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                                            Notation et synbole  

 
 A (ou As ou Al) : Aire d’une section d’acier (longitudinal)  

At : Somme des aires des sections droites d’un cours d’armatures transversales  

B : Aire d’une section de béton  

Es : Module de Young de l’acier  

Eij : Module de Young instantané a l’age de j jours  

Evj : Module de Young diffère à l’age de j jours  

F : Force ou action en général  

I1 : Moment d’inertie de la section homogénéisé par rapport au béton (ELS)  

M ser : Moment fléchissant de calcul de service  

Mu : Moment fléchissant de calcul ultime  

N ser : Effort normal de calcul de service  

Nu : Effort normal de calcul ultime  

P : Action permanente  

Q : Action d’exploitation  

Vu : Effort tranchant de calcul ultime  

a : Largeur d’un poteau ou d’un voile  

b : Largeur d’une poutre (table), d’un poteau  

b0 : Largeur de l’âme d’une poutre  

d (et d0) : Position des armatures tendues (et comprimées) par rapport à la fibre la plus  

comprimée de la section de béton  

e : Excentricité de l’effort normal, Epaisseur d’une dalle  

fe : Limite d’élasticité de l’acier  

fcj : Résistance caractéristique à la compression du béton âge de j jours  

ftj : Résistance caractéristique à la traction du béton âge de j jours  

g : Charge permanente unitaire  

h : Hauteur d’une poutre, d’une fondation  

h0 : Hauteur du talon d’une poutre  

h1 : Hauteur du hourdis d’une poutre  

j : Nombre de jours de maturité du béton  

L : Portée d’une poutre ou d’une dalle, hauteur d’un poteau  

Lf : Longueur de flambement.  

n : Coefficient d’équivalence acier-béton.  



 

q : Charge permanente unitaire.  

St : Espacement des armatures transversales. 

y1 : Profondeur de l’axe neutre calculée à l’ELS.  

yu : Profondeur de l’axe neutre calculée `a l’ELU.  

z (ou zb) : Bras de levier du couple de flexion.  

αu : Profondeur de l’axe neutre adimensionnée a l’ELU.  

ɣs : Coefficient partiel de sécurité sur l’acier (gamma).  

ɣb : Coefficient partiel de sécurité sur le béton.   

εbcmax : Déformations maximale du béton comprime (epsilon).  

εst : Déformations des armatures tendues.  

εsc : Déformations des armatures comprimées.  

η : Coefficient de fissuration relatif a une armature (eta).  

λ : Elancement mécanique d’une pièce comprimée (lambda).  

μser : Moment ultime réduit a l’ELS (mu).  

μu : Moment ultime réduit `a l’ELU.  

υ : Coefficient de poisson (nu).  

ρ : Rapport de la section d’acier sur celle du béton (rho).  

σ : Contrainte normale (sigma).  

σbc : Contrainte maximale du béton comprime.  

σst : Contrainte dans les aciers tendus.  

σsc : Contrainte dans les aciers comprimes.  

τ : Contrainte tangente (tau).  

τu : Contrainte tangente conventionnelle.  

τs : Contrainte d’adhérence.  

τse : Contrainte d’adhérence d’entraînement.  

φ : Coefficient de fluage (phi).  

Φl : Diamètre d’une armature longitudinale.  

Φt : Diamètre d’une armature transversale.  

ψs : Coefficient de scellement relatif `a une armature (psi). 
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Introduction générale 

Le Génie civil représente l'ensemble des techniques concernant les constructions civiles. 

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

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

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

protection de l’environnement. Très variées, leurs réalisations se répartissent principalement 

dans cinq grands domaines d’intervention: structures, géotechnique, hydraulique, transport, et 

environnement. 

Notre travail de fin d’étude présente une étude détaillée d’un bâtiment de forme irrégulière 

à usage multiple (habitation et commerce) comportant 6 niveaux (R+5), situé en zone de 

moyenne sismicité (II a), implanté dans la wilaya de BOUIRA. 

La première partie de notre étude c’est la description générale du projet avec une 

présentation de l’aspect architectural des éléments du bâtiment, Ensuite le                        

pré dimensionnement de la structure et enfin la descente des charges. 

La deuxième partie a été consacrée aux l’étude des  éléments secondaires (l’escalier,  les 

balcons, les  planchers,  l’acrotère). 

La troisième partie c’est L’étude dynamique du bâtiment, la détermination de l'action 

sismique et les caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ses vibrations. 

L’étude du bâtiment sera faite par logiciel de calcul ETABS.  

 La dernière partie  c’est le calcul des ferraillages des éléments structuraux, fondé sur les 

résultats du logiciel ETABS. (Poteaux, poutres, voile, les fondations). 
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1.1. Introduction  

Ce chapitre consiste une présentation générale de l’ouvrage qui est l’objet de cette étude.  

1.2. Description du projet 

Dans le cas de ce projet de fin d’étude, nous avons procédé au calcul d’un bâtiment qui est 

constitué d’un Rez-de-chaussée à usage commercial plus cinq étages destinés pour habitation. 

Le bâtiment est implanté à la willaya de Bouira qui est classée, selon la carte de zonage de  

RPA 99 version  2003, comme une zone de sismicité moyenne (Zone IIa). 

1.3. Caractéristiques géométriques de l'ouvrage  

Les caractéristiques géométriques de notre structure sont résumées dans le tableau suivant : 

Dimensions en élévation (m) Dimensions en plan (m) 

Hauteur de RDC 3.57 Longueur de bâtiment 22.80 

Hauteur des étages courant 3.06 Largeur de bâtiment 19.88 

 Hauteur totale du bâtiment 18.87 

 

1.4. Données de site  

 L'ouvrage sera implanté à Bouira, qu'est une zone de moyenne sismicité (zone IIa) 

selon le RPA99 /version 2003. 

 Le site est considéré comme un site ferme (S2).F 

1.5. Eléments de l'ouvrage 

 Les planchers : Ce sont des aires, planes destinées à séparer les différente niveaux 

d'un bâtiment, ils sont constitués de corps creux avec une dalle de compression, ils 

peuvent être des dalle plein aussi qui forme un diaphragme horizontal rigide et assure 

la transmission des forces agissant dans son plan aux éléments de contreventement. 

 Les poteaux: Ce sont des éléments verticaux destinés à rependre et à transmettre les 

sollicitations (efforts normaux et moment fléchissant ) à la base de la structure . 

 Les poutres : Ce sont des élément horizontaux destinés à reprendre et à transmettre 

les sollicitations .Elles sont sollicitées à la flexion simple. 

 Les voiles : Ce sont des éléments verticaux (épaisseur petite par rapport aux autres 

dimensions) réalisés en béton armé. Ils constituent le système de contreventement du 

bâtiment. Le choix des dimensions et de l'emplacement sera étudié ultérieurement. 



Chapitre	1																																																																																																	présentation	de	l’ouvrage

 

3 
 

 Les escaliers : Ce sont des éléments permettant le passage d'un niveau à l'autre, ils 

sont réalisés en béton armé et coulés sur place. 

 L a maçonnerie  

 Les murs extérieurs: Ils sont réalisés en brique creuses à double parois séparées par 

une lame d'air afin d'assurer une isolation thermique. 

 Les murs intérieurs: Ils sont réalisés en simple cloisons de brique creuses de 10cm , 

leur fonction principales sont la séparation des espaces ainsi l'isolation thermique et 

acoustique . 

  

Figure 1.1. La maçonnerie. 

 L'infrastructure: Elle est réalisée en béton armé et elle assure les fonctions suivantes:  

 Transmettre les charges verticales et horizontales au sol. 

 Limiter les tassements. 

 Réaliser l'encastrement de la structure dans le sol. 

 Les revêtements : Le revêtement de la structure est constitué de : 

 Enduit en plâtre pour les plafonds. 

 Carrelage pour les planchers et les escaliers. 

 Céramique pour les salles d’eau. 

 Mortier de ciment pour les murs de façades et les salles d’eau et cuisines. 

 Terrasse : La terrasse du bâtiment est inaccessible sauf pour entretien. 

 Balcons : Le bâtiment comporte des balcons en dalle pleine. 

1.6. Caractéristiques mécaniques des matériaux 

1.6.1. Le béton  

Le béton est un matériau constitué par un mélange du ciment, granulats (sable, gravillons) 

et l'eau, et le rôle fondamental du béton dans une structure est de reprendre les efforts de 

compression. 
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a. Ciment: Le ciment joue le rôle d’un liant. Sa qualité et ses particularités dépendent des 

proportions de calcaire et d’argile, ou de bauxite et de la température de cuisson du mélange. 

 b. Granulats: Les granulats comprennent les sables et les pierrailles: 

b.1. Sables  

Les sables sont constitués par des grains provenant de la désagrégation des roches. La 

grosseur de ses grains est généralement inférieure à 5mm. Un bon sable contient des grains de 

tout calibre, mais doit avoir d’avantage de gros grains que de petits. 

b.2. Graviers  

Elles sont constituées par des grains rocheux dont la grosseur est généralement comprise 

entre 5 et 25 à30 mm. Elles doivent être dures, propres et non gélives. Elles peuvent être 

extraites du lit de rivière (matériaux roulés) ou obtenues par concassage de roches dures 

(matériaux concassés). 

1.6.1.1. Résistance mécanique du béton 

1.6.1.1.1. Résistance à la compression 

Pour des résistances fc28 ≤ 40MPa selon le BAEL91 (Article A.2.1.11) : 

                          2883.076.4 ccj f
j

j
f


        si j < 60 jours                           

                           281.1 ccj ff                          si j > 60 jours                       

Pour des résistances  fc28 >40 MPa
 

                      2895.040.1 ccj f
j

j
f


         si j ≤ 28 jours 

                           28ccj ff                               si j > 28 jours    

Dons notre cas on a:          ௖݂ଶ଼ ൌ  	ܽܲܯ	25

 
Figure 1.2.Evolution de la résistance  ࢐ࢉࢌ	 en fonction de l’âge du béton. 
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1.6.1.1.2. Résistance du béton à la traction ௧݂௝ 

La résistance du béton à la traction est donnée par l’expression suivante : 

cjtj ff 06.06.0         si fc28 ≤ 60 Mpa 

3
2

275.0 cjtj ff           si fc28 > 60 MPa 

Dans notre cas : ௧݂ଶ଼ ൌ 2.1	MPa 

 

Figure 1.3.Evolution de béton en traction ࢐࢚ࢌ	en fonction celle de compression ࢐ࢉࢌ. 

1.6.1.2. Déformation de béton 

1.6.1.2.1. Module de déformation longitudinale  

Ils existent deux modules de déformation déterminés d’après le BAEL 91 : 

 Le module de déformation longitudinale instantanée qui est, d'après l'article A.2.1.2.1, 

égale à:                              ݆݅ܧ ൌ 11000ඥ݂݆ܿయ  

Pour :݂݆ܿ ൌ ݂ܿ28 ൌ 25 MPa→࢐࢏ࡱ ൌ ૜૛૚૟૝. ૛૙	ࢇࡼࡹ . 

 Le module de déformation longitudinale différé qui est, d'après l'article A.2.1.22, égale 

à :      ݆ݒܧ ൌ 3700ඥ݂݆ܿయ               Si ݂ܿ28 ൑  .ܽ݌ܯ60

݆ݒܧ ൌ 4400݂݆ܿඥ݂݆ܿయ          Si ݂ܿ28 ൐  .sans fumée de silice ܽ݌ܯ60

݆ݒܧ ൌ 6100݂݆ܿ                 Si ݂ܿ28 ൐  .avec fumée de silice ܽ݌ܯ60

Pour :݂ܿ28 ൌ ܽ݌ܯ25 → ݆ݒܧ ൌ  .ܽ݌ܯ10818.87

1.6.1.2.2. Module de déformation transversale 

La valeur du module déformation transversale est donnée par:    G ൌ ୉

ଶൈሺ୴ାଵሻ
 

 Avec  E:Module de Young 

ʋ: Coefficient de poisson donné par :        ʋ= 
஽é௙௢௥௠௔௧௜௢௡	௧௥௔௡௦௩௘௥௦௔௟௘

஽é௙௢௥௠௔௧௜௢௡	௟௢௡௚௜௧௨ௗ௜௡௔௟௘
 

Pour le calcul des sollicitations, le coefficient de poisson est égal à 0(à l'ELU). 

Pour le calcule des déformations, le coefficient de poisson est égal à 0.2 (à l'ELS). 
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C-à-d:	ቄ :ܷܮܧ ʋ ൌ ܩ	ݐ݁	0 ൌ 0.5 ൈ ܧ
:ܵܮܧ	 ʋ ൌ ܩ	ݐ݁	0.2 ൌ 0.42 ൈ ܧ

 

1.6.1.3. Contrainte de calcul ultime du béton (État limite ultime ELU) 

En compression avec flexion (ou induite par la flexion), le diagramme qui peut être utilisé 

dans tous les cas est le diagramme de calcul dit parabole rectangle. 

Les déformations du béton sont : εbc1 = 2 ‰ 

                                                      εbc2=൜
3,5	‰																																						si	fcj	 ൑ 	40Mpa.
Min	ሺ4,5	; 	0,025fcjሻ‰								si	fcj	 ൐ .ܽ݌ܯ40	

 

 
Figure 1.4.Diagramme contrainte-déformation pour le béton a L’ELU. 

La contrainte fbu est donnée par :           ݂ܾݑ ൌ ଴.଼ହൈ௙௖ଶ଼

θൈγ੒
=
଴.଼ହൈଶହ

ଵ.ହൈଵ
 ܽܲܯ14.2=

Avec   ߪbc: Contrainte de compression du béton  

  ݂݆ܿ : Résistance caractéristique du béton en compression a J jour  

	݂bu : Contrainte de calcul pour 2‰ ≤ ߝbc ≤3,5‰  

          ɣ੒ : Coefficient de sécurité  

  bc : Déformation du béton en compressionߝ										

ɣ: Coefficient de sécurité, tel que ɣܾ = 1.5 Pour une combinaison fondamentale et ɣܵ = 

1. 15 pour une combinaison accidentelle.  

θ = 1 Lorsque la durée de probable d’application des charges ˃24h  

θ = 0.9 Lorsque cette durée entre 1h et 2h  

θ = 0.85 Lorsqu' elle est ˃1h 

1.6.1.4. Contrainte de cisaillement du béton 

La contrainte ultime de cisaillement est donnée par :  

• Fissuration peu nuisible :  ̅ݑ= min(0.2݂ܬܥɣܾ,5 ܽܲܯ)⇒߬ 	⇒ (ܽܲܯ 0.2∗251.5,5)min =ݑ̅

߬   3.33MPa =࢛̅࣎⇒ (ܽܲܯ 5,ܽܲܯ 3.33)min =ݑ̅

• Fissuration préjudiciable ou très-préjudiciable : ߬  (ܽܲܯ ɣܾ,4ܬܥ0.15݂)min =ݑ̅

⇒߬ ߬⇒ (ܽܲܯ 0.15∗251.5,4)min =ݑ̅  2.5MPa =࢛̅࣎⇒ (ܽܲܯ 4,ܽܲܯ 2.5)min =ݑ̅
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1.6.1.4. Contrainte de compression du béton à ELS  

La contrainte de compression du béton est limitée à : ̅ܽܲܯ15= 25× 0.6 = ܾܿ̅ߪ⇒݆݂ܿ 0.6 = ܾܿߪ.  

A l’état limite de service, ܾߪ	doit être inférieure à ܾܿ̅ߪ. 

1.6.2. Acier 

L’acier est un alliage du fer et du carbone en faible pourcentage, leur rôle est de résister les 

efforts de traction, de cisaillement et de torsion. 

1.6.2.1. Contrainte de l’acier à E.L.U  

La contrainte de l’acier est donnée par la relation suivante :       ߪ௦ ൌ
௙೐
ఊೞ

 

Où S : coefficient de sécurité égale à 1.5 en situation durable et égale à 1 en situation 

accidentelle.  

fe : Contrainte limite d’élasticité garantie de l’acier. 

Pour notre cas : 
348M P a.......s ituations du rab les .

400 M P a.......s ituation  acciden telles .s e sf 


  
  

1.6.2.2. Contrainte limite de service à l’ELS
 

Fasse au risque de corrosion des armatures, il est nécessaire de limiter l’ouverture des 

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

 fissuration peu nuisible : Il n’y a aucune vérification à faire en dehors de la 

vérification à l’ELU. 

 fissuration préjudiciable :   s ≤    2
3s e tjσ min f ;110 ηf  

 fissuration très préjudiciable :
s ≤ 



s = min (1/2 f e, 90 tjf )
 

   

Avec  Ƞ: Coefficient de fissuration ayant pour valeur : 

ቐ
Ƞ ൌ ∅	ሻ݀݁ܣܪሺ	݁ܿ݊݁ݎé݄݀ܽ	݁ݐݑ݄ܽ	à	ݏ݁ݎݑݐܽ݉ݎܽ	ݏ݈݁	ݎݑ݋݌	1.6 ൒ 6݉݉.
Ƞ ൌ ∅	݁ܿ݊݁ݎé݄݀ܽ	݁ݐݑ݄ܽ	à	݁ݎݑݐܽ݉ݎܽ	ݏ݈݁	ݎݑ݋݌	1.3 ൏ 6݉݉.																		
Ƞ ൌ 																																																										.ݏ݁ݏݏ݈݅	ݏ݀ݑ݁ݎ	ݎ݁݅ܿܽ	ݏ݈݁	ݎݑ݋݌	1.00

 

1.6.2.3. Diagramme contraintes - déformations de l’acier 

La mise en évidence des caractéristiques mécaniques de l’acier se fait à partir de l’essai de 

traction, qui consiste à rompre une tige en acier sous l’effet de la traction simple. 
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Le diagramme de calcul contrainte-déformation de l’acier est représenté dans la figure 

suivante : 

 
Figure 1.5.Diagramme contrainte-déformation de l’acier. 

1.7. Les combinaisons d’action   

Les combinaisons des actions sont les ensembles constitués par des actions à considérer 

simultanément et représentent une étape nécessaire pour la détermination des sollicitations  

revenant aux éléments. Les combinaisons d’action à considérer  sont: 

 Combinaison de RPA99 /V2003 : 

       G + Q ± E 

       0.8 G ± E 

 Combinaison du BAEL 91: 

                   
ELU: 1.35G ൅ 1.5Q
		ELS: G ൅ Q																		 

Avec   G : Charges permanentes. 

 Q : Charges d’exploitation. 

 E : Charges accidentelles. 

1.8. Les données de calcul  

Les données de calcul adoptées pour cette étude sont :  

Pour le béton:  

 Résistance du béton à la compression à 28 jours est : ݂ܿ28 ൌ  .ܽܲܯ25

 Résistance du béton à la traction est : ݂28ݐ ൌ  .ܽܲܯ2.1

 Module d'élasticité différé de béton est :	ܧvj ൌ 10818.865MPa.   

 Module d'élasticité instantané de béton est : ܧij ൌ 32456.59MPa. 

Pour les armatures en acier:  

 Longitudinales : on a choisi le : HA fe E400 	݂݁ ൌ 400MPa  
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 Transversales : on a choisi le : ɸ Fe E235. 

 Treillis soudés (de la dalle de compression) : TSH FeE500. 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre 2 
Pré dimensionnement des 

éléments et descente de charge   
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2.1. Introduction  

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

la structure. Ces dimensions sont choisies selon les  préconisations du RPA99 version2003, 

CBA93, BAEL 91, les résultats obtenus ne sont pas définitifs, ils peuvent être augmentés 

après vérification dans la phase de dimensionnement. 

2.2. Evaluation des charges et surcharges 

La descente de charges a pour but de déterminer les charges et les surcharges revenant à 

chaque élément porteur au niveau de chaque plancher. 

Les différentes charges et surcharges existants sont : 

 Les charges permanentes(G). 

 Les surcharges d’exploitation(Q).  

2.2.1. Les planchers en corps creux  

a. Plancher terrasse  

Le plancher terrasse est inaccessible et réalisé en corps creux surmonté de plusieurs 

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

Les couches qui constituent le plancher terrasse sont présentées sur la figure suivante : 

 

                                             Figure. 2.1 Plancher terrasse (corps creux). 

Tableau 2.1: Charge à la terrasse due aux plancher à corps creux. 
  

Description Epaisseur (m) Poids volumique (KN /m3) Poids surfacique (KN/m2) 

1.Protection gravillon 0.05 17 0.85 
2.Etanchéité multicouche 0.02 6 0.12 
3.Forme de pente 0.1 22 2.2 
4.Isolation thermique en 
liège 

0.04 4 0.16 

5.Dalle en corps creux 0.20+0.04  3.30 
6.Enduit en plâtre 0.02 10 0.2 

Charge permanente G total 6.88 
Charge d’exploitation Q 1 
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   b. Planchers des étages courants 

 
Figure. 2.2 : Plancher étage courant (corps creux). 

Tableau 2.2:Charge due aux planchers à corps creux de niveau courant. 
Description Epaisseur 

(m) 
Poids volumique (KN /m3) Poids surfacique (KN/m2) 

1.Carrelage 0.02 22 0.44 
2.Mortier de pose 0.02 20 0.40 
3.Lit de sable 0.02 18 0.36 
4.Dalle en corps creux 0.20+0.04  3.30 
5.Enduit en plâtre 0.02 10  
6.Cloisons intérieures 0.1 10 1 

Charge permanente G total 5.75 
Charge d’exploitation Q habitation 
Charge d’exploitation Q commerce 

1.5 
2.5 

 

2.2.2. Les murs                                  

Les charges qui reviennent aux murs extérieurs et intérieurs, sont résumées dans le tableau 

suivant : 

Tableau 2.3: Charge permanente des  murs extérieurs et intérieurs. 
Description des murs  

extérieurs 
Epaisseur 

(m) 
Poids  volumique 

(KN /݉ଷሻ 
Poids surfacique  

(KN/ m²) 

Enduit en ciment 0.02 18 0.36 
Enduit de plâtre 0.02 10 0.20 
Brique creuse 
extérieure 

0.15 9 1.35 

Brique creuse 
intérieure 

0.10 9 0.9 

Charge permanent G 2.81 
Description des murs 

intérieurs 
Epaisseur (m) 

Poids volumique 
(KN /݉ଷ) 

        Poids surfacique 
(KN/ m²) 

Brique creuse 0.1 0.9 0.9 
Enduit de plâtre 0.02 0.4 0.4 

Charge permanente G 1.3 
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2.2.3. Les balcons  

Les balcons sont constitués en dalle pleine. Les charges et surcharges qui reviennent aux 

balcons, sont illustrées dans le tableau suivant : 

Tableau 2.4Charge du balcon. 

Description Epaisseur (m) Poids  volumique 
(KN/ m3) 

Poids surfacique 
(KN/ m²) 

Carrelage 0.02 22 0.44 

Mortier de pose 0.02 20 0.40 

Lit de sable 0.02 18 0.36 

Dalle de en B A 0.15 25 0.40 

Enduit en ciment 0.02 20 3.75 

Charge permanente G 5.35 

Charge d’exploitation Q 3.5 

 

2.2.4. Escaliers  

Les charges et surcharges qui reviennent aux escaliers, sont récapitulées dans les tableaux 

suivants : 

Tableau 2.5: Charge du palier. 

Description Epaisseur (m) Poids  volumique   (KN/ m3) Poids surfacique (KN/ m²) 

Carrelage. 0.02 22 0.44 

Mortier de pose 0.02 20 0.44 

Poids propre de 

palier 
0.15 25 3.75 

Enduit en plâtre 0.02 12 0.24 

Lit de sable 0.02 18 0.36 

Charge permanente G total 5.23 

Charge d’exploitation Q 2.5 
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Tableau 2.6: Charge de la volée. 

Description Epaisseur (m) Poids  volumique   (KN/ m3) Poids surfacique  (KN/ m²) 

Carrelage 0.02 22 0.44 

Mortier de pose 0.02 20 0.40 

lit se sable. 0.02 18 0.36 

Poids des marches 0.17 /2 25 2.125 

poids de la paillasse 0.15  4.53 

Enduit en plâtre 0.02 10 0.2 

Garde corps / / 1 

Charge permanente G total 9.05 

Charge d’exploitation Q 2.5 

 

2.2.5. L’acrotère  

Les charges et surcharges qui reviennent à l'acrotère, sont résumées dans les tableau 

suivant : 

Tableau 2.7: Charge de l'acrotère. 

La masse volumique (KN/m³) Surface (m²) Charge permanente (KN/ml) 

25 

S=(0,6*0,1)+(0,07*0

,15)+(0,15*0,08)/2 

=0,0765 m² 

G=0,0765*25 

=1.9125 KN/ml 

La charge d’exploitation de l’acrotère Q=1KN/ml 

 

2.3. Pré dimensionnement des planchers  

C’est l’ensemble des éléments horizontaux de la structure d’un bâtiment destinés à 

rependre les charges d’exploitation, les charges permanentes (cloisons, chapes, revêtement..),  

et les transmettre aux éléments porteurs verticaux (poteaux, voiles, murs …). Dans le présent 

projet on a deux types des planches, les planchers en corps creux pour le RCD et les étages 

courants et les planchers en dalles pleine pour les balcons. 

2.3.1. Planchers à corps creux  
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Ce sont les planchers les plus utilisés dans le bâtiment courants (habitation, bureaux,..).Ils 

permettent d’avoir un plafond uni et une bonne isolation thermique et phonique, en plus 

d’être économique. Ce type de plancher est constitué de : 

 Corps creux : dont le rôle est le remplissage, il n’a aucune fonction de résistance. 

 Poutrelle : élément résistants du plancher. 

 Dalle de compression : c’est une dalle en béton armé, sa hauteur varie de 4 à 6cm. 

 Treillis soudés. 

 
Figure 2.3 : Dalle en corps creux. 

 Selon le CBA93, la hauteur du plancher est conditionné par : 

e	൒Min (Lx max, Ly max)/22.5 

Avec  L x max, L y max : distance entre axe des poteaux dans les deux sens. 

e1 = min (495 /22.5 ,495 /22.5)    e1= 22cm 

 Condition de sécurité d’incendie  

 e ≥ 7cm  pour une heure de coupe feu. 

 e ≥ 11cm pour deux heures de coupe feu. 

 e ≥ 17,5cm pour quatre heures de coupe feu.   

 Isolation phonique  

Selon les règles techniques CBA93 en vigueur en Algérie l’épaisseur du plancher doit être 

supérieure ou égale à 16 cm pour obtenir une bonne isolation acoustique. 

L’épaisseur du plancher doit être : e ≥  max (e1, e2, e3). 

On adoptera donc des planchers de type corps creux avec une hauteur de 24cm 

  2.4. Les  poutres  

D'une manière générale on peut définir les poutres comme étant des éléments porteurs 

horizontaux, on a deux types de poutres: 

2.4.1. Les poutres principales 

On:  ࢞ࢇ࢓ࡸ ൌ ૝ૢ૞	࢓ࢉ.        Selon le BAEL91:     ቊ
ܠ܉ܕۺ

૚૞
൑ ܐ ൑ ܠ܉ܕۺ

૚૙
૙. ૜ࢎ ൑ ࢈ ൑ ૙. ૠࢎ

k 

Donc: 
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→	૝ૢ૞
૚૞

൑ ࢎ ൑ ૝ૢ૞

૚૙
     → ૜૜ ൑ ࢎ ൑ ૝ૢ. ૞  → h=45cm. 

→	૙. ૜ ൈ ૝૞ ൑ ࢈ ൑ ૙. ૠ ൈ ૝૞  →૚૜. ૞ ൑ ࢈ ൑ ૜૚. ૞  Nous adoptons b=30cm. 

Les dimensions des poutres doivent satisfaire à la condition du R.P.A 99 V2003. 

b ≥ 20cm                ⟹30cm ≥ 20cm                                                           C.V 

h ≥ 30cm                ⟹45cm ≥ 30cm                                                           C.V 

 
ܐ

܊
 ≤ 4                      ⟹ 

૝૞

૜૙
 ≤ 4                                                                      C.V 

2.4.2. Les poutres secondaires 

Elles sont disposées parallèlement aux poutrelles, leur hauteur est donnée par : 

 
௅௠௔௫

ଵହ
൑ ݄ ൑ ௅௠௔௫

ଵ଴
 

 .Portée maximale entre nus d’appuis :ݔܽ݉ܮ

Lmax = 325cm..................⟹ 21.66cm≤ h ≤32.5cm. 

On prend : h=40cm et b=30cm 

b=20cm ≥20cm condition vérifiée. 

h= 30cm ≥30cm condition vérifiée. 

h/b = 
௫

௬
 =1.5cm ......... < 4 condition vérifiée. 

2.5. Les escaliers 

Les escaliers sont des éléments permettant le passage d’un niveau à un autre dans un 

bâtiment.

 

Figure 2.4 : Schéma d'un escalier. 

Calcul de l’escalier 

Paillasse 

Giron 

Marche 

Contre marche 

Emmarchement 

Palier 
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Pour l’escalier de 1er ݆5 ܽ′ݑݍݏݑé݉݁ é݁݃ܽݐ : 

 Caractéristiques géométriques  

Hauteur : H = 3,06 m  

Giron : g = 30 cm  

Hauteur de la marche à partir de la formule de BLONDEL 

On a 59 < 2h + g < 66 donc : 14.5≤݄≤18  On prend : h = 17 cm. 

Calcul de nombre de contremarche  ܰܿ ൌ ு

௛
ൌ ଷ଴଺

ଵ଻
ൌ 18 

 

Soit 18 contre marches, on a trois volées, donc : 

Volée 1 : 6 contre marches. 

Volée 2 : 6 contre marches. 

Volée 3 : 6 contre marches. 

 Détermination de l’épaisseur de la paillasse : 

                  Pour volées 1 et 2 et 3 : 

ߙ݊ܽݐ  ൌ ୦′

୐′
 

Hauteur réelle de paillasse h'=ܰܿ ൈ ݄ ൌ 6 ൈ 17 ൌ 1.02݉ 

Ligne de foulée L'=ሺ݊ െ 1ሻ ൈ ݃ ൌ ሺ6 െ 1ሻ ൈ 30 ൌ 1.50݉ 

ߙ݊ܽݐ  ൌ ଵ.଴ଶ

ଵ.ହ଴
ൌ 0.68	 ⟹ ߙ ൌ 34.21 

La longueur de la paillasse est Lₒ=	 ௛′

ୱ୧୬ఈ
ൌ ଵ.଴ଶ

ୱ୧୬ఈ
ൌ ଵ.଴ଶ

ୱ୧୬ ଷସ.ଶଵ
ൌ 1.81 

ܮ  ൌ 1.81 ൅ 1.20 ൌ 3.01݉ 

L'épaisseur de la paillasse : ݁ ൒ ݔܽܯ ቄ ௅
ଷ଴
, 10ܿ݉ቅ 

݁ ൒ ݔܽܯ ቄଷ଴ଵ
ଷ଴
; 10ܿ݉ቅ=10.03cm 

Donc on prend l'épaisseur de l'escalier : e =15cm. 

Pour l’escalier de RDC 

 Caractéristiques géométriques  

Hauteur : H = 4.08 m  

Giron : g = 30 cm  

Hauteur de la marche à partir de la formule de BLONDEL 

On a 59 < 2h + g < 66 donc : 14.5≤݄≤18  On prend : h = 17 cm.  

 Calcul de nombre de contremarche  

ܰܿ ൌ ு	

௛
	= 

ସ଴଴

ଵ଻
ൌ 24 
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Soit 24 contre marches, on a trois volées, donc  

- Volée 1 : 9 contre marches  

- Volée 2 : 6 contre marches  

- Volée 3 : 9 contre marches  

Calcul de nombre de marche  

݊=ܰܿ−1=24−1=23 ݊=23  

 Calcul de la hauteur réelle de paillasse 

h'=
ே௖

ଶ
ൈ ݄ ൌ ଶସ

ଶ
ൈ 17 ൌ 204ܿ݉            h'=2.04m 

Calcul de la ligne de foulée  

L'= (
ே௖

ଶ
െ 1ሻ ൈ ݃ ൌ ቀଶସ

ଶ
െ 1ቁ ൈ 30 ൌ 330ܿ݉ 

Calcul de l'angle de projection  

ߙ݊ܽݐ  ൌ ௛′

௅′
ൌ 35.25° 

Calcul de la longueur d’une seule volée  

L=
′ࢎ

ࢻ࢔࢏࢙
 ݉ 3.88=ܮ ݉ 3,88 = 

L’épaisseur de volée  

௅

ଷ଴
 ≤ܸ݁ ≤

௅

ଶ଴
 12,93 ܿ݉≤ܸ݁≤19,04 ܿ݉ ⇒ ܸ݁=15 ܿ݉ 

L’épaisseur de paillasse  

 ≤݌݁
௘௩

௖௢௦ఈ
  ݉ܿ 15=݌݁ ⇒ ݉ܿ 14.18= 

Donc on prend l'épaisseur de l'escalier est : ݁=15 ܿ݉	

2.6. Voiles  

Le pré- dimensionnement des murs en béton armé est justifié par l’article 7.7.1 du RPA99. 

Les voiles servent d’une part à contreventer le bâtiment en reprenant les efforts horizontaux 

(séisme et vent) et d’autre part de reprendre les efforts verticaux qu’ils transmettent aux 

fondations. 

 • Les charges verticales: charges permanentes et surcharges. 

• Les actions horizontales: effet de séisme et du vent. 

• Les voiles assurant le contreventement sont supposés pleins. 

• Seuls les efforts de translation seront pris en compte ceux de la rotation ne sont pas 

Connues dans le cadre de ce pré dimensionnement. 

D’après le RPA 99(1) article7.7.1« les éléments satisfaisants la condition (L ≥ 4 e) sont 

Considérés comme des voiles, contrairement aux éléments linéaires.  
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Avec  

             L : portée du voile. 

             e : épaisseur du voile. 

L’article 7.7.1 RPA99 « l’épaisseur minimale est de 15 cm », de plus l’épaisseur doit être 

déterminé en fonction de la hauteur libre d’étage he et des conditions de rigidité aux 

extrémités.  

 

 

Figure. 2.5: Coupée voile en élévation. 
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Figure 2.6. Coupes de voiles en plan. 

 A partir de la hauteur de RDC he = 4,08 m et de condition de rigidité aux extrémités 

he = 4,08 - 0,20 = 3,88cm 

e൒ ܍ܐ

ଶ଴
 					⟹			e൒ 19,4cm. 

e ≥ max (emin ,
௛௘

ଶ଴
)= max (15; 19,40)     e ≥ 19,04cm. 

 A partir de la hauteur de l’étage courant he = 3,06 m 

he =3.06-0.24=2.82cm    ⟹ e൒ 14,1ܿ݉. 

Donc nous prenons e=20cm.                             

2.7. Pré dimensionnement des poteaux  

Le calcul de la section du béton se fera au flambement sous l’action de la compression 

centrée, en choisissant juste un poteau central (cas le plus défavorable), On utilise un calcul 

basé sur la descente des charges, tout en appliquant la loi de dégression des charges 

d’exploitation. 

2.7. 1. Les étapes de calcul  

 On calcule la surface reprise par les poteaux. 

 On considère les poteaux les plus sollicités. 

  On détermine les charges et les surcharges revenant aux poteaux. 

 On amènera le calcul à L’ELU (BAEL91) et la vérification d’après (RPA99/V2003). 

En outre, l’effort normal agissant ultime «Nu » d’un poteau doit être au plus égal à la valeur : 

Nu ൑	
૛ૡࢉࢌ∗࢘࡮∗ࢼ

૙.ૢ∗࢈ࢽ
൅

ࢋࢌ∗࢙࡭

࢙ࢽ
. 

Tel que :  

 La section réduite de poteau (en cm2)   :࢘࡮                  

࢘࡮                  ൌ ሺܽ െ 2ሻሺܾ െ 2ሻ. 

                 Nu: L’effort normal ultime. 

                    Nu=1.35G+1.5Q. 

 .૛ૡ: Résistance à la compression de béton .fc28 =25Mpaࢉࢌ                 

 .Limite d’élasticité de l’acier utilisé fe=400Mpa : :ࢋࢌ                

 .Coefficient de sécurité du béton   :࢈ࢽ                   

࢈ࢽ                   ൌ 1.5 Situation durable ou transitoire. 
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 .situation accidentelle 1 =࢙ࢽ               

 Coefficient dépendant de l’élancement mécanique « λ » des poteaux qui est défini   :ࢼ       

comme suit : 

)0.2+1=ࢼ                    
ఒ

ଷହ
)2. 

On fixe λ=35 pour faire participer toutes les armatures à la résistance  ⟹ ࢼ ൌ ૚. ૛. 

K=1 

Ө=1 

fbu=	଴,଼ହ௙௖ଶ଼
	ఊ௕∗Ө

. 

fed=
௙௘

ݏߛ			
. 

Br ≥			
௞∗ఉ∗ே௨

Ө∗೑್ೠ
బ,వ

ା
బ,ఴఱ
భబబ

∗
ଵ

௙௘ௗ
 

Donc: Br ≥
૚	∗	૚.૛	∗	ܝۼ	∗	૚૙ష૜

ሺ૚∗૚૝,૛ሻ
૙,ૢ

ା
ሺ૙,ૡ૞ሻ
૚૙૙

*
૚

૜૝ૡ∗૚૙૝
=0.64Nu c࢓૛ 

Pour détermine les dimensions des poteaux, on présente la méthode de calcul suivante : 

• Calcul de la charge limite ultime Nu : 

Nu=1,35G+1,5Q 

Br=0.64Nu c݉ଶ. 

Br=ሺܽ െ 2ሻሺܾ െ 2ሻ 

Avec ܽ ൌ ܾ ൌ  2+ݎܤ√

Localisation du poteau le plus sollicité : 

On calcule les dimensions des poteaux les plus sollicités : poteau central 

Les surfaces afférentes pour le poteau : 

Sq= (2,45+0.20+1,625)*(1,56+0.30+2,16)=17,185࢓૛ 

 Calcul du poids propres des éléments au poteau central : 

Plancher terrasse inaccessible : G =15,159*6,88=104,29 KN 

                                              Q = 17,185*1=17,185 KN 

Plancher étages 2 a 5 étage : G= 15,159*5,75=87,164 KN  

                                          Q=17,125*1,5=25,68 KN 

Plancher RDC : G= 87,185 KN  

                        Q=17,125*2,5=42,81 KN  

4.02m 

4.27m 
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Les poutres : Lpp=4,95m, Lps=3,25m 

                     Gpp=4,95*0,45*0,30*25=16,70KN 

                     Gps=3,25*0,30*0,20*25= 4,875KN 

Les poteaux : Gp=S*25*he 

Tableau 2.8 : Evaluation des poids propres des poteaux. 
  

Etage RCD Etage 1 Etage 2 Etage 3 Etage 4 Etage 5 

S	݉ଶ 0,225 0,18 0,18 0,14 0,14 0,105 

Gp KN 22,95 13,77 13,77 10,71 10,71 8 ,03 

                             

Application de la dégression : (DTR BC 2.2.6.3). 

Comme les charges d’exploitation n’agissent pas en même temps, alors on applique la loi de 

dégression. On a le nombre d’étage est supérieur à 5, donc le coefficient (
ଷା௡

ଶ∗௡
)  étant valable, 

et on obtient les valeurs suivantes : 

La loi de dégression ne s’applique pas pour les planchers à usage commercial, les charges 

vont se sommer avec leurs valeurs réelles (sans coefficients). 

Tableau 2.9 : Tableau de loi de dégressions des charges d’exploitations. 
Niveau     Q                                 Q Q(KN/݉ଶ) NQ(KN) 

Terrasse(N1)     1 Q0 1 17,185 

Etage 5 (N2)   1,5 Q0+Q1 2,5 42,96 

Etage 4 (N3)   1,5 Q0+0,95(Q1+Q2) 3,85 66,16 

Etage 3 (N4)   1,5 Q0+ 0,85(Q1+Q2+Q3) 5,05 86,78 

Etage 2(N5)   1,5 Q0+0,80(Q1+Q2+Q3+Q4) 6,1 104,82 

Etage 1 (N6)   1,5 Q0+0,75(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5) 6,625 113,85 

RCD (N7)   2,5 Q0+0,70(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6) 8 137,48 

 
 
 Evaluation des charges G et Q pour le Poteau central : 

1. Niveau 1 : 

 NG terrasse = Gpp + Gps+ G terrasse =16,70+4,875+104,29=125,865 KN. 

 N Q terrasse=1*17,185=17,185KN. 

 Nu=1,35G+1,5Q = 1,35*125,865+1,5*17,185=195,69KN. 

 Br=0,64Nu=0,64*195,69=125,24ܿ݉ଶ. 

             a =b=√2+ ݎܤcm =ඥ125,24 +2cm=13,19 cm. 
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             a =b=13,19 cm.  On adopt a=35, b=35 

2. Niveau 2: 

 NG2=Gpp+Gps+ NG étage +Gpot +NG1 

 NG2=16,70+4,875+87,164+8,03+125,865=242,63 KN. 

 NQ2=(1+1,5)*17,185=42,96 KN  

 Nu=1,35*242,65+1,5*42,96=391,99 KN. 

 Br=0.64*Nu  

Br=0,64*391,99=250,87 ܿ݉ଶ. 

a=√2+ ݎܤ =ඥ250,87 +2=17, 83 cm. on adopte a= 40, b=40 

3. Niveau 3: 

  NG3=Gpp+Gps+NG etage +Gpot +NG2 

 NG3=16,70+4,875+87,164+10,71+242,63=362,07 KN. 

 NQ3=66,16. 

 Nu=1,35*362,07+1,5*66,16=588,04 KN. 

 Br=0,64*Nu =0,64*588,04=376,34 ܿ݉ଶ. 

a =√21,39=2+ 376,34√=2+ ݎܤ cm. on adopte  a=40 , b=40. 

4. Niveau 4: 

 NG4=Gpp+Gps+NG etage +Gpot+NG3. 

 NG4=16,70+4,875+87,164+10,71+362,07=481,51 KN. 

 NQ4=86,78 KN. 

 Nu=1,35*481,51+1,5*86,78=780,22 KN. 

 Br=0,64*Nu =0,64*780,22=499,34 ܿ݉ଶ. 

            a =√24,34=2+ 499,34√=2+ ݎܤcm. on adopte a=45, b=45 . 

5. Niveau 5: 

 NG5=Gpp+Gps+NG etage +Gpot+NG4. 

 NG5=16,70+4,875+87,164+13,77+481,51=604,01 KN . 

 NQ5=104,82 KN. 

 Nu=1,35*604,01+1,5*104,82=972,65 KN. 

 Br=0,64*Nu=0,64*972,65=622,49 ܿ݉ଶ. 

 a=√26,94=2+ 622,49√=2+ ݎܤ cm. on adopte a=45 , b=45 . 

6. Niveau 6: 

 NG6=Gpp+Gps +NG etage +Gpot+ NG5. 

 NG6=16,70+4,875+87,164+13,77+604,01=726,51 KN. 
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 NQ6=113,85 KN . 

 Nu=1,35*726,51+1,5*113,85=1151,57 KN . 

 Br=0,64*Nu=0,64*1146,91=737,00 ܿ݉ଶ. 

 a =√Br +2=√737,00 +2=27,09 cm on adopte a=50 , b=50 . 

Tableau 2.10 : Descente de charge poteaux intermédiaires. 

Niveau Gtotal 
(KN) 

Qtotale 
(KN) 

Nu 
(KN) 

1.1Numaj 
(KN) 

Br 
ܿ݉ଶ 

a 
(cm) 

CHOIX Obs

5émé 116.76 42.96 391.99 431.18 250.87 17.83 (35x35) CV 

4émé 119.44 66.16 588.00 646.80 376.34 21.39 (40x40) CV 

3émé 119.44 86.78 780.22 858.24 499.34 24.34 (40x40) CV 

2émé 122.5 104.82 972.69 1069.95 622.49 26.94 (45x45) CV 

1er 122.5 113.85 1151.57 1266.72 737.00 27.09 (45x45) CV 

RCD 131.68 137.48 1364.77 1501.24 873.45 31.55 (50x50) CV 

 

Vérification selon le RPA99 version 2003 : 

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

suivantes : 

Min (b1, h1) ≥ 25cm………..en zone I et 2 

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

1/4 ≤ b1/h1 ≤ 4 

Tableau 2.11 :  Tableau récapitulatif de vérification des sections. 

Poteaux Conditions exigées 
par RPA99/V2003 

Valeurs calculées Observation 

 

 

(50x50) 

 

Min (b, h) ≥ 30 Min(50x50)=50 Condition vérifié 

Min (b, h) ≥ (he/20) 4,08 /20=20,4 Condition vérifié 

Min (b, h) ≥ (he/20) 3,57/20=17,85 Condition vérifié 

1/4<b/h< 4 b/h=50/50=1 Condition vérifié 

 

45x45 

 

Min (b, h) ≥ 30 Min(45,45)=45 Condition vérifié

Min (b, h) ≥ (he/20) 3,06/20=15,3 Condition vérifié

1/4<b/h< 4 b/h=1 Condition vérifié 

 
Min (b, h) ≥ 30 Min(40x40)=40 Condition vérifié

Min (b, h) ≥ (he/20) 3,06 /20=15,3 Condition vérifié
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40x40 

 
1/4<b/h< 4 b/h=1 Condition vérifié 

 

35x35 

 

Min (b, h) ≥ 30 Min(35x35)=35 Condition vérifié

Min (b, h) ≥ (he/20) 3,06/20=15,3 Condition vérifié

1/4<b/h< 4 b/h=1 Condition vérifié 

 

 Vérification au flambement : 

1. Calcul de moment d’inertie :     I= 
௔∗௕య

ଵଶ
. 

2. Rayon de giration :   i =ට
ூ

஻
 . 

          3. Elancement mécanique  On a : lf=K*h0. 

Avec : lf : La longueur de flambement. 

           h0 : La longueur libre d’un poteau entre les faces supérieures de deux planchers 

successives. 

        K=0,7 :   Pour le poteau d’un bâtiment à étage multiple. 

On aura donc : λ =
௟௙

௜
. 

Tableau 2.12: Vérification au flambement. 

   

 

Etages 

 

 
B=(a*b) 
ܿ݉ଶ 

      

    l0 (cm) 
 

 
Lf=0,7* l0 

     ( cm) 

 

i=ට
ூ

஻
 

 

λ =
௟௙

௜
 

 

 

λ൑ 35 

5émé étage  35x35 306,00 214,20 10.10 21.20     CV 

4émé étage  40x40 306,00 214,20 11.54 18.55     CV 

3émé étage  40x40 306,00 214,20 11.54 18.55     CV 

2émé étage  45x45 306,00 214,20 12.99 16.48     CV 

1er étage  45x45 306,00 214,20 12.99 16.48     CV 

RCD  50x50 408,00 285,60 14.43 19.78     CV 
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Tableau .2.13 : Choix des sections des poteaux. 

Etages Section ࢓ࢉ૛

5émé 35X35 

3émé et 4émé 40X40 

1er et 2émé 45X45 

RCD 50X50 
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3.1. Introduction  

Ce chapitre est entièrement consacré aux calculs de ferraillage des éléments secondaires. 

3.2. L’acrotère   

L’acrotère est un élément secondaire en béton armé entourant le plancher terrasse, destiné 

à assurer la sécurité des personnes contre la chute et d’éviter le ruissellement d’eau sur la 

façade, il est considéré comme une console encastrée à sa base, soumise à son poids propre et 

à une surcharge horizontale. 

3.2.1. Calcul de l’acrotère   

Le calcul se fera en flexion composée dans la section d’encastrement pour une bande de 

1m linéaire. L’acrotère est exposé aux intempéries donc la fissuration est préjudiciable, dans 

ce cas le calcul se fera à l’ELU, et à l’ELS. 

 3.2.2. Evaluation des charges appliquées sur l’acrotère  

 Surface de l’acrotère : 

S ൌ 	 ቀ଴.ଵହൈ଴.଴଼
ଶ

ቁ ൅ ሺ0.07 ൈ 0.15ሻ ൅ ሺ0.5 ൈ 0.1ሻ ൌ 0.0765m²	 

 Poids propre de l’acrotère : 

	ܩ ൌ ௕ߩ	 ൈ ܵ ൌ 25 ൈ 0.0765 ൌ 	l݉/ܰܭ		1.9125

 Charge d'exploitation : Q= 1.00 KN/ml. 

3.2.3. Vérification au séisme  

D’après le RPA99/version 2003 (Article 6.2.3) les forces 

horizontales de calcul Fp agissant sur  les éléments non structuraux 

ancrés à la structure sont calculées suivant la formule : 

FP = 4 A CP WP. (FP  1.5 Q). 

Avec  

:ܘ۴					 Force	horizontal	pour	les	éléments	secondaires	des	structures. 

A: Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4.1 RPA99/version2003) 

suivant la zone sismique (zone IIa) et le groupe d’usage du bâtiment (groupe2) 				ۯ ൌ ૙. ૚૞. 

:ܘ۱ Facteur	de	force	horizontal	variant	entre	0.3	et	0.8	tableau	ሺ6.1	RPA99/version2003ሻ 

          Cp =0.8 (élément en console). 

ܘ܅	 ∶ Poids	propre	de	l′acrotère          Wp = 1.9125 KN/ml.  

D’où :   ܨ௣ ൌ 4 ൈ 0.15 ൈ 0.8 ൈ 1.9125 ൌ 0.918	KN/ml. 

15cm  10cm

8cm 

7cm 

50 cm 

Figure 3.1: Acrotère. 
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b : Largeur de la section : 100 cm. 

c et c' : Enrobage : 2 cm. 

d = h - c : Hauteur ultime. 

Mf : Moment fictif calculé par rapport au  CDG des armatures tendues. 

3.2.5.1. Calcul des armatures longitudinales à L'ELU  

 Calcul de l’excentricité :      

L’excentricité est la distance entre le centre de pression et le centre de gravité d’une section.                    

eu= 
୑୳

୒୳= 
଴.଻ହ

ଶ.ଶ଻
= 0.33 m ≈ 33cm  

୦

ଶ
 - c = 

ଵ଴

ଶ
 - 2 = 3 cm 

 d
h

ecmd
h

u 2
325

2
  le centre de pression se trouve à l’extérieur de la 

section. Donc la section sera calculée à la flexion simple puis elle sera ramenée en flexion 
composée. 

 Moment fictif : Mf =  Mu + Nu (d - 
୦

ଶ
	ሻ	= 0.9+ 2.58 (0.08 - 

଴.ଵ

ଶ
	ሻ		=  0.98 KN.m 

Calcul à la flexion simple : MPafbu 2.14 ,   MPafed 348  

 Moment réduit : u =
୑೑

௙್ೠୢమୠబ	
 

Avec ∶ 	 ௕݂௨=
଴.଼ହ	୶௙೎మఴ

Ɵγౘ
  = 14.20MPa  Donc :  u =   u =

଴.ଽ଼ൈଵ଴⁶

ଵ଴଴଴ൈሺ଼଴ሻ²ൈଵସ.ଶ
ൌ 0.010 

 calcul de µ࢒	:   

On a :   ௘݂400ܧ	 

௟ߙ ൌ
௕௖ߝ

௕௖ߝ ൅ ௦௘ߝ
 

Tel qu’à la flexion simple ou composée avec des armatures tendues le calcul se fait au pivot B 

donc : ߝ௕௖ ൌ 3.5‰ 

Et d’autre parte on a : 

௦ߪ ൌ
௘݂

௦ߛ
ൌ 					ܧ௦௘ߝ ⇒ 			 ௦௘ߝ ൌ

௘݂

௦ߛܧ
ൌ

400
200000 ൈ 1.15

ൌ 1.74	‰		 

ù݋’ܦ ∶ 	 ௟ߙ ൌ
3.5

3.5 ൅ 1.74
ൌ 0.668 

donc ∶ 		µ௟ ൌ ௟ሺ1ߙ0.8 െ ௟ሻߙ0.4 ൌ 0.392 

µ௨ ൌ 0.010 ൏ µ௟= 0.392 

La section est armée par  des armatures inferieures (tendus) 
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௦ܣ ൌ ௨ܾ݀ߚ	
௕݂௖

௦௧ߪ
 

Avec :    ߪ௦௧ ൌ
௙೐
ఊೞ
ൌ  ܽܲܯ348

Et : µ௨ ൌ 0.009	 ⇒ ௨ߚ ൌ 0.995	 avec ∝ൌ 1.25ሺ1 െ √1 െ 2 ൈ 0.010=0.011 

ߚ ൌ ሺ1 െ 0.4 ൈ∝ሻ ൌ ሺ1 െ 0.4 ൈ 0.011ሻ ൌ 0.995 

La section est simplement armée (SSA) 

Af ൌ
୑୤

ẞ	ୢ	 s 	
 =

଴.ଽ଼ൈଵ଴ᵌ

଴.ଽହହൈ଼ൈଷସ଼
=0.36 cm² 

 Calcul de la section réelle des armatures en flexion composée: 

      
 As = Af   -   

୒୳

஢ୱ୲
  = 0.36 -  

ଶ.ହ଼	୶	ଵ଴య	

ଷସ଼	୶	ଵ଴మ
  = 0.28cm2     D’où     Aୱ ൌ 0.28	cm² 

En flexion composée les armatures réelles sont : 

Aଵ ൌ Aୱ′ ൌ 0	 

Aଶ ൌ Aୱ െ
୒౫
σ౩౪

ൌ 0.28	cmଶ. 

Condition de non fragilité :  

Vérification à L'ELU : 

D’après l’article. A.4.2.1 BAEL91/ 99, le ferraillage de l'acrotère doit satisfaire la condition 

de non fragilité : As ≥ Amin. 

A_min≥0.23bd f_t28/fe  

Avec : 

ft28 ∶La résistance caractéristique de béton à la traction. 

ft28=0.6+0.06×fc28=2.1 MPa 

Donc :       Amin≥0.97 cm² 

- D’après l’article B.5.3.1 du CBA93, la section minimale d’armatures longitudinales est 

égale à :  

    0.25%B        pour   ft28 ≤ 2.4MPa 

    0.20%B        pour   ft28 ≥2.4MPa 

Avec : 

B : La section de béton. 

Dans notre cas on a: ft28=2.1 MPa< 2.4 MPa  A = 0.25%B 

B = 100x10=1000 cm² 

A = 0.25/100 x1000 = 2.5 cm² 

Donc on adopte As = 5T8 = 2.51cm²/ml, avec espacement de 20 cm. 
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3.2.5.2. Vérification au cisaillement  

On doit vérifier l’équation suivante : ߬௨ ൑ ߬௨̅			(Art 5.1.1 BAEL91/99) 

Telle que l’acrotère est exposé aux intempéries, donc la fissuration est préjudiciable 

Donc :     ߬̅௨ ൌ Min ቀ0.15 ௙೎మఴ
ఊ್

 ; 4MPaቁ ൌ 2.5MPa 

Et :   ߬௨ ൌ
௏ೠ
௕ௗ

 

V୳:	L’effort	tranchant	à	l’ELU 

V୳ ൌ 1.5Q ൌ 1.5	KN/ml 

Donc :   ߬௨ ൌ
ଵ.ହൈଵ଴య

ଵ଴଴଴ൈ଼଴
ൌ  ܽܲܯ	0.018

D’où :  ߬௨ ൌ 0.018MPa	 ൑ ߬̅௨ ൌ 2.5MPa…………………… .  	܍éܑ܎ܑܚéܞ	ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ۱

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

3.2.5.3. Vérification d’adhérence des Barres au cisaillement 

On doit vérifier l’équation suivante : ߬௦௨ ൑ ߬̅௦௨ 

On	a	 ∶ 	 ߬௦̅௨ ൌ ௦തതതߖ ௧݂ଶ଼ 

௦തതതߖ ൒ 1.5			on	prendߖ௦തതത ൌ 1.5 

D’où	 ∶ 			 ߬̅௦௨ ൌ 1.5 ൈ 2.1 ൌ 3.15	MPa 

et	on	a ∶ 																									τୱ୳ ൌ
V୳

0.9d∑U୧
 

 .nπØ : Somme du périmètre utile des barres= ࢏࢛∑

n: Nombre des barres. 

Ø: Diamètre des barres (Ø=8mm)  

∑u୧ ൌ 5x3.14x	8 ൌ 125.6mm  

D’où ∶ 									߬௨ ൌ 0.17	MPa ൏ ߬̅௦௨ ൌ 3.15	MPa…… . .  ܍éܑ܎ܑܚéܞ	ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ۱…

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

3.2.5.4. Armature de répartition  

A୲ ൒
୅౩
ସ
ൌ ଶ.ହଵ

ସ
ൌ 0.63	cmଶ; Repartie sur 50 cm de hauteur, avec un espacement :  St =

଺଴

ସ
 = 

15cm 

Donc on adopte Ar = 4HA8 = 2.01 cm²/ml,  Avec un espacement St= 
ଵ଴଴

ସ
 = 25 cm. 

 Vérification des espacements des barres : 

 Armature principale : 

S୮ ൌ 20	cm ൑ Minሺ3h, 33	cmሻ ൌ 33	cm………………۱ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ	ܞéܑ܎ܑܚé܍	 
 Armature transversal : 
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Sୱ ൌ 15	cm ൑ Minሺ4h, 45	cmሻ ൌ 45	cm…………………۱ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ	ܞéܑ܎ܑܚé܍	 

3.2.6. Vérification à l’ELS 

On doit vérifier les deux conditions suivantes : 

La contrainte dans le béton : σbc<ߪ௕௖തതതത  
La contrainte dans l’acier : σs<σsഥ  (Choisie en fonction de la fissuration). 

3.2.6.1.Vérification des contraintes maximales dans le béton  

	σbcതതതതതത = 0.6x fc28 = 0.6 x 25 =  15 MPa 

σbc : Contrainte maximale dans le béton comprimé. (σbc = KxY) 

Avec :     
K =

Mser

I  

3-2.6.2. Position de l’axe neutre  

Y= ŋ 
AsାA′s

b
ට1 ൅ bdAs		ାdA′s

7.5ሺAsାA′sሻ²
 - 1 

Avec :       ŋ = 15 (c’est le coefficient d’équivalence acier – béton). 

                  A′s= 0 

 

Y= 15 
2.01

100
ට1 ൅ 100x8x2.ହ1

7.5x	ሺ2.ହ1ሻ2 – 1                                            Y=2.11cm. 

3.2.6.2. Calcul de moment d’inertie I  

  I=
b

3
 y3+ ŋ [As (d-y) 2 +A′s (y-d’) 2]     

I=
100

3
ሺ2.11)3+ 15 [2.51 (8-2.11) 2]                      I=1619.29cm4 

D’où:    K=
0.଺∗10ష3

16ଵଽ.ଶଽ∗10ష8 = 37.05MPa/m    

σbc= 37.05x0.0291= 0.78MPa    

Donc : σbc = 0.78MPa<	σbcതതതതത ൌ 15MPa……………… .. La condition est vérifiée.  

Le tableau suivant récapitule les résultats trouvés : 

Tableau 3.2 : Vérification de la contrainte de compression dans le béton de l’acrotère. 

 

3.2.7. Vérifications des contraintes maximales dans l’acier  

σs<σsഥ    

Mser (KN.m) A (cm2) Y (cm) I (cm4) K (MPa/m) bc (MPa) 


bc (MPa) 
Obs 

0.6 2.51 2.11 1619.29 37.05 0.78 15 C.V 
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                Diagramme des moments de flexion : (KN.m) 
 

                                        Figure (III.6) :  diagramme des moments 

 
                
 

                               Diagramme d’effort tranchant (KN) 
 
                               Figure (III.7) :  diagramme de l’efforts tranchants 
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3.3.3. Ferraillage à L’ELU  

 Calcul des armatures longitudinales : 

Le calcul se fera en flexion simple pour une bande de 1m de largeur, libre d’un côté et 

encastré d’un autre. Le ferraillage se fait à L’ELU. 

On a:    b0=100cm.

 

044,0
17,14)135,0(1

1059,11
2

3




 

 

              h=15cm.          
              d=13,5cm 
ƒbu=0,85ƒc28 / θ.γb=14,2MPa       

bu

bu
fdb

Mu




20
 =

ଵ଴.ସ଼∗ଵ଴షయ

ଵ∗଴.ଵଷହమ∗ଵସ.ଶ
=0.040൏0.390 

Donc la section est simplement armée, les armatures comprimées ne sont pas nécessaires. 

α = 1.25 (1 - ඥ1 െ 2µୠ୳  )=0.051 

ẞ = (1 - 0.4 α)    =0.97 

Asൌ
୑୳

ẞ	ୢ s
=

ଵ଴.ସ଼∗ଵ଴ల

଴.ଽ଻∗ଵଷହ∗ଷସ଼
=229.97 mm2=2.29 cm2 

Donc on adopte As = 4T10= 3.14 cm²/ml, avec espacement de 20 cm. 

 Condition de non fragilité : 

La section minimale est : A୫୧୬ ൒ 0.23	b	d	 ௙೟మఴ
௙೐

ൌ 1.63	cm² 

Donc on adopte As = 4T10= 3.14cm²/ml, avec espacement de 20 cm 

3.3.4. Vérification à l’ELU  

3.3.4.1. Contrainte de cisaillement  

On doit vérifier l’équation suivante : ߬௨ ൑ ߬௨̅ 

Telle que le balcon est exposé aux intempéries, donc la fissuration est préjudiciable. 

Donc :     ߬௨̅ ൌ Min ቀ0.15 ௙೎మఴ
ఊ್

 ; 4MPaቁ ൌ 2.5	MPa 

Et :   τ୳ ൌ
୚౫
ୠୢ

 

V୳:	L’effort	tranchant	à	l’ELU 

V୳ ൌ14.96 KN  Donc :   ߬௨ ൌ
ଵସ.ଽ଺

ଵൈଵଷହ
ൌ 0.11MPa 

D’où  ߬௨ ൌ 0.11MPa ൑ ߬̅௨ 	ൌ 2.5MPa…………………  ܍éܑ܎ܑܚéܞ	ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ۱	

Donc il n y a pas de risque de cisaillement. 
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3.3.4.2. Contrainte d’adhérence  

On doit vérifier la condition suivante : ߬௦௨ ൑ ߬̅௦௨ 

ܱ݊	ܽ:			߬௦̅௨ ൌ ௦തതതߖ ௧݂ଶ଼   avec  Ψୱതതതത ൒ 1.5			on	prendߖ௦തതത ൌ 1.5 

	ù݋’ܦ ∶ 			 ߬̅௦௨ ൌ 1.5 ൈ 2.1 ൌ 3.15MPa 

et	on	a ∶ 																									߬௦௨ ൌ
௨ܸ

0.9݀ ∑ ௜ܷ
 

Avec   ∑࢏࢛ =nπØ : Somme du périmètre utile des barres 

            n: Nombre des barres. 

            Ø: Diamètre des barres   

෍u୧ ൌ 4x3.14x	10 ൌ 125.6	mm 

D’où	 ∶ ߬௦௨ ൌ ܽܲܯ	0.98 ൏ ߬௦̅௨ ൌ ………………ܽܲܯ	3.15 .  ܍éܑ܎ܑܚéܞ	ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ࡯

Pas de risque d’entraînement des barres longitudinales. 

3.3.5. Calcul des armatures de répartition  

D’après les vérifications à l’ELU les armatures de répartition ne sont pas nécessaires donc 

on prévoit des armatures de répartition ayant un rôle constructif. 

௧ܣ ൒
஺ೞ
ସ
ൌ ଷ.ଵସ

ସ
ൌ 0.785ܿ݉² Donc on adopte A=4T8=2.01cm²/ml, avec espacement de 25 cm. 

3.3.5.1. Vérification des espacements des barres  

 Armature principale : 
S୮ ൌ 20	cm ൑ Minሺ3h, 33	cmሻ ൌ 33	cm……………۱ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ	ܞéܑ܎ܑܚé܍ 

 Armature transversal : 

Sୱ ൌ 25	cm ൑ Minሺ4h, 45	cmሻ ൌ 45	cm……………۱ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ	ܞéܑ܎ܑܚé܍ 

3.3.6. Vérification à L’ELS  

3.3.6.1.  Contrainte de compression dans le béton  

MPafcbc 156.0 28

__


 

Contrainte maximale dans le béton comprimé : YKbc .  

Avant la vérification de la contrainte dans le béton et l’acier on calcul la position de l’axe 

neutre et le moment d’inertie  

I

M
K ser

      

22
3

)'(')(
3

.
dyAydA

yb
I  

                  
15  

0)'()'(
2

. 2

 dAAdyAA
yb              y =3.12 
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 '2''2
3

)()(.15
3

dyAydA
by

I SS  I=6087.13ܿ݉ଶ

 
K=

ெୱୣ୰

ூ
ൌ ଻.ଷ଻∗ଵ଴ల

଺଴଼଻.ଵଷ∗ଵ଴ర
ൌ0.12Mpa  σbc = K.y=0.12*31.2=3.74Mpa൑15Mpa     C.V 

3.3.6.2. Vérification des contraintes maximales dans l’acier  

On doit vérifier que : 
SS 



  

MpaMPaMPaff teS
202202;67.266min*110;

3

2
min 28 




















  

  σS=ߟ. .ܭ ሺ݀ െ ሻݕ ൌ15*0.12(135- 31.2) =186.84 Mpa     σSൌ 186.84 ൑ 202 Mpa   C.V 

3.3.7. Vérification de la flèche  

௛

௅
ൌ ଵହ଴

ଵଷହ
ൌ 1,11 ൐ ଵ

ଵ଺
ൌ 0,0625	………… . .  ܸܥ

 

݂	 ൌ
0.885 ∗ 1.20ଶ

8ሺ10818.87ሻ ∗ 6087.13 ∗ 10ି଺
ൌ 0.0023݉ 

f=0.23൑ ଵଶ଴

ଶହ଴
ൌ 0.48ܿ݉         C.V 

Le schéma de ferraillage est représenté sur la figure suivante : 

 
Figure 3.6 : Schéma de ferraillage du balcon. 

 

3.4. L’escalier  

3.4.1. Etude de premier type 1  

 Les charges : 

Palier : G=5.25KN/݉ଶ       ,    Q=2.5KN/݉ଶ.  

        qu = ൜
ݑݍ ൌ ܩ1.35 ൅ 1.5ܳ

ݑݍ ൌ 1.35 ∗ 5.25 ൅ 1.5 ∗ 2.5 ൌ  ݈݉/ܰܭ	10.83

        qs = ൜
ݏݍ ൌ ܩ ൅ ܳ

ݏݍ ൌ 5.25 ൅ 2.5 ൌ  ݈݉/ܰܭ7.75

Paillasse : G=9.05KN/݉ଶ     , Q=2.5KN/݉ଶ. 

       qu =൜
ݑݍ ൌ ܩ1.35 ൅ 1.5ܳ

ݑݍ ൌ 1.35 ∗ 9.05 ൅ 1.5 ∗ 2.5 ൌ  ݈݉/ܰܭ15.96

       qs =൜
ݏݍ ൌ ܩ ൅ ܳ

ݏݍ ൌ 9.05 ൅ 2.5 ൌ  ݈݉/ܰܭ11.55

Le schéma statique de l’escalier de type1à l’ELU est montré dans la figure suivante : 

2508

__4 l
f

EI

pl
f 
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Figure 3.7 : Schéma statique de l’escalier type1 (ELU). 

Le schéma statique de l’escalier de type1à l’ELS est montré dans la figure suivante : 

 

 

 

Figure 3.8 : Schéma statique de l’escalier type1 (ELS). 

 Calcul des réactions d’appui : 

 ELU :   ∑Fy=0⟹RA+RB= 10.83*1.4+15.96*1.5+10.83*1.4 = 54.26KN. 

     ∑M/A= 0⟹RB=ቘቀଵ.ସ
మ

ଶ
ቁ 10.83 ൅ 1.5 ቀଵ.ହ

ଶ
൅ 1.4ቁ 15.96 ൅ 1.4 ቀଵ.ସ

ଶ
൅ 1.5 ൅ 1.4ቁ 10.83቙  /4.3 

                       RB=27.13KN et  RA=27.13KN. 

 Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant : 

Tronçon 1 : 0,00 m ≤ x ≤ 1.4m :  

T(x) = RA-qu1= 27.13-10.83x ⟹ ൜
ܶሺ0ሻ ൌ ܰܭ	27.13
ܶሺ1.4ሻ ൌ ܰܭ	11.96

          

M(x) = qu1 (x
2)/2+RA(x) = -5.42 x2 +27.13x 

⟹ ൜
ሺ0ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ0

ሺ1.4ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ27.36
 

  Tronçon 2 : 1.4 m ≤ x ≤ 2.9m :  

T(x) =RA‐1.4qu1‐qu2(x‐1.4) =27.13‐1.4*10.83‐15.96(x‐1.4) 

⟹ ൜
ܶሺ1.4ሻ ൌ ܰܭ	11.96
ܶሺ2.9ሻ ൌ െ11.96	ܰܭ

 

M(x) = RAx‐ 1.4(x‐
ଵ.ସ

ଶ
 ) qu1‐ –

ሺ௫ିଵ.ସሻమ

ଶ
qu2 

⟹ ൜
ሺ1.4ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ27.36
ሺ2.9ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ27.36

 

M

x 
T

 10.83kn/ml 

27.13kn 

M

x 
T

10.83 KN/ml          15.96 KN/ml 

27.13kn 

ܯ

ݔ

10.83 ݈݉/ܰܭ

10.83 KN/m2 
15.96 KN/݉ଶ

10.83 KN/m2 

1.40 m1.50 m1.40 m 

7.75 KN/m2 
11.55 KN/݉ଶ

7.75 KN/m2 

1.40 m1.50 m1.40 m 
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ݔ ൌ 2.14 ⟹ ݔܽ݉ܯ ൌ  ݉.ܰܭ31.85

Tronçon 2 : 2.9 m ≤ x ≤ 4.3m : 

T(x) = ‐RB+qu1(4.3‐x) =‐27.13+10.83(4.3‐x)     ⟹ ൜
ܶሺ2.9ሻ ൌ െ11.96	ܰܭ
ܶሺ4.3ሻ ൌ െ27.13	ܰܭ

 

M(x)= RB(4.3‐x)‐qu1
ሺସ.ଷି௫ሻమ

ଶ
 ⟹ ൜

ሺ2.9ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ27.36
ሺ4.3ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ0.00

 

 
                          Figure 3.9 : Diagramme de M et T à  ELU. 

 ELS : 

    ∑Fuy=0⟹RA+RB= 7.75*1.4+11.55*1.5+7.75*1.4 = 39.02 KN. 

   ∑M/A= 0⟹RB=ቘቀଵ.ସ
మ

ଶ
ቁ 7.75 ൅ 1.5 ቀଵ.ହ

ଶ
൅ 1.4ቁ 11.55 ൅ 1.4 ቀଵ.ସ

ଶ
൅ 1.5 ൅ 1.4ቁ 7.75቙  /4.3 

                       RB=19.51 KN et RA=19.51 KN. 

 Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant : 
Tronçon 1 : 0,00 m ≤ x ≤ 1.4m :  

T(x) = RA-qu1 = 19.51-7.75x ⟹ ൜
ܶሺ0ሻ ൌ ܰܭ		19.51
ܶሺ1.4ሻ ൌ ܰܭ	8.66

          

M(x) = qu1 (x
2)/2+RA(x) = -3.875 x2 +19.51x⟹ ൜

ሺ0ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ0.00
ሺ1.4ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ19.72

 

 Tronçon 2 : 1.4 m ≤ x ≤ 2.9m : 

T(x) =RA‐1.4qu1‐qu2(x‐1.4)  =19.51‐1.4*7.75‐11.55(x‐1.4) ⟹ ൜
ܶሺ1.4ሻ ൌ ܰܭ	8.66
ܶሺ2.9ሻ ൌ െ8.66ܰܭ

 

M(x) = RAx‐ 1.4(x‐
ଵ.ସ

ଶ
 ) qu1‐ –

ሺ௫ିଵ.ସሻమ

ଶ
qu2=19.51x‐1.4(x‐

ଵ.ସ

ଶ
)7.75‐–

ሺ௫ିଵ.ସሻమ

ଶ
11.55 

⟹ ൜
ሺ1.4ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ19.72
ሺ2.9ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ19.72

 

M

x
T

 7.75KN/ml 

19.51kn 

M

x 
T

7.75 KN/ml          11.55 KN/ml 

19.51kn 
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X=2.14⟹ݔܽ݉ܯ ൌ  ݉.ܰܭ	22.96

Tronçon 2 : 2.9 m ≤ x ≤ 4.3m : 

T(x) = ‐RB+qu1(4.3‐x)=‐19.51+7.75(4.3‐x)                                                          ⟹ ൜
ܶሺ2.9ሻ ൌ െ8.66	ܰܭ
ܶሺ4.3ሻ ൌ െ19.51	ܰܭ

 

M(x)= RB(4.3‐x)‐qu1
ሺସ.ଷି௫ሻమ

ଶ
 ⟹ ൜

ሺ2.9ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ19.72
ሺ4.3ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ0.00

 

 

 

 

Figure 3.10 : Diagramme de M et T à  ELS. 

 Evaluation des sollicitations de calcul : 

௨ܯ ൌ  ݉.ܰܭ	31.85

௦௘௥ܯ ൌ  ݉.ܰܭ	22.96

௨ܸ ൌ  .ܰܭ	27.13

Afin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on porte une correction à l’aide 

des coefficients réducteurs, pour les moments M max au niveau des appuis et en travée.  

௨,௧௥௔௩é௘ܯ ൌ ௨ܯ0.75 ൌ  ݉.ܰܭ23.88

௨,௔௣௣௨௜௧ܯ ൌ ௨ܯ0.5 ൌ  ݉.ܰܭ15.92

௦௘௥,௧௥௔௩é௘ܯ ൌ ௦௘௥ܯ0.75 ൌ  ݉.ܰܭ17.22

௦௘௥,௔௣௣௨௜௧ܯ ൌ ௦௘௥ܯ0.5 ൌ  ݉.ܰܭ11.48		

ܯ

	ݔ
ܶ

݈݉/ܰܭ	7.75
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 Ferraillage à LELU  

Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1ml. La fissuration est considérée 

comme peu nuisible. 

 Calcul des armatures  

a. Aux appuis : 

 Armature longitudinale : 

µbu =
ெೠಲ

௕	ൈ	ௗమൈ	௙್ೠ
ൌ ଵହ.ଽଶ୶ଵ଴షయ

ଵ∗ሺ଴.ଵଷହሻమ∗ଵସ.ଶ଴
	ൌ 0.061																				μbu=0.061 

 lll  4.018.0   

5.3

5.3




s
l 

 ; 1000*
200000

15.1

400


E

s
s




                
74.1s °

°°ൗ  

 

 

  392.0668.04.01668.08.0 l  

    µbu=0.061൏ 0.392           ⟶ A’=0     section simplement armée. 
        0.061൏ 0.392                           on utilise la méthode simplifiée.  

Alൌ
୑୳

ẞୢ s
 

ẞ = (1 - 0.4 α)    tel que: α = 1.25 (1 - ඥ1 െ 2µୠ୳  ) =  1.25 (1-  ඥ1 െ 2ሺ0.061ሻ ) = 0.078 

Donc : 0.96 

௦ߪ ൌ
௙೐
γ౩

= 348 MPa 

Al=
ଵହ.ଽଶ∗ଵ଴ల

଴.ଽ଺∗ଵଷହ∗ଷସ଼
= 352.98 mm2=3.52cm2 On adopte : Al= 5T12 =5.65cm2 

 L’espacement : 

e = min (3h ; 33cm) = e≤ min (45cm ,33cm) = 33cm   On prend : e = 25cm 

 Armature de répartition : 

At =
୅ౢ
ସ

= 
ସ.ହଶ

ସ
 = 1.13cm2 On adopte : At = 5T10 =  3.92cm2 

 avec L’espacement : 

e = min(4h ; 33cm) = e≤ min (60cm ,45cm) = 45cm On prend : e = 20cm 

b. En travée : 

 Armature longitudinale :  

µbu =
ெೠ೟

௕	ൈ	ௗమൈ	௙್ೠ
ൌ ଶଷ.଼଼∗ଵ଴షయ

ଵ∗ሺ଴.ଵଷହሻమ∗ଵସ.ଶ଴
	ൌ 0.092									           μbu=0.092 

 lll  4.018.0   

668.0
5.374.1

5.3



l
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5.3

5.3




s
l 

 1000*
200000

15.1

400


E

s
s




                    
74.1s °

°°ൗ  

668.0
5.374.1

5.3



l  

  392.0668.04.01668.08.0 l  

 µbu=0.092൏ 0.392           A’=0                section simplement armé. 

        0.092൏ 0.392                                On utilise la méthode simplifié.  

Alൌ
୑୳

ẞୢ s
 

ẞ = (1 - 0.4 α)    tel que : α = 1.25 (1 - ඥ1 െ 2µୠ୳  ) =  1.25 (1-  ඥ1 െ 2ሺ0.092ሻ ) = 0.12 

Donc :ẞ = 0.95 

௦ߪ ൌ
௙೐
γ౩

= 348 MPa 

Al=
ଶଷ.଼଼∗ଵ଴ల

଴.ଽହ∗ଵଷହ∗ଷସ଼
= 535.05 mm2 = 5.35 cm2  On adopte : Al =5T12=5.65cm2 

 L’espacement : 

e = min(3h ; 33cm) = e≤ min (45cm ,33cm) = 33cm On prend : e = 20cm. 

 Armatures de répartition : 

Ar = A / 4 = 5,65 / 4= 1,41 cm2 On prend : At = 5T10 =3.92cm² 

 L’espacement : 

e ൑ min (4.h ; 45 cm) = e≤ min (60cm ,45cm) = 45 cm On prend : e = 20cm 

 Vérification  

 Condition de non fragilité  

Al ≥ Amin 

At≥ Amin 

      fe

fdb
A t 28

min

...23.0
 263.1

400

)1.2(*)5.13(*100*23.0
cm

 
a. En travée : 

Al=5.65cm2  ≥ Amin =1.63 cm2……………..C.V
 

Al=5.65cm2  ≥ Amin =1.63 cm2……………..C.V 

b. Aux  appuis : 

At.= 2.51cm2 ≥ Amin =1.63 cm2……………..C.V 

At= 2.51cm2 ≥ Amin =1.63 cm2……………..C.V 

 Vérification de l’influence de l’effort tranchant au niveau des appuis : 

 Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis :  

 Influence sur le béton : 
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On doit avoir que : Vu max  <	Vഥ୳ = 0.4 
௙೎మఴ
ఊ್

 b * a     (Art  A.5.1.3.21.BAEL91 /99) 

a =0.9	ൈ	d = (0.9) x (13.5) = 12.15cm  (longueur de l’appui). 

Vu max = 27.13KN. 

Vഥ୳ = 0.4 ൈ ଶହ

ଵ.ହ
ൈ 1 ൈ12.15ൈ 10 = 810KN. 

Vu= 27.13KN≤		Vതതത୳ = 810KN………………………….Condition vérifiée. 

 Influence sur les armatures longitudinales inférieures : 

On doit vérifier que :             As ≥  
ଵ.ଵହ

௙೐
ቘV୳ ൅

୑౫ఽ

଴.ଽ	ൈ	ୢ
቙. 

As  = 5.65cm2 

Vu  = 27.13KN 

MuA = 15.92KN.m 

As=5.65cm2≥  
ଵ.ଵହ	ൈ	ଵ଴

ସ଴଴
ቘ27.13 ൅ ଵହ.ଽଶ

଴.ଽ	ൈ	଴.ଵଷହ
቙  = 4.54 cm² 

As = 5T12=5.65cm2……………………………Condition vérifiée. 

La condition est vérifiée, pas de risque de cisaillement (armatures transversales ne sont pas 

nécessaires). 

 Vérification de l’adhérence d’appui : 

Il faut vérifier que : ߬௦௨ ൑ ߬̅௦௨=1.5 x 2.1 = 3.15 MPa 

Vu max = 27.13KN 




i

u
se

Ud

V

9.0

max



∑

 

 : Somme des périmètres utiles des barres. 

 ∑Ui ൌ n ∗ π ∗ ϕ ൌ 5 ∗ 3.14 ∗ 12 ൌ 188.4 

߬se=
	ܠ܉ܕ	ܝ܄

଴.ଽ∗ௗ∗	∑୙୧=
ଶ଻.ଵଷ∗ଵ଴య

଴.ଽ∗ଵଷହ∗ଵ଼଼.ସ=1.18MPa

߬

 

se  = 1.18MPa< se

__

  = 3.15MPa  …………………….…… La condition est vérifiée 

Donc pas de risque d’entraînement des barres. 

a. Vérification à l’ELS :   

 Contrainte de compressions dans le béton :  

  La fissuration est peu nuisible, on doit vérifier que : 

                                       Mpafcbcbc 156,0 28 


  

    Contrainte maximale dans le béton comprimé ( KYbc  ) 

 iU
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                         Y



















 1
)(5,7

)..(
1

)(15
2''
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Les vérifications de calcul des armatures en travée  et en appui à L’ELS sont résumées 
dans les tableaux suivants : 

Tableau 3.3 : Vérification de calcul des armatures en travée à L’ELS. 
Mser 

(KN.m) 
As (cm2) I (cm4) Y(cm) K( kN/cm3) bc (Mpa) 



bc (MPa) 
 

observation 

17.22 5.65 9781.96 4.01 0.176 0.705 15,00 Vérifier 

 
Tableau 3.4 : Vérification de calcul des armatures en appuis à L’ELS. 

 
Le choix des armatures est résumé dans le tableau suivant : 

Tableau 3.5 : Les armatures obtenues de l’escalier. 

 

 Vérification de la flèche  

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont vérifiées : 

൬
݄௧
ܮ
൰ ൒ ൬

1
16
൰ ⇒ 	 ሺ0.1 ൐ 0.0625ሻ 	⇒  ܍éܑ܎ܑܚéܞ	ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ۱

൬
݄௧
ܮ
൰ ൒ ቆ

ୱୣ୰,୲୰ୟ୴éୣܯ

଴,ୱୣ୰ܯ	10
ቇ ⇒ 	 ሺ0.1 ൐ 0.075ሻ 	⇒  ܍éܑ܎ܑܚéܞ		ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ۱

൬
௦ܣ

ܾ ൈ ݀
൰ ൑ ൬

4.2
݂݁
൰ 		⇒ 	 ሺ0.0041	 ൏ 0.0105ሻ 	⇒  ܍éܑ܎ܑܚéܞ	ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ۱

Avec   ht= 15 cm; b=100 cm; d=13.5 cm; L = 1.5cm; As =5.65cm2  

          Mser, travée=17.22 KN.m ; M0,ser = 22.96KN.m ;fe= 400MPa 

Les trois conditions sont  vérifiées, alors on ne va pas procéder au calcul de la flèche. 

3.4.2. Etude de deuxième type 2  

Mser 
(KN.m) 

As (cm2) I (cm4) Y(cm) K Kn/cm3 bc (Mpa) 


bc   (MPa) 
 

observation 

11.48 5.65 9781.96 4.01 0.117 0.469 15,00 Vérifier 

Mser 
(KN.m) 

As (cm2) I (cm4) Y(cm) K Kn/cm3 bc (Mpa) 


bc   (MPa) 
 

observation 

11.48 5.65 9781.96 4.01 0.117 0.469 15,00 Vérifier 
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Les schémas statiques de l’escalier de type 2 à l’ELU et à l’ELS sont montrés dans les 

figures suivantes :  

 

Figure 3.11 : Schéma statique de l’escalier type 2 (ELU). 

 
Figure 3.12 : Schéma statique de l’escalier type 2 (ELS). 

a)ELU : 

 Calcul des réactions d’appui  

ΣFy=0⟶RA+RB = P1x2.4+P2x1.3  ⟶RA+RB = 52.38KN 

ΣM/A= 0⟶RA=28.35KN 

ΣM/B = 0⟶RB=24.03KN 

 Calcul du moment fléchissant et de l’effort tranchant  

Tronçon 1 : 0 m ≤ x ≤ 2.4m  

T(x) = -P1(x)+RA =28.35-15.96x ⟹ ൜
ܶሺ0ሻ ൌ ܰܭ28.35
ܶሺ2.4ሻ ൌ െ9.95	ܰܭ

 

M(x) = qu1 (x
2)/2+RA(x) = -7.98 x2 +28.35x⟹ ൜

ሺ0ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ0
ሺ2.4ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ22.08

 

à x=1.77⟹ܯmax=25.17KN.m 

Tronçon 2 : 2.4 m ≤ x ≤ 3.7m : 

T(x) = ‐RB+qu1(3.7‐x) =‐24.03+10.83(3.7‐x)   ⟹ ൜
ܶሺ2.4ሻ ൌ െ9.95	ܰܭ
ܶሺ3.7ሻ ൌ െ24.03	ܰܭ

 

M(x)= RB(3.7‐x)‐qu1
ሺଷ.଻ି௫ሻమ

ଶ
 ⟹ ൜

ሺ2.4ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ22.08
ሺ3.7ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ0.00

 

 

 
	ݔ

ܶ

	݈݉/ܰܭ	10.83

M

x 
T

 15.96kn/ml 

28.35kn 
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                           Figure 3.13. Diagramme de M et T à ELU. 

 b) L’ELS : 

 Calcul des réactions d’appui  

ΣFy=0⟶RA+RB = P1x2.4+P2x1.3  ⟶RA+RB = 37.79KN 

ΣM/A= 0⟶RA=17.29KN 

ΣM/B = 0⟶RB=20.50KN 

 Calcul du moment fléchissant et de l’effort tranchant  

Tronçon 1 : 0 m ≤ x ≤ 2.4m  

T(x) = -P1(x)+RA =20.50-11.55x ⟹ ൜
ܶሺ0ሻ ൌ ܰܭ20.50
ܶሺ2.4ሻ ൌ െ7.22ܰܭ

 

M(x) = qu1 (x
2)/2+RA(x) = -5.77 x2 +20.50x ⟹ ൜

ሺ0ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ0
ሺ2.4ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ15.96

 

a x=1.77⟹ܯmax=18.20KN.m 

Tronçon 2 : 2.4 m ≤ x ≤ 3.7m : 

T(x) = ‐RB+qu1(3.7‐x) =‐17.29+7.55(3.7‐x)     ⟹ ൜
ܶሺ2.4ሻ ൌ െ7.22	ܰܭ
ܶሺ3.7ሻ ൌ െ17.29ܰܭ

 

M(x)= RB(3.7‐x)‐qu1
ሺଷ.଻ି௫ሻమ

ଶ
⟹ ൜

ሺ2.4ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ15.96
ሺ3.7ሻܯ ൌ ݉.ܰܭ0.00

 

 

	ݔ
ܶ

7.75 ݈݉/ܰܭ

M

x 
T

 11.55kn/ml 

20.50kn 
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                                      Figure 3.14. Diagramme de M et T à ELS. 

 Evaluation des sollicitations de calcul  

௨ܯ ൌ  ݉.ܰܭ25.17

௦௘௥ܯ ൌ  ݉.ܰܭ	18.20

௨ܸ ൌ  .ܰܭ	28.35

௨,௧௥௔௩é௘ܯ ൌ ௨ܯ0.75 ൌ  ݉.ܰܭ18.87

௨,௔௣௣௨௜௧ܯ ൌ ௨ܯ0.5 ൌ  ݉.ܰܭ12.58

௦௘௥,௧௥௔௩é௘ܯ ൌ ௦௘௥ܯ0.75 ൌ  ݉.ܰܭ13.65

௦௘௥,௔௣௣௨௜௧ܯ ൌ ௦௘௥ܯ0.5 ൌ  ݉.ܰܭ9.10		

 Calcul des armatures :  

a. Aux appuis : 

 Armature longitudinale : 

µbu =
ெೠಲ

௕	ൈ	ௗమൈ	௙್ೠ
ൌ ଵଶ.ହ଼୶ଵ଴షయ

ଵ∗ሺ଴.ଵଷହሻమ∗ଵସ.ଶ଴
	ൌ 0.048																				μbu=0.048 

 lll  4.018.0   
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5.3

5.3




s
l 

 ; 1000*
200000

15.1

400


E

s
s




                
74.1s °

°°ൗ  

 

 

  392.0668.04.01668.08.0 l  

    µbu=0.048൏ 0.392           ⟶ A’=0     section simplement armé. 
        0.048൏ 0.392                           on utilise la méthode simplifié.  

Alൌ
୑୳

ẞୢ s
 

ẞ = (1 - 0.4 α)    tel que:α = 1.25 (1 - ඥ1 െ 2µୠ୳  ) =  1.25 (1-  ඥ1 െ 2ሺ0.048ሻ ) = 0.061 

Donc : 0.97 

௦ߪ ൌ
௙೐
γ౩

= 348 MPa 

Al=
ଵଶ.ହ଼∗ଵ଴ల

଴.ଽ଻∗ଵଷହ∗ଷସ଼
= 276.05 mm2 

Al =2.76cm2 On adopte : Al= 5T10 =3.92cm2 

 L’espacement : 

e = min (3h ; 33cm) = e≤ min (45cm ,33cm) = 33cm On prend : e = 25cm 

 Armature de répartition : 

At =
୅ౢ
ସ

= 
ସ.ହଶ

ସ
 = 0.98cm2 On adopte: At = 5T8 = 2.51cm2 

 avec L’espacement : 

e = min (4h ; 33cm) = e≤ min (60cm ,45cm) = 45cm On prend : e = 20cm 

b. En travée : 

 Armature longitudinale :  

µbu =
ெೠ೟

௕	ൈ	ௗమൈ	௙್ೠ
ൌ ଵ଼.଼଻∗ଵ଴షయ

ଵ∗ሺ଴.ଵଷହሻమ∗ଵସ.ଶ଴
	ൌ 0.072									           μbu=0.072 

 lll  4.018.0   

5.3

5.3




s
l 

 1000*
200000

15.1

400


E

s
s


                    

74.1s °
°°ൗ  

668.0
5.374.1

5.3



l  

  392.0668.04.01668.08.0 l  

668.0
5.374.1

5.3



l
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 µbu=0.072൏ 0.392           A’=0                section simplement armé. 

        0.072൏ 0.392                                On utilise la méthode simplifié.  

Alൌ
୑୳

ẞୢ s
 

ẞ = (1 - 0.4 α)    tel que : α = 1.25 (1 - ඥ1 െ 2µୠ୳  ) =  1.25 (1-  ඥ1 െ 2ሺ0.072ሻ ) = 0.093 

Donc :ẞ = 0.96 

௦ߪ ൌ
௙೐
γ౩

= 348 MPa 

Al=
ଵ଼.଼଻∗ଵ଴ల

଴.ଽ଺∗ଵଷହ∗ଷସ଼
= 418.39 mm2 

Al = 4.18 cm2 On adopte : Al =5T12=5.65cm2 

 L’espacement : 

e = min(3h ; 33cm) = e≤ min (45cm ,33cm) = 33cm On prend : e = 20cm. 

 Armatures de répartition : 

Ar = A / 4 = 5.65 / 4= 1,41cm2 on prend: At = 5T10 =3.92cm² 

 L’espacement : 

e ൑ min(4.h ; 45 cm) = e≤ min (60cm ,45cm) = 45 cm  On prend : e = 20cm 

 Vérification  

 Condition de non fragilité : 

Al ≥ Amin 

At≥ Amin 

fe

fdb
A t 28

min

...23.0
 263.1

400

)1.2(*)5.13(*100*23.0
cm

 

a. En travée  

Al=5.65cm2  ≥ Amin =1.63 cm2……………..C.V
 

At=3.92cm2  ≥ Amin =1.63 cm2……………..C.V 

b. Aux appuis : 

Al= 3.92cm2 ≥ Amin =1.63 cm2……………..C.V 

At= 2.51cm2 ≥ Amin =1.63 cm2……………..C.V 

 Vérification de l’influence de l’effort tranchant au niveau des appuis  

 Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis   

 Influence sur le béton  

On doit avoir que : Vu max  <	Vഥ୳ = 0.4 
௙೎మఴ
ఊ್

 b * a     (Art  A.5.1.3.21.BAEL91 /99) 

a =0.9	ൈ	d = (0.9) x (13.5) = 12.15cm  (longueur de l’appui). 
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Vu max = 28.35KN. 

Vഥ୳ = 0.4 ൈ ଶହ

ଵ.ହ
ൈ 1 ൈ12.15ൈ 10 = 810KN. 

Vu= 28.35KN≤		Vതതത୳ = 810KN………………………….Condition vérifiée. 

 Influence sur les armatures longitudinales inférieures : 

On doit vérifier que :             As ≥  
ଵ.ଵହ

௙೐
ቘV୳ ൅

୑౫ఽ

଴.ଽ	ൈ	ୢ
቙. 

As  = 3.92cm2 

Vu  = 28.35KN 

MuA = 12.58KN.m 

As=3.92cm2≥  
ଵ.ଵହ	ൈ	ଵ଴

ସ଴଴
ቘ28.35 ൅ ଵଶ.ହ଼

଴.ଽ	ൈ	଴.ଵଷହ
቙  = 3.79 cm² 

As = 5T10=3.92cm2……………………………Condition vérifiée. 

La condition est vérifiée, pas de risque de cisaillement (armatures transversales ne sont pas 

nécessaires). 

 Vérification de l’adhérence d’appui  

Il faut vérifier que : ߬௦௨ ൑ ߬̅௦௨=1.5 x 2.1 = 3.15 MPa 

Vu max = 28.35KN 




i

u
se

Ud

V

9.0

max



∑

 
 : Somme des périmètres utiles des barres. 

 ∑Ui ൌ n ∗ π ∗ ϕ ൌ 5 ∗ 3.14 ∗ 10 ൌ 157 

߬se=
	ܠ܉ܕ	ܝ܄

଴.ଽ∗ௗ∗	∑୙୧=
ଶ଼.ଷହ∗ଵ଴య

଴.ଽ∗ଵଷହ∗ଵହ଻=1.48MPa

߬

 

se  = 1.48MPa< se

__

  = 3.15MPa  …………………….…… La condition est vérifiée 

Donc pas de risque d’entraînement des barres. 

 Vérification à l’ELS   

 Contrainte de compressions dans le béton  

  La fissuration est peu nuisible, on doit vérifier que :  Mpafcbcbc 156,0 28 


  

  Contrainte maximale dans le béton comprimé ( KYbc  ) 
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 Descente des charges : 

 Charge permanente : 

Dans notre cas, on a une poutre brisée, alors on aura deux types de charge permanente : 

-La partie horizontale : 

G1 = Poids propre de la poutre palière + Gvoile . h                                                                                        

G1 = (0,35x0,25x25)+ 0,20x25x [(3,06)-(5.0,17)-(0,4)] 

G1 = 11.24 KN/ml. 

-La partie inclinée : 

G2 = Poids propre de la poutre palière + Gvoile . h                                                                                        

G2 = (0,35x0,25x25)/(cos34,21)+ 5 . [1,81]  

G2 = 11,69 KN/ml. 

 Charge d’exploitation: 

La charge d’exploitation dans la poutre palière est nulle : Q=0. 

 Réaction des escaliers: 

TUmax=RB/(L/2) Avec : L : La longueur de la poutre palière TUmax=35,60/ 

(4.3/2) =16.55 KN. 

TSmax=26.37 / (L/2) =26.37/ (4.3/2) = 12.26KN 

 Calcul des efforts internes: 

ELU : Qu1 = 1,35G1+TUmax= 31.72KN/ml.  

Qu2 = 1,35G2+TUmax=32.33 KN/ml.   

ELS : QS1 = G1+ TSmax=23.5 KN/ml. 

           QS2 = G2+ TSmax= 23.95KN/ml. 

Après avoir utilisé le RDM6, on a trouvé les efforts internes suivants 

 
 
 
 
 

Figure (3.17) Schéma statique de la poutre palière  (ELU). 
 
 
 

                     

 Figure (3.18) Schéma statique de la poutre palière  (ELS). 

31.72 KN/ml
32.33KN/ml

31.72KN/ml

1.4 m1.50 m1.4 m 

23.5 KN/ml
23.95KN/ml

23.5KN/ml

1.4 m1.50 m1.4 m 
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r

 
MUmax=87.1KN/m ; TUmax=81.9KN. 

MSmax=61.19KN.m ; TSmax=52.73KN. 

 Calcul du ferraillage: 

h=0,35m ; b=0,25m ; d= 0,9* h= 0,32m fc28=25MPa ; ft28=2,1MPa ; f bc=14,2MPa 

σs=347,83MPa 

 

 Calcul du ferraillage: 

h=0,35m ; b=0,25m ; d= 0,9* h= 0,32m fc28=25MPa ; ft28=2,1MPa ; f bc=14,2MPa 

σs=347,83MPa 

 

 Calcul du ferraillageà L’ELU: 

 En travée: 

 
   Mut =0.85*Mu=0.85*87.1=74.03*10ିଷ 

 
 

୳ߤ ൌ
௨௧ܯ

ܾ. ݀² ௕݂௖
ൌ

75,03x10ିଷ

0.25x0.32²x0.14
ൌ 0.206 

μu= 0,206 <μ= 0,392 

La section est de simple armature, les armatures de compression ne sont pas nécessaires. 

=1,25.(1‐ඥ1 െ ሻ ⇒=1,25.(1‐ඥ1ߤ2 െ 2ሺ0.206ሻ 

= 0,292. 

Z d.(1 0,4) 

Z  0,27.(1 0,4x0,292 ) 

Z = 0,238 m. 

As=
uM

sZ
ൌ ଻ସ.଴ଷ.ଵ଴ିଷ

଴.ଶଷ଼୶ଷସ଻.଼ଷ
 

Ast=8.94 cm2 

On choisit : 6T14 de section 9.24 cm²/ml 

 

 Condition de non fragilité  

Amin൐
଴.ଶଷ	௕	௙௧ଶ଼

௙௘
 = 0.97ܿ݉ଶ 
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As> Amin : condition vérifier 

 Armature de répartition: 

Ar=Ast/4 =9.24/4 =2.31cm2 

On choisit : 3T12 de section 3,39 cm²/ml. 

 En appuis: 

Muapp =0,5Mu=0,5x87.1=43.55x10-3MN.m 

୳ߤ ൌ
௨௧ܯ

ܾ. ݀² ௕݂௖
ൌ

43.55x10ିଷ

0.25x0.32²x0.14
ൌ 0.119 

μu= 0,119 <μ= 0,392 

  La section est de simple armature, les armatures de compression ne sont pas nécessaires. 

=1,25.(1-ඥ1 െ  ሻߤ2

=1,25.(1-ඥ1 െ 2ሺ0.119ሻ  

= 0,158. 

Z d.(1 0,4) 

Z d.(1 0,4) 

Z  0,27(1 0,4x0.158) 

Z = 0,252m. 

As=
uM

sZ
ൌ

ସଷ.ହହ௫ଵ଴షయ

଴.ଶହଶ௫ଷସ଻.଼ଷ
=4.9cm² 

Ast=4.9 cm2 

On choisit : 3T14 et 3T12 de section 8.01 cm²/ml. 

 Condition de non fragilité 

Amin >
e

t

f

dfb 2823.0
 = 0.97 cm² 

As> Amin : condition vérifier 

-Armature de répartition: 

Ar=Ast/4 =8.01/4 =4.01cm2 

On choisit : 3T14 de section 4,62 cm²/ml 

 -Condition du RPA99 version 2003 : 

Amin=0,5%.b.h =5.10-3.25.35=4,37  cm2..……………………….[CV]  

Car on a choisi : 3T14+3T12=8,01cm2/ml 
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 Vérifications à ELS :  
NB : Les fissurations étant peu nuisible, aucune vérification sur la contrainte d’acier n’est à 

effectuer (pas de limite sur la contrainte d’acier). 

 Vérification des contraintes maximales dans le béton : 

௕௖ߪ ൏ σഥbc = 0.6  ௖݂ଶ଼=15 MPa 

σbc : Contrainte maximale dans le béton comprimé ( KYbc  )   

Avec :     

K=
୑౩౛౨

୍
 

 Position de l’axe neutre: 

Y= ŋ 
୅౩ା୅′౩

ୠ
ට1 ൅

ୠୢ୅౩		ାୢ୅′౩
଻.ହሺ୅౩ା୅′౩ሻ²

 - 1      

 Moment d’inertie I: 

  I=
ୠ

ଷ
 y3+ ŋ [As (d-y) 2 +ܣ௦

′ (y-d’) 2]    

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant  

Tableau (3.9).Vérifications de la contrainte de compression dans le béton de la poutre. 

 

Position 

 ܚ܍ܛۻ

(KN.m) 

 

 ܛۯ

ሺ²ܕ܋ሻ 

 ܇

ሺܕ܋ሻ 

І 

ሺܕ܋૝ሻ 

۹ 

(Mpa) 

ો܋܊ 

ሺ܉۾ۻሻ 
Obs 

 67769 14.09 9.24 52.01 ܍èܞ܉ܚܜ 76746 10.81 C.V 

 C.V 6.64 49661 61618 13.38 8.01 30.6 ܑܝܘܘۯ

 
 

 Vérification de la flèche : 

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont vérifiées : 

݁ ൒ ݔܽ݉ ቆ
1
16

,
ୱୣ୰,୲୰ୟ୴éୣܯ

଴,ୱୣ୰ܯ	10
ቇ ݔܮ ⇒ ሺሺ0.0625,0.0849ሻ402ݔܽ݉	 ൌ 34 ⇒  ܍éܑ܎ܑܚéܞ		ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ۱

൬
௦ܣ

ܾ ൈ ݀
൰ ൑ ൬

4.2
݂݁
൰ 		⇒ 	 ሺ0.011	 ൏ 0.011ሻ 	⇒  ܍éܑ܎ܑܚéܞ	ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ۱

Avec : e= 35 cm ; b=25 cm ; d=31.5 cm ; L = 4.02m ; As =9.24cm2  

Mser, travée=52.01 KN.m ; M0,ser = 61.19KN.m ;fe= 400MPa 

Les deux conditions sont  vérifiées, alors on va pas procéder au calcul de la flèche. 
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                   Figure (3.19) schéma de ferraillage de la poutre palière 

3.5. Etude du plancher  

3.5.1. Estimation de la largeur de la table  

 La largeur de la table de compression:   

    b = 2ܾ1 + b0              L : La distance entre deux nervures voisines  

   ܾ1≤min (
௅

ଶ
 ; 
௅ଵ

ଵ଴
  ૙ = 12cm࢈ Distance de la portée des poutres  et :1ܮ     (

  ܾ1 ≤  min (26,5; 41) ; on adopte: ܾ1= 26,5cm  

   
௅

ଶ
 = 65 − ܾ02 = 65 − 122 = 26,5cm  

௅ଵ

ଶ
= 
ସଽହ

ଵ଴
 = 49.5cm  Alors  b = 2(26,5) + 12 = 65cm  

 L’épaisseur de la table de compression:  

h = (20+ 5) = 25 cm        ࢎ૙ = 5cm  

Épaisseur de la nervure: 0,3h ≤ ܾ0 ≤  0,8h  

 12cm = 0࢈ ⟹               20  ≥ 0ܾ ≥  7.5                                       

 
Figure 3.20. Les poutrelles. 

3.5.2. Dimensionnement des poutrelles  
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Le dimensionnement des poutrelles passe par deux étapes : 

 Le calcul avant coulage  

 Le calcul après coulage 

Tableau 3.10 : Charges revenant aux poutrelles avant coulage. 

Charge permanent 

Poids propre des poutrelles 25*0.12*0.05=0.15KN/m

Poids propre du corps creux 0.95*0.65=0.62KN/m 

Totale 0.77KN/m 

Charge d’exploitation  Main d’œuvre  1*0.65=0.65KN/m 

 

Sollicitation combinées : 

 ELU : 1.35G+1.5Q				⟹  u= 2.01 KN/mݍ

 ELS : G+Q																		⟹ qser= 1.42 KN/m 

Sollicitation de calcul: L=4.95 m 

ELU:   M=
௤௟మ

଼
= 6.15 KN.m 

            T=
௤௟

ଶ
	= 4.97 

ELS: M=
௤௟మ

଼
ൌ	4.34 KN.m 

          T=
௤௟

ଶ
ൌ3.51 KN.m 

Calcul de ferraillage : 

La poutrelle travaille en flexion simple, le calcul de ferraillage est résumé dans le tableau 

ci-après : 

Tableau 3.11 : Ferraillage des poutrelles à l’ELU. 

b (cm)  h(cm)  d =0.9.h(cm)  Fbu (MPa)  A’ (࢓ࢉ૛) 

12  5  4.5 14.2 0 

 

Après le coulage et le durcissement de la dalle de compression la poutrelle travaille comme 

une poutre en T avec les dimensions suivantes : b=65 cm, b0 =12 cm, h0 =5cm, h=25cm. 

Tableau 3.12 : Charges revenant aux poutrelles après coulage. 

G(KN/݉ଶሻ Q(KN/݉ଶሻ g=0.65G q =0.65Q qu KN/ ݉ଶ qs KN/ ݉ଶ 
Terrasse 

inaccessible 
6.88 1 4.47 0.65 7.00 5.12 

Étage  courant 5.75 1.5 3.73 0.97 6.49 4.7 
 
 

On prend ainsi la charge maximale : qu max=7.00 KN/ m2 
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                                                         qs max=  5.12 KN/ m2 

3.5.3. Méthodes de calcul des poutrelles  

Les poutrelles sont calculées à la flexion simple sous G et Q comme des poutres continues 

sur plusieurs appuis. Pour ce faire, nous disposons de deux méthodes :  

 Méthode forfaitaire. 

 Méthode de Caquot. 

a. Méthode forfaitaire  

Cette méthode consiste à évaluer les moments maximum sur appuis et en travée fixés 

forfaitairement par rapport à la valeur du moment isostatique M0 dans la travée. Cette 

méthode est applicable si les quatre conditions suivantes sont vérifiées : 

1. Q൑ Max (2G ; 5KN/݉2). 

2. Les moments d’inertie des sections transversales sont les mêmes dans les différentes 

travées. 

3. Le rapport de longueur entre deux portées successives doit vérifier : 0.8൑ ௟೔
௟೔శభ

൑ 1.25 

     4.    Fissuration peu nuisible. 

Si l’une des conditions n’est pas vérifiée la méthode forfaitaire n’est pas applicable donc on 

applique la méthode Caquot. 

 Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire  

1. Q=1KN/݉2 ൑ Min (2x6.88;5)………………………. Vérifiée 

2. Les moments d’inertie des sections transversales sont les mêmes dans les différentes 

travées ………………………………………………..vérifiée 

3. Type 1 : 0.8൑ 
3.30

2.90
; 2.90

3.25
; 3.25

2.22
൑ 1.25…………………condition n’est pas vérifiée. 

 La troisième condition n’est pas vérifiée ⟹ alors cette méthode n’est pas  applicable 

donc on appliqué la méthode de Caquot  

b. Méthode de Caquot  

 

 

 

 

 



Chapitre	3																																																																																					Etude	des	éléments	secondaires

 

60 
 

 

Tableau 3.13 : Principe de calcul de la méthode de Caquot. 

Les travées 

de  rive 

sans  porte 

à faux  

les  travées 

intermédiair

es  

Moment  en 

appuis  

Efforts  tranchant 

sur travée  

Position 

ou 

l’effort 

tranchan

t est nul  

Moment  en 

travée  

l’w  l’e  l’w  l’e        MA  Ve  Vw  X0  Mt 

lw  le  0.8lw  0.8 le  qwlᇱ୵
య
൅ qel′eଷ

8.5ሺlᇱw ൅ lᇱeሻ

Vw+ql  ெ௪ିெ௘

௟ ‐
௤௟

ଶ   ‐
௏௪

௤
  Mw‐Vw.x0‐

௤

ଶ
 0ଶݔ

 

 Calcul des poutrelles : 

 Type des poutrelles : 

Le présent ouvrage comporte 3 types des poutrelles  

 Type 01 : (poutrelle à 4 travées) 

 

 

 

Tableau 3.14 : Tableau récapitulatif des résultats trouvés d’après la méthode de Caquot (ELU). 

Travée A-B B-C C-D D-E 

qu (KN/m) 7.00 7.00 7.00 7.00 
L(m) 2.22 3.25 2.90 3.30 
L’(m) 2.22 2.6 2.32 3.30 

Appui A B C D E 
L’w(m) 0 2.22 2.6 2.32 3.30 
L’e(m) 2.22 2.6 2.32 3.30 0 

Ma(KN.m) 0 -4.87 -5.03 -7.09 0 
Travée A-B B-C C-D D-E 

MW(KN.m) 0 -4.87 -5.03 -7.09 
Me(KN.m) -4.87 -5.03 -7.09 0 

Vw (m) -5.58 -11.32 -9.44 -13.69 
Ve(m) 9.96 11.43 10.86 9.41 
X0(m) 0.80 1.61 1.35 1.95 

Mt(KN.m) 2.22 4.28 2.99 6.30 

Figure 3.21. Poutrelle type 1. 

3.25m 3.30m 2.22m 2.90m 

D E CB A 
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Tableau 3.15 : Tableau récapitulatif des résultats trouvés d’après la méthode de Caquot(ELS). 

Travée A-B B-C C-D D-E 

qs (KN/m) 5.12 5.12 5.12 5.12 

L(m) 2.22 3.25 2.9 3.30 

L’(m) 2.22 2.6 2.32 3.30 

Appui A B C D E 

L’w(m) 0 2.22 2.6 2.32 3.3 

L’e(m) 2.22 2.6 2.32 3.3 0 

Ma(KN.m) 0 -3.56 -3.68 -5.19 0 

Travée A-B B-C C-D D-E 
MW(KN.m) 0 -3.56 -3.68 -5.19 
Me(KN.m) -3.56 -3.68 -5.19 0 

Vw (m) -4.08 -8.28 -6.90 -10.01 
Ve(m) 7.28 8.36 7.95 6.87 
X0(m) 0.80 1.61 1.35 1.95 

Mt(KN.m) 1.63 3.14 0.97 4.59 
 

 Type 02 : (poutrelle à 3 travées) 

 

 

Figure 3.22. Poutrelle type 2. 

Tableau 3.16: Tableau récapitulatif des résultats trouvés d’après la méthode de Caquot (ELU). 

Travée A-B B-C C-D 

qu (KN/m) 7.00 7.00 7.00 
L(m) 3.25 2.90 3.30 
L’(m) 3.25 2.32 3.30 

Appui A B C D 
L’w(m) 0 3.25 2.32 3.30 
L’e(m) 3.25 2.32 3.30 0 

Ma(KN.m) 0 -6.92 -7.09 0 
Travée A-B B-C C-D 

MW(KN.m) 0 -6.92 -7.09 
Me(KN.m) -6.92 -7.09 0 

Vw (m) -9.25 -10.09 -13.7 
Ve(m) 13.5 10.21 9.40 

   

3.25m 3.30m  2.90m 

C D B A 
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X0(m) 1.32 1.44 1.96 
Mt(KN.m) 6.11 0.35 6.32 

 
 

Tableau 3.17 : Tableau récapitulatif des résultats trouvés d’après la méthode de Caquot (ELS). 

Travée A-B B-C C-D 

qs (KN/m) 5.12 5.12 5.12 
L(m) 3.25 2.90 3.30 
L’(m) 3.25 2.32 3.30 

Appui A B C D 
L’w(m) 0 3.25 2.32 3.30 

L’e(m) 3.25 2.32 3.30 0 

Ma(KN.m) 0 -5.06 -5.19 0 

Travée A-B B-C C-D 
MW(KN.m) 0 -5.06 -5.19 
Me(KN.m) -5.06 -5.19 0 

Vw (m) -6.76 -7.38 -10.02 
Ve(m) 9.88 7.46 6.88 
X0(m) 1.32 1.44 1.96 

Mt(KN.m) 4.46 0.26 4.62 
 

 Type 03: (poutrelle à 2 travées) 

          

                                  

                                             Figure 3.23. Poutrelle type 3. 

Tableau 3.18 : Tableau récapitulatif des résultats trouvés d’après la méthode de Caquot (ELU). 

Travée A-B B-C 
qu (KN/m) 7.00 7.00 

L(m) 4.95 4.90 

L’(m) 4.95 4.90 

Appui A B C 

L’w(m) 0 4.95 4.90 

L’e(m) 4.95 4.90 0 

Ma(KN.m) 0 -19.98 0 

Travée A-B B-C 
MW(KN.m) 0 -19.98 

4.95m                    4.90          

A  B   C   



Chapitre	3																																																																																					Etude	des	éléments	secondaires

 

63 
 

Me(KN.m) -19.98 0 
Vw (m) -13.29 -21.22 
Ve(m) 21.36 13.08 
X0(m) 1.89 3.03 

Mt(KN.m) 12.61 12.18 
 

Tableau 3.19 :: Tableau récapitulatif des résultats trouvés d’après la méthode de Caquot (ELS). 

Travée A-B B-C 

qu (KN/m) 5.12 5.12 

L(m) 4.95 4.90 

L’(m) 4.95 4.90 

Appui A B C 

L’w(m) 0 4.95 4.90 

L’e(m) 4.95 4.90 0 

Ma(KN.m) 0 -14.61 0 

Travée A-B B-C 
MW(KN.m) 0 -14.61 
Me(KN.m) -14.61 0 

Vw (m) -9.72 -15.53 
Ve(m) 15.62 9.56 
X0(m) 1.89 3.03 

Mt(KN.m) 9.23 8.94 
 

 Ferraillage des poutrelles : 

Le calcul se fait à l’ELU en flexion simple, pour la poutrelle la plus sollicitée (Type 03) 

Les tableaux ci dessous résument  les efforts maximaux en appuis et en travées à l’ELU et 

à l’ELS  

 

Tableau 3.20 : Efforts maximaux en appuis et en travées à l’ELU. 

Ma
umax (KN.m)  Mt 

umax (KN.m)  Vw max (KN)  Ve max (KN) 

19.98  12.61  21.22  21.36 

 
Tableau 3.21 : Efforts maximaux en appuis et en travées à l’ELS. 

Ma
umax (KN.m)  Mt 

umax (KN.m)  Vw max (KN)  Ve max (KN) 

14.61  9.23  15.53  15.52 

 

• Calcul des armatures longitudinales  
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En travée : 

Les calculs des armatures s’effectuent comme une poutre de section en T. 

b =65cm = 650mm 

b0 =12cm = 120mm 

h =25cm = 250mm 

h0 = 5cm = 50mm 

d = 0.9h =22.5cm = 225mm 

 - Le moment équilibré par la table de compression: Mt
u max=12.61 KN.m 

Mtu= bh0fbc (d-
h0

2
)    ;    fbc= 14.17 KN.m 

Mtu=650*50*14.17 (225-
50

2
 ) = 92.10 KN.m 

Mt
u max=12.61 KN.m ൏ Mtu=92.10 KN.m 

L’axe neutre passe dans la table de compression, nous considérons une section rectangulaire de 

largeur (b = 65 cm). 

 =ߤ
୑୲୳	୫ୟ୶

௙௕௨∗௕∗ௗమ
=

12.61∗106

14.17∗650∗2252 =0.027൏ 0.392 = ݈ߤ 

α = 1.25 (1 - ඥ1െ 2µbu  )= 1.25(1-√1 െ 2 ∗ 0.027 ) = 0.034 

Z=225(1-0.4ߙ) =222= (0.034*1-0.4)225mm 

As=
୑୲୳	୫ୟ୶

ఙ௦∗௓
=

12.61∗106

348∗222
  ⟹ ݏܣ ൌ 1.63 ܿ݉ଶ 

As=3HA12=2.36	ܿ݉ଶ 

En appuis : 

Ma
umax=19.98 KN.m 

= ߤ
19.98∗106

14.17∗650∗2252=0.042൏  0.392= ݈ߤ

α = 1.25 (1-√1 െ 2 ∗ 0.042 )=0.053 

Z=225(1-0.4*0.053)=220mm 

As=
19.98∗106

348∗220
= 2.60 ܿ݉ଶ  

As=1HA12+1HA14     As=2.67	ܿ݉ଶ 

• Calcul des armatures transversales: (Art-A.7.1.22/BAEL99) 

cm
bh

L 71,0)12,
10

10
,

35

25
min(),

10
,

35
min(

0
 

 

Nous prendrons Ø =10 mm ; les armatures transversales sont :2HA10 (A=1.5ܿ݉ଶሻ. 
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• Espacement des armatures transversales : (Art-A.5.1.22/BAEL99). 

St1 ≤ Min {0.9.d; 40 cm} = 20.25cm on prend : St=20 cm 

 Vérification à l’ELU  

 Vérification de la condition de non fragilité  

 Aux appuis :  

 

 

 

 En travée : 

      

                                                                                               

Vérification de l’effort tranchant : (Art. A.5.1.1/BAEL99) : 

 

             

 

          

 

      

 

Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : 

 

 

 

 

 

       

 

        

228
min 32.0

400

1.25.221223.023.0
cm

f

fdb
A

e

t 







CVcmAcmA s ...........60.232.0 22
min  

CVcmAcmA s .............63.132.0 22
min  

KNVu 22.21max 

MPa
db

Vu
u 78.0

225120

1022.21 3

0










MPaMPaMPa
f

Min
b

c
u 33.35;33.3

2.0 28 












CVMPaMPau .............33.378.0   

barresdesutilesperimetredessommeLaUavec
Ud

V
i

i

u
u ::

9.0
max 




mmnU I 64.81)12*14.3*1()14*14.3*1(  

MPa
Ud

V

i

u
u 28.1

46.81*2259.0

1022.21

9.0

3
max 









MPaf tsse 15.31.25.128 

MPaMPa seu 15.328.1   
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La longueur de scellement  

Elle correspond à la longueur d’acier adhérent un béton, nécessaire pour que l’effort de 

traction ou de compression demandé à la barre puisse être mobilisée. 

 Ls ൌ ቀϕ
4
ቁ ൈ ቀ௙௘

த౩౫
ቁ 

τsu ൌ 0.6 ൈ ψs
2 ൈ ௧݂௝=2.6(1.52ሻ ∗ 2.1 ൌ 	ܽ݌ܯ2.84

	Ls ൌ ቀϕ
4
ቁ ൈ ቀ௙௘

த౩౫
ቁ ൌ ቀ1

4
ቁ ൈ ቀ400

2.84
ቁ ൌ 35.21	cm	

Ancrages courbes : La= 0.4 *Ls = 0.4 *35.21 = 14.08 cm 

 Vérification à l’ELS  

                      - Moments maximums 

Sur appuis : Ma
umax =14.61KN.m 

En travée : Mt 
umax =9.23KN.m 

Effort tranchant : Vs=15.53KN  

Contrainte de compression dans le béton 

On doit vérifier :
 

156.0 28 


 cb
ser

bc f
I

yM


 

  
 

serM
K

I
          Avec :     '2''2

3

)()(*15
3

dyAydA
by

I SS   :(Moment d’inertie)  

     ( 15n )       0)'()'(
2

. 2

 dAAdyAA
yb       y : position de l’axe neutre 

Y= ŋ 
୅౩ା୅ᇱ౩

ୠ
ට1 ൅

ୠୢ୅౩		ାୢ୅ᇱ౩
଻.ହሺ୅౩ା୅ᇱ౩ሻ²

 - 1 

 22
3

)()(15
3

dyAsydAs
by

I   

Tableau 3.22 : Vérification de calcul des armatures à L’ELS. 

 

 Etat limite d’ouverture des fissures  

 
Mser 

(KN.m) 
As 

(cm2) 
Y 

(cm) 
I 

(cm4) 

 ࢉ࢈࣌

(Mpa) 

 ࢉ࢈ഥ࣌

 (Mpa) 

condition 
 

travée 9.23 2.36 4.43 13442.64 3.04 15 vérifié 

appuis 14.61 2.67 4.68 14938.87 4.57 15 vérifié 
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La fissuration est peu préjudiciable, aucune vérification n'est nécessaire (pas de limitation 

de σs en service). 

 Vérification de la flèche 

௛

௅
൒ ଵ

ଵ଺
	 → ଶହ

ସଽହ
൒ ଵ

ଵ଺
→.	0.05 ൒ 0.0625......................................CNV 

௛

௅
൒ ெ௧

ଵ଴ൈெ଴
  

஺௦௧

௕଴ൈௗ
൑ ସ.ଶ

௙௘
→ ଶ.ଷ଺ൈଵ଴

ଵଶ଴ൈଶଶହ
൑ ସ.ଶ

ସ଴଴
→.......................................................CV 

Deux conditions ne sont pas vérifiées, donc il faut calculer la flèche. 

 Calcul de la flèche  

Donc on doit vérifier la flèche comme suit : 

∆f ൌ ሺf୥୴ െ f୨୧ሻ ൅ ሺf୮୧ െ f୥୧ሻ ൑ f ̅

Avec  : La flèche admissible  

f̅ ൌ ୐

ହ଴଴
			 avec			L ൌ 4.95m	 → f̅ ൌ ସଽହ଴

ହ଴଴
ൌ 9.9mm 

ht= 25cm; b=100 cm; d=22.5 cm ; L = 4.95m ; As = 2,36cm2  

Mser, travée = 9,23kN.m ; fe = 400MPa 

௜ܧ                     ൌ 11000 ൈ ඥ ௖݂ଶ଼
య ൌ 11000 ൈ √25య ൌ  ܽܲܯ	32164,20

௩ܧ ൌ 3700 ൈ ඥ ௖݂ଶ଼
య ൌ  ܽܲܯ	10818,87

Calcul du moment d’inertie de la section non fissurée (I0) : 

I0 ൌ
bh3

12
൅ n ቈAs ൬

݄
2
െ ݀′′൰

2

൅ As
′ ൬
݄
2
െ d′൰

2

቉ ൌ
65 ൈ 253

12
൅ 15ሾ2,36 ൈ	ሺ12.5 െ 2,5ሻ2ሿ

ൌ 84989.416	ܿ݉4 

 Calcul du facteur (λ) : 

ρ ൌ As

bd
ൌ 2,36

10ൈ22.5
ൌ 0,0104	 → λi ൌ

0,05	ൈft28

ρቀ2ା3
b0
b
ቁ
ൌ 0,05ൈ2,1

0,0104ൈሺ2ା3ൈ10
65
ሻ
ൌ4.10 

λi : Coefficient pour la déformation instantanée. 

λv:Coefficient pour la déformation différée donné par :  λvୀ0,4		λi
=1.64 

Calcul des moments  

1. Le moment dû à l’ensemble des charges permanentes (Mg) :  

Mg	 ൌ
G	 ൈ L2

8
ൌ

5,75 ൈ 4.952

8
ൌ 17.61KN.m 

f
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2.  Le moment dû aux charges permanentes appliquées avant la mise en œuvre des 

revêtements (Mj):  

		݆ܯ ൌ
݆	 ൈ ଶܮ

8
ൌ

3,94 ൈ 4.952

8
ൌ 	݉.ܰܭ	13,32

3. Le moment dû à l’ensemble des charges permanentes et d’exploitation : 
Mp ൌ Mt

ser ൌ 9,23	KN.m 

 Calcul des contraintes : 

ە
ۖۖ
۔

ۖۖ
σsgۓ ൌ

15	Mg

I
ሺd െ yሻ ൌ

15	 ൈ 17.61 ൈ 102

88175.416
ሺ225 െ 44.3ሻ ⟹ σsg ൌ 54.13	MPa

σsj ൌ
15	Mj

I
ሺd െ yሻ ൌ

15	 ൈ 13,32 ൈ 102

88175.416
ሺ225 െ 44.3ሻ ⟹ σsj ൌ 40.94	MPa

σsp ൌ
15	Mp

I
ሺd െ yሻ ൌ

15	 ൈ 9,23 ൈ 102

88175.416
ሺ225 െ 44.3ሻ ⟹ σsp ൌ 28.37	MPa

 

 Calcul des paramètres (μ) :  

ە
ۖۖ

۔

ۖۖ

μgۓ ൌ 1 െ
1,75	 ൈ ft28

4 ൈ ρ ൈ σsg ൅ ft28
ൌ 1 െ

1,75	 ൈ 2,1
4 ൈ 0,0104 ൈ 	54.13 ൅ 2,1

⟹ μg ൌ 0,967

μj ൌ 1 െ
1,75	 ൈ ft28

4 ൈ ρ ൈ σsj ൅ ft28
ൌ 1 െ

1,75	 ൈ 2,1
4 ൈ 0,0104 ൈ 40.94 ൅ 2,1

⟹ μj ൌ 0,967

μp ൌ 1 െ
1,75	 ൈ ft28

4 ൈ ρ ൈ σp ൅ ft28
ൌ 1 െ

1,75	 ൈ 2,1
4 ൈ 0,0104 ൈ 28.37 ൅ 2,1

⟹ μp ൌ 0,938

 

 Calcul de l’inertie fissurée : 

ە
ۖ
ۖ
ۖ
۔

ۖ
ۖ
ۖ
௙௩ܫۓ

௚ ൌ
1,1	 ൈ ଴ܫ

1 ൅ ௩ߣ ൈ ௚ߤ
ൌ
1,1	 ൈ 88175.416
1 ൅ 1,64 ൈ 0,967

⟹ ௙௩ܫ
௚ ൌ 37508,68ܿ݉ସ

௙௜ܫ
௚ ൌ

1,1	 ൈ ଴ܫ
1 ൅ ௜ߣ ൈ ௚ߤ

ൌ
1,1	 ൈ 88175.416
1 ൅ 4.64 ൈ 0,967

⟹	 ௙௜ܫ
௚ ൌ 17677.25ܿ݉ସ

௙௜ܫ
௜ ൌ

1,1	 ൈ ଴ܫ
1 ൅ ௜ߣ ൈ ௝ߤ

ൌ
1,1	 ൈ 88175.416
1 ൅ 4.64 ൈ 0,966

⟹ ௙௜ܫ
௜ ൌ 	 17692.21ܿ݉ସ

௙௜ܫ
௣ ൌ

1,1	 ൈ ଴ܫ
1 ൅ ௜ߣ ൈ ௣ߤ

ൌ
1,1	 ൈ 88175.416
1 ൅ 4.64 ൈ 0,938

⟹ ௙௜ܫ
௣ ൌ 18121.66ܿ݉ସ

 

 

 Calcul des flèches : 
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ە
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
۔

ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
fgvۓ ൌ

Mtg 	ൈ l2

10 ൈ Ev ൈ Ifgv
ൌ

17.61 ൈ 4952 ൈ 103

10 ൈ 10818,86 ൈ 30040,11
⟹ fgv ൌ 1,32cm

fgi ൌ
Mtg 	ൈ l2

10 ൈ Ei ൈ Ifgi
ൌ

17.61	 ൈ 4952 ൈ 103

10 ൈ 32164,2 ൈ 17677.25
⟹ fgi ൌ 0,75cm

fji ൌ
Mtj 	ൈ l2

10 ൈ Ei ൈ Ifgi
ൌ

13,32	 ൈ 4952 ൈ 103

10 ൈ 32164,2 ൈ 17692.21
⟹ fji ൌ 0,57cm

fpi ൌ
Mtp 	ൈ l2

10 ൈ Ei ൈ Ifpi
ൌ

9,23 ൈ 4952 ൈ 103

10 ൈ 32164,2 ൈ 18121.66
⟹ fpi ൌ 0.38cm

 

∆	ft ൌ fgv െ fji ൅ fpi െ fgi 

											Donc:				∆	ft ൌ ሺ1,32 െ 0,75 ൅ 0,57 െ 0,38ሻ ൌ 0,80cm ൏ f ̅ ൌ 0.99cm…………vérifiée. 

 

 

Figure 3.24 : Schéma de ferraillage de la poutrelle. 
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ඥ7/ሺ2 ൅ ξ൒ 0. 

 

 8.5=ߦ

ඥ7/ሺ2 ൅ 8.5ሻ ൌ 0.81൒ 0.7

Le facteur d’amplification dynamique moyen est : 

          Dx= 2.5η	ሺ మ்

்௫
ሻଶ/ଷ            T2 < Tx <3,0 sec 

          Dy= 2.5η	ሺ మ்

்௬
ሻଶ/ଷ            T2 < Ty <3,0 sec 

       ൝Dx ൌ 2.5 ∗ 0.81 ∗ 1.32
మ
య

Dy ൌ 2.5 ∗ 0.81 ∗ 1.23
మ
య

   ⟹ ൜
ݔܦ ൌ 2.43
ݕܦ ൌ 2.32 

 Coefficient de comportement : 

Pour le cas de notre bâtiment, le système de contreventement choisi est un système de 

contreventement de structure en portique par des voiles en béton armé (R=4). 

La valeur de Q facteur de qualité est déterminée par la formule : ܳ ൌ 1 ൅ ∑ P୯଺
ଵ  

P : est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité q "est satisfait ou non ". Sa valeur est 

donné par le tableau 4.4 (RPA 99/version 2003). 

Tableau 4.1 : Pénalités en fonction de critère de qualité. 

 Poids total de la structure W : 

Pour  chaque niveau « i » on aura : Wi = Wgi+ 0.2WQi 

 : Coefficient de pondération fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation 

et donné par le tableau  4-5  du RPA99/version2003 ( = 0.20) 

Wgi : Poids dû  aux charges permanentes. 

WQi : Poids dû  aux charges d’exploitations 
 

Critère Pq (S. long)
Observé N/Observé 

1. Condition minimale sur les files de contreventement / 0.05 

2. Redondance en plan / 0.05 
3. Régularité en plan 0 / 
4. Régularité en élévation 0 / 
5. Contrôle de la qualité des matériaux / 0.05 
6. Contrôle de la qualité d’exécution / 0.10 
Q (totale) 1.25 
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4.6.1. Détermination des masses et centre de masse par étages  

La détermination du centre de masse est basée sur le calcul des centres de masse de chaque 

élément de la structure. Les coordonnées du centre de masse sont données par :   





 

i

ii

i

ii
G M

YM

M

XM
X GYet          

 

Avec  Mi : la masse de l’élément i ; 

           Xi, Yi : les coordonnées de CDG de l’élément i par rapport au repère global. 

        Tableau 4.3 :  Centre de masse et inertie des niveaux. 

Position de centre 

de masse 

Position de centre 

de torsion 
excentricité 

Plancher Masse(t) XG(m) YG(m) XCR(m) YCR(m) e x(m) e y(m) 

RDC 457.4302 10.726 10.417 9.836 10.765 0.89 -0.348 

E1 418.4512 10.776 10.42 9.463 11.171 1.313 -0.751 

E2 409.5863 10.771 10.42 9.686 11.034 1.085 -0.614 

E3 402.1302 10.766 10.42 9.977 10.824 0.789 -0.404 

E4 398.1693 10.745 10.428 10.243 10.627 0.502 -0.199 

E5 338.2826 10.803 10.46 10.411 10.496 0.392 -0.036 

M.Total 2424.0498 / / / / / / 

(XCR, YCR) : coordonnées de centre de torsion (ou de rigidité). 

 L’excentricité accidentelle :(article 4.2.7 RPA99/Version 2003)  

 L’excentricité accidentelle est donnée par la formule suivante :   0.05acce L  

L  : La plus grande dimension de bâtiment  

 Sens X :݁௔௖௖ሺ௫ሻ= 0,05ܮ௫ = 0,05×22.30 = 1,115m 

       Sens Y :݁௔௖௖ሺ௬ሻ= 0,05ܮ௬ = 0,05×19,38 = 0,969m 

Wt = ܯ௧ ൈ ݃ = 2424.0498× 9.81= 23779.92 KN 
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Donc on a:     V =
R

WQDA X    Vxstat  =2708.68 KN 

                       V =
R

WQDA Y    Vystat  =2586.06 KN 

4.7. Présentation des résultats de la méthode dynamique spectrale  

 Mode de vibrations et taux de participation des masses   

Après l’analyse automatique par le logiciel ETABS 9.7.1, on a tiré les résultats qui sont 

illustrés dans le tableau suivant :  

                  Tableau 4.4 : Périodes, modes et facteurs de participation massique. 

Mode
s 

Périod
e 
(Sec) 

UX UY ∑UX ∑UY RZ ∑RZ Nature 

1 0.6075 9.8015 63.4859 9.8015 63.4859 0.9111 0.9111 
Translation 
Y-Y 

2 0.5954 64.181 9.3815 73.9826 72.8675 0.9326 1.8437 
Translation 
X-X 

3 0.5014 0.2448 1.3134 74.2274 74.1809 70.7843 72.628 Rotation Z 

4 0.1638 0.694 14.2538 74.92.14 88.4347 0.794 73.422 
Translation 
X-X 

5 0.1607 15.194 0.9849 90.1145 89.4196 0.0531 73.4752 
Translation 
Y-Y 

6 0.1247 0.3615 1.0318 90.4768 90.4514 16.5751 90.0503 Rotation Z 

 Modes de vibrations obtenus   

1. Premier mode de vibration : Translation suivant Y:T=0.6075 Sec 

2. Deuxième mode de vibration : Translation suivant X :T=0.5954 Sec 

3. Troisième mode de vibration : rotation :T=0.5014 sec 

D’après le RPA99 Version 2003, la valeur de ET calculées à partir des formules de 

Rayleigh ou de méthodes numériques ne doivent pas dépasser celles estimées à partir des 

formules empiriques appropriées de plus de 30%. 

T=0.6075s < T=0.470*1,30=0.611s ……………………………….Vérifiée. 

4.8. Calcul de l’effort tranchant modal à la base  
 D’après le (RPA99v03) : Vi=Sa/g x αi x W  
Avec : Vi : l’effort tranchant à la base.                        

        αi : coefficient de participation i.  

       W : poids total de la structure. 
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Les résultats sont dans les tableaux suivants  

          Tableau 4.5 : Valeur de l’effort tranchant à la base (sens longitudinale (X X) ) 

Mode Périodes Sa/g i (%) W (KN) Vt (KN) 

1 0.6075 0.1041 9.8015 2910.292 2969.476 

2 0.5954 0.1055 64.181 2910.292 19705.865 

3 0.5014 0.1184 0.2448 2910.292 84.352 

4 0.1638 0.1177 0.694 2910.292 237.723 

5 0.1607 0.1177 15.194 2910.292 5204.573 

6 0.1247 0.130 0.3615 2910.292 136.769 

 90.4768  

                   Tableau 4.6 : Valeur de l’effort tranchant à la base (sens transversal (YY)). 

Mode Périodes Sa/g i (%) W (KN) Vt (KN) 

1 0.6075 0.1041 63.4859 2910.292 19233.776 

2 0.5954 0.1055 9.3815 2910.292 2880.456 

3 0.5014 0.1184 1.3134 2910.292 452.569 

4 0.1638 0.1177 14.2538 2910.292 4882.516 

5 0.1607 0.1177 0.9849 2910.292 337.368 

6 0.1247 0.130 1.0318 2910.292 390.369 

 90.4514  

4.9. Combinaisons des réponses modales : (RPA99/VERSION2003. Art.4.3.5) 

Si toutes les réponses modales retenues sont indépendantes les unes des autres, la réponse 

totale est   donnée par :                                 

E = േ	ට∑ ௜ܧ
ଶ௄

௜ୀଵ …………………. (1) 

Avec   E : l’effet de l’action sismique considéré. 

Ei : valeur modale de E selon le mode i. 

K : nombre de mode retenue. 

Dans le cas ou deux réponses modales ne sont pas indépendantes, E1 et E2 par exemple, 0la 

réponse totale est donnée par :   E = 2 2
1 2

3

( )
K

i
i

E E E


   …………………... (2) 
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Les réponses de deux modes de vibration i et j de périodes TI , Tj et d’amortissement ζi  ζj 

sont considérées comme indépendantes si le rapport r vérifie la relation  

 JIJ

I

T

T
r




10

10
 = 0,540   avec :   Ti ≤ Tj 

Tableau 4.7 : Combinaisons des réponses modales. 

Mode Période T(s) r=Ti/Tj  JI10

10
 Observation 

1 0.6075 0.980 0.991 Vérifiée 
2 0.5954 0.842 0.991 Vérifiée 
3 0.5014 0.326 0.991 Vérifiée 
4 0.1638 0.981 0.991 Vérifiée 
5 0.1607 0.775 0.991 Vérifiée 
6 0.1247 / / / 

 
 Remarque  

Les modes ne sont pas indépendants 2 à 2 donc on applique la formule (1) : 

Ex =2026.44 KN 

Ey =1975.59 KN 

4.10. Vérification des exigences de RPA99/2003  

 4.10.1. Résultante des forces sismiques de calcul  

L’une des premières vérifications préconisées par le RPA99ver.2003 est relative à la 

résultante des forces sismiques. En effet 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 Vdy < 0,8 VS, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, 

déplacements, moments, ...) dans le rapport r = 0,8V/Vt 

Tableau 4.8 : Vérification de la force sismique (statique et dynamique). 

 
Vstatique 
(KN) 

Vdynamique 

(KN) 
0.8 Vstatique 0.8Vstat<Vdyn 

Sens X-X 2708.68 2026.44 2166.94 Non Vérifiée 

Sens Y-Y 2586.06 1975.59 2068.84 Non Vérifiée 

La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par la méthode dynamique modale 

spectrale est supérieure à 80 % de celle obtenue par la méthode statique équivalente.  

Il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements, moments,...) 

dans le rapport r = 0.8V/Vt  
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 it FFV
 

Avec  Ft : la force concentrée au sommet de la structure permet de tenir compte de l’influence 
des modes supérieurs de vibration   

                            
0.07 0.7sec

0 0.7sec

TV si T
Ft

si T


  

     

T est la période fondamentale de la structure.              

La valeur de Ft ne dépassera en aucun cas 0,25 V.                
La partie restante de V soit (V-Ft) doit être distribuée sur la hauteur de la structure suivant la 
formule     
La force sismique équivalente qui se développe au niveau i est donnée par l’expression : 

                            




 n

j
Jj

iit
i

hW

hWFV
F

1

)(

   

Avec  Fi : force horizontale revenant au niveau i. 

           hi : niveau du plancher où s’exerce la force Fi . 

           hj : niveau du plancher quelconque. 

          Ft : force concentrée au sommet de la structure. 

          Wi, Wj : Poids revenant aux planchers i, j. 

 Sens xx : 

Dans notre cas T = 0.6075൑ 0,7s    donc     Ft = 0     
Vx =2026.44 KN ;  V=VX -Ft                                                    
Tableau 4.11 : La distribution de la résultante des forces sismique selon la                   
hauteur sens  X-X.                                              

Niveau W(KN) hi(m) W*hi ∑ W*hi Ft (V - Ft) Fi(KN) 
RDC 2424.049 4.08 9890.11 73395.36 0 2026.44 273.06 

Niveau 1 1966.619 7.14 14041.65 73395.36 0 2026.44 387.68 
Niveau 2 1548.167 10.2 15791.30 73395.36 0 2026.44 435.99 
Niveau 3 1138.581 13.26 15097.58 73395.36 0 2026.44 416.84 
Niveau 4 736.449 16.32 12018.84 73395.36 0 2026.44 331.83 
Niveau 5 338.280 19.38 6555.86 73395.36 0 2026.44 181.00 

 Sens Y-Y : 

Dans notre cas T = 0,6075 ൑0,7s    donc     Ft = 0 
Vy =1975.59KN ; V=Vy -Ft 

Tableau 4.12 : La distribution de la résultante des forces sismique selon la hauteur sens yy. 

Niveau W(KN) hi(m) W*hi ∑ W*hi Ft (V - Ft) Fi(KN) 

RDC 2424.049 4.08 9890.11 73395.36 0 1975.59 266.21 

Niveau 1 1966.619 7.14 14041.65 73395.36 0 1975.59 377.96 

Niveau 2 1548.167 10.2 15791.30 73395.36 0 1975.59 425.05 

Niveau 3 1138.581 13.26 15097.58 73395.36 0 1975.59 406.38 
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Niveau 4 736.449 16.32 12018.84 73395.36 0 1975.59 323.51 

Niveau 5 338.280 19.38 6555.86 73395.36 0 1975.59 176.46 

4.13. Vérification des déplacements latéraux inter-étage  

L’une des vérifications préconise par l’RPA99/version2003, concernant les déplacements 

latéraux inter-étages. En effet, selon l’article (5.10) du l’RPA99/version2003, l’inégalité ci- 

dessous doit nécessairement être vérifiée :߂௞ ൌ ௞ߜ െ ௞ିଵߜ ൏ ௔ௗ௠	௞߂ ൌ 1%	݄é௧௔௚௘ 

Avec                             ߜ_݇ ൌ  ݇݁_ߜܴ

Et δୣ୩ ∶ 		Déplacement	dû	aux	forces	sismiques	 

R ∶ 	Coefϐicient	de	comportement	 

Les résultats obtenus sont résumée dans les tableaux suivants : 

Tableau 4.13 : Déplacements latéraux inter-étage dans les deux sens. 
 

Niv 
 

δek 

 
R 

R* δek Δk (x) 
 

h0 

(m) 

 
Δkadm 

 
 

Observation
 

 ࢞ࢾ*1.06
 

1.04  ࢟ࢾ

 
R*	઼࢞ࢋ 

 

 

R* ࢋ઼
࢟

 

 

 
Δ࢞ 

 

 
Δ࢟ 

 

 
5 

 
0.0401 

 
0.0391 

 
4 

 
0.160 

 
0.156 

 
0.028

 
0.027

 
3.06 

 
0.0306 

 
CV 

 
4 

 
0.0330 

 
0.0322 

 
4 

 
0.132 

 
0.129 

 
0.027

 
0.027

 
3.06 

 
0.0306 

 
CV 

3 0.0263 0.0256 4 0.105 0.102 0.028 0.027 3.06 0.0306 CV 

2 0.0192 0.0187 4 0.077 0.075 0.030 0.029 3.06 0.0306 CV 

1 0.0118 0.0116 4 0.047 0.046 0.029 0.040 3.06 0.0306 CV 

RDC 0.0044 0.0016 4 0.018 0.006 0.018 0.006 4.08 0.0408 CV 

 

 

4.14. Vérification vis-à-vis de l’effet P-∆  

C’est le moment additionnel dû au produit de l'effort normal dans un poteau au niveau d'un 

nœud de la structure par le déplacement horizontal du nœud considéré. 
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Figure 4.4 : Evaluation des effets du second ordre. 

Les effets du 2eme ordre ou (effet P-∆) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments ou   la 

condition suivante est satisfaite à tous les niveaux.                                   

Avec : 

PK : le poids total de la structure et de charges d’exploitation associés au-dessus du niveau (K) 

                         Tel que :  

     VK : l’effort tranchant d’étage au niveau K 

     ∆K : déplacement relatif du niveau (K) par rapport au niveau (K+1). 

     hK : hauteur d’étage K. 

Les résultats sont présentés dans les tableaux suivants :  

                           Tableau (4.14) : Vérification de l’effet P-Delta sens x x 

Niv 
Pk 

(KN) 
Vx 

(KN) 
hk 

(m) 
Δk 

(m) 
ࡷ	0.1 > ࢞ 

Niv 5 338.280 181.04 3.06 0.028 0.017 Vérifier
Niv 4 736.449 512.87 3.06 0.027 0.012 Vérifier
Niv 3 1138.581 929.71 3.06 0.028 0.011 Vérifier
NiV2 1548.167 1365.7 3.06 0.030 0.011 Vérifier
NiV1 1966.619 1753.38 3.06 0.029 0.010 Vérifier
RDC 2424.049 2026.44 4.08 0.018 0.005 Vérifier
 

 

 

 

N

gi
i=k

= (W )k giP W
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Tableau (4.15) Vérification de l'effet  P- Δ sens Y-Y. 

Niv Pk Vy hk(m) Δk ࡷ	0.1 > ࢞ 

Niv 5 338.280 176.48 3.06 0.027 0.017 Vérifier 

Niv 4 736.449 499.99 3.06 0.027 0.013 Vérifier 

Niv 3 1138.581 906.37 3.06 0.027 0.011 Vérifier 

Niv 2 1548.167 1331.42 3.06 0.029 0.011 Vérifier 

Niv 1 1966.619 1709.38 3.06 0.040 0.015 Vérifier 

RDC 2424.049 1975.59 4.08 0.006 0.0018 Vérifier 

On constate que KX et KY  sont inférieur à 0.1, donc l’effet P-Δ est négligeable. 

4.15. Justification vis à vis de l’équilibre d’ensemble 

4.15.1. Vérification au renversement : (RPA99/VERS03 Art.5.5.) 

Le moment de renversement qui peut être causé par l’action sismique doit être calculé par rapport 

au niveau de contact du sol fondation.   

Le moment de stabilisation sera calculé en prenant en compte le poids total équivalent au poids de 

la construction (Ms>Mr) avec : Ms : moment stabilisant. 

                                                 Mr : moment de renversement. 
Cette condition d’équilibre se réfère à la stabilité d’ensemble du bâtiment ou de l’ouvrage, 

soumis à des effets de renversement et/ou de glissement. 

  



n

i
iiOFnversement dFMM

i
1

/Re   

 bWMM OWeurstabilisat  /  

b : la distance au centre de gravité selon la direction xx et yy (Xg, Yg) 

Il faut vérifier que :    

                           
M om ent stabilisateur

1.5
M om ent de renverssem ent


 

Tableau (4.16) : Calcul le moment de renversement sens xx 
 

 

 

 

 

 

Niveau di(m) Fxi  (KN) Fxi*di (KN.m) 

RDC 4.08 273.06 1114.08 

Niveau 1 7.14 387.68 2768.03 
Niveau 2 10.2 435.99 4447.09 
Niveau 3 13.26 416.84 5527.29 
Niveau 4 16.32 331.83 5415.46 
Niveau 5 19.38 181.00 3507.78 

 ∑ = 22779.73 
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Tableau (4.17)  Calcul le moment de renversement sens Y-Y. 
 

 

 

 

 

 

4-16-Calcul de centre de gravité de la structure  

Tableau (4.18)  Centre de gravité et de torsion. 

Niveau 
Xi 

(m) 
Yi 

(m) 
XG 
(m) 

YG 

(m) 
RDC 10.726 10.417   
E 1 10.776 10.42   
E 2 10.771 10.42   
E 3 10.766 10.42   
E 4 10.745 10.428   
E 5 10.803 10.46   

∑ 64.587 62.565 10.76 10.42 

     bx = Lx – XG    ; bx = 22.30-10.76 = 11.54 m. 

     by = Ly – YG    ; by = 19.38-10.42 = 8.96 m. 

 b : Les point les plus éloigner par apport au centre de gravite pour les deux direction.   

Tableau (IV.19)  Vérification de renversement. 

 
W 

(KN) 
B 

(m) 
Ms 

(KN.m) 
Mr 

(KN.m) 

࢙ࡹ

࢘ࡹ
 

	܉ܜܛۻ

	ܖ܍܀ۻ
൒ ૚. ૞ 

Sens longitudinal 23779.92 11.54 274420.27 22779.73 12.04 CV 
Sens transversal 23779.92 8.96 213068.08 22205.06 9.59 CV 

L’ouvrage est donc stable au renversement, de plus le poids des fondations et la butée par 

les terres le rendent encore plus stable. 

4.17. Vérification de l'effort normal réduit 

L'article (7.4.3.1) du RPA99/version 2003 exige la vérification de l'effort normal réduit 

pour éviter la rupture fragile de la section de béton.et comme cette vérification est vérifiée 

sous charges statiques donc on doit refaire la vérification sous charge dynamique, La 

vérification s’effectue par la formule suivante : 

Niveau di(m) Fxi   (KN) Fxi*di    (KN.m) 

RDC 4.08 266.21 1086.13 
Niveau 1 7.14 377.96 2698.63 
Niveau 2 10.2 425.05 4335.51 
Niveau 3 13.26 406.38 5388.59 
Niveau 4 16.32 323.31 5276.41 
Niveau 5 19.38 176.46 3419.79 

 ∑=22205.06 
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Nrd = 
c

N

B f


28

0.3
.

 

Où :   N : L'effort normal maximal. 

          B : Section du poteau. 

          fc28 : Résistance caractéristique du béton. 

Tableau 4.20 : Vérification de l’effort normal réduit. 

Niveau Poteau 
Section 
(cm²) 

N 
(KN) 

Nrd 
(KN) 

Observation 

E5 C14 (35x35) 225.74 0.073 
Condition 

vérifiée 

E3 et E4 C14 (40x40) 623.16 0.15 
Condition 

vérifiée 

E1et E2 C14 (45x45) 1032.47 0.20 
Condition 

vérifiée 

RDC C14 (50x50) 1252.77 0.20 
Condition 
Vérifiée 

Vérification spécifique sous sollicitations normales (coffrage de poteau)  

      Avant de calculer le ferraillage il faut d’abord faire la vérification prescrite par le RPA 99, 

dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble dues 

au séisme, l’effort normal de compression est limité par la condition suivante :  

                   2 8

0 . 3U

c c

N

B f
  

                RPA 99V2003, ART 7.4.3.1. 

Avec  

N
d 
: L’effort normal de calcul s’exerce sur une section du béton.  

B
c 
: Section de poteau.  

F
c28 

: La résistance caractéristique du béton à 28 jours. 

    La vérification des poteaux sous sollicitations normales pour des combinaisons sismiques 

est représentée dans le tableau suivant : 

Tableau 5.1.Vérification des poteaux sous sollicitation normales. 

Poteaux Bc 
Nd(KN) Fc28  ≤ 

P1 50×50 1651.79 25 0,26 C.V 

P2 45×45 912.26 25 0,18 C.V 

P3 40×40 503.37 25 0.12 C.V 

P4 35×35 170.99 25 0,05 C.V 
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5.1. Introduction  

Pour la détermination du ferraillage on considère le cas le plus défavorable. On a utilisé 

l’outil informatique à travers le logiciel d’analyse des structures (ETABS), qui permet la 

détermination des différents efforts internes de chaque section des éléments, pour les 

différentes combinaisons de calcul.  

5.2. Ferraillage des poteaux  

5.2.15. Etude de ferraillage  

Les poteaux sont calculés en flexion composée. Chaque poteau est soumis un effort (N) et 

à deux moments fléchissant (Mx-x, My-y). Les armatures sont calculées à l’état limite ultime 

(E.L.U) sous l’effet des sollicitations les plus défavorables suivant les deux sens pour les cas 

suivants : 

 

Tableau 5.2:Coefficient de sécurité et caractéristiques mécaniques. 

Situation γb γc  σbc(MPa) fc28(MPa) σs(MPa) 

durable 1,5 1,15 1 14,17 25 348 
accidentelle 1,15 1,00 0,85 18,48 25 400 

 

a. Combinaisons des charges   

En fonction du type de sollicitation, nous distinguons les différentes combinaisons     

suivantes : 

        - Selon BAEL 91 : 

            E.L.U. : Situation durable : 1,35 G +1,5 Q  ………………. (1) 

       -Selon le R.P.A 99/version 2003 : Situation accidentelle (article 5.2) 

            G+Q±E …………………………. (2) 

           0.8G±E ………………………… (3) 

La combinaison (2) comprend la totalité de la charge d’exploitation ainsi que la charge 

sismique. Du fait que cette charge (exploitation) est tout à fait improbable, une grande partie 

de celle-ci (de 40% à 60%) peut effectivement représenter l’effet des accélérations verticales 

des séismes combinaison (3). 

La section d’acier sera calculée pour différentes combinaisons d’effort internes à savoir : 

1er):     Nmax, Mcorr 

2ème): M1max, Ncorr 

3ème): M2max, Ncorr  
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4ème): Nmin, Mcorr 

     Chacune des trois combinaisons donne une section d’acier. La section finale choisie 

correspondra au max des trois valeurs (cas plus défavorable). 

b. Recommandation du RPA99/version 2003 : 

D’après le RPA99/version 2003 (article 7.4.2 page 48), les armatures longitudinales 

doivent être à haute adhérence droites et sans crochet. Leur pourcentage en zone sismique IIa 

est limité par : 

 Amax = As/bh < 4% en zone courante. 

 Amax = As/bh < 6% en zone recouvrement. 

 Amin = As > 0,8 %bh (zone IIa). 

 Le diamètre minimal est de 12 mm. 

 La longueur minimale de recouvrement est de 40 ΦL. 

 La distance maximale entre les barres dans une surface de poteau est de 25 cm. 

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’extérieur des 

zones nodales (zone critiques). 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig.5.1 : Zone nodale. 

c. Les résultats obtenus : 

Nous avons retenu quatre (04) types pour l’étude du ferraillage des poteaux. Les 

sollicitations internes pour chaque élément sont données par le logiciel ETABS. 

 Combinaison : 0,8G±E  

Tableau 5.3 : Ferraillages des poteaux situation accidentelle (Nmax,Mcorr). 

Niveau Section 
N max 
(KN) 

M cor 
(KN.m) 

Sollicitation
As’ 

(cm²) 
As 

(cm²) 
Asmin 
(cm²) 

RDC 50x50 -1651.79 40.47 S.E.C 0 0 20 

1,2ème 45x45 -912.26 -64.77 S.E.C 0 0 16.2 

3,4ème 40x40 -503.37 34.77 S.P.C 0 0 12.8 
5ème 35x35 -170.99 37.213 S.P.C 0 2.28 9.8 
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Tableau 5.4 : Ferraillages des poteaux situation accidentelle (Mmax, Ncorr). 

Niveau Section 
N max 

(KN) 
M cor 

(KN.m) Sollicitation 
As’ 
(cm²) 

As 
(cm²) 

Asmin 

(cm²) 

RDC 50x50 -228.29 -76.604 S.E.C 0 0 20 
1,2ème 45x45 -233.87 -110.328 S.E.C 0 0 16.2 
3,4ème 40x40 -135.21 -90.228 S.P.C 0 7.07 12.8 
5ème 35x35 -59.2 -63.663 S.P.C 0 4.68 9.8 

 

 Combinaison 1,35G+1,5Q :  

Tableau 5.5 : Ferraillages des poteaux situation durable (Nmax,Mcorr). 

Niveau Section 
N max 

(KN) 
M cor 

(KN.m) Sollicitation
As’ 
(cm²) 

As 
(cm²) 

Asmin 

(cm²) 

RDC 50x50 -1252.77 -8.453 S.E.C 0 0 20 
1,2ème 45x45 -1031.47 -10.136 S.E.C 0 0 16.2 
3,4ème 40x40 -423.83 -19.278 S.E.C 0 0 12.8 
5ème 35x35 -225 22.328 S.E.C 0 0 9.8 

 
 

Tableau 5.6 : Ferraillages des poteaux situation durable (Mmax, Ncorr). 

Niveau Section 
N max 

(KN) 
M cor 

(KN.m) Sollicitation 
As’ 
(cm²) 

As 
(cm²) 

Asmin 

(cm²) 

RDC 50x50 -432.29 -22.778 S.E.C 0 0 20 
1,2ème 45x45 -701.07 29.166 S.E.C 0 0 16.2 

3,4ème 40x40 -341.75 -23.553 S.E.C 0 0 12.8 

5ème 35x35 -135.86 -33.055 S.P.C 0 3.55 9.8 

 
Tableau 5.7: Ferraillages des poteaux situation accidentelle (Nmax, Mcorr). 

Niveau Section 
N max 

(KN) 
M cor 

(KN.m) Sollicitation 
As’ 
(cm²) 

As 
(cm²) 

Asmin 

(cm²) 

RDC 50x50 -1202.077 -13.20 S.E.C 0 0 20 

1,2ème 45x45 -951.058 -22.21 S.E.C 0 0 16.2 

3,4ème 40x40 -540.84 -32.26 S.E.C 0 0 12.8 

5ème 35x35 -238.103 -23.26 S.E.C 0 0 9.8 

 
 
Tableau 5.8 : Ferraillages des poteaux situation accidentelle (Mmax, Ncorr). 

Niveau Section 
N max 
(KN) 

M cor 
(KN.m) 

Sollicitation
As’ 

(cm²) 
As 

(cm²) 
Asmin 
(cm²)

RDC 50x50 -902.78 36.97 S.E.C 0 0 20 

1,2ème 45x45 -740.88 70.38 S.E.C 0 0 16.2 

3,4ème 40x40 -363.10 71.86 S.P.C 0 1.17 12.8 
5ème 35x35 -90.61 55.72 S.P.C 0 5.42 9.8 
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Tableau 5.9 : Ferraillage longitudinal adopté pour les poteaux. 

Niveau Section 
As’ 

(cm²) 
As 

(cm²) 
Amin RPA 

(cm2) 
ACNF 

(cm2) 
Choix des 
armatures 

Asadop 

(cm²) 
RDC 50x50 0 0 20 2.72 8HA20 25.13 
1,2ème 45x45 0 0 16.2 2.22 4HA16+4HA20 20.61 
3,4ème 40x40 0 7.07 12.8 1.73 4HA14+4HA16 14.24 
5ème 35x35 0 5.42 9.8 1.33 4HA14+4HA14 12.32 

 

 Calcul d’armature transversale   

 Espacement des armatures transversales  

D’après l’article 7.4.2.2.du RPA99/version2003, la valeur maximale de l’espacement est 

fixée comme suit :   

-Dans la zone nodale : St  Min (10߶௟ ; 15cm) ⇨ St  Min (14 ; 15cm)…  en zone IIa. 

-Dans la zone courante : St 15l= 21cm  ….  en zone IIa. 

Où  est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau. 

On adopte un espacement de : 

-8 cm  en zone nodale. 

-10 cm en zone courante. 

 Vérification du ferraillage transversal selon l’RPA99/version2003: 

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule suivante : 

et

uat

fh

V

t

A

.

.


 

Vu: L’effort tranchant du calcul. 

 ht: Hauteur totale de la section brute. 

fe: Contrainte limite élastique de l'acier d'armature transversale. 

t : L'espacement des armatures transversales. 

ρa: Est un coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort 

tranchant; il est pris égale: 

a = 2.5 si l'élancement géométrique λg  ≥ 5. 

a  = 3.75 si l'élancement géométrique λg< 5. 

On a : 

 Vu max = 9.74 KN. 

 ht = 0.50– C – C’ = 0.44m. 

  fe = 400 MPa. 
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5.712

0.50

2.856

a

L
λ f

g   ൐ 5            a  = 2.50 

 Vérification dans la zone courante : 

²138.0
400000*44.0

10.0*10*74.9*5.2

.

.. 4

cm
fh

SV
A

et

tua
t 



 

At= 4T8 = 2.01 cm²    

 Vérification dans la zone nodale : 

²110.0
400000*44.0

08.0*10*74.9*5.2

.

.. 4

cm
fh

SV
A

et

tua
t 


 

At= 4T8= 2.01 cm²   

 Vérification des cadres des armatures minimales :  

La quantité d’armatures transversales minimale exprimée par  %
.bS

A

t

t  est donnée comme 

suit :  

Si g   5                0.3%        

       Si g ≤  3            0.8% 

        Si  3 <g<  5      interpoler entre les valeurs limites précédentes    

g  : Est l’élancement géométrique du poteau est donnée par : 

f f
g

L L
( ou )

a b
   

Avec "a" et "b", dimensions de la section droite du poteau dans la déformation considérée, et 

"Lf" longueur de flambement du poteau. 

Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur droite 

minimum de 10 t 

On a : 3< g < 5  on obtient :   %48.0%
.


bS

A

t

t  

-Dans la zone courante : St = 10 cm 

.......%.........48.0%63.0
5010

314
CV


 

-Dans la zone nodale : St = 8 cm      

.......%.........48.0%79.0
508

314
CV


 

Les résultats du ferraillage transversal sont résumés dans le tableau suivant : 
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                                 Tableau (5.10)  Armature transversale (Zone courante). 

                             
Tableau (5.11).Armature transversale (Zone nodale). 

 Vérification du poteau à l’effort tranchant  

߬௨ ൌ
௏ೠ
௕୶ௗ

൏   MPaMPafMin bcju 33.35;/20.0    

d=0.9*0.5=0.45 

τ୳ ൌ
௏ೠ
௕୶ௗ

ൌ ଽ.଻ସ୶ଵ଴షయ

଴.ହ଴୶଴.ସହ
ൌ 0.043 MPa. 

Donc :  τ୳ ൌ 0.043MPa	 ൏ τ୳ഥ  = 3.33 MPa…………………….Condition Vérifiée. 

 Vérification de la contrainte de cisaillement  

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton buτ sous combinaison 

sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante :  

                           g

g

0.075 si: 5

0.04   si: 5d






  
 

5.712
0.50

2.856
;

0.50

2.856

b

L
;

a

L
λ ff

g 














Min

 

gλ =5.712 ൐5  075.0d  

τୠ୳ ൌ d xfc28= 0.075x25= 1.875 Mpa 

Donc : τ୳ ൌ 0.043MPa	 ൏ τୠ୳ ൌ 1.875	Mpa…………………….Condition Vérifiée. 

Les autres résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

 

 

 

Poteaux 
V 

(KN) 
St 

(cm) 
At 

(cm²) 
ࢍ ܉ Choix 

Aadop 
(cm²) 

% 
Cal 

% 
Min 

OBS 

(50x50) 9.74 10 0.138 5.71 2.5 4T8 2.01 0.63 0.48 CV 
(45x45) 22.23 10 0.473 4.76 3.75 4T8 2.01 0.45 0.44 CV 
(40x40) 16.25 10 0.230 5.36 2.5 4T8 2.01 0.50 0.3 CV 

(35x35) 24.2 10 0.343 6.12 2.5 4T8 2.01 0.57 0.3 CV 

Poteaux 
V 

(KN) 
St 

(cm) 
At 

(cm²) 
ࢍ ܉ Choix 

Aado 
(cm²) 

% 
Cal 

% 
Min 

OBS 

(50x50) 9.74 8 0.110 5.71 2.5 4T8 3.14 0.79 0.48 CV 
(45x45) 22.23 8 0.378 4.76 3.75 4T8 2.01 0.56 0.44 CV 
(40x40) 16.25 8 0.184 5.36 2.5 4T8 2.01 0.63 0.3 CV 

(35x35) 24.2 8 0.275 6.12 2.5 4T8 2.01 0.71 0.3 CV 
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Tableau (5.12) Vérification de la contrainte de cisaillement et l’effort tranchant. 

 Vérification des poteaux à l’ELS  

La fissuration est peu nuisible dans les sections des poteaux, donc la seule vérification à 

faire est la contrainte de compression du béton, cela pour le cas de sollicitations les plus 

défavorables. 

σୠୡ ൏ σതୠୡ ൌ 0.6 ௖݂ଶ଼ ൌ  ܽܲܯ15

σbc : Contrainte maximale dans le béton comprimé. (σbc = KxY) 

Avec    
Y : Position de l’axe neutre  Et : K=

୑౩౛౨

୍  

-Position de l’axe neutre: 

Y= ŋ 
୅౩ା୅′౩

ୠ
ට1 ൅

ୠୢ୅౩		ାୠୢ୅′౩
଻.ହሺ୅౩ା୅′౩ሻ²

 - 1 

Avec :   ŋ = 15 (c’est le coefficient d’équivalence acier – béton). 

௦ܣ																		
′= 0 

-Moment d’inertie I: 

  I=
ୠ

ଷ
 y3+ ŋ [As (d-y) 2 +ܣ௦

′ (y-d’) 2]    

Les résultats obtenus sont résumé dans le tableau suivant :  

                  Tableau 5.13 : Récapitulatif de vérification des poteaux à l’ELS. 

Zone 
Mmax 

(KN.m) 
Ncorr 

(KN) 
As 

(cm²) 
Y 

(cm) 
I 

(cm4) 
bc  

(MPa)
bc  

(MPa) 
bcbc  

1 16.598 -894,09 12,79 16,45 347421,69 0.79 15 C.V 

2 24.087 -645,94 10 ,03 13,8 271587.84 1.22 15 C.V 

3 17.29 -473,12 7,59 11,89 215364.47 0.95 15 C.V 

4 24.179 -105,03 3,51 10,07 124671.01 1.95 15 C.V 

 

 Vérification de l’effort normale ultime  

Section 
(cm2) 

Vu 

(KN) 
u 

(MPa) 
ࢍ ࢊ 

ૌܝ܊ 
(MPa) 

ૌܝതതത 
(MPa) ૌܝ ൏ ૌܝതതത ૌܝ ൏  ࢛࢈࣎

(50x50) 9.74 0.043 5.712 0.075 1.875 3.33 CV CV 
(45x45) 22.23 0.121 4.76 0.04 1 3.33 CV CV 
(40x40) 16.25 0.112 5.36 0.075 1.875 3.33 CV CV 
(35x35) 24.2 0.219 6.12 0.075 1.875 3.33 CV CV 
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L'effort normal ultime est définit comme étant l'effort axial maximal que peut supporter un 

poteau sans subir des instabilités par flambement. L'expression de l'effort normal ultime est:  

28.
.

0,9.
r c e

u
b s

B f f
N A

 
 

  
   

 : Coefficient en  fonction de l'élancement   . 

 .Section réduite du béton :࢘࡮

A : Section d'acier comprimée prise en compte dans le calcul. 

-Calcul de : 

 = 
2

2

0.85
................... 50

1 0.20
35

1500
.................. 50 70

si

si







        

  
  

-Calcul de : 

fl

i
      ,  

I
i

B
  

Lf: Longueur de flambement 

I : Rayon de giration 

B : L’aire de la section 

I : Moment d’inertie de la section 

-Calcul de Br : 

Br = (a-0.02)2 

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant : 

Tableau 5.14 : Vérification de l’effort normale ultime. 

Poteaux Section(cm2)   m)࢘࡮
2) As(cm2) Nu(KN) Nmax(KN) Nmax<Nu 

ZONE 1 (50x50) 19.87 0.798 0.2304 28.65 4274.11 1252.77 CV 
ZONE2 (45x45) 16.49 0.813 0.1849 20.36 3343.28 1031.47 CV 

ZONE 3 (40x40) 18.55 0.804 0.1444 18.48 2627.21 423.83 CV 

ZONE 4 (35x35) 21.2 0.791 0.1089 12.32 1890.30 225 CV 
Le ferraillage choisit satisfait tous les vérifications. 

Le schéma de ferraillage des poteaux est montré dans la figure suivante :
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                   Figure 5.2 : Schémas de ferraillage des poteaux. 

5.3. Ferraillage des poutres 

Les poutres sont des éléments structuraux qui transmettent les efforts du plancher vers les 

poteaux. Elles sont sollicitées par un moment fléchissant et un effort tranchant. Leur 

ferraillage donc est déterminé en flexion simple à l'état limite ultime (ELU), puis vérifiés à 

l'état limite de service (ELS), suivant les recommandations du RPA 99/version 2003. Les 

poutres sont étudiées en tenant compte des efforts donnés par l’ETABS 9.7, qui résultent des 

combinaisons les plus défavorables, présenté par le RPA et le BAEL 91 : 

1,35G+1,5Q 

G+Q  

G+Q±E  

0,8G±E  
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5.3.1. Calcul du Ferraillage 

Dans notre structure on a les types des poutres suivants : 

 Poutres principales (45x30) cm. 

 Poutres secondaires (40x30) cm. 

5.3.2. Exemple de calcul  

On va prendre comme exemple de calcul les poutres principales : 

5.3.2.1. Calcul des armatures longitudinales  

Ferraillage en travée: 

θ = 1                             γb=1.5                          γs=1.15       

 

MPA
f

MPA
f

f
s

e
s

b

c
bu 3482.14

85.0 28 









 Mt max = 71.153 

µ = 
bu

U

fbd

M
2

= 
଻ଵ.ଵହଷൈଵ଴¯³

଴.ଷൈሺ଴.ସ଴ହሻ²ൈଵସ.ଶ
=0.1018 

Pour FeE400 => μl=0,392              (tableau BAEL 91 art 2.1.3)  

μbu=0,1018 < μl= 0,392 et => la section est simplement armée A’= 0 

Calcul d’armatures tendus AS :  

μbu=0,1018 < 0,275 (d’après le BAEL91 art 2.3.1 on calcule Z)  

Z = d (1- 0,6μbu) = 0.3802 m  

 s = fe /γs= 400 / 1.15 = 348 MPA 

 Ast1 = 
s

U

Z

M

.
= 
଻ଵ.ଵହଷൈଵ଴¯³ൈଵ଴⁴

଴.ଷ଼଴ଶൈଷସ଼
ൌ 5.37cm². On adopte : 3T16 =6.03 cm2 

 En appuis : 

θ = 0,85      γb=1,15 ; γs=1 

MPA
f

MPA
f

f
s

e
s

b

c
bu 4007.21

85.0 28 







  

μ ൌ	
M୫ୟ୶
୅

b. dଶ	. ϐbc
ൌ 	

176	x10ିଷ

0.3xሺ0.405ሻଶx21.7
ൌ 0.1648 

Pour FeE400 => μl=0,392 (tableau BAEL 91 art 2.1.3)  

μbu= 0,1648< μl= 0,392 et => la section est simplement armée A’= 0 

Calcul d’armatures tendus AS 

=> Z = d (1- 0,6µbu) = 0,3649m AS = 
s

U

Z

M

.
= 

ଵ଻଺଴

଴.ଷ଺ସଽൈସ଴଴
ൌ12.05cm2 

a) Condition de non fragilité (BAEL91) 
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     228 467.1
400

1.2
405.03.023.023.0min cm

fe

f
dbA t 

 
b) Pourcentage exigé par RPA99/version 2003 

PP) 

 min = 0,005 * 45* 30 = 6.75 cm² > As calculéeܵܣ

 cm² (Zone courante) 54 = 30 *45 * 0.04 = ݔܽ݉ ܵܣ

 cm² (Zone de recouvrement) 81 = 30 *45 * 0.06 =ݔܽ݉ ܵܣ

PS) 

 min= 0,005* 40*30= 6 cm² > As calculéeܵܣ

 48cm² (Zone courante) = 30 *40 * 0.04 = ݔܽ݉ ܵܣ

 72cm² (Zone de recouvrement) = 30*40 * 0.06 = ݔܽ݉ ܵܣ

c)Longueur de recouvrement  

La longueur minimale de recouvrement est de : Lr = 40Φ 

Le ferraillage des poutres principales et secondaires est résumé dans les tableaux suivants :  

                            Tableau 5.15 : Ferraillage des poutres principales. 

Poutre 
M 

(KN.m) 
As 

(cm2) 
Choix des barres 

Amin 

(cm2) 
Amax 

(cm2) 
Aadopté 

(cm2) 

PP 
(45x30) 

Sur appuis 176 12,05 3HA16+3HA20 6,75 48 15,45 
En travée 71,153 5,37 3HA20 6,75 48 9,42 

                         Tableau 5.16 : Ferraillage des poutres secondaires  

Poutre 
M 

(KN.m) 
As 

(cm2) 
Choix des barres 

Amin 

(cm2) 
Amax 

(cm2) 
Aadopté 

(cm2) 

PS 
(40x30) 

Sur appuis 141,15 10,89 6HA16 6 48 12.06 
En travée 69,8 6.02 3HA16 6 48 6,03 

5.3.2.2. Calcul des armatures transversales 

a)Selon le BAEL91  

La section minimale At doit vérifier : 
0.4 t

t
e

b S
A

f


  

b : largeur de la poutre ; 

St : l’espacement des armatures transversales  St≤ min (0,9d ; 40 cm) ;  

On adopte les espacements suivants :……………………………..St = 20cm 

 Pour la poutre (45x30) cm : Donc :    At ≥ 0,4x0,3x0,20 / 400   =>At ≥ 0,6cm2 

Avec : un diamètre des armatures d’âme : 







 min

0 ;
10

;
35 lt

bh
Min 







 2.1;

10

30
;

35

45
Mint

  
Soit :  

 Selon le RPA99/version 2003 : 

8 .t mm 
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La section minimale At doit vérifier :   At = 0,003 . St .b  

L’espacement maximal : 

- En zone nodale :    St ≤ min (h/4 ; 12 L ) =11,25    donc St = 10cm  

- En zone courante : St ≤ h/2=45/2=22,5.                           St = 20cm 

On adopte les espacements suivants : 

- En zone nodale : ………………………………………..St = 10cm ; 

- En zone courante : ……………………………………...St = 20cm 

On aura alors : At = 0.003 x St x b = 1,8 cm2>  0.6 cm2 

Le choix des barres est le suivant : 4Φ8 :………………….. At = 2.01cm2 

 . . . . .St (adopté) =Min .tB A E L tR P AS S ……………………..……St = 20cm 

On aura un cadre et un étrier de diamètre «Φ8 ». 

 Vérification des contraintes tangentielles conventionnelles 

߬௨ ൌ
௨ܸ

ܾ݀
൏ ߬௨̅ 

߬௨ ൌ
ଵଵଷ.଼ଶൈଵ଴³

ଷ଴ൈሺ଴.ଽൈସହሻൈଵ଴²
=0.936 

Avec : ߬̅௨ ൌ ݊݅ܯ ቀ0,20 ௙೎మఴ
ఊ್

 ; ቁܽܲܯ	5 ൌ  .	ܽܲܯ	3,33

Tableau 5.17 : Vérification de contrainte de cisaillement des poutres. 

poutre 
Contrainte de cisaillement 

Localisation ࢛ࢂሺࡺ࢑ሻ ࢛࣎ሺࢇࡼࡹሻ ࣎ത࢛ ሺࢇࡼࡹሻ OBS 

PP(45x30) 
Sur appui 113.82 0.936 3.33 CV 
En travée 90.24 0.742 3.33 CV 

PS(40x30) 
Sur appui 136.13 1.260 3.33 CV 
En travée 69.03 0.639 3.33 CV 

 
 

 Armature inferieure tendu sur appui d’ABOUT : 

 A ≥	૚.૚૞ܠ܉ܕ܃܄
܍܎

ൌ3.27*10ିସm² → Aୱ=12.06 cm² > 3.27 cm² 

 Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis : 

V୳	୫ୟ୶ ≤ 0.4 
୤ౙమఴ
γౘ
∗ b ∗ a 

Avec :൜
a ൌ b െ c െ 2	cm ൌ 30 െ 3 െ 2 ൌ 25	cm
γୠ ൌ 1.5																																																												

 V୳	୫ୟ୶ ൑ 0.267 ∗ fୡଶ଼ ∗ b ∗ a ൌ 500.63	Kn → V୳	୫ୟ୶ ൌ 113.82 ൏  ݊ܭ	500.63

 Vérification de l'état limite de déformation (la flèche):  

On doit vérifier que: 
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1)
௛

௅
൒ ଵ

ଵ଺
 

2)
௛

௅
൒ ଵ

ଵ଴
. ெ௧	௦௘௥
ெ଴	௦௘௥

 

3)
஺

௕଴.ௗ
൑ ସ.ଶ

௙௘
 

La vérification de la flèche est inutile sauf si l'une des trois conditions n'est pas vérifier. 

Avec  L: la portée entre nus d'appuis (L=4.95m).  

          Mt: moment maximum en travée.  

      M0: moment isostatique 

      As: section d'armateur tendu correspondante. 

 Poutres principales : 

ቀ୦౪
୐
ቁ ൒ ቀ ଵ

ଵ଺
ቁ ⇒ 	 ሺ0.09 ൐ 0,0625ሻ……………………… . .  .	܍éܑ܎ܑܚéܞ

ቀ୦౪
୐
ቁ ൒ ൬

୑౩౛౨,౪౨౗౬é౛

ଵ଴	୑బ,౩౛౨
൰ ⇒ 	 ሺ0,09 ൐ 0,072ሻ……………….		 .  .܍éܑ܎ܑܚéܞ

ቀ ୅౩
ୠൈୢ

ቁ ൑ ቀସ.ଶ
୤ୣ
ቁ 		⇒ 	 ሺ0,0049 ൏ 0,0105ሻ……………………ܞéܑ܎ܑܚé܍. 

Avec: 

ht= 45cm;b = 30cm;d= 40,5cm;L = 4,95m;As = 6,03 cm2  

Mser, travée= 29,794KN.m ; M0,ser= 41,263 ; fe = 400MPa 

 Poutre  secondaire:(40x30) : 

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont vérifiées : 

൬
h୲
L
൰ ൒ ൬

1
16
൰ ⇒ 	 ሺ0,086	 ൐ 0,0625ሻ……………………… .  .	܍éܑ܎ܑܚéܞ

൬
h୲
L
൰ ൒ ቆ

Mୱୣ୰,୲୰ୟ୴éୣ

10	M଴,ୱୣ୰
ቇ ⇒ 	 ሺ0,086 ൐ 0,061ሻ……………… .  .܍éܑ܎ܑܚéܞ

൬
Aୱ
b ൈ d

൰ ൑ ൬
4.2
fe
൰ 		⇒ 	 ሺ0,0087 ൏ 0,0105ሻ……………… . .  .܍éܑ܎ܑܚéܞ

Avec: 

ht= 40cm ; b = 30cm ; d= 36 cm ; L = 4,60 m ; As = 9.42cm2  

Mser, travée= 9,82KN.m;M0, ser= 15,91KN.m ; fe = 400MPa 

 Vérification des contraintes à l’ELS : 

La vérification des poutres à l’ELS est effectuée comme suit: 

 Calcul de la position de l’axe neutre : 

2

15( ) 15( ) 0
2 s s s s

y
b A A y A d A d          

 

 Calcul du moment d’inertie :     
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ܫ ൌ 	
ܾܻ³
3

൅ ሺ݀ܣ15	 െ ܻሻଶ 

Où : As : section d’armatures tendue.  

  .section d’armatures comprimées :′ܣ									

        n=15 coefficient d’équivalence. 

 

 Vérification des contraintes : 

Il faut que les contraintes de compression du béton soient vérifiées :			ߪ௕௖	 ൑  	௕௖ߪ

௕௖ߪ ൌ .ଵݕ ௕௖തതതതߪ                ݇ ൌ 0,6	 ௖݂ଶ଼ ൌ   ܽܲܯ	15

Avec :               K ൌ ୑౩౛౨

୍
        et                 ߪ௕௖= K. yଵ 

 Exemple de calcul (poutre principale) (45x30): 

 

Y= ŋ 
୅౩ା୅′౩

ୠ
		ට1 ൅

ୠୢ୅౩		ାୠୢ୅′౩
଻.ହሺ୅౩ା୅′౩ሻ²

 ‐ 1 

ݕ ൌ 15 ଵହ,ସହ

ଷ଴
	ට1 ൅

ଷ଴ൈସ଴,ହൈଵହ,ସହ

଻,ହሺଵହ,ସହሻ²
 -1 cmy 45,18  

ܫ  ൌ 	
௕௒³

ଷ
൅ ሺ݀ܣ15	 െ ܻሻଶ 

42
3

69,175481)45.185.40(45,1515
3

)45,18(30
cmI 


  

1045,18
1069,175481

10263,41
4

6





bc  

 MPaMPa bcbc 1533,4     C.V 

Les résultats de calculs sont indiqués dans les tableaux suivants : 

 

Tableau 5.18 : Vérification des poutres principales à l’ELS. 
Poutre ݎ݁ݏܯሺܽ݌ܯሻ Y(cm) I(cm4) ࢉ࢈࣌(Map) ࢉ࢈࣌തതതതതሺࢇ࢖ࡹሻ OBC 

PP(45x30) 
RDC 

Sur appuis 41,263 18,45 175481,69 4,33 15 CV 
En travée 29,794 15,38 125542,86 3,65 15 CV 

 
                      Tableau 5.19 : Vérification des poutres secondaires à l’ELS. 

Poutre ࢘ࢋ࢙ࡹሺࢇ࢖ࡹሻ Y(cm) I(cm4) ࢉ࢈࣌(Map) ࢉ࢈࣌തതതതതሺࢇ࢖ࡹሻ OBC 

PS(40x30) Sur appuis 15,91 15.66 113245.04 2,2 15 CV 

22
3

)'(')(
3

.
dynAydnA

yb
I 









 1

5.7
115

S

S

A

bd
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A
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22
3
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dynAydnA

yb
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seront calculés en flexion composée et au cisaillement, leurs ferraillage est composé 

d’armatures verticales et d’armatures horizontales. 

5.4.1. Combinaisons du calcul  

Les combinaisons des actions sismiques et des actions dues aux charges verticales à 

prendre en considération sont données ci-après:  

 Selon le BAEL91/99 : 1.35 G +1.5 Q 

                                                   G +Q        

 Selon le RPA99/version 2003 : G + Q + E 

                                                          0.8G + E 

5.4.2. Recommandations du RPA99/version2003  

 Armatures verticales  

La disposition du ferraillage vertical se fera de telle sorte qu’il reprendra les contraintes de 

la flexion composée en tenant compte des prescriptions imposées par le RPA99/version 2003 : 

 L’effort de traction engendré dans une partie du voile doit être repris en totalité par 

les armatures dont le pourcentage minimal est de 0.20% de la section horizontale 

du béton tendu. 

 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 l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 

(1/10) du largueur du voile, cet espacement doit être au plus égal à 15cm. 

 

 

 

 

 

                    

 

S/2  S 

L 
L/10  L/10 
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Figure 5.6 : Disposition des armatures verticales dans le voile. 

 Armatures horizontales : 

Les armatures horizontales parallèles aux faces du mur doivent être disposées sur chacune 

des faces entre les armatures verticales et la paroi du coffrage et doivent être munie de 

crochets à (135°) ayant une longueur de 10Φ. 

Ces armatures reprennent les sollicitations de l’effort tranchant. 

 Armatures transversales : 

Les armatures transversales doivent respecter les dispositions suivantes :  

 L’espacement des barres verticales et horizontales doivent être inférieur à la plus 

petite valeur de deux valeurs suivantes : 

S ≤ 1.5 e 

S ≤ 30 cm 

e : épaisseur du voile  

 Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins  quatre épingles au 

mètre carré. 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. 

 Les longueurs de recouvrement doivent être égales à : 

- 40Φ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts 

sont possibles. 

- 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les 

combinaisons des charges possibles. 

 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 : 

A୴୨ ൌ 1.1	
Vഥ

௘݂
		Avec	T ൌ 1.4	V୳ 

Vu : Effort tranchant calculée au niveau considéré. 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les 

efforts de traction dus au moment de renversement. 

 Armatures de potelet : 
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Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la 

section de celle-ci est ≥ 4T10 ligaturées avec des cadres horizontaux dont l’espacement ne 

doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.    

5.4.3. Ferraillage des voiles  

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M.) 

σଵ	;	ଶ ൌ
N
B
േ
MV
I

 

Avec  N : Effort normal appliqué, 

          M : Moment fléchissant appliqué. 

          B : Section du voile. 

          V : Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée. 

          I : Moment d'inertie. 

On distingue 3 cas : 

1er cas : 

Si (σ1 et σ2) > 0 : la section du voile est entièrement comprimée " pas de zone tendue ".  

ܨ ൌ
ଵߪ ൅ ଶߪ

2
 ௖݁ܮ

Lc : Longueur de la section comprimée. 

௖ܮ ൌ  ܮ

௩ܣ ൌ
ܨ െ ܤ ௕݂௖

௘݂
 

F : Volume de contrainte. 

2ème cas : 

Si (σ1 et σ2) < 0 : la section du voile est entièrement tendue " pas de zone comprimée"  

ܨ ൌ
ଵߪ ൅ ଶߪ

2
ൈ ்ܮ ൈ ݁ 

LT : Longueur de la section tendue. 

்ܮ ൌ  ܮ

Av = F/fe 

3ème  cas : 

Si (σ1 et σ2) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on 

calcule le volume des contraintes pour la zone tendue. 

ܨ ൌ 	
σଶ
2
ൈ ݁ ൈ L୘ 
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L୘ ൌ 	
σଶ

σଵ ൅ σଶ
 ܮ

Av = F/fe 

-Si Av < A min, on ferraille avec la section minimale. 

-Si Av > A min, on ferraille avec Av. 

5.4.3.1. Exemple du calcul 

Nous proposons le calcul détaillé en prenant les voiles de (L=1,6m) : 

 Détermination des sollicitations :  

        Nmax=5544,1KN               Mcorre=1273,7 KN.m                                                                     

        Nmin= 2290,5KN.              Mcorre= 1737,7 KN.m                                                                        

        Mmax=4946,9KN               Ncorre= 3779,2KN.M                            

        B = 1,6x0.2 = 0.32m²        

4
33

068,0
12

6,12,0

12
m

Le
I 





  

m
L

V 8,0
2

6,1

2


  

a) Armatures verticales: 

Sous   Nmax 

                 ²/6,2340
068,0

8,07,1273

32.0

1,5544

²/01,32310
068.0

8,07,1273

32.0

1,5544

2

1

mKN
x

I

Mv

B

N

mKN
x

I

Mv

B

N








  

Sous  Nmin  

                  ²/09,13030
068.0

8,07,1737

32.0

3,2372

²/9,27856
068.0

8,07,1737

32.0

3,2372

2

1

mKN
x

I

Mv

B

N

mKN
x

I

Mv

B

N








 

Sous   Mmax 

                 ²/8,46388
068.0

8.09,4946

32.0

2,3779

²/8,70008
068.0

8.09.4946

32.0

2,3779

2

1

mKN
x

I

Mv

A

N

mKN
x

I

Mv

A

N








   

Nous constatons que le cas le plus défavorable est donné par le Nmax donc la section est 

entièrement tendue.
 

1) Calcul de Lt: 
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mLL T 5.06,1
09,130309.27856

09,13030

21

2 










 

TLeF 
2

2 = KN50,6512.05.0
2

 13030.09


 

 Armature verticale :  

Av = F/fe 

AV=16,28 

(Av / ml) / Face = (16,28/2)/1,6 =  5,08 cm² 

 Armature minimale : 

- Vérifications vis à vis du RPAV2003 (art : 7.7.4.1) : 

Amin RPA = max (0.2% b×Lt  ,
B.ft28

fe
) 

b : épaisseur du voile.  

Lt : longueur de la section tendue.  

0.2% b×Lt = (0.2% × 0.2 ×0.5 )/ = 2 cm2 

           
B.ft28

fe
 = 16,8cm2 

 Amin = max (2, 16.8) = 16.8cm² 

           Amin RPA = 16.8cm2 

On prévoit des armatures de couture si on a une reprise de bétonnage dans notre cas nous 

n’avions  pas de reprise de bétonnage donc on n’ajoute pas les armatures de coutures avec les 

armatures verticales. 

Donc		Aୱ୚ ൌ MaxሺA୚; A୫୧୬ሻ ൌ 16.8		cm² 

Le ferraillage adopté : 6HA14+10HA14.     (As=  24.63 cm²)                    

Nous adoptons alors le même type de ferraillage sur toute la surface du voile  

 Espacement  

En	zone	courante :	S୲ ൑ Minሺ1.5e; 30ሻ ൌ 	30	cm 		Soit	S୲ ൌ 15	cm 

En	zone		d’about  :	S୲ୟ ൌ
S୲
2
ൌ 10	cm 

 Armature horizontale  

    D'après le BAEL91: AH = AV/4 = /4 = 6.16 cm2   

    D'après le RPA :     

            b.h % 0,15A min   = 0.0015x20x160 = 4.8cm². 

            Amin= 4.8cm². 
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       Soit donc : AH=max [RPA.V2003 ; BAEL]= 6.16cm2    

           AH  =16HA10=  12.56cm²/face/ml 

 Armature transversale  

Les  deux nappes d'armatures verticales doivent être reliées au moins par quatre                        

(4) Epingles au mètre carré, soit :   4 HA8. 

 Vérification de contrainte de cisaillement 

 Selon le RPA  

La contrainte de cisaillement dans le béton est limitée selon le RPA99 [art 7.7.2] à :       

 τadm= 0,2xfc28 = 5 Mpa. 

D’après les résultats obtenues des analyses on a Vmax = 11.24KN 

                  = 1.4
d.b

V
= 1.4 × 11.24 × 10-3/ (0.20 × 0.9 × 1,6) = 0.05 MPa 

                                    τ  < τadm  ………………….  condition vérifiée.   

 Selon le BAEL:   

                b  = 
d.b

V
 = 11.24x 10-3/ (0.20 x 0.9 x 1.6) = 0.03MPa 

                 b 
fcj

min 0.15 ;4MPa  = 3.26 MPa.u
b

 
     

………… condition vérifiée.  

 Vérification à L'ELS: 

σୠୡ ൌ 	
Nୗ

B ൅ 15. ௦ܣ
	൑ σୠୡതതതത ൌ 0.6 ൈ ଶ଼݂ ൌ 15MPa 

σୠୡ ൌ 	
4061.12 ൈ 10ିଷ

0.32 ൅ ሺ15 ൈ 24.63 ൈ 10ିସሻ
ൌ  ܽܲܯ11.37	

σୠୡ ൏ σୠୡതതതത					۱ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ	ܞéܑ܎ܑܚé܍ 

 

 

Les résultats de calcul pour tous les voiles sont regroupés dans les tableaux ci-après : 

Tableau 5.20 : Ferraillage verticale du voile  type 1 avec L=1,6. 
 

Zone 
sollicitatio

n 
N 

(KN) 
M 

(KN.m) 
Ϭ1 

(KN/m²) 
Ϭ2 

(KN/m²) 
Natur

e 
Lc 

(m) 
LT 

(m) 
F 

(KN) 
Av 

(cm²) 

1 
Nmax 5544,1 1273,7 32310.01 2340.6 SEC 1.6 / 5544.09 0.00 
Nmin 2372,3 1737,7 27856.9 -13030.09 SPC 1.1 0.5 651.5 16.28 
Mmax 3779,2 2946,9 34714.7 -11094.7 SPC 1.2 0.39 1353.8 33.84 

2 
Nmax 4809,8 1126,4 28282.38 1778.86 SEC 1.6 / 4809.79 0.00 
Nmin 2290,5 1518,5 25022.51 -10706.8 SPC 1.2 0.48 513.92 12.84 
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Mmax 3476,1 1386,2 27171.04 -5445.42 SPC 1.3 0.27 147.02 3.68 

3 
Nmax 3118,4 710,03 18098.29 1390.76 SEC 1.6 / 3118.24 0.00 
Nmin 1314,2 853,93 14153.11 -5939.36 SPC 1.1 0.47 279.14 6.97 
Mmax 2148,1 3133,8 43581.04 -30155.4 SPC 0.9 0.65 1960.1 49 

4 
Nmax 1128,9 190,73 5771.69 1283.93 SEC 1.6 / 1128.89 0.00 
Nmin 353,61 349,07 5211.73 -3001.37 SPC 1.0 0.58 174.07 4.35 
Mmax 763,01 787,56 11649.8 -6804.28 SPC 1 0.59 401.45 10.03 

 

Remarque : Concernant le choix des barres La section à prendre et celle correspondante au 

maximum des valeurs calculées avec Nmax ; Nmin ; Mmax. 

Tableau 5.21 : Choix des barres du voile  type 1. 

 Choix des barres/nappe 

Zone 
Av 

(cm²) 
Amin 

(cm²) 

As 

cm² 
Aadop 

(cm²) 
ZC 

St 

cm 
Zone 

D’about
St 

(cm)
AH 

(cm2) 

AHadop 

(cm²) 
Choix 

St 
cm 

1 33.84 16.8 33.84 24.63 10HA14 15 6HA14 10 6.16 12.56 16HA10 15 

2 3.68 16.8 16.8 24.63 10HA14 15 6HA14 10 6.16 12.56 16HA10 15 

3 49 16.8 49 18.1 10HA12 15 6HA12 10 6.16 12.56 16HA10 15 

4 10.03 16.8 16.8 18.1 10HA12 15 6HA12 10 6.16 12.56 16HA10 15 

 

Tableau 5.22 : Ferraillage verticale du voile  type 2  avec L=2,22. 

Zone sollicitation 
N 

(KN) 
M 

(KN.m) 
Ϭ1 

(KN/m²) 
Ϭ2 

(KN/m²) 
Nature 

Lc 

(m) 

LT 

(m) 
F 

(KN) 
Av 

(cm²) 

1 
Nmax 2213,5 200,636 6267.93 3793.42 SEC 2.22 / 3075.75 0.00 
Nmin 771,86 703,516 6092.57 -2584.12 SPC 1.55 0.66 170.55 4.26 
Mmax 1349,2 2456,9 18217.24 -12084.5 SPC 1.33 0.88 1063.4 26.58 

2 
Nmax 1973,1 174,07 5557.74 3410.88 SEC 2.22 / 1991.03 0.00 
Nmin 681,54 744,982 6143.01 -3045.10 SPC 1.48 0.73 222.29 5.55 
Mmax 1187,5 1646,3 12851.04 -7453.31 SPC 1.01 0.81 603.71 15.09 

3 
Nmax 1271,6 80,992 3389.45 2390.54 SEC 2.22 / 1283.15 0.00 
Nmin 433,2 504,07 4092.97 -2123.88 SPC 1.46 0.76 161.41 4.03 
Mmax 778,98 661,04 5846.82 -2306 SPC 1.59 0.63 145.28 3.63 

4 
Nmax 421,79 64,592 1356.93 560.29 SEC 2.22 / 425.62 0.00 
Nmin 122,44 138,31 1131.18 -574.63 SPC 1.47 0.75 43.09 1.08 
Mmax 348,65 295,924 2617.25 -1032.47 SPC 1.59 0.62 64.01 1.6 

 

Remarque : Concernant le choix des barres La section à prendre et celle correspondante au 

maximum des valeurs calculées avec Nmax ; Nmin ; Mmax. 
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Tableau 5.23 : Choix des barres du voile  type 2. 
 Choix des barres/nappe 

Zone 
Av 

(cm²) 
Amin 

(cm²) 

As 

(cm²) 
Aadop 

(cm²) 
ZC 

St 
c
m 

Zone 
D’about

St 
(cm)

AH 

(cm²) 

AHadop 

(cm²) 
Choix 

St 
(cm) 

1 26.58 23.31 26.58 33.92 11HA12 15 4HA14 10 6.65 12.56 16HA10 15 

2 15.09 23.31 23.31 33.92 11HA12 15 4HA14 10 6.65 12.56 16HA10 15 

3 3.63 23.31 23.31 33.92 11HA12 15 4HA12 10 6.65 12.56 16HA10 15 

4 1.6 23.31 23.31 33.92 11HA12 15 4HA12 10 6.65 12.56 16HA10 15 

Tableau 5.24 : Les vérifications à ELS et de contrainte de cisaillement. 

Vérification des contraintes de cisaillement 
Vérification à 

l'ELS 

Voile Zone 
V 

(KN) 
ૌ܊ 

(MPa) 
OBS 

ૌܝ 
(MPa) 

ૌ࢛തതത 
(MPa) 

OBS Ns 
ો܋܊ 

(MPa) 
OBS 

Type1 

1 11.24 0.054 CV 0.039 3.26 CV -4061,1 11.37 CV 

2 20.19 0.098 CV 0.070 3.26 CV 3522,4 9.86 CV 
3 26.57 0.129 CV 0.092 3.26 CV -2284,4 6.39 CV 
4 47.3 0.229 CV 0.164 3.26 CV -828,94 2.32 CV 

Type 
2 

1 10.39 0.050 CV 0.036 3.26 CV -1617,1 4.53 CV 
2 22.39 0.108 CV 0.078 3.26 CV -1440,8 4.03 CV 
3 40 0.194 CV 0.138 3.26 CV -929,3 2.60 CV 
4 56.25 0.273 CV 0.195 3.26 CV 309,92 0.86 CV 

 
 

Le schéma du ferraillage du voile de type(1)ààà est représenté sur la figure ci-après : 

 
                                          Figure 5.7: Schéma de ferraillage du voile. 
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6.1. Introduction 

Les éléments de fondation ont pour objet de transmettre au sol les efforts apportés par les 

éléments de la structure (poteaux, poutres murs, voiles) cette transmission peu être directe 

(cas des semelles reposant sur le sol ou cas des radiers) ou être assuré par l’intermédiaire de 

d’autres organes (cas des semelles sur pieux). 

La détermination des ouvrages de fondation en fonction des conditions de résistance et de 

tassement liées aux caractères physiques et mécaniques du sols. 

Le choix du type de fondation dépend du : 

 Type d’ouvrage à construire. 

 La capacité portance de terrain de fondation. 

 La charge totale transmise au sol. 

 La raison économique. 

 La facilité de réalisation. 

6.2. Choix du type de fondation 

Pour le choix du type de fondation à prévoir ; on est amenée à prendre en considération : 

 La nature de l’ouvrage à fonder : pont, bâtiment habitation, bâtiment industriel et 

Soutènement. 

 La nature du terrain : connaissance du terrain par sondages et définition des 

Caractéristiques. 

 Le site : urbain, compagne, bord de mer. 

 La mise en œuvre des fondations : terrain sec, présence d’eau. 

 Le type d’entreprise : matériel disponible et compétences. 

 Le cout des fondations : facteur important mais non décisif. 

En ce qui concerne notre ouvrage, nous avons le choix entre : 

 Semelles isolé ou filantes. 

 Radier général. 

Nous proposons en premier lieu les semelles continues comme solution des semelles filantes. 

La surface des semelles doit être inférieure à 50% de la surface totale du bâtiment 

ݏܵ
ܾܵ

൏ 50% 

La surface de la semelle est donnée par : 

Ss൒
Sol

N


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Tableau 6.1 : La surface revenant aux semelles. 
Ns (KN) σ sol (KN/m2) Surfaces  (m2)

913.7 200 4.57 

 

Ss =4.57ൈ 27=123.39m2; St =218.25m2. 

Donc : Ss/St	 ൌ 123.39/218.25 ൌ 56.53% ൒ 50% 

La surface totale de la semelle dépasse 50% de la surface d’emprise du bâtiment, ce qui 

induit le chevauchement de ces semelles. Pour cela on a opté pour un radier général comme 

type de fondation pour fonder l'ouvrage. 

Ce type de fondation Présent plus avantages : 

 L’augmentation de la surface de la semelle (fondation) minimise la pression exercée 

     par la structure sur le sol. 

 La réduction des tassements différentiels. 

 La facilité d’exécution. 

6.3. Etude du radier  

6.3.1. Pré dimensionnement  

Le radier est assimilé à un plancher renversé appuyé sur les murs de l’ossature. Ce radier 

est supposé infiniment rigide soumis à la réaction uniforme du sol. 

 
Figure 6.1 : Disposition des nervures par rapport au radier et aux poteaux. 

6.3.1.1. Condition forfaitaire 

L’épaisseur du radier doit satisfaire la condition suivante : 

ݔ݈ܽ݉
8

൏ hr	 ൏
ݔ݈ܽ݉
5
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Lmax=4.75m : c′est la plus grande distance entre deux points d'appuis. 

D’où : 0.59൏ ݎ݄ ൏ 0.95……………………..(1). 

6.3.1.2. Condition de la raideur  

Pour étudier la raideur de la dalle du radier, on utilise la notion de la largeur définie par 

l’expression suivante :  

Lmax൑ 
గ

ଶ
 Le           avec          Le=ට

ସாூ

௕௞

ర
 

Avec : 

E = 32164.195 KN/m².MPa. 

K =Coefficient de raideur du sol pour un sol de densité moyenne = 40000 KN/݉ଷ 

b = Largeur de la semelle, les calculs sont faite pour une bande de 1 mètre. 

I = Inertie de la section transversale du radier. 

I=
௕௛య

ଵଶ
 

4

3
4

48 maxK L
h

E


    
   ⇒    hr൒ 67.86ܿ݉    On adopte hr = 70cm 

6.3.1.3. Condition de coffrage  

Pour le nervure, la hauteur de la poutre et donnée par la formule suivante : 

݄௡௘௥ ൒
௅೘ೌೣ

ଵ଴
ൌ

ସ.଻ହ

ଵ଴
ൌ47.5cm 

Soit:   hner = 75 cm 

75
37.5

2 2
p

p

h
b cm    

 Soit :ܾ௣= 60 cm 

 Pour  la dalle  

݄௣ ൒
୐ౣ౗౮

ଶ଴
ൌ

ସ଻ହ

ଶ଴
ൌ23.75cm  

Soit :݄௧ = 60cm. 

6.3.1.4. Calcul du D (débordement)       

  D ≥ Max (hr/2 ;30cm) = 57.5cm.                 Soit : D= 60cm. 

La surface totale de l’immeuble est de 218.25 m² est donc par conséquent est supérieure à 

la surface nécessaire au radier. A cet effet, nous avons prévu un débord minimum. L’emprise 

totale avec un débordement (D) sera : 

Sr = Sbat + D . (Périmètre) = 247.68 m2. 

ࢎ ൒ ૚૙/ࡸ

3
5
 cm

 

 60 cm  

7
5
 c
m
  

b = 1m 
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 Sr : Surface de radier.                Sbat : Surface totale de bâtiment. 

Alors la surface de radier est : Sr= 247.68m2 

6.4. Condition de non poinçonnement  

Une force localisée lorsque les dimensions de la surface de son impact sont petites par 

rapport aux dimensions de la dalle (radier), sous l’action des forces localisées il y a lieu de 

vérifier la résistance des dalles au poinçonnement. 

Figure 6.3 : Présentation de la zone d’impact de la charge concentrée. 

 N୳ ൑
଴,଴ସହൈµౙൈ୦ൈ୤ౙమఴ

ౘ
 

µୡ : Périmètre du contour 

 Sous voiles  

On prendra pour la vérification le voile le plus sollicité (V2) de langueur L=2.22m. 

Nu voile= 2213.55 KN Effort normal ultime de voile le plus sollicite 

µୡ ൌ 2ሺe ൅ b ൅ 2hሻ ൌ 2ሺ0,2 ൅ 2,22 ൅ 2hሻ ൌ ሺ4.84 ൅ 4hሻ	m 

N୳ ൑
଴,଴ସହൈµౙൈ୦ൈ୤ౙమఴ

ౘ
 =		଴,଴ସହൈሺସ.଼ସାସ௛ሻൈ୦ൈଶହ

ଵ,ହ
 

Nu	൑ 3.63h+3݄ଶ 

On	obtient ∶ 	3hଶ ൅ 3.63h െ 2.21 ൌ 0 ;  D’où ∶ 						h ൒ 44.50cm ൏ ݄௡௘௥௩௨௥é   ……..  OK 

 Sous poteaux  

N୳,୮୭୲ ൌ 1031.47	KN			Effort	Normal ultime de poteau le plus sollicité  

 µୡ ൌ 4ሺa ൅ hሻ ൌ 4ሺ0,50 ൅ hሻ ൌ ሺ2 ൅ 4hሻ	m 

 N୳ ൑
଴,଴ସହൈµౙൈ୦ൈ୤ౙమఴ

ౘ
 =		଴,଴ସହൈሺଶାସ௛ሻൈ୦ൈଶହ

ଵ,ହ
 

       On	obtient ∶ 	3hଶ ൅ 1.5h െ 1.031 ൌ 0 
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D’où ∶ 						h ൒ 38.73	cm ൏ ݄௡௘௥௩௨௥é  ……..  OK. 

La condition est vérifiée donc il n’y a pas risque de rupture du radier par Poinçonnement. 

6.5. Vérification au cisaillement  

L’épaisseur du radier sera déterminée en fonction de la contrainte de cisaillement du radier. 

D’après le règlement CBA93 (Art. A.5.1) : 

0.06
=

.
cju

u u
b

fV

b d
 


 

 

Où : Vu : valeur de calcul de l’effort tranchant vis à vis l’ELU  

         b   : désigne la largeur. 

         b =1,50      ;      d = 0,90 hr.     ;       b = 1,00m 

Lmax : la plus grande portée de la dalle = 4.75 m 

6.5.1. Détermination des charges et des surcharges  

    Superstructure      :          G = 35743.98 KN    ;    Q = 5706.15KN 

    Infrastructure : 

Poids du radier : ܩ௥௔ௗ = Sr × ݄௥ × 25 = 247.68*0.40*25 = 2476.8KN 

Donc :               38220.78= ࢋ࢒ࢇ࢚࢕࢚ࡳ  KN       ;  5706.15 =ࢋ࢒ࢇ࢚࢕࢚ࡽ KN 

 Détermination des efforts  

 ELU: NU=1,35NG+1,5NQ            ⇒NU =60157.27 KN 

 ELS: NS=NG+NQ                                          ⟹NS=43926.93KN 

Donc : 
22
maxmax L

S

NLq
V

rad

uu
u 


           max

0.9 2 0.06
u b

r
rad cj

N L
h

S f

 


 
 

hr ൒ 
଺଴ଵହ଻.ଶ଻ൈସ.଻ହൈଵ,ହ

଴,ଽൈଶൈଶସ଻.଺଼ൈ଴,଴଺ൈଶହൈଵ଴య
	= 0,64m	൏ 1.15݉ 

 Détermination du centre de gravité du radier  

   XG =   
∑ௌ೔௑೔
∑ௌ೔

                Donc :         XG =11.4m.          

   YG =   
∑ௌ೔௒೔
∑ௌ೔

                                 YG = 9.94 m. 

 L’excentricité  

ex =  XS-XR   = 0.68m 

ey =  YS-YR   =0.47 m           

 Calcul de l’inertie du radier  

L’inertie du radier par rapport aux axes passant par son centre de gravité est : I = (Ii + Sidi²) 

Avec  Ii : moment d’inertie du panneau (i). 
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          Si : aire du panneau considéré (i). 

         Di : distance entre le CDG du panneau (i) et le CDG du radier. 

               Ix = 28726,30 m4 

               Iy =25850,50 m4 

6.6. Vérification du renversement  

Sous l’effet des charges horizontales (forces sismiques), il y a développement d’un 

moment reversant, ce dernier engendre des contraintes de compression et de traction sous le 

radier, leurs contrainte moyenne doit être inférieure à la contrainte admissible.  

La valeur de la contrainte moyenne est donnée par la formule suivante : 

admmoy 


 3.1
4

3 21 



 

       Tel que :  
I

MV

S

N

I

MV

S

N
 21 ; 

 

Avec N: Effort normal appliqué à la surface de radier. 

         M:Moment fléchissant appliqué à la surface de radier. 

         B: Surface total du radier. 

         V: Distance entre le centre de gravité du radier et l’extrémité de la structure.                                            

          I: Moment d'inertie du radier. 

A cet effet les extrémités du radier doivent être vérifie : 

 Aux contraintes de traction (soulèvement) avec la combinaison 0.8G ± E. 

 Aux contraintes de compression (tassement) avec la combinaison G + Q + E. 

Les résultats obtenus sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau 6.2 : Vérification des contraintes de sol sous le radier. 
  

0.8G+E G+Q+E 

Sens X-X Sens Y-Y Sens X-X Sens Y-Y 
N (KN) 28595.18 28595.18 41450.13 41450.13 

Mrad 44180.45 44497.56 49886.6 50203.71 
V(m) 11.4 9.94 11.4 9.94 

Iሺ	࢓૝ሻ 28726.30 25850.50 25850.50 25850.50 

S 	࢓૛ 247.68 247.68 247.68 247.68 

 0.132 0.132 0.187 0.19 (MPa) 1࣌

 MPa 0.113 0.113 0.167 0.170 2࣌

 moy 0.127 0.127 0.17 0.199࣌

 adm 0.3 0.3 0.3 0.3࣌
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Vérification Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié 

 

6.7. Vérification de la stabilité au renversement selon RPA  

D’après le RPA 99 (art 10.1.5) le radier reste stable si : e = 
N
M   

4

B
 

Avec e : l’excentrement de la résultante des forces verticales gravitaires et des forces 

sismiques. 

           M : moment dû au séisme. 

           N : charge verticale permanente. 

 Sens longitudinal :   ex = 1.54 m <
4

a
= 5.7 m     ……………..     Vérifiée. 

 Sens transversal :    ey = 1,56m <
4

b
= 4.97m        …………..     Vérifiée. 

La stabilité du radier est vérifiée dans les deux sens. 

6.8. Vérification sous l’effet de la pression hydrostatique  

La vérification d’un radier sous l’effet de la pression hydrostatique est nécessaire afin 

d’assurer le non soulèvement du bâtiment sous l’effet de cette dernière. Elle se fait en 

vérifiant que :   W ≥ Fs x Z x S 

Avec  W : Poids total du bâtiment à la basse du radier. 

          W= Wradier + Wbat = 28220.78+2910.29=41131.07KN 

          Fs: Coefficient de sécurité vis-à-vis au soulèvement Fs =1.5 

          γ: Poids volumique de l’eau ( γ = 10KN/m3) 

          Z : Profondeur de l’infrastructure (Z = 0.51 m) 

          S : Surface du radier (Srad = 247.68m²) 

         Fs x γ x Z x S = 1894.75KN   ⟹Condition vérifiée (pas de risque de soulèvement) 

6.9. Evaluation et vérification des contraintes sous le radier  

Les contraintes transmises au sol par le radier devront être compatible avec le risque de 

rupture du sol situé sous le radier. La résultante des charges verticales ne coïncide pas avec le 

centre de gravité de l’aire du radier, donc les réactions du sol ne sont pas uniformément 

réparties, leur diagramme est triangulaire ou trapézoïdal. 

Le radier est sollicité par les efforts suivants : 

N: Effort normal du aux charges verticales  

M: Moment d’excentricité dus aux charges verticales : M = N x e  
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Tableau 6.3 : Vérification des contraintes normales. 

ELU ELS 

Sens X-X Sens Y-Y Sens X-X Sens Y-Y 

N (KN) 60157.27 60157.27 43926.93 43926.93 

Mrad 40906.94 28273.91 29870.31 20645.65 

V(m) 11.4 9.94 11.4 9.94 

Iሺ	࢓૝ሻ 28726.30 25850.50 28726.30 25850.50 

S 	࢓૛ 247.68 247.68 247.68 247.68 

 0.26 0.25 0.18 0.18 (MPa) 1࣌

 MPa 0.23 0.24 0.16 0.17 2࣌

 moy 0.25 0.24 0.17 0.16࣌

 adm 0.3 0.3 0.3 0.3࣌

Vérification Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié 

 

6.10. Vérification de la stabilité au renversement du radier  

Il est important d’assurer la stabilité au renversement de cet ouvrage qui est dû aux efforts 

horizontaux. Le rapport 
୑౩

୑౨
 doit être supérieur au coefficient de sécurité : 

Mୱ

M୰
൐ 1,5 

ܛۻ ∶	Moment stabilisateur sous l’effet du poids propre. 

ܚۻ ∶	Le moment de renversement à la base du radier est donné par la formule suivante : 

M୰ ൌ M଴ ൅ V ൈ h 

Avec  ۻ૙ ∶	Moment sismique à la base de la structure. 

܄            ∶L’effort tranchant à la base de la structure. 

ܐ            ∶	Profondeur de l’infrastructure dans notre cas c’est l’épaisseur de radier =1,35m 

						Mୗ୲ୟ,୶ ൌ 0,8 ൈWൈ b୶ ൌ 0,8 ൈ 23779.92 ൈ 11.4 ൌ 216872.87	kN.m 

			Mୗ୲ୟ,୷ ൌ 0,8 ൈWൈ b୷ ൌ 0,8 ൈ 23779.92 ൈ 9.94 ൌ 189097.92kN.m 

Et : 

			Mୖୣ୬,୶	 ൌ 22779.73 ൅ 2026.44	 ൈ 1,15 ൌ 25110.13kN.m 

			Mୖୣ୬,୷	 ൌ 22205.06 ൅ 1975.59 ൈ 1,15 ൌ 24476.98kN.m 

 Donc : 
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Mୗ୲ୟ,୶

Mୖୣ୬,୶	
ൌ 8.63 ൐ 1,5 

Mୗ୲ୟ,୷

Mୖୣ୬,୷	
ൌ 7.72 ൐ 1,5 

Le rapport du moment de stabilité et du moment de renversement est supérieure à 1,5 donc 

notre structure est stable vis-à-vis au renversement dans les deux sens. 

6.11. La surface minimale du radier  

La surface du radier doit être telle qu’elle puisse vérifier la condition suivante : 

 A l’ELS : 2
3

42.146
3.0

1093.43926
m

N
S

adm

s
rad 







 

 A l’ELU : 2
3

24.154
03.03.1

1027.60157

3.1
m

N
S

adm

u
rad 








 

6.12. Ferraillage du radier  

Le radier fonctionne comme un plancher renversé, donc le ferraillage de la dalle du radier 

se fait comme celui d’une dalle de plancher. La fissuration est considérée préjudiciable. 

6.12.1. Méthode de calcul  

Le radier est assimilé à un planché renversé chargé par la réaction uniforme du sol, il est 

composé de plusieurs panneaux simplement appuyés sur 4 cotés. Le calcul se fait en flexion 

simple, en considérant la fissuration préjudiciable en raison du contacte avec l’eau. Les 

moments isostatiques sont déterminés à partir de la méthode proposée par les règles de BAEL 

91. 

6.12.2. Ferraillage de la dalle du radier  

 Détermination des moments isostatiques  

Concernant les dalles rectangulaires librement appuyés sur leurs contours, nous 

distinguons deux cas : 

0 <α< 0.4    la dalle porte sur un sens 

0.4 <α< 1   la dalles porte sur deux sens  

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont partiellement encastrés aux niveaux des 

appuis, D’où on déduit les moments en travée et les moments sur appuis. 

 Si le panneau considéré est continu au-delà des appuis (panneau intermédiaire)   

Moment en travée : (ܯ௧௫ = 0,75 × ܯ௫         ;       ܯ௧௬ = 0,75 ×ܯ௬) 

Avec: α = Lx / Ly 
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Moment sur appuis : (ܯ௔௫ = 0,5 × ܯ௫          ;       ܯ௔௬ = 0,5 ×ܯ௫) 

 Si le panneau considéré est un panneau de rive 

Moment en travée : (ܯ௧௫ = 0,85 × ܯ௫         ;       ܯ௧௬ = 0,85 ×ܯ௬) 

Moment sur appuis : (ܯ௔௫ = 0,3 × ܯ௫          ;       ܯ௔௬ = 0,3 ×ܯ௫) 

Le rapport de la plus petite dimension du panneau sur la plus grande dimension doit être 

supérieur à 0,40 

 Les moments sur appuis et en travées doivent respecter l’inégalité suivante : 

025.1
2

M
MM

M we
t 


     ……………………. BAEL 91 Page (355) 

 Calcul des moments  

 Les sollicitations à L’ELU : v=0 

Qu= NU / Srad =60157.24 / 247.68= 242.88KN/m² 

Qu= 242.88 KN/m² 

 Les sollicitations à L’ELS : v = 0,2  

Qser= Nser /Srad =43926.93/247.68= 177.35KN/m² 

Qser= 177.35KN/m² 

Si : 0 < α < 0,4     ; la dalle porte dans un seul sens.  

Mx = q Lx
2/8            My = 0 

       Si : 0,4 < α < 1      ; la dalle porte dans deux sens.                              

Mx = µX q Lx
2          My = µY Mx 

             ELU :  = 0    ;  Q u  =  242.88 KN/m2 : 

Tableau 6.4 : Les moments à L’ELU. 

Panneaux Lx (M) Ly(M) Α x y Mox(KN.M) 
Moy 

(KN.M) 
P 3.3 4.75 0.69 0.0695 0.422 183.82 77.57 

 
 

        ELS :  = 0,2   ;  Q ser = 177.35KN/m2 : 

                            Tableau 6.5 : Les moments à L’ELS. 
 

Panneaux Lx (M) Ly(M) Α x y Mox(KN.M) Moy (KN.M

P 3.3 4.75 0.69 0.0754 0.574 145.62 83.59 
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 Calcul des armatures à L’ELU  

                1- Pourcentage minimal  

Suivant le petit coté : Axmin ≥ 8h = 3.2 cm2 

Suivant le grand coté : Aymin ≥ 8h[(3- α)/2] = 3.72 cm2 …………BAEL 91 Page (359) 

Condition de non fragilité : Amin = 0.23.b.d.ft28/fe = 0.23*100*36*2.1 /400=4.347cm2 

    2-Espacement maximal  

            Stx ≤ min (33 cm, 3hr) => Stx = 15 cm 

Sty ≤ min (45 cm, 4hr) => Sty = 15 cm ………… BAEL 91 Pages (360) 

Le calcul du ferraillage se fait en flexion simple pour 1 mètre linéaire dans les deux sens avec : 

b = 100 cm, h = 60 cm, d = 0,9h = 54 cm, fbu=14,17MPa.  

Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau suivant : 

Tableau 6.6 : Vérification des contraintes de sol sous le radier. 

 
Sens longitudinal Sens transversal 

En travée Sur appuis En travée Sur appuis 
Mu (KN.m) 183.69 64.83 72.55 25.61 

µbu 0.099 0.035 0.039 0.014 
µbu < µlu Oui Oui Oui Oui 

As (cm2/ml) 15.90 5.61 6.28 2.22 
Asmin (cm2/ml) 4.347 4.347 4.37 4.37 
Choix des Ø 10HA16 7HA14 10HA16 7HA14 

As adopté 20.11 10.77 20.11 10.77 

Espacement 10 10 10 10 

 

 Vérification à l’ELS  

Il faut faire la vérification des contraintes suivantes : 

 Dans le béton : On doit vérifier que : ࣌bc=
࢟	࢘ࢋ࢙ࡹ

ࡵ
൑ ોഥ܋܊	14.17= Mpa 

 Dans l’acier : On doit vérifier que : 1. ( ) 202s sK d y MPa      . 

 Position de l’axe neutre : Y



















 1
)(5,7

)..(
1

)(15
2''

'''''

SS

SSSS

AA

AdAdb

b

AA
 

                        
 '2''2

3

)()(.15
3

dyAydA
by

I SS 
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Tableau 6.7 : Vérification des panneaux de radier. 

 Sens ܚ܍ܛۻሺܕ.ۼܓሻ ܡሺܕ܋ሻ ۷ሺܕ܋૝ሻ ો܋܊ሺ܉۾ۻሻ ોܜܛ Observation 

Appuis 
XX 51.09 9.29 109125.97 4.34 187.5 σୠୡ ൏ σഥୠୡ	et	σୱ୲ ൏ σഥୱ୲ 
YY 28.2 9.29 109125.97 2.37 69.02 σୠୡ ൏ σഥୠୡ	et	σୱ୲ ൏ σഥୱ୲ 

Travée 
XX 144.74 12.02 161568.26 10.76 192.5 σୠୡ ൏ σഥୠୡ	et	σୱ୲ ൏ σഥୱ୲ 
YY 79.9 12.02 161568.26 5.94 177.88 σୠୡ ൏ σഥୠୡ	et	σୱ୲ ൏ σഥୱ୲ 

 

6.12.3. Etude de débord du radier   

Le débord est assimilé à une console de 1m de longueur soumise à la flexion simple. 

      Mu = q u L
2 / 2 = 275.63 × (0,60)2 / 2   = 49.61KN.m. 

Ms = q s L
2 / 2 = 201.26× (0,60)2 / 2   = 36.22KN.m. 

 
 
 

Tableau 6.8 : Ferraillage du débord. 
 

 Travée Travée 

 ௨ሺKN/m²ሻ 275.63 201.26ݍ

Mu (ܰܭ.݉) 36.22 49.61 

 ௖௔௟(cm²/ml) 5.72 4.17ܣ												

Amin (cm²/ml) 4.347 4.347 

 (௦=11.31ܣ) 10HA12 (௦=15.39ܣ) ௔ௗ௢௣(cm²/ml) 10HA14ܣ												

)(MPabc  2.07 2.32 

)(MPas  72.65 76.40 

            )(MPabc  15 15 

 202 202 

 

 Vérification de la contrainte de cisaillement  

  Sachant que:   Vu=qu*l=275.63 KN 

)(MPas

MPaMPaf
db

V
cu

u
u 5.2)3;1.0min( 28 


 

0.6m 

 ௨=275.63KN/m²ݍ
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           u
= 0.76MPa.൏   CV      ܽ݌ܯ	2.5

Figure 6.4: Schéma de ferraillage de radier en appuis et en travée. 
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Conclusion générale 

 

Ce projet nous a permis d’un coté d’assimiler les différentes techniques et logiciels de 

calcul ainsi que la réglementation régissant les principes de conception et de calcul des 

ouvrages dans le domaine du bâtiment 

Le présent projet s'est effectué sur la base de deux critères, à savoir la résistance des 

éléments porteurs d'un bâtiment et la stabilité de sa forme vis-à-vis des différentes 

sollicitations pour assurer la sécurité des usagés et l'adaptation des solutions économiques. On 

a utilisé le logiciel ETABS  afin d’interpréter les résultats qui nous ont permis d’aboutir au 

ferraillage des différents éléments de construction. 

Après avoir étudié ce projet, on a constaté que : 

 Pour la disposition et comportement des voiles ; La disposition des voiles, est un facteur 

beaucoup plus important que la quantité des voiles à placer à la structure, elle a un rôle 

déterminant dans le comportement de ce dernier vis-à-vis du séisme.  

 Pour le ferraillage : on a remarqué que plusieurs éléments structuraux sont ferraillés 

par le minimum proposé par le RPA99 v 2003. 

 D’après l’étude qu’on a faite, il convient de souligner que pour la conception 

Parasismique, il est très important que l’ingénieur civil et l’architecte travaillent en  

étroite collaboration dès le début du projet pour éviter toutes les Conceptions 

insuffisantes et pour arriver à une sécurité parasismique réalisée Sans surcoût 

important  

 L’étude de l’infrastructure, elle est conçue en radier général du fait de la faible 

portance du sol support et l’importance de la structure et cela pour bien reprendre les 

charges transmises par la structure au sol. 
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RESUME 

Le présent mémoire, étudie un bâtiment en Rez-de-chaussée plus cinq étages contreventé 

par des voiles porteurs à usage multiple (habitation, commerce). 

Ce bâtiment est implanté à BOUIRA, zone de sismicité moyenne (zone IIa) selon le 

Règlement Parasismique Algériennes 99 modifiées en 2003. L’analyse dynamique de cette 

structure a été faite par logiciel de calcul ETABS. 

Le dimensionnement et le ferraillage des éléments résistants ont été faits conformément 

aux règles de conception et de calcul des structures en béton armé (CBA93) et les règles de 

calcul du béton armé aux états limites (BAEL91). 

ABSTRACT 

This project consists mainly in dynamic analysis of a structure (R+5) for multipurpose 

(housing, trade) with shear walls. 

The structure is located in BOUIRA. It is characterized by a medium seismic activity (zone 

IIa). The study is carried out regarding the Algerian seismic code (RPA99 modified in 2003). 

The structural elements dimension and their reinforcement were carried out according to the 

Algerian reinforced concrete code (CBA93) and the limits states of reinforced concrete 

(BAEL91). 

 الملخص

 ,ھذا المشروع يتكون اساسا من دراسة ديناميكية لبناية مقاومة للزلازل بواسطة الجدران المشكلة من الخرسانة المسلحة 

والواقعة في البويرة المصنفة ضمن المنطقة , تتألف من طابق أرضي مخصص للتجارة وخمسة طوابق مخصصة للسكن   

من اجل ذالك كانت الدراسة المطبقة على ھذه البناية ھي وفقا للمعايير المقاومة للزلازل الجزائرية  aII الزلزالية رقم  

 .RPA 99 modified 2003 

تسليح لمختلف العناصر الاساسية المشكلة للبناية فقد استعملنا القوانين المعمول بھا في الجزائرأما بخصوص القياس و ال  

CBA 91 بتطبيق BAEL  93 
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