il y a 

lieu de spécifier les modes propres en conciliation et la création d’un fichier et l’indication de 

son contenu. 

Modes de vibration : Analyze ⇒Set analysis Options 

 
Cocher Dynamie Analysis et cliquer sur Set Dynamie parameters 

 

 
 

On spécifie le nombre de modes à prendre en considération la ou s’est écrit Numbre of 

modes et on valide avec OK. Valider une autre fois dans la fenêtre de Analysis option. 

On lance l’Analyze⇒Run(F5), 
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 V-Introduction  

 Le règlement parasismique Algérien prévoit des mesures nécessaires à la conception et à 

la réalisation de la construction de manière à assurer une sécurité satisfaisante pour l’ensemble 

de l’ouvrage  

En s’appuyant sur le règlement parasismique Algérien on doit faire les vérifications suivantes : 

  Estimation de la période fondamentale de la structure T 

 Le pourcentage de la participation de la masse modale (La masse participante) 

 Vérification de l’excentricité  

 Vérification des déplacements relatifs 

 Déplacement maximal 

 Vérification de l’effort tranchant à la base 

 Justification vis-à-vis de l’effet Delta 

 Vérification des efforts normaux au niveau des poteaux  

I - Vérification de la période fondamentale T [Art 4.2.4 RPA 99/2003]  

On estimera la valeur de la période fondamentale à partir de la formule empirique 

suivante : 

𝑇 =  𝐶𝑇ℎ𝑁

3

4 

Avec : 

 ℎ𝑁 : Hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau 

N. D’où : ℎ𝑁= 31,40m 

 𝐶𝑇 : Coefficient, fonction de système de contreventement, du Type de remplissage et 

donnée par le tableau 4.6 de RPA. D’où : 𝐶𝑇=0.05    

Donc : 

𝑇𝑅𝑃𝐴 =  0.05(31,40)3/4 

𝑇𝑅𝑃𝐴 =  0,663 𝑠𝑒𝑐 

Après avoir calculé la période empirique 𝑇𝑅𝑃𝐴 il aura lieu de la majorer de 30% : 

𝑇𝑚𝑎𝑗  = 𝑇𝑅𝑃𝐴  +  0.3 𝑇𝑅𝑃𝐴 

𝑇𝑚𝑎𝑗  =  0,663 +  0,199                D’où :𝑇𝑚𝑎𝑗   =  0,862𝑠𝑒𝑐 
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 A partir des tableaux donnés par le logiciel ETABS après l’analyse on tire le𝑇𝑎𝑛𝑎𝑙𝑦𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒  : 

Mode Période UX UY RZ SumUX SumUY 

1 0,84964 75,1426 0,0215 0,3389 75,1426 0,0215 

2 0,723344 0,0075 69,2614 0,2615 75,1501 69,2829 

3 0,557204 0,3918 0,3538 68,4867 75,5419 69,6367 

4 0,250642 13,1308 0,0137 0,0442 88,6727 69,6504 

5 0,166752 0,0253 16,5567 0,0129 88,698 86,2071 

6 0,133917 0,0035 1,516 0,8199 88,7015 87,7231 

7 0,126001 2,2273 0,0273 1,6355 90,9287 87,7504 

8 0,124009 0,1652 0,2516 15,2611 91,0939 88,002 

9 0,114552 0,9671 0,0072 0,6856 92,061 88,0091 

10 0,107563 1,5848 0,0004 0,2765 93,6458 88,0095 

11 0,067347 0,0745 5,6903 0,0596 93,7203 93,6998 

12 0,066645 2,3611 0,1256 0,0003 96,0814 93,8254 

Figure V – 1 Résultats d’analyse dynamique ETABS 

 

T analytique c’est la valeur la plus défavorable des périodes données par le tableau ci-dessus en 

fonction des modes propres de vibrations  

Donc : T analytique = 0.849 sec  

Période TRPA Tmaj 𝑻𝒂𝒏𝒂𝒍𝒚𝒕𝒊𝒒𝒖𝒆 

Valeur  0,663 0,862 0,849 

 

𝐓 = 0,663s < 𝐓𝐞𝐭𝐚𝐛𝐬 = 0,849s < 𝐓𝐦𝐚𝐣𝐨𝐫é𝐞 = 0,862s  La période est vérifiée. 

 

V-II - Vérification de pourcentage de la participation de la masse modale 

Le RPA 99/ version 2003(ART 4.3.4) préconise de prendre en considération ce qui suit : 

Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales le 

nombre de mode de vibration à retenir dans les deux directions d’excitation doit être : 

 Les sommes des masses effectives pour les modes retenus soit égale à 90 % au moins de 

la masse totale de la structure, avec un minimum de mode à retenir égale à 03 pour chaque 

direction. 

D’après la fig ……. On n’a le résultat suivent : 

 Les 1ere et 2eme mode sont des modes de translation. 

 Le 3eme mode est un mode de rotation. 

 On doit retenir les 11 premiers modes que la masse atteigne les 90% (Art 4.3.4 selon 

RPA.99). 
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Donc la condition du RPA est vérifiée.    

Vérification de l’excentricité : 

D’ après le RPA99 vs 2003 (article 4.3.7), dans le cas où il est procédé à une analyse 

tridimensionnelle, en plus de l’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle 

(additionnelle) égale ± 0.05 L, (L étant la dimension du plancher perpendiculaire à la direction 

de l’action sismique) doit être appliquée au niveau du plancher considéré et suivant chaque 

direction. 

Dans cette étape, on doit vérifier l’écartement du centre de torsion par rapport au centre 

de gravité et le comparer à la valeur 5% de la longueur de la construction et cela dans les deux 

sens.  

CM – CR ≤ 5% Lmax=5 % Lx                 .              Lx= 23,55 m. 

                Ly = 15,7 m 

Avec : 

CM : Le centre de masse. 

CR : Le centre de torsion. 

 

Figure V – 2  Centre de masse d’excentricité 
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Tableau-V – 1 Vérification de l’excentricité. 

Story Diaphragme XCM XCR XCM-XCR 0,05Lx YCM YCR YCM-YCR 0,05Ly 

SS D1 13,062 12,649 0,413 1,178 6,147 6,916 -0,769 0,785 

RDC D2 13,077 12,469 0,608 1,178 6,371 6,801 -0,43 0,785 

1ER D3 13,108 12,675 0,433 1,178 6,038 6,752 -0,714 0,785 

2EME D4 13,122 12,879 0,243 1,178 6,033 6,733 -0,7 0,785 

3EME D5 13,122 13,069 0,053 1,178 6,033 6,735 -0,702 0,785 

4EME D6 13,136 13,236 -0,1 1,178 6,028 6,749 -0,721 0,785 

5EME D7 13,149 13,379 -0,23 1,178 6,024 6,77 -0,746 0,785 

6EME D8 13,149 13,493 -0,344 1,178 6,024 6,79 -0,766 0,785 

TERRASSE D9 12,999 13,575 -0,576 1,178 6,044 6,812 -0,768 0,785 

SM D10 12,05 12,15 -0,1 1,178 6,3 6,446 -0,146 0,785 

 

Vérification des déplacements relatifs : 

D’après le RPA 99 (Article 5-10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par 

rapport 

aux étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage. 

D’après le RPA 99 (art article 4-43) : 

Selon la formule 4-19 de RPA 99 le déplacement relatif à chaque niveau k est calculé 

comme suit : 

ΔK = R δek 

δek: déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion). 

R : coefficient de comportement. 

Le déplacement relatif du niveau k” par rapport au niveau k-1”est égal à : 

ΔK = δk- δk-1 
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Tableau V–2 Vérification de déplacements inter-étages suivant Ex. 

Plancher Diaphragme UX δk- δk-1 he 1%he Observation 

TERRASSE 8 0,0183 0,001 306 3,06 Condition vérifiée 

ET6 7 0,0173 0,0015 306 3,06 Condition vérifiée 

ET5 6 0,0158 0,0018 306 3,06 Condition vérifiée 

ET4 5 0,014 0,002 306 3,06 Condition vérifiée 

ET3 4 0,012 0,0022 306 3,06 Condition vérifiée 

ET2 3 0,0098 0,0023 306 3,06 Condition vérifiée 

ET1 2 0,0075 0,0023 306 3,06 Condition vérifiée 

RDC 1 0,0052 0,0022 306 3,06 Condition vérifiée 

Sous-sol RDC 0,003 0,0021 346 3,46 Condition vérifiée 

Tableau V –3  Vérification de déplacements inter-étages suivant Ey. 

Plancher Diaphragme UY δk- δk-1 he 1%he Observation 

TERRASSE 8 0,0161 0,0015 306 3,06 Condition vérifiée 

ET6 7 0,0146 0,0019 306 3,06 Condition vérifiée 

ET5 6 0,0127 0,002 306 3,06 Condition vérifiée 

ET4 5 0,0107 0,002 306 3,06 Condition vérifiée 

ET3 4 0,0087 0,002 306 3,06 Condition vérifiée 

ET2 3 0,0067 0,0019 306 3,06 Condition vérifiée 

ET1 2 0,0048 0,0017 306 3,06 Condition vérifiée 

RDC 1 0,0031 0,0014 306 3,06 Condition vérifiée 

Sous-Sol RDC 0,0017 0,0012 346 3,46 Condition vérifiée 

 

 Justification vis-à-vis de l’effet P-Delta : 

D’après le RPA 99 /version 2003 (article 4.9), L’effet P-Delta est un effet de second 

ordre qui se produit dans chaque structure où les éléments sont soumis à des charges axiales. Cet 

effet est étroitement lié à la valeur de la force axiale appliquée (P) et le déplacement (Delta). 

L’effet P-Δ peut être négligé dans le cas des bâtiments si la condition suivante est 

satisfaite àtous les niveaux : 

𝜽 =
𝑷𝑲. 𝜟𝑲

𝑽𝑲. 𝒉𝑲

≤ 𝟎, 𝟏 

Avec : 

KP  :Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau K ;  

KV  : Effort tranchant de l’étage k ;  

Kh  : Hauteur de l’étage K ; 

K  : Déplacement relatif du niveau K par rapport au niveau K-1. 
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Sinon si : 

0,10 <θK< 0,20 : il faut augmenter les effets de l’action sismique calculés par un facteur 

égale à 1/(1-θK)θ 

θK>0,20: la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée. 

                    Les résultats de vérification de l’effet P- dans les deux sens xx, yy sont donner 

dans le tableau.    

Suivant Ex : 

Tableau V– 4 : Vérification L’effet P-Delta suivant Ex. 

Niveau 
KP   (KN) K   Kh   KV  (m) )(x  Condition 

SM 168,81 0,001 3,06 27,04 0,0020 Vérifiée 

TERRASSE 3125,69 0,0015 3,06 320,25 0,0048 Vérifiée 

6 5987,41 0,0018 3,06 564,86 0,0062 Vérifiée 

5 8849,13 0,002 3,06 768,09 0,0075 Vérifiée 

4 11791,17 0,0022 3,06 940,27 0,0090 Vérifiée 

3 14733,22 0,0023 3,06 1086,61 0,0102 Vérifiée 

2 17675,26 0,0023 3,06 1210,7 0,0110 Vérifiée 

1 20708,34 0,0022 3,06 1307,69 0,0114 Vérifiée 

RDC 23707,17 0,0021 3,06 1377,84 0,0104 Vérifiée 

SS 26409,69 0,003 3,46 1405,57 0,0163 Vérifiée 
 

Suivant Ey : 

Tableau V– 5 : Vérification L’effet P-Delta suivant Ey. 

Niveau Pk (KN) Ky hk Vy (m) ∆𝒌 Condition 

SM 168,81 0,0015 3,06 33,8 0,0024 Vérifiée 

TERRASSE 3125,69 0,0019 3,06 369,93 0,0052 Vérifiée 

6 5987,41 0,002 3,06 637,48 0,0061 Vérifiée 

5 8849,13 0,002 3,06 841,35 0,0069 Vérifiée 

4 11791,17 0,002 3,06 1018,1 0,0076 Vérifiée 

3 14733,22 0,0019 3,06 1166,29 0,0078 Vérifiée 

2 17675,26 0,0017 3,06 1279,72 0,0077 Vérifiée 

1 20708,34 0,0014 3,06 1372,09 0,0069 Vérifiée 

RDC 23707,17 0,0012 3,06 1443,37 0,0057 Vérifiée 

SS 26409,69 0,004 3,46 1471,2 0,0208 Vérifiée 

 

Vérification de l’effort normal réduitRPA99 modifiée 2003 (l’Art.7.4.3) 

 Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations 

d’ensemble dues au séisme, l’effort normal de compression de calcul est limité par la 

condition suivante : 

v =
Nd

Bc × fc28
 

Avec :  

Nd : Effort normal maximal ; 

Bc : Section du poteau ; 
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fc28 : Résistance caractéristique du béton. 

Les résultats sont donnés par le tableau suivant : 

                Tableau V-6 :L’effort normal réduit dans les poteaux 

POTEAUX Nd(kN) Bc(cm2) Fc28(kN/cm2) V Observation  

45 X 45 1471,91 
2025 

2,5 0,291 v˂0.3 condition vérifiée 

40 X 40 945,69 1600 2,5 0,162 v˂0.3 condition vérifiée 

40 X 40 
485,19 

1225 2,5 0,158 v˂0.3 condition vérifiée 

   

Justification vis-à-vis de contreventement 

 L’objet de cette classification se traduit par l’attribution d’une valeur numérique du 

coefficient de comportement R pour chacune des catégories (Tableau 4.3 du RPA 99). 

1. Forces horizontales : 

 Les efforts horizontaux repris par le système de contreventement (voiles et portiques ou 

voiles uniquement) sont donnés par le logiciel ETABS comme suit : 

 

o Voiles et portiques :  

 

Figure V.3 : Charges horizontales reprises par la structure  dans le sens EX 
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Voile uniquement : 

 
Figure V.4 :Charges horizontales reprises par les voiles 

 

 

Coupes Forces 

reprises par 

les voiles et 

les portiques 

Forces 

reprises par 

les voiles 

uniquement 

Pourcentage 

%  des voiles  

Pourcentage 

% 

portiques 

Ex 1405,20 1134,48 80,73 19,27 
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Figure V.5 : Charges horizontales reprises par la structure  dans le sens EY 

 

 

Voile uniquement : 

 
Figure V.6 : Charges horizontales reprises par les voiles 
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Coupes Forces 

reprises par 

les voiles et 

les portiques 

Forces 

reprises par 

les voiles 

uniquement 

Pourcentage 

%  des voiles  

Pourcentage 

% 

portiques 

EY 1470,14 1349,51 91,79 8,21 

 

2. Forces verticales : 

 

                Figure V.7: Charges horizontales reprises par la structure  dans le sens EY 

 

Voile uniquement : 

 
                     Figure V.8:Charges horizontales reprises par les voiles 
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Coupes Forces reprises 

par les voiles et 

les portiques 

Forces reprises 

par les voiles 

uniquement 

Pourcentage %  

des voiles  

Pourcentage % 

portiques 

Ex 39813,73 14802,68 37,18 62,82 

 

 D’après les résultats représentés dans le tableau des efforts verticaux on remarque que 

pour tous les étages les voiles reprennent plus de 20% des sollicitations dues aux charges 

verticales. 

Selon les résultats représentés dans les deux tableaux des efforts horizontaux on remarque que 

les voiles reprennent presque la totalité des sollicitations dues aux charges verticales  

o Donc suivant l’article 3.4 de RPA 99/2003 qui nous permet de classer notre système de 

contreventement et nos résultats ci-dessus, on opte pour un système de contreventement par 

voiles porteurs, son coefficient de comportement est pris R=3.5 d’après le tableau 4.3 de 

RPA 99/2003.  

 Vérification de l’effort tranchant à la base [Art 4.3.6 RPA 99/2003] :  

 Selon le RPA la résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des 

valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80% de la résultante des forces sismiques 

déterminée par la méthode statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale 

donnée par la formule empirique appropriée. 

Si Vt ≤ 0.8 V ; il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, 

déplacements, moments…….) dans le rapport 0.8V/Vt. 

Calcul de l’effort tranchant par la formule empirique du RPA : 

V  =
𝐴𝑥𝐷𝑥𝑄

𝑅
 W  RPA99 Page 28 formule (4.1)  

 Avec : 

A : coefficient d’accélération de zone A= 0,15 

D : facteur d’amplification dynamique D=1,57 

Q : facteur de qualité    Q= 1,20 

R : coefficient de comportement.       R = 3,5 

W : poids total de la structure.       W= 26409,69 

D’âpres l’article du R.P.A 99/2003, la résultante des forces sismique à la base Vlogiciel 

obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80% de la résultante 

des forces sismiques déterminées par la méthode spectrale pour une valeur de la période 

fondamentale donnée par la formule empirique appropriée soit :  

o VEtabs> 0,8 VMSE. 
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Figure V-9 Efforts tranchants donnés par ETABS. 

 A partir de tableau ci-dessus on relève les valeurs de l’effort tranchant suivantes : 

Vx-etabs = F1 =1405,57KN 

Vy-etabs= F2=1471,20KN 

 

 L’effort tranchant (MSE) 0,8*VMSE Vlogiciel Vlogiciel≥0,8*VMSE 

Sens X-X Vx =
𝐴.𝐷.𝑄𝑥

𝑅
.w 1492,67 1194,13 1405,57 Condition vérifiée 

Sens Y-Y 
Vy =

𝐴.𝐷.𝑄𝑦

𝑅
.w 1492,67 1194,13 1471,20 Condition vérifiée 

 

Conclusion : 

 Après avoir vérifié les exigences imposées par le règlement parasismique algérien RPA 

99/Version 2003 ; le model étudié et modélisé a l’aide de logiciel ETABS, peut passer aux 

ferraillages de ces éléments porteurs . 
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 Introduction : 

Les poutres seront ferraillées en flexion simple aux sollicitations données par les 

combinaisons d’actions les plus défavorables : 

- À l’état limite ultime : 1,35G + 1,5Q 

- Situation accidentelles : G + Q ± E et 0,8G ± E 

Puis on procède aux vérifications à l’ELU, à l’ELS et au RPA. 

 

VI-1 Etapes de calcul des armatures: 

A- Armatures longitudinales :  
Calcul des moments réduit ultime : 

μ =
Mu

b.d².fbc
; fbc =

0,85.fc28

θγb

 

 γ
b

= 1,5 :Dans le cas d’unesituation durable.                         

 γ
b

= 1,15 : Dans le cas de la situation accidentelle. 

Selon la valeur du moment réduit par rapport à celle du moment réduit limite, on 

distingue les deux cas suivants :  

 1er cas : μ ≤ μ
l

= 0,392La sectionest simplement armée (S.S.A), et les armatures 

comprimées ne sont pas nécessaires. 

 La section d’armatures tendues est donnée par la formule suivante : 

As =
Mu

β dσst
  

σst =
fe

γs

   

γ
s

= 1,15 

 

 2em cas : μ > μ
l

= 0,392 La section est doublement armée (S.D.A). 

 

 

 

 

 

La section réelle est équivalente à la somme de deux sections fictives. 

 ΔM = Mu − Ml 

  Mf1
= μ

l
. b. d2. fc28 

   Ast1 =
Mf1

βl. d.σs
 

   Ast2 =
ΔM

σs.(d−c′)
 

Finalement, les sections théoriques sont : 

   Armatures tendues :  Ast = Ast1 + Ast2 

   Armatures comprimées : Asc = Ast2 

 

sA

 

h 
d 

b 

s
A

 

M
 

A
 

A
 

l
M

 
M
 

stA  

scA  
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B- Recommandation du RPA99-modifié2003 : 

 Armatures longitudinales (Art 7.5.21) : 

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est 

0,5% en toute section. 

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux le long de la poutre est : 

 4% en zone courante. 

 6% en zone de recouvrement. 

La longueur de recouvrement pour la zone sismique Iia est de 40 . 

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inferieures dans les poteaux de 

rives et d’angles doit être effectué avec des crochets de 90°.  

TABLEAU VI-1armatures longitudinales. 

Section [cm2] 0.5%bh [cm2] 4% bh [cm2] 6% bh [cm2] 

Poutre principale (30x40) 6 48 72 

Poutre secondaire (25x35) 4,375 35 52,5 

 

 Armatures transversales  

 La quantité d’armatures transversale minimale est donnée par la condition :  

  bSA
tt
..003,0  

 L’espacement entre les armatures transversales est déterminé comme suite : 









 .12;

4
min

h
S

t
 : En zone nodale. 

2

h
S

t
  :En dehors de la zone nodale. 

   : Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales, et dans le cas d’une 

section en travée doublement armée, c’est le diamètre le plus faible des aciers comprimés. 

 Les premières armatures transversales sont disposés à 5cm au plus du nu de l’appui ou de 

l’encastrement.  

 

      Les efforts internes et Ferraillage des poutres :  

 Les valeurs extrêmes globales des efforts sont résumées dans les tableaux ci-dessous, selon les 

différentes combinaisons.  

 

 

 

 

 

 

 

 



Chapitre VI                                                                                             Ferraillage des poutres 

 

128 

 

TABLEAU VI-2 : Les valeurs extrêmes globales des efforts. 

 

 
Localisation 

Moments 

(KN.m) 
μ  Obs β 

Acal[c

m2] 

Amin 

[cm2] 
Ferraillage 

Aad[cm

2] 

Poutre 

Principale   

 

Lié au 

voiles 

Travée 122,722 0,1995 SSA 0,888 9,092 3 3 HA14 + 3 HA 14 9,23 

Appuis 146,448 0,2381 SSA 0,862 11,177 3 3 HA14 + 6 HA 14 13,85 

Non lié au 

voiles 

Travée 53,24 0,0865 SSA 0,955 3,668 3 3 HA14  4,69 

Appuis 89,27 0,1451 SSA 0,921 6,377 3 3 HA14 + 3 HA 12 8,08 

Poutre Secondaire  
Travée 53,64 0,1387 SSA 0,925 4,393 2,19 3 HA14  4,69 

Appuis 93,34 0,2414 SSA 0,86 8,222 2,19 3 HA14 + 3 HA 14 9,23 

 

1) Armatures transversales (BAEL 91. Art.7.2.2)      

       Calcul des armatures transversales : 

ϕt ≤ min{h/35 ; ϕl ; b/10}   

Pourcentage minimal d’armatures transversales (A.5.1,22) 

           Il faut vérifier : St ≤ min{0,9d ;  40 Cm} 

At × fe

b × St
≥  0,4MPa. 

  
BEAL RPA Section Adepté 

Section [cm2] zone 𝛟  Cm 
St  

Cm 

AtMin 

Cm2 

St 

Cm 

At 

Cm2 ϕmm 
StMin 

Cm2 Ferraillage AadpCm2 

Poutre principale 

(30x40) 

nodale 
0,8 25 

0,75 

7 0,63 
8 

7 4 HA8 2,01 

Courante 15 1,35 15 4 HA8 2,01 

Poutre 

secondaire 

(25x35) 

nodale 

0,8 25 

0,75 

7 0,63 

8 

7 4 HA8 2,01 

Courante 
15 

1,35 15 4 HA8 2,01 

 

Délimitation de la zone nodale 
 Dans le cas de poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale L’est égale à deux fois 

la hauteur de la poutre considérée. 

Poutres principales :L’ = 2×40 = 80 cm. 

Poutres secondaires :L’ = 2×35 = 70 cm. 

Remarque : 

     Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus du nu de 

l'appui ou de l'encastrement. 

 

            Ancrage des armatures (longueur de scellement) (Art 6.1.22 BAEL 

91modifiée 99). 

Longueur de scellement :    Ls =
ϕfe

4 τsu
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τsu = 0,6 × Ψs
2  × ft28 = 2,835 MPa 

Ls =
1,4 × 400

4 × 2,835
𝐋𝐬 = 𝟒𝟗, 𝟑𝟖𝐜𝐦 

Le règlement BAEL 91 modifié 99 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  

𝐋𝐜 = 𝟐𝟎  𝐜𝐦 

 

Vérification à l’ELU : 

2) Vérification condition de non fragilité (Art B.4.2.1 BAEL 91 modifiée 99).        

Le ferraillage de la poutre doit satisfaire la C.N.F :Ast ≥ Ast
min 

 Calcul de la section minimale. 

Ast
min ≥

0,23 bdft28

fe
Avec :ft28 = 0,6 + 0,06 × fc28 = 2,1MPa 

 

TABLEAU VI-3 Calcul de la section minimale. 

 

 
Localisation Ast

min AAdopte Observation 

Poutre 

Principale   

Lié au 

voiles 

Travée 1,377 9,23 Condition vérifiée  

Appuis 1,377 13,85 Condition vérifiée  

Non lié 

au voiles 

Travée 1,377 4,69 Condition vérifiée  

Appuis 1,377 8,08 Condition vérifiée  

Poutre Secondaire  
Travée 0,996 4,69 Condition vérifiée  

Appuis 0,996 9,23 Condition vérifiée  

   Vérification aux cisaillements (Art 5.1.1 BAEL 91 modifiée 99).   

τu =
Tu

bd
< τu̅̅ ̅Avec :    Tu

max : Effort tranchant max à l’ELU. 

τu̅̅ ̅ = min (0,15
fc28

γb
;  4 MPa) = min ( 

0,15 × 25

1,5
; 4 MPa) 

τu̅̅ ̅ = min(2,5 MPa;  4 MPa) = 2,5MPa 

Tableau. VI. : Vérification aux cisaillements. 

Poutres 
Effort tranchant 

(KN) 
b   (cm) d  (cm)  

τu 

(MPa) 
τu̅̅ ̅(MPa) Observation 

Poutre principale) 195,95 30 37,5 0,174 2,5 Condition vérifiée 

Poutre secondaire  126,17 25 32,5 0,155 2,5 Condition vérifiée 
 

Influence de l’effort tranchant. 

Influence sur le béton (Art A.5.1.313 BAEL 91 modifiée 99). 

On se doit de vérifier la relation :  

2 × TU

0,9 b d
≤

0,8fC28

γb
Tu ≤

0,8 ×  0,9

2
 ×  

fc28 b d

γb
≤ 0,36 ×  

fc28 b d

γb
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TAB VI-5 : Influence de l’effort tranchant sur le béton. 

Poutres 
b 

(cm) 
d  (cm) 

F c28 

(MPa) 
γb 0,36 ×  

fc28 b d

γb
 T  (KN) Observation 

Poutre principale  30 37,5 25 1,5 431,25 195,95 Condition vérifiée 

Poutre secondaire  25 32,5 25 1,5 311,46 126,17 Condition vérifiée 

 

3) Vérification d’adhérence et d’entrainement des barres (BAEL 91 modifiée 99 Art 6.1.3). 
L’adhérence des barres doit vérifier la relation : τse ≤ τsc̅̅ ̅̅  

Avec : τsc̅̅ ̅̅ = Ψsft28 = 1,5 × 2,1 = 3,15 MPa 

τse =
Tu

0,9 d ∑Ui
 

Ψs = 1,5 : Coefficient scellement HA. 
∑ Ui  : Somme des périmètres utiles des barres. 

 

Poutres Ferraillage 𝐓𝐮 𝐝 u(mm) 𝛕𝐬𝐞(MPa) 𝛕̅𝐬𝐞(MPA) Observation 

Poutre principale 

3 HA14 + 3 HA 14 195,95 37,5 263,76 0,220 3,15 Condition vérifiée 

3 HA14 + 6 HA 14 195,95 37,5 395,64 0,147 3,15 Condition vérifiée 

3 HA14  195,95 37,5 131,88 0,440 3,15 Condition vérifiée 

3 HA14 + 3 HA 12 195,95 37,5 244,92 0,237 3,15 Condition vérifiée 

Poutre secondaire 
3 HA14  126,17 32,5 131,88 0,327 3,15 Condition vérifiée 

3 HA14 + 3 HA 14 126,17 32,5 263,76 0,164 3,15 Condition vérifiée 

 

Vérification à l’ELS :   

 Etat limite d’ouverture des fissurations (Art. B.6.3 BAEL 91 modifié 99) : 
La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’estnécessaire. 

 Etat limite de compression du béton𝛔𝐛𝐜 ≤ 𝛔̅𝐛𝐜 
 

𝛔̅𝐛𝐜 = 𝟎. 𝟔 × 𝐟𝐜𝟐𝟖 = 0.60 × 25 = 15MPa 

𝛔𝐛𝐜 =
𝟏

𝐤𝟏
× 𝛔𝐬𝐭            Avec : 

𝛔𝐬𝐭 =
𝐌𝐬

𝛃𝟏 × 𝐝 × 𝐀𝐬𝐭
 

𝛒𝟏 =
𝟏𝟎𝟎 × 𝐀𝐬𝐭

𝐛 × 𝐝
 

 

 

 

Localisation 

𝐌𝐬
𝐦𝐚𝐱

 

[kN.m] 

Aadop 

[cm2] 
𝛒𝟏 𝛃𝟏 𝛔𝐬𝐭 𝐤𝟏 𝛔𝐛𝐜 𝛔̅𝐛𝐜 Observation 

Poutre 

Principale   

Lié au 

voiles 

Travée 31,99 9,23 0,820 0,8705 103,41 23,52 4,40 15 
Condition 

vérifiée  

Appuis 53,88 13,85 1,231 0,85 118,88 18,33 6,49 15 
Condition 

vérifiée  

 

Non 

lié au 

voiles 

Travée 31,99 4,69 0,417 0,901 196,63 35,5 5,54 15 
Condition 

vérifiée  

Appuis 53,88 8,08 0,718 0,877 197,49 25,65 7,70 15 
Condition 

vérifiée  

Poutre Secondaire 

 

Travée 26,84 4,69 0,577 0,8875 167,49 29,38 5,70 15 
Condition 

vérifiée  

Appuis 39,65 9,23 1,136 0,854 130,65 19,25 6,79 15 
Condition 

vérifiée  

Avec : 
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Calcul des éléments principaux  
On désigne sous le nom des éléments principaux les éléments qui interviennent dans la 

résistance aux actions sismiques d’ensemble ou dans la distribution de ces actions au sein de 

l’ouvrage.  

Nous présentons dans ce chapitre le calcul du ferraillage de ces éléments résistants 

(Les portiques « poteaux – poutres », et les voiles), accompagnée de leurs schémas de 

ferraillage. 

VI.I. Etude des poteaux  

Introduction 

Les poteaux sont des éléments structuraux qui ont pour rôle la transmission des efforts 

vers la fondation. Un poteau est soumis à un effort normal « N » et un moment de flexion « M 

» dans les deux sens (sens longitudinal et transversal) donc le calcul de ferraillage des poteaux 

se fera en flexion composé dans le sens le plus défavorable selon les deux directions, puis 

vérifies à l’ELS 

Les combinaisons considérées pour les calculs sont : 

1.35 G + 1.5 Q…………………..ELU 

G + Q……………………………ELS 

G + Q ± E………………………RPA 99/2003 

0.8 G ± E………………………RPA 99/2003 

Les calculs se font en tenant compte de trois sollicitations : 

 Effort normal maximal et le moment correspondant𝑁𝑚𝑎𝑥 ⇒ 𝑀𝑐𝑜𝑟, 

 Effort normal minimal et le moment correspondant𝑁𝑚𝑖𝑛 ⇒ 𝑀𝑐𝑜𝑟, 

 Moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant 𝑀𝑚𝑎𝑥 ⇒ 𝑁𝑐𝑜𝑟.  

Tableau VI-1 : Caractéristiques mécaniques des matériaux en situation durable et accidentelle. 

Situation 
Béton Acier 

 fc28[MPa] fbu [MPa]  Fe [MPa] 

Durable 1.5 25 14.167 1.15 400 348 

accidentelle 1.15 25 21.74 1 400 400 

 

Recommandations et exigences du RPA 

a) Les armatures longitudinales Art 7.4.2.1RPA 99/ version 2003 : 
 

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets. 

Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport à la section du béton sont : 

 Le pourcentage minimal d’armatures est de0,8 % × 𝑏 × ℎ 𝑒𝑛 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝐼𝐼𝑎. 

 Le pourcentage maximal dans la zone courante est de4% × 𝑏 × ℎ 𝑒𝑛 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝐼𝐼𝑎. 
 Le pourcentage maximal dans la zone de recouvrement est de 6% × 𝑏 × ℎ 𝑒𝑛 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝐼𝐼𝑎. 

Tableau VI- 2 : Armatures longitudinales des poteaux exigées par le RPA. 

Sections des 

poteaux cm2 

Pourcentage 

minimal 
Pourcentage maximal 

0.8 % [bh] 
4% [bh] en zone 

courante 
6% [bh] en zone de recouvrement 

45X45 16,20 81 121,5 

40X40 12,8 64 96 

35X35 9,8 49 73,5 
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 Le diamètre minimum est de 12 mm. 

 La longueur minimale des recouvrements est de: 40 ∅𝑒𝑛 zone IIa 
 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser : 

25 cm en zone II 

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l'extérieur des zones     

nodales. 

Calcul des Armatures : 

Armatures longitudinales : 

Chaque poteau est soumis à un effort normal N (de compression ou de traction) et à un 

moment fléchissant M, ce qui nous conduit à étudier  les deux cas suivants : 

 Section partiellement comprimée (SPC). 

 Section entièrement comprimée (SEC). 

Le système constitué d’un moment et d’un effort normal peut être remplacé par un 

effort normal appliqué au centre de pression « C » qui est distant du centre de gravité de la 

section de    e = M N⁄ . 

 
Figure VI – 1 : Section en flexion composée. 

Sollicitations dans les poteaux : 

Les sollicitations dans les poteaux sont extraites du logiciel ETABS qui a été utilisé dans 

la modélisation au chapitre précédant. 

1) Section partiellement comprimée (S.P.C) : 

Une section est partiellement comprimée si : 

1er cas : 

𝐶 : Le centre de pression se trouve à l’extérieur du segment 𝑒 =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
≥ (

ℎ

2
− 𝑐′) 

𝑁 : Effort de compression ou de traction. 

2ème cas : 

𝐶 : Le centre de pression se trouve à l’intérieur du segment 𝑒 =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
< (

ℎ

2
− 𝑐′) 

𝑁 : Effort de compression. 

Dans ce cas il faut aussi vérifier l’inégalité suivante :   

𝑁(𝑑 − 𝑐) − 𝑀𝑓 ≤ (0,337 − 0,81
𝑐′

ℎ
) × 𝑏 × ℎ2 × 𝑓𝑏𝑢. 

Avec : 

𝑀𝑓 = 𝑁𝑢 × 𝑔 = 𝑁𝑢 (
ℎ

2
− 𝑐 + 𝑒). 

𝐴𝑠𝑡 = 𝐴𝑠𝑡1 −
𝑁𝑢

𝜎𝑠𝑡
⇒ 𝑁𝑢 ∶ 𝑒𝑓𝑓𝑜𝑟𝑡𝑑𝑒𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑠𝑖𝑜𝑛. 𝜎𝑠𝑡 =

𝑓𝑒

𝛾𝑠
. 

𝐴𝑠𝑡 = 𝐴𝑠𝑡1 +
𝑁𝑢

𝜎𝑠𝑡
⇒ 𝑁𝑢 ∶ 𝑒𝑓𝑓𝑜𝑟𝑡𝑑𝑒𝑡𝑟𝑎𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛. 

𝐴𝑠𝑐 = 𝐴𝑠𝑐1 

 

En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes : 

𝜇 =
𝑀𝑓

𝑏 × 𝑑² × ƒ
𝑏𝑢

 

M
N

e

Cp
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1ercas :Section simplement armée : (ASc = 0) 

Si μ < μi = 0,392  la section d’acier nécessaire sera donnée par la formule suivante :   

Ast1 =
Mf

β × d × σst
 

2emecas : Section doublement armée : 

Si μ > μi = 0,392  la section d’acier nécessaire sera données par les formules suivant : 

Ast1 =
M1

βe×d×σst
+

∆M

(d−c)×σst
   ;      Asc1 =

∆M

(d−c′)×σst
 

Avec : 

M1 = μ1 × b × d2 × fbu 

∆M = Mf − M1 

2) Section entièrement comprimée (S.E.C) : 

𝐶 : Le centre de pression ce trouve entre les armatures  𝑒 =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
< (

ℎ

2
− 𝑐′) 

𝑁 : Effort de compression. 

𝑁(𝑑 − 𝑐) − 𝑀𝑓 ≥ (0,337 − 0,81
𝑐 ′

ℎ
) × 𝑏 × ℎ2 × 𝑓𝑏𝑢 

Deux cas peuvent se présenter : 

1er cas : 

N(d − c) − Mf ≥ (0,5 −
c′

h
) × b × h2 × fbu 

Asc1 =
M − (d − 0,5 h) × b × h × fbu

(d − c′) × σsc
 

Asc2 =
N − bhfbu

σsc
− Asc1 

2ème cas : 

(0,337 − 0,81
𝑐 ′

ℎ
) × 𝑏 × ℎ2 × 𝑓𝑏𝑢 < 𝑁(𝑑 − 𝑐) − 𝑀𝑓 < (0,5 −

𝑐 ′

ℎ
) × 𝑏 × ℎ2 × 𝑓𝑏𝑢 

𝐴𝑠𝑐1 =
𝑁−Ψ×𝑏×ℎ×𝑓𝑏𝑢

𝜎𝑠𝑐
               ;          𝐴𝑠𝑐2 = 0 

𝛹 =
0,3571 + 

𝑁×(𝑑−𝑐′)−𝑀𝑓

𝑏×ℎ2 ×𝑓𝑏𝑐

0,8571 + 
𝑐′

ℎ

;𝜎𝑠𝑐 =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 

3) Section entièrement tendue (S.E.T) : 

𝐶 : Le centre de pression ce trouve entre les armatures  

𝑁 : Effort de compression. 

𝐴𝑠𝑡1 =
𝑁×𝑎

(𝑑−𝑐 ′)×𝜎𝑠𝑐
;𝐴𝑠𝑡2 =

𝑁

𝜎𝑠𝑐
− 𝐴𝑠𝑡1 
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Calcul des armatures longitudinales à l’ELU :  
 

Le ferraillage des poteaux est fait par un calcul automatique à l’aide d’une application de calcul des 

sections d’armatures« Socotec». 

Figure VI – 2 : Calcul des armatures à l’aide de l’application Socotec 

 Les résultats de calcul sont récapitulés dans le tableau ci-dessous : 

Tableau VI- 3: Résultats de ferraillage à l’ELU suivant les deux sens 

N
ivea

u
 

P
o
tea

u
x 

Effort Normal (KN) 
Moment 

 (KN.m) 
Situation 

N
a
tu

re  

𝐴𝐼𝑛𝑓 

cm2 

𝐴𝑆𝑢𝑝 

cm2 

𝐴
𝑚

𝑖𝑛
cm

2 

F
erra

illa
g

e 

𝐴
𝑎

𝑑
cm

2 
𝑆

−
𝑆

𝑂
𝐿

⟹
1

er
 

4
5

 x
 4

5
 

𝑁𝑚𝑎𝑥 1471,91 Mcorr 19,815 GQEY SEC 0 0 

1
6
,2

0
 

4
H

A
2
0
+

4
H

A
1
6
 

2
0
,6

 

𝑁𝑚𝑖𝑛 916,39 Mcorr 5,611 08GMEY SEC 0 0 

Ncorr 193,94 Mmax 105,612 GQEX MAX SEC 0 0 

2
è𝑚

𝑒
⟹

4
è𝑚

𝑒
  

4
0
 x

 4
0

 

𝑁𝑚𝑎𝑥 945,69 Mcorr 10,077 ELU SEC 0 0 

1
2
,8

 

4
H

A
1

6
+

4
H

A
1
4
 

1
4
,1

9
 

𝑁𝑚𝑖𝑛 291,22 Mcorr 8,632 08GMEY  SEC 0 0 

Ncorr 204,48 Mmax 86,037 GQEX  SEC 0 0 

5
è𝑚

𝑒
⟹

8
è𝑚

𝑒
  

3
5
 x

 3
5

 

𝑁𝑚𝑎𝑥 485,19 Mcorr 10,545 ELU SEC 0 0 

9
.8

 

4
H

A
1
4

+
4
H

A
1
2
 

1
0
,6

7
 

𝑁𝑚𝑖𝑛 63,41 Mcorr 3,74 08GEX SEC 0 0 

Ncorr 159,77 Mmax 53,412 GQEX SEC 0 0 
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Vérifications à l’ELU :  

Les Armatures transversales Art 7.4.2.2RPA 99/ version 2003 : 
Les armatures transversales sont calculées par la formule suivante :  

𝐴𝑡

𝑆𝑡
=

𝜌𝑎𝑇𝑢

ℎ1𝑓𝑒
 

a. Diamètre des armatures transversales : (Art A.8.1,3/BAEL91 modifiées 99) : 

Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur normalisée la 
plus proche du tiers du diamètre des armatures longitudinales qu’elles maintiennent.  

 ∅𝑡 =
1

3
∅𝐿

𝑚𝑎𝑥 =
20

3
= 6,66 𝑚𝑚     𝑠𝑜𝑖𝑡 ∅𝑡 = 8 𝑚𝑚 

Avec :  

∅𝐿
𝑚𝑎𝑥 : Le plus grand diamètre des armatures longitudinales. 

Les armatures transversales des poteaux 45x45 seront encadrées par deux cadres 

en∅ = 10 mm . Soit At=3,14cm2 

Les armatures transversales des poteaux 40x40 et 35x35 seront encadrées par deux 

cadres en∅ = 8mm . Soit At=2.01cm2 

b. Espacement des armatures transversales : 

 Selon BAEL 91 modifié 99 (Art A8.1.3) 

𝐒𝐭 ≤ 𝐦𝐢𝐧{𝟏𝟓∅𝐥
𝐦𝐢𝐧; 𝟒𝟎𝐜𝐦; (𝐚 + 𝟏𝟎)𝐜𝐦} 

St ≤ min{15 × 1.2; 40cm; (35 + 10)cm} 
Avec : 

a c’est la petite dimension transversale des poteaux. 

St ≤ 18cm  → Soit :𝑺𝒕 = 𝟏𝟓𝒄𝒎 

 Selon RPA99 vs 2003 (Art 7.4.2.2) 

 En zone courante (pour zone IIa) : 

𝑆𝑡 ≤ {15∅𝑙
𝑚𝑖𝑛} = 15 × 1.2 = 18𝑐𝑚 

St ≤ 18cm    →     soit     𝐒𝐭 = 𝟏𝟓𝐜𝐦 

 En zone nodale (pour zone IIa) : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{15𝑐𝑚; 10∅𝑙
𝑚𝑖𝑛} = 𝑚𝑖𝑛{15𝑐𝑚; 10 × 1.2} = 12𝑐𝑚 

St ≤ 12cm     → 𝐒𝐨𝐢𝐭𝐒𝐭 = 𝟏𝟎𝐜𝐦 

c. Vérification de la quantité d’armatures transversales : 

Si 𝒈 ≥ 𝟓                   →                 𝑨𝒕
𝒎𝒊𝒏 = 𝟎. 𝟑%𝑺𝒕 × 𝒃𝟏 

       Si 𝒈 ≤ 𝟑                  →                 𝑨𝒕
𝒎𝒊𝒏 = 𝟎. 𝟖%𝑺𝒕 × 𝒃𝟏 

       Si 𝟑 ≤ 𝒈 ≤ 𝟓 →                 Interpoler entre les deux valeurs présidentes. 

b1 : dimension de la section droite du poteau dans la direction considérée 

𝒈 : Elancement géométrique du poteau 𝒈 =
𝑳𝒇

𝒂
 

If : Longueur de flambement du poteau  𝐋𝐟 = 𝟎. 𝟕𝐋𝟎 

Tableau VI- 4: Vérification de la quantité d’armatures transversales  

 

 

 

Poteaux 

 

 

Hauteur 

 

 

𝑳𝒇 

 

 

𝒈 

 

At
min[cm2] 

 

 

 

Aadoptée 

  [cm2] 

 

 

Observation 

Zone courante 

    St=15 cm 

Zone nodale 

  St=10 cm 

45x45 346 242,2 5,38 2,025 1,35 3,14 Condition vérifiée  

40x40 306 214,2 5,355 1,8 1,2 2.01 Condition vérifiée  

35x35 306 214,2 6,12 1,575 1,05 2.01 Condition vérifiée  
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1) Délimitation de la zone nodale : 

 La zone nodale est constituée par le nœud poutre-poteaux 

proprement dit et les extrémités des barres qui y concourent. Les longueurs 

à prendre en compte pour chaque barre sont données dans la figure ci-

dessous. 

h'=   Max (he/6; b1;h1;60)                 (Art.7.4.2.1). 

he : la hauteur d’étage moins la hauteur de la poutre secondaire. 

Tableau VI- 5 : Détermination de la zone nodale. 

 H h' 

Poteau (45*45) 3,46   h'= Max (
3,56−35

6
; 40;40;60)  =60cm 

Poteau (40*40) 3,06    h'= Max (
306−35

6
; 35;35;60) =60cm 

Poteau (35*35) 3,06   h'= = Max (
306−35

6
; 30;30;60) =60m 

 

2) Longueur minimale de recouvrement : 
 

La longueur minimale des recouvrement est de : 40∅𝑒𝑛 zone IIa  . 

 Poteaux (45 x 45) :𝑙𝑟 = 40 ×  2,0 = 80𝑐𝑚. 

 Poteaux(40*40):𝑙𝑟 = 40 × 1,6 = 64𝑐𝑚. 

 Poteaux(35 x 35)  :𝑙𝑟 = 40 ×  1,4 = 56𝑐𝑚. 

Encrage des armatures (longueur de scellement) (Art 6.1.22 BAEL 91 

modifiée 99). 

Longueur de scellement :  𝐿𝑠 =
𝜙𝑓𝑒

4 𝜏𝑠𝑢
     =≫    𝜏𝑠𝑢 =  0,6 ×  𝛹𝑠

2  ×  𝑓
𝑡28

= 2,835 𝑀𝑃𝑎 

 Pour les ∅𝟐𝟎 :𝑳𝒔 = 𝟕𝟎, 𝟓𝟒 𝒄𝒎 

 Pour les ∅𝟏𝟔 : 𝑳𝒔 = 𝟓𝟔, 𝟒𝟑 𝒄𝒎 

 Pour les∅𝟏𝟒:  𝑳𝒔 = 𝟒𝟗, 𝟑𝟖 𝒄𝒎 

Pour l’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la 

partie ancrée mesurée hors crochet est au moins égale à :0,4 𝐿𝑠, pour les aciers HA. 

 Pour les ∅𝟐𝟎 : 𝑳𝒂 = 𝟐𝟖, 𝟐𝟏 𝒄𝒎. 

 Pour les ∅𝟏𝟔 : 𝑳𝒂 = 𝟐𝟐, 𝟓𝟕 𝒄𝒎. 

 Pour les ∅𝟏𝟒 : 𝑳𝒂 = 𝟏𝟗, 𝟕𝟓 𝒄𝒎. 

 

 

 

 

 

𝐿′ ℎ′ 

ℎ 𝒑𝒐𝒖𝒕𝒓𝒆 

   
𝒑

𝒐
𝒕𝒆

𝒂
𝒖

 

Figure VI – 3zone nodale. 
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1) Vérification au cisaillement (Art 7.4.3.2RPA 99/ version 2003) : 

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton 𝝉𝒃𝒖sous 

combinaison sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante :  

𝜏𝑏𝑢 =
𝑇𝑢

𝑏𝑑
≤ 𝜏𝑏𝑢̅̅ ̅̅ = 𝜌𝑑𝑓𝑐28 

Avec : 

𝜌𝑑 = {
0,075     𝑠𝑖     𝜆𝑔 ≥ 5

0,04       𝑠𝑖     𝜆𝑔 < 5 
 

Tableau VI- 6 : Vérification au cisaillement dans les poteaux. 

Poteau

(cm2) 

he 

(m) 

b=h 

(mm) 
g d 

(mm) 

Tu( KN) 𝝉𝒃 
(MPa) 

𝝉̅𝒃𝒖 
(MPa) 

Observation 

45x45 3,46 450 5,38 425 69,54 0,364 1,875 Condition vérifiée 

40x40 3.06 400 5,355 375 56,06 0,293 1,875 Condition vérifiée 

35x35 3.06 350 6,12 325 35,89 0,188 1,875 Condition vérifiée 

Vérifications à l’ELS : 

a. Vérification des contraintes à l’ELS :  

La vérification d’une section en béton armé à l’ELS consiste à démontrer que les 

contraintes maximales dans le béton 𝛔𝐛𝐜 et dans les aciers 𝛔𝐬𝐭sont au plus égales aux 

contraintes admissibles𝛔̅𝐛𝐜𝐞𝐭𝛔̅𝐬𝐭. 

𝛔𝐛𝐜 ≤ 𝛔̅𝐛 = 𝟏𝟓𝑴𝑷𝒂 

     𝛔𝐬𝐭 ≤ 𝛔̅𝐬 = 𝟑𝟒𝟖𝑴𝑷𝒂 
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Tableau VI- 7 : Vérifications des contraintes à l’ELS. 

 

Conclusions : 

Le ferraillage des différents poteaux se fera suivant la section minimale d’armatures 

As min correspondante recommandée par le règlement « RPA 99/Version 2003 » en zone IIa. 

. 
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Observation 

S
-S

O
L

⟹
 1

e
r  

4
0
 x

 4
0

 𝑁𝑚𝑎𝑥 
1071,7

1 
𝑀corr 4,395 SEC 4,95 4,5 15 73,8 67,9 348 Condition vérifiée 

𝑁𝑚𝑖𝑛 172,82 𝑀corr 5,402 SEC 1,04 0,48 15 15,1 7,79 348 Condition vérifiée 

corrN 872,64 maxM 22,777 SEC 5,03 2,67 15 73,1 42,4 348 Condition vérifiée 

2
é
m

e 
 ⟹

 4
é
m

e  

3
5
 x

 3
5
 𝑁𝑚𝑎𝑥 689,42 𝑀corr 7,304 SEC 4,39 3,3 15 64,6 50,8 348 Condition vérifiée 

𝑁𝑚𝑖𝑛 77,28 𝑀corr 5,303 SEC 0,83 0,04 15 11,5 1,44 348 Condition vérifiée 

corrN 280,02 maxM 19,524 SEC 3,02 0,11 15 42 4,92 348 Condition vérifiée 

é
m

e
7 

⟹
  

é
m

e
5

 

3
0
 x

 3
0

 𝑁𝑚𝑎𝑥 354,04 𝑀corr 7,645 SEC 3,44 1,72 15 49,4 28 348 Condition vérifiée 

𝑁𝑚𝑖𝑛 7,42 𝑀corr 7,143 SEC 1,28 0 15 13,3 43,1 348 Condition vérifiée 

corrN 76,48 maxM 20,854 SEC 3,89 0 15 45,5 78,8 348 Condition vérifiée 
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    VI.3 Ferraillage des voiles :  
 

 Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces verticales et des 

forces horizontales. Donc le ferraillage des voiles consiste à déterminer les armatures en 

flexion composée sous l’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) 

et aux surcharges d’exploitation (Q), ainsi sous l’action des sollicitations horizontales dues 

aux séismes. 

VI.3.1 Combinaison d’action  
 

 Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales à prendre 

Sont données ci-dessous : 

 

1,35G+1,5Q  ….. L’ELU 

     BAEL 91 

G+Q ……………L’ELS 

 

G + Q  ±E 

              RPA99/ Version 2003 

             0,8 G ± E 

 

 

VI.3.2 Ferraillage des voiles  
 

Pour faire face à ces sollicitations, on va prévoir trois types d’armatures : 
  - Armatures verticales.  
  - Armatures horizontales. 
  - Armatures transversales. 
 
Pour faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose la structure en 3 zones : 

 

-Zone I :S/Sol,  RDC et1ere  étage. 

-Zone II :2emeau 4eme étage.  

-Zone III :5emeau  7eme étage. 

 

VI.3.3 Comportement d’un voile  

 

Un voile est considéré comme une console encastrée à sa base, il y a deux types de voiles 

ayant un comportement différent : 

- Voile élancé : 
h

l
> 1.5 

- Voile court : 
h

l
<1.5 

 

VI.3.4 Exposé de la méthode  
 

La méthode à utiliser pour le ferraillage des voiles est la méthode de RDM. Elle consiste  
à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations les plus 
défavorables(N) et  (M). 
 

 
 VL1I 
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a-Calcul des contraintes : 
 

σmax =
N

B
+

M. V

I
σmin =

N

B
−

M. V́

I
 

Avec : 
B : section du béton. 
I : moment d’inertie du voile. 
V et V’ : bras de levier ⟹ 𝑉 = 𝑉′ = 𝐿𝑣𝑜𝑖𝑙𝑒/2 
 

Avec :   B= L.e 

 

  B : section de béton 

  L : Longueur du voile. 

e : Epaisseur du voile 

𝑉 =  𝑉’ =
𝐿

2
 

 V, V’ : distance entre axe neutre et fibre tendue ou comprimée 

 I        : Moment d’inertie du voile 

 M      : moment dans le voile 

 N     : Effort normal dans le voile 

𝐿𝑡 =
𝜎𝑚𝑖𝑛

𝜎𝑚𝑖𝑛 − 𝜎𝑚𝑎𝑥
× 𝐿𝑣𝑜𝑖𝑙𝑒 

 

Lt : Longueur de la zone tendue. 

 

b-Calcul des efforts normaux : 

𝑁𝑇 =
𝐿𝑡x 𝜎𝑚𝑎𝑥x 𝑒𝑣𝑜𝑖𝑙𝑒

2
 

 
c-Armatures verticales :(Art 7.7.4.1/RPA99 version 2003) 

 Le pourcentage minimum des armatures verticales sur toute la zone tendue est de 0,20% 

 La section totale d'armatures verticales de la zone tendue devant rester au moins égale à0, 

20% de la section horizontale du béton tendu. 

Amin ≥ A = 0.002B(RPA version 2003 Art 7.7.4.1) 

Amin =
Bft28

fe
(BAEL 91 modifier 99 Art A4.2.1) 

Avec :   B : section du béton tendue 

 Les barres verticales des zones extrêmes devraient être ligaturées avec des cadres 

horizontaux dont l'espacement ne doit pas être supérieur à l'épaisseur du voile.  

 Les barres verticales du dernier niveau doivent être munies de crochets à la partie 

supérieure. Toutes les autres barres n'ont pas de crochets (jonction par recouvrement). 

 A chaque extrémité du voile (trumeau) l'espacement des barres doit être réduit de moitié 

sur 1/10 de la largeur du voile (figure 7.13). Cet espacement d’extrémité doit être au plus 

égal à 15 cm.  

 

 



CHAPITREVI                                                                                Ferraillages des éléments 

 

 

141 

d-Armatures horizontales : (Art 7.7.4.2 / RPA99 version 2003) 

Les barres horizontales doivent être munies des crochets à 135° ayant une longueur de 

10 ∅ et disposée de manière à ce quelle servent de cadres aux armatures verticales.  

Règles communes du RPA pour les aciers verticaux et horizontaux (Art 

7.7.4.3/ RPA 99/2003) 

 Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales est donné comme 

suit : 

 La section de ces armatures est : 

AH ≥ 0,15% B  Globalement dans la section du voile 

AH ≥ 0,10% B En zone courante                                      
} 𝐀𝐫𝐭 𝟕. 𝟕. 𝟒. 𝟑 𝐑𝐏𝐀𝟗

/𝐕𝐞𝐫𝐬𝐢𝐨𝐧𝟐𝟎𝟎𝟑. 

 

 Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l'extérieur 

 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles (à l'exception des zones 

d'about) ne devrait pas dépasser 1/10 de l'épaisseur du voile. 

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/ Version 2003. 

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingles au 

mètre carré. 

f- Armatures de coutures : 

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de 

coutures dont la section est donnée par la formule : 

uV1,4T:Avec

e
f

T
1,1

vj
A




 

     Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré 

 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les 

efforts de traction dus au moment de renversement. 
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h- 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. 

i-Espacement (Art 7.7.4.3/RPA 99 version 2003) :   

 

L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la plus petite des 

deux valeurs suivantes : 

St ≤ min{1.5e. 30cm} 

 

Avec : e=20cm : épaisseur du voile. 

𝐒𝐭 ≤ 𝟏. 𝟓e 

𝐒𝐭 ≤ 37.5 𝐜𝐦 

Dans notre cas : 

                                     St ≤ min {37.5; 30cm} ⟹St ≤ 30cm 

g-Longueur de recouvrement: (Art:7.7.4. 3, RPA 99/Ver 2003) 

Elles doivent être égales à : 

 40   pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des 

efforts est possible. 

 20  pour les barres situées dans les zones comprimées sous l'action de toutes 

les combinaisons possibles de charges. 

 

k-Diamètre maximal : 

Le diamètre des armatures verticales et horizontales des voiles, ne doivent pas dépassé 1/10 

de l’épaisseur du voile.  

L-Pourcentage minimal des armatures : 

Le pourcentage minimal des armatures verticales et horizontales des voiles, est donné comme 

suit : 

 - 0,15% de la section globale du voile.  

- 0,10% en zone couran 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VI.-4 : Disposition des armatures verticales dans les voiles. 
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VI.3.4 Vérification à L’ELS  
 

1- Contrainte du béton à l’ELS : 
 

On doit vérifier que :    σbc ≤ 𝜎̅𝑏𝑐 = 0.6𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎 
 

σbc =
Nt max

B + 15Avadp
 

 

Avec : 

Nt max : effort normal max appliqué 

B : section de béton  

Avadp : section d’armatures adoptée 

 

2- Contrainte de cisaillement : 

 

 D’après l’RPA (Art 7.7.2 /RPA99 version  2003) : 

Mpa5f0,2ττ c28bb 
 

𝜏𝑏 =
1.4 x 𝑉𝑢

𝐿 x 𝑒 x 0.9
 

L : Longueur du voile  

e : épaisseur  du voile 

 

 D’après le BAEL (Art 5.1.1 /BAEL91 modifiées 99).  

      
Il faut vérifier que : 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅𝑢 
 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝐿 x 𝑒 x 0.9
 

 

Avec 

 𝜏𝑢: la contrainte de cisaillement 

Pour la fissuration préjudiciable ∶  𝜏̅𝑢 = min( (
0.15𝑓𝑐28

𝛾𝑏
) ; 4 𝑀𝑃𝑎) 

𝜏̅𝑢 = 3.26 𝑀𝑃𝑎 
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Voiles de 1 m  

 

  

Sollicitation de calcul Armatures verticales 

Armatures 

horizontales 

Armatures 

transversales  Espacement  Vérification des constructions 

N M Vu COMB 

 

𝜎𝑚𝑎𝑥  

 

𝜎𝑚𝑖𝑛 

 Lt Nt As Aji As Av /2  Amin Av 

 

Aadp Avadp Ah cm² At / ml nodale  Courante  

τ𝐛 ≤ τ̅b = 5 MPa  𝝉𝒖 < 𝝉̅𝑢 = 3,26 𝑀𝑃𝑎 σbc < σ̅bc = 15 MPa 

As /ml  τb Observation  τu  Observation σbc  Observation 

Zone  I 

-1327,63 29,832 17,75 ELU -5743,19 -7533,11 0 0 0 0,79 0,79 0,39 5,25 2,63 

8,01 7 HA 14 10,77 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8 10 15 0,918 
Condition 

vérifiée  
0,655 

Condition 

vérifiée  
8,208 

Condition 

vérifiée  
-333,98 163,087 97,59 08GEX  3222,70 -6562,50 0,67 216,13 6,21 2,90 9,11 4,55 5,25 6,79 

-1038,19 298,353 117,98 GQEX  3759,62 -14141,5 0,79 297,00 8,53 4,12 12,66 6,33 5,25 8,01 

Zone  II 

-987,59 20,882 15,07 ELU -4311,49 -5564,41 0 0 0 0,67 0,67 0,33 5,25 5,25 

7,61 7 HA 12  7,92 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8 10 15 0,930 
Condition 

vérifiée  
0,665 

Condition 

vérifiée  
8,299 

Condition 

vérifiée  
-194,92 100,636 71,73 08GEX  2044,47 -3993,67 0,66 135,22 3,89 2,10 5,99 2,99 5,25 5,25 

-774,59 177,589 119,63 GQMEX  3454,71 -9200,61 0,73 251,16 7,22 3,85 11,07 5,53 5,25 7,61 

Zone III 

-551,34 50,772 36,07 ELU -1233,54 -4279,86 0 0 0 1,60 1,60 0,80 10,5 5,25 

5,48 7 HA 12  7,92 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8  10 15 0,948 
Condition 

vérifiée  
0,677 

Condition 

vérifiée  
4,633 

Condition 

vérifiée  
-35,86 38,178 32,97 08GEX  966,04 -1324,64 0,58 55,86 1,61 0,84 2,45 1,22 5,25 5,25 

-200,09 160,006 121,88 GQEX  3799,72 -5800,62 0,60 229,58 5,74 0,88 6,62 3,31 5,25 5,48 

 

Voiles de 1,5 m 

 

  

Sollicitation de calcul Armatures verticales 

Armatures 

horizontales 

Armatures 

transversales  Espacement  Vérification des constructions 

N M Vu COMB 

 

𝜎𝑚𝑎𝑥  

 

𝜎𝑚𝑖𝑛 

 Lt Nt As Aji As Av /2  Amin Av 

 

Aadp Avadp Ah cm² At / ml nodale  Courante  

τ𝐛 ≤ τ̅b = 5 MPa  𝝉𝒖 < 𝝉̅𝑢 = 3,26 𝑀𝑃𝑎 σbc < σ̅bc = 15 MPa 

As /ml  τb Observation  τu  Observation σbc  Observation 

Zone  I 

-1127,06 677,471 215,35 GQEX  4220,86 -10231,8 1,06 597,64 14,94 5,87 20,81 10,41 7,875 9,80 

16,03 8 HA 16 16,08 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8 10 15 1,172 
Condition 

vérifiée  
0,837 

Condition 

vérifiée  
4,667 

Condition 

vérifiée  
176,52 695,62 224,28 08GEX  7890,67 -6949,23 0,70 739,01 18,48 4,04 22,52 11,26 7,875 16,03 

26,07 699,767 226,04 GQEX  7533,70 -7394,66 0,74 746,35 18,66 4,31 22,97 11,48 7,875 15,46 

Zone  II 

-637,26 15,167 12,56 GQEY  -1537,58 -1861,14 0 0 0 0,56 0,56 0,28 7,875 5,25 

5,25 8 HA 14 12,31 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8 10 15 0,649 
Condition 

vérifiée  
0,464 

Condition 

vérifiée  
3,446 

Condition 

vérifiée  
-28,3 102,868 73,77 08GEX  1021,79 -1172,73 0,80 109,21 3,14 1,74 4,88 2,44 7,875 5,25 

-261,71 214,17 125,16 GQEX  1586,59 -2982,37 0,98 207,13 5,95 3,62 9,57 4,78 7,875 5,25 

Zone III 

-368,04 34,486 38,24 GQEX  -613,59 -1349,29 0 0 0 1,69 1,69 0,85 7,875 5,25 

5,25 8 HA 12 9,05 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8  10 15 0,419 
Condition 

vérifiée  
0,299 

Condition 

vérifiée  
2,705 

Condition 

vérifiée  
69,33 83,154 50,07 08GEX  1071,86 -702,10 0,59 84,84 2,44 0,88 3,31 1,66 7,875 5,25 

19,74 153,629 80,75 GQEX  1691,35 -1586,07 0,73 163,70 4,70 1,73 6,43 3,22 7,875 5,25 
 

Voiles de 1,75 m 

 

  

Sollicitation de calcul Armatures verticales 

Armatures 

horizontales 

Armatures 

transversales  Espacement  Vérification des constructions 

N M Vu COMB 

 

𝜎𝑚𝑎𝑥  

 

𝜎𝑚𝑖𝑛 

 Lt Nt As Aji As Av /2  Amin Av 

 

Aadp Avadp Ah cm² At / ml nodale  Courante  

τ𝐛 ≤ τ̅b = 5 MPa  𝝉𝒖 < 𝝉̅𝑢 = 3,26 𝑀𝑃𝑎 σbc < σ̅bc = 15 MPa 

As /ml  τb Observation  τu  Observation σbc  Observation 

Zone  I 

-1687,73 10,192 6,75 ELU -4722,25 -4921,93 0 0 0 0,30 0,30 0,15 9,1875 5,25 

6,19 7 HA 12  7,92 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8 10 15 0,664 
Condition 

vérifiée  
0,474 

Condition 

vérifiée  
14,165 

Condition 

vérifiée  
196,07 80,654 54,84 08GEX  1350,28 -229,88 0,25 39,29 1,13 0,41 1,54 0,77 9,1875 5,25 

-1045,57 553,115 149,36 GQEY  2430,93 -8405,61 1,36 377,12 10,84 5,98 16,82 8,41 9,1875 6,19 

Zone  II 

-1304,94 22,052 20,21 ELU -3512,38 -3944,42 0 0 0 0,89 0,89 0,45 9,1875 5,25 

5,25 7 HA 12  7,92 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8 10 15 0,526 
Condition 

vérifiée  
0,376 

Condition 

vérifiée  
10,952 

Condition 

vérifiée  
-160,13 158,214 92,68 08GMEY  1092,34 -2007,37 1,13 141,48 4,07 3,10 7,16 3,58 9,1875 5,25 

-434,06 259,7 118,33 GQEY  1303,83 -3784,17 1,30 193,94 5,57 4,54 10,12 5,06 9,1875 5,25 

Zone III 

-710,76 32,151 24,93 ELU -1715,79 -2345,69 0 0 0 1,10 1,10 0,55 9,1875 5,25 

5,25 7 HA 12  7,92 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8  10 15 0,425 
Condition 

vérifiée  
0,303 

Condition 

vérifiée  
5,965 

Condition 

vérifiée  
-17,22 62,543 47,76 08GMEY  563,47 -661,87 0,95 60,87 1,75 1,33 3,08 1,54 9,1875 5,25 

-185,54 146,15 95,58 GQEY  901,56 -1961,79 1,20 123,54 3,55 3,38 6,93 3,47 9,1875 5,25 
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Voiles de 2,00  m 

 

  

Sollicitation de calcul Armatures verticales 

Armatures 

horizontales 

Armatures 

transversales  Espacement  Vérification des constructions 

N M Vu COMB 

 

𝜎𝑚𝑎𝑥  

 

𝜎𝑚𝑖𝑛 

 
Lt Nt As Aji As Av /2  Amin Av 

 

Aadp Avadp Ah cm² At / ml nodale  Courante  

τ𝐛 ≤ τ̅b = 5 MPa  𝝉𝒖 < 𝝉̅𝑢 = 3,26 𝑀𝑃𝑎 σbc < σ̅bc = 15 MPa 

As /ml  τb Observation  τu  Observation σbc  Observation 

Zone  I 

-1771,12 1319,775 350,35 GQEX  5472,99 -14328,5 1,45 792,06 22,76 11,22 33,98 16,99 10,5 11,74 

15,08 8 HA 16 16,08 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8 10 15 1,362 
Condition 

vérifiée  
0,973 

Condition 

vérifiée  
7,331 

Condition 

vérifiée  -292,04 1301,391 342,04 08GEX  9032,77 -10492,9 1,07 970,83 24,27 8,13 32,40 16,20 10,5 15,08 

-1771,12 1319,775 350,35 GQEX  5472,99 -14328,5 1,45 792,06 22,76 11,22 33,98 16,99 10,5 11,74 

Zone  II 

-1298,56 25,451 21,14 ELU -3055,47 -3437,33 0 0 0 0,94 0,94 0,47 10,5 5,25 

5,25 8 HA 14 12,31 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8 10 15 0,985 
Condition 

vérifiée  
0,704 

Condition 

vérifiée  
7,017 

Condition 

vérifiée  -388,89 174,002 139,5 08GEX  333,12 -2277,57 1,74 58,12 1,67 5,39 7,06 3,53 10,5 5,25 

-1032,7 430,178 253,28 GQEX  645,39 -5808,89 1,80 116,17 3,34 10,09 13,43 6,71 10,5 5,25 

Zone III 

-745,68 26,993 25 ELU -1661,70 -2066,70 0 0 0 1,11 1,11 0,55 10,5 5,25 

5,25 8 HA 12 9,05 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8  10 15 0,653 
Condition 

vérifiée  
0,466 

Condition 

vérifiée  
5,477 

Condition 

vérifiée  -118,15 70,386 18,42 08GEX  232,65 -823,40 1,56 36,28 1,04 0,64 1,68 0,84 10,5 5,25 

-589,02 185,299 167,9 GQEX  -82,46 -2862,64 0 0 0 7,43 7,43 3,72 10,5 5,25 
 

Voiles de 2,30  m 

 

  

Sollicitation de calcul Armatures verticales 

Armatures 

horizontales 

Armatures 

transversales  Espacement  Vérification des constructions 

N M Vu COMB 

 

𝜎𝑚𝑎𝑥  

 

𝜎𝑚𝑖𝑛 

 
Lt Nt As Aji As Av /2  Amin Av 

 

Aadp Avadp Ah cm² At / ml nodale  Courante  

τ𝐛 ≤ τ̅b = 5 MPa  𝝉𝒖 < 𝝉̅𝑢 = 3,26 𝑀𝑃𝑎 σbc < σ̅bc = 15 MPa 

As /ml  τb Observation  τu  Observation σbc  Observation 

Zone  I 

-1733,3 22,026 9,58 ELU -3641,39 -3894,69 0 0 0 0,42 0,42 0,21 12,08 5,25 

14,21 8 HA 16 16,08 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8 10 15 1,51 
Condition 

vérifiée  
1,08 

Condition 

vérifiée  
7,17 

Condition 

vérifiée  -455,47 524,847 222 08GEX  2027,72 -4008,02 1,53 309,70 8,90 6,52 15,42 7,71 12,08 5,25 

-1460,34 1932,87 445,49 GQEX  7939,35 -14288,6 1,48 1173,83 29,35 12,67 42,02 21,01 12,08 14,21 

Zone  II 

-1299,52 16,013 21,1 ELU -2732,97 -2917,12 0 0 0 0,93 0,93 0,47 12,08 5,25 

5,25 8 HA 14 12,31 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8 10 15 0,82 
Condition 

vérifiée  
0,59 

Condition 

vérifiée  
7,02 

Condition 

vérifiée  -273,76 205,152 122,34 08GEX  584,49 -1774,75 1,73 101,13 2,91 4,07 6,98 3,49 12,08 5,25 

-712,66 469,174 243,51 GQEX  1148,49 -4247,01 1,81 207,92 5,97 8,48 14,46 7,23 12,08 5,25 

Zone III 

-692,36 51,863 33,35 ELU -1206,92 -1803,34 0 0 0 1,48 1,48 0,74 12,08 5,25 

5,25 8 HA 12 9,05 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8  10 15 0,52 
Condition 

vérifiée  
0,37 

Condition 

vérifiée  
5,08 

Condition 

vérifiée  -65,91 325,165 140,95 08GEX  1726,42 -2012,98 1,24 213,75 6,14 3,36 9,50 4,75 12,08 5,25 

-119,52 344,403 154,43 GQEX  1720,49 -2240,14 1,30 223,82 6,43 3,87 10,30 5,15 12,08 5,25 

 

Voiles de 4,20 m 

 

  

Sollicitation de calcul Armatures verticales 

Armatures 

horizontales 

Armatures 

transversales  Espacement  Vérification des constructions 

N M Vu COMB 

 

𝜎𝑚𝑎𝑥  

 

𝜎𝑚𝑖𝑛 

 
Lt Nt As Aji As Av /2  Amin Av 

 

Aadp Avadp Ah cm² At / ml nodale  Courante  

τ𝐛 ≤ τ̅b = 5 MPa  𝝉𝒖 < 𝝉̅𝑢 = 3,26 𝑀𝑃𝑎 σbc < σ̅bc = 15 MPa 

As /ml  τb Observation  τu  Observation σbc  Observation 

Zone  I 

-2772,6 154,558 8,85 ELU -3037,85 -3563,56 0 0 0 0,39 0,39 0,20 22,05 5,25 

8,02 7 HA 14 14,07 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8 10 15 1,137 
Condition 

vérifiée  
0,812 

Condition 

vérifiée  
13,085 

Condition 

vérifiée  -651,57 629,399 85,4 08GEX  294,73 -1846,09 3,62 50,83 1,46 3,26 4,72 2,36 22,05 5,25 

-1423,33 5109,022 613,99 GQEY  6994,37 -10383,2 2,51 835,84 24,02 16,23 40,25 20,13 22,05 8,02 

Zone  II 

-2000,71 205,405 30,61 ELU -2032,47 -2731,13 0 0 0 1,35 1,35 0,68 22,05 5,25 

5,25 7 HA 12  10,77 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8 10 15 0,859 
Condition 

vérifiée  
0,614 

Condition 

vérifiée  
12,320 

Condition 

vérifiée  -416,23 274,182 45,12 08GEX  -29,22 -961,81 0 0 0 2,00 2,00 1,00 22,05 5,25 

-991,94 2517,951 463,83 GQEY  3101,35 -5463,11 2,68 395,66 11,37 13,09 24,46 12,23 22,05 5,25 

Zone III 

-1066,56 119,023 30,32 ELU -1067,29 -1472,13 0 0 0 1,34 1,34 0,67 22,05 5,25 

5,25 7 HA 12  7,92 5 HA 12  5,65 4 ep HA 8  10 15 0,459 
Condition 

vérifiée  
0,328 

Condition 

vérifiée  
8,915 

Condition 

vérifiée  -118,26 50,276 42,6 08GEX  -55,28 -226,29 0 0 0 1,89 1,89 0,94 22,05 5,25 

-522,77 798,661 247,73 GQEY  735,92 -1980,61 3,06 107,31 3,08 7,99 11,08 5,54 22,05 5,25 
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Partie I : Etudes de voiles périphérique. 
 

 Introduction : 
 

 Au niveau de l’infrastructure, un voile périphérique est prévu pour supporter la totalité 

des poussés 

Des terres et la surcharge éventuelle des autres éléments de la structure. 

Le mur forme un caisson rigide capable de remplir avec les fondations les fonctions 

Suivantes : 

 Réaliser l’encastrement de la structure dans le sol. 

 Limiter les déplacements horizontaux relatifs des fondations ; et assurer une 

bonne stabilité de l’ouvrage. 

VII.1  Pré-dimensionnement des voiles périphérique: 

 D'après le RPA99/version 2003, le voile périphérique doit avoir les 

Caractéristiques minimales suivantes: 

- Épaisseur ≥ 15 cm. (Art 10.1.2). 

- Les armatures sont constituées de deux nappes. 

- Le pourcentage minimum des armatures est de 0.10 % dans les deux sens 

(Horizontal et vertical) 

On optera pour notre cas une épaisseur de 25cm. 

La hauteur du voile périphérique = 3,46 m. 

 

VII.2  Détermination des sollicitations : 

 Dans notre cas, le voile n’est plus un élément porteur, donc on est en présence d’un 

Voile écran travaillant comme étant une dalle pleine encastré sur 4 cotés dont les charges 

Qui lui sont appliquées sont les poussées des terres. 

𝛔𝐡 = 𝐊𝟎𝛔𝐯 

 

Avec : 

K0: Coefficient des poussées de terre au reposK0 =
1 − sin φ

cos φ
 

σh : contrainte horizontale 

σv : contrainte verticale 

φ: angle de frottement interne. 
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Figure VII.1 : Schéma statique de voiles périphérique. [1]          

 

VII.3  Données de calcul : 
 

 Surcharge éventuelle : q= 10 KN/m². 

 Angle de frottement : φ = 30° 

 Poids volumique des terres : ɣ=18 KN/m
3
 

 Cohésion : C=0 

 Contrainte du sol : σ= 2,0 bars 

 𝛽 =0 : angle de la surface du remblai horizontal.  

 λ=0 : la paroi de mur est verticale.  

 δ=0 : obliquité nulle de la force de poussé   (Théorème deRankine est applicable). 

 

VII.4  Calcul des sollicitations 
 

K0 =
1 − sinφ

cosφ
=

1 − sin 30°

cos 30°
=  0.58 

 

σv = q + ɣh                 avec     0 < h < 3,46 m 

 

ELU 

σh = K0  × σv = K0(1.35.ɣ. h + 1.5. q) 
 

Pour H=0  σh1 = 0,58 (1,35 x 18 x 0 + 1,5 x 10) = 8,70 KN/m2 

 

Pour H=3,46σh2 = 0,58  1,35 x 18 x 3,46 + 1,5 x 10 =  57,46 KN/m2 

 

 

 

 

 

ELS 

φ = 30° 

ɣ = 18KN/m3 

C=0 

 

 

 

        Q=10KN/m2 

 

3,46m 

Débord                                Semelle 
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σh = K0 x σv = K0( ɣ. h + q) 

 

H=0  σh1 = 0,58 (18 x 0 + 10) = 5.80 KN/m2 

 

H=3,5  σh2 = 0,58 (18 x 3,46 + 10) = 41,92 KN/m2 

 

VII.4.1  Diagramme des contraintes : 
 

 

 

  

 

 

 

  

ELU ELS 

               Figure VII.2: Diagramme des contraintes à l’ELU et a l’ELS[1]          

 

VII.4.2  Charges moyennes : 

Charges moyennes à considérer dans le calcul pour une bande de 1 m : 

A l’ELU:  qu  = 
(3𝜎𝑚𝑎𝑥 + 𝜎min ⁡⁡)

4
 x 1m = 

3 x57,46 + 8,70

4
 x 1 =45,27KN/m 

A l’ELS:  qS  = 
(3𝜎𝑚𝑎𝑥 + 𝜎min ⁡⁡)

4
 x 1m = 

3 x 41,92+ 5,80

4
 x 1 = 32,89 KN/ 

 

VII.5 Ferraillage des voiles périphérique: 

Ferraillage du mur plaque  

A. Calcul des sollicitations 

Le calcul se fait pour une bande de 1métre (b=1m = 100cm) 

La détermination des moments de flexion se fera à l’aide du logiciel ETABS. 

    8,70 KN/m
2 

57,46KN/m
2 

      5,80KN/m2 

41,92KN/m
2 
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Sens X-X 

 

Figure VII.3 : Schéma statique du mur plaque dans le sens X-X. 

 

Figure VII.4 : Schéma statique du mur plaque dans le sens Y-Y. [1]          

 

 

B. Diagrammes des efforts   
ELU 

Sens X-X 

 
Figure VII.5 : Schéma statique du mur plaque dans le sens X-X à l’ELU. [1]          
 

 

Sens Y-Y  
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Figure VII.6 : Schéma statique du mur plaque dans le sens Y-Y à l’ELU  

ELS 
Sens X-X 

 

 
Figure VII.7 : Schéma statique du mur plaque dans le sens X-X à l’ELS. 

Sens Y-Y  

 
Figure VII.8 : Schéma statique du mur plaque dans le sens Y-Y à l’ELS. 

C. Ferraillage à l’ELU : 

Le ferraillage du mur plaqué se fera en flexion simple pour une bande de largeur b =1 

m et d’épaisseur  𝑒𝑝 = 25𝑐𝑚 , en considérant les moments max au niveau des appuis et en 

travée. 
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Le ferraillage sera résumé dans le tableau suivant : 

On n’a  

𝜇𝑢 =
MU

b × d2 × fbu
  ;            A =

MU

β × b × σs
 

VIII-4 Recommandation du RPA : 
Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes : 

 Les armatures sont constituées de deux nappes 

 Le pourcentage minimal des armatures est de (0,15 ℅ B) dans les deux sens 

(horizontal et vertical) 𝐴 ≥ 0,0015𝑏ℎ 

 Les deux nappes sont reliées par quatre (04) épingles / m
2
 de HA8. 

      b = 1 m = 100 cm ; h : épaisseur du voile = 25 cm). 

  

Tableau VII.2: Ferraillage du mur. 

 

Sens Zone M 

(KN m) 

𝝁 

 

𝜷 A 

(cm
2
/ml) 

Amin 

(cm
2
) 

Adoptée 

 

Adoptée 

(cm
2
) 

St 

 

X-X Appuis 89,42 0,120 SSA 0,936 11,94 8HA14/ml 12,31 15 

Travée 58,50 0,078 SSA 0,959 7,62 8HA14/ml 12,31 15 

Y-Y Appuis 73,42 0,098 SSA 0,948 9,68 8HA14/ml 12,31 15 

Travée 44,06 0,060 SSA 0,969 5,68 8HA14/ml 12,31 15 

 

 

1  vérifications à l’ELU  

A. Condition de non fragilitéBAEL91 modifié 99 (Art. A.4.2) 

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante : 

Amin = 0.23 × b × d ×
ft28

fe
< Aadoptée  

Amin = 0.23 × b × d ×
ft28

fe
= 0.23 × 100 × 23 ×

2.1

400
= 4,11 cm2 
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Tableau VII.3 : vérifications  de la condition de non fragilité. 

sens zone 𝐴𝑚𝑖𝑛  (𝑐𝑚2) 𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡 é𝑒  (𝑐𝑚2) Observation 

X-X 
Appuis 4,11 12,31 Condition vérifiée 

Travée 4,11 12,31 Condition vérifiée 

Y-Y 
Appuis 4,11 12,31 Condition vérifiée 

Travée 4,11 12,31 Condition vérifiée 

B. Espacement des barres  

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

suivantes : 

Armatures principales : St < min (3h ; 33cm) 

Sens X-X 

𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚 < 33𝑐𝑚 ⟹ 𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢𝐞𝐫. 

Sens Y-Y 

𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚 < 33𝑐𝑚 ⟹ 𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢𝐞𝐫. 

C. Longueur de scellement des barres 

Elle correspond à la longueur d’acier adhérent au béton nécessaire pour que l’effort de 

traction ou de compression demandé à la barre puisse être mobilisé. 

LS =
φ × fe

4 × τse
 

Avec : τse = 0.6 × Ψ2 × ft28 = 0.6 × (1.52) × 2.1 = 2.835MPa 

𝐏𝐨𝐮𝐫 𝐥𝐞𝐬 𝐇𝐀𝟏𝟐 : LS =
1,4 × 400

4 × 2,835
= 49,38 𝑐𝑚 ⟹ 𝐋𝐬 = 𝟓𝟎 𝐜𝐦. 

Pour l’ancrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de 

la partie ancrée mesurée hors crochet est au moins égale à« 0.4 » pour les barres à haute 

adhérence selon le BAEL91 modifiée 99 (Art A.6.1, 21) 

𝐏𝐨𝐮𝐫 ∅𝟏𝟒 ⟹ 𝐋𝐚 = 𝟐𝟎 𝐜𝐦. 

 

VIII -5Vérification à l’ELS : 

VIII -5-1 Vérification des contraintes : 

Le mur plaque étant exposé aux eaux emmagasinées dans le sol, de ce fait elles 

constituent un état de fissuration préjudiciable, les contraintes sont limitées alors : 

Dans les aciers 

On doit vérifier que :𝛔𝐬𝐭 < 𝛔 𝐬𝐭 = 𝐦𝐢𝐧 (
𝟐

𝟑
𝐟𝐞; 𝟏𝟏𝟎 η × ftj   )   

Avec : 

fe : désigne la limite d’élasticité des aciers utilisés, exprimée en MPa ; 

ftj: la résistance caractéristique a la traction du béton, exprimée en MPa ; 

η : un coefficient numérique, dit coefficient de fissuration, qui vaut 1pour les ronds lisses y 

compris les treillis soudés formés de fils tréfilés lisses et 1.6pour les armatures à haute 

adhérence, sauf le cas des fils de diamètre inférieur à 6mm pour lesquels nous prendrons 1.3. 
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D’où : 

σ st = min  
2

3
fe ; 110 η × ftj = min  266.667 ; 201.63 ⟹ 𝛔 𝐬𝐭 = 𝟐𝟎𝟏. 𝟔𝟑𝐌𝐏𝐚. 

Dans le béton  

On doit vérifier que : σbc < σ bc = 0.6 × fc28 ⟹ 𝛔 𝐛𝐜 = 𝟏𝟓𝐌𝐏𝐚. 

Avec :   σ bc  = 0.6fc28 = 0.6x25 = 15MPa 

σst  = 
M𝑠

β1  .d .  Ast
   ; ρ1 =

100 .  As

b .d
;   σb  =  

σst

K1
 

 

 

Tableaux VII.4 : Vérification des contraintes à l’ELS. 

VII -8-1 Etat limite de déformation 

Nous devons justifier l’état limite de déformation par un calcul de flèche, cependant nous 

pouvons se dispenser de cette vérification si on vérifie les trois conditions suivantes : 

 
h

L
≥

1

16
      ;       

As

b. d
≤

4.2

fe
       ;    

h

L
 ≥

Mt

10. M0

  

Avec : 

h = 25 cm : hauteur totale, 

L : portée entre nus d’appuis, 

Mt : moment maximum en travée, 

M0 : valeur maximum du moment isostatique, 

A : section des armatures, 

b : longueur da la section, 

d : hauteur utile de la section droite 

 

 

Sens X-X 

qs = 32,89KN/ml 

𝑀0𝑥 = qs

L2

8
= 32,89 ×

4,602

8
= 86,99 KN. m 

Sens Zone 𝑨𝒔 𝑴𝒔 𝝆 𝜷 𝑲𝟏 𝛔𝐬𝐭 𝛔 𝐬𝐭 Observation 𝛔 𝐛𝐜  σb     Observation 

Sens x-x 
Appuis 12,31 67,4 0,530 0,891 30,87 142,91 201,63 Condition vérifiée 4,63 15 Condition vérifiée 

Travée 12,31 44,09 0,530 0,891 30,87 93,48 201,63 Condition vérifiée 3,03 15 Condition vérifiée 

Sens y-y 
Appuis 12,31 55,78 0,530 0,891 30,87 118,27 201,63 Condition vérifiée 3,83 15 Condition vérifiée 

Travée 12,31 33,47 0,530 0,891 30,87 70,97 201,63 Condition vérifiée 2,30 15 Condition vérifiée 
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𝑀𝑡 = 0.75 × 𝑀0𝑥 = 0,75 × 86,99 = 65,24 KN. m 
h

L
=

25

100
= 0.25 ≥

1

16
= 0.0625………………………………………….Condition vérifiée. 

As

b.d
=

12,31

100×23
= 0.005352 ≤

4.2

fe
=

4.2

400
= 0.0105………………………… Condition vérifiée. 

h

L
=

25

100
= 0.25 ≥

𝑀𝑡

15.𝑀0
=

65,241

10×86,99
= 0.075………………………..…... Condition vérifiée. 

 

Sens Y-Y 

qs = 32,89KN/ml 

𝑀0𝑥 = qs

L2

8
= 32,89 ×

3,462

8
= 49,22KN. m 

𝑀𝑡 = 0.75 × 𝑀0𝑥 = 0,75 × 49,22 = 36,915KN. m 
h

L
=

25

100
= 0.25 ≥

1

16
= 0.0625………………………………………….Condition vérifiée. 

As

b.d
=

12,31

100×23
= 0.005352 ≤

4.2

fe
=

4.2

400
= 0.0105………………………… Condition vérifiée. 

h

L
=

25

100
= 0.25 ≥

𝑀𝑡

15.𝑀0
=

36,915

10×49,22
= 0.075………………………... Condition vérifiée. 

 

Toutes les conditions sont vérifiées alors le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 
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Etude des fondations. 
Introduction : 

  

La fondation est un élément de structure qui a pour objet de transmettre au sol les 

efforts apportés par la superstructure.  

Dans le cas le plus général un élément déterminé de la structure peut transmettre à sa 

fondation : 

 Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs 

extrêmes ; 

 Une force horizontale résultant de l’action de séisme, qui peut être variable en 

grandeur et en direction ; 

 Un moment qui peut s’exercer dans de différents plans. 

On distingue deux types de fondation selon leurs modes d’exécution et selon la 

résistance aux sollicitations extérieures : 
 

 Fondations superficielles :  
 

Les principaux types de fondations superficielles que l’on rencontre dans la pratique 

sont : 

 Les semelles continues sous murs, 

 Les semelles continues sous poteaux,  

 Les semelles isolées, 

 Les radiers. 
 

 Fondations profondes : 
 

Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante ou dans les 

cas où le bon sol se trouve à une grande profondeur, les principaux types de fondations 

profondes sont : 

 Les pieux. 

 Les puits. 

Ce type de fondations est généralement utilisé dans le cas de sols  de faible capacité 

portante. 

VII.1.Etude du sol de fondation :  
 

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude du sol détaillée, 

qui nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier.  

Une étude préalable du sol nous a donné la valeur de 2 bars comme contrainte 

admissible du sol.   
 

a) Choix du type de fondation: 

 

Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants : 

 La Nature de l’ouvrage à fonder ; 

 La nature du terrain et sa résistance ; 

 Profondeur du bon sol ; 

 Le tassement du sol ; 

 

On optera pour des fondations superficielles ; 

b) Dimensionnement des semelles continues : 

1. Semelles filantes : 
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1.1.Dimensionnement des semelles filantes sous les voiles : 

Elles sont dimensionnées à l’ELS sous l’effort  Ns = G + Q (KN)  

LB

QG

S

N s
sol


  

sol  : Capacité portante du sol ( sol

__

  = 200KN/m
2  

= 0,20MPa) 

  B : Largeur de la semelle. 

  G et Q : charge et surcharge à la base du voile. 

   L : longueur de la semelle sous voile. 

La largeur B de la semelle est déterminée par la formule suivante : 

L

N
B

sol

s




 
 

Les résultats de calcul sont résumés sur le tableau ci – dessous : 

 

Tableau VIII.1 : Surface des semelles filantes sous voiles (sens longitudinal). 
 

Voiles Ns max (KN) Longueur  
Largeur 

B(m) 

S= L×B 

(m2) 
Nombres S totale (m

2
) 

VL1 500,62 1 2,50 2,50 3 7,51 

VL2 268,95 1,5 0,90 1,34 1 1,34 

VL3 618,04 1,75 1,77 3,09 2 6,18 

VL4 617,18 2 1,54 3,09 1 3,09 

VL5 639,25 2,3 1,39 3,20 1 3,20 

VL6 1011,96 4,2 1,20 5,06 2 10,12 

 
∑=31,44 

 

 

1.2. Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux : 

 Hypothèse de calcul : 

Une  semelle est infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le sol. 

Les réactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telle que leur 

centre de gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes 

sur la semelle. 

 Etape de calcul : 

 

 Détermination de  la résultante des charges  iNR  

 Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces :    
R

MeN
e

iii 
  
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 Détermination de la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle : 

 

 
6

L
e Répartition trapézoïdale. 

  
6

L
e Répartition triangulaire. 








 


L

e

L

R
q

6
1min 







 


L

e

L

R
q

6
1max   







 


L

e

L

R
q L

3
14/  

1) Détermination de la résultante des charges :  
 

On fera le calcul pour le portique le plus sollicité, les résultats sont résumés dans le 

tableau suivant : 
 

Tableau VII.3 : résultats de calcul d’une semelle filante sous poteau. 
 

Poteaux Ni(kn) ei(m) Ni x ei(kn.m) Mi (kn.m) 

1 1154,64 -11,1 -12816,5 8,463 

2 941,17 -7,4 -6964,658 -1,664 

3 788,19 -4,6 -3625,674 2,01 

4 1064,25 -0,9 -957,825 2,057 

5 1071,71 2,8 3000,788 4,395 

6 1118,73 7,4 8278,602 -2,964 

7 954,11 11,1 10590,621 -6,017 

 7092,8  -2494,65 6,28 

 

e = 
∑N i  x ei +∑M i

R
 = 

−2494,65+(6,28)

7092,8
 = -0,351 m 

On a: 

e = -0,351<
L

6
 =

22,2

6
= 3,7m⇒  Répartition trapézoïdale. 

⇒ Nous avons une répartition trapézoïdaledes contraintes sous lasemelle. 

 

qmax  = 
N

L
 (1 +

6.e

L
) = 

7092,8

22,2
 (1 +

6x(−0,351)

22,2
) = 289,19KN/ml 

qmin  = 
N

L
 (1 - 

6.e

L
) = 

7092,8

22,2
 (1 -

6x(−0,351)

22,2
) =  349,80KN/ml 

q
 (

 L
4

 )
= 

N

L
 (1 +

3.e

L
) = 

7092,8

22,2
(1 +

3x(−0,351)

22,2
) = 304,34KN/ml 

 

 Détermination de la largeur de la semelle :  

 

B ≥
q

 ( 
L
4

 )

ςsol
 = 

304,34

200
 = 1,52m      On prend : B = 1,60 m  

On aura donc, 𝑆 = 1,60 × 22,2 = 35,2  𝑚2 

   

La surface totale des semelles filantes sous poteaux : 

 𝑆𝑡 𝑃𝑜𝑡 = 35,2 × 5 = 176 𝑚2 
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Les sommes des surfaces des semelles sous voiles est : ∑St =31,44 m
2
 

Nous aurons la surface totale des  semelles sous poteaux :Sp = 176 m
2
 

  

  Vpt SSS   

             St = 176+ 31,44 = 207,44 m
2
 

La surface totale de la structure :Sst = 348,54 m
2
 

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est : 

 
Ssemelle

tot

Sstrecture
tot  = 

207,44

348,54 
=0,5952 

La surface des semelles représente 59,52 % de la surface totale. 

  =>St>50 Sst 

Conclusion :  

 Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles 

occupant ainsi une superficie supérieure à 50 %  de la surface totale du bâtiment, donc il serait 

plus intéressant d’orienté vers un radier général. 

VII.2. Calcul d’un radier général :    

        Un radier est définit comme étant une fondation superficielle travaillant comme un 

plancher renversé, dont les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est 

soumis à la réaction du sol diminuées du poids propre du radier.  

Les avantages que le radier offre par rapport aux autres semelles superficielles :  

 Rigide en son plan horizontal; 

 Permet une répartition de la charge sur le sol de la fondation ;  

 Facilité de coffrage  

 Rapidité d’exécution  

Semble mieux convenir face aux désordres ultérieurs qui peuvent provenir des tassements 

éventuels 

 

VII.2.1.Pré-dimensionnement du radier :   

a) Selon la condition d’épaisseur minimale: 

La hauteur du radier doit avoir au minimum25cm (ℎ𝑚𝑖𝑛 >25 cm) 

b) Selon la condition forfaitaire: 

 Sous voiles: 

 
Lmax

8
 ≤h≤

Lmax

5
 

h: épaisseur du radier  

Lmax : portée maximale 
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Lmax = 4,60m 
4,60

8
 ≤ h ≤

4,60

5
57,5≤ h ≤92 

On prend:   h =80 cm 

 Sous poteaux: 

-La dalle: 

La dalle du radier doit satisfaire les conditions suivantes : hd ≥
Lmax

20
 

Avec une hauteur minimale de 25 cm 

hd ≥
460

20
 = 23cm 

Soit : hd  = 25 cm 

- La nervure: 

La nervure du radier doit avoir une hauteur  hn  égale a:hn ≥
Lmax

10
 

hn ≥
460

10
 = 46,0 cm 

Soit : hn  = 50 cm 

c) Condition de la longueur d’élasticité: 

Le  = 
4 E I

K b

4
≥

2

π
Lmax 

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le 

radier est rigide s’il vérifie: 

Lmax ≤
π

2
. LeCe qui conduit à: h ≥  ( 

2

π
Lmax)

4 3 K

E

3

 

 

Avec: 

𝐿𝑒 : Longueur élastique; 

K: Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K=40 MPa pour un sol  moyen; I: 

L’inertie de la section du radier (bande de1 m); 

E: Module de déformation longitudinale déférée E = 3700 fc28
3

= 10818, 865  MPa. 

Lmax: Distance maximale entre nus des nervures. 

D’où:h𝑛 ≥  ( 
2x4,60

π
)

4 3 x40

10818,865

3

 = 0,93 m = 93 cm 

On prend:hn= 100cm 

La largeur de la nervure: 

0.4 hn ≤ bn ≤ 0.7 hn                     0.4 x100 ≤ bn ≤ 0.7x100 
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40≤ bn ≤70 

On prend :bn= 50 cm 

 Conclusion: 

D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant :  

hn  =100cm  ………...Hauteur de la nervure.  

hd  = 25cm …………..Hauteur de la dalle.  

bn  = 50 cm  ……….…Largeur de la nervure. 

VII.2.2.Détermination des efforts:  

Charge permanente G bat = 25542,20KN. 

Charge d’exploitation Q bat = 4337,49KN. 

 Combinaison d’actions: 

ELU:Nu = 1,35G + 1,5Q = (1,35x25542,20) + (1,5+4337,49) =  38820,96KN 

ELS: Ns = G + Q = 25542,20 + 4337,49=  29879,69KN 

VIII-3-3-3) Détermination de la surface nécessaire du radier: 

ELU:SRadier ≥
Nu

1,33 x ςsol
 = 

38820,96  

1,33 x 200
 =145,94 m

2
 

ELS:SRadier ≥
Ns

ςsol
 = 

 29879,69 

200
 = 149,40m

2 

Sradier  = max (SRadier
ELU  ;SRadier

ELS ) = 149,40m
2  

 

SBatiment  = 348,54 m
2 > max (SRadier

ELU  ;SRadier
ELS ) = 149,40 m

2 

 Remarque: 

         On remarque que la surface totale du bâtiment est supérieure à la surface nécessaire du 

radier, dans ce cas on opte juste pour un  débord minimal que nous imposent les règles de 

BAEL, et il sera calculé comme suit : 

Ldéb ≥max( 
hn

2
 ; 30cm) =max ( 

70

2
 ; 30cm) = 35 cm  

On opte pour un radier deLdéb = 50cm dans les 4 sens. 

SRadier  = SBatiment  + Sdébord  

Sdébord  = Ldéb  x Lpérimètre 

    Avec :Lpérimètre= 75,8m 

Sdébord  = 0,40 x 75,8= 30,32m
2 

SRadier  = 348,54 + 30,32= 378,86m
2 

Donc on aura une surface totale du radier égale:SRadier = 378,86m
2
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VII.2.3. Calcul des sollicitations à la base du radier : 

Charges permanentes: 

 Poids de radier : 

G= Poids de la dalle + poids de la nervure + poids de (T.V.O) + poids de la dalleflottante 

Poids de la dalle: 

P de la dalle = Sradier×hd× ρb 

P de la dalle =378,86×0,25×25=2367,88KN 

Poids de lanervure: 

P nerv   = bn.(hn – hd) .L. n .ρb 

            =0,5× (1-0,25)×[22,2×5+ 15,7*7] ×25=2070,94KN 

 

Poids de TVO : 

PTVO  = ( Srad – Sner) .( hn- hd).ρ 

Sner= (22,2×5+ 15,7*7) x 0,75 = 165,68m
2 

PTVO=(378,86-165,68) × ( 1- 0,25)×17 = 2718,05KN. 

Poids de la dalleflottante: 

Pdalleflottante  = ( Srad – Sner) .ep.ρb  

 

= (378,86-165,68) ×0,1×25=532,95KN 

Poids de radier: 

Gradier=2367,88+2070,94+ 2718,05+ 532,95=7689,82KN 

Surcharges d’exploitations: 

Surcharge de bâtiment : Q bâtiment =4337,49KN (Tiré à partir du logiciel Etabs) 

Surcharge du radier : Q radier= 3,5x S radier=3,5 x 378,86= 1326,01KN. 

 

Poids total de la structure : 

Gtot=Gradier+ Gbâtiment =4337,49+7689,82=12027,31KN 

Q tot=Q bâtiment +Q radier =25977,212+1326,01= 27303,22KN. 

 

VII.2.4.Combinaisond’actions:  

 

Etat Limite Ultime : 

 

Nutotal = 1.35Gtot +1.5Qtot = 1,35(27303,22) + 1,5(12027,31) = 54900,31KN. 

 

 Etat Limite de Service :  

 

Nstotal = Gtot + Qtot = 27303,22+ 12027,31= 39330,53 KN. 

 

ELU:  SRadier ≥
Nu

1,33 x ςsol
 = 

54900,3 

1,33 x 200
 =206,39 m

2
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ELS:SRadier ≥
Ns

ςsol
 = 

39330,53 

200
 = 196,65m

2 

Sradier  = max (SRadier
ELU  ;SRadier

ELS ) = 206,39m
2  

 

SBatiment  = 378,86m
2 > max (SRadier

ELU  ;SRadier
ELS ) = 206,39 m

2 

Vérifications :  

A) Vérification de la contrainte de cisaillement : 

    Il faut vérifier que :     uτu
τ   

τu= 
Tu

max

b d
= ≤ τu = min (

0.15 fc28

𝛾𝑏
 ; 4MPa) = 2,5 MPa      tel que : 𝛾𝑏  =1,5 

Avec: b=100 cm   ;  d= 0,9 hd  = 0,9 x 25 = 22,5 cm. 

Tu
max  =qu .

L  max

2
=  

Nu  x b  

SRadier
 x 

L  max

2
 = 

54900,31  x 1 x 4,60

378,86 x 2
= 333,29KN 

𝜏𝑢= 
333,29 x 103

1000 x 225 
 = 1,48 MPa < τu =2,50 MPa……………Condition vérifiée 

 B) Vérification de la stabilité du radier : 

a) Calcul du centre de gravité du radier : 

𝑋𝐺 =
∑𝑆𝑖 . 𝑋𝑖

∑𝑆𝑖
= 11,1 𝑚; 𝑌𝐺 =

∑𝑆𝑖 . 𝑌𝑖
∑𝑆𝑖

= 7,85 𝑚 

Avec :   Si : Aire du panneau considéré. 

  Xi, Yi : Centre de gravité du panneau considéré. 

b) Moment d’inertie du radier : 

 

Ixx=Ʃ  Ix + Si(Xi − XG )2  = 7159,30 m
4 

Iyy=Ʃ  Iy + Si(Yi − YG )2  = 14314,54 m
4
 

 La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui  

est sollicité par les efforts suivants : 

-Effort normal (N) du aux charges verticales. 

-Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré. 

Mj  = Mj (k=0) + Tj (k=0)h 

Avec : 

0)j(K
M

  : Moment sismique à la base du bâtiment. 

0)j(K
T

    : Effort tranchant à la base du bâtiment. 

Ixi, Iyi : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré. 

h : Profondeur de l’infrastructure. 

 

     Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne : 
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4

2
σ

1
σ3

m
σ


  

       Ainsi on doit vérifier que : 

       A l’ELU : 
solm σ2

4

σσ3
σ 21 


  

       A l’ELS : 
solm σ

4

σσ3
σ 21 


  

V
I

M

S

N
σ 2,1 

rad  
  Efforts normaux (N) dus aux charges verticales. 

 Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré. 

Mj  = Mj (k=0) + Tj (k=0)h 

Sens longitudinal : (Tiré à partir du logiciel) 

Mox =27684,117KN.m. 

Tox =1405,57KN. 

Mx= 27684,117+1405,57 x 1=29089,687KN. m. 

Sens transversal : (Tiré à partir du logiciel) 

Moy =29420,173KN.m. 

Toy =1471,20KN. 

My= 29420,173+ 1471,20x 1= 30891,373KN.m 

- Sens longitudinal 

Al’ELU:Mx=29089,687KN.m. 

ς1 = 
Nu

Srad
 + (

Mx

Iyy
x v) = 

54900,31  

378,86 
 + (

29089,687 

14314 ,54  
x11,1) = 167,47KN/m

2 

ς2 = 
Nu

Srad
- (

Mx

Iyy
x v) = 

54900,31  

378,86 
- (

29089,687 

14314 ,54  
x11,1) = 122,35KN/m

2 

ςm  = 
3 ς1+ ς2

4
= 

3 x  167,47+122,35

4
 = 156,19KN/m

2
 

1,33 ςsol  = 1.33 x 200 = 266 KN/m
2
 

σm = 156,19KN/m
2
<1,33σsol = 266 KN/m

2
…………....................Condition vérifiée. 

 

Al’ELS: Mx= 29089,687 KN.m. 
 

ς1 = 
Ns

Srad
 + (

Mx

Iyy
x v) = 

39330,53   

378,86 
 + (

29089,687 

14314 ,54  
x11,1) = 126,37KN/m

2 

ς2 = 
Ns

Srad
- (

Mx

Iyy
x v) = 

39330,53   

378,86 
 + (

29089,687 

14314 ,54  
x11,1)= 81,26KN/m

2 

ςm  = 
3 ς1+ ς2

4
= 

3 x 126,37 +81,26

4
 = 115,09KN/m

2
 

ςsol   = 200KN/m
2
 

σ1 

σ2 

Fig. VII.1. Diagramme des contraintes[1]          
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σm= 115,09KN/m
2
<σsol = 200 KN/m

2
……………........................condition vérifiée 

 

- Sens transversal: 

 

Al’ELU: My=30891,373 KN.m 

 

ς1 = 
Nu

Srad
 + (

My

Ixx
x v) = 

54900,31  

378,86 
 + (

30891,373   

7159,30   
x7,85) = 178,78KN/m

2 

ς2 = 
Nu

Srad
- (

My

Ixx
x v) = 

54900,31  

378,86 
- (

30891,373   

7159,30   
x7,85) = 111,04KN/m

2 

ςm  = 
3 ς1+ ς2

4
= 

3 x 178,78+111,04

4
 = 161,85KN/m

2
 

1,33 ςsol  = 1.33 x 200 = 266 KN/m
2
 

σm = 161,85KN/m
2
<1,33σsol = 266 KN/m

2
…………....................Condition vérifiée. 

A l’ELS:  My=30891,373  KN.m 

 

ς1 = 
Ns

Srad
 + (

My

Ixx
x v) = 

39330,53

378,86 
 + (

30891,373   

7159,30   
x7,85) = 137,68KN/m

2 

ς2 = 
Ns

Srad
- (

My

Ixx
x v) = 

39330,53  

378,86 
- (

30891,373   

7159,30   
x7,85) = 69,94KN/m

2 

ςm  = 
3 ς1+ ς2

4
= 

3 x 137,68+69,94

4
 = 120,75KN/m

2
 

ςsol   = 200KN/m
2
 

σm= 120,75KN/m
2
<σsol = 200 KN/m

2
……………........................condition vérifiée 

 

                             Toutes les contraintes sont vérifiées. 

 

VII.3. Ferraillage du radier

 
1) Ferraillage de la dalle: 

Le ferraillage d'un radier est particulier, les aciers tendus se situent en partie haute de 

la dalle du radier qui sera étudiée comme un plancher renversé soumis à une charge 

uniformément répartie prenant appuis sur les voiles et les poteaux. 

Pour le calcul du ferraillage du radier, on utilise les méthodes exposées dans le 

B.E.A.L91 modifié 99. 

VIII.3.4.1 Ferraillage de la dalle du radier (panneaux encastrés sur 4 appuis) : 

On distingue deux cas : 

1
er

 Cas : si𝝆 < 0,4  ==> le panneau de dalle travaille dans un seul sens. 

𝑀0
𝑥 = 𝑞𝑢 ×

𝐿𝑥
2

8
      ;     𝑀0

𝑦
= 0  

2
eme

 Cas : si 0,4 ≤ 𝝆 ≤ 1 ==> le panneau de dalle travaille dans deux sens. 

Dans le sens de plus petite portée 𝐿𝑥 : 𝑀0
𝑥 = 𝜇𝑥 × 𝑞𝑢 × 𝐿𝑥

2  

Dans le sens de la grande portée 𝐿𝑦 : 𝑀0
𝑦

= 𝜇𝑦 × 𝑀0
𝑥  

Les coefficients 𝜇𝑥  ; 𝜇𝑦sont donnés par les tables de PIGEAUD. 
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Avec :𝜌 =
𝐿𝑥

𝐿𝑦
 

Remarque : 

Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins ; et afin 

d’homogénéiser le ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la même 

section d’armature, en considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité. 

 Chargement : 

Le panneau le plus sollicité : 

𝜌 =
𝐿𝑥

𝐿𝑦
=

4,20

4,60
= 0,91 

𝜇𝑥 = 0,00448
𝜇𝑦 =  0,798

  

0,4 ≤ 𝝆 ≤ 1La dalle travail dans les deux sens. 

Le poids propre du radier étant directement repris par le sol, doit être soustrait de la contrainte 

maximale 𝜎𝑚
 𝑚𝑎𝑥 . 

La contrainte moyenne max à l’ELU : 

𝜎𝑚 =
3𝜎𝑠𝑢𝑝 + 𝜎𝑖𝑛𝑓

4
= 161,85  𝐾𝑁/𝑚2

 
La contrainte moyenne max à l’ELS : 

𝜎𝑚 =
3𝜎𝑠𝑢𝑝 + 𝜎𝑖𝑛𝑓

4
= 120,75𝐾𝑁/𝑚2 

A l’ELU :𝑞𝑢𝑚 = 𝜎𝑚 𝐸𝐿𝑈 −
𝐺𝑟𝑎𝑑

𝑆𝑟𝑎𝑑
=  161,85 −

7689,82  

378,86
 𝑥1𝑚𝑙 = 141,55 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

A l’ELS :𝑞𝑠𝑚 = 𝜎𝑚 𝐸𝐿𝑆 −
𝐺𝑟𝑎𝑑

𝑆𝑟𝑎𝑑
=  120,75 −

7689,82  

378,86
 𝑥1𝑚𝑙 = 100,45 𝐾𝑁/𝑚𝑙.

 
 Calcul des moments isostatiques à l’ELU : 

𝑀𝑥 = 0,0448 × 141,55 × 4,20² = 111,86 𝐾𝑁 𝑚. 

𝑀𝑦 = 0,798 × 111,86 = 89,26 𝐾𝑁 𝑚. 
 

Remarque : 

Comme le panneau étudié est un panneau de rive et afin de tenir compte de 

l’encastrement de la dalle au niveau des nervures, nous allons affecter aux moments 

isostatiques les coefficients réducteurs suivants :  

0,85 : pour les moments en travées, 

0,50 : pour les moments sur appuis intermédiaires,  

0,30 : pour les moments sur appuis de rive. 

Moment aux appuis :  
𝑀𝑥

𝑎 = 0,3 × 111,86  = 33,56 𝐾𝑁 𝑚.

𝑀𝑦
𝑎 = 0,3 × 89,26 = 26,78 𝐾𝑁 𝑚.

  

Moment en travées :  
𝑀𝑥

𝑡 = 0,85 × 111,86 = 95,08 𝐾𝑁 𝑚.

𝑀𝑦
𝑡 = 0,85 × 89,26 = 75,87 𝐾𝑁 𝑚.          

  

 

Ferraillage suivant x-x : 

 

 Aux appuis : 

𝜇𝑎𝑝 =
𝑀𝑥

𝑎

𝑏 𝑑
2
𝑓
𝑏𝑐

=
33,56   × 103

100 × 22,5
2 

×  14,2
= 0,0466 < 𝜇𝑖𝑑 = 0,392 



Chapitre VIII                                                 Etude de l’infrastructure                                
 

 

160 

La section est simplement armée (S.S.A). 

𝜇 = 0,046
𝑡𝑎𝑏𝑙𝑒𝑎𝑢
       𝛽 = 0,976 

𝐴𝑥
𝑎 =

𝑀𝑢𝑥
𝑎

𝛽 𝑑 𝜎𝑠𝑡
=

33,56 × 103

0,976 × 22,5 × 348
= 4,39 𝑐𝑚2 

On opte pour une section d’armature  7𝐻𝐴14 ⟹ 𝐴𝑎𝑑
𝑥 = 10,77 𝑐𝑚2, Avec 𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚. 

 En travées : 

𝜇 =
𝑀𝑢𝑥

𝑡

𝑏 𝑑2 𝑓𝑏𝑐
=

95,08 ×  103

100 ×  27,52  ×  14,2
= 0,088 < 𝜇𝑖𝑑 = 0,392 

La section est simplement armée (S.S.A). 

𝜇 = 0,088
𝑡𝑎𝑏𝑙𝑒𝑎𝑢
      𝛽 = 0,954 

𝐴𝑥
𝑡 =

𝑀𝑢𝑥
𝑡

𝛽 𝑑 𝜎𝑠𝑡
=

95,08 × 103

0,954 × 27,5 × 348
= 10,41 𝑐𝑚2 

On opte pour une section d’armature7𝐻𝐴14 ⟹ 𝐴𝑎𝑑
𝑥 = 10,77 𝑐𝑚2, Avec𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚. 

Ferraillage suivant y-y : 

 

 Aux appuis : 

𝜇𝑎𝑝 =
𝑀𝑥

𝑎

𝑏 𝑑
2
𝑓
𝑏𝑐

=
26,78 × 103

100 × 27,5
2 

×  14,2
= 0,038 < 𝜇𝑖𝑑 = 0,392 

La section est simplement armée (S.S.A). 

𝜇 = 0,038
𝑡𝑎𝑏𝑙𝑒𝑎𝑢
       𝛽 = 0,981 

𝐴𝑥
𝑎 =

𝑀𝑢𝑥
𝑎

𝛽 𝑑 𝜎𝑠𝑡
=

26,78 × 103

0,981 × 27,5 × 348
= 2,85 𝑐𝑚2 

On opte pour une section d’armature 8𝐻𝐴12 ⟹ 𝐴𝑎𝑑
𝑦

= 9,05 𝑐𝑚2, Avec 𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚. 

 En travées : 

𝜇 =
𝑀𝑢𝑥

𝑡

𝑏 𝑑2 𝑓𝑏𝑐
=

75,87 ×  103

100 ×  27,52  ×  14,2
= 0,070 < 𝜇𝑖𝑑 = 0,392 

La section est simplement armée (S.S.A). 

𝜇 = 0,070
𝑡𝑎𝑏𝑙𝑒𝑎𝑢
      𝛽 = 0,964 

𝐴𝑥
𝑡 =

𝑀𝑢𝑥
𝑡

𝛽 𝑑 𝜎𝑠𝑡
=

75,87 × 103

0,964 × 27,5 × 348
= 8,22 𝑐𝑚2 

On opte pour une section d’armature8𝐻𝐴12 ⟹ 𝐴𝑎𝑑
𝑦

= 9,05 𝑐𝑚2, Avec𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚. 

 

2. Vérification des espacements : (BAEL91/A8.2, 42)  

 

L'écartement des armatures d'une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs ci-

dessous, dans lesquels (h = 25 cm) désigne l'épaisseur totale de la dalle. 

 

Sens X-X : 

St ≤ min {3h; 33cm} = 33cm 

St = 15cm  33cm 

 

Sens Y-Y: 

St ≤ min {4h; 45cm} = 45cm 

St = 15cm  45cm 
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2.1. Vérification à l’ELU :  

Vérification de la condition de non fragilité (BAEL 91 modifiée 99 Art B.4.2.1) : 

               Il faut vérifier que : 

Sens longitudinale : 

Wx =
Amin

bh
≥ W0

3 − ρ
x

2
 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,0008 × 100 × 25 
3 − 0,91

2
 = 2,09 cm2 

 

Sens transversale  

Wx =
Amin

bh
⟹ Amin = Wx × b × h 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =0,0008 × 100 × 30 = 2,4 cm2 

Avec : 

W0 : Pourcentage d’acier min réglementaire. 

W0 = 0.08%  Pour les aciers FeE400 

Wx  : Pourcentage d’acier, c’est le rapport de section des armatures sur la section totale du béton. 

 Ferraillage minimal : 

Tableau IX – 10 : Vérification de la section minimale. 

Sens Zone Amin   𝐜𝐦𝟐  As  𝐜𝐦𝟐  Obs 

X-X 
Appuis 𝟐, 𝟎𝟗 10,77 CV 

Travée 𝟐, 𝟎𝟗 10,77 CV 

Y-Y 
Appuis 𝟐, 𝟎𝟗 9,05 CV 

Travée 𝟐, 𝟎𝟗 9,05 CV 

Vérification de la contrainte tangentielle (Art .A.5.2,2 BAEL91 modifiée99) 

τu =  
Vu

max

b d
 ≤  τ u

 
Les efforts tranchants sont donnés par les relations suivantes :  

 Au milieu de ly 

𝑃 = 𝑞𝑢 × 𝑙𝑥 × 𝑙𝑦 = 161,85 × 4,60 × 4,20 = 3126,94 

𝑉𝑢 =
𝑃

3 × ly
=

3126,94 

3 × 4,60
= 226,59 

 Au milieu de lx 

𝑇𝑢 =
𝑃

2 × ly + lx

=
3126,94

2 × 4,60 + 4,20
= 233,35 
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u =
233,35 × 103

1000 × 225
= 1,01 

τ = min  0,2
fc28

Ɣb
 ; 5 MPa = 3,33 MPa 

u = 1,04MPa< 3,33 MPa      Condition vérifiée 

 

VII.4.Ferraillage de la nervure : 

Afin d’éviter tout risque de soulèvement du radier (vers le haut), celui-ci est muni de 

nervures (raidisseurs) dans les deux sens. 

Pour le calcul des efforts internes, on utilisera le logiciel « ETABS », 

  Les réactions du sol sont transmises aux nervures sous forme de charges triangulaires et 

trapézoïdales.  

Pour le calcul des efforts internes maximums, 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. 

Les nervures seront calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis, 

soumises aux charges des dalles. 

Cas de 

chargement 
Schéma Sollicitation 
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 Sollicitation :  

 Moment fléchissant : 

𝑸𝒖 = 𝒒𝒖 × 𝒍𝒎 

𝑸𝒔 = 𝒒𝒔 × 𝒍𝒎 

 Effort tranchant : 

𝑸𝒖 = 𝒒𝒖 × 𝒍𝒕 

𝑸𝒔 = 𝒒𝒔 × 𝒍𝒕

Cas de 

chargement 

trapézoïdal 

 

𝒍𝒕 = 𝒍𝒙  𝟎. 𝟓𝟎 −
𝝆𝟐

𝟒
  

Moment fléchissant : 

𝒍𝒎 = 𝒍𝒙  𝟎. 𝟓𝟎 −
𝝆𝟐

𝟔
  

Effort tranchant : 

Cas de   

chargement 

triangulaire  

 

𝒍𝒎 = 𝟎. 𝟑𝟑𝟑 × 𝒍𝒙 

𝒍𝒕 = 𝟎. 𝟐𝟓 × 𝒍𝒙 

Moment fléchissant : 

Effort tranchant : 

l t

l 
 /
 2

x

l m
l x
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Tableau IX – 13 : Calcul des charges de la nervure sens ( X-X ) . 

  Moment fléchissant Effort tranchant 

Travée Panneau Lx Ly 𝝆 Charge lm lt qu qs Qum  𝑸𝒖𝒎 Qsm  𝑸𝒔𝒎 Qut  𝑸𝒖𝒕 Qst  𝑸𝒔𝒕 

A - B 
1 3,7 4,2 0,881 Triangulaire 1,23 1,23 141,55 100,45 174,56 

349,12 
123,88 

247,75 
174,56 

349,12 
123,88 

247,75 
2 3,7 4,2 0,881 Triangulaire 1,23 1,23 141,55 100,45 174,56 123,88 174,56 123,88 

B - C 
1 2,8 4,2 0,667 Triangulaire 0,93 0,93 141,55 100,45 132,10 

264,20 
93,74 

187,49 
132,10 

264,20 
93,74 

187,49 
2 2,8 4,2 0,667 Triangulaire 0,93 0,93 141,55 100,45 132,10 93,74 132,10 93,74 

C - D 
1 4,2 4,6 0,913 Trapézoïdal 1,52 1,22 141,55 100,45 214,65 

429,31 
152,33 

304,65 
173,35 

346,70 
123,02 

246,04 
2 4,2 4,6 0,913 Trapézoïdal 1,52 1,22 141,55 100,45 214,65 152,33 173,35 123,02 

Tableau IX –14 : Calcul des charges de la nervure sens ( Y-Y ) . 

  Moment fléchissant  Effort tranchant  

Travée Panneau Lx Ly 𝝆 Charge lm lt qu qs Qum  𝑸𝒖𝒎 Qsm  𝑸𝒔𝒎 Qut  𝑸𝒖𝒕 Qst  𝑸𝒔𝒕 

1-2 
1 3,7 4,2 0,881 Trapézoïdal 1,37 1,13 141,55 100,45 194,12 

392,27 
137,76 

278,37 
160,25 

358,40 
113,72 

254,34 
2 4,2 4,6 0,913 Triangulaire 1,40 1,40 141,55 100,45 198,15 140,62 198,15 140,62 

2-3 
1 3,1 3,7 0,838 Triangulaire 1,19 1,01 141,55 100,45 168,06 

314,32 
119,27 

223,05 
142,40 

288,65 
101,05 

204,84 
2 3,1 4,6 0,674 Triangulaire 1,03 1,03 141,55 100,45 146,25 103,79 146,25 103,79 
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 Diagramme des sollicitations : 
Les diagrammes obtenus à l’aide du logiciel « Etabs » sont les suivants :  

Sens longitudinale « X-X » : 

 

Figure IX- 1  :Diagrammes des moments fléchissant à l’ELU sens x-x. 
 

 

Figure IX- 2 :Diagrammes des moments fléchissant à l’ELS sens x-x. 
 

 
Figure IX- 3:Diagrammes des efforts tranchants à l’ELU sens x-x. 
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 Sens transversale « Y-Y » : 

 

Figure IX- 4:Diagrammes des moments fléchissant à l’ELU sens y-y. 

 

Figure IX- 5:Diagrammes des moments fléchissant à l’ELS sens y-y. 

 

Figure IX- 6:Diagrammes des efforts tranchants à l’ELU sens y-y. 

Les résultats obtenus sont résumés dans le tableau suivant :  

Tableau IX – 15 : Efforts maximale. 

 

Sens x-x Sens y-y 

Moments 

travée(KN.m) 

 

Mut = 721,86 Mut = 529,73 

Mst = 505,97 Mst = 370,85 

Moments 

Appuis(KN.m) 

 

Mua = 611,95 Mua = 488,94 

Msa= 428,93 Msa = 342,30 

Efforts 

tranchants(KN) 

Tu =834,19 Tu = 629,46 
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VII.4.1 Calcul du ferraillage : 

Le ferraillage se fera avec les moments max aux appuis et en travées suivant les deux sens,  

 

On a:          b=50 cm             d=95 cm             fbc=14,2 MPa                   σ s =348 MPa   

 

Sens longitudinal x-x: 

 

Ma
max

 = 611,95KN.mMt
max

 = 721,86KN.m 

 

 

  Aux appuis: 

𝜇 =
𝑀𝑎𝑥

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢
=

611,95 × 103

50 × 952 × 14,2
= 0,096 < 0,392 ⇒ 𝑆𝑆𝐴

⇒ 𝛽= 0,949 

𝐴𝐴𝑥 =
𝑀𝑡𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑆𝑡
=

611,95 × 102

0,940 × 95 × 34,8
= 19,50 𝑐𝑚2

 
Soit :5HA16 fil + 5HA16 chap =20,01 cm²/ml  avec un espacement de 10 cm. 

 

En travée : 

 

𝜇 =
𝑀𝑡𝑥

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢
=

721,86 × 103

50 × 952 × 14,2
= 0,119 < 0,392 ⇒ 𝑆𝑆𝐴 ⇒ 𝛽

= 0,940 
 

𝐴𝑡𝑥 =
𝑀𝑡𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑆𝑡
=

721,86 × 102

0,940 × 95 × 34,8
= 20,01 𝑐𝑚2

 
 

Soit : 5HA16 fil + 5HA16chap =20,10 cm²/ml  avec un espacement de 10 cm. 

 

 

Sens transversal suivant y-y: 

 

Ma
max

 = 488,94KN.mMt
max

 = 529,73KN.m 

 

  Aux appuis: 

𝜇 =
𝑀𝑎𝑦

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢
=

488,94 × 103

50 × 952 × 14,2
= 0,076 < 0,392 ⇒ 𝑆𝑆𝐴

⇒ 𝛽 = 0,960 

𝐴𝐴𝑦 =
𝑀𝑡𝑥

𝛽×𝑑×𝜎𝑆𝑡
=

488,94×102

0,960×95×34,8
= 13,12 𝑐𝑚2   

Soit :5HA16 fil + 5HA14chap =17,74 cm²/ml  avec un espacement de 10 cm. 

 

En travée : 

 

𝜇 =
𝑀𝑡𝑦

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢
=

529,73 × 103

50 × 952 × 14,2
= 0,082 < 0,392 ⇒ 𝑆𝑆𝐴 ⇒ 𝛽

= 0,957 
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𝐴𝑡𝑦 =
𝑀𝑡𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑆𝑡
=

529,73 × 102

0,957 × 95 × 34,8
= 16,74 𝑐𝑚2

 
 

Soit :5HA16 fil + 5HA14chap = 17,74 cm²/ml avec un espacement de 10 cm. 

 

Tableau VII.5 : Récapitulatif du ferraillage de la dalle du radier dans les deux sens. 

Sens Zone Ferraillage Aadop 

(cm
2
) 

St (cm) 

Longitudinale 

x-x 

Aux appuis 5HA16 fil + 5HA16 chap    20,10 10 

En travée 5HA16 fil + 5HA14 chap    20,10 10 

transversale 

y-y 

Aux appuis 5HA16 fil + 5HA14 chap 17,74 10 

En travée 5HA16 fil + 5HA14 chap 17,74 10 

Vérification à l’ELU : 

A. Condition de non fragilité du béton de la section minimale (BAEL 91 modifiée 99 Art 

B.4.2.1).                                                                                                                            

Le ferraillage de la nervure doit satisfaire la C.N.F : As ≥ Ast
min  

Ast
min  = 

0.23 x b x d x ft28

fe
 = 

0,23 x 50 x 95 x 2,1

400
 = 5,73cm

2 

Aadopté > Ast
min  = 5,73 cm

2
 ………………Condition vérifiée.

 

 Exigences du RPA pour les aciers transversales (Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003) :  

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :  

-En zone nodale : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛  
ℎ

4
; 12𝜑1 = 𝑚𝑖𝑛 25; 19,2       Soit St =10 cm. 

 

At
min  = 0,003 x St x b = 0.003 x 10 x 50 = 1,5 cm

2 

-En zone courante : 

St ≤ h/2 = 50 cm. 

Soit St = 15 cm. 

At
min  =0,003 x St x b = 0.003 x 15 x 50 = 2,25 cm

2 

B. Vérification aux cisaillements  (Art 5.1.1 BAEL 91 modifiée 99).    

Il faut vérifier que :τu≤ τu  

τu= 
Tu

max

b d
= ≤ τu = min (

0.15 fc28

γb 
 ; 4MPa) = 2.5 MPa 

Avec: 

Tu
max  : Effort tranchant max à l’ELU 

Sens longitudinales « X-X » :   
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τu= 
834,19x 103

500 x950 
 = 1,76 MPa< τu= 2.5MPa…………Condition vérifiée 

Sens transversales « Y-Y » :   

τu= 
629,46x 103

500 x950 
 = 2,33 MPa< τu= 2.5MPa…………Condition vérifiée 

 

VII.4.2. Armatures de peau (BAEL/Art 4.5.34): 
 

Des armatures dénommées « armatures de peau »sont reparties et disposées partiellement à la 

fibre moyenne des poutres de grande hauteur, leur section est au moins égale à 3cm
2
 par mètre 

de longueur de paroi mesurée perpendiculairement à leur direction.  

En absence de ces armatures on risquerait d’avoir des fissures relativement ouvertes en dehors 

des zones armées. 

Dans notre cas, la hauteur de la nervure est de 80 cm, la quantité d’armature de peau 

Nécessaire est donc : 

Ap= 3 cm2 /ml.1 = 3 cm2 par parois 

Soit donc: 2HA14     avec As = 3,08 cm
2
 

Vérification à l’ELS : 

Vérification des contraintes dans le béton et l’acier : 

On doit vérifier que : 

𝜎 𝑠𝑡 = 348𝑀𝑃𝑎.    ς bc  = 0.6  fc28 = 0,6 x  25 = 15 MPa 

 𝜎𝑏 =  
𝜎𝑠𝑡

𝐾1
    ,   𝜎𝑠𝑡 =

𝑀𝑠

𝛽×𝑑×𝐴𝑠
     ,       ρ =

100×As

b×d
 

Tableau IX – 18 : Vérification à l’ELS. 

 

Sens Zone 
As 

(cm
2
) 

Ms 𝛒𝟏  K1 𝛔𝐬𝐭 𝛔 st 𝛔𝐛  𝛔𝐛     Observation 

x-x 
Travée 20,1 505,97 0,423 0,9005 25,31 294,25 348 11,63 15 Condition vérifiée  

Appuis 20,1 428,93 0,423 0,9005 25,31 249,45 348 9,86 15 Condition vérifiée  

y-y 
Travée 17,74 529,73 0,373 0,9055 37,98 347,13 348 9,14 15 Condition vérifiée  

Appuis 17,74 342,3 0,373 0,9055 37,98 224,31 348 5,91 15 Condition vérifiée  



CONCLUSION GENERALE. 
 

Ce projet, fut tout d’abord une très bonne expérience avant le début de la vie 

professionnelle. 

En effet, celui-ci nous a permis de progresser dans l’apprentissage des méthodes de 

Travail d’un ingénieur et découvrir de multiples notions du Règlement Parasismique 

Algérien, du BAEL et des divers Documents Techniques Règlementaires ainsi que leurs 

applications. Il nous a également permis de comprendre et d’apprendre énormément de choses 

très pratiques telles que l’utilisation de quelques logiciels (ETABS , AOUTOCAD, 

SOCOTEC…). 

Particulièrement, ce travail, nous a permis d’émettre un regard critique par rapport aux 

Plans d’architectures ce qui nous a conduit à les modifier tout en respectant l’économie et les 

règlements en vigueur. 

Même si le travail effectué lors de ce projet de fin d’études n'a pas, dans l'absolu, 

répondu toutes les questions que nous nous sommes posés, il nous a néanmoins permis de 

sentir la responsabilité d’un ingénieur en génie civil et donc se donner à fond pour l’assumer 

dans l’avenir. 

Espérons que ce modeste travail va être d’un grand apport pour les prochaines 

promotions 

Car c’est par la mise en commun des connaissances et des expériences que l’on avance. 
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                             Introduction générale. 
 

 

 

Construire a toujours été l’un des premiers soucis de l'homme et l'une de ses occupations  

Privilégiées. A ce jour, la construction connaît un grand essor dans la plus part des pays et très  

nombreux sont les professionnelles qui se livrent à l'activité de bâtir dans le domaine du 

bâtiment  ou des travaux publics. 

 

Le génie civil est l’ensemble des activités conduisant à la réalisation de tout ouvrage lié au  

sol. L’étude de construction se fait principalement sur deux parties essentielles à savoir la  

superstructure et l’infrastructure qui sont respectivement, partie hors terre et partie enterrée. 

 

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

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

malfaçons  des exécutions généralement désagréables.  

 

Les normes de construction en Algérie deviennent de plus en plus strictes au vue des  

différents séismes vécus. La prise de conscience du facteur sécurité est placée en avant de  

nombreux paramètres.  

 

Pour cela nos calculs seront conformes aux règles parasismiques Algériennes (RPA 

99modifiées 2003) et les règles de conception et du calcul des ouvrages et construction en 

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

stabilité de la  bâtisse ainsi que la sécurité des usagers.  

 

Ce projet de fin d’étude représente le premier résultat tangible de concrétisation des  

connaissances acquises durant notre cursus en se plaçant dans une situation réelle 

d’ingénieurs en génie civil pour le calcul des différentes parties d’une construction, tout en 

respectant la réglementation en terme de résistance, fonctionnalité, confort et contraintes 

économiques. 

 

Nous avons choisi le calcul des éléments structuraux d’un bâtiment en  

(S/SOL+RDC+7étages) à contreventement mixte , en plus du calcul statique, qui fait l’objet 

des trois premiers chapitres , la structure est soumise au spectre de calcul du règlement 

parasismique Algérien RPA , et sa réponse est calculée en utilisant le logiciel ETABS, qui est 

un outil assez performant pour la modélisation, l’analyse et le dimensionnement des 

différentes structures. 
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