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Résumé 

Ce projet présente une étude détaillée d’un bâtiment à usage d’habitation et commercial 

constitué d'un Rez-de-chaussée plus (08) étages, implanté à la wilaya de –TIARET –. Cette 

région est classée en zone sismique (I) selon le RPA99 version 2003. En utilisant les 

nouveaux règlements de calcul et vérifications du béton armé (RPA99V2003 et B.A.E.L91 

modifié99), cette étude se compose de quatre parties : 

La première entame la description générale du projet avec une présentation de caractéristiques 

des matériaux, ensuite le pré dimensionnement de la structure et enfin la descente des charges. 

 La deuxième partie a pour objectif l'étude des éléments secondaires (escaliers, acrotère, 

ascenseur, et dalle pleine). L'étude dynamique de la structure a été entamée dans la troisième 

partie par logiciel ETABS afin de déterminer les différentes sollicitations dues aux 

chargements (charges permanentes, d'exploitation et charge sismique). En fin, l’étude des 

éléments résistants de la structure (poteaux, poutres, voiles, fondation, …) sera calculée dans 

la dernière partie.  

 

Mots clés : Bâtiment, Béton armé, ETABS, RPA99 modifié 2003, BAEL91 modifié 99. 

 

 الملخص

( طوابق، مخص ص للاستعمال السكني والتجاري، 08ن من طابق أرضي زائد ثمانية )يقُدِّّم هذا المشروع دراسة مفصّلة لمبنى مكو  

تيارتويقع على مستوى ولاية  المنطقة الزلزالية تصُنفّ هذه المنطقة ضمن .  (I)  حسب كود الزلازل الجزائريRPA99  النسخة

.2003 

يتناول الوصف العام للمشروع مع تقديم خصائص المواد المستعملة، ثم التحديد الأولي لأبعاد العناصر الإنشائية، وأخيرًا الجزء الاول 

 .حساب الأحمال النازلة

ةلئالسلالم، الأكُرْت، المصعد، والسطح المصمت )الدالةّ الممتيهدف إلى دراسة العناصر الثانوية مثل   الجزء الثاني .(

ETABSيتناول الدراسة الديناميكية للهيكل باستخدام برنامج  ، من أجل تحديد مختلف التأثيرات الناتجة عن الجزء الثالث

 .(التحميلات )الأحمال الدائمة، أحمال الاستغلال، والأحمال الزلزالية

الأعمدة، الكمرات، الجدران الحاملة يتضمن الحساب التفصيلي للعناصر المقاومة في الهيكل، مثل الجزء الرابع والاخير

 )الستائر(، الأساسات، وغيرها

 

 



 
 

 

 

Abstract 

This project presents a detailed study of a building residential and commercial consists of a 

basement and a ground floor addition (08) floors, located in wilaya of TIARET.  

This region is classified as seismic zone I according to the RPA99 version 2003. Using the 

new rules of calculation and verification of reinforced concrete (RPA99 2003 version, 

BAEL91 modifié99), this study consists of four parts: The first starts the general description 

of the project with a presentation of material properties, then the Pre-design of the structure 

and finally the descent of the load. The second part aims to study secondary elements (beams, 

stairs, parapet, balcony, elevator, and full slab). The dynamic study of the structure was begun 

in the third part software ETABS to determine the various stresses due to loads (permanent 

loads, operational and seismic loading). At the end, the reinforcement of structural elements 

(columns, beams, walls sails, and foundation) will be calculated in the last part. 

 

Keywords: Building. Reinforced concrete ETABS, RPA 99 modified 2003, BAEL 91 

modified 99.  

  



 
 

 

G : Action permanente 

Q : Action d’exploitation 

E : Action accidentelle 

σbc : Contrainte admissible du béton 

σst : Contrainte admissible d’acier 

τu : Contrainte ultime de cisaillement 

σbc : Contrainte du béton 

σst : Contrainte d’acier 

τu : Contrainte de cisaillement 

fbc : Contrainte de calcul 

fcj : Résistance à la compression 

ftj : Résistance à la traction 

fc28 : Résistance caractéristique a 28 jours 

Ast : Section d’armature 

Ar :Armature de répartition 

𝛾𝑏  : Coefficient de sécurité béton 

γs : Coefficient de sécurité d’acier 

θ : Coefficient d’application 

η : Facteur de correction d’amortissement 

Ix,Iy : Moment d’inertie 

ix,iy : Rayon de giration 

μu : Moment ultime réduit 

α : Position relative de la fibre neutre 

z : Bras de levier 

d : Distance séparant entre la fibre la plus 

comprimée et les armatures inférieures 

d’ : Distance entre les armatures et la fibre 

neutre 

Cp : Facteur de force horizontal 

Br : Section réduite 

M : Moment fléchissant 

T : Effort tranchant 

N : Effort normal 

A : Coefficient d’accélération de zone 

D : Facteur d’amplification dynamique 

R : Coefficient de comportement global de 

la structure 

Q : Facteur de qualité 

W : Poids total de la structure 

V : Force sismique total 

Wi : Poids sismique au niveau « i » 

CT : Coefficient de période 

ß : Coefficient de pondération 

E.L.S : Etat limite de Service, 

E.L.U : Etat limite Ultime, 

N Ser  : 
Effort Normal De Service 

Nu  : 
Effort Normal Ultime, 

PSer  : 
Charge Concentrée Appliquée A 

L’E.L.S, 

Pu  : 
Charge Concentrée Appliquée A 

L’E.L.U, 

V u  : 
Effort Tranchant A L’E.L.U. 

M U  : 
Moment Fléchissant A L’E.L.U. 

M Ser  : 
Moment Fléchissant A L’E.L.S. 

NOTATIONS ET SYMBOLES 

 



 
 

Cte : Valeur constance,                                                                          

As : Section D’aciers, 

As’ : Section D’aciers Comprimés, 

AA minmax
,

 : 
Section D’acier Maximale Et Minimale, 

e0  : 
Excentricité, 

tS
 : 

Espacement des armatures transversales, 

 bc  : 
Raccourcissement relatif maximal du béton comprimé , 

 S  : 
Allongement relatif des aciers tendus, 

 SC  : 
Raccourcissement relatif des aciers comprimé 

  : Diamètre d’une barre, 


l  : 

Diamètre d’une barre longitudinale 


t  : 

Diamètre d’une barre transversale, 

E S  : 
Module D’élastici
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Introduction Générale : 

L’essor économique des pays industrialisés favorise la construction verticale afin d’optimiser 

l’utilisation de l’espace. L’Algérie, située dans une zone de convergence des plaques 

tectoniques, est particulièrement exposée aux risques sismiques. L’activité sismique intense 

qui y prévaut impose une attention particulière à la conception des bâtiments, notamment en 

matière de résistance aux séismes. 

L’expérience du séisme de Boumerdès du 21 mai 2003 a révélé que de nombreux bâtiments 

endommagés n’avaient pas été conçus selon les normes parasismiques en vigueur. Cela 

souligne l'importance du respect strict des réglementations parasismiques, garantissant ainsi 

une meilleure solidité des structures et limitant les risques en cas de tremblement de terre. 

Toute étude de bâtiment doit répondre à plusieurs objectifs fondamentaux : 

 Sécurité : Assurer la stabilité et la résistance de la structure. 

 Optimisation économique : Réduire les coûts de construction tout en respectant les 

normes de qualité. 

 Confort : Offrir des espaces fonctionnels et agréables à vivre. 

 Esthétique : Concevoir un bâtiment harmonieux et intégré à son environnement. 

L’utilisation du béton armé (B.A) dans la construction constitue un avantage économique 

notable. Ce matériau, en plus d’être moins coûteux, offre plusieurs atouts tels que la souplesse 

d’utilisation, la durabilité et une excellente résistance au feu. 

Le génie civil étant un domaine vaste, l’ingénieur civil est amené à concevoir, étudier et 

réaliser divers ouvrages en bâtiment, travaux publics et hydraulique. Dans toutes ses 

interventions, deux facteurs essentiels sont à prendre en compte : la sécurité et l’économie.  

Objectif du projet 

Ce projet de fin d’études a pour objectif d’appliquer les connaissances acquises afin d’étudier 

un cas réel. Il s’agit d’une étude technique portant sur un bâtiment en béton armé à usage 

mixte, composé d’un rez-de-chaussée et de huit (8) étages, contreventé par voiles et portiques. 

L’étude vise à dimensionner les éléments résistants de la structure porteuse du bâtiment, tout 

en respectant les exigences de sécurité imposées par les règlements BAEL 91 modifié 99 et 

RPA 99 version 2003. Pour cela, le logiciel ETABS V 9.6 sera utilisé afin d’analyser les 

différentes sollicitations et de dimensionner les éléments de la structure, y compris le calcul 

des flèches. 
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Organisation du projet : 

Cette étude s’articule autour des étapes suivantes : 

✔ Étude des charges et pré dimensionnement des éléments horizontaux (planchers et poutres) 

ainsi que des éléments verticaux (poteaux et voiles). 

✔ Calcul détaillé des éléments non structuraux, tels que l'acrotère, les balcons, les escaliers et 

la cage d’ascenseur. 

✔Analyse de la rigidité et de la résistance sismique du bâtiment. 

✔ Dimensionnement des éléments structuraux (poutres, poteaux et voiles). 

✔ Étude des composants de l’infrastructure. 

Ce travail a pour finalité de garantir un bâtiment sûr, économique et conforme aux 

réglementations en vigueur, tout en mettant en application les principes fondamentaux du 

génie civil. 
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Présentation de l’ouvrage 

Cette étude concerne le calcul de résistance des éléments d’une tour en béton armé de huit 

(08) étages, destinée à un usage mixte (commercial et résidentiel). Elle est située à Tiaret qui 

est classée en zone de faible sismicité (zone I), appartenant au groupe d’usage 2, 

conformément au règlement parasismique algérien (RPA 99 modifié 2003). 

Situation géométrique de notre ouvrage : 

La wilaya de Tiaret est située au nord-ouest de l’Algérie dans la région des hauts plateaux. Se 

trouve environ 300 km au sud-ouest d’Alger. 

 

 

 

 

 

 

 

FigureI.1 : Situation géométrique de notre ouvrage. 

Caractéristiques géométriques de bâtiment : 

Notre bâtiment construire du  rez-de chausse et 8 étages 

Le bâtiment a une forme rectangulaire avec : 

Dimension en plan 

Longueur totale de la structure : ..............................................................   .34,63 m 

Largeur totale de la structure : .................................................................. ..30,50 m 

Dimensions en élévation : 

Hauteur du R.D.C……….................................................................................. ..3,40 m 

Hauteur de l’étage............................................................................... .................3,10 m 

Hauteur totale de la structure : .............................................................................28.2 m 

Hauteur de l’acrotère :....................................................................................0.70m 
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Figure.I.2 : Vue en plan du rez-de-chaussée 

 
 
 
 
 



Chapitre I:                                                                     Généralités et hypothèses de calcul 

 
 

7 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure.I.3 : Vue en plan étage courant 
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En élévation : le bâtiment a une hauteur totale de 28.2m avec une hauteur d’étage de 3,1m 

et hauteur de RDC 3.4m.  

 

       Figure I.4: façade principale                                                 Figure I.5: façade postérieure 

I.1.2Ossature et système constructif pris : 

Ossature : la stabilité de la structure est assurée par un système structurel mixte en béton armé 

(poteaux – poutres - murs voile). 

Planchers : les planchers adoptés pour le bâtiment sont des planchers à corps creux et dalle 

pleine 

Escalier : c’est un escalier droit à deux volées. 

Maçonnerie : les murs extérieurs sont réalisés en double cloison de briques de 15 cm et de 10 

cm d’épaisseur séparées par une lame d’air de 5 cm, quant aux cloisons de séparations, elles 

sont réalisées en simple cloisons de 10 cm d’épaisseur. 

Cage d’ascenseur : l’ascenseur est un appareil élévateur permettant le déplacement vertical et 

l’accès aux différents niveaux du bâtiment, il se constitue principalement de la cabine et de sa 

machinerie, elles sont confinées dans un noyau ouvert nommé cage d’ascenseur. 

Revêtement : enduit en plâtre pour les plafonds, enduit en ciment pour les locaux humides 

(WC, S.D.B. et cuisine) ainsi qu’aux murs extérieurs et intérieurs, un revêtement en carrelage 
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pour les planchers et une étanchéité multicouche (pour l’imperméabilité et l’isolation 

thermique) sur le plancher terrasse. 

Isolation : l’isolation acoustique est assurée par la masse du plancher ainsi que par le vide 

d’air entre les deux cloisons extérieures. 

L’isolation thermique est assurée par les couches d’isolant (Liège) pour les planchers terrasse 

ainsi que par le vide d’air entre les deux cloisons extérieures. 

I.1.3 Caractéristiques géotechniques du sol : selon le rapport géotechnique, 

Le sol d’assise présente les propriétés suivantes : 

 La contrainte du sol est : σsol = 2.5 bars pour un ancrage D = 3.00 m ; 

 Le poids spécifique du sol : γ = 1,7 t/m3 ; 

 L’angle de frottement interne du sol φ = 35° ; 

 La cohésion C = 0 (sol pulvérulent) ; 

 Le site est de nature meuble donc classé selon le RPA de type S3 

I.1.4. Caractéristiques mécanique des matériaux: 

Le béton et l’acier utilisés dans la construction choisis conformément aux règles 

techniques de conception, et de calcul des ouvrages en béton armé B.A.E.L 91/1999, ainsi que 

le règlement parasismique Algérien RPA 99/2003. 

I.2.1 Le béton :     

Le béton est un terme générique qui désigne un matériau composé par du ciment, des 

granulats (sable et gravier ou gravillon) et de l’eau de gâchage. Le béton armé est obtenu en 

injectant de l’acier dans du béton disposé de manière à résister aux efforts de traction. 

La composition d’un mètre cube (1 m3) de béton du cet ouvrage est de : 

 350 kg de ciment (CPA 325) ; 

 455 kg de sable (dg = 3.00 mm) ; 

 281 kg de sable (dg=1.00mm) ; 

 742 kg de gravier (dg = 8/15 mm) ; 

 348 kg de gravier (dg=3/8 mm) ; 

 135 kg d’eau de gâchage ;  

La préparation du béton se fait mécaniquement à l’aide d’une bétonnière ou d’une 

centrale à béton. La réalisation d'un élément d'ouvrage en béton armé, comporte quatre 

opérations : 

 Exécution d'un coffrage (moule) en bois ou en métal ; 

 La mise en place des armatures dans le coffrage ; 
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 Le coulage du béton dans le coffrage ; 

 Décoffrage ou démoulage après durcissement suffisant du béton. 

Les principaux avantages du béton armé sont: 

Economie: le béton est plus économique que l'acier pour la transmission des efforts de 

compression, et son association avec les armatures en acier lui permet de résister à des efforts 

de traction. 

Souplesse des formes: elle résulte de la mise en œuvre du béton dans les coffrages auxquels 

on peut donner toutes sortes de formes. 

Résistance aux agents atmosphériques: elle est assurée par un enrobage correct des armatures 

et une compacité convenable du béton. 

Résistance au feu : le béton armé résiste dans les bonnes conditions aux effets des incendies. 

En contrepartie, les risques de fissurations constituent un handicap pour le béton armé, et le 

retrait et le fluage sont souvent des inconvénients dont il est difficile de palier tous les effets.  

Son poids volumique est :{
𝐵é𝑡𝑜𝑛𝑎𝑟𝑚é ∶ 𝛾𝑏 = 25 𝑘𝑁/𝑚²

𝐵é𝑡𝑜𝑛𝑛𝑜𝑛𝑎𝑟𝑚é ∶ 𝛾𝑏 = 22 𝑘𝑁/𝑚²
 

I.2.1.1 Résistance mécanique : 

a) Résistance caractéristique à la compression : 

Le béton est caractérisé par sa bonne résistance à la compression, cette dernière est 

donnée à "j" jour en fonction de la résistance à 28 jours par les formules suivantes : 

{
 

 𝑓𝑐28 ≤ 40 𝑀𝑃𝑎 → 𝑓𝑐𝑗 =  
𝑗

4.76 +  0.83𝑗
× 𝑓𝑐28

𝑓𝑐28 ≥ 40 𝑀𝑃𝑎 → 𝑓𝑐𝑗 =  
𝑗

1.40 +  0.95𝑗
× 𝑓𝑐28

 

Pour 28 jours < j < 60 jours, on prend :𝑓𝑐𝑗 = 𝑓𝑐28 

Pour j ≥ 60 jours, on prend 𝑓𝑐𝑗 =  1,1𝑓𝑐28 ; (à condition que le béton ne soit pas traité 

thermiquement). 

Pour notre étude, on prend :𝑓𝑐28 = 25 𝑀𝑃𝑎 
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TableauI.1: Résistance 𝑓𝑐𝑗 du béton à 7, 14 et 90 jours. 

 

b) Résistance caractéristique à la traction: 

La résistance caractéristique à la traction du béton à « j » jours est déduite de celle à la 

compression par la relation suivante: 

𝑓𝑡𝑗 = 0,6 + 0,06𝑓𝑐28 = 2,1 𝑀𝑃𝑎  ; Pour𝑓𝑐28 = 25 𝑀𝑃𝑎 . 

c) Définition des états limites : 

Un ouvrage doit être conçue et calculé de manière à présenter durant toute sa durée 

d'exploitation des sécurités appropriées vis-à-vis : 

 De sa ruine ou de celle de l'un de ses éléments. 

 Du comportement en service susceptible d'affecter gravement sa durabilité, son aspect 

ou encore le confort des usagers. 

 Les états limites sont classés en deux catégories: 

c.1) Etat limite ultime: 

Il correspond à la perte d'équilibre statique (basculement), à la perte de stabilité de 

forme (flambement) et surtout à la perte de résistance (rupture) qui conduit à la ruine de 

l'ouvrage. 

c.2) Etat limite de service: 

Au-delà duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales d'exploitation et de 

durabilité (ouvertures des fissures ou déformations excessives des éléments porteurs). 

I.2.1.2.Déformation et contraintes de calcul : 

a) Etat limite de résistance : 

Dans les calculs relatifs à l'état limite ultime de résistance, on utilise pour le béton un 

diagramme conventionnel dit "Parabole – rectangle" et dans certains cas par mesure de 

simplification un diagramme rectangulaire. 

a.1) Diagramme parabole – rectangle : 

C’est un diagramme déformations – contraintes du béton qui peut être utilisé dans tous 

les cas.    

𝒇𝒄𝟐𝟖(𝑴𝑷𝒂) 16 20 22 25 30 35 40 

7 jours 1,06 13,2 14,6 16,5 19,9 23,2 26,5 

14 jours 13,7 17,9 18,8 21,4 25,6 29,9 34,2 

90 jours 17,6 22 24,2 27,5 33 38,5 44 
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Figure I.6: Diagramme parabole – rectangle. 

La contrainte du béton comprimé: 

{
  
 

  
 𝜎𝑏𝑐 = 

0,85 × 𝑓𝑐𝑗

𝛷 × 𝛾𝑏

𝜎𝑏𝑐 =  
0,85 × 25 

1 ×  1,50
=  14,17 𝑀𝑃𝑎 → 𝑃𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒 𝑐𝑎𝑠 𝑔é𝑛é𝑟𝑎𝑙𝑒

𝜎𝑏𝑐 = 
0,85 × 25 

1 ×  1,15
=  18,48 𝑀𝑃𝑎 → 𝑃𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒 𝑐𝑎𝑠 𝑑𝑒𝑠 𝑐𝑜𝑚𝑏𝑖𝑛𝑎𝑖𝑠𝑜𝑛𝑠 𝑎𝑐𝑐𝑖𝑑𝑒𝑛𝑡𝑒𝑙𝑙𝑒𝑠

 

Avec: 

𝜺𝒃𝒄 : Déformation du béton en compression ; 

𝝈𝒃𝒄 : Contrainte de calcul pour 2 ‰ <εbc< 3,5 ‰ ; 

𝒇𝒄𝒋 : Résistance caractéristique à la compression du béton à " j " jours ; 

𝜸𝒃 : Coefficient de sécurité avec :{
𝛾𝑏 = 1,5 → Cas général

𝛾𝑏 = 1,15 → Cas accidentelles
 

Le coefficient de minoration 0,85 tient compte de l'influence défavorable de la durée 

d'application des charges et des conditions de bétonnage vis-à-vis des résistances 

caractéristiques obtenues par essaies sur éprouvettes. 

b) Etat limite de service : 

La contrainte limite de service en compression est donnée par la formule suivante : 

𝜎𝑏𝑐 = 0,6 × 𝑓𝑐28 = 0,6 × 25 = 15 𝑀𝑃𝑎. 

b.1) Diagramme rectangulaire : 

Utilisé dans le cas où la section considérée est partiellement comprimée ou en flexion 

simple. 
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Figure I.7: Diagramme rectangulaire. 

I.2.1.3 Contrainte admissible de cisaillement: 

{
 
 

 
 𝜏𝑢 = min (

0,2 × 𝑓𝑐𝑗

𝛾𝑏
 ; 5 𝑀𝑃𝑎) ; 𝑃𝑜𝑢𝑟 𝑢𝑛𝑒 𝑓𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑝𝑒𝑢 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒 ; 

𝜏𝑢 = min (
0,15 × 𝑓𝑐𝑗

γb
 ; 4 𝑀𝑃𝑎) ; 𝑃𝑜𝑢𝑟 𝑢𝑛𝑒 𝑓𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒 𝑜𝑢 𝑡𝑟è𝑠 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒.

 

La contrainte ultime de cisaillement dans une pièce en béton définie par rapport à 

l'effort tranchant ultime𝜏𝑢. 

𝜏𝑢 =  
𝑇𝑢

𝑏0 × 𝑑
 

Avec : {
𝑏0: 𝑙𝑎𝑟𝑔𝑒𝑢𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑝𝑖è𝑐𝑒

𝑑 ∶ ℎ𝑎𝑢𝑡𝑒𝑢𝑟 𝑢𝑡𝑖𝑙𝑒
 

𝜏𝑢 = min (
0,2 × 25

1,50
 ; 5 𝑀𝑃𝑎) = min(3,34 ; 5 𝑀𝑝𝑎)

= 3,34 𝑀𝑃𝑎 ;  𝐹𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑝𝑒𝑢 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒 

𝜏𝑢 = min (
0,15 × 25

1,50
 ; 4 𝑀𝑃𝑎) = 𝑚𝑖𝑛(2,5 ; 4 𝑀𝑃𝑎)         

= 2,5 𝑀𝑃𝑎 ; 𝐹𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒 𝑜𝑢 𝑡𝑟è𝑠 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒 

I.2.1.4 Modules de déformation longitudinale du béton : 

a) Module de déformation instantanée : 

Sous des contraintes normales d'une durée d'application inférieure à 24h, le module de 

déformation instantanée 𝐸𝑖𝑗du béton âgé de j jour égal à : 

𝐸𝑖𝑗 = 11000√𝑓𝑐𝑗
3

=  11000√25
3

= 32164,19 𝑀𝑃𝑎 

b) Module de déformation différée : 

𝐸𝑣𝑗 = 3700√𝑓𝑐𝑗
3

=  3700√25
3

= 10818,86 𝑀𝑃𝑎 
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La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée. 

I.2.1.5 Module de déformation transversale : 

Coefficient de poisson: 

Le coefficient de Poisson permet de caractériser la contraction de la matière 

perpendiculairement à la direction de l'effort appliqué. La valeur de ce module de déformation 

transversale est donnée par l’expression suivante: 

𝐺 =  
𝐸

2 × (1 + 𝜈 )
 

Où : 𝜈 est le coefficient de poisson 

𝜈 = 0 ; Pour le calcul des sollicitations (dans E.L.U.et E.L.S) → 𝐺 = 16082,1 

𝜈 = 0,2 ; Pour le calcul des déformations (dans E.L.U.et E.L.S) → 𝐺 = 13401,75 

Tableau I .2 : les caractéristiques du béton 

Poids Poids par unité de volume 02.5 t/m³ 

 

Résistance 

à la compression  fc28  =25 MPA 

à la traction  ft28=  2,1 MPA 

 

Contrainte 

admissible 

 

ELU 

Situation durable  {𝛾𝑏 = 1,5      𝜃 = 1 } 𝑓𝑏𝑢 =14.17 MPA 

Situation accidentelle {𝛾𝑏 = 1,15 , 𝜃 = 0,85 } 𝑓𝑏𝑢 =21.7  MPA 

ELS 𝑓𝑏𝑠 =15 MPA 

Module de déformation instantané 𝐸𝑖28 =32164,19 MPA 

 

I.2.2 Les Aciers : 

Les aciers utilisés en béton armé se distinguent suivant leur nuance et leur état de 

surface (ronds lisses ou barres à haute adhérence) et sont classés de la façon suivante :   

 Ronds lisses bruts obtenue par laminage ; 

 Barres à haute adhérence obtenue par laminage à chaud d’un acier naturellement dur ; 

 Fils à haute adhérence obtenue par laminage à chaud suivi d’un écrouissage par 

tréfilage et/ou laminage à froid ; 

 Treillis soudés formés par assemblages de barres ou de fils lisses ou à haute 

adhérence. 

http://www.futura-sciences.com/magazines/nature/infos/dico/d/zoologie-poisson-10415/
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Les barres utilisées sont caractérisées par leur diamètre nominal (ø). Sauf accord 

préalable avec le fournisseur, la longueur développée des barres n’excédera pas 12 

m(longueur commerciale courante). 

Le poids volumique de l’acier est de : 78,5 KN/m3et son module d’élasticité 

longitudinal est de :E= 200000MPa. 

I.2.2.1Diagramme déformation - contrainte : 

Pour cette étude, on utilise des aciers longitudinaux (feE400) et des aciers transversaux 

(feE235).Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurité γs 

qui a les valeurs suivantes:   

𝜎𝑠 =  
𝑓𝑒

γs
 

{
γs = 1,15 ; Cas générale, on a 𝜎𝑠 =  348 𝑀𝑃𝑎

γs = 1,00 ; Cas des combinaison accidentelles, on a 𝜎𝑠 =  400 𝑀𝑃𝑎
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

FigureI.8 : Diagramme de déformation – contraintes. 

 

I.2.2.2 Contraintes limites de traction des armatures : 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅  ≤ 𝑓𝑒  ;  (Pas de limitation)  → Fissurationpréjudiciable    

{

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ ≤ min  (
2

3
× 𝑓𝑒 ; 110 × √𝜂 × 𝑓𝑡𝑗  𝑀𝑃𝑎

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ ≤ min  (
2

3
× 400 ; 110 ×  √1,6 × 2,1

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 201,63 𝑀𝑃𝑎

→ 𝐹𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒   

{

𝜎𝑠𝑡 ≤ min  (
1

2
× 𝑓𝑒 ; 90 ×  √𝜂 × 𝑓𝑡𝑗  𝑀𝑃𝑎

𝜎𝑠𝑡  ≤ min  (
1

2
× 400 ; 90 ×  √1,6 × 2,1

𝜎𝑠𝑡 = 165 𝑀𝑃𝑎

→ 𝐹𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑡𝑟è𝑠 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒   

𝜂 : Coefficient de fissuration; 

Diagramme conventionnel 
бs 

Diagramme de calcul 

fe 
fe /γs 

 

-10‰               -fe /Es 
εs fe / Es                10‰ -fe /γs 

 
-fe 
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{

𝜂 = 1 → 𝑃𝑜𝑢𝑟 𝑟𝑜𝑛𝑑 𝑙𝑖𝑠𝑠𝑒 ;

𝜂 = 1,6 → 𝑃𝑜𝑢𝑟 ℎ𝑎𝑢𝑡𝑒 𝑎𝑑ℎé𝑟𝑒𝑛𝑐𝑒𝑠 𝑎𝑣𝑒𝑐 𝛷 ≥ 6 𝑚𝑚 ;
𝜂 = 1,3 → 𝑃𝑜𝑢𝑟 ℎ𝑎𝑢𝑡𝑒 𝑎𝑑ℎé𝑟𝑒𝑛𝑐𝑒𝑠 𝑎𝑣𝑒𝑐 𝛷 < 6 𝑚𝑚.

 

𝑓𝑡𝑗 : Résistance caractéristique à la traction du béton ; 

𝑓𝑒  : Limite d’élasticité des aciers 

Barres : haute adhérence Fe E400:  𝒇𝒆 = 𝟒𝟎𝟎𝑴𝑷𝒂 / rondes lisses   Fe E24 :  𝑓𝑒 = 235𝑀𝑃𝑎 

Tableau I .3: les caractéristiques d’acier 

C
o

n
tr

ai
n

te
 

ad
m

is
si

b
le

 E
L

U
 

Situation durable {𝛾𝑠 = 1,15 } 𝜎𝑠 =348 MPa 

Situation accidentelle{𝛾𝑠 = 1,0} 𝜎𝑠 =400 MPa 

E
L

S
 

Fissuration peu nuisible 𝜎𝑠=348 MPa 

Fissuration préjudiciable 𝜎𝑠 = min {
2

3
𝑓𝑒 , 110√𝑛𝑓𝑡28} =201.6MPa 

Fissuration très préjudiciable 𝜎𝑠 = min {
1

2
𝑓𝑒 , 90√𝑛𝑓𝑡28} =165 MPa 

 

I.3 Hypothèse de calcul: 

Selon les règles B.A.E.L 91, on distingue deux états de calcul : 

 Etats limites ultimes de résistance E.L.U.R 

 Etats limites de service E.L.S 

Il consiste à l'équilibre entre les sollicitations d'actions majorées et les sollicitations résistantes 

calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de rupture minorée, ce qui 

correspond aussi aux règlements parasismiques algériennes R.P.A 99 (version 2003). 

On doit par ailleurs vérifier que l'E.L.U.R. n'est pas atteint en notant que les actions sismiques 

étant des actions accidentelles. 

 

I.3.1.1 Hypothèses de calcul: 

 Les sections planes avant déformation restent planes après déformation ; 

 Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton ; 

 La résistance du béton à la traction est négligée ; 

 Le raccourcissement du béton est limité à:{
𝜀𝑏𝑐 = 3,5‰ → 𝐹𝑙𝑒𝑥𝑖𝑜𝑛𝑐𝑜𝑚𝑝𝑜𝑠é𝑒
𝜀𝑏𝑐 = 2‰ → 𝐶𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑠𝑖𝑜𝑛𝑠𝑖𝑚𝑝𝑙𝑒

 

 L'allongement de l'acier est limité à : 𝜀𝑏𝑐 = 10‰ ; 

 Les diagrammes déformations contraintes sont définis pour: 

1- Le béton en compression; 

2- L'acier en traction et en compression. 
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I.3.1.2 Règles des trois pivots : 

En fonction des sollicitations normales la rupture d'une section en béton armé peut 

intervenir : 

 Par écrasement du béton comprimé ; 

 Par épuisement de la résistance de l'armature tendue ; 

 Les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont 

déterminées à partir des déformations limites du béton et de l'acier ; 

 La déformation est représentée par une droite passant par l'un des points A, B ou C 

appelés pivots. 

Tableau I.4: Les déformations limitent du pivot. 

Pivot Domaine Déformation limites du pivot considéré 

A 1 Allongement unitaire de l’acier 100/00 

B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,50/00 

C 3 Raccourcissement unitaire du béton 20/00 

 

FigureI .9 : Diagramme des déformations limitées de la section.Règles des trois pivots - 

I.3.2 E.L.S. : 

IL consiste à l'équilibre des sollicitations d'actions réelles (non majorées) et les 

sollicitations résistantes calculées dépassant des contraintes limites. 

I.3.2.1 Hypothèses de calcul : 

 Les sections droites restent planes ; 

 Il n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton ; 

 Le béton tendu est négligé ; 
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 Les contraintes sont proportionnelles aux déformations. 

{

𝜎𝑏𝑐 = 𝐸𝑏 × 𝜀𝑏𝑐
𝜎𝑠 = 𝐸𝑠 × 𝜀𝑠

𝜀 =  
𝛥𝐿

𝐿

 

Par convention η correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de l'acier 

à celui de béton. 

𝜂 =  
𝐸𝑠

𝐸𝑏
= 15 ; 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡 𝑑′é𝑞𝑢𝑖𝑣𝑎𝑙𝑎𝑛𝑐𝑒. 

I.3.2.2 Sollicitation du calcul vis-à-vis des états limites : 

Les sollicitations de calcul sont déterminées à partir de la combinaison d'action suivante :   

 Etat limite ultime : 

1,35𝐺 +  1,5𝑄 

 Etat limite de service : 

𝐺 + 𝑄 

 

 

 

Les règles parasismiques algériennes ont prévu les combinaisons d'actions suivantes: 

{
𝐺 + 𝑄 ± 𝐸

0,8𝐺 ± 𝐸
→ {

𝐺 ∶ 𝑐ℎ𝑎𝑟𝑔𝑒 𝑝𝑒𝑟𝑚𝑎𝑛𝑒𝑛𝑡𝑒

𝑄 ∶ 𝑐ℎ𝑎𝑟𝑔𝑒 𝑑′𝑒𝑥𝑝𝑙𝑜𝑖𝑡𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛
𝐸 ∶ 𝑒𝑓𝑓𝑜𝑟𝑡 𝑑𝑢 𝑠é𝑖𝑠𝑚𝑒
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II.1. Pré dimensionnement des planchers : 

II.1.1. Détermination de l’épaisseur du plancher : 

         Pour déterminer l’épaisseur du plancher ht on utilise la condition de flèche 

5,22

1


L

ht (BAEL) Avec :   L : la portée la plus grande dans le sens des poutrelles. 

Pour notre cas on a : Lmax = 4,20 m d’où : ht ≥
420

22,5
= 18.66 cm 

- On adopte alors un plancher à corps creux de hauteur totale ht= 20 cm  

- On adopter un plancher de type (16+4) cm :{
16𝑐𝑚 𝑐𝑜𝑟𝑝𝑠 𝑐𝑟𝑒𝑢𝑥

4𝑐𝑚 𝑑𝑎𝑙𝑙𝑒𝑑𝑒𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑠𝑖𝑜𝑛
 

 

 

Figure.II.1 : Coupe d’un plancher à corps creux 

II.1.2. Descente de charge: 

Les charges permanantes : 

Plancher terrasse inaccessible : 

Tableau II.1 : Charge permanente & surcharge d’exploitation Plancher terrasseinaccessible 

Désignation de la charge Valeur en KN/m2 

Gravillon de protection de l’étanchéité (e=4cm) 20×0.04 0.8 

Complexed’étanchéité multicouche (2 cm) 20×0.02 0.10 

Forme de pente en béton (10cm) 22×0.1 2.20 

Isolation thermique à liège (e=4cm) 0.04×4 0.16 

Plancher à corps creux +dalle de compression (16 +4) 2.8 2.80 

Enduit en plâtre (e=2cm) 0.10×2 0.20 

La charge permanente G=∑Gi 6.32 

 

Plancher étage courant à usage d’habitation : 
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Tableau II.2 : Charge permanente & surcharge d’exploitation Plancher EC 

 

Murs de façade (extérieur) : 

Tableau II.3 : Charge permanente des Murs extérieur 

Désignation de la charge Valeur en KN/m
2
 

Enduit extérieur en ciment (e=2cm) 2×0.18 0.27 

Parois en brique creuse extérieur(e=15cm) 9×0.15 1.35 

Parois en brique creuse intérieur(e=10cm) 9×0.10 0.90 

Enduit intérieur en ciment(e=1.5cm) 1.50×0.18 0.36 

G=∑Gi 

 

2.85 

 Remarque 

Les murs peuvent être avec ou sans ouvertures donc il est nécessité d’opter des 

coefficients selon le pourcentage d’ouvertures : 

Murs avec portes (90G). 

Murs avec fenêtres (80G). 

Pour noutre cas : G= 2.88 × 0.80 = 2.28 KN/m2 

Surcharge d'exploitation : 

 Surcharge d'exploitation du plancher (du RDC au 8éme étages) habitations Q=1.5 KN/m² 

 Surcharge d'exploitation du plancher terrasse inaccessible Q=1 KN/m² 

 RDC (commerce)Q=5 KN/m² 

Désignation de la charge Valeur en KN/m
2
 

Revêtement en carrelage (2 cm) 2×0.22 0.44 

Mortier de pose (2cm) 2 ×0.2 0.40 

Sable fin pour mortier (2cm) 18×0.025 0.45 

Plancher à corps creux (16+4) 2.80 2.80 

Enduit en plâtre (2cm) 0.1×2 0.26 

 Cloison en briques creuses 1.15 1.15 

La charge permanente G = 5.5 
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  

Utilisation de la loi de dégression de la surcharge d'exploitation :  

Dégression des Surcharges d’exploitation : 

𝑆𝑜𝑢𝑠 𝑡𝑒𝑟𝑟𝑎𝑠𝑠𝑒 ……………………  𝑄0. 

𝑆𝑜𝑢𝑠 é𝑡𝑎𝑔𝑒 1 …………………… . . 𝑄0 + 𝑄1. 

𝑆𝑜𝑢𝑠 é𝑡𝑎𝑔𝑒 2 …………………… . 𝑄0 + 0,95 (𝑄1 +  𝑄2). 

𝑆𝑜𝑢𝑠 é𝑡𝑎𝑔𝑒 3 …………………… . 𝑄0 + 0,90 (𝑄1 +  𝑄2 +  𝑄3). 

𝑆𝑜𝑢𝑠 é𝑡𝑎𝑔𝑒 4 …………………… .𝑄0 +  0,85 (𝑄1 +  𝑄2 +  𝑄3 +  𝑄4). 

So𝑢𝑠 é𝑡𝑎𝑔𝑒𝑛 …………………… . 𝑄0 +
3+𝑛

2𝑛
(𝑄1 + 𝑄2 +⋯……… .+𝑄𝑛)𝑃𝑜𝑢𝑟𝑛 ≥ 5. 

Tableau II.4 : La loi de dégression 

Niveau La loi de dégression La charge KN /m² 

Terrasse Nq0=1,00 1,00 

8 Nq1=q0+q1 2 ,5 

7 Nq2=q0+0,95 (q1+q2) 3,85 

6 Nq3=q0+0,9 (q1+q2+q3) 5,05 

5 Nq4=q0+0,85 (q1+q2+q3+q4) 6,10 

4 Nq5=q0+0,8 (q1+q2+q3+q4+q5) 7,00 

3 Nq6=q0+0,75 (q1+q2+q3+q4+q5+q6) 7,75 

2 Nq7=q0+0,71 (q1+q2+q3+q4+q5+q6+q7) 8,5 

1 (q1+q2+q3+q4+q5+q6+q7+q8)Nq8=q0+0,69  9.25 

RDC Nq9=q0+0,67(q1+q2+q3+q4+q5+q6+q7+q8+q9) 10.00 

 

II.2. Prédimensionnement des poutres : 

D’après le RPA.99 Révisées en 2003 articles 7.5.1, les dimensions des poutres doivent 

satisfaire les conditions suivantes :{

b ≥ 20 cm
h ≥ 30 cm
h

b
< 4         

 

Selon le BAEL.91, le critère de rigidité est le suivant :{
L

15
≤ ht ≤

L

10
 

 ht:hauteur totale de la poutre 

 b : largeur de la poutre  

 L: la plus grande portée libre entre axes d'appuis 

 Deux types de poutres: 

 Poutres principales : Lmax= 480cm ;Poutres secondaires : Lmax= 420cm 

  
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II.2.1. Prédimensionnement des poutres principales : 

Poutre principale : Lmax= 480cm ⟹
480

15
≤ ht ≤

480

10
 

32 cm≤ ht ≤48 cm ;On prend :ht = 45 cm  

{d = 0,9ht = 0,9 × 45 = 40.5m 

⟹ {10,8 cm ≤ b ≤ 14,4 cm  ;  On prend: b = 30cm  

D'après le RPA.99 Révisées en 2003 article 7.5.1 : 

 b = 30 cm > 20 cm………………. Condition vérifiée 

 ht = 45 cm > 30 cm…………….. Condition vérifiée 

 
ht

b
= 1,5 < 4……………… Condition vérifiée 

On prend la section des poutres principales :(30 × 45) cm2 

II.2.2. Prédimensionnement des poutres secondaires : 

Poutre principale : Lmax= 470 cm 

420

15
≤ ht ≤

420

10
 

28 cm ≤ ht ≤ 42 cm ;On prend :ht = 40 cm 

{d = 0,9ht = 0,9 × 40 = 36 m ⟹ {
9,45 cm ≤ b ≤ 12,6 cm; On prend: b = 30 cm 

 

D'après le RPA.99 Révisées en 2003 article 7.5.1: 

 b = 30cm > 20cm………………. Condition vérifiée 

 ht = 40cm ≥ 30cm………………. Condition vérifiée 

 
ht

b
= 1.33 < 4……………………. Condition vérifiée 

On prend la section des poutres secondaires : (40 × 35) cm2 

II.3.Prédimensionnement des poteaux: 

Le calcul est basé en premier lieu sur la section du poteau le plus sollicité (central), la section 

afférente est la section résultante de la moitié des panneaux entourant le poteau. On a deux 

sections différentes des poteaux :Rectangulaire, Circulaire. 

Rectangulaire : 

Les dimensions des poteaux doivent respecter les conditions suivantes : 

On a choisi 3 types de coffrage (section) : 

 Type 1 : du RDC jusqu'au 1erétage 

 Type 2 : du 2éme jusqu'au 3émeétage 

 Type 3 : du 4ème jusqu’au 5ème étage 

 Type 4 : du 6éme jusqu'au 8éme étage 
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S : La surface afférente est donnée par : 

s = (
4,8 + 3.85

2
) × (

4,2 + 3,8

2
) = 17.3m2 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

II.3.1. Calcul de l’effort normal sollicitant les poteaux : 

a. Efforts de compression dus aux charges permanentes 𝐍𝐆 : 

-Nu = 1.35 NG + 1.5 NQ 

Avec:n = 8 

Gterrasse = 6.32 kN/m
2 

Gétage courant = 5,5KN/m
2 

Gp.principale = (2.4 + 1.925) × 0,3 × 0,45 × 25 × 9 =  393.187𝐾𝑁/𝑚𝑙 

Gp.secondaire = (2.1 + 1.9) × 0,3 × 0,40 × 25 × 9 =  108 𝐾𝑁/𝑚𝑙  

G = (𝑮𝒕+  𝑮𝑬𝑪) × 𝒔 

G = [6,32 + 8(5.5)] × 17.3 = 870.536 𝐾𝑁 

𝑵𝑮 = 𝑷𝑷𝑳 +𝑷𝑷𝑷 + 𝑷𝑷𝑺  =  870.536+ 393.187 + 108 = 1371.723 𝐾𝑁 

b. Efforts de compression dus aux charges d'exploitation 𝐍𝐐 : 

𝑵𝑸 = 𝑸𝒕× 𝑺 = 10 × 17.3 = 173 𝐾𝑁 

Majoration des efforts : On doit majorer les efforts de 10 % 

L’ELU : 

𝑵𝒖 = [(1, 35 × 1371.723) + (1, 5 × 173)] =  𝟐𝟏𝟏𝟏.𝟑𝟐𝟔𝑲𝑵 

𝑵𝒖 = 1,1 × G = 1,1 × 2111.326 = 𝟐𝟑𝟐𝟐. 𝟒𝟔 𝐊𝐍 

 

Figure II.2 : La section la plus sollicitée du 

poteau rectangulaire 
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II.3.2. Détermination de la section du poteau (a×b) : 

Détermination de 𝐚:  

Vérification de flambement :  

On doit dimensionner les poteaux de telle façon qu'il n’y ait pas de flambement c'est-à-dire : 

λ ≤ 50 

B

I
i

i

L

i

L f



 07,0


 

l0 = 3,4 m 

lf = 0,7 × 3,4 = 2.38 m = 238 cm 

λ ≥ 50 → λ ≥
lf

i
=

238

0,289a
≤ 50 

 

 

 

 

 

 

 

a ≥
238

0,289 × 50
→ a ≥ 15.01 cm 

a
a

ba

ab
i

ab
I

baB

289,0
12..12

.

12

.

.

23

3







On prend : a= 45 cm 

Détermination de 𝐛:  

Selon les règles BAEL.91, l’effort normal ultime Nu 

Nu ≤ α × [
Br × fc28 

0,9γb
+ As   ×

fe 

γs
] 

Br = (a − 2)(b − 2) ,  

Br = (45 − 2)(b − 2) = 43(b − 2) 

As   = 0,7%(zone I) Selon RPA.99 version 2003  

As   = 0,007[43(b − 2)] = 0,0.301(b − 2) 

Avec: 

 Br : section réduite 

 α ∶ coffictiont fonction de  

 As : section d
′armature logitudinales 

 α = ? 

Avec : 

 Lf: longueur de flambement 

 i : rayon de giration  

 B: section des poteaux 

 λ : L'élancement du poteau 

 I : Moment d'inertie de la section par rapporte a 

passant par son centre de gravité et perpendiculaire au 

plan de flambement 
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On a : 

λ ≥ 50 

λ ≥
lf

i
=

238

0,289a
≤ 50

⟹
238

0,289 × 45
≤ 50 ⟹ 16.68 ≤ 50 

λ = 16.68

α =
0,85

1 + 0,2(

35
) ²

=
0,85

1 + 0,2 (
16.68

35
) ²
0,813 

α = 0,82 

Nu ≤ α × [
Br × fc28 

0,9γb
+ As   ×

fe 

γs
] 

fc28 = 25Mpa ; fe = 400 Mpa ;  γb = 1,5 ;  γs = 1,15. 

𝑵𝑼 ≤ 0.80 [
43(𝑏 − 2) × 25

0.813 × 1 × 1.5 × 10
+
0.301(𝑏 − 2) × 400

1.15 × 10
] 

𝟐𝟑𝟐𝟐. 𝟒𝟔 ≤ 0.80 [
43(𝑏 − 2) × 25

0.813 × 1 × 1.5 × 10
+
0.301(𝑏 − 2) × 400

1.15 × 10
] => 𝑏 ≥ 31.44𝑐𝑚 

b ≥ 26.94 cm 

Donc on prend : 𝒃 = 𝟒𝟓𝒄𝒎                 Donc :𝑩𝒓 = (𝟒𝟑 × 𝟒𝟑)𝒄𝒎² 

Donc les poteaux ont la section suivante : du RDC au 1er étage (45 × 45) cm2 

 Vérification des conditions du RPA.99 Révisées en 2003 article 7.5.1 : 

{
 
 

 
 

min(a; b) = 45 cm > 25 𝑐𝑚………… 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒

min(a; b) = 45 cm >
he

20
=
340

20
= 17 cm…………  condition vérifiée

1

4
<
a

b
⟹
1

4
< 1………… 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒

 

Circulaires : 

1. Détermination du diamètre D : 

Pour les poteaux circulaires, le diamètre D devra satisfaire les conditions ci-dessous (PRA 

99/V2003): 

{
 
 

 
 

𝐷 ≥ 25𝑐𝑚    enzoneI
𝐷 ≥ 30𝑐𝑚    enzoneIІa

𝐷 ≥ 35𝑐𝑚    enzoneIІb et ІІІ

𝐷 ≥
ℎ

15
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𝜆 = 4
𝐿𝑓

𝐷
=
𝐿𝑓

𝑖
=
0.7𝐿0

𝑖
=
2.8𝐿0

𝐷
 

Avec D : le diamètre du poteau 

𝐿𝑓  : La longueur du flambement 

𝑖 = √
𝐼

𝐵
= √

𝜋𝐷²/4

𝜋𝐷²/64
= √

16

𝐷²
=
4

𝐷
= 0.25𝐷 

𝜆 =
𝐿𝑓

𝑖
≤ 50 ⇒

0.7𝐿0

0.25𝐷
≤ 50 ⇒ 𝐷 ≥

0.7 × 340

0.25 × 50
= 19.04𝑐𝑚 

𝑂𝑛 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑒 𝑫 = 𝟒𝟎𝒄𝒎  

𝐷 ≥
ℎ𝑒

15
=
340

15
= 22.66𝑐𝑚  𝑐 ′𝑒𝑠𝑡 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 

Choix de la section des poteaux (Rive, Angle, centrale) : 

Tableau. II.05: Choix des sections des poteaux 

Type  Niveau (a x b) cm² 

Type 1 RDC jusqu'au 2 émeétage (45×45) 

Type 2 étage émejusqu'au 3éme   2 (40×40) 

Type 3 étage émejusqu'au 5éme   4 (35×35) 

Type 4 6eme jusqu’au 8ème étage (30 × 30) 

Type 5 étageere1RDC jusqu'au  𝜋 × 40²

4
 

 

II.4. Prédimensionnement des voiles de contreventement : 

Les voiles sont des éléments qui résistent aux charges horizontales, dues au vent et au séisme 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure II.3 : schéma du voile 
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Le RPA.99 (version2003) considère comme voiles de contreventement les voiles satisfaisant 

la condition suivante : 

Étage courant :{
𝑒 ≥ 𝑚𝑎𝑥 (

ℎ𝑒

22
 ; 15) 𝑐𝑚

⇨ {
𝑒 ≥

ℎ𝑒

22
→ 𝑒 ≥

310

22
→ 𝑒 ≥ 14.09 𝑐𝑚

𝑒𝑚𝑖𝑛 = 16 𝑐𝑚
𝐿 ≥ 4𝑒 ⇨ 𝐿 ≥ 4 × 20 = 80𝑐𝑚

 

 

RDC:  {
𝑒 ≥ 𝑚𝑎𝑥 (

ℎ𝑒

22
 ; 15) 𝑐𝑚

⇨ {
𝑒 ≥

ℎ𝑒

22
→ 𝑒 ≥

340

22
→ 𝑒 ≥ 15.45 𝑐𝑚

𝑒𝑚𝑖𝑛 = 16 𝑐𝑚
𝐿 ≥ 4𝑒 ⇨ 𝐿 ≥ 4× 20 = 80 𝑐𝑚

 

Avec: 

L: Longueur du voile 

e : Epaisseur du voile 

ℎ𝑒 : Hauteur d’étage 

On adopte des voiles d’épaisseur e = 20 cm 

Tableau II.6. des dimensions des différents éléments porteurs : 

 

Niveau 

 

Section de poteau 

(cm²) 

Section de poutre 

principale (cm²) 

Section de poutre 

secondaire (cm²) 

Épaisseur des 

voiles (cm) 

RDC 45 × 45 30 × 45 30 × 40 20 

étage
er 

1 45 × 45 30 × 45 30 × 40 20 

étage
ème 

2 45 × 45 30 × 45 30 × 40 20 

étage
ème 

3 40 × 40 30 × 45 30 × 40 15 

étage 
ème

4 40 × 40 30 × 45 30 × 40 15 

étage
ème 

5 35 × 35 30 × 45 30 × 40 15 

étage 
ème

6 35 × 35 30 × 45 30 × 40 15 

étage
ème 

7 30 × 30 30 × 45 30 × 40 15 

étage
ème 

8 30 × 30 30 × 45 30 × 40 15 
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III.1. Introduction : 

 Un plancher est un élément de structure généralement de surface plane, destiné à 

limiter les étages et supporter les revêtements de sols, ses fonctions principales sont: 

Supporter son poids propre et les surcharges d’exploitations 

Transmettre les charges aux éléments porteurs (poteaux, murs, voiles) 

 Assurer l'isolation thermique(en particulier pour les locaux situés sous la terrasse ou 

ceux situés sur vide sanitaire) et acoustique (étanchéité au bruit) entre les différents étages 

Rigidifier la structure et participer à la résistance (répartition des efforts horizontaux)  

On peut distinguer deux grandes classes de planchers: 

Les planchers coulés sur place ou planchers << dits traditionnels >> 

Les planchers préfabriqués, la préfabrication pouvant être totale ou partielle. 

III.2. Planches à corps creux: 

 Le plancher à corps creux est utilisé dans tous dans les bâtiments et particulièrement 

ceux de d'habitation (surcharges modérées) 

 Le plancher est composé de corps creux, de poutrelles et d'une dalle de compression 

en béton armé de faible épaisseur (4 à 6 cm). Les corps creux ou hourdis sont généralement en 

béton (il existe des corps creux en produits rouges), ils sont disposés entre les poutrelles et 

servent de coffrage à la dalle coulée sur toute la surface du plancher. 

 Les poutrelles en béton armé (coulées sur place ou préfabriquées) ont la forme en<< 

Té >> renversé, les armatures sont entièrement enrobées dans le béton. 

 La dalle de compression est armée d’un simple quadrillage d'armatures de 

compression (treillis soudé) 

Nous avons un plancher à corps creux : 

 16 cm : Corps creux  

 04 cm : Dalle de compression  

III.2.1. Dimensionnement des poutrelles : 

 

 

 

 

 

 

 

Figure. III.1 : Plancher à corps creux 
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𝑏 =  65 𝑐𝑚,  𝑏0  =  12 𝑐𝑚,  ℎ0  =  4 𝑐𝑚,  ℎ𝑡 = 20 𝑐𝑚  

III.2.2 Méthode de calcul des poutrelles : 

III.2.2.1 Méthode forfaitaire : 

 Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, le règlement BAEL.91 

propose une méthode "Méthode Forfaitaire", pour le calcul des moments, cette méthode 

s'applique dans le cas des constructions courantes. 

Les conditions d'application de la méthode forfaitaire : 

Cette méthode n'est pas applicable que si les conditions suivantes sont remplies : 

 La charge d’exploitationQ ≤ max (2G ;  5 KN/m2) 

 Les moments d'inertie des sections transversales sont les mêmes dans les différentes 

travées. 

 Le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25 (0,8 ≤
Li

Li+1
≤ 1,25) 

 La fissuration est considérée comme non préjudiciable. 

 Les moments maximaux en travées et sur appuis sont fonction des moments 

fléchissant isostatiques "M0"de la travée indépendante. 

Avec : 

 

 

 

 

 

Les moments sur appuis doivent avoir les valeurs suivantes : 

1. Cas de 2 travées : 

 

2. Cas de 3 travées : 

 

3. Cas de plus de 3 travées : 

 

Figure. III.2 : Schémas explicatifs (méthode forfaitaire) 

 

 

M0 Le Moment maximal dans la travée indépendante. 

Mt Le Moment maximale dans la travée étudiée. 

Mw Le Moment sur l’appui gauche de la travée. 

Me Le Moment sur l’appui droit de la travée. 

 Le rapport suivant :  =Q / (G+ Q) 
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b) Principe de calcul de l’effort tranchant : 

 L'étude de l'effort tranchant permet de vérifier l'épaisseur de l'âme et de déterminer les 

armatures transversales et l'épure d'arrêt des armatures longitudinales. Le règlement BAEL.91 

prévoit que seul l’état limite ultime est vérifié. 

{
Tw =

Mw −Me

l
+
ql

2

Te =
Mw − Me

l
−
ql

2

 

III.2.2.2 Méthode des trois moments : 

Cette méthode est appliquée pour les poutres à plusieurs appuis. 

 

Figure III .3.Schéma explicatif (Méthode des 3 moments) (1) 

 

        En isolant deux travées adjacentes de notre poutre, qui sont chargées d’une manière 

quelconque ; On a un système statistiquement indéterminé, il est nécessaire de compléter les 

équations statiques disponibles par d’autres méthodes basées sur la déformation du système. 

 

Figure : III .4.Schéma explicatif (Méthode des 3 moments) (2) 

Avec : 

Mn−1, Mn et Mn+1 : Les moments de flexion aux appuis (n-1), (n) et (n+1), Ils supposés 

positifs. 

       Suivant les conditions aux limites et les conditions de continuité on a : ϴ′ = ϴ′′. 

Les moments de flexion pour chacune des travées Lnet Ln+1 sous les charges connues q et q’ 

peuvent être tracé selon la méthode classique, Mn−1 , Mn et Mn+1 sont provisoirement omis. 
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Figure .III .5.Schéma explicatif (Méthode des 3 moments) (3) 

 

Gn et Gn+1 : Les centres de gravité des aires des diagrammes des moments. 

An ;  bn ;  an+1 et bn+1 : Les longueurs de part et d’autre du centre de gravité. 

Sn et Sn+1 : Les aires des diagrammes des moments pour les travéesLn et  Ln+1 

ϴ′ = ϴ(Mn−1)
′ + ϴ(Mn)

′ + ϴ′(q) 

Selon le théorème des aires des moments, on aura : 

ϴ′ =
Sn × an

Ln × EI
+
Mn−1 × Ln

6EI
+
Mn × Ln

3EI
  et  ϴ′′ =

Sn+1 × bn+1

Ln+1 × EI
+
Mn × Ln+1

3EI
+
Mn+1 × Ln+1

6EI
 

ϴ′ = ϴ′′ ⟹ (Mn−1 × Ln) + 2Mn(Ln + Ln+1) + (Mn+1 × Ln+1)

= −6 [
Sn × an

Ln
+
Sn+1 × bn+1

Ln+1
] 

Cette équation est appelée « équation de Clapeyron », le théorème des trois moments est 

applicable à tous types de chargements. 

III.2.3 Calcul des poutrelles de plancher RDC et étages courants et plancher terrasse : 

 Type de poutrelles : 

 Plancher RDC et étage courants  

Dans notre cas, on a trois types de poutrelles : 

1erType : 

 

2èmeType : 
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3èmeType : 

 

2. Les combinaisons de charges : 

 Plancher étage courant : 

G = 5,5 × 0,65 = 3.575 KN/ml 

Q = 1,5 × 0,65 = 0,97 KN/ml 

{
Qu = 1,35 × G+ 1,5 × Q = 6.28KN/ml      
Qser = G +Q = 4,54KN/ml                            

 

3. Vérification des conditions d'application de la méthode forfaitaire : 

a -La charge d'exploitations Q ≤ max(2G ;  5KN/m2) 

a- Plancher étage courant : 

Q = 0,97 KN/m2 < 2 × 𝐺 = 11 𝐾𝑁/m2   …………  condition vérifée 

b - Plancher terrasse: 

Q = 0,65KN/m2 < 2 × 𝐺 = 12,64 𝐾𝑁/m2 .…………condition vérifé 

b - Poutrelle à inertie constante  …………………   condition vérifée 

c - Le rapport0,8 ≤
Li

Li+1
≤ 1,25 : 

 1er Type : 

             0,8 ≤
4.2

3,8
≤ 1,25 → 0,8 < 1.1 < 1,25………..………. condition vérifée 

 2èmeType : 

0,8 ≤
4,2

3,8
≤ 1,25 → 0,8 < 1.1 < 1,25………………. condition vérifée  

0,8 ≤
3,8

3,2
≤ 1,25 → 0,8 < 1.18 < 1,25 ……………. condition vérifée 

0,8 ≤
3,2

3.2
≤ 1,25 → 0,8 < 1 < 1,25 ………………... condition vérifée 

0,8 ≤
3,2

3.8
≤ 1,25 → 0,8 < 0.84 < 1,25 ……………. condition vérifée 

 2èmeType : 

0,8 ≤
4,2

3,8
≤ 1,25 → 0,8 < 1.1 < 1,25……………….. condition vérifée  

0,8 ≤
3,8

3,2
≤ 1,25 → 0,8 < 1.18 < 1,25 ……………. condition vérifée 

0,8 ≤
3,2

3.2
≤ 1,25 → 0,8 < 1 < 1,25 ………………... condition vérifée 

              0,8 ≤
3,2

3.8
≤ 1,25 → 0,8 < 0.84 < 1,25 ……………. condition vérifée 
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0,8 ≤
3,8

3.2
≤ 1,25 → 0,8 < 0.90 < 1,25 ……………. condition vérifée 

d- Fissuration considérée comme étant préjudiciable. 

4. Exemple de calcul : 

 Les poutrelles de type 1 et 2 seront prises comme exemple de calcul détaillé, les autres 

poutrelles suivent les mêmes étapes de calcul. 

 1erType : 

 

 

 

 

 Calcul des moments isostatiques : 

Travée AB : 

𝑀0
𝐴𝐵 =

𝑞𝑢 × 𝐿𝐴𝐵²

8
=
6.288 × (4.2)2

8
= 13.86 𝐾𝑁.𝑚 

Travée BC : 

𝑀0
𝐵𝐶 =

𝑞𝑢 × 𝐿𝐵𝐶²

8
=
6.288 × (3.8)2

8
= 11.35 𝐾𝑁.𝑚 

 Calcul des moments sur appuis : 

𝑀𝐴 = 0.2 × 𝑀0
𝐴𝐵 = 0.2 × 13.86 = 2.772 𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝐵 = 0.6 × 𝑚𝑎𝑥{𝑀0
𝐴𝐵;𝑀0

𝐵𝐶} = 0.6 × 𝑀0
𝐴𝐵 = 0.6 × 13.86 = 8.316 𝐾𝑁. 𝑚 

𝑀𝐶 = 0.2 × 𝑀0
𝐵𝐶 = 0.2 × 11.35 = 2.27 𝐾𝑁.𝑚 

 Calcul des moments en travées : 

Calcule du coefficient 𝛂 : 

𝛼 =
𝑄

𝐺 + 𝑄
=

1.5

5.5 + 1.5
= 0.214 

Travée (𝐴𝐵) :(𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒𝑑𝑒𝑟𝑖𝑣𝑒)  

Mt
AB ≥ max{

max[(1 + 0,3α)M0
AB ;  1,05M0

AB] − 
MA +MB

2
= 14.533 kN.m

(
1,2 + 0,3α

2
)M0

AB = 8.76 kN.m                                            

 

⟹ Mt
AB = 14.533 kN.m 
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Travée (𝐵𝐶) :(𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒𝑑𝑒𝑟𝑖𝑣𝑒) 

Mt
BC ≥ max{

max[(1+ 0,3α)M0
BC ;  1,05M0

BC] −  
MB +MC

2
= 11.91 kN.m

(
1,2 + 0,3α

2
)M0

BC = 7.17 kN.m                                            

 

⟹ Mt
BC = 11.91 kN.m 

 Calcul des efforts tranchants : 

Les valeurs des efforts tranchants de chaque travée étant calculées selon la formule suivante : 

{
𝑇𝑊 =

𝑞𝐿

2
+
(𝑀𝑊 −𝑀𝐸)

𝐿

𝑇𝐸 = −
𝑞𝐿

2
+
(𝑀𝑊 −𝑀𝐸)

𝐿

 

Travée AB : 

{
𝑇𝐴 =

6.288 × 4.2

2
+
2.772 − 8.316

4.2
= 11.88 𝐾𝑁

𝑇𝐵 = −
6.288 × 4.2

2
+
2.772 − 8.316

4.2
= −14.52 𝐾𝑁

 

Travée (𝐵𝐶) : 

{
𝑇𝐵 =

6.288 × 3.8

2
+
8.316 − 2.27

3.8
= 13.54 𝐾𝑁

𝑇𝐶 = −
6.288 × 3.8

2
+
8.316 − 2.27

3.8
= −10.36 𝐾𝑁
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Figure. III.6 : Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchants 

 Pour ce plancher les mêmes étapes de calcul définies précédemment sont à suivre 

pour les autres types de poutrelles I’E.L.U. et l’E.L.S. : 

Tableau. III.1: Tableau récapitulatif des résultats obtenus(M en KN.m et T en KN) Plancher 

étage courant ELU : 

Type Travée L(m) ELU (KN. M) ;(KN) 

0M tM wM eM wT eT 

Type1 AB 4.2 13.86 14.533 2.772 8.31 11.88 -14.52 

BC 3.8 11.35 11.91 8.316 2.27 13.54 -10.36 

 

 

 

Type2 

 

AB 4.2 13.86 14.533 2.772 6.93 11.88 -14.52 

BC 3.8 11.35 11.91 6.93 4.54 12.57 -11.31 

CD 3.2 8.05 8.45 4.54 3.22 10.47 -9.65 

DE 3.2 8.05 8.45 3.22 5.67 9.29 -10.82 

EF 3.8 11.35 11.91 5.67 2.27 12.84 -11.05 

AB 4.2 13.86 14.533 2.772 6.93 11.88 -14.52 

Type3 BC 3.8 11.35 11.91 6.93 4.54 12.57 -11.31 

CD 3.2 8.05 8.45 4.54 3.22 10.47 -9.65 

DE 3.2 8.05 8.45 3.22 4.54 9.64 -10.47 

EF 3.8 11.35 11.91 4.54 6.93 11.32 -12.57 

FG 4.2 13.86 14.533 6.93 2.772 14.19 -12.21 
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Tableau. III.2 : Tableau récapitulatif des résultats obtenus(M en KN.m) Plancher étage 

courant ELS : 

Type Travée L(m) ELS(KN. m)  

0M tM wM eM 

Type1 AB 4.2 10.03 10.53 2.006 6.018 

BC 3.8 8.21 8.62 6.018 1.642 

Type2 AB 4.2 10.03 10.53 2.006 5.015 

BC 3.8 8.21 8.62 5.015 3.284 

CD 3.2 5.82 6.11 3.284 2.328 

DE 3.2 5.82 6.11 2.328 4.105 

EF 3.8 8.21 8.62 4.105 1.642 

Type3 AB 4.2 10.03 10.53 2.006 5.015 

BC 3.8 8.21 8.62 5.015 3.284 

CD 3.2 5.82 6.11 3.284 2.33 

DE 3.2 5.82 6.11 2.33 3.284 

EF 3.8 8.21 8.62 3.284 5.015 

FG 4.2 10.03 10.53 5.015 2.006 

 

Les sollicitations maximales de calcul sont:  

ELU  {

𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥 = 14.533𝐾𝑁.𝑚
𝑀𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟 𝑚𝑎𝑥 = 2.772𝐾𝑁.𝑚
𝑀𝑟𝑖𝑣 𝑚𝑎𝑥 = 8.316𝐾𝑁.𝑚
𝑇𝑚𝑎𝑥 = −14.52𝐾𝑁

ELS  {

𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥 = 10.53𝐾𝑁.𝑚
𝑀𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟 𝑚𝑎𝑥 = 2.006𝐾𝑁.𝑚
𝑀𝑟𝑖𝑣 𝑚𝑎𝑥 = 6.02𝐾𝑁.𝑚
𝑇𝑚𝑎𝑥 = −10.51𝐾𝑁

 

 

 

Figure III.7 : Coupe transversale de poutrelle 

Données: 

 Largeur de la poutrelle b=65 cm 

 b0= 12cm 

 Haute de la section ht= 20 cm 
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 Epaisseur de la table de compression h0= 4 cm 

 Hauteur utile d=0,9ht= 18 cm 

 Contrainte aciers longitudinaux utilisés fe= 400 MPa 

 Contrainte aciers transversaux utilisés fe=  235 MPa 

 Contrant du béton à 28jours fc28= 25 MPa 

 Contrainte limite de traction du béton ft28= 2.1 MPa 

 Fissuration non préjudiciable σbc = 14.20 MPa  ;  σc =
400

1.15
= 348 MPa 

5. Calcul du ferraillage des poutrelles : 

5.1 Calcul des armatures longitudinales : 

 L’E.L.U. : 

1. En travée: 

Le moment de résistance de la table 

𝑴𝒕 = 𝝈𝒃𝒄 × 𝒉𝟎 × 𝒃 × (𝒅 −
𝒉𝟎

𝟐
)⇒14.17 × 4 × 65 × (18 −

4

2
) × 10−3 

𝑀𝑡 = 59.07𝐾𝑁.𝑚 

(𝑴𝒕 = 𝟓𝟗. 𝟎𝟕𝑲𝑵.𝒎 > 𝑴𝒕𝒎𝒂𝒙 = 𝟏𝟒. 𝟓𝟑𝟑𝑲𝑵.𝒎)  →L’axe neutre tombe dans la table, et le 

calcul sera fait pour une section rectangulaire (𝒃 × 𝒉) = (𝟔𝟓 × 𝟐𝟎)𝒄𝒎² 

𝜇 =
𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥

𝑏 × 𝑑² × 𝜎𝑏𝑐
=

14.533 × 10³

65 × 18² × 14.17
= 0.048 

𝜇 = 0.048 < 𝜇𝑒 = 0.392 𝐴′∄ 

Voir tableau on a :  𝜷 = 𝟎. 𝟗𝟕𝟓  

𝐴𝑠 =
𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
=

14.533 × 10³

0.975 × 18 × 348
= 2.38 𝑐𝑚² 

Section minimale d’armatures: 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 65 × 18 ×
2.1

400
= 1.41𝑐𝑚² 

𝐴𝑠 = 2.38 𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.41𝑐𝑚²…………condition vérifiée. 

Tableau des sections   →  3T12 (As= 3.39cm²) 
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Sur appuis : 

𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖𝑠 < 0   ⇒Le béton tendu est négligé, le calcul sera fait pour une section rectangulaire 

(𝑏0 × ℎ) = (12 × 20)𝑐𝑚² 

a) Appui intermédiaire :  𝑴𝒂.𝒊𝒏𝒕 = 8.316𝐾𝑁.𝑚 

𝝁 =
𝑴𝒂.𝒊𝒏𝒕

𝒃 × 𝒅² × 𝝈𝒃𝒄
=

8.316 × 10³

12 × 18² × 14.17
= 0.151 

𝜇 = 0.151 < 𝜇𝑒 = 0.392 𝐴′∄ 

A partir de tableau:𝜷 = 𝟎. 𝟗𝟏𝟕𝟓 

𝑨𝒂𝒊𝒏𝒕 =
𝑴𝒂.𝒊𝒏𝒕

𝜷 × 𝒅 × 𝝈𝒔
=

8.316 × 10³

0.9175 × 18 × 348
= 1.447𝑐𝑚² 

Section minimale d’armatures: 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 12 × 18 ×
2.1

400
= 0.26𝑐𝑚² 

𝐴𝑠 = 1.447𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.26𝑐𝑚²…………condition vérifiée. 

A partir tableau de sections   →2T10 (As= 1.57cm²) 

b) Appui de rive : 𝑴𝒂.𝒓𝒊𝒗𝒆 = 𝟐. 𝟕𝟕𝟐𝑲𝑵.𝒎 

𝜇 =
𝑀𝑟𝑖𝑣𝑒

𝑏 × 𝑑² × 𝜎𝑏𝑐
=

2.772 × 10³

12 × 18² × 14.17
= 0.050 

𝜇 = 0.050 < 𝜇𝑒 = 0.392 𝐴′∄ 

A partir de tableau:𝜷 = 𝟎. 𝟗𝟕𝟒 

𝑨𝒂 𝒓𝒊𝒗 =
𝑴 𝒓𝒊𝒗𝒆

𝜷 × 𝒅× 𝝈𝒔
=

2.772 × 10³

0.974 × 18 × 348
= 0.45𝑐𝑚² 

Section minimale d’armatures: 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 12 × 18 ×
2.1

400
= 0.26𝑐𝑚² 

𝐴𝑠 = 0.45𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.26𝑐𝑚²…………condition vérifiée. 

A partir tableau de sections   → 1T10 (As= 0.79cm²) 

 Vérification des contraintes à I.E.L.S :𝑀𝑡(𝑠𝑒𝑟) = 10.53𝐾𝑁.𝑚 

Position de l’axe neutre:  

Soit « y » la distance entre le centre de gravité de section homogène «s» et la fibre la plus 

comprimée. 
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𝑏 × 𝑦²

2
+ 𝜂 × 𝐴′(𝑦 − 𝑐 ′) − 𝜂 × 𝐴(𝑑 − 𝑦) = 0 

𝑏 = 65𝑐𝑚 , 𝜂 = 15 , 𝐴 = 3.39𝑐𝑚², 𝑑 = 18𝑐𝑚 , 𝑏0 = 12𝑐𝑚 , 𝐴
′ = 0 

32.5𝑦² + 15 × 0(𝑦 − 𝑐 ′) − 15 × 3.39(18 − 𝑦) = 0   → 𝑦 = 4.58𝑐𝑚 

𝒚 = 𝟒. 𝟓𝟖𝒄𝒎 L’axe neutre tombe dans la nervure (section T) 

Moment d’inertie: 

𝐼𝐺 =
𝑏 × 𝑦³

2
+ 𝜂 × 𝐴′(𝑦 − 𝑐 ′) + 𝜂 × 𝐴(𝑑 − 𝑦)² =

65 × 4.58³

2
+ 15 × 3.39(18 − 4.58)² 

𝐼𝐺 = 12280.24𝑐𝑚
4 

Calcule des contraintes : 

a) Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝝈𝒃𝒄 : 

𝝈𝒃𝒄 =
𝑴𝒔𝒆𝒓

𝑰
𝒚𝟏 =

10.53 × 10³

12280.24
× 4.58 = 3.92𝑀𝑝𝑎  

𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 0.6 × 25 = 15𝑀𝑝𝑎  

𝝈𝒃𝒄 = 3.92𝑀𝑝𝑎 < 𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅ = 15𝑀𝑝𝑎 …… . . condition vérifiée 

La fissuration non préjudiciable, il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte maximale 

dans l’acier. 

b) Contrainte de cisaillement : 

𝝉𝒖 =
𝑻

𝒃𝟎 × 𝒅
 

𝝉𝒖 =
14.52 × 10−3

0.12 × 0.18
= 0.67𝑀𝑝𝑎 

Fissuration préjudiciable: 

𝝉𝒖̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{0.13𝑓𝑐28; 4𝑀𝑝𝑎} ⇒ 𝝉𝒖̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{0.13 × 25; 4𝑀𝑝𝑎} 

⇒ 𝝉𝒖̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{3.25; 4𝑀𝑝𝑎} = 3.25𝑀𝑝𝑎 

𝝉𝒖 = 𝟎. 𝟔𝟕𝑀𝑝𝑎 < 𝝉𝒖̅̅ ̅ = 3.25𝑀𝑝𝑎 ..........condition vérifiée. 

Calcul des armatures transversales 𝑨𝒕: 

 Le diamètre : D’après le BAEL 99 

𝝓𝒕 ≤ 𝒎𝒊𝒏 (
𝒉

𝟑𝟓
;
𝒃𝟎

𝟏𝟎
; 𝝓𝑳)𝒎𝒎 →𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (

200

35
;
120

10
; 10) 𝑚𝑚 

𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(5.71; 12; 10)𝑚𝑚 

𝜙𝑡 = 5.71𝑚𝑚𝑜𝑛𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑒𝝓𝒕 = 𝟔𝒎𝒎 
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 Calcul des espacements  

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(0.9𝑑; 40𝑐𝑚) → 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(16.2; 40𝑐𝑚) → 𝑺𝒕 ≤ 𝟏𝟔. 𝟐𝒄𝒎 

 La section des armatures transversales  

𝑨𝒕

𝒃𝟎 × 𝑺𝒕
×
𝒇𝒆

𝜸𝒔
≥
(𝝉𝒖 × (

𝒉

𝟐
)) − (𝟎. 𝟑𝑲 × 𝒇𝒕𝒋)

𝟎. 𝟗(𝒔𝒊𝒏𝜶 + 𝒄𝒐𝒔𝜶)
……… . . (𝟏) 

K=1 fissuration non préjudiciable 

𝝉𝒖 × (
𝒉

𝟐
) =

𝑻𝒖 × (
𝒉

𝟐
)

𝒃𝟎 × 𝒅
 

Par la méthode des triangles semblables, on a calcul la valeur de l’effort tranchant𝑻𝒖 × (
𝒉

𝟐
). 

 

 

 

 

 

 

Figure. III.8 : Effort tranchant par la méthode des triangles semblables 

 

𝑻𝒎𝒂𝒙

𝑿
=
𝑻𝒖 × (

𝒉

𝟐
)

𝑿 − (
𝒉

𝟐
)
→ 𝑻𝒖 × (

𝒉

𝟐
) =

𝑻𝒎𝒂𝒙 [𝑿 − (
𝒉

𝟐
)]

𝑿
 

 Calcul la distance X  

𝑿 =
𝑳

𝟐
+
𝑴𝒘 −𝑴𝒆

𝒒 × 𝒍
 

𝑋 =
4.2

2
+
6.93 − 2.772

6.288 × 4.2
= 𝟐. 𝟐𝟔𝒎 

ℎ

2
=
0.20

2
= 𝟎. 𝟏𝟎𝒎 

𝑇𝑢 (
ℎ

2
) =

14.52[2.26 − 0.10]

2.26
= 𝟏𝟑. 𝟖𝟕𝑲𝑵 

𝜏𝑢 (
ℎ

2
) =

13.87 × 10−3

0.12 × 0.18
= 𝟎. 𝟔𝟒𝑴𝒑𝒂 
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D’après formule (1) 

𝑨𝒕

𝑺𝒕
≥
(0.64 − (0.3 × 2.1)) × (12 × 1.15)

0.9 × 235
= 6.52 × 10−4𝑐𝑚 …… . . (2) 

Pourcentage minimal des armatures transversales:  

𝑨𝒕

𝒃𝟎 × 𝑺𝒕
×
𝒇𝒆

𝜸𝒔
≥ 𝒎𝒂𝒙(

𝝉𝒖 × (
𝒉

𝟐
)

𝟐
 ; 𝟎. 𝟒𝑴𝒑𝒂) 

𝐴𝑡

𝑏0 × 𝑆𝑡
×
𝑓𝑒

𝛾𝑠
≥ 𝑚𝑎𝑥 (

0.64

2
 ; 0.4𝑀𝑝𝑎) 

𝐴𝑡

𝑏0 × 𝑆𝑡
×
𝑓𝑒

𝛾𝑠
≥ 𝑚𝑎𝑥(0.32 ; 0.4𝑀𝑝𝑎) →

𝐴𝑡

𝑏0 × 𝑆𝑡
×
𝑓𝑒

𝛾𝑠
≥ 0.4𝑀𝑝𝑎  

(
𝐴𝑡

𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥
0.4 × 𝑏0

𝑓𝑒
→ (

𝐴𝑡

𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥
0.4 × 12

400
= 0.02𝑐𝑚 …… . . (3)  

On prend le max entre 2 et 3 → (
𝑨𝒕

𝑺𝒕
)
𝒎𝒊𝒏

≥ 𝟎. 𝟎𝟐𝒄𝒎 ; on prend St =15cm 

En trouve 𝐴𝑡 ≥ 0.02 × 15 = 0.3𝑐𝑚² 

{
2𝜙6 = 0.57𝑐𝑚2

𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚
 

 Zone nodale:  𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(10𝜙𝑙; 15𝑐𝑚) → 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(10; 15𝑐𝑚) 

𝑆𝑡 ≤ 12𝑐𝑚 ; 𝑑𝑜𝑛𝑐𝑆𝑡 = 10𝑐𝑚 

 Zone courante: 𝑆𝑡 ≤ 15𝑐𝑚 ; 𝑑𝑜𝑛𝑐𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚 

{
𝑆𝑡 = 10𝑐𝑚𝐙𝐨𝐧𝐞𝐧𝐨𝐝𝐚𝐥

𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚𝐙𝐨𝐧𝐞𝐜𝐨𝐮𝐫𝐚𝐧𝐭𝐞
 

 Encrage des armatures aux niveaux des appuis:  

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 14.52𝐾𝑁  

𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 = 8.316𝐾𝑁.𝑚 

𝐹𝑢 =
𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖

𝑍
=
𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖

0.9ℎ
=

8.316

0.9 × 18 × 10−2
= 51.33𝐾𝑁 

𝐹𝑢 = 51.33𝐾𝑁 ≥ 𝑇𝑢 = 14.52𝐾𝑁 

Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises à un effort de traction. 
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Compression de la bielle d’about:  

 

 

 

 

 

Figure. III.9 : Schéma de la bielle d’about 

La contrainte de compression dans la biellette est de: 

𝜎𝑏̅̅ ̅ =
𝐹𝑏

𝑆
𝑒𝑡 {

𝐹𝑏 = 𝑇√2

𝑆 =
𝑎 × 𝑏0

√2

→ 𝜎𝑏̅̅ ̅ =
2𝑇

𝑎 × 𝑏0
 

Avec a: la longueur d’appui de la biellette 

𝜎𝑏̅̅ ̅ <
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 

Pour tenir compte du fait que l’inclinaison de la biellette est légèrement différente de 45˚ donc 

on doit vérifier que: 

𝜎𝑏̅̅ ̅ ≤
0.8 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
→

2𝑇

𝑎 × 𝑏0
≤
0.8 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
→ 𝑎 ≥

2𝑇 × 𝛾𝑏

0.8 × 𝑏0 × 𝑓𝑐28
 

𝑎 ≥
2 × 14.52 × 1.5

0.8 × 12 × 25 × 10
= 0.018𝑚 = 1.8𝑐𝑚 

𝑎 = 𝑚𝑖𝑛(𝑎′; 0.9𝑑); 𝑎′ = 𝑐 − 𝑐 ′ − 2 ;  𝑐 ′ = 2𝑐𝑚 ; 𝑐 = 45𝑐𝑚 

𝑎′: La largeur d’appui 

𝑐: La largeur de l’appui du poteau 

𝑐 ′: L’enrobage  𝑎′ = 45 − 2 − 2 = 41𝑐𝑚 

𝑎 = 𝑚𝑖𝑛(41; 16.2) = 16.2𝑐𝑚 

16.2𝑐𝑚 ≥ 2.5𝑐𝑚 …… 𝑐. 𝑣 

Entrainement des armatures:  

Vérification de la contrainte d’adhérence : 

𝝉𝒔𝒆𝒓 =
𝑻

𝟎. 𝟗𝒅 × 𝝁 × 𝒏
≤ 𝝉𝒔𝒆𝒓̅̅ ̅̅ ̅ = 𝝍𝒔 × 𝒇𝒕𝟐𝟖 

Avec: 

𝝍𝒔: Coefficient de cisaillement.  

𝑻: l’effort tranchant maximum.  
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𝒏: nombre d’armatures longitudinales tendues.  

𝝁: Périmètre d’armatures tendu μ = π × ϕ = 3.14 × 1 = 3.14 

𝜓𝑠 = 1.5𝑝𝑜𝑢𝑟𝐻𝐴 ; 𝑇 = 14.52𝐾𝑁 ; 𝑛 = 3;  𝜇 = 3.14𝑐𝑚 

𝜏𝑠𝑒𝑟 =
𝑇

0.9𝑑 × 𝜇 × 𝑛
=

14.52 × 10³

16.2 × 3.14 × 3 × 10²
= 0.95𝑀𝑝𝑎  

𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 𝜓𝑠 × 𝑓𝑡28 = 1.5 × 2.1 = 3.15𝑀𝑝𝑎 

𝜏𝑠𝑒𝑟 = 0.95𝑀𝑝𝑎 ≤ 𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 3.15𝑀𝑝𝑎   ……. Condition vérifiée 

Ancrage des armatures tendues : 

𝜏𝑠 = 𝜓𝑠
2 × 𝑓𝑡28 = 1. 5

2 × 2.1 = 2.84𝑀𝑝𝑎  

𝐿𝑠 =
𝜙 × 𝑓𝑒

4 × 𝜏𝑠
=
1 × 400

4 × 2.84
= 35.21𝑐𝑚 

La longueur a dépassé la largeur de la poutre secondaire (b=30cm), est obligé de courber les 

armatures d’une valeur « r »: 

𝑟 = 5.5𝜙 = 5.5 × 1 = 5.5𝑐𝑚 

Vérification de la flèche:  

Les conditions suivantes doivent être vérifiées: 

{
𝒉𝒕

𝑳
≥

𝟏

𝟐𝟐. 𝟓
=
20

420
≥ 0.047  → 0.047 ≥ 0.44    𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

{
𝒉𝒕

𝑳
≥

𝑴𝒔𝒆𝒓

𝟏𝟓 ×𝑴𝟎.𝒔𝒆𝒓

=
20

420
≥

6.02

15 × 10.03
→ 0.05 ≥ 0.04     𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

{
𝑨𝒔

𝒃. 𝒅
≤
𝟑. 𝟔

𝒇𝒆
→
3.39

4 × 18
≤
3.6

400
→ 0.047 ≤ 0.009 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛𝑛𝑜𝑛𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Lorsque les deux premières conditions ne sont pas vérifiées, il faut calculer la flèche 

𝐹𝑖 =
𝑀𝑖 × L²

10𝐸𝑖 × 𝐼𝐹𝑖
 𝐹𝑣 =

𝑀𝑣 × L²

10𝐸𝑣 × 𝐼𝐹𝑣
 

𝑭𝒊 : Flèche due aux charges de faible durée d'application. 

𝑭𝒗 : Flèche due aux charges de longue durée d'application ; avec : 

𝐸𝑖 = 11000√𝑓𝑐28
3 = 32164.2𝑀𝑝𝑎 

𝐸𝑣 = 3700√𝑓𝑐28
3 = 10818.86𝑀𝑝𝑎 

𝐼𝐹𝑖 =
1.1 × 𝐼0
(1 + 𝜆𝑖 . 𝜇𝑖)

 

𝐼𝐹𝑣 =
1.1 × 𝐼0

(1 + 𝜆𝑣 . 𝜇𝑔)

 

𝑰𝑭𝒊 : Moment d'inertie fictif pour les déformations instantanées 
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𝑰𝑭𝒗  :Moment d'inertie fictif pour les déformations de longue durée 

c) Détermination du centre de gravité: 

𝑌𝐺 =
∑𝐴𝑠 × 𝑌𝑖
∑ 𝐴𝑖

=
(𝑏 × ℎ) +

ℎ

2
+ (ℎ × 𝐴𝑠 × 𝑑)

(𝑏 × ℎ) + (𝜂 × 𝐴𝑠)
=
(65 × 20) +

20

2
+ (20 × 3.93 × 18)

(65 × 20) + (15 × 3.39)
 

𝑌𝐺 = 12.92𝑐𝑚 

Détermination du moment d’inertie : 

𝐼 =
𝑏

3
𝑦𝐺
3 −

(𝑏 − 𝑏0)(𝑦𝐺 − ℎ0)³

3
+
𝑏0(ℎ𝑡 − 𝑦𝐺)³

3
+ 𝜂. 𝐴𝑠(𝑑 − 𝑦𝐺) 

𝐼 =
𝑏

3
𝑦𝐺
3 −

(65 − 12)(12.92 − 4)³

3
+
12(20 − 12.92)³

3
+ 15 × 3.39(18 − 12.92) 

𝐼 = 48045𝑐𝑚4 

Charges prises en comptes : 

1-charge avant mise de revêtement : 𝒋 = 𝟑. 𝟓𝟕𝟓𝑲𝑵/𝒎² 

2-charge après mise de revêtement : 𝒈 = 𝟐. 𝟗𝟗𝑲𝑵/𝒎² 

3-charge total à l'E.L.S : 𝒒 = (𝒈 + 𝑸)𝟎. 𝟔𝟓 = (𝟓. 𝟓 + 𝟐. 𝟓)𝟎. 𝟔𝟓 = 𝟒. 𝟓𝟓𝑲𝑵/𝒎² 

Calcul des moments correspondants : 

𝑀𝑗  = 0.85 ×
𝑗 × 𝑙²

8
= 0.85 ×

3.575 × 4.2²

8
= 6.7𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑔  = 0.85 ×
𝑔 × 𝑙²

8
=  0.85 ×

2.99 × 4.2²

8
= 5.604𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑞  = 0.85 ×
𝑞 × 𝑙²

8
=  0.85 ×

4.55 × 4.2²

8
= 8.528𝐾𝑁.𝑚 

Calcul des contraintes: 

𝜎𝑠𝑗 =
𝑀𝑗

𝐴𝑠 × 0.9𝑑
=
6.7 × 10³

3.39 × 16.2
= 122.008𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑠𝑔 =
𝑀𝑔

𝐴𝑠 × 0.9𝑑
=
5.604 × 10³

3.39 × 16.2
= 102.043𝑀𝑝𝑎  

𝜎𝑠𝑞 =
𝑀𝑞

𝐴𝑠 × 0.9𝑑
=
8.528 × 10³

3.39 × 16.2
= 155.283𝑀𝑝𝑎 

 

Calcul des coefficients:𝑓; 𝜆𝑖𝒆𝒕𝜆𝑣 

𝑓 =
𝐴𝑠

𝑏0 × 𝑑
=
3.39

4 × 18
= 0.047 ⇒

{
 

 𝜆𝑖 =
0.05 × 𝑓𝑡28
(2 + 3𝑏0/𝑏). 𝑓

=
0.05 × 2.1

(2 + 3 × 4/65) × 0.047
= 1.021

𝜆𝑣 =
2

5
× 𝜆𝑖 =

2

5
× 1.021 = 0.408
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Calcul des coefficients (𝝁𝒊) :  

𝜇𝑖 = 1 −
1.75 × 𝑓𝑡28

(4 × 𝑓 × 𝜎𝑠𝑖) + 𝑓𝑡28
 

𝜇𝑗 = 1 −
1.75 × 𝑓𝑡28

(4 × 𝑓 × 𝜎𝑠𝑗) + 𝑓𝑡28
= 1 −

1.75 × 2.1

(4 × 0.047 × 122.008) + 2.1
= 0.755 

𝜇𝑔 = 1 −
1.75 × 𝑓𝑡28

(4 × 𝑓 × 𝜎𝑠𝑔) + 𝑓𝑡28
= 1−

1.75 × 2.1

(4 × 0.047 × 102.043) + 2.1
= 0.715 

𝜇𝑞 = 1 −
1.75 × 𝑓𝑡28

(4 × 𝑓 × 𝜎𝑠𝑞) + 𝑓𝑡28
= 1 −

1.75 × 2.1

(4 × 0.047 × 155.283) + 2.1
= 0.802 

Calcul des moments d'inertie après fissuration : 

𝐼𝐹𝑖 =
1.1 × 𝐼0

(1 + 𝜆𝑖 × 𝜇𝑖)
 , 𝐼0 = 𝐼𝑔 

Avec :  𝐼0 =
𝑏.ℎ3

12
+ 15 [𝐴𝑠 (

ℎ

2
− 𝑑′′)

2
+ 𝐴𝑠

′ (
ℎ

2
− 𝑑′)] 

𝑎𝑣𝑒𝑐:  𝑑′′ = ℎ − (𝜙 + 𝑐) = 20 − (0.10 + 2) = 17.9𝑐𝑚 

𝐼0 =
65. 203

12
+ 15 [3.39 (

20

2
− 17.9)

2

+ 0 (
20

2
− 𝑑′)] = 16036𝑐𝑚4 

𝐼𝐹𝑗 =
1.1 × 𝐼

(1 + 𝜆𝑖 × 𝜇𝑗)
=

1.1 × 16036

(1 + 1.021 × 0.755)
= 10197𝑐𝑚4 

𝐼𝐹𝑔 =
1.1 × 𝐼

(1 + 𝜆𝑖 × 𝜇𝑔)
=

1.1 × 16036

(1 + 1.021 × 0.715)
= 9962𝑐𝑚4 

𝐼𝐹𝑞 =
1.1 × 𝐼

(1 + 𝜆𝑖 × 𝜇𝑞)
=

1.1 × 16036

(1 + 1.021 × 0.802)
= 9701𝑐𝑚4 

𝐼𝐹𝑣 =
1.1 × 𝐼

(1 + 𝜆𝑣 × 𝜇𝑔)
=

1.1 × 16036

(1 + 0.408 × 0.715)
= 13483𝑐𝑚4 

Calcul de la flèche : 

𝐹𝑖 =
𝑀𝑖 × L²

10𝐸𝑖 × 𝐼𝐹𝑖
 

𝐹𝑖𝑗 =
𝑀𝑗 × L²

10𝐸𝑖 × 𝐼𝐹𝑗
=

6.7 × 4.2² × 107

10 × 32164.2 × 10197
= 0.30𝑐𝑚 

𝐹𝑖𝑔 =
𝑀𝑔 × L²

10𝐸𝑖 × 𝐼𝐹𝑔
=

5.604 × 4.2² × 107

10 × 32164.2 × 9962
= 0.37𝑐𝑚 

𝐹𝑖𝑞 =
𝑀𝑞 × L²

10𝐸𝑖 × 𝐼𝐹𝑞
=

8.528 × 4.2² × 107

10 × 32164.2 × 9701
= 0.48𝑐𝑚 
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𝐹𝑖𝑣 =
𝑀𝑔 × L²

10𝐸𝑣 × 𝐼𝐹𝑣
=

5.604 × 4.2² × 107

10 × 10818.86 × 13483
= 0.81𝑐𝑚 

𝐹𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 𝐹𝑣𝑔 − 𝐹𝑖𝑗 + 𝐹𝑖𝑞 − 𝐹𝑖𝑔  

𝐹𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 0.81 − 0.30 + 0.48 − 0.73 

𝐹𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 0.62𝑐𝑚 

Il faut :  𝐹𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 < 𝐹𝑎𝑑𝑚  

𝐹𝑎𝑑𝑚 =
𝐿

500
=
240 

500
= 0.84𝑐𝑚 

Donc : 𝐹𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 0.62 < 𝐹𝑎𝑑𝑚 = 0.84 ………Condition vérifiée 

 

 

 

Figure. III.10 : Dessin de ferraillage des poutrelles des étages courants 

III.2.4. Calcul des poutrelles du plancher terrasse : 

 Les combinaisons de charges: 

G = 6.32 × 0,65 = 4.108KN/ml 

Q = 1,00 × 0,65 = 0,65 KN/ml 

{
Qu = 1,35 × G + 1,5 × Q =  6,52 KN/ml           
Qser  = G + Q =    4,75 KN/m                              

 

Ce plancher, situer au dernier étage de la construction est exposé à l’extérieur, donc il 

ne satisfait pas la condition de fissuration peu préjudiciable pour pouvoir appliquer la 

méthode forfaitaire. C’est pour cela que la méthode des trois moments est la plus adaptée pour 

le calcul des poutrelles de ce plancher. Sa surcharge d’exploitation n’est pas très importante, 

parce que ce plancher n’a pas vocation à être accessible. 

(Mn−1 × Ln) + 2Mn(Ln + Ln+1) + (Mn+1 × Ln+1) = −6 [
Sn × an

Ln
+
Sn+1 × bn+1

Ln+1
] 
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1. Les types des poutrelles : 

 Avant de définir les types de poutrelles, on doit déterminer les combinaisons de 

charges par mètre linéaire du plancher terrasse : 

Notre plancher terrasse comporte 2 types de poutrelles : 

Type 1 : 

 

 

 

 

Type 2 : 

 

 

 

 

 

1- Calcul des moments fléchissant : 

 La poutrelle de type 1 sera prise comme exemple de calcul détaillé, les autres 

poutrelles suivent les mêmes étapes de calcul. 

 On isole les deux premières travées adjacentes AB et BC : 

 

 

 

 

 

On a deux travées donc il y a une seule équation 

- Partie AB : 

𝑀0
𝐴𝐵 =

𝑞𝑙2

8
=
6.52 × 4.22

8
= 14.376𝑘𝑛.𝑚 

an = bn =
Ln
2
=
4.20

2
= 2.1 m 

Sn =
2

3
(Ln ×M0

AB) =
2

3
(2.1 × 14.376) = 20.13 m² 
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- Partie BC : 

M0
BC =

Qul²

8
=
6,32 × 3,8²

8
= 11.41 kN.m 

an+1 = bn+1 =
Ln+1

2
=
3,8

2
= 1,9 m 

Sn+1 =
2

3
(Ln+1 × M0

BC) =
2

3
(3,8 × 11.41) = 28.90 m² 

On peut maintenant déterminer l’équation : 

Ma = −0,2 M0
AB = −2.87 KN. m 

Mc = −0,2 M0
BC = −2.28 KN.m 

⟹ 4.2Ma + 3.8Mc + 16Mb = −210.204KN. m….. (1) 

On remplace Maet Mc dans l’équation (1): 

=> 16Mb = −210.204 − 18.564 − 13.756 

=> Mb = −𝟏𝟓. 𝟏𝟓𝟕𝑲𝑵.𝒎 

 Détermination des moments aux appuis et en travées : 

a. Sur appuis : 

Il suffit de faire la résolution d’équation trouvée précédemment : 

16Mb + 3,8Mc + 210.26 = 0   

Donc :{
Ma = 2.875 KN. m
Mb = 11.83 KN.m
Mc = 2.35 KN. m

 

b.En travée : 

Mt AB =
(Ma +Mb) + M0 AB

2
=
(2.875 − 11.83) + 14.37

2
= 7.03KN.m 

Mt BC =
(Mb +Mc) + M0 BC

2
=
(−11.83− 2.34) + 11.41

2
= 4.68 KN.m 

2- Calcul des efforts tranchant : 

𝑇 =
𝑀𝑔 −𝑀𝑑

𝑙
±
𝑞 𝑙

2
 

Tableau. III.3 : Tableau des résultats obtenus(T en KN) 

Position 𝑻𝑨
− 𝑻𝑨

+ 𝑻𝑩
− 𝑻𝑩

+ 𝑻𝑪
− 𝑻𝑪

+ 

Effort 

tranchant 

(KN) 

0.00 11.53 -15.84 14.88 -9.89 0.00 
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Figure. III.11 : Diagramme des moments et efforts tranchants pour poutre à deux travées 

 

Type II : Poutre à Cinque (5) travées 

 

 

 

 

On isolant deux travées adjacentes  

𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑨𝑩 𝒆𝒕 𝑩𝑪 ∶ 

4.2𝑀𝐴 +  16𝑀𝐵 +  3.8𝑀𝐶 +  210.20 =  0 ………………………………… .…… . . . (1) 

𝑨𝒗𝒆𝒄 ∶ 𝑴𝑨 =  𝟎 𝑲𝑵.𝒎 

𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑩𝑪 𝒆𝒕 𝑪𝑫 ∶ 

3.8𝑀𝐵 +  14𝑀𝐶 +  3.2𝑀𝐷 + 142.853 =  0 ……………………… . . . . . . . . . . . . . . . . . . (2) 

𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑪𝑫 𝒆𝒕 𝑫𝑬 ∶ 

3.2𝑀𝐶 +  12.8𝑀𝐷 +  3,2𝑀𝐸 + 106.823 =  0 ……………………… . . . . . . . . . . . . . . . . . (3) 
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𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑫𝑬 𝒆𝒕 𝑬𝑭 ∶ 

3.2𝑀𝐷 +  14𝑀𝐸 +  3.8𝑀𝐹 +  142.853 =  0 ………………………………………… . (4) 

𝑎𝑝𝑟è𝑠 𝑙𝑎 𝑟é𝑠𝑜𝑙𝑢𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑒𝑠 é𝑞𝑢𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛𝑠; 𝑜𝑛 𝑡𝑟𝑜𝑢𝑣𝑒 ∶ 

a. Sur appuis : 

𝑀𝐴 = 2.88 𝑘𝑛.𝑚 

𝑀𝐵 = 10.92 𝑘𝑛.𝑚 

𝑀𝐶 = 6.17 𝑘𝑛.𝑚 

𝑀𝐷 = 4.68 𝑘𝑛. 𝑚 

𝑀𝐸 = 8.5 𝑘𝑛. 𝑚 

𝑀𝐹 = 2.35 𝑘𝑛. 𝑚 

b.En travée : 

𝑀𝑇𝐴𝐵 = 7.48 𝑘𝑛. 𝑚 

𝑀𝑇𝐵𝐶 = 3.22 𝑘𝑛. 𝑚 

𝑀𝑇𝐶𝐷 = 2.92 𝑘𝑛.𝑚 

𝑀𝑇𝐷𝐸 = 1.76 𝑘𝑛. 𝑚 

𝑀𝑇𝐸𝐹 = 6.34 𝑘𝑛. 𝑚 

 

 

Effort 

tranchant (kn) 

𝑻𝑨 𝑻𝑩 𝑻𝑩 𝑻𝑪 𝑻𝑪 𝑻𝑫 𝑻𝑫 𝑻𝑬 𝑻𝑬 𝑻𝑭 

Résultat 11.78 13.64 15.61 10.90 -

11.14 

9.24 -

9.97 

14.01 -

11.63 

-

10.77 

Pour ce plancher les mêmes étapes de calcul définies précédemment sont à suivre pour les 

autres types de poutrelles l'E.L.U et l'E.L.S 

Tableau. III.5. Tableau récapitulatif des résultats obtenus(M en KN.m et T en KN) Plancher 

terrasse 

 

Les sollicitations maximales de calcul sont: 

 

 

Type ELU ELS 

M travée 

max 

M appui max T max M travée M max 

Type 1 7.03 11.83 15.82 5.13 8.63 

Type 2 7.48 10.92 15.61 7.83 12.09 

Tableau. III.4 : Tableau des résultats obtenus(T en KN) 
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E.L.U: 

 Mtrevée (max) = 5.88 KN.m 

 Mappui (max) = 6.96 KN. m 

 Tmax = 11.60 KN 

E.L.S: 

 Mtravée (max) = 4.30 KN.m 

 Mappui (max) = 5.08 KN. m

Remarque: 

- ELU : pour le ferraillage ; 

- ELS : Vérification. 

2. Calcul du ferraillage des poutrelles : 

2.1 Calcul des armatures longitudinales : 

 L’E.L.U : 

1. En travée: 

On calcule le moment de résistance de la table: 

Mtb = b × h0 × σbc × (d −
h0

2
) = 65 ×  4 ×  14.17 × (18 −

4

2
)10−3 

Mt(max) = 5.88 KN.m < 59.07 𝐾𝑁.𝑚 

Donc l'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en flexion 

simple comme une section rectangulaire  (b × ht) = (65 × 20) cm
2 soumise à  

Mt(max) = 5.88 KN.m 

μ =
Mt max

σbc × d
2 × b

=
5.88 × 103

14,20 × (18)2 × 65
= 0,024 < 0,392 ⟹ A′

s = 0 

μ = 0,024 ⟹ β = 0,988 ; β est tirée du tableau 

σs =
fe

γs
=
400

1,15
= 348 MPa 

As cal =
Mt max

β × d × σs
=

5.88 × 103

0,988 × 18 × 348
= 1.35 cm² 

Condition de non fragilité: 

fe

f

V'ht0,81

I
A t28

min 


  

cm33,0
400

2,1

88.5020,81

15486
Amin 


  

As cal =  1.35 cm
2 > Amin = 0,33 cm

2……………. Condition vérifiée 
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Le choix :1T10 filante + 1T12 chapeau ;As = 1,92 cm² 

2. Sur appuis:(La section calculée est une section rectangulaire de dimension (12 × 20) cm²) 

a. Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) : 

μ =
Ma

b × d² × fbc
=

6.96 × 103

12 × (18)² × 14,20
= 0,0.126 < μl = 0,392 ⟹ As

′ = 0 

μ = 0,126 ⟹ β = 0,932 ; β est tirée du tableau. 

As cal =
Ma

β × d × σs
=

6.96 × 103

0,932 × 18 × 348
= 1.192 cm² 

Condition de non fragilité (section en Té) : 

fe

f

Vht0,81

I
A t28

min 




 

cm35,0
400

2,1

75,31020,81

14925,60
Amin 




 

As cal = 1.192 cm
2 > Amin = 0,35cm

2……………… Condition vérifiée 

Le choix:1T10(filante) + 1T10 (chapeau) =1.58 cm2 

 

 

 

Figure. III.12 : Dessin de ferraillage des poutrelles du plancher terrasse 
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Calcule les potrelle du (Plancher RDC) : 

Type1: 

 

 

 

 

 

Type 2 : 

 

La méthode forfaire est applique quand les conditions suivantes sont vérifiées 

𝑸𝑩 ≤ 𝒎𝒂𝒙(𝟐𝑮 ; 𝟓 𝑲𝑵 𝒎²⁄ ) 

1.5𝐾𝑁 𝑚² ≤ 2 × 5.5𝐾𝑁 𝑚²⁄⁄ ⇒𝟐. 𝟓𝑲𝑵 𝒎² ≤ 𝟏𝟏𝑲𝑵 𝒎²⁄⁄ C.V 

Les moments d’inertie sont les même dans les différentes travées ; 

Les portés successifs des travées sont dans un rapport compris entre : 

0.85 ≤
3.45

4.2
≤ 1.25         ⇒          0.85 ≤ 0.82 ≤ 1.25C.N.V 

La Fissuration est considérée comme peu préjudiciable .C.V 

Les portés successifs des travées ne sont pas vérifiés dans ce cas on a utilisé RDM6 

Méthode de logiciel RDM 6 : 

Ce logiciel donne les diagrammes de moment et les diagrammes des efforts tranchants et pour 

calculer les moments en appuis rive en utiliser les formules suivantes : 

ELU:                        𝑀0
𝐴𝐵 =

𝑞𝑢×𝐿𝐴𝐵²

8
=
7.264×(3.45)2

8
= 10.80𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 = 0.2𝑀0
𝐴𝐵 = 2.16𝐾𝑁.𝑚 
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Figure III.13 Diagrammes des moments et l’effort tranchant 

 

 

Figure III.14 Diagrammes des moments et l’effort tranchant 
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ELS:   

𝑀0
𝐴𝐵 =

𝑞𝑢 × 𝐿𝐴𝐵
2

8
=
5.2 × (3.45)2

8
= 7.74𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 = 0.2𝑀0
𝐴𝐵 = 1.55𝐾𝑁.𝑚 

𝑀0
𝐴𝐵 =

𝑞𝑢 × 𝐿𝐴𝐵 ²

8
=
5.2 × (4.2)2

8
= 11.46𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 = 0.2𝑀0
𝐴𝐵 = 2.29𝐾𝑁.𝑚 

 

 

Figure III.15Diagrammes des moments et l’effort tranchant 
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Figure III.16 Diagrammes des moments et l’effort tranchant 

Tableau. III.6: Tableau Récapitulatif des Résultats Obtenus (Plancher RDC) 

Type ELU ELS 

travéeM intM riveM maxT travéeM intM riveM 

Type 1 12.96 / 2.16 12.53 9.28 / 1.55 

Type 2 7.24 11.44 2.16 16.47 5.18 8.19 1.55 

 

Les sollicitations maximales de calcul sont : 

ELU{

𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥 = 12.96𝐾𝑁.𝑚
𝑀𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟 𝑚𝑎𝑥 = 11.44𝐾𝑁.𝑚
𝑀𝑟𝑖𝑣 𝑚𝑎𝑥 = 2.16𝐾𝑁.𝑚
𝑇𝑚𝑎𝑥 = 16.47𝐾𝑁

                ELS{
𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥 = 9.28𝐾𝑁.𝑚
𝑀𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟 𝑚𝑎𝑥 = 8.19𝐾𝑁.𝑚
𝑀𝑟𝑖𝑣 𝑚𝑎𝑥 = 1.55𝐾𝑁.𝑚

 

Calcul du ferraillage Des Poutrelles :(à l’ELU) : 

Calcul Des Armatures Longitudinales à (l'E.L.U) : 

En travée : 

Dans l’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée 

𝑴𝒕 = 𝝈𝒃𝒄 × 𝒉𝟎 × 𝒃 × (𝒅 −
𝒉𝟎

𝟐
)⇒14.17 × 4 × 65 × (18 −

4

2
) × 10−3 

𝑀𝑡 = 59.07𝐾𝑁.𝑚 

(𝑴𝒕 = 𝟓𝟗. 𝟎𝟕𝑲𝑵.𝒎 > 𝑴𝒕𝒎𝒂𝒙 = 𝟏𝟐. 𝟗𝟔𝑲𝑵.𝒎)→L’axe neutre tombe dans la table, et le 

calcul sera fait pour une section rectangulaire (𝒃 × 𝒉) = (𝟔𝟓 × 𝟐𝟎)𝒄𝒎² 

𝜇 =
𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥

𝑏 × 𝑑² × 𝜎𝑏𝑐
=

12.96 × 10³

65 × 18² × 14.17
= 0.043 

𝜇 = 0.043 < 𝜇𝑒 = 0.392 𝐴′∄ 

Voir tableau on a :  𝜷 = 𝟎. 𝟗𝟕𝟖𝟓  
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𝜎𝑠 =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
=
400

1.15
= 347.826 ≈ 348 𝑀𝑃𝑎 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
=

12.96 × 10³

0.9785 × 18 × 348
= 2.11 𝑐𝑚² 

IV.4.3 Condition de non fragilité (section en Té) : 

𝑨𝒎𝒊𝒏 =
𝑰 × 𝒇𝒕𝟐𝟖

𝟎. 𝟖𝟏 × 𝒉𝒕 × 𝑽𝟐 × 𝒇𝒆
 

Avec : 

𝑽𝟐 =
(𝒃 × 𝒉𝟎 × (𝒉𝒕 −

𝒉𝟎

𝟐
)) + (𝒃𝟎 × (𝒉𝒕 − 𝒉𝟎) × (

𝒉𝒕−𝒉𝟎

𝟐
))

(𝒃 × 𝒉𝟎) + (𝒃𝟎 × (𝒉𝒕 − 𝒉𝟎))
 

𝑉2 =
(65 × 4 × (20 −

4

2
)) + (12 × (20 − 4) × (

20−4

2
))

(65 × 4) + (4 × (20 − 4))
= 13.75𝑐𝑚 

 

Figure III.17: Condition de non fragilité (section en Té) 

 

𝑉1 =  ℎ𝑡 − 𝑉2 =  20 − 13,75 =  6,25𝑐𝑚 

𝑰 =
𝒃𝑽𝟏

𝟑 − ((𝒃 − 𝒃𝟎) × (𝑽𝟏 − 𝒉𝟎)³)

𝟑
+
𝒃𝟎 × (𝒉𝒕 − 𝑽𝟏)³

𝟑
 

𝐼 =
65 × 6.25³ − ((65 − 4) × (6.25 − 4)³)

3
+
4 × (20 − 6.25)³

3
 

𝑰 = 𝟏𝟓𝟒𝟖𝟔. 𝟗𝟏𝒄𝒎𝟒 

𝑨𝒎𝒊𝒏 =
𝟏𝟓𝟒𝟖𝟔. 𝟗𝟏 × 𝟐. 𝟏

𝟎. 𝟖𝟏 × 𝟐𝟎 × 𝟏𝟑. 𝟕𝟓 × 𝟒𝟎𝟎
= 𝟎. 𝟑𝟔𝟓𝒄𝒎² 

Donc : 𝐴𝑠𝑐𝑎𝑙 = 2.11𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.365𝑐𝑚² ………………..Condition vérifiée. 

En prend    →3T12 ; (As= 3.39cm²) 
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Sur appuis : 

𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖𝑠 < 0   ⇒Le béton tendu est négligé, le calcul sera fait pour une section rectangulaire 

(𝑏0 × ℎ) = (12 × 20)𝑐𝑚² 

c) Appui intermédiaires (armatures supérieurs) :   

𝑴𝒂.𝒊𝒏𝒕 = 11.44𝐾𝑁.𝑚 

𝝁 =
𝑴𝒂.𝒊𝒏𝒕

𝒃 × 𝒅² × 𝝈𝒃𝒄
=

11.44 × 10³

12 × 18² × 14.17
= 0.202 

𝜇 = 0.202 < 𝜇𝑒 = 0.392 𝐴′∄ 

A partir de tableau:  𝜷 = 𝟎. 𝟖𝟖𝟐 

𝑨𝒂𝒊𝒏𝒕 =
𝑴𝒂.𝒊𝒏𝒕

𝜷 × 𝒅 × 𝝈𝒔
=

11.44 × 10³

0.882 × 18 × 348
= 2.07𝑐𝑚² 

Section minimale d’armatures: 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 0.23 × 12 × 18 ×

2.1

400
= 0.26𝑐𝑚² 

𝐴𝑠 = 2.07𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.26𝑐𝑚²…………condition vérifiée. 

On prend : 1T12 (filante) + 1T12 (chapeau) ;  (As= 2.26cm²)  

a) Appui de rive :  

𝑴𝒂.𝒓𝒊𝒗𝒆 = 𝟐. 𝟏𝟔𝑲𝑵.𝒎 

𝜇 =
𝑀𝑟𝑖𝑣𝑒

𝑏 × 𝑑² × 𝜎𝑏𝑐
=

2.16 × 10³

12 × 18² × 14.17
= 0.039 

𝜇 = 0.039 < 𝜇𝑒 = 0.392 𝐴′∄ 

A partir de tableau:  𝜷 = 𝟎. 𝟗𝟖𝟎 

𝑨𝒂𝒓𝒊𝒗 =
𝑴𝒓𝒊𝒗𝒆

𝜷 × 𝒅 × 𝝈𝒔
=

2.16 × 103

0.980 × 18 × 348
= 0.35𝑐𝑚² 

Section minimale d’armatures: 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 0.23 × 12 × 18 ×

2.1

400
= 0.26𝑐𝑚² 

𝐴𝑠 = 0.35𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.26𝑐𝑚²…………condition vérifiée. 

A partir tableau de sections   →1T10 (As= 0.79cm²) 

Vérification des contraintes à l’ELS:  

𝑴𝒕(𝒔𝒆𝒓) = 𝟗. 𝟐𝟖𝑲𝑵.𝒎 

Position de l’axe neutre: Soit « y » la distance entre le centre de gravité de la section 

homogène « S » et la fibre la pluscomprimée. 

𝑏 × 𝑦²

2
+ 𝜂 × 𝐴′(𝑦 − 𝑐 ′) − 𝜂 × 𝐴(𝑑 − 𝑦) = 0 
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𝑏 = 65𝑐𝑚 , 𝜂 = 15 , 𝐴 = 3.39𝑐𝑚², 𝑑 = 18𝑐𝑚 , 𝑏0 = 12𝑐𝑚 , 𝐴
′ = 0 

32.5𝑦² + 15 × 0(𝑦 − 𝑐 ′) − 15 × 3.05(18 − 𝑦) = 0   → 𝑦 = 4.61𝑐𝑚 

𝒚 = 𝟒. 𝟔𝟏𝒄𝒎 L’axe neutre tombe dans la nervure (section T) 

Moment d’inertie: 

𝐼𝐺 =
𝑏 × 𝑦³

2
+ 𝜂 × 𝐴′(𝑦 − 𝑐 ′) + 𝜂 × 𝐴(𝑑 − 𝑦)² =

65 × 4.61³

2
+ 15 × 3.39(18 − 4.61)² 

𝐼𝐺 = 11236𝑐𝑚
4 

Calcule des contraintes : 

d) Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝝈𝒃𝒄 : 

𝜎𝑏𝑐 =
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
𝑦1 =

9.28 × 10³

11236
× 4.61 = 3.81𝑀𝑝𝑎  

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 0.6 × 25 = 15𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 3.81𝑀𝑝𝑎 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15𝑀𝑝𝑎 …… . . condition vérifiée 

La fissuration non préjudiciable, il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte maximale 

dans l’acier𝝈𝒔𝒕. 

e) Contrainte de cisaillement : 

𝜏𝑢 =
𝑇

𝑏0 × 𝑑
 

𝜏𝑢 =
16.47 × 10−3

0.12 × 0.18
= 0.76𝑀𝑝𝑎 

Fissuration préjudiciable: 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{0.13𝑓𝑐28; 4𝑀𝑝𝑎} ⇒ 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{0.13 × 25; 4𝑀𝑝𝑎} 

⇒ 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{3.25; 4𝑀𝑝𝑎} = 3.25𝑀𝑝𝑎 

𝜏𝑢 = 0.76𝑀𝑝𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 3.25𝑀𝑝𝑎..........condition vérifiée. 

Calcul des armatures transversales𝐴𝑡: 

 Le diamètre  

D’après le B.A.E.L 99 (A.5.1.23), on a : 

𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
ℎ

35
;
𝑏0

10
; 𝜙𝐿)𝑚𝑚 

𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
200

35
;
120

10
; 10) 𝑚𝑚 

𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(5.71; 12; 10) = 5.71𝑚𝑚 

On adopte :𝝓𝒕 = 𝟔𝒎𝒎 

 Calcul des espacements  

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(0.9𝑑; 40𝑐𝑚) → 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(16.20; 40𝑐𝑚) → 𝑆𝑡 ≤ 16.20𝑐𝑚 
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On Prend :St = 15cm 

 La section des armatures transversales  

𝐴𝑡

𝑏0 × 𝑆𝑡
×
𝑓𝑒

𝛾𝑠
≥
(𝜏𝑢 × (

ℎ

2
)) − (0.3𝐾 × 𝑓𝑡𝑗)

0.9(𝑠𝑖𝑛𝛼 + 𝑐𝑜𝑠𝛼)
……… . . (1) 

K=1 fissuration peu préjudiciable 

𝑓𝑡𝑗 = 2.1𝑀𝑝𝑎 , 𝛼 = 90
𝑜 ⇒ 𝑠𝑖𝑛𝛼 + 𝑐𝑜𝑠𝛼 = 1, 𝑓𝑒 = 235𝑀𝑝𝑎, 𝛾𝑠 = 1.15 

D’où ∶ 𝜏𝑢 × (
ℎ

2
) =

𝑇𝑢 × (
ℎ

2
)

𝑏0 × 𝑑
 

Par la méthode des triangles semblables, on a calcul la valeur de l’effort tranchant𝑻𝒖 × (
𝒉

𝟐
). 

 

𝑇𝑚𝑎𝑥

𝑋
=
𝑇𝑢 × (

ℎ

2
)

𝑋 − (
ℎ

2
)
→ 𝑇𝑢 × (

ℎ

2
) =

𝑇𝑚𝑎𝑥 [𝑋 − (
ℎ

2
)]

𝑋
 

On calcul la distance « X » : 

Avec :𝑇𝑚𝑎𝑥 = 16.47𝐾𝑁  

𝑋 =
𝐿

2
+
𝑀𝑤 −𝑀𝑒

𝑞 × 𝑙
 

𝑋 =
3.45

2
+
2.16 − 2.16

7.264 × 3.45
= 1.725𝑚 

ℎ

2
=
0.20

2
= 0.10𝑚 

𝑇𝑢 (
ℎ

2
) =

16.47[1.725 − 0.10]

1.725
= 15.51𝐾𝑁  

𝜏𝑢 (
ℎ

2
) =

15.51 × 10−3

0.12 × 0.18
= 0.72𝑀𝑝𝑎  

D’après (1) : 

𝐴𝑡

𝑆𝑡
≥
(0.72 − (0.3 × 2.1)) × (12 × 1.15)

0.9 × 235
= 5.87 × 10−3𝑐𝑚 …… . . (2) 
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Pourcentage minimal des armatures transversales:  

𝐴𝑡

𝑏0 × 𝑆𝑡
×
𝑓𝑒

𝛾𝑠
≥ 𝑚𝑎𝑥 (

𝜏𝑢 × (
ℎ

2
)

2
 ; 0.4𝑀𝑝𝑎) 

𝐴𝑡

𝑏0 × 𝑆𝑡
×
𝑓𝑒

𝛾𝑠
≥ 𝑚𝑎𝑥 (

0.72

2
 ; 0.4𝑀𝑝𝑎) 

𝐴𝑡

𝑏0 × 𝑆𝑡
×
𝑓𝑒

𝛾𝑠
≥ 𝑚𝑎𝑥(0.36 ; 0.4𝑀𝑝𝑎) →

𝐴𝑡

𝑏0 × 𝑆𝑡
×
𝑓𝑒

𝛾𝑠
≥ 0.4𝑀𝑝𝑎  

(
𝐴𝑡

𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥
0.4 × 𝑏0

𝑓𝑒
→ (

𝐴𝑡

𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥
0.4 × 12

400
= 0.02𝑐𝑚 …… . . (3)  

On prend le max entre (2) et (3) ⇨(
𝐴𝑡

𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥ 0.02𝑐𝑚 

On prend : St = 15cm 

On trouve :𝑨𝒕 ≥ 0.02 × 15 = 0.3𝑐𝑚²→ {
2𝜙8 = 1.01𝑐𝑚²/𝑚𝑙

𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚
 

D'après le RPA 99 (version 2003) 

Espacement dans la zone nodale : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(10𝜙𝑙; 15𝑐𝑚) → 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(10𝑐𝑚; 15𝑐𝑚) 

𝑑𝑜𝑛𝑐𝑆𝑡 = 10𝑐𝑚 

Espacement dans la zone courante : 

𝑆𝑡 ≤ 15𝑐𝑚 ; 𝑑𝑜𝑛𝑐𝑺𝒕 = 𝟏𝟓𝒄𝒎 

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 16.47𝐾𝑁 

𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 = 11.44𝐾𝑁.𝑚 

𝐹𝑢 =
𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖

𝑍
=
𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖

0.9ℎ
=

11.44

0.9 × 18 × 10−2
= 70.62𝐾𝑁 

𝐹𝑢 = 70.62𝐾𝑁 ≥ 𝑇𝑢 = 16.47𝐾𝑁 

Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises à un effort de traction. 

 Compression de la bielle d’about:  

La contrainte de compression dans la biellette est de: 

𝜎𝑏̅̅ ̅ =
𝐹𝑏

𝑆
𝑒𝑡 {

𝐹𝑏 = 𝑇√2

𝑆 =
𝑎 × 𝑏0

√2

→ 𝜎𝑏̅̅ ̅ =
2𝑇

𝑎 × 𝑏0
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Où : a : La longueur d’appui de la biellette. 

𝜎𝑏̅̅ ̅ <
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 

Pour tenir compte du fait que l’inclinaison de la biellette est légèrement différente de 45˚ donc 

on doit vérifier que: 

𝜎𝑏̅̅ ̅ ≤
0.85 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
→

2𝑇

𝑎 × 𝑏0
≤
0.8 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
→ 𝑎 ≥

2𝑇 × 𝛾𝑏

0.8 × 𝑏0 × 𝑓𝑐28
 

𝑎 ≥
2 × 16.47 × 1.5

0.85 × 12 × 25 × 10
= 0.019𝑚 = 1.9𝑐𝑚 

𝑎 = 𝑚𝑖𝑛(𝑎′; 0.9𝑑); 𝑎′ = 𝑐 − 𝑐 ′ − 2 ;  𝑐 ′ = 2𝑐𝑚 ; 𝑐 = 45𝑐𝑚 

𝑎′: La largeur d’appui 

𝑐: La largeur de l’appui du poteau 

𝑐 ′: L’enrobage 

𝑎′ = 45 − 2 − 2 = 41𝑐𝑚 

𝑎 = 𝑚𝑖𝑛(41; 16.2) = 16.2𝑐𝑚 

16.2𝑐𝑚 ≥ 2.5𝑐𝑚……𝑐. 𝑣 

 Entrainement des armatures : 

 Vérification de la contrainte d’adhérence : 

𝜏𝑠𝑒𝑟 =
𝑇

0.9𝑑 × 𝜇 × 𝑛
≤ 𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 𝜓𝑠 × 𝑓𝑡28 

Avec: 

𝜓𝑠: Coefficient de cisaillement. 

𝑇: l’effort tranchant maximum. 

𝑛: nombre d’armatures longitudinales tendues. 

𝜇: Périmètre d’armatures tendu μ = π × ϕ = 3.14 × 1 = 3.14 

𝜓𝑠 = 1.5𝑝𝑜𝑢𝑟𝐻𝐴 ; 𝑇 = 14.52𝐾𝑁 ; 𝑛 = 3;  𝜇 = 3.14𝑐𝑚 

𝜏𝑠𝑒𝑟 =
𝑇

0.9𝑑 × 𝜇 × 𝑛
=

16.47 × 10³

16.2 × 3.14 × 3 × 10²
= 1.08𝑀𝑝𝑎  

𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 𝜓𝑠 × 𝑓𝑡28 = 1.5 × 2.1 = 3.15𝑀𝑝𝑎 

𝜏𝑠𝑒𝑟 = 1.08𝑀𝑝𝑎 ≤ 𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 3.15𝑀𝑝𝑎   ……. Condition vérifiée 

 Ancrage des armatures tendues : 

𝜏𝑠 = 𝜓𝑠
2 × 𝑓𝑡28 = 1. 5

2 × 2.1 = 2.84𝑀𝑝𝑎  

𝐿𝑠 =
𝜙 × 𝑓𝑒

4 × 𝜏𝑠
=
1 × 400

4 × 2.84
= 35.21𝑐𝑚 

La longueur est dépassé la largeur de la poutre secondaire (b=30cm), est obligés des courber 

les armatures d’une valeur « r »: 

𝑟 = 5.5𝜙 = 5.5 × 1 = 5.5𝑐𝑚 
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Vérification de la flèche : 

Les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

{
ℎ𝑡

𝐿
≥

1

22.5
=
20

420
≥ 0.047  → 0.047 ≥ 0.44    𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 

{
ℎ𝑡

𝐿
≥

𝑀𝑠𝑒𝑟

15 × 𝑀0.𝑠𝑒𝑟
=
20

420
≥

8.19

15 × 11.46
→ 0.047 ≥ 0.047    𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒  

{
𝐴𝑠

𝑏. 𝑑
≤
3.6

𝑓𝑒
→

3.39

12 × 18
≤
3.6

400
→ 0.015 ≥ 0.009 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Lorsque les dernières conditions ne sont pas vérifiées, il faut calculer la flèche 

 On adopte les mêmes étapes que dans l'exemple précédent afin d’éviter toute 

redondance 

Calcul de la flèche : 

𝐹𝑖 =
𝑀𝑖 × L²

10𝐸𝑖 × 𝐼𝐹𝑖
 

𝐹𝑖𝑗 = 0.30𝑐𝑚 

𝐹𝑖𝑔 = 0.37𝑐𝑚 

𝐹𝑖𝑞 = 0.56𝑐𝑚 

𝐹𝑖𝑣 = 0.81𝑐𝑚 

𝐹𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 𝐹𝑣𝑔 − 𝐹𝑖𝑗 + 𝐹𝑖𝑞 − 𝐹𝑖𝑔  

𝐹𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 0.81 − 0.30 + 0.56 − 0.73 

𝐹𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 0.70𝑐𝑚 

Il faut :  𝐹𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 < 𝐹𝑎𝑑𝑚  

𝐹𝑎𝑑𝑚 =
𝐿

500
=
240 

500
= 0.84𝑐𝑚 

Donc : 𝐹𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 0.70 < 𝐹𝑎𝑑𝑚 = 0.84 ………condition vérifiée 

 

 

FigureIII.18.Ferraillage des poutrelles des RDC
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IV.1. Acrotère :  

Introduction : 

L’acrotère est un élément structural contournant le bâtiment conçu pour la protection 

de l’étanchéité et la forme de pente contre l’infiltration des eaux pluviales. 

Il est assimilé à une console encastrée au plancher terrasse.  

L’acrotère est soumis à son poids propre (G) qui donne un effort normal NG vertical et 

unecharge d’exploitation horizontale non pondérée estimée à 1000 N/ml provoquant un 

moment deflexion.  

Donc le calcul s’effectue pour une bande de 1 ml en flexion composée (M, N) 

Soit une section de : 

 La hauteur h=70 cm 

 L'épaisseur ep= 15 cm 

IV.1.1 Calcul des sollicitations, enrobage et excentricité : 

Calcul des efforts : 

 Le calcul se fait à la flexion composée, pour une bande de 1 m de longueur.  

a) Poids propre : 

𝑺 = (0,7 × 0,15) + (0,09 × 0,15) + (
0.04 × 0.15

2
) = 0.1223𝑚² 

𝐺𝑎𝑐𝑟𝑜𝑡é𝑟 = 𝑃𝑝 =  0,1223 ×  25 =  1, 73 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

𝑃𝑎𝑐𝑟𝑜𝑡é𝑟𝑒 = 𝑆 × 𝛾𝐵𝐴 × 1𝑚 ⇒ 0.1223 × 25 × 1 = 3.056 𝐾𝑁 𝑚𝑙⁄  

𝐺 = 3.056𝐾𝑁 𝑚𝑙⁄  

𝑃 =  [70 + 15 + 9 + 15 + 57 + (√42 + 152)] = 181.52𝑐𝑚 = 1,815 𝑚  

𝑃𝑒𝑛𝑑𝑢𝑖𝑡 = (0,18 × 2) × 1.815 =  0,653 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

𝐺 = 𝑃𝑎𝑐𝑟𝑜𝑡é𝑟𝑒 + 𝑃𝑒𝑛𝑑𝑢𝑖𝑡 = 3.056 + 0,653 = 3.709𝐾𝑁 

Une surcharge due à l’application d'une main courante 𝑄 = 1.00𝑘𝑁/𝑚𝑙 

b) Effort normal : 

NU = 1.35𝐺 = 1.35 × 3.709 = 5.007𝐾𝑁 

𝑁𝑠𝑒𝑟 = 𝑁𝐺 = 3.709𝐾𝑁 

c) Moment de flexion : 

𝑀𝑢 = 1.5 × 𝑄 × 𝐻 = 1.5 × 1 × 0.7 = 1.05𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑠𝑒𝑟 = 𝑀𝑄 = 𝑄 × 𝐻 = 1 × 0.7 = 0.7𝐾𝑁.𝑚 

c) Effort tranchant : 

𝑉 = 𝑁𝑄 = 1𝐾𝑁 

𝑉𝑢 = 1.5 × 𝑉 = 1.5 × 1 = 1.5𝐾𝑁 

𝑉𝑠𝑒𝑟 = 𝑉 = 1𝐾𝑁 
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La section d’encastrement sera soumise à la flexion composée 

e)Enrobage : 

Vu que la fissuration est préjudiciable on prend 𝐶 = 𝐶’ = 2𝑐𝑚 

f) Excentricité : 

𝑒 =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
=
1.05

5.007
= 0.209𝑚 

𝑒𝑝

2
=
ℎ

2
=
0.15

2
= 0.075𝑚 < 0.209𝑚 

Le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                               Figure IV.1: Acrotère en béton armé 

 

IV.1.2 Vérification de la compression (partielle ou entière) de la section : 

𝑑′ = ℎ − 𝑐 = 15 − 2 = 13𝑐𝑚 

𝑑 = 0.9 × ℎ = 0.9 × 15 = 13.5𝑐𝑚 = 0.135𝑚 

𝑀𝑢 = 𝑁𝑢 × (𝑒 +
ℎ

2
− 𝑐) ⇒ 𝑀𝑢 = 5.007 × (0.209 +

0.15

2
− 0.02) = 1.322𝐾𝑁.𝑚 

(𝑑 −  𝑐′ ) × 𝑁𝑢 −  𝑀𝑢 ≤  (0,337 × ℎ −  0,81 × 𝑐′ ) × 𝑓𝑏𝑐 ×  𝑏 × ℎ 

(𝑑 − 𝑐′) × 𝑁𝑢) −  𝑀𝑢 = ((0,135 −  0.02 ) × 5.007) − 1.05 = −0.474𝐾𝑁.𝑚 

(0,337 × ℎ −  0,81 × 𝑐′) × 𝑓𝑏𝑐 ×  𝑏 × ℎ 

→ (0.337 × 0.15 − 0.81 × 0.02) × 14.17 × 10³ × 1 × 0.15 = 73.01𝐾𝑁.𝑚 

−𝟎. 𝟒𝟕𝟒𝐊𝐍.𝐦 < 73.01𝑲𝑵.𝒎Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se 

fait pour une section rectangulaire 

Pour une bande de 1m (𝑏. ℎ) = (100 × 15) 𝑐𝑚². 

IV.1.3. Calcul du ferraillage (E.L.U) : 
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𝑑 = 0.9 × ℎ = 0.135𝑚  ,   𝑀𝑢 = 1.05𝐾𝑁.𝑚 

𝜇 =
𝑀1

𝑏 × 𝑑² × 𝜎𝑏𝑐
=

1.05 × 10³

100 × 13.5² × 14.17
= 0.004 < 𝜇𝑒 = 0.392 𝐴′∄ 

IV.1.3.1. Vérification de l’existence des armatures comprimée A’ : 

𝜇1 = 0.8 × 𝛼1(1 − 0.4𝛼1) 

𝛼1 =
3.5

3.5 × 1000𝜀𝑠𝑙
 𝑎𝑣𝑒𝑐 1000𝜀𝑠𝑙 =

𝑓𝑒

𝐸 × 𝜎𝑠
=

400

2 × 105 × 1.15
= 1.74 

𝛼1 =
3.5

3.5 × 1.74
= 0.668 

𝜇1 = 0.8 × 0.668(1 − 0.4 × 0.668) = 0.3920,392 >  0,0084 ⟹ A′  =  0 

𝜇1 = 0.004 ⟹ β = 0.998 

On calcul : 

Afs : Section d’armatures en flexion simple 

Afc : Section d’armatures en flexion composée 

𝐴𝑓𝑠 =
𝑀1

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠
=

1.05 × 10³

0.998 × 13.5 × 348
= 0.223 𝑐𝑚² 𝑚⁄  

𝐴𝑓𝑐 = 𝐴𝑓𝑠 −
𝑁𝑢

1000𝜎𝑠
=  (0.223) − (

5.007 × 10³

348 × 1000
) = 0.21 𝑐𝑚² 𝑚⁄  

IV.1.3.2. Section minimale des armatures en flexion composée pour une section 

rectangulaire : 

a) Les armatures principales : 

𝐴 𝑚𝑖𝑛 = 0.23 ×
𝑑 × 𝑏 × 𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 0.23 × 13.5 × 100 ×

2.1

400
… . (IV. 9) 

Remplace les valeurs deb ; d; ft28 et fe dans la formule (IV.9) 

On prend :𝐴 𝑚𝑖𝑛 = 1.63𝑐𝑚² 

On adopte :𝟒𝝓𝟖 𝒑.𝒎 ;𝐀𝐬 = 𝟐. 𝟎𝟏𝐜𝐦²/𝐦𝐥 ; 𝐒𝐭 = 𝟐𝟓𝐜𝐦 

b) Les armature de répartitions : 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑝𝑟

4
=
2.01

4
= 0.50 𝑐𝑚2 𝑚𝑙⁄  

On adopte :𝟒𝝓𝟖 𝒑.𝒎 ;𝐀𝐬 = 𝟐. 𝟎𝟏𝐜𝐦²/𝐦𝐥 ;  𝐒𝐭 = 𝟐𝟓𝐜𝐦 

IV.1.4. Vérification des contraintes (E.L.S) : 

a) Moment de service : 

𝑀𝑠𝑒𝑟 = 𝑁𝑠𝑒𝑟 × (𝑒 − 𝑐 +
ℎ

2
) ⇒ 𝑀𝑠𝑒𝑟 = 3.709 × (0.209 − 0.02 +

0.15

2
) = 0.98𝐾𝑁.𝑚 
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b) Position de l’axe neutre : 

𝑏

2
𝑦1
2 − 𝜂. 𝐴𝑠(𝑑 − 𝑦1) = 0 ⟹ 50𝑦1

2 − 15 × 2.01(13.5 − 𝑦1) = 0 ⟹ 𝑦1 = 2.567𝑐𝑚 

c)Moment d’inertie :𝜂 =15 selon l’hypothèse [BAEL91] 

𝑏

3
𝑦1
3 − 𝜂. 𝐴𝑠(𝑑 − 𝑦1)² ⟹  𝐼 =

100

3
× 2.5673 + 15 × 2.01(13.5 − 2.567)² = 4167.18𝑐𝑚4 

IV.1.4.1. Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝛔𝐛𝐜 : 

𝜎𝑏𝑐 =
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
𝑦1 =

980

4167.18
× 2.567 = 0.60𝑀𝑝𝑎  

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 0.6 × 25 = 15𝑀𝑝𝑎 

𝝈𝒃𝒄 = 0.60𝑀𝑝𝑎 < 𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅ = 15𝑀𝑝𝑎    … … . . condition vérifiée 

IV.1.4.2. Détermination des contraintes dans l’acier tendu 𝛔𝐬𝐭 : 

𝝈𝒔𝒕̅̅ ̅̅ = 𝑚𝑖𝑛 {
2

3
𝑓𝑒 ; 110√𝜂𝑓𝑡28} ⇒  Fissuration préjudiciable. 

Avec : 

η : coefficient de fissuration pour HA Φ ≥ 6 mm ; η = 1,6 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 𝑚𝑖𝑛 {
2

3
× 400; 110√1.6 × 2.1} ⇒ 𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 𝑚𝑖𝑛{266.67; 201.63  } = 201.63𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑠𝑡 = 𝜂
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
(𝑑 − 𝑦1) = 15

980

4167.18
(13.5 − 2.567) = 38.56𝑀𝑝𝑎  

𝜎𝑠𝑡 = 38.56 𝑀𝑝𝑎   < 𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 201.63𝑀𝑝𝑎..........condition vérifiée. 

IV.1.4.3. Contrainte de cisaillement : 

𝜏𝑢 =
𝑇

𝑏 × 𝑑
 

𝑇 = 1.5𝑄 = 1.5 × 1   𝑇 = 1.5𝐾𝑁 

𝝉𝒖 =
1.5

1 × 0.135
= 11.11𝐾𝑁 𝑚²⁄ = 0.011𝑀𝑝𝑎 

𝝉𝒖̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{0.1𝑓𝑐28; 4𝑀𝑝𝑎  } ⇒  Fissuration préjudiciable. 

𝝉𝒖̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{0.1 × 25; 4𝑀𝑝𝑎  } ⇒    𝝉𝒖̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{2.5; 4𝑀𝑝𝑎  } = 2.5𝑀𝑝𝑎  

𝝉𝒖 = 𝟎. 𝟎𝟏𝟏 𝑀𝑝𝑎   < 𝝉𝒖̅̅ ̅ = 2.5𝑀𝑝𝑎..........condition vérifiée. 

IV.1.4.4. Vérification du ferraillage vis-à-vis au séisme : 

D’après le R.P.A. 99/2003, les éléments non structuraux doivent être vérifiés aux forces 

horizontales selon la formule suivante : 

𝐹𝑝 = 4 × 𝐶𝑝 × 𝐴 × 𝑊𝑝 
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Avec: 

A: Coefficient d’accélération de zone 𝐴 = 0,1 (zone1, groupe2) 

𝐶𝑝 : Facteur de force horizontale 𝐶𝑝 = 0,8 

𝑊𝑝 : Poids propre de l’acrotère 𝑊𝑝 = 1,71 𝑘𝑁 

𝐹𝑝 : Force horizontale pour les éléments secondaires des structures 

𝐹𝑝 = 4 × 0,8 × 0,1 × 1.71 = 0,55 𝑘𝑁 < 1,5𝑄 = 1,5 𝑘𝑁 ; Condition vérifiée 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.2 : Ferraillage de l’acrotère 

IV.2. Balcons : 

Le balcon est un élément d’architecture consistant en une dalle pleine encastrée dans la poutre 

et entourée d’une rampe ou d’un mur de protection, elle est considérée comme étant une 

console qui dépasse de la façade d’un bâtiment et communique avec l’intérieur par une porte 

ou une fenêtre. 

Un balcon est une plateforme en saillie sur la façade d’un bâtiment, qui permet de 

communiquer avec les parties intérieures d’une construction. 

Le balcon est soumis à une charge permanente G (poids propre), charge concentrée à 

l’extrémité libre P (poids propre des murs), et une charge d’exploitation Q.  

IV.2.1. Balcon étages courants : 

On a: 

Ly: La longueur de l ′encastrement à la poutre ; 𝐿𝑌 = 5.21𝑚 ; 4.35𝑚 

Lx : La longueur de l ′encastrement aux deux consoles ; 𝐿𝑥 = 1.45𝑚 ; 1.4𝑚  
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{
 

 
𝑳𝒙

𝑳𝒀
=
1.45

5.21
= 0.27 < 0.4

𝑳𝒙

𝑳𝒀
=
1.4

4.35
= 0.32 < 0.4

→ La dalle travaille dans un seul sens (suivant 𝐿𝑥) 

Calcul se fera à la flexion simple pour une bande d’un mètre linéairede largeur. 

L’épaisseur de la dalle pleine dépend de la  

𝑒 ≥
𝐿

20 
         𝑒 ≥

145

20 
 ;
140

20 
𝒆 ≥ 7.25𝑐𝑚 ; 7𝑐𝑚 

 

 

 

 

 

Figure IV.3: schéma statique de balcon 

Isolation acoustique :  𝒆 ≥ 𝟏𝟐𝒄𝒎 

Sécurité en matière d’incendie : 𝒆 > 11𝒄𝒎pour 2 heures de coup feu 

On prend l’épaisseur de la dalle pleine de balcon est: e = 15cm 

 Pour faire le calcul on prend le cas (𝟏, 𝟒𝟓𝒎 𝒑𝒐𝒖𝒓 𝟏𝒎𝒍) 

IV.2.1.1. Les charges et les sollicitations : 

La descente de charge du balcon: 

 Revêtement en carrelage : 0.4 KN/m² 

 Mortier de pose : 0.4 KN/m² 

 Lit de sable : 0.36 KN/m² 

 Dalle pleine en béton armé (15cm) :3.75 KN/m² 

 Enduit en ciment : 0.45 KN/m² 

Charge permanente 𝐺 : 5.36 𝐾𝑁/𝑚² 

Charge d’exploitation 𝑄 : 3.5 𝐾𝑁/𝑚² 

 

 



Chapitre IV :                                                                   Éléments non structuraux 

 

73 
 

 Charge surfacique et linéaire : 

Qu   = (1.35𝐺 +   1.5𝑄) =  1.35(5.36)+ 1.5(3.5) = 12.49𝐾𝑁 𝑚²⁄ (Charge surfacique) 

Qu = 12.49× 1𝑚 = 12.49𝐾𝑁 𝑚𝑙⁄ (Charge linéaire) 

Qser   = (𝐺 +  𝑄) = (5.36)+ (3.5) = 8.86𝐾𝑁 𝑚²⁄ (Charge surfacique) 

Qser   = 8.86 × 1𝑚 = 8.86𝐾𝑁 𝑚𝑙⁄ (Charge linéaire) 

Charge concentrée du mur au balcon : 

 Poids propre du mur : 

Le balcon supporte la charge d’un mur en brique creuse de 1,20m de hauteur et de 10cm 

d’épaisseur son poids propre est calculé de la manière suivante: 

𝑝𝑚 = 𝛾𝑚 × 𝑏 × ℎ × 1𝑚 = 0.9 × 0.1 × 1.20 × 1 = 1.08𝐾𝑁 

 Enduit en ciment : 

𝑝𝐸𝑛𝑑𝑢𝑖𝑡  𝑒𝑥𝑡 = 𝛾 × 𝑏 × ℎ × 1𝑚 = 18 × 0.025 × 1.20 × 1 = 0.54𝐾𝑁 

𝑝𝐸𝑛𝑑𝑢𝑖𝑡  𝑖𝑛𝑡 = 𝛾 × 𝑏 × ℎ × 1𝑚 = 0.18 × 0.015 × 1.20 × 1 = 0.324𝐾𝑁 

𝒑𝑬𝒏𝒅𝒖𝒊𝒕  𝑻𝑶𝑻 = 0.54 + 0.324 = 0.864𝐾𝑁  

 Charges totales: 

𝑝𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿  𝑚𝑢𝑟 = 𝑝𝑚 + 𝑝𝐸𝑛𝑑𝑢𝑖𝑡  𝑇𝑂𝑇 = 1.08 + 0.864 = 1.94𝐾𝑁 

𝑝𝑈 = 1.35 × 𝑝𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿  𝑚𝑢𝑟 = 1.35 × 1.94 = 2.62𝐾𝑁 

 Calcul du moment maximal et de l’effort tranchant :  

   𝐸𝐿𝑈:          𝑀𝑚𝑎𝑥 =
𝑞𝑢𝑙²

2
+ 𝑝𝑢 × 𝐿 =

12.49 × 1.4²

2
+ 2.62 × 1.4 = 15.90 𝐾𝑁.𝑚 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 𝑞𝑢 × 𝐿 + 𝑝𝑢 = 12.49 × 1.4 + 2.62 = 20.11 𝐾𝑁 

 𝐸𝐿𝑆:              𝑀𝑚𝑎𝑥 =
𝑞𝑠𝑒𝑟𝑙²

2
+ 𝑝𝑢 × 𝐿 =

8.86 × 1.4²

2
+ 2.62 × 1.4 = 12.35 𝐾𝑁.𝑚 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 𝑞𝑠𝑒𝑟 × 𝐿 + 𝑝𝑢 = 8.86 × 1.4 + 2.62 = 15.024 𝐾𝑁 

IV.2.1.2. Ferraillage : 

Tableau IV.1. Détail Ferraillage du balcon : 

𝑴 

(𝑲𝑵.𝒎) 

𝝁 𝜷 𝒅 

(𝒄𝒎) 

𝑨𝒄𝒂𝒍 

(𝒄𝒎𝟐) 

𝑨𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕 𝑨𝒓 =
𝑨𝒔

𝟒
 

(𝒄𝒎𝟐) 

𝑨𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕 

15.90 0.061 0.9685 13.5 3.49 4T12 /ml=4.52cm² 

St= 25cm 

 

1.13 4ϕ8 /ml=2.01cm² 

St= 25cm 
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IV.2.1.3. Vérifications : 

 Condition de non fragilité : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 0.23 × 100 × 13.5 ×

2.1

400
⇒ 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.63𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

Donc:        Aadpt = 4.52𝑐𝑚² ≥ 𝐴𝑚𝑖𝑛=1.63 𝑐𝑚²………………….. Condition Vérifiée. 

 Contrainte de cisaillement : 

𝜏𝑢 =
𝑇

𝑏 × 𝑑
=
20.11 × 10

100 × 13.5
= 0.15𝑀𝑝𝑎 

 Fissuration préjudiciable : 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{0.1𝑓𝑐28 ; 4𝑀𝑝𝑎  } ⇒  𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{0.1 × 25 ;  4𝑀𝑝𝑎  } 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{2.5 ;  4𝑀𝑝𝑎  } = 2.5𝑀𝑝𝑎  

𝜏𝑢 = 0.15 𝑀𝑝𝑎   < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 2.5𝑀𝑝𝑎..........condition vérifiée. 

Il n’ya pas de risque de bétonnage, donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

{
𝑴𝒎𝒂𝒙 = 𝟏𝟐. 𝟑𝟓𝑲𝑵.𝒎
𝑻𝒎𝒂𝒙 = 𝟏𝟓. 𝟎𝟐𝟒𝑲𝑵

 

1. Position de l’axe neutre : 

𝑏 × 𝑦²

2
− 15 × 𝐴(𝑑 − 𝑦) = 50𝑦2 + 15 × 0(𝑦 − 𝑐′) − 15 × 4.52(13.5 − 𝑦) → 𝑦 = 3.6𝑐𝑚 

 Moment d’inertie : 

𝐼𝐺 =
𝑏 × 𝑦³

2
+ 𝜂 × 𝐴(𝑑 − 𝑦)² =

100 × 3.6³

2
+ 15 × 4.52(13.5 − 3.6)² = 8977.87𝑐𝑚4 

 Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝜎𝑏𝑐 : 

𝜎𝑏𝑐 =
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
𝑦1 =

12.35 × 10³

8977.87
× 3.6 = 4.95𝑀𝑝𝑎 

𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 0.6 × 25 = 15𝑀𝑝𝑎  

𝝈𝒃𝒄 = 4.95𝑀𝑝𝑎 < 𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅ = 15𝑀𝑝𝑎    … … . . condition vérifiée 

 Vérification de la flèche :  

{
ℎ

𝐿
≥
1

16
=
15

140
≥
1

16
→ 0.1 ≥ 0.06    𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

{
𝐴𝑠𝑚𝑎𝑥

𝑏. 𝑑
≤
4.2

𝑓𝑒
→

4.52

100 × 13.5
≤
4.2

400
→ 0.003 ≤ 0.01 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 
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IV.2.3. Schéma de ferraillage : 

 

Figure IV.4: Schéma de ferraillage du balcon (étage courant) 

 Vérification de la contrainte d’adhérence : 

𝜏𝑠𝑒𝑟 =
𝑇

0.9𝑑 × 𝜇 × 𝑛
≤ 𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 𝜓𝑠 × 𝑓𝑡28 

Avec: 𝜓𝑠: Coefficient de cisaillement.  

𝑇: l’effort tranchant maximum.  

𝑛: nombre d’armatures longitudinales tendues.  

𝜇: Périmètre d’armatures tendu μ = π × ϕ = 3.14 × 1 = 3.14 

𝜓𝑠 = 1.5𝑝𝑜𝑢𝑟 𝐻𝐴 ; 𝑇 = 14.52𝐾𝑁 ; 𝑛 = 3;  𝜇 = 3.14𝑐𝑚 

𝜏𝑠𝑒𝑟 =
𝑇

0.9𝑑 × 𝜇 × 𝑛
=

15.024 × 10³

12.15 × 3.14 × 4 × 10²
= 0.95𝑀𝑝𝑎 

𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 𝜓𝑠 × 𝑓𝑡28 = 1.5 × 2.1 = 3.15𝑀𝑝𝑎 

𝜏𝑠𝑒𝑟 = 0.95𝑀𝑝𝑎 ≤ 𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 3.15𝑀𝑝𝑎   ……. Condition vérifiée 

IV.3. Escaliers : 

Introduction : 

L’escalier : Ouvrage constitué d’une suite régulière de plans horizontaux (marches et paliers) 

permettant, dans une construction, de passer à pied d’un étage à un autre. 

Les éléments principaux sont : 

 Emmarchement (E) : largeur utile entre murs ou limons. 

 Hauteur de marche (H) : distance verticale entre deux marches successives (en 

général 17 à 20 cm). 

 Giron (G) : distance horizontale entre les nez de deux marches consécutives (environ 

27 à 32 cm). 
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 Contremarche : partie verticale entre deux marches ou élément qui ferme cet espace. 

 Marche : surface plane sur laquelle on pose le pied, pouvant aussi désigner 

l’ensemble marche + contremarche, surtout en béton. 

Il existe deux types de marches : 

 Marche droite : de forme rectangulaire. 

 Marche balancée : de forme trapézoïdale, utilisée pour les changements de direction 

dans les escaliers. 

 Lepalier : est une plateforme (en béton, bois ou métal) située à l’extrémité d’unevolée 

d’escalier. On distingue deux types principaux : 

 Palier d’arrivée (ou palier d’étage) : prolonge le plancher d’un étage et 

permetl’accès aux pièces. 

 Palier intermédiaire (ou de repos) : placé entre deux volées d’escalier, il ne dessert 

aucun local. Il est utilisé lorsque le nombre de marches est trop élevé pour une seule 

volée ou lorsque les deux volées ne sont pas alignées 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.5.Coupe verticale de l’escalier. 

Notre bâtiment dispose un seul type d’escalier : 

Escalier droit comportant deux volées parallèlesséparées par un palier 

IV.3.1. Dimensions de l’escalier : 

Si « g » est la distance horizontale entre deux nez de marche successifs et « h » la hauteur de 

la marche, la relation linéaire suivante, dite « formule de Blondel », vérifie la constatation 

empirique suivante : 

59 cm ≤ 2h + g ≤ 66 cm  
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Avec : 

h : La hauteur de la marche (contre marche) 

g : La largeur de la marche 

On prend :2h + g = 64 cm 

On a aussi c’est deux formules :H = n × h =  
he

2
etL = (n − 1)g 

Avec : 

H : Hauteur entre les faces supérieures des deux paliers successifs d’étage 

n : Le nombre de contre marche 

L : La projection horizontale de la longueur totale de la volée 

IV.3.2. Etude du l’ escalier: 

a) Dimensionnement des marches et contre marches : 

 Pour RDC : 

𝐻 =
𝐻𝑒

2
=
3,4

2
= 1,7𝑐𝑚 = 170𝑚 

On va prend : 

h =  17 cm ;g =  30 cm 

Donc d’après Blondel on a : 

59 𝑐𝑚 ≤ (2 × 17) + 30 ≤ 66 𝑐𝑚 =  59 𝑐𝑚 ≤ 64 𝑐𝑚 ≤ 66 𝑐𝑚…..condition vérifiée 

h =
H

n
⟹ n =

H

h
=
170

17
= 10 contre marches 

⟹ le nombre des marches est ∶ n − 1 = 9 marches 

L’angle d’inclinaison : 

tan α =  
17

30
= 0,57 ⇨ α = 29,54° → cos α = 0,87 

b) Epaisseur de la paillasse (ev) : 

l

30
≤ ev ≤

l

20
⇔

L

30 cosα
≤ ev ≤

L

20 cosα
⇒

240

30 × 0,87
≤ ev ≤

240

20 × 0,87
 

⇒  9.19 ≤ ev ≤ 13.79 ⇒ ev = 12 cm 

c) Epaisseur du palier (ep) : 

ep =
ev

cosα
= 

12

0,87
= 13,79 cm  

En prend :ep = 15 cm 

 Pour étage courant :Les mêmes étapes de premier exemple  

On va prend : 

h =  17 cm ;g =  30 cm 
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n = 9 contre marches 

⟹ le nombre des marches est ∶ n − 1 = 8 marches 

α = 29,54° → cos α = 0,87 

ev = 12 cm ; ep = 15 cm 

IV.3.3. Evaluation des charges et surcharges à E.L.U et E.L.S : 

a) Paillasse : 

Tableau IV.2. Charges est surcharges de paillasse 

Désignation Ep 

(m) 

Densité
3mKN  Poids

2mKN  

Revêtement en carrelage horizontal 0,02 20,00 0,4 

Mortier de ciment horizontal 0,02 20,00 0,4 

Lit de sable 0,02 18,00 0,36 

Revêtement en carrelage vertical ep×20× h/g 0,02 20,00 0,23 

Mortier de ciment vertical   ep×20× h/g 0,02 20,00 0,23 

Poids propre de la paillasse  0,12 25,00 3.45 

Poids propre des marches 0.25*17/2 / 22,00 1.87 

Garde- corps / / 0,10 

Enduit en plâtre 0,2 10,00/ 𝑐𝑜𝑠𝛼 0,23 

Charge permanente G G=7,27 KN/m2 

Surcharge Q Q=2,5KN/m2 

 

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur : 

𝐸𝐿𝑈 ∶             𝑞𝑢 = [1.35𝐺 + 1.5𝑄  ] × 1𝑚  ⇒ 𝑞𝑢 = 13.56  𝐾𝑁/𝑚𝑙 

𝐸𝐿𝑆 ∶              𝑞𝑠𝑒𝑟 = [𝐺 + 𝑄] × 1𝑚    ⇒ 𝑞𝑠𝑒𝑟 = 9.77  𝐾𝑁/𝑚𝑙 

 

b)Palier : 

Tableau IV.3. Charges est surcharges de palier 

 

 

Désignation ep (m) Densité (KN/m3) Poids KN/m2 

Poids propre du palier ep 25  0,15 25,00 3.75 

Carrelage 0,02 20,00 0,40 

Mortier de pose 0,02 0,20 0,40 

Lit de sable 0,02 18,00 0,36 

Enduit de plâtre 0,02 10 0.2 

Charge permanente G 5.11 

Surcharge Q 2.5 
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Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur : 

𝐸𝐿𝑈 ∶             𝑞𝑢 = [1.35𝐺 + 1.5𝑄  ] × 1𝑚  ⇒ 𝑞𝑢 = 10.65  𝐾𝑁/𝑚𝑙 

𝐸𝐿𝑆 ∶              𝑞𝑠𝑒𝑟 = [𝐺 + 𝑄] × 1𝑚    ⇒ 𝑞𝑠𝑒𝑟 = 7.61  𝐾𝑁/𝑚𝑙 

IV.3.4. Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max à l’E.L.U. : 

 

Figure IV.7. Schéma statique d’une volée + palier 

a) Détermination des réactions :Pour calcule en utilise la méthode de RDM 

𝒒𝒑𝒂𝒊𝒍𝒍𝒂𝒔𝒆 − 𝒒𝒑𝒂𝒍𝒊𝒆𝒓

𝒒𝒑𝒂𝒍𝒊𝒆𝒓
=
13.56 − 10.65

10.65
= 27.32% > 10% 

Donc on garde le schéma statique réel 

Ra +Rb = (13,56 × 2.4) + (10,65 × 1,3)  = 46.39 kN 

∑Ma = (Rb × 3,7) − (10,65 × 1,3 × 3.05) − (13,56 × 2.4 × 1.2) = 0 

⟹ RB = 21.96 kN 

⟹ RA = 24.42 kN 

b) Détermination du moment fléchissant et effort tranchant : 

Tableau : IV.4. Evaluation des moments et efforts tranchants 

 

Distance Schéma statique Effort tranchant Moment fléchissant 

 

Cas 01 : 

0 ≤ x ≤ 2.4 

 

∑Fv = 0 ⇒ −T− 13,56 x

+ 24.42 = 0 

⇒  𝑇(𝑥) =  −13.56𝑥+ 24.42 

x = 0 ⇒ 𝑇(0) = 24.42 kN 

x = 2.4 ⇒ 𝑇(2.4) =−8.124𝐾𝑁 

∑M= 0 ⇒ Mx+
13,56 x2

2
− Rax = 0 

𝑀(𝑥) = −6.78𝑥2 + 24.42𝑥  

x = 0 ⇒ 𝑀(0) = 0𝐾𝑁.𝑚 

x = 2.4 ⇒ 𝑀(2.4) = 19.55𝐾𝑁.𝑚 



Chapitre IV :                                                                   Éléments non structuraux 

 

80 
 

 

Cas 02 : 

0 ≤ x′ ≤ 1.3 

 

∑Fv = 0 

⇒ 𝑇(𝑥′) =  10.65𝑥′− 21.9 

x′ = 0 ⇒ 𝑇(0) = 21.96𝐾𝑁 

x′ = 1.3 ⇒ 𝑇(1.3)= −8.12𝐾𝑁 

∑M = 0 ⇒ 

𝑀(𝑥′) = −5.325𝑥′2 + 21.96𝑥′  

x′ = 0 ⇒ 𝑀(0) = 0𝐾𝑁.𝑚 

x′ = 2.4 ⇒ 𝑀(2.4) = 19.55𝐾𝑁.𝑚 

c) Le moment fléchissant maximal : 

𝑇(𝑋𝑚𝑎𝑥) = 0 → −13.56𝑥 + 24.42 = 0→𝑋𝑚𝑎𝑥 = 1.8𝑚 

𝑀𝑚𝑎𝑥 =  𝑀(1.8) = 21.98𝐾𝑁.𝑚 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

FigureIV.8. Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchants de l’escalier 

e) Calcul des moments maximaux en travée à l’E.L.U. : 

On a: 

Mmax = 21.98 kN.m⟹ {
Mt = 0,85 ×Mmax = 18.68 kN.m
Ma = 0,40 × Mmax = 8.79 kN.m  

 

IV.3.5. Ferraillage (E.L.U) : 

 En travée:Palliasse 

𝑀𝑡 = 18.68𝐾𝑁.𝑚 , ℎ = 12𝑐𝑚 , 𝑑 = 0.9.ℎ = 0.9 × 12 = 10.8𝑐𝑚 , 𝑏 = 1.0𝑚 
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μ =
Mt

b × d2 × σbc
=

18.68 × 103

100 × 10.82 ×14,17
= 0,113 < μl → A

′ = 0 

μ = 0,113 ⟶  β = 0,9395 

As = 
Mt

β × d× σs
= 

18.68 × 103

0,9395 × 10.8 × 348
= 5.29 cm²/ml 

On adopte :6𝑇12 𝑝.𝑚( As = 6.79 𝑐𝑚2 𝑚)⁄ 𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚 

 

 Armatures de répartition : 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑠

4
=
6.79

4
= 1.70 𝑐𝑚² 𝑚⁄  

On adopte :4𝑇10 𝑝.𝑚 ( Ar = 3.14 𝑐𝑚² 𝑚)⁄ 𝑆𝑡 = 25𝑐𝑚 

 Condition de non fragilité : 

Amin = 0,23 × b × d ×
ft28
fe
= 0,23 × 100× 10.8 ×

2,1

400
= 1,30 cm2/ml 

As = 5.29 cm
2/ml > Amin = 1,30 cm

2/ml………………Condition Vérifiée 

 Sur appuis :Palier 

𝑀𝑡 = 18.68𝐾𝑁.𝑚 , ℎ = 12𝑐𝑚 , 𝑑 = 0.9.ℎ = 0.9 × 12 = 10.8𝑐𝑚 , 𝑏 = 1.0𝑚 

𝜇 =
𝑀𝑡

𝑏 × 𝑑² × 𝜎𝑏𝑐
=

8.79 × 10³

100 × 13.5² × 14.17
= 0.034 < 𝜇𝑒 = 0.392 𝐴′∄ 

μ = 0,034⟶  β = 0,983 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑡

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
=

8.79 × 10³

0.983 × 13.5 × 348
= 1.9 𝑐𝑚² 

On adopte : 4𝑇10 𝑝. 𝑚( As = 3.14 𝑐𝑚2 𝑚)⁄ 𝑆𝑡 = 25𝑐𝑚 

 Armatures de répartition : 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑠
4
=
3.14

4
= 0.79𝑐𝑚² 𝑚⁄  

On adopte :4𝑇8 𝑝.𝑚 ( Ar = 2.01 𝑐𝑚² 𝑚)⁄ 𝑆𝑡 = 25𝑐𝑚 

 Condition de non fragilité : 

Amin = 0,23 × b × d ×
ft28

fe
= 0,23 × 100 × 10.8 ×

2,1

400
= 1,304cm2 

As = 6.79 cm² > Amin=1.304 ………..     Conditionvérifiée 

IV.3.6. Vérifications : 

IV.3.6.1. Justification vis à vis de l'effort tranchant : 

τ𝗎 =
T

b x d
=
24.42 x 10

  100 x 10.8
= 0.226Mpa 

τ̅u = min(0,13 x fc28 ; 5 MPA) = 3,25 MPA 

τ𝗎 = 0,226 < τ̅u = 3,25 MPA…… . . verifiée 
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IV.3.6.2. Vérification au niveau des appuis : 

Amin ≥
1.15

fe
(Vu ×

Ma

0.9d
) 

Amin ≥
1.15

400
(24.42 × 10−3 ×

8.79 × 10−3

0.9 × 13.5 × 10−2
) → Amin ≥ 2.78cm² 

Aadopte = 3.14cm² > Amin = 2.78cm² …… . . verifiée 

IV.3.6.3. Les vérifications des contraintes à l’E.L.S. : 

Mt max =  15.81 KN.m(Déterminé par la méthode des sections RDM) 

⟹ {
Mt ser = 0,85 × Mt max = 13.44 kN.m
Ma ser = 0,4 × Mt max = 6.324 kN.m    

 

 En travée : 𝐴𝑠 = 6.79𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

a) Détermination de la position de l’axe neutre : 

𝑏

2
𝑦1
2 − 𝜂. 𝐴𝑠(𝑑 − 𝑦1) = 0⟹ 50𝑦² + 101.85𝑦 − 1099.98 = 0 ⟹ 𝑦

1
= 3.78𝑐𝑚 

L’axe neutre se trouve à la fibre la plus comprimée. 

b) Détermination du moment d’inertie :  

𝑏

3
𝑦1
3 − 𝜂. 𝐴𝑠(𝑑 − 𝑦1)² ⟹ 𝐼 =

100

3
× 3.783 + 15 × 6.79(10.8 − 3.78)² ⟹ 𝐼 = 6819.54𝑐𝑚4 

c) Détermination de contrainte dans le béton compriméσbc :  

𝜎𝑏𝑐 =
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
𝑦1 =

13.44 × 10³

6819.54
× 3.78 = 7.44𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 0.6 × 25 = 15𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 7.44𝑀𝑝𝑎 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15𝑀𝑝𝑎 …… . . condition vérifiée 

 Sur appui : 𝐴𝑠 = 3.14𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

a)Détermination de la position de l’axe neutre : 

50𝑦² + 47.1𝑦 − 635.85 = 0⟹ 𝑦1 = 3.126𝑐𝑚  

L’axe neutre se trouve à la fibre la plus comprimée. 

b) Détermination du moment d’inertie : 

I =  
b

3
y3 +  ηAs(d −  y)

2 =  𝐼 = 6087.125𝑐𝑚4 

c) Détermination de contrainte dans le béton compriméσbc : 

𝜎𝑏𝑐 =
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
𝑦1 =

6.324 × 10³

6087.125
× 3.126 = 3.25𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 0.6 × 25 = 15𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 3.25𝑀𝑝𝑎 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15𝑀𝑝𝑎    …… . . condition vérifiée 
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IV.3.6.4. Vérification de la flèche : 

On doit vérifier 2 conditions : 

{
 

 
ℎ𝑡

𝐿
≥
1

30
𝐴𝑠

𝑏. 𝑑
≤
2

𝑓𝑒

⇒

{
 

 
15

240
≥
1

30
3.14

100(13.5)
≤

2

400

⇒ {
0.05 > 0.03…… . . 𝐶𝑉

0.0023 ≤ 0.005 ………𝐶𝑉
 

 

Figure IV.9 : Ferraillage de l’escalier 

IV.3.8. Etude de la poutre palière : 

Introduction :  

La poutre palière est prévue pour être un support d’escalier le calcul de cette poutre sera mené 

comme si elle est horizontale et bi-encastrée à ses deux extrémités dans les poteaux de 

l’ossature porteuse. 

V.3.8.1. Dimensionnement : 

Selon le BAEL : 

{
 
 

 
 

L

15
≤ h ≤

L

10
0.3d ≤ b ≤ 0.4d     

h

b
≤ 3

480

15
≤ h ≤

480

10
 

32cm ≤ h ≤ 48cm 

h = 40cm ,   d = 0.9 × h = 0.9 × 4 = 36cm  

0.3 × 36 ≤ b ≤ 0.4 × 36 ⇒ 

10.8cm ≤ b ≤ 14.4cm ⇒ 𝐛 = 𝟑𝟎𝐜𝐦 

 

Figure IV.10.Schéma de la poutre palière 
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On prend : {
𝒉 = 𝟒𝟎𝒄𝒎
𝒃 = 𝟑𝟎𝒄𝒎

 

 

D’après le RPA/version 2003. Les dimensions doivent vérifier les conditions suivantes : 

 {

ℎ ≥ 30𝑐𝑚
𝑏 ≥ 20𝑐𝑚
ℎ

𝑏
< 4

⇒ {

ℎ = 40𝑐𝑚 ≥ 30𝑐𝑚
𝑏 = 30𝑐𝑚 ≥ 20𝑐𝑚
ℎ

𝑏
=
40

30
= 1.3 < 4

Condition satisfaites 

Charge supportée par la poutre :  

 Poids propre de la poutre BA :𝐺𝑝 = 𝑏 × ℎ × 𝛾𝐵𝐴 = 0.4 × 0.3 × 25 = 3𝐾𝑁 𝑚⁄  

 Poids du mur supporté par la poutre :𝐺𝑝 = 9 × 0.15 × (
3.40

2
− 40) = 2.29 𝐾𝑁 𝑚⁄  

Cette mure contient une ouverture donc 𝐺𝑝 = 2.29 × 80% = 1.83𝐾𝑁 𝑚⁄  

 L’effet de l’escalier sur la poutre palière :𝑅 = 21.96𝐾𝑁/𝑚 (linéaire)  

Qu =  1.35𝐺 +   1.5𝑄 →  1.35(3 + 1.83 + 21.96) + 1.5(2.5) ⇒ 𝑞𝑢 = 39.91𝐾𝑁/𝑚² 

Qser = 𝐺 +  𝑄  ⇒ (3 + 1.83 + 21.96) + (2.5) ⇒ 𝑞𝑠𝑒𝑟  = 29.29𝐾𝑁 𝑚²⁄  

 

 

 

 

 

 

Figure IV.11. Schéma statique de la poutre palière 

Calcul des sollicitations à E.L.U : 

𝑀0 =
𝑞 × 𝑙2

8
=
39.91 × 4.8²

8
= 114.94𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑡 =  0.85𝑀0 =0.85× 116.72 = 97.69𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑎  =  0.4𝑀0 =0.4× 116.72 = 45.97𝐾𝑁.𝑚 

Le Ferraillage : 

Tableau IV.5. Ferraillagede la poutre palière  

Caractéristique  h=40cm b=30cm d=0,9h=36cm σ𝐬=348MPa Fe=400MPa 

/ M(KN.m) μ β 𝐴𝑐𝑎𝑙(𝑐𝑚
2) 𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡(𝑐𝑚

2) 

En Travée 97.69 0.177 0.9015 8.64   6T14 /ml 

=9.24cm 

Appuis 45.97 0.083 0.9565 3.83 3T12 /ml=4.62cm² 
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Vérifications : 

 Condition de non fragilité : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 0.23 × 100 × 13.5 ×

2.1

400
⇒ 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.63𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

 

 

En travée : 8.64 cm²>1,06cm² 

En appuis : 3.83 cm²>1, 06cm²Donc:   Condition Vérifiée 

 Vérification de la contrainte de compression du béton : 

Qser = 29.29𝐾𝑁 𝑚²⁄  

𝑀0𝑠𝑒𝑟 =
𝑞 × 𝑙2

8
=
29.29 × 4.8²

8
= 84.35𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑡 𝑠𝑒𝑟 =  0.85𝑀0𝑠𝑒𝑟 = 0.85 × 84.35 = 71.70𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑎 𝑠𝑒𝑟  =  0.4𝑀0𝑠𝑒𝑟 = 0.4 × 84.35 = 33.74𝐾𝑁.𝑚 

 En travée: 

 Position de l’axe neutre :𝐴𝑠 = 9.24𝑐𝑚²/𝑚𝑙; 𝑑 = 36𝑐𝑚 

𝑏 × 𝑦²

2
+ 𝜂 × 𝐴′(𝑦 − 𝑐′) − 𝜂 × 𝐴(𝑑 − 𝑦) = 0⇒15𝑦2 + 138.6𝑦 − 4989.6 = 0    

𝑦 = 14.16𝑐𝑚  

 Moment d’inertie: 

𝐼𝐺 =
𝑏 × 𝑦³

2
+ 𝜂 × 𝐴(𝑑 − 𝑦)² =

30 × 14.16³

2
+ 15 × 9.24(36 − 14.16)² 

𝐼𝐺 = 108697.59𝑐𝑚
4 

 Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝝈𝒃𝒄 :𝑀𝑡 𝑠𝑒𝑟 = 71.70𝐾𝑁.𝑚 

𝜎𝑏𝑐 =
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
𝑦1 =

71.70 × 10³

108697.59
× 14.16 = 9.34𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 0.6 × 25 = 15𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 9.34𝑀𝑝𝑎 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15𝑀𝑝𝑎    …… . . condition vérifiée 

Les armatures calculées à l’ELU conviennent : 

 Sur appui : 𝐴𝑠 = 4.62𝑐𝑚²/𝑚𝑙  

15𝑦2 + 69.3𝑦 − 2494.8 = 0            𝑦 = 10.77𝑐𝑚 ; 𝐼𝐺 = 62851.76𝑐𝑚
4 

𝑀𝑎 𝑠𝑒𝑟  = 33.74𝐾𝑁.𝑚 

𝜎𝑏𝑐 = 5.78𝑀𝑝𝑎 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15𝑀𝑝𝑎    …… . condition vérifiée 

 Contrainte de cisaillement : 

𝑇 =
𝑞𝑙

2
=
39.41 × 4.8

2
= 94.58𝐾𝑁  

𝜏𝑢 =
𝑇

𝑏 × 𝑑
=
94.58 × 10−3

0.30 × 0.36
= 0.87𝑀𝑝𝑎 
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𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{0.13𝑓𝑐28 ;  4𝑀𝑝𝑎  } ⇒  𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{0.1 × 25 ;  4𝑀𝑝𝑎  } 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{3.25 ;  4𝑀𝑝𝑎  } = 3.25𝑀𝑝𝑎  

𝜏𝑢 = 0.87 𝑀𝑝𝑎   < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 3.25𝑀𝑝𝑎 ..........condition vérifiée. 

Il n’ya pas risque de cisaillement 

 

 Vérification la flèche : 

{
ℎ𝑡

𝐿
≥
1

16
=
40

480
≥ 0.06 → 0.08 ≥ 0.06    𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

{
ℎ𝑡

𝐿
≥

𝑀𝑠𝑒𝑟

10 × 𝑀0.𝑠𝑒𝑟
=
40

480
≥

71.70

15 × 84.35
→ 0.08 ≥ 0.056    𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

{
𝐴𝑠

𝑏. 𝑑
≤
4.2

𝑓𝑒
→

9.24

30 × 36
≤
4.2

400
→0.008 ≤ 0.010 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑢𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 

Calcul Armatures transversales(At) : 

Diamètre des armatures At: 

𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
ℎ

35
 ; 𝜙𝑡 𝑚𝑖𝑛 ;

𝑏

10
) [𝑚𝑚] 

𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
400

35
 ; 10 𝑚𝑚 ;

300

10
)⇒𝜙𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(11.42 𝑚𝑚 ; 10 𝑚𝑚 ; 30𝑚𝑚) 

𝜙𝑡 ≤ 10 𝑚𝑚    Donc : on adopte 𝜙𝑡 = 10𝑚𝑚 

Espacement des 𝑺𝒕: 

D'après le R.P.A 99 (version 2003) : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(0.9𝑑 ; 40 𝑐𝑚)[𝑐𝑚] 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(0.9 × 36 ; 40 𝑐𝑚)    ⇒   𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(32.4 𝑐𝑚 ; 40 𝑐𝑚) 

⇒    𝑆𝑡 = 32.4 𝑐𝑚 

En zone nodale𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
ℎ

4
; 30𝑐𝑚 ; 𝜙𝑙 𝑚𝑖𝑛)  = 𝑚𝑖𝑛(10𝑐𝑚 ; 30𝑐𝑚; 10𝑐𝑚)𝑆𝑡 = 10𝑐𝑚 

En zone courante      𝑆𝑡 ≤ ℎ/2 = 20𝑐𝑚 on prond 𝑆𝑡 = 20𝑐𝑚 

Disposition de ferraillage : 
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Figure IV.12. Ferraillage de la poutre palière 

 

IV.4. L’ascenseur : 

Introduction : 

Un ascenseur est un appareil mécanique conçu pour le but d’assurer une circulation 

verticale plus aisée que l’utilisation des escaliers, il est exigé pour les bâtis ayant une hauteur 

au-delà de cinq étages. 

Son implantation est généralement faite coté-a-coté avec les escaliers en une seule 

entité ce qui rend le dégagement vers les différents niveaux plus praticable. 

L’ascenseur est constitué de deux entités distinctes ; la première sert à une cabine 

métallique qui se déplace suivant des glissières verticales sur le long de l’immeuble ; dans 

laquelle les personnes et les charges sont déplacées, la deuxième entité est un contrepoids 

ayant le rôle de compenser le poids de la cabine et cela pour qu’un système mécanique 

(électrique ou vérin hydraulique) ne fournira que l’effort nécessaire pour lever les surcharges. 

 

 

 

 

 

 



Chapitre IV :                                                                   Éléments non structuraux 

 

88 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.12. Schéma d’un ascenseur 

Les caractéristiques : 

La cabine et le contre poids sont aux extrémités du câble d’acier qui porte dans les gorges de 

la poulie soit : 

𝑃𝑚: Le poids mort de la cabine, étrier, accessoire, câbles ; 

Q : La charge en cabine ;  

𝑃𝑝  : Le poids de contrepoids tel que : 𝑃𝑝 = 𝑃𝑚 +
𝑄

2
 

D’après la norme (NFP82-201), la charge nominale est de 675 kg pour 6 personnes avec 

une surface utile de la cabine de 1,96 m².  

IV.4.1 Calcul du poids des composants de l’ascenseur : 

On a opté pour l'utilisation d’un ascenseur de taille moyenne de dimensions suivantes : 

 Une largeur de la cabine : 1,3 m 

 Une langueur de la cabine : 1,51 m 

 Une hauteur de cabine de : 2,20 m 

 Une largeur libre de passage de : 0,8 m 

 Une hauteur libre de passage de : 2,00 m 

 Une hauteur de course de :36.72 m 

 Une surface latérale   S = [(2 × 1,51) +1,3] × 2,2 = 9,5 m² 

 Epaisseur de la dalle qui supporte l’ascenseur : H = 15 cm 
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Figure IV.13.Vue en plan de l’ascenseur 

Descente des charges :  

a) Charges d'exploitation: 675 kg  pour 09 personnes  

b) Charges permanentes :  

 Masse de la cabine : est composé de la somme des masses suivantes :  

Masse des côtés : 

 La masse de la surface des côtés, augmentée de10% à raison de11.5kg m² 

𝑆1 = (𝐿𝑐 + 2𝑃𝑐)𝐻𝑐 = (𝟏. 𝟑 × 𝟐 × 𝟏. 𝟓𝟏) × 𝟐. 𝟐 = 9.504𝑘 𝑔 𝑚2⁄  

𝑴𝟏 = 𝟏𝟏. 𝟓 × 𝟗. 𝟓𝟎𝟒 × 𝟏. 𝟑 = 142.08𝑘𝑔 

Masse du plancher : 

𝑆2 = 2.2 × 2 = 4.4 𝑘𝑔/𝑚
2 

𝑀2 = 4.4 × 110 = 484 𝑘𝑔 

 

Masse du toite : 

𝑆3 = 𝐿𝑐. 𝑃𝑐 = 1.3 × 1.51 = 1.963 𝑘𝑔/𝑚
2 

𝑀3 = 20 × 1.963 = 39.26 𝑘𝑔 

Masse de l'arcade : 

𝑀4 = 60 + (80 + 1.3) = 164𝑘𝑔 

Masse du parachute : 50 kg 

𝑃𝑜𝑖𝑑𝑠𝑑𝑒𝑠𝑎𝑐𝑐𝑒𝑠𝑠𝑜𝑖𝑟𝑒𝑠 : 80𝑘𝑔 

𝑃𝑜𝑖𝑑𝑠𝑑𝑒𝑠𝑝𝑜𝑢𝑙𝑖𝑒𝑠𝑑𝑒𝑚𝑜𝑢𝑓𝑙𝑎𝑔𝑒 ∶ 30 × 2 = 60 𝑘𝑔 

Poids de la porte de la cabine : 𝑆 = 2 × 0.8 = 1.6 𝑚2, 𝑀 = 80 + (1.6 × 25) = 120𝑘𝑔 

Poids mort total :𝑃𝑚 = ∑𝑀𝑖 = 1139.34 𝑘𝑔 

Contre poids :𝑃𝑝 = 𝑃𝑚 +
𝑄

2
= 1139.34 +

675

2
= 1476.84𝑘𝑔 
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IV.4.2 Calcul de la charge total qu : 

IV.4.2.1 Calcul de la charge de rupture : 

Selon (NFP-82-202), la valeur minimale du coefficient de sécurité est de 10 et  

Le rapport 
d

D
 ; (D : diamètre de poulie et d : diamètre du câble) est au moins de 40 

qu’elleque soit le nombre des tirons 

𝐷

𝑑
= 12.22𝑚𝑚 

On a  : Cr = Cs ×M…… (1) 

Avec : 

CS =12 : coefficient de sécurité du câble. 

Cr : quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du câble. 

M : charge statique nominale portée par la nappe. 𝑀 = 𝑄 + 𝑃𝑚 + 𝑀𝑔…… (2) 

Mg: Poids du câble. 

On négligeMg devant (𝑄 + 𝑃𝑚) 

Donc :𝐶𝑟 = 𝐶𝑠 × (𝑄 +𝑃𝑚) = 12 × (675 + 1476.84) = 25822.08𝐾𝑔 

Celle-ci est la charge de rupture effective, elle doit être devisée par le coefficient de câblage 

« 0,85 » :⇒Cr = 25822.08/0,85 = 30378.917 kg 

La charge de rupture pour « n » câble est donc :𝐶𝑟 = 𝐶𝑟(1𝑐𝑎𝑏𝑙𝑒) ×𝑚 ×𝑛 

Avec :m : type de moulage (2brins, 3brins,…) 

n : nombre des câbles 

Pour un câble de d=12,22mm et m=2 on a :𝐶𝑟(1𝑐𝑎𝑏𝑙𝑒) = 8152 𝑘𝑔 

𝑛 = Cr/𝑪𝒓(𝟏𝒄𝒂𝒃𝒍𝒆) ×𝑚 = 30378.917/8152 × 2 = 1.8632Soit n= 2 câbles 

Vu qu'on est sensé de compenser les efforts de tension des câbles. Le nombre de câble doit 

être un nombre pair. 

IV.4.2.2 Le poids des câbles (Mg) : 

Mg = m × n × l   

m : la masse linéaire du câble : m = 0,515 kg  

L : Longueur du câble : L = 28.22 m 

n : nombre des câbles : n= 2  

𝑀𝑔 = 0.515 × 2 × 28.22 = 29.06 𝑘𝑔 

(2) ⇒ 𝑀 = 𝑄 + 𝑃𝑚 +  𝑀𝑔 = 675 + 1139.34 + 29.06 = 1843.4 𝑘𝑔 

IV.4.2.3 Vérifications de Cr :  

𝐶𝑟 = 𝐶𝑟(1𝑐𝑎𝑏𝑙𝑒) ×𝑚 × 𝑛 = 8152× 0.515 × 2 × 0.85 = 27716.8 𝑘𝑔 

𝐶𝑟 = 𝐶𝑠 ×𝑀 => 𝐶𝑠 =
𝐶𝑟
𝑀
=
27716.8

1843.4
= 15.03 > 12…………… . 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 
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IV.4.2.4 Calcul de la charger permanente total G : 

𝐺 =  𝑃𝑚 +  𝑃𝑝 +  𝑃𝑡𝑟𝑒𝑢𝑖𝑙 +  𝑀𝑔 

Le poids de (treuil+le moteur) :𝑃𝑡𝑟𝑒𝑢𝑖𝑙 = 1200 𝑘𝑔 

La charge permanente totale :𝐺 =  1139.34 + 1476.84 + 1200 + 29.06 

Les surcharges :𝑄 = 675 𝑘𝑔 

𝑞𝑢 = 1.35𝐺 + 1.5𝑄 = 6203.57 𝑘𝑔 
 

IV.4.3. Vérification de dalle au poinçonnement : 

Cette vérification est incontournable car l'appui du moteur (supposé appuyé sur 04 

points) applique une force concentrée sur la dalle de l’ascenseur ce qui engendre un risque de 

poinçonnement. 

La charge totale ultime :𝑞𝑢 = 6203.57 𝑘𝑔 

Chaque appui reçoit le 
1

4
 de cette charge qu 

Soit : q0 la charge appliquée sur chaque appui, alors: 

q0 =
qu

4
=
6203.57

4
= 1550.89kg 

Selon le BAEL 91 : la condition de non poinçonnement à vérifier est définie tel que : 

q0 ≤ 0,045. μC. h0 .
fc28

γb
 

Avec : 

𝑞𝑢  : charge de calcul à l'E.L.U. 

h0 : Epaisseur totale de la dalle. 

µc : Périmètre du contour au niveau du feuillet moyen. 

La charge concentrée  𝑞0 est appliquée sur un carré de (10×10) cm² 

μC = 2(U + V) ; h0 = 15 cm 

U = a + h0 = (10 + 15) = 25 cm 

V = b + h0 = (10 + 15) = 25 cm 

μC = 2(25 + 25)  = 100 cm 

⇒ 0,045 × 100 × 15 ×
25 × 10

1,5
= q0 = 11250 kg ≤ 1550.89 

Ce résultat est interprété en absence d'un risque de poinçonnement. 
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Figure IV.13. Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle 

Evaluation des moments dus aux charges concentrées : 

1. Distances des rectangles : 

 Rectangle 1 

{
u = 108 cm
v = 115 cm

 

 Rectangle 2 

{
u = 58 cm
v = 115 cm

 

 Rectangle 3 

{
u = 108 cm
v = 65 cm

 

 Rectangle 4 

{
u = 58 cm
v = 65 cm

 

2. Les moments suivant les deux directions : 

ρ =
Lx

Ly
=
2.08

2.15
= 0,97 

)PνM(MM 21x   

)PνM(MM 12y   

Avec:𝜈: coefficient de Poisson 

ÀL'E.L.U.    ( 0 ) 









PMM

PMM

2y

1x

 

.SPP   

La charge surfacique appliquée sur le rectangle A (25 ×25) cm²est :   

P′ =
q0

u. v
= 24814.24 kg/m² 

Les résultats des moments isostatiques des rectangles 1, 2, 3, 4 sont résumés dans le tableau  

Ci-dessus : 
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Tableau IV.6. Les résultats des moments isostatiques des rectangles (E.L.U) (E.L.S) 

Tableaux 
de Pigeaud 

ELU ELS 

Rectangle 
  

1M 2M surface 

(m²) 

P = P’.S 

(kg) 

 

(kg.m) 

 

(kg.m) 

P = 

P’.S 

(kg) 

 

(kg.m) 

 

(kg.m) 

1 0,52 0,53 0,09 0,09 1,242 30819,356 2773,74 2773,74 22456,55 2425.307 2425.307 

2 0,28 0,53 0,115 0,098 0,667 16551,135 1903,38 1622,01 12060,00 1623.276 1459.26 

3 0,52 0,30 0,098 0,115 0,702 17419,636 1707,12 2003,26 12692,83 1535.832 1708.45 

4 0,28 0,30 0,129 0,129 0,377 9354,990 1206,79 1206,79 6816,52 1055.197 1055.197 

 

3. Les moments dus aux charges concentrées : 

ELU : Mx1 = Mx1 − Mx2 − Mx3 + Mx4 = 370.031 kg. m 

My1 = My1 − My2 −My3 + My4 = 355.266 kg. m 

ELS : Mx1 = Mx1 −Mx2 −Mx3 + Mx4 = 269.623 kg.m 

My1 = My1 − My2 −My3 + My4 = 258.865 kg. m 

4. Moments dus aux charges réparties (poids propre de la dalle): 

a) Chargement : 

Lx = 2.08 m 

Ly = 2.15 m    

h0 = 15 cm 

- Poids propre : G = 0,15 × 2500 = 375 kg/m 

- Charges d’exploitation :Q = 100 kg/m 

- Charge ultime : qu = 1,35G + 1,5Q = 656,25 kg/m 

b) Sollicitations : 

α =
lx

ly
=
2.08

2.15
= 0,97 > 0,4 ⇒ La dalle travaille suivant les deux sens  

{
Mx2 = μ

x
. qu. lx

2

My2 = μy. Mx2
 

c) Les moments appliqués à la dalle : 

M0x = Mx1 +Mx2 = 370.031 + 111.297 = 468,22 kg.m 

M0y = My1 + My2 = 355.266 + 103.751 = 459.017 kg. m 

5. Moments retenus : 

a-En travée : 
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Mtx = 0,75. M0x = 360.996 kg. m 

Mty = 0,75.M0y = 344.263 kg.m 

b- Sur appuis : 

Max = May = 0,5. M0x = 240.664 kg. m 

Mty = 0,75.M0y = 116,69 kg.m 

b- Sur appuis : 

Max = May = 0,5. M0x = 240.664 kg. m 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.14. Les moments appliqués à la dalle 

 

IV.4.5. Calcul du ferraillage de la dalle : 

Le ferraillage se fait sur une bande de (1m) de largeur   

Données : 

 Largeur de la poutre : b = 100 cm 

 Hauteur de la section : h = 15 cm ; d = 0,9h = 13,5 cm 

 Contrainte des aciers utilisés : fe = 400 Mpa ;   δs = 348 Mpa 

 Contrainte du béton à 28jours : fc28 = 25 Mpa ;   fbc = 14,20 Mpa 

 Contrainte limite de traction du béton :ft28 = 2,1 Mpa 

 Fissuration peu préjudiciable 

 

a) En travée : 

Sens lx: 

Le moment ultime : Mtx = 3609.96N.m 

Le moment réduit   
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μ =
𝑀𝑡𝑥

𝑏 × 𝑑2 × 𝜎𝑏𝑐
=

3609.96

100 × 13. 52 × 14.17
= 0.00139 < μ1 = 0,392 → À = 0 

μ = 0,013
tableau
→     β = 0,9935 

La section d'acier (Asx) :  

Asx =
Mtx

β. d. δs
=

3609.96 

0,9935 × 13,5 × 348
= 0,77 cm²/ml 

Sens Ly : 

Le moment ultime :Mty = 2626.36 N. m 

Le moment réduit :μ =
Mty

b.d².δbc
=

2626.36

100×13,5²×14,20
= 0,010 < μ1 = 0,392 → À = 0 

μ = 0,010
tableau
→    β = 0,995 

La section d'acier (Asx) : 

       Asy =
Mty

β. d. δs
=

2626.36

0,995 × 13,5 × 348
= 0,56 cm²/ml 

a) Sur appui : 

Le moment ultime : 

Max = May = 0,5. M0x = 2406.64 N.m 

Le moment réduit : 

μ =
Max

b. d². δbc
=

2406.64

100 × 13,52 × 14,20
= 0,009 < μ1 = 0,392 → À = 0 

μ = 0,116
tabeau
→    β = 0,9955 

La section d'acier (Asx) : 

Aa =
Max

β. d. δs
=

2406.64

0,9955 × 13,5 × 348
= 0,51 cm²/ml 

Section minimale des armatures : 

Puisque : h0=15 cm (12 cm h030 cm) 

On peut appliquer la formule suivante : 

Sens ly: 

Aymin = 8. h0 = 8 × 0,15 = 1,2 cm²/ml 

{
Aty  = 1.069/ml < Aymin = 1,2 → AtY = Aymin = 1,20 cm

2/ml                       

Aay = 0,50/ml < Aymin = 1,2 → AaY = Aymin = 1,20 cm
2/ml                       
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Sens lx: 

Axmin = Aymin (
3 − α

2
) = 1,2 (

3 − 0,83

2
) = 1,3 cm²/ml 

{
Atx = 2.65 cm

2/ml > Axmin = 1,42 → Atx = Axmin = 2.65 cm²/ml

Aax = 1.54 cm
2/ml > Axmin = 1,42 → Aax = Axmin = 1.54 cm

2/ml
 

Choix des aciers : 

Le diamètre : h0 = 15 cm = 150 mm 

On a :∅ ≤
h0

10
⇔∅ ≤ 15 mm 

a) En travée : 

Sens lx: 

 

 

 Sens Ly : 

 

 

 

b) Sur appuis (chapeaux): 

  

 

 

Nécessité de disposer des armatures transversales : 

On note toutefois les critères suivants : 

1. La dalle est bétonnée sans reprise  

2. τu ≤ τu 

Avec :τu =
Vutot

b.d
; et τu =

10.h0

3
×min  (0,13 fc28 ; 5 Mpa) 

Vu tot = Vx + Vv ;  Sens Lx 

Vu tot = Vy + Vu ;  Sens Ly 

𝐴𝑡𝑥 = 2.65 cm²/ml 

𝑆𝑡𝑥 min (2h0; 33 cm)   

𝑆𝑡𝑥33 cm 

4T12 p.m = 4.52 cm²/ml 

t𝑆𝑡𝑥= 25 cm 

𝐴𝑡𝑦= 0.22.65 cm²/ml  

𝑆𝑡𝑦 min (4h0; 45 cm) 

Sty 45cm 

4T10 p.m = 3.14 cm²/ml 

Sty = 25 cm 

Aa = 1.54 cm²/ml 

St 33 cm 

4T10 =3,14 cm²/ml 

St = 25 cm    
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Vx et Vy : sont les efforts tranchants dus aux charges réparties 

Vv et Vu : sont les efforts tranchants dus aux charges localisées 

On calcule Vx et Vy : 

α > 0,4 ⇒

{
 
 

 
 Vx = qu

Lx

2
.
1

1 +
α

2

Vy = qu
Ly

3

  ;  Vx > Vy 

Vx = 656.25 ×
𝟐.𝟎𝟖

𝟐(𝟏+𝟎.𝟗𝟕
𝟐
)
= 459.595 𝑁 = 0.4595 𝐾𝑛 

Vy=656.25×
2.08

3
= 455 𝑁 = 0.455 𝐾𝑛 

Vx < Vy 

On calcule Vv et Vu : 

Vv =
q0

2u + v
=

1550.89

2 × 0.25 + 25
= 20.67 KN 

Vu =
q0

3 . u
=
1550.89

3 × 0.25
= 20.678 KN 

(u = v = 25 cm) ⇒ Vu = Vv = 30,29 KN 

 L’effort total Vtot : 

 Sens lx : Vtot = Vx + 𝑉v = 0.459 + 20.678 = 21.137 Kn 

 Sens ly : Vtot = Vy + Vu = 0.455 + 20.678 = 21.133 Kn 

Donc : Vtot = max(Vtot x ; Vtot y) = 21.137 KN 

τu =
Vtot

b. d
=
21.137 × 103

1000 × 135
= 0,156MPa 

h0 = 15 cm 

τu = 
10h0

3
min(0,13fc28 ; 5 MPa) =

10 × 0,15

3
min(0,13 × 25 ; 5 MPa) = 1,62 

Donc :τu < τu…………… condition vérifiée 

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

IV.4.6. Les vérifications à L’E.L.S. : 

1. Calcul des sollicitations à L’E.L.S. : 
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Charge localisée : 

M0x = (M1 + νM2)Pser
′  

M0y = (M2 + νM1)Pser
′ Avec :   ν = 0,2 (E. L. S) 

Pser
′ = qser. S

′ =
Pa ser

u. v
. S′ 

qser =
Pa ser

u. v
;  Pa ser = (G + Q)

1

4
 = (4520.24 + 675)

1

4
= 1130.06 kg 

Donc:qser =
1130.06

0,25²
= 18080.96 kg/m² 

Pseŕ = 18080.96 × S 
′ 

2. Moment dû aux charges localisées : 

M0xc = M0x1 −M0x2 −M0x3 + M0x4 = 321.396 kg. m 

M0yc = M0y1 −M0y2 −M0y3 + M0y4 = 312.794kg. m 

3. Moment dû aux charges réparties (Poids propre) : 

 Chargement : 

Lx =2.08 m ;Ly = 2,15 m et  h0 = 15 cm 

 G = 0,15 x 2500 = 375 kg/m² 

 Q = 100 kg/m² 

Qser = 100 + 375 = 475 kg/m² 

4. Moment dû aux charges réparties (E.L.S) : 

α = 
lx

ly 
 = 0,976> 0,4 → la dalle travaille dans les deux sens  

α = 0,64 ⇒ {
μ
x
= 0,0392

μy = 0,9322
⇒ {
M0xr = 80.55 kg. m
M0yr = 75.09kg.m

 

Donc : 

M0xr = μx. qser. l
2
x = 0,0392 ×  475 × 2.08

2 = 80.55kg/m 

M0yr =  μy ×M0xr = 0,9322 × 80.55 = 75.09 kg/m 

5. Les moments appliqués au centre d'impact du rectangle : 

M0x = M0xc +M0xr = 321.396 + 80.55 = 401.946 kg .m 

M0y = M0yc + M0yr = 312.794 + 75.09 = 387.884 kg .m 

 

 

 

a) Les moments retenus : 
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 En travée :                                                               

Mtx = 0,75M0x = 0,75 × 401.946 = 341.654 kg .m 

Mty = 0,75M0y = 0,75 × 387.884 = 329.701 kg . m 

 Sur appuis :  

Max = May = 0,5M0x = 200.973kg .m 

 

IV.4.7 Vérification des contraintes dans le béton : 

Suivant Lx : 

 En travée : 

Mtx = 341.654 N. m  ;  Atx = 5.65 cm²/ml  ;  A′ = 0  ;  η = 15  ;   d = 13,5 cm 

a) Position de l’axe neutre (y) : 

b

2
y² + ηA′(y –  d) − ηA(d –  y) = 0 → 50𝑦2 + 84.75𝑦 − 1144.125 = 0 => 𝑦 = 3.68 𝑐𝑚 

b) Calcul du moment d’inertie : 

I =  
b

3
y3 + ηAs(d –  y)

2 =  9792.86𝑐𝑚4  

c) La contrainte dans le béton comprimé 𝛔𝐛𝐜 : 

σbc = K × y = (Mser/ I)y 

σbc =
4019.46

9792.86
× 3.68 = 1.51 𝑀𝑝𝑎 

La contrainte admissible du bétonσbc̅̅ ̅̅  : 

σbc = 0.6fc28 = 15 MPa 

Alors : 

σbc = 1,51 MPa < σbc = 15 MPa……………… condition vérifiée 

Donc les armatures calculées à l'E.L.U. conviennent. 

 Sur appuis : 

Mapp = 4019.46 N. m ;  Aa = 5.65cm²/ml  ;    A′ = 0 

a) Position de l’axe neutre (y) : 

b

2
y² + ηA′(y –  d) − ηA(d –  y) = 0 → 50𝑦2 + 84.75𝑦 − 1144.125 = 0 => 𝑦 = 3.68 𝑐𝑚 

b) Moment d’inertie (I) : 

I =  
b

3
y3 + ηAs(d –  y)

2 = 9792.86cm4 

c) La contrainte dans le béton 𝛔𝐛𝐜 : 
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σbc = K × y = (Mser/ I) y 

σbc =
4019.46

9792.86
× 3.68 = 1.51 𝑀𝑝𝑎 

La contrainte admissible du bétonσbc  : 

σbc = 0.6fc28 = 15 MPa 

Alors : 

σbc = 0,51 MPa < σbc = 15 MPa……………….Condition vérifiée 

Donc les armatures calculées à l'E.L.U. sont convenables. 

Suivant Ly : 

 En travée : 

Mapp = 4019.46 N. m ;  Aa = 5.65cm²/ml  ;    A′ = 0 

b) Position de l’axe neutre (y) : 

b

2
y² + ηA′(y –  d) − ηA(d –  y) = 0 → 50𝑦2 + 84.75𝑦 − 1144.125 = 0 => 𝑦 = 3.68 𝑐𝑚 

b) Moment d’inertie (I) : 

I =  
b

3
y3 + ηAs(d –  y)

2 = 9792.86cm4 

c) La contrainte dans le béton 𝛔𝐛𝐜 : 

σbc = K × y = (Mser/ I) y 

σbc =
4019.46

9792.86
× 3.68 = 1.51 𝑀𝑝𝑎 

La contrainte admissible du bétonσbc  : 

σbc = 0.6fc28 = 15 MPa 

Alors : 

σbc = 0,51 MPa < σbc = 15 MPa……………….Condition vérifiée 

Donc les armatures calculées à l'E.L.U. sont convenables. 

IV.4.8 Disposition du ferraillage : 

a) Arrêt des barres : 

La longueur de scellement Ls est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage correct, 

On a :fe400  et fc28 = 25 MPa 

Ls = 40Φ = 40 × 1,0 = 40 cm 

 

 

b) Cas des charges uniformes : 



Chapitre IV :                                                                   Éléments non structuraux 

 

101 
 

Arrêt des armatures en travée et des chapeaux par moitié, les aciers traversant le contour sont 

ancrés au-delà de celui-ci. 

c) Arrêt des barres sur appuis : 

𝐿𝑠 =
∅𝑓𝑒

4𝜏𝑠𝑢
 

𝜏𝑠𝑢 = 0.6𝜓
2𝑓𝑡𝑗 

𝜏𝑠𝑢 = 0.6 × 1. 5
2 × 2.1 = 2.84𝑀𝑝𝑎 

𝐿𝑠 =
1 × 400

4 × 2.84
= 35.21𝑐𝑚 

𝐿1 = 𝑚𝑎𝑥{𝐿𝑠; 0.2𝐿𝑥} 

𝐿1 = 𝑚𝑎𝑥{35.21; 41.6} = 41.6𝑐𝑚 

𝐿1 = 𝑚𝑎𝑥 = 𝑚𝑎𝑥 {𝐿𝑠;
𝐿1

2
} 

𝐿1 = 𝑚𝑎𝑥{35.21; 20.8} = 35.21𝑐𝑚 ≈ 35𝑐𝑚 

d) Arrêt des barres en travée dans les deux sens : 

Les aciers armant à la flexion, la région centrale d’une dalle sont prolongés jusqu’aux appuis 

à raison d’un cas contraire, les autres armatures sont arrêtées à une distance : 

Lx

10
=  
208

10
 = 20.8 cm 

 

d) Armatures finales : 

 Suivant Lx : 

At=4,52cm²/ml soit 4T12p.mavecSt=25cm 

Aa=3,14 cm²/ml soit 4T10p.mavecSt=25cm 

 Suivant Ly : 

At=3,14 cm²/ml soit 4T10p.mavecSt=25cm 

Aa=3,14 cm²/ml soit 4T10p.mavecSt=25cm 

IV.4.9 Voile de la cage d’ascenseur : 

D’après le RPA 99/2003, l’épaisseur du voile doit être ep ≥ 15 cm 

On adopte une épaisseur ep = 20 cm 

Dans notre cas le voile de la cage d’ascenseur n’est pas un élément porteur, il sera ferraillé 

par : 
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Amin = 0,1% × b × ht = 0,1% × 100 × 20 = 2,00 cm²/ml 

Le voile est ferraillé en deux nappes avec 4T10/ml soit :Aadop = 3,14 cm²/ml 

L’espacement :St = 25 cm 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.15: Armatures inférieures  

(en travée) 

Figure IV.16: Armatures supérieures 

(sur appuis) 
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L’étude sismique du bâtiment 
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V.1. Introduction : 

Il est nécessaire d’étudier le comportement ou bien la réponse de la structure sous l’action 

sismique pour garantie un degré de protection acceptable à la construction en cas de séisme et 

d’éviter au maximum les dégâts qui pourraient être provoqués par ce phénomène. 

V.2 Présentation du logiciel ETABS : 

ETABS représente un logiciel de modélisation et d'analyse structurale, utilisé dansl'ingénierie 

civile et la conception des bâtiments. Le nom "ETABS" est une abréviation de"Extended 

Three Dimensional Analysis of Building Systems" traduit littéralement par"Analyse 

Tridimensionnelle Étendue des Systèmes de Bâtiments" en français. Fondée en 1975à 

l'Université de Berkeley, en Californie (États-Unis). Ce logiciel permet aux ingénieurs 

demodéliser et d'analyser la réponse structurale des bâtiments sous diverses charges telles 

queles charges gravitationnelles, sismiques, éoliennes, …..etc. Il est largement utilisé pour 

laconception de structures résistantes aux séismes, aux vents et à d'autres forces naturelles, 

ainsique pour l'analyse de la stabilité et de la performance des bâtiments. 

 

Figure V.1 : Modélisation de la structure a l’aide de logiciel ETABS 
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V.3 Méthode de calcul : 

Deux méthodes principales sont utilisées pour analyser la réponse sismique d’une structure : 

l’analyse statique équivalente et l’analyse modale spectrale. Dans ce projet, l’analyse modale 

spectrale a été choisie, via la méthode Response Spectrum Function intégrée au logiciel 

ETABS. Cette méthode dynamique permet de considérer la réponse de la structure selon ses 

modes propres, en s’appuyant sur plusieurs hypothèses : 

 Les masses sont concentrées aux nœuds principaux ; 

 Seuls les déplacements horizontaux sont pris en compte ; 

 Les planchers et fondations sont considérés rigides dans leur plan ; 

 Le nombre de modes retenus doit couvrir au moins 90 % de la participation modale 

V.4 Méthode d’analyse modale spectrale : 

V.4.1 Principe de la méthode : 

La méthode modale spectrale consiste à analyser, pour chaque mode de vibration, les effets 

maximaux induits par les forces sismiques à partir d’un spectre de réponse. Ces effets sont 

ensuite combinés pour obtenir la réponse globale de la structure. Très utilisée en calcul 

dynamique, cette méthode est particulièrement appropriée lorsque l’analyse statique 

équivalente n’est pas applicable. Le programme "spectre RPA" est utilisé pour déterminer 

la fonction du spectre de réponse en fonction des périodes de vibration 

1. Spectre de réponse de calcul :Le RPA99/version 2003 (art.4.13) impose un spectre 

de réponse de calcul défini par la fonction suivante : 

𝑆𝑎

𝑔
=

{
 
 
 
 

 
 
 
 1,25𝐴 (1 +

𝑇

𝑇1
)(2,5𝜂

𝑄

𝑅
− 1)                   0 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇1

2,5𝜂(1,25𝐴) × (
𝑄

𝑅
)                                 𝑇1 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇2

2,5𝜂(1,25𝐴) (
𝑄

𝑅
)(
𝑇2

𝑇
)

2
3⁄

𝑇2 ≤ 𝑇 ≤ 3.0 𝑠

2,5𝜂(1,25𝐴) (
𝑇2

3
)

2
3⁄

(
3

𝑇
)

5
3⁄

(
𝑄

𝑅
)                𝑇 > 3.0𝑠

 

Avec : 
𝜹𝒂

𝒈
spectre de réponse de calcul. 

A: Coefficient d’accélération de zone. 

Les valeurs du coefficient d’accélération de zone « A » sont révisées comme suit :  
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Figure V.2: Diagramme de Spectre de réponse 

 

Tableau V-1: Coefficient d’accélération de zone « A ». 

 Zone 

Groupe І ІІa ІІb ІІІ 

1A 0.15 0.25 30 40 

1B 0.12 0.20 25 30 

2 0.10 0.15 20 25 

3 0.07 0.10 14 18 

 

D'après le R.P.A 99 (version 2003), on a :{
𝑍𝑜𝑛𝑒 𝑠𝑖𝑠𝑚𝑖𝑞𝑢𝑒 І

𝐺𝑟𝑜𝑢𝑝𝑒 𝑑′𝑢𝑠𝑎𝑔𝑒2
⇔ (𝐴 = 0.1) 

g : Accélération de la pesanteur ; g=9,81m/s². 

 η: Facteur de correction d'amortissement (quand l'amortissement est différent de 5%) 

donnéespar la formule𝜂 = √7/(2 + 𝜉) ≥ 0.7 

ξ: Pourcentage d’amortissement critique, il est donné par le tableau suivant : 
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Tableau V-2 : Pourcentage d’amortissement critique. 

Remplissage Portiques Voiles ou murs 

Béton armé Acier Béton armé / 

Maçonnerie 

Léger 6 4 10 

Dense 7 5 

 

R: Coefficient de comportement global de la structure, sa valeur est fonction du système 

decontreventement. [RPA99/V2003-Tableau 4.3] 

T1, T2: Périodes caractéristiques associées à la catégorie du site. 

Tableau V-3 : Valeurs de T1 et T2. 

Site 𝑺𝟏 𝑺𝟐 𝑺𝟑 𝑺𝟒 

𝑻𝟏(𝒔𝒆𝒄) 0.15 0.15 0.15 0.15 

𝑻𝟐(𝒔𝒆𝒄) 0.3 0.4 0.5 0.7 

 

Sol meuble⇒ Site 3  ,     donc : {
𝑻𝟏 = 𝟎. 𝟏𝟓𝒔
𝑻𝟐 = 𝟎. 𝟓𝟎𝒔

 

Q:Facteur de qualité : 𝑸 = 𝟏 + ∑ 𝑷𝒒
𝟔
𝟏  

𝑷𝒒: est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité Q est satisfait ou non, sa valeur 

estdonnée par le tableau suivant : 

Tableau V-4 : Pénalité à retenir pour le critère de qualité 

 Pq 

Critères « q» Observé Non observé 

Conditions minimales sur les files de contreventement 0 0.05 

Redondance en plan 0 0 

Régularité en plan 0 0 

Régularité en élévation 0 0 

Contrôle de la qualité des matériaux 0 0.05 

Contrôle de la qualité de l’exécution 0 0.10 

 

Les critères à prendre en compte : 

𝑄 𝑥 =  1 + (0.05 + 0 + 0 + 0 + 0.05 + 0.1) → 𝑄 𝑥 = 1.20 

𝑄 𝑦 =  1 + (0.05 + 0 + 0 + 0 + 0.05 + 0.1)→𝑄 𝑦 = 1.20 
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Figure V.3 : Vue en 3D Mixte portiqus / voiles  

 

Vérification de la période : [RPA99 (version 2003) /4.2.4.4] : 

La période fondamentale correspond à la plus petite valeur obtenue par les formules (4-6) 

et(4-7) du RPA99. 

T : période fondamentale de la structure donnée par la formule suivante : 

𝑇 = 𝑚𝑖𝑛 (𝐶𝑡ℎ𝑛
3/4
; 
0.09 × ℎ𝑛

√𝐷𝑥
 ;
0.09 × ℎ𝑛

√𝐷𝑦
) 

Avec : 

ℎ𝑛: Hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau N. 

ℎ𝑛 = 28.2𝑚 

𝐶𝑡 : Coefficient fonction du système de contreventement, du type de remplissage est donné 

par le [RPA99/V2003-tableau 4-6]. 

𝑪𝒕 = 𝟎. 𝟎𝟓 ; (Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en béton 

armé) 

𝑇 = 𝐶𝑡ℎ𝑛
3/4
d′ou ∶ {

𝐶𝑡 = 0.05 
ℎ𝑛 = 28.2𝑚

 

Donc:𝑇 = 0.05 × 28.23/4 = 0.611𝑠   
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𝐷𝑋 = 26.5𝑚 ; 𝐷𝑌 = 22.4𝑚 

𝑇 =

{
 
 

 
 𝑇𝑥 =

0.09 × ℎ𝑛

√𝐷𝑥
=
0.09 × 28.2

√22.4
= 0.49𝑠

𝑇𝑦 =
0.09 × ℎ𝑛

√𝐷𝑦
=
0.09 × 28.2

√22.4
= 0.53𝑠

 

𝑇𝑥 = 𝑚𝑖𝑛 (𝐶𝑡ℎ𝑛
3/4
; 
0.09×ℎ𝑛

√𝐷𝑥
) ⇒ 𝑇𝑥 = min(0.611𝑠 ; 0.49𝑠) = 0.49𝑠→𝑇𝑥 = 0.49𝑠 

𝑇𝑦 = 𝑚𝑖𝑛 (𝐶𝑡ℎ𝑛
3/4
; 
0.09×ℎ𝑛

√𝐷𝑦
) ⇒ 𝑇𝑥 = min(0.611𝑠 ; 053𝑠) = 0.53𝑠→𝑇𝑦 = 0.53𝑠 

V.6. Les vérifications vis-à-vis du RPA99/2003 : 

V.6.1 Mixte portiques/voiles : 

Calcul du facteur d’amplification dynamique moyen D : 

D: Facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie de site, du facteur 

decorrection d’amortissement (η) et de la période fondamentale de la structure (T). 

𝐷 =

{
 
 

 
 
2,5𝜂                                         0 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇2

2,5𝜂 (
𝑇2
𝑇
)

2

3

                             𝑇2 ≤ 𝑇 ≤ 3 𝑠

2,5𝜂 (
𝑇2
3
)

2

3

(
3

𝑇
)

5

3

                            𝑇 ≤ 3 𝑠

 

 

𝑻𝟐: Période caractéristique associée à la catégorie du site donnée par le tableau 

;[RPA99/V2003-Tableau 4.7] 

Site 3 ⇒ 𝑇2 = 0.50𝑠 , 𝑇1 = 0.15𝑠 

𝑇𝑥 = 0.49𝑠Donc : 0 ≤ 𝑇𝑥 ≤ 𝑇2→ 𝐷𝑥 = 2.5 × 𝜂 = 2.5 × 0.76 = 1.9 

𝑇𝑦 = 0.53𝑠Donc : 𝑇2 ≤ 𝑇𝑦 ≤ 3 sec →𝐷𝑦 = 2.5𝜂 × (
𝑇2

𝑇𝑦
)

2

3
= 2.5 × 0.76 × (

0.50

0.53
)

2

3
= 1.83 

Coefficient de correction d’amortissement η : 

Le coefficient d’amortissement est donné par la formule : 

𝜂 = √
7

2+ 𝜉
≥ 0,7  

ξ=10% ; (Voiles ou murs en Béton armé / emplissage en  Maçonnerie)[RPA99/V2003 

Tableau 4.2] 

Dans notre cas ξ=10% ; Donc η = 0,76 
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Coefficient d’accélération de zone A : [RPA99/V2003-Tableau 4.1] 

Dans notre cas A= 0,1 

Coefficient de comportement R : [RPA99/V2003-Tableau 4.3]portique / voiles aves 

interaction(R =5) 

Calcul de poids total de la structure t W : 

W: poids de la structure qui est égal à la somme des poids Wi calculés à chaque niveau (i) par 

la formule : 

𝑊 =∑𝑊𝑖   ; 𝑎𝑣𝑒𝑐 𝑊𝑖 = 𝑊𝐺𝑖 +  𝛽𝑊𝑄𝑖

𝑛

𝑖=1

 

𝑾𝑮𝒊 : Poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels, solidaire 

de la structure ; 

𝑾𝑸𝒊 : Charges d’exploitation ; 

𝜷 : Coefficient de pondération, il est en fonction de la nature et de la durée de la charge 

d’exploitation et donnée par le tableau suivant : 

 

Tableau VI.5: Coefficient de pondération. 

Cas Type d’ouvrage 𝛽 

1 Bâtiments d’habitation, bureaux ou assimilés 0,20 

2 

Bâtiments recevant du public temporairement : 

Salles d’exposition, … 

Salles de classes, … 

 

 

0,30 

0,40 

3 Entrepôts, hangars 0,50 

4 Archive, bibliothèques, réservoirs et ouvrage assimilés 1,00 

5 Autres locaux non visés ci-dessus 0,60 
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Figure V.3: Disposition des voiles de contreventement 

Pour un bâtiment d'habitation : β = 0.20 

Dans ce cas, le poids a été tiré directement du logiciel ETABS : 

Poids total du bâtiment : W = 52414.068 KN 

Calcul de l’effort tranchant : on a : 

𝑉 =
𝐴 × 𝐷 ×𝑄

𝑅
×𝑊 

Donc: 

𝑉𝑥 =
𝐴 ×𝐷𝑥 × 𝑄

𝑅
×𝑊 =

0,1 × 1,9 × 1,20

5
× 52414.068 = 2390.08𝐾𝑁 

𝑉𝑦 =
𝐴 × 𝐷𝑦 × 𝑄

𝑅
×𝑊 =

0,1 × 1,83 × 1,20

5
× 52414.068 = 2302.026𝐾𝑁 

 

 

 

 



Chapitre V:                                                                            L'étude sismique du bâtiment 

 

112 
 

Tableau V.6:l'effort tranchant à la base 

 Vt (KN) V (KN) 80%V Vt>0.8V 

Sens X 2225.73 2390.08 1912.065 vérifie 

SensY 2042.36 2302.026 1841.62 vérifie 

 

Vérification de participation massique : 

Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales, 

lenombre de modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions d’excitation 

doitêtre tel que : - La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale 

à 90 % au moinsde la masse totale de la structure. 

- Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse 

totalede la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure. 

Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée. 

Dans le cas où les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas être satisfaites à cause 

del’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) à retenir 

doitêtre tel que :    𝐾 ≥ 3√𝑁et 𝑇𝑘 ≤ 0,20 𝑠𝑒𝑐(4-14) 

Où : N est le nombre de niveaux au-dessus du sol et 𝑇𝑘  la période du mode K. 

Tableau V.7 : Périodes et facteurs de participation massique du modèle (Mixte portique / 

voiles aves interaction) 

Mode Period XSumU YSumU 

1 0.574695 2.7424 63.115 

2 0.523998 7.9108 63.5251 

3 0.483867 68.0303 65.8393 

4 0.18249 68.457 65.8572 

5 0.181303 68.4573 66.8699 

6 0.170975 68.4662 66.8699 

7 0.133678 73.7431 80.9732 

8 0.128841 76.7041 83.1991 

9 0.124517 88.2573 86.5251 

10 0.095228 88.2573 86.5251 

11 0.09222 88.3446 86.5827 

12 0.089063 88.3478 86.6565 

13 0.072919 88.4656 86.6951 

14 0.068789 88.5767 86.9585 

15 0.062972 93.9839 87.7349 

16 0.058707 94.306 93.2143 
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La structure est dissipée plus de 90% de l’énergie stocke au16éme mode 

a- Sens longitudinal:∑𝛼𝑥 = 93.9839% > 90% ;  𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓é𝑒 

b- Sens transversal:∑𝛼𝑦 = 93.2143% > 90% ;  𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛  𝑣é𝑟𝑖𝑓é𝑒 

V.6.1.2 Vérification de comportement des trois premiers modes : 

Avant ajoute les voiles : 

𝑇 𝑒𝑡𝑎𝑏𝑠 = 1.18𝑠 

𝑇𝑥 = 0.49𝑠 × 1.3 = 0.63𝑠 < 𝑇 𝑒𝑡𝑎𝑏𝑠 = 1.18𝑠    𝒑𝒂𝒔 𝒗é𝒓𝒊𝒇𝒊𝒆𝒓 

𝑇𝑦 = 0.53𝑠 × 1.3 = 0.68𝑠 < 𝑇 𝑒𝑡𝑎𝑏𝑠 = 1.18𝑠      𝒑𝒂𝒔 𝒗é𝒓𝒊𝒇𝒊𝒆𝒓 

Tableau V.8 : trois premiers modes 

Mode 1 : Translation suivant 

l’axe(YY) 
Mode2 : rotation suivant 

l’axe (ZZ) 

Mode3 : rotation suivant 

l’axe (ZZ) 

   

 

Après ajout les voiles : 

Tableau V.9 : Vérification de période 

Sens 𝑇𝑅𝑃𝐴 (S) 𝑇𝑒𝑡𝑎𝑏𝑠 1.3 × 𝑇𝑅𝑃𝐴 𝑇𝑒𝑡𝑎𝑏𝑠
≤ 1.3 × 𝑇𝑅𝑃𝐴 

X 0.49 0.57 0.63 C vérifier 

Y 0.53 0.57 0.68 C vérifier 

 

Tableau V.10 : trois premiers modes 
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Mode 1 

Translation 

(YY) 

T=0.574sec 

 

UY=63.115>50 

Mode2 : 

rotation 

(ZZ) 

T=0.523sec 

 

RZ=60.33>50 

Mode 3 

Translation 

(XX) 

T=0.483sec 

 

UX=68.03>50 
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V.6.1.3. Vérification des déplacements inter étages : 

Sous l’action des forces horizontales, la structure subira des déformations horizontales. Pour 

éviter l’augmentation des contraintes dans les systèmes de contreventement, les déplacements 

doivent être calculés pour chaque élément de contreventement, les déplacements relatifs 

latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% 

de la hauteur de l’étage.  

On note, pour chaque niveau k : 

Le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal à : 

𝜟𝒌 = 𝜹𝒌 − 𝜹𝒌−𝟏 ≤ 𝜹𝒌̅̅ ̅𝑎𝑣𝑒𝑐 ∶  𝜹𝒌 = 𝑹𝜹𝒆𝒌 

 R : Coefficient de comportement ; R = 5 

 𝜹𝒆𝒌 : Déplacement du aux forces sismiques 𝐹𝑖(y compris l’effort de torsion) 

 𝜹𝒌̅̅ ̅ : Déplacement admissible (égale à 1%hk) 

Le tableau suivant résume les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux sens, 

longitudinal et transversal. 

Tableau V.11: Les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux sens(X et Y) 

Story Diaphragm Load δek δk=R.δek ∆k=δk-δk-1 0.01*he Observation 

ETAGE8 DT EX 0.00470744 0.0235372 0.003141127 <0.031 C.V 

ETAGE7 D7 EX 0.00407922 0.02039608 0.003039523 <0.031 C.V 

ETAGE6 D6 EX 0.00347131 0.01735655 0.003627025 <0.031 C.V 

ETAGE5 D5 EX 0.00274591 0.01372953 0.003040751 <0.031 C.V 

ETAGE4 D4 EX 0.00213776 0.01068878 0.00304025 <0.031 C.V 

ETAGE3 D3 EX 0.00152971 0.00764853 0.00254951 <0.031 C.V 

ETAGE2 D2 EX 0.0010198 0.00509902 0.00254951 <0.031 C.V 

ETAGE1 D1 EX 0.0005099 0.00254951 0.00154951 <0.031 C.V 

RDC DRDC EX 0.0002 0.001 0.001 <0.034 C.V 

 

Story Diaphragm Load δek δk=R.δek ∆k=δk-δk-1 0.01*he Observation 

ETAGE8 DT EY 0.00588558 0.02942788 0.004026106 <0.031 C.V 

ETAGE7 D7 EY 0.00508035 0.02540177 0.004605137 <0.031 C.V 

ETAGE6 D6 EY 0.00415933 0.02079663 0.004026125 <0.031 C.V 

ETAGE5 D5 EY 0.0033541 0.01677051 0.004111521 <0.031 C.V 

ETAGE4 D4 EY 0.0025318 0.01265899 0.004027651 <0.031 C.V 
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ETAGE3 D3 EY 0.00172627 0.00863134 0.003041168 <0.031 C.V 

ETAGE2 D2 EY 0.00111803 0.00559017 0.002548789 <0.031 C.V 

ETAGE1 D1 EY 0.00060828 0.00304138 0.002041381 <0.031 C.V 

RDC DRDC EY 0.0002 0.001 0.001 <0.034 C.V 

V.4.1.4 Justification vis à vis de l’effet P-∆: 

Les effets du second ordre dus aux forces de gravité peuvent être négligés si, à chaqueniveau 

(n), la condition suivante est satisfaite : 

𝜃 =
𝑃𝐾 × ∆𝑘

𝑉𝐾 × ℎ𝑘
 

Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau  k  

𝑃𝐾 =∑(𝑊𝐺𝑖 + 𝛽𝑊𝐺𝑖)

𝑛

𝑖=𝐾

 

Vk: effort tranchant d’étage au niveauk 

Δ k: déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » 

hk: hauteur de l’étage « k » 

Les résultats sont présentés dans les tableaux suivants : 

Tableau V.12: l’effet P-∆aux différents niveaux dans les deux sens : (X et Y) 

Story Diaphragm MassX Pk ∆k Vk hk θk Observation 

ETAGE8 DT 798.998 7838.17038 0.00314113 711.08722 3.1 0.011169 C.V 

ETAGE7 D7 537.7551 5275.37753 0.00303952 1063.0895 3.1 0.00486 C.V 

ETAGE6 D6 538.4056 5281.75894 0.00362702 1339.1820 3.1 0.004614 C.V 

ETAGE5 D5 544.3331 5339.90771 0.00304075 1570.4345 3.1 0.003335 C.V 

ETAGE4 D4 551.2678 5407.93712 0.00304025 1763.2175 3.1 0.003007 C.V 

ETAGE3 D3 557.8125 5472.14063 0.00254951 1921.7086 3.1 0.002341 C.V 

ETAGE2 D2 576.1865 5652.38957 0.00254951 2048.0181 3.1 0.002269 C.V 

ETAGE1 D1 594.1417 5828.53008 0.00154951 2153.7492 3.1 0.001352 C.V 

RDC DRDC 644.0239 6317.87446 0.001 2225.7327 3.4 0.000834 C.V 

 

Story Diaphragm MassY Pk ∆k Vk hk θk Observation 

ETAGE8 DT 798.998 7838.1703 0.00402611 678.3631 3.1 0.015006 C.V 

ETAGE7 D7 537.7551 5275.3775 0.00460514 991.925783 3.1 0.007900 C.V 

ETAGE6 D6 538.4056 5281.7589 0.00402612 1237.39596 3.1 0.005543 C.V 

ETAGE5 D5 544.3331 5339.9077 0.00411152 1445.37547 3.1 0.004899 C.V 

ETAGE4 D4 551.2678 5407.9371 0.00402765 1617.65344 3.1 0.004343 C.V 

ETAGE3 D3 557.8125 5472.1406 0.00304117 1758.28613 3.1 0.003053 C.V 

ETAGE2 D2 576.1865 5652.3895 0.00254879 1870.27816 3.1 0.002484 C.V 

ETAGE1 D1 594.1417 5828.5300 0.00204138 1970.63692 3.1 0.001947 C.V 

RDC DRDC 644.0239 6317.8744 0.001 2042.3595 3.4 0.000909 C.V 
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(𝜃˂ 0,10) dans les deux sens. Les effets P-delta peuvent être négligés pour notre cas. 

 

 

V.6.1.5. Vérification l’excentricité accidentelle 

Tableau V.13 : calcul de l’excentricité  

Sens X  Story MassX XCM XCR ex 5%LX 

 ETAGE1 594.1417 16.685 16.582 0.103 1.325 

ETAGE8 798.998 16.351 16.501 0.15 1.325 

ETAGE7 537.7551 16.69 16.503 0.187 1.325 

ETAGE6 538.4056 16.678 16.504 0.174 1.325 

ETAGE5 544.3331 16.687 16.504 0.183 1.325 

ETAGE4 551.2678 16.688 16.507 0.181 1.325 

ETAGE3 557.8125 16.688 16.516 0.172 1.325 

ETAGE2 576.1865 16.686 16.536 0.15 1.325 

RDC 644.0239 16.685 16.656 0.029 1.325 

Sens Y  Story MassY YCM YCR ey 15%LY 

 ETAGE1 594.1417 14.508 15.109 0.601 3.36 

ETAGE8 798.998 15.171 15.299 0.128 3.36 

ETAGE7 537.7551 14.476 15.309 0.833 3.36 

ETAGE6 538.4056 14.483 15.295 0.812 3.36 

ETAGE5 544.3331 14.492 15.268 0.776 3.36 

ETAGE4 551.2678 14.494 15.234 0.74 3.36 

ETAGE3 557.8125 14.496 15.193 0.697 3.36 

ETAGE2 576.1865 14.502 15.15 0.648 3.36 

RDC 644.0239 14.461 15.064 0.603 3.36 

 

Conclusion :  

Les valeurs d’excentricité ex et ey restent inférieures aux limites autorisées (5 % de Lx et 

15 % de Ly). La distribution des masses et des rigidités est régulière dans les deux directions, 

ce qui indique un risque de torsion faible et un comportement sismique satisfaisant  
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VI.1. Introduction : 

L’étude sous charge verticales et horizontales, nous permet de déterminer tous les 

efforts qui sollicitent les éléments (poteaux et poutres) dans les différents nœuds et travées. Le 

logiciel ETABS a été utilisé pour déterminer les sollicitations, ce qui permettra le calcul des 

portiques. 

VI.1.1. Les combinaisons de calcul : 

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont 

données ci-dessous, les éléments de la structure doivent être ferraillés par les combinaisons 

des charges sur la base des règlements BAEL 91 et RPA 99/2003. 

 Poutres :{
Sollicitations du 1er  genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q         

Sollicitations du 2ème genre (RPA 99/2003) : {
0,8G ± E  
G + Q ± E

 

 Poteaux :{
Sollicitations du 1er genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q               

Sollicitations du 2ème genre (
RPA99

2003
)  : {

G + Q ± E
G + Q ± E      

 

Avec : 

G : Charges permanentes 

Q : Charges d’exploitation 

E : Effort sismique 

VI.2. Ferraillage des poutres : 

VI.2.1. Méthode de calcul : 

 En cas général, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort 

normal et un effort tranchant. Par conséquent, le calcul doit se faire en flexion composée, 

mais l’effort normal dans les poutres est très faible, donc on fait le calcul en flexion simple. 

Le ferraillage se fera à l’ELU, car la fissuration est jugée peu préjudiciable. 

 Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1 ier et du 2éme 

genre : 

Sollicitations du 1er genre (BAEL 91):  

Sp1 = 1,35G + 1,5Q ⟹ Moment correspondant Msp1 

Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003): 

{
Sp2 = 0,8G ± E   

Sp2 = G + Q ± E
⟹ Moment correspondant Msp2 
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Si : 

{
 
 

 
 
Msp1

Msp2
< 1,15 ; 𝑂𝑛𝑑é𝑡𝑒𝑟𝑚𝑖𝑛𝑒𝑙𝑒𝑠𝑎𝑟𝑚𝑎𝑡𝑢𝑟𝑒𝑠𝑠𝑜𝑢𝑠Sp2

Msp1

Msp2
> 1,15 ; 𝑂𝑛𝑑é𝑡𝑒𝑟𝑚𝑖𝑛𝑒𝑙𝑒𝑠𝑎𝑟𝑚𝑎𝑡𝑢𝑟𝑒𝑠𝑠𝑜𝑢𝑠Sp1

 

Dans le calcul relatif à l’ELU, on induit des coefficients de sécurités(γs ;  γb) 

Pour la situation accidentelle : {
γs = 1 ⟹ σs = 400 MPa          

γb = 1,15 ⟹ σb = 18,48 MPa
 

Pour la situation normale ou durable : {
γs = 1,15 ⟹ σs = 384 MPa  

γb = 1,5 ⟹ σb = 14,17 MPa
 

VI.2.2. Recommandations du DTR pour les armatures longitudinales : 

On présente un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres 

niveauxseront donnés dans un tableau. 

D’après le RPA 99/2003 (article 7.4.2) on a: 

Les poutres  

Tableau VI .1.Section minimal et maximal des poutres principales etsecondaires. 

Poutres principales b (cm) h (cm) Section (cm²) 

t= 0.5%b.hminA 30 45 6.75 

t= 4%b.hmax1 A 

(Zone courante) 

30 45 54 

t= 6%b.hmax2 A 

(Zone de recouvrement) 

30 45 81 

Poutressecondaires b (cm) h (cm) Section (cm²) 

t= 0.5%b.hminA 30 40 6 

t= 4%b.hmax1 A 

(Zone courante) 

30 40 48 

t= 6%b.hmax2 A 

(Zone de recouvrement) 

30 40 72 

 

 Le diamètre minimum est de 12 mm 

 La longueur minimale des recouvrements est de:{
𝟒𝟎𝚽 𝐞𝐧 𝐳𝐨𝐧𝐞 𝐈 𝐞𝐭 𝐈𝐈
𝟓𝟎𝚽 𝐞𝐧 𝐳𝐨𝐧𝐞 𝐈𝐈𝐈     

 

 Les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent être coudées à 90° 
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 Dans ce cas, le ferraillage se fera sur les poutres les plus sollicitées, et il se fera 

pourune situation accidentelle (le cas le plus défavorable) 

VI.2.3. Exemple de calcul: 

Une seule poutre sera calculée en détail, les résultats des autres poutres seront résumés 

dans un tableau. 

VI.2.3.1. Ferraillage d’une poutre : 

L’exemple ci-dessous sera fait sur une poutre principale de rive (terrasse) (30x45) cm², les 

moments Msp1 et Msp2sont tirés à partir du logiciel ETABS 

Ferraillage sur appuis : ELU  

On a ∶ {
Msp1 = −83.361 KN.m

Msp2 = −60.679 KN.m
⟹
Msp2

Msp1
= 0.73 < 1.1 ⟹ 𝐷𝑜𝑛𝑐𝑙𝑒𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙𝑠𝑒𝑓𝑎𝑖𝑡𝑠𝑜𝑢𝑠Sp1 

Données : 

 Largeur de la poutre : b = 30 cm 

 Hauteur de la section : h = 45 cm 

 Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9h = 40.5 cm 

 Contrainte des aciers utilisés : fe = 400 MPa 

 Contrainte du béton à 28 jours :fc28 = 25 MPa 

 Contrainte limite du béton : ft28 = 2,1 MPa 

 Fissuration peu préjudiciable. 

Le moment réduitμu: 

μ = 
Msp1

b × d² × σbc
=

83.361 × 103

30 × 40.5² × 14.17
= 0,120 < μ

1
⟹A′ =  0 → β =  0,936 

La section d’acier : 

As = 
Msp1

β × d × σs
= 

83.361 × 103

0,936 × 36 × 348
= 6.32 cm² 

Donc on prend :5T14 ce qui nous donne A = 7.70 cm² 

Verification a ELS:On a ∶ Mser = −60.679 KN. m 

σbc = 7.95Mpa ≤ σbc̅̅ ̅̅ = 15Mpa   …….. Condition vérifiée 

σs = 220.38Mpa ≥ σs̅ = 201.63Mpa   ……Condition non vérifiée 

σ′s = 177.60Mpa ≤ σs̅ = 201.63Mpa     …….Condition vérifiée 

Donc :calcule ferraillage a l’ELS 

As =  10.09 cm² > 6.32𝑐𝑚² 

Donc on prend :6T14+1T12ce qui nous donne A = 10.37 cm² 

b) Ferraillage en travée : 
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On a ∶  {
Msp1 = 60.928 KN.m  

Msp2 = 44.851 KN. m
⟹
Msp1

Msp2
= 0,74 < 1,1 ⟹ 𝐷𝑜𝑛𝑐𝑙𝑒𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙𝑠𝑒𝑓𝑎𝑖𝑡𝑠𝑜𝑢𝑠Sp1 

 

Le moment réduitμu : 

μ = 
Msp1

b × d² × σbc
=

60.928 × 103

30 × 40.5² × 14.17
= 0,087 < μ

1
→ A′ =  0 → β =  0,954 

La section d’acier : 

As = 
Msp1

β × d × σs
= 

60.928 × 103

0,954 × 40.5 × 348
= 4.53 cm² 

Donc on prend: 3T14 + 2T12 ce qui nous donne𝐀𝐬 = 6.88 cm² 

Vérification àELS :On a ∶ Mser = 44.404 KN. m 

σbc = 6.99Mpa ≤ σbc̅̅ ̅̅ = 15Mpa   …….. Condition vérifiée 

σs = 262.27Mpa ≥ σs̅ = 201.63Mpa   ……Condition non vérifiée 

σ′s = 177.60Mpa ≤ σs̅ = 201.63Mpa     ……..Condition vérifiée 

Donc: calcule ferraillage a l’ELS 

As  =  7.85 cm² > 6.88𝑐𝑚² 

Donc on prend: 5T14 ce qui nous donne A = 7.70 cm²< 7.85𝒄𝒎² 𝑎𝑣𝑒𝑐∆= 2% < 3% 

VI.2.3.2. Vérification du ferraillage de la poutre : 

a) Condition de non fragilité: 

Amin =
0,23 × b × d × ft28

fe
= 
0,23 × 30 × 40.5 × 2,1

400
= 1.46 cm² 

Aadpt = 6.88 cm² > 𝐴min = 1.46 cm²…………… Condition vérifiée 

Amin = 0.5% × b × h = 6.75 cm² ⟹Condition vérifiée sur toute la section. 

b)Contrainte de cisaillement:T = 57.15KN 

τu = 
T

b × d
=  
57.15 × 10

30 × 40.5
= 0.47 MPa 

τu̅ = min(0,13fc28 ; 5 MPa)  ; Fissuration préjudiciable 

τu̅ = min(3.25 MPa ; 5 MPa) =  3.25 MPa 

τu = 0.47 MPa < τu̅ = 3,25 MPa……………Condition vérifiée 

Il n y a pas de risque de cisaillement, les cadres seront perpendiculaire à la ligne moyenne de 

la poutre. 

c) Détermination du diamètre des armatures transversales : 

Φt ≤ min {
h

35
 ;  
b

10
 ; Φl} = min{11.42 mm ;  30 mm ; 14 mm} ⟹ Φt = 10 mm 

d)L’espacement :St ≤ min{0,9d ; 40 cm} = min{36.45 cm ; 40 cm} 



Chapitre VI:                                                                  Ferraillage des portiques 

 

123 
 

D’après le RPA 99/2003 : 

-Zone nodale :St ≤ min{
h
4⁄ ; 30 cm ; 12Φl} = min{15 ; 30 cm ; 16,8 cm} ⟹ St = 10 cm 

-Zone courante :St ≤
h
2⁄ = 22.5 cm⟹ St = 15 cm 

e) Vérification de la section d’armatures minimale : 

At × fe

St × b
≥ max {

τu

2
 ; 0,4 MPa} = max{0.235 ; 0.4} = 0,4 MPa 

At

St
≥
0,4×30

235
= 0,05 cm…. (1) 

At×fe

b×St×γs
≥

τu−0,3Kftj

0,9(sinα+cosα)
⟹

At

St
≥
(0,47−(0,3×1×2,1))×30×1,15

0,9×1×235
= 0.026 cm…. (2) 

On prend le max (1) et (2) :{

At ≥ 0,05St                           
On prend: St = 15 cm

At ≥ 0.75 cm
2

 

f) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis:T = 57.15 KN ; Map = 75.89 KN.m 

δu =
Map

Z
=

83.361

0,9 × 40.5 × 10−2
= 228.69 KN > 57.15 𝐾𝑁 

Les armatures longitudinales ne sont pas soumises à un effort de traction. 

g) Compression de la bielle d’about : 

La contrainte de compression dans la biellette est de: 

σb̅̅ ̅ =
Fb

S
 ; Avec ∶  {

Fb = T√2

S =
ab

√2

⟹ σb̅̅ ̅ =
2T

ab
 ; Où a est longueur d’appui de la biellette 

On doit avoir :σb̅̅ ̅ <
fc28

𝛾𝑏
 

 Mais pour tenir compte du fait que l’inclinaison de la biellette est légèrement 

différente de 45°, donc on doit vérifier que : 

σb̅̅ ̅ ≤
0,8 × fc28

γb
⟹
2T

ab
≤
0,8 × fc28

γb
⟹ a ≥

2T𝛾𝑏

0,8 × b × fc28
⟹ a ≥

2 × 57.15 × 1.5

0.8 × 30 × 25 × 10

= 0.028 m = 2.8 cm 

a′ = b − 4 = 30 − 4 = 26 cm 

a = min(a′; 0.9d) =min(26 cm ; 36.45 cm) = 26 cm ; a > 2.8𝑐𝑚 ………Condition vérifiée 

h) Entrainement des armatures : 

 Vérification de la contrainte d’adhérence : 

τser =
T

0,9d × μ × n
≤ τser̅̅ ̅̅ ̅ = ψs × ft28 

ψ
s
 :Coefficient de cisaillement ;ψ

s
= 1,5 pour H.A 

T : L’effort tranchant maximum ; T = 57.15 KN 
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n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n = 7 

μ : Périmètre d’armatures tendue ; μ = πΦ = π x 1.4 = 4.40 cm 

τser =
T

0,9d × μ × n
=

57.15 × 103

36.45 × 4,40 × 7 × 10²
= 0.51 MPa 

τser̅̅ ̅̅ ̅ = 1,5 × 2,1 = 3,15 MPa 

τser = 0.51 MPa < τser̅̅ ̅̅ ̅ = 3,15 MPa………… Condition vérifiée 

 Ancrage des armatures tendues : 

La longueur de scellement droit « Ls » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre 

droite de diamètre Φ pour équilibrer une contrainte d’adhérenceτs 

La contrainte d’adhérence τs est supposée constante et égale à la valeur limite ultime. 

τs = 0,6 × ψs² × ft28 = 0,6 × 1,5² × 2,1 = 2.83 MPa 

Ls =
Φ × fe

4 × τs
=  
1,4 × 400

4 × 2,83
= 49,47 cm Ls =

Φ × fe

4 × τs
=  
1,2 × 400

4 × 2,83
= 42.40 cm 

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 30 cm), on est obligés 

de courber les armatures d’une valeur « r »: 

r = 5,5Φ = 5,5 × 1,4 = 7,7 cm  r = 5,5Φ = 5,5 × 1,2 = 6.6 cm 

 Calcul des crochets :Crochets courant d’angle de 90°: 

L2 = d − (c + ϕ 2 + r⁄ ) 

L1 ≥ Ls − 2.19r − L2 1.87⁄  

𝚽 = 𝟏. 𝟐 𝐜𝐦 ⟹ {
L2 = 28.3 cm    
L1 = 19.87 cm  

 𝚽 = 𝟏. 𝟒 𝐜𝐦 ⟹ {
L2 = 27.1 cm
L1 = 18.10 cm

 

 La longueur de recouvrement : 

D’après le RPA 99/2003, la longueur minimale de recouvrement est 

de:{
40Φ en zone I et II
50Φ en zone III     

⟹ {
Φ = 1,4 cm⟹ l = 56 cm
Φ = 1,2 cm⟹ l = 48 cm

 

i) Vérification des contraintes à l’ELS: 

Mser = 60.679 KN.m ; A = 10.09 cm² 

 Position de l’axe neutre : 

b

2
y²−  nA(d –  y) = 0 ⟹ 15y² + 70.63y − 2860.515 = 0 ⟹ 𝐲 = 𝟏𝟓. 𝟕𝟗 𝐜𝐦 

 Moment d’inertie : 

I =  
b

3
y3 + ηAs(d –  y)

2 = 
30 × 13.603

3
+  15 × 10.09 × (40.5 − 15.79)2 = 131.780 cm4 

 Détermination des contraintes dans le béton compriméσbc : 
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σbc = K × y =  
Mser

I
×  y =  

60.679 × 103

131.780
× 15.79 = 7.27MPa 

σbc = 7.27 MPa < σbc̅̅ ̅̅ = 0,6fc28 = 15 MPa……………… Condition vérifiée 

Les résultats obtenus sont notés dans les tableaux suivants: 

 

a) Sens longitudinal : « poutre principale (30× 45) cm² » 

 

TableauVI.2: Ferraillage et coffrage poutre principale (30×45) cm² 

Rive Niveau Section Moments (KN.m) 𝐀𝐬 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 

A adoptées (cm²) 

𝐌𝐬𝐩𝟏 𝐌𝐬𝐩𝟐 

 RDC → 

étageème8 

Appui 20.443 14.859 1.47 6.75 3T14 + 3T12 = 8.01 cm² 

Travée 28.385 20.7 2.06 6.75 3T14 + 2T12 = 6.88 cm² 

Terrasse Appui 83.361 60.679 10.09 6.75 6T14 + 1T12 = 10.37 cm² 

Travée 60.928 44.851 7.85 6.75 5T14 = 7.70 cm² 

Inter Niveau Section Moments (KN.m) 𝐀𝐬 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 

A adoptées (cm²) 

𝐌𝐬𝐩𝟏 𝐌𝐬𝐩𝟐 

 RDC → 

étageème8 

Appui 14.764 10.765 1.47 6.75 3T14 + 3T12 = 8.01 cm² 

Travée 8.803 6.356 1.47 6.75 3T14 + 2T12 = 6.88 cm² 

Terrasse Appui 43.72 39.975 3.21 6.75 3T14 + 3T12 = 8.01 cm² 

Travée 32.02 24.831 2.33 6.75 3T14 + 2T12 = 6.88 cm² 

 

 

 

 

 

 

 

 

b) Sens transversal : « poutre secondaire (30×40) cm² » 
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Tableau VI.3: Ferraillage et coffrage poutre secondaire (30×40) cm² 

 

Rive Niveau Section Moments (KN.m) 𝐀𝐬 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 

A adoptées (cm²) 

𝐌𝐬𝐩𝟏 𝐌𝐬𝐩𝟐 

 RDC → 

étageème8 

Appui 21.447 15.589 1.75 6 3T14 + 3T12 = 8.01 cm² 

Travée 15.481 11.252 1.30 6 3T14 + 2T12 = 6.88 cm² 

Terrasse Appui 51.787 39.495 7.38 6 5T14 = 7.70 cm² 

Travée 22.877 17.045 1.87 6 3T14 + 2T12 = 6.88 cm² 

Inter Niveau Section Moments (KN.m) 𝐀𝐬 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 

A adoptées (cm²) 

𝐌𝐬𝐩𝟏 𝐌𝐬𝐩𝟐 

 RDC → 

étageème8 

Appui 47.931 38.661 4.01 6 3T14 + 3T12 = 8.01 cm² 

Travée 35.344 29.57 2.92 6 3T14 + 2T12 = 6.88 cm² 

Terrasse Appui 60.33 44.64 6.98 6 5T14 = 7.70cm² 

Travée 41.89 31.00 4.71 6 3T14 + 2T12 = 6.88 cm² 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Poutre principale (30×45) cm²: 

TableauVI.3 :Dessin de ferraillage des sections des poutres principales 
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Terrasse inaccessible (rive) Terrasse inaccessible (intermédiaire) 

 

 

Étage courant (rive) Étage courant (intermédiaire) 

 

 

 

 

 

 

 

 

Poutre secondaire (30×40) cm²: 

TableauVI.4 :Dessin de ferraillage des sections des poutres secondaires  
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Terrasse inaccessible (rive) Terrasse inaccessible (intermédiaire) 

  

Étage courant (rive) Étage courant (intermédiaire) 

 

VI.3. Ferraillage des poteaux : 

a) Méthode de calcul : 

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion, un effort normal et 

un effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée. La section des armatures doit 

être égale au maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes :  

{
  
 

  
 
Premier genre ∶ 1,35G + 1,5Q ⟹ {

Nmax ;  Mcorrespondant → A1 
Nmin ;  Mcorrespondant → A2 
Mmax ;  Ncorrespondant → A3

Deuxième genre ∶ {
0,8G ± E
G + Q ± E

⟹ {

Nmax ;  Mcorrespondant → A4  
Nmin ;  Mcorrespondant → A5 
Mmax ;  Ncorrespondant → A6
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Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de sécurité γ
s
 ; γ
b 

: 

{
 
 

 
 Situation accidentelle ∶  {

γ
s
= 1 ⟹ σs = 400 MPa          

γ
b 
= 1,15 ⟹ σb = 18,48 MPa

Situation normale ∶  {
γs = 1,15 ⟹ σs = 348 MPa 

γb 
= 1,5 ⟹ σb = 14,17 MPa

 

 

b) Ferraillage exigé par le RPA 99/2003 : 

 Les armatures longitudinales doivent être àhauteadhérence droites et sans crochet. 

 Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,7% (zone I) 

 Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,4% en zone courante 

     0,6% en zone de recouvrement. 

 Le diamètre minimum est de 12 mm 

 La longueur minimale des recouvrements est de :{
40Φ en zone I et II
50Φ en zone III

 

 La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm     

en zone I 

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible à l’extérieure des zones     

nodales. 

 On fait un seul exemple de calcul, pour un seul niveau et les résultats des calculs des 

autres niveaux donnés dans des tableaux. 

Le tableau suivant donne les sections minimale et maximale imposée par le RPA 99/2003: 

TableauVI.6: Armatures minimales pour les poteaux rectangulaires 

 

 

TableauVI.7 :Armatures minimales pour les poteaux circulaires 

Type de poteaux 𝐀𝐦𝐢𝐧2r×𝝅×0.7%= 𝐀𝐦𝐚𝐱𝟏2r× 𝝅 ×%4=  𝐀𝐦𝐚𝐱𝟐2r× 𝝅 ×%6=  

Type1 (40cm) 28.79cm 250.26cm 275.39cm 
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VI.3.1. Exemple de calcul : 

VI.3.1.1. Les sollicitations défavorables : 

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre, l’unité est de KN .m 

 

Tableau VI.8: Sollicitations du premier genre du poteaux rectangulaires 

Etages Type 1 

(45×45) cm² 

Type 2 

(40 × 40) cm² 

Type 3 

(35 × 35) cm² 

Type 4 

(30 × 30) cm² Combinaison 

A 𝐍𝐦𝐚𝐱 (KN) 1787.94 1433.66 1023.07 620.8 

𝐌𝐜𝐨𝐫(KN.m) 6.346 4.066 6.365 7.879 

B 𝐍𝐦𝐢𝐧(KN) 66.81 174.23 116.23 45.87 

𝐌𝐜𝐨𝐫 (KN.m) 4.231 0.534 8.684 7.986 

 

C 

𝐌𝐦𝐚𝐱(KN) 15.493 22.099 25.581 23.834 

𝐍𝐜𝐨𝐫(KN.m) 1727.2 564.79 414.24 248.78 

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxième genre.  

Tableau VI.9: Sollicitations du deuxième genre du poteaux rectangulaires 

Etages Type 1 

(45×45) cm² 

Type 2 

(40 × 40) cm² 

Type 3 

(35 × 35) cm² 

Type 4 

(30 × 30) cm² Combinaison 

A 𝐍𝐦𝐚𝐱 (KN) 1300.92 1042.7 744.35 452.02 

𝐌𝐜𝐨𝐫(KN.m) 4.694 3.168 4.816 5.877 

B 𝐍𝐦𝐢𝐧(KN) 48.27 122.11 79.65 30.24 

𝐌𝐜𝐨𝐫 (KN.m) 3.23 0.372 5.88 5.411 

 

C 

𝐌𝐦𝐚𝐱(KN) 11.32 16.059 18.552 17.297 

𝐍𝐜𝐨𝐫(KN.m) 1255.96 412.2 301.69 181.26 

 

Tableau VI.10: Sollicitations du premier genredu poteau circulaire 

Combinaison Type 1  (40 cm) 

A 𝐍𝐦𝐚𝐱 (KN) 600.7 

𝐌𝐜𝐨𝐫(KN.m) 7.5 
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B 𝐍𝐦𝐢𝐧(KN) 108.8 

𝐌𝐜𝐨𝐫 (KN.m) 18 

C 𝐌𝐦𝐚𝐱(KN) 119.32 

𝐍𝐜𝐨𝐫(KN.m) 20 

 

Tableau VI.11: Sollicitations du deuxième genre du poteaux circulaires 

Combinaison Type 1  (40 cm) 

A 𝐍𝐦𝐚𝐱 (KN) 990.02 

𝐌𝐜𝐨𝐫(KN.m) 24.8 

B 𝐍𝐦𝐢𝐧(KN) 48.6 

𝐌𝐜𝐨𝐫 (KN.m) 22 

C 𝐌𝐦𝐚𝐱(KN) 18.53 

𝐍𝐜𝐨𝐫(KN.m) 40.21 

 

VI.3.1.2. Calcul d’un poteau : 

Un seul poteau de type 1 sera calculé en détail, les résultats des autres poteaux seront 

notés dans un tableau. 

Données : 

 Enrobage : c = 2.5 cm 

 Hauteur utile des aciers tendus : d = h – c 

 Contrainte des aciers utilisés :fe = 400 MPa 

 Contrainte du béton à 28 jours :fc28 = 25 MPa 

 Contrainte limite du béton : ft28 = 2.1 MPa 

 Fissuration peu préjudiciable. 

Méthode de calcul : 

Pour cet exemple le calcul se fera à l’aide des combinaisons de premier genre. 

1. On détermine le centre de pression puis le moment : 

{
e =

M

N

Mu = Nu (d −
ht

2
+ e)

 

2. On vérifie si la section est surabondante : 



Chapitre VI:                                                                  Ferraillage des portiques 

 

132 
 

{

Nu ≤ 0,81fbc × b × h                   

Mu ≤ Nu × d × (
1 − 0,514Nu

b × d × fbc
)

 

Si les conditions sont vérifiées, alors la section est surabondante et les armatures ne sont pas 

nécessaires (A = A’ = 0) 

3. Sinon, on calcul la section des armatures : 

{
  
 

  
 μ = 

Mu

b × d² × σbc

As =  
Mu

β × d × σs

Asl = As −
Nu

σs

 

4. On calcul la section des armatures minimale, puis on choisit la plus grande section 

calculée précédemment : 

{
Amin =  0,7% × b × ht

Aadoptée = max {A1 ;  A2 ; … ;  Amin}
 

Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant :  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau VI.12 : Ferraillage des poteaux rectangulaires 

Niveau

x 

cas genre ier1 genre ème2  minA

(cm²) 

(cm²) adoptéeA 

𝐍𝐮 

(KN) 

𝐌𝐮 

(KN.m) 

𝐀𝐜𝐚𝐥 

(cm²) 

𝐍𝐀𝐜𝐜 

(KN) 

𝐌𝐀𝐜𝐜

(KN.m) 

𝐀𝐜𝐚𝐥 

(cm²) 
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Type 1 

(45 × 

45) cm² 

A 1787.94 6.346 0 1300.92 4.694 0 14.18 4T16 +4T14 = 

14.20 
B 66.81 4.231 2.2 48.27 3.23 2.2 

C 1727.2 15.493 0 1255.96 11.32 0 

Type 2  

(40 × 

40) cm² 

A 1433.66 4.066 0 1042.7 3.168 0 11.2 8T14 = 12.32 

B 174.23 0.534 0 122.11 0.372 0 

C 564.79 22.099 0 412.2 16.095 1.74 

Type 3  

(35 × 

35) cm² 

A 1023.07 6.365 0 744.35 4.816 0 8.58 8T12 = 9.05 

B 116.23 8.684 1.33 79.65 5.88 1.33 

C 414.24 25.581 2.4 301.69 18.552 1.49 

Type 4  

(30 × 

30) cm² 

A 620.8 7.879 0 452.02 5.877 0 6.3 6T12= 6.79 

B 45.87 7.986 0.98 30.24 5.411 0.98 

C 248.78 23.834 2.64 181.26 17.297 1.64 

 

Tableau VI.13 : Ferraillage des poteaux circulaires 

Niveau

x 

cas genre ier1 genre ème2  minA

cm²) 

(cm²) adoptéeA 

𝐍𝐮 

(KN) 

𝐌𝐮 

(KN.m) 

𝐀𝐜𝐚𝐥 

(cm²) 

𝐍𝐀𝐜𝐜 

(KN) 

𝐌𝐀𝐜𝐜 

(KN.m) 

𝐀𝐜𝐚𝐥 

(cm²) 

Type 1 

40 cm 

A 600.7 7.5 0 990.02 24.8 0 8.79 6T14 = 9.24 

B 108.8 18 minA 48.6 22 minA 

C 119.32 20 0 18.53 40.21 0 

 

VI.3.1.3. Vérifications de la contrainte de cisaillement : 

Le poteau le plus sollicité est de type 1 (45 × 45) cm²: 𝑇𝑚𝑎𝑥=13.8KN 

Contrainte tangente : 

τu = 
T

b × d
=  
13.8 × 10²

45 × 40.5
=  0,85 MPa 

τu̅ = min(0,13fc28 ; 5 MPa) 

τu̅ = min(3,25 MPa ; 5 MPa) =  3,25 MPa 

τu = 0,85 MPa < τu̅ = 3,25 MPa …………….C.V.Pas de risque de cisaillement 

VI.3.1.4. Calcul des armatures transversales : 

 Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par l’article 

7.4.2.2 du RPA 99/2003. 

a) Le diamètre des armatures transversales : 
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Φt =
Φl

3
=
16

3
= 5.33 mmDonc le choix adopté est :Φ8 

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

At

St
=

ρa × Vu

hl × fe
 

Vu : Effort tranchant de calcul  

hl : Hauteur totale de la section brute  

fe : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale  

ρa : Coefficient correcteur égale à:{
2,5 si λg ≥ 5   

3,75 si λg ≤ 5
 

St : Espacement des armatures transversales 

b) L’espacement : 

D’après le RPA 99/2003 on a: 

{
Zone nodale ∶ St ≤ min{10Φl ; 15 cm} = 15 cm ⟹ On prend ∶ St = 10 cm
Zone courante ∶ St ≤ 15Φl = 24 cm ⟹ On prend ∶ St = 15 cm                      

 

c) Calcul de l’élancement géométrique:λg =
Lf

b
 

Avec: 

𝐿𝑓: Longueur de flambement du béton. 

B: dimension de la section droite du poteau.𝐿𝑓 = 0,7𝐿0 

λg =
0,7L0

b
=
0.7 × 3.4

0.45
= 5.28 > 5 ⟹ ρa = 2.5  

Donc:At =
St×ρa×Vu

hl×fe
=
15×2.5×1.38×10²

45×235
= 0.48 cm² 

d) Quantité d’armatures transversales minimales: 

At
T × b ⁄ : En % est donné comme suit:𝜆g > 5    donc    0.3%𝜆g < 5   donc    0.8% 

Alors ∶  {
Zone nodale ∶ At = 0.3% × 10 × 45 = 1.35 cm²

Zone courante ∶ At = 0,3% × 15 × 45 = 2.025 cm²

⟹ {
At = 9Φ8 = 4.52 cm²/ml
St = 10 cm                    

 

e) Vérification de la section minimale d’armatures transversales: 

At × fe
b × St

≥ max{
τu

2
 ;  0,4 MPa} = 0,425 MPa 

⟹ At ≥
0,4×b×St

fe
=
0,4×45×15

235
= 1.15 cm² < 4.52𝑐𝑚²............... Condition vérifiée 

f) Détermination de la zone nodale: 
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La zone nodale est constituée par le nœud poutre-poteau proprement dit, et les extrémités des 

barres qui y concourent. Les longueurs à prendre en compte pour chaque barre sont données 

dans la figure suivante : 

{
h′ = max {

he

6
 ; b ; h ; 60 cm} = max {56.6 cm ;  45 cm ;  45 cm ;  60 m} = 60 cm  

L′ = 2h = 2(45) = 90 cm                                                                                                                

 

 

 

 

 

 

Figure VI.2: La zone nodale 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Dessin de ferraillages des sections des poteaux carré et circulaire : 

Tableau VI.14:Ferraillage des sections des poteaux 
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Poteau(45 x 45)cm² 

étage erRDC→1 

Poteau(40 x 40)cm² 

étage émeétage →3 éme2 

 
 

Poteau(35 x 35)cm² 

étage émeétage →5 éme4 

Poteau(30 x 30)cm² 

étage émeétage →8 éme6 

 

étage erRDC→1   )40cm(Poteau 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre VII : 
 

Calcul des voiles 
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VII.1. Introduction : 

Le voile ou mur en béton armé est un élément de construction vertical surfacique coulé 

dans des coffrages à leur emplacement définitif dans la construction. Ces éléments 

comprennent habituellement des armatures de comportement fixées forfaitairement et des 

armatures prises en compte dans les calculs. 

L’épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, l’épaisseur doit être déterminée en 

fonction de la hauteur libre d’étage ℎ𝑒et des conditions de rigidité aux extrémités. Pour cette 

structure, la hauteur d’étage est de 3.1 m du 1er au 8éme étage, et la hauteur de RDC est de 

3.4m à cet effet l’épaisseur du voile sera prise en appliquant la formule suivante : 

𝑒 =
ℎ𝑒
25⁄ = 310 25⁄ = 12.4𝑐𝑚, L’épaisseur des voiles a été prise égale à 15 cm. 

𝑒 =
ℎ𝑅𝐷𝐶

25⁄ = 340 25⁄ = 13.6𝑐𝑚, L’épaisseur des voiles a été prise égale à 20 cm 

Les voiles sont des éléments verticaux ayant deux dimensions grandes par rapport à 

l’épaisseur, ainsi tout poteau «allongé » de longueur supérieure à cinq fois son épaisseur est 

considérée comme un voile.  

VII.2. Le système de contreventement : 

Les systèmes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit 

reprendre les forces horizontales dues aux actions climatiques et géologiques, dans cette 

construction, le système de contreventement se sont juste des voiles, il est conseillé en zone 

sismiques car il a une capacité de résistance satisfaisante ainsi la structure est considéré d’un 

système tunnel. 

Donc le voile est sollicité par un effort normal N et un effort tranchant Vu et un 

moment fléchissant qui est maximum dans la section d’encastrement ce qui implique que les 

voiles seront calculés en flexion composée et au cisaillement, leurs ferraillages sont composés 

d’armatures verticales et d’armatures horizontales et d’armatures transversales. 

Procédés de calcul : 

Le calcul des sections d’aciers des voiles à l’aide du logiciel ETABS suit les étapes 

suivantes : 

        ●détermination d’effort normal maximum de traction N, dans une section du voile. 

        ●tant que l’effort N est donné par mètre linéaires, la section calculée c’est en mètre 

linéaire aussi. 

        ●calcul de la section minimale pour une bande de 1 mètre linéaire. 

        ●après on détermine la section d’armatures pour un seul élément du voile, en multipliant 

la section calculée par la longueur d’élément. 
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VII.3 Le principe de calcul : 

L’étude des voiles consiste à les considérer comme des consoles sollicitées par un 

moment fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable 

selon les combinaisons suivantes : 

 𝐺 +  𝑄 ± 𝐸 ; Vérification du béton ; 

 0,8𝐺 + 𝐸 ; Calcul des aciers de flexion. 

Le calcul des armatures sera fait à la flexion composée, par la méthode des contraintes 

et vérifier selon le règlement RPA 99/2003. 

Les murs en béton armé comportent trois catégories d’armature : 

 Armatures verticales ; 

 Armatures horizontales (parallèles aux faces des murs) ; 

 Armatures transversales. 

a) La méthode de calcul : 

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la RDM) : 

𝜎1,2 =
𝑁

𝐴
±
𝑀 × 𝑉

𝐼
≤ 𝜎̅ =

0,85𝑓𝑐28

1,15
= 18,48 𝑀𝑃𝑎 

Avec :  

N : effort normal appliqué ; 

M : moment fléchissant appliqué ; 

A : 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:(1 et 2)  0  la section du voile est entièrement comprimée " pas de zone tendue " 

La zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003)  

A min = 0.15 × a ×L  

2eme cas : 

Si:(1 et 2)0   la section du voile est entièrement tendue " pas de zone comprimée" 

On calcule le volume des contraintes de traction, d’où la section des armatures verticales : 

Av = Ft / fe ; on compare Av par la section minimale exigée par le RPA.99 (version 2003) 

-Si: Av  Amin = 0.15 % a ×L, on ferraille avec la section minimale. 

-Si: Av  A min, on ferraille avec Av 

3eme  cas: 
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Si : (1 et 2) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on 

calcule le volume des contraintes pour la zone tendue. 

3.2. Armatures verticales : 

Elles sont disposées on deux nappes parallèles servant à répondre les contraintes de flexion 

composée, le RPA.99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal à 0.15% de la 

section du béton. 

Le ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement de direction 

du séisme avec le diamètre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de l'épaisseur du voile.  

3.3. Armatures horizontales : 

Les armatures horizontales parallèles aux faces du mur sont distribuées d'une façon uniforme 

sur la totalité de la longueur du mur ou de l'élément de mur limité par des ouvertures ; les 

barres horizontales doivent être disposées vers l'extérieur. 

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit : 

- Globalement dans la section du voile 0.15% 

- En zone courante 0.10% 

3.4. Armatures transversales : 

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont à prévoir d'une densité 

de 4 par m² au moins dans le cas où les armatures verticales ont un diamètre inférieur ou égal 

à 12 mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au 

plus égal à 15 fois le diamètre des aciers verticaux. 

Les armatures transversales peuvent être des épingles de diamètre 6 mm lorsque les barres 

longitudinales ont un diamètre inférieur ou égal à 20 mm, et de 8 mm dans le cas contraire. 

VII.4. Ferraillage des voiles de 20 cm d’épaisseur : 

Type 1: RDC 

Tableau VII.1:Analyse du voile 

 
Caractéristiques 

géométriques 

e(m) L(m) A (m²) I(m) V(m) 

0.20 3.7 0.74 0.844 1.85 

Sollicitation N(KN) M(KN.m) Vu(KN) Vu’(KN)  

-422.6 1.02 -0.46 1.4Vu 

Matériaux 𝑓𝑒(Mpa) 𝑓𝑐28(Mpa)  

400 25 
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a. Détermination des contraintes : 

{
𝜎1 =

𝑁

𝐴
+
𝑀 × 𝑉

𝐼
=
−422.6

0.74
+
1.02 × 1.85

0.844
= −568.84 𝑘𝑁/𝑚²

𝜎2 =
𝑁

𝐴
−
𝑀 × 𝑉

𝐼
=
−422.6

0.74
−
1.02 × 1.85

0.844
= −573.31 𝑘𝑁/𝑚²

 

(𝜎1𝑒𝑡𝜎2) < 0 ; La section du voile est entièrement tendue « pas de zone comprimée ». On 

calcule le volume des contraintes de traction, d’où la section des armatures verticales : 

Calculer la contrainte moyenne𝝈𝒎: 

𝜎𝑚 =
𝜎1 + 𝜎2
2

=
568.84 + 573.31

2
= 571.075𝑘𝑁/𝑚² 

b. Calculer la force de traction totale : 𝐹𝑡 = 𝜎𝑚 × 𝐴 

Où :𝐴 = surface de la section du voile (en m²) 

𝐴 = 𝑒 × 𝑏 = 0.2 × 1 = 0.2𝑚2 

𝐹𝑡 = 571.075 × 0.2 = 114.215𝐾𝑁 

𝐴𝑣 =
𝐹𝑡
𝑓𝑒
⁄ =

114.215 × 10³

400
= 2.85𝑐𝑚² 

La section minimale exigée par le RPA 99/2003 : 

On calcule le ferraillage pour une bande de 1 mètre (L=1m). 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,15% × 𝑎 × 𝐿 = 0.15% × 20 × 100 = 3𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

 Épaisseur du voile 

 Largeur du mur 

Donc : 𝐴𝑣 = 2.85𝑐𝑚²/𝑚𝑙 < 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 3𝑐𝑚²/𝑚𝑙 ⇒on ferraille avec la section minimale  

On prend (5T12) p.m   𝐴𝑠 = 5.65𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

c. Détermination des armatures horizontale : 

𝐴𝐻 =
2

3
𝐴𝑣 =

2

3
× 5.65 = 3.76𝑐𝑚² 

L’espacement:  

 Selon le BAEL 91, on a:𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{2 × 𝑎; 33𝑐𝑚} 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{2 × 20 ; 33𝑐𝑚} = 33𝑐𝑚 ……… (1) 

 Selon le RPA 99/2003: 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{1.5 × 𝑎; 30𝑐𝑚}  

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{1.5 × 20 ; 30𝑐𝑚} = 30𝑐𝑚 ……… . (2) 

Donc: 𝑺𝒕 ≤ 𝒎𝒊𝒏{𝑺𝒕.𝑩𝑨𝑬𝑳;  𝑺𝒕. 𝑹𝑷𝑨𝟗𝟗} 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{33𝑐𝑚;  30𝑐𝑚} 

𝑆𝑡 ≤ 30𝑐𝑚Onadopteunespacementde25cm.  

 

d. Les armatures de coutures (horizontale): 
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𝐴𝑐 =
2

3
(𝐴𝑣𝑐ℎ𝑜𝑖𝑠𝑖) =

2

3
× 5.65 = 3.7𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,15% × 𝑎 × 𝐿 = 0.15% × 20 × 100 = 3𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

Donc : 𝐴𝐶 = 3.7𝑐𝑚²/𝑚𝑙 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 3𝑐𝑚²/𝑚𝑙 ⇒on ferraille avec la section𝐴𝐶 

On prend (5T12) p.m   𝐴𝑠 = 5.65𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

Type2: RDC 

Tableau VII.2:Analyse du voile 

 
Caractéristiques 

géométriques 

e(m) L(m) A (m²) I(m) V(m) 

0.20 1.5 0.3 0.056 0.75 

Sollicitation N(KN) M(KN.m) Vu(KN) Vu’(KN)  

-399.63 0.89 -0.39 1.4Vu 

Matériaux 𝑓𝑒(Mpa) 𝑓𝑐28(Mpa)  

400 25 

 

a.Détermination des contraintes : 

{
𝜎1 =

𝑁

𝐴
+
𝑀 × 𝑉

𝐼
=
−399.63

0.3
+
0.89 × 0.75

0.056
= −1320.233 𝑘𝑁/𝑚²

𝜎2 =
𝑁

𝐴
−
𝑀 × 𝑉

𝐼
=
−399.63

0.3
−
0.89 × 0.75

0.056
= −1343.967 𝑘𝑁/𝑚²

 

(𝝈𝟏𝒆𝒕𝝈𝟐) < 0 ; La section du voile est entièrement tendue « pas de zone comprimée ». On 

calcule le volume des contraintes de traction, d’où la section des armatures verticales : 

Tableau VII.3:ferraillage du voile 

𝜎𝑚 

𝑘𝑁/𝑚² 
𝐹𝑡 
𝐾𝑁 

𝐴𝑣 
𝑐𝑚² 

𝐴𝑚𝑖𝑛 
𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡 𝐴𝑣
2⁄  𝐴𝑐 

𝑐𝑚²/𝑚𝑙 
 𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡 

1332.1 266.42 6.66 3 6T12 

=6.79cm²/ml 

3.33 4.52 5T12 

=5.65cm²/ml 

 

VII.4.1. Disposition des armatures : 

VII.4.1.1. Armatures verticales : 

Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément aux 

règles de béton armé en vigueur. 
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-La distance entre axes des armatures verticales d'une même face ne doit pas dépasser deux 

fois l'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL.91, et ne doit pas dépasser 1.5 de l'épaisseur 

du mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003) 

- A chaque extrémité du voile, l'espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la 

largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit être au plus égal à 15 cm 

On a: St = 30 cm  St/2 = 15 cm  20 cm ……………….Condition vérifiée 

Type1: L = 370 cm   L/10 = 37 cm 

Type2: L = 150cm   L/10 = 15cm 

 

 

Figure VII.1 : Disposition des armatures verticales dans les voiles (e = 20 cm) 

VII.4.1.2. Armatures horizontales : 

Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de 10Ø 

Elles doivent être  retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les 

ouvertures sur l'épaisseur du mur. 

Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués conformément 

aux règles de béton armé en vigueur St min (1.5a ; 30 cm) 

-Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de 

l'épaisseur du voile. 

VII.4.1.3. Armatures transversales: 

Les deux nappes d'armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre carré. 

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l'extérieur 
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Figure VII.2 : Disposition du ferraillage dans les voiles (e = 20 cm) 

VII.5. Ferraillage des voiles de 15 cm d’épaisseur : 

Type 3 : étage courant  

Tableau VII.4:Analyse du voile 

 

a.Détermination des contraintes : 

{
𝜎1 =

𝑁

𝐴
+
𝑀 × 𝑉

𝐼
=
−281.4

0.555
+
2.79 × 1.85

0.633
= −498.875 𝑘𝑁/𝑚²

𝜎2 =
𝑁

𝐴
−
𝑀 × 𝑉

𝐼
=
−281.4

0.555
−
2.79 × 1.85

0.633
= −515.179 𝑘𝑁/𝑚²

 

(𝝈𝟏𝒆𝒕𝝈𝟐) < 0 ; La section du voile est entièrement tendue « pas de zone comprimée ». On 

calcule le volume des contraintes de traction, d’où la section des armatures verticales : 

Tableau VII.5 :ferraillage  du voil 

𝜎𝑚 

𝑘𝑁/𝑚² 
𝐹𝑡 
𝐾𝑁 

𝐴𝑣 
𝑐𝑚² 

𝐴𝑚𝑖𝑛 
𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡 𝐴𝑣
2⁄  𝐴𝑐 

𝑐𝑚²/𝑚𝑙 
 𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡 

507.027 76.045 1.90 2.25 5T12 

=5.65cm²/ml 

0.95 4.52 5T12 

=5.65cm²/ml 

 

 
Caractéristiques 

géométriques 

e(m) L(m) A (m²) I(m) V(m) 

0.15 3.7 0.555 0.633 1.85 

Sollicitation N(KN) M(KN.m) Vu(KN) Vu’(KN)  

-281.4 2.79 -1.67 1.4Vu 

Matériaux 𝑓𝑒(Mpa) 𝑓𝑐28(Mpa)  

400 25 
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Type 4 : étage courant  

Tableau VII.6:Analyse du voile 

 
Caractéristiques 

géométriques 

e(m) L(m) A (m²) I(m) V(m) 

0.15 1.5 0.225 0.042 0.75 

Sollicitation N(KN) M(KN.m) Vu(KN) Vu’(KN)  

-296.29 1.29 -0.78 1.4Vu 

Matériaux 𝑓𝑒(Mpa)         𝑓𝑐28(Mpa)  

400 25 

 

a.Détermination des contraintes : 

{
𝜎1 =

𝑁

𝐴
+
𝑀 × 𝑉

𝐼
=
−296.29

0.225
+
1.29 × 0.75

0.042
= −1293.911 𝑘𝑁/𝑚²

𝜎2 =
𝑁

𝐴
−
𝑀 × 𝑉

𝐼
=
−296.29

0.225
−
1.29 × 0.75

0.042
= −1339.778 𝑘𝑁/𝑚²

 

(𝝈𝟏 𝒆𝒕 𝝈𝟐) < 0 ; La section du voile est entièrement tendue « pas de zone comprimée ». On 

calcule le volume des contraintes de traction, d’où la section des armatures verticales : 

Tableau VII.7:ferraillage  du voile 

𝜎𝑚 

𝑘𝑁/𝑚² 
𝐹𝑡 
𝐾𝑁 

𝐴𝑣 
𝑐𝑚² 

𝐴𝑚𝑖𝑛 
𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡 𝐴𝑣
2⁄  𝐴𝑐 

𝑐𝑚²/𝑚𝑙 
 𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡 

1316.84 197.53 4.93 2.25 5T12 

=5.65cm²/ml 

2.46 3.76 5T12 

=5.65cm²/ml 

 

VII.5.1. Disposition des armatures : 

VII.5.1.1. Armatures verticales : 

-Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément aux 

règles de béton armé en vigueur. 

-La distance entre axes des armatures verticales d'une même face ne doit pas dépasser deux 

fois l'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL.91, et ne doit pas dépasser 1.5 de l'épaisseur 

du mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003) 

- A chaque extrémité du voile, l'espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la 

largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit être au plus égal à 15 cm 

On a : St = 30 cm  St/2 = 15 cm  20 cm ……………….Condition vérifiée 

Voile de rive : L = 370 cm   L/10 = 37.0cm 

Voile intermédiaire : L = 150cm   L/10 = 15 cm 
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Figure VII.3 : Disposition des armatures verticales dans les voiles (e = 15 cm) 

VII.5.1.2. Armatures horizontales : 

Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de 10Ø 

Elles doivent être retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les 

ouvertures sur l'épaisseur du mur. 

Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués conformément 

aux règles de béton armé en vigueur St min (1.5a ; 30 cm) 

-Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de 

l'épaisseur du voile. 

VII.5.2.3 Armatures transversales: 

Les deux nappes d'armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre carré. 

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l'extérieur. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VII.4 : Disposition du ferraillage dans les voiles (e = 15 cm) 
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Étude de l’infrastructure 
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Etude des fondations : 

VIII.1. Introduction : 

Une fondation est un organe de transmission des charges de la superstructure au sol,elle ne 

peut être calculée que si l’on connaît la superstructure et ses charges, d’une part et les 

caractéristiques du sol d’autre part. 

La répartition des contraintes dans le sol est supposée être généralement linéaire(uniforme, 

trapézoïdale ou triangulaire). 

Les fondations doivent assurer deux fonctions essentielles : 

 Reprendre les charges et les surcharges supportées par la structure ; 

 Transmettre les charges et les surcharges au sol dans de bonnes conditions, de façon à 

assurer la stabilité de l’ouvrage. 

Le dimensionnement de la fondation doit être compatible avec la capacité portanteadmissible 

du sol. 

VIII.2. Importance de l’étude des fondations : 

Le sol étant l’élément de base d’une construction, l’étude des fondations est depremière 

importance. 

La connaissance du sol de fondation doit précéder toute étude de structure quelle qu’ellesoit.  

En effet, le sol est une donnée alors que la structure est à définir et pour une bonnepartie, la 

conception de celle-ci sera fonction des caractéristiques du sol de fondation. 

VIII.3. Elément de base à déterminer : 

Au premier stade de l’étude des fondations, l’ensemble des charges que l’on a àfaire porter 

par le sol est indépendant du type de structure mais en fonction de la finalitéde l’ouvrage. 

Aussi en même temps que l’on démarrera l’étude des sols on devra faire une descente de 

charges qui donnera un premier élément du problème sur les conditionsfutures du travail du 

sol et orientera le programme de reconnaissance. 

L’importance des bâtiments très souvent ne justifie pas une approche duproblème en deux 

étapes. 

VIII.4. Choix du Type de fondation : 

Le choix du type de fondation dépend de : 

 Type d’ouvrage à construire. 

 La nature et l’homogénéité du bon sol. 

 La capacité portante du terrain de fondation. 

 La raison économique. 

 La facilité de réalisation. 



de l'infrastructure Étude                                                                                    : Chapitre VIII 

 

 

149 
 

 La distance entre axes des poteaux. 

Avec un taux de travail admissible du sol d’assise qui est égal à 2,5 bars. Il y a lieu de projeter 

àpriori, des fondations superficielles de type : 

 Semelle isolée. 

 Semelle filante sous voile. 

Le choix des semelles se fait en fonction desconditions suivantes : 

(
Ssemelle
Sbâtiment

< 50%) 

VII.5. Surface nécessaire pour édifier ce bâtiment : 

On veut voir une idée générale sur la surface d’un radier général s’il est possible de lemettre 

ou non : 

 La surface de la semelle est donnée par:S ≥ N σsol⁄  

Avec: 

 S: la surface totale de la semelle 

 σsol = 2.5bar = 250 KN/m² 

Donc :{
Nu = 80282.708 KN ⟹ S = 321.131 m²

Nser = 58606.777KN ⟹ S = 234.43 m²
 

VIII.6. Vérification du chevauchement :La surface du bâtiment est de:𝐒 = 𝟔𝟒𝟓. 𝟗𝟑 𝐦² 

𝐒𝐬𝐞𝐦𝐞𝐥𝐥𝐞

𝐒𝐛â𝐭𝐢𝐦𝐞𝐧𝐭
=
234.43

645.93
= 0.36 = 36% < 50%…………Condition vérifiée 

Vu que les semelles occupent moins de 50 % de la surface du sol d’assise, on adopte choix 

d’une semelle isolée sous le poteau circulaire et semelle filante sous voile et poteau 

rectangulaire. 

Donc on n’a pas besoin de prévoir un radier général 

 Semelles filantes sous voiles 

 Semelles filantes sous poteaux 

a) Semelles filantes :  

Choisissons une semelle filante, de largeur B et de longueur L située entre deux 

poteaux et un voile. 
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Figure VIII-1 :Types des fondations superficielles. 

Les chargements sur la structure concèdent des moments faibles à la base des 

poteauxauniveau de leurs encastrements- et avec la présence des longrines qui absorbent 

unpourcentage important de ces moments, on les faillit pour la facilité du calcul. Touts 

lesefforts normaux maximaux sont obtenus par la combinaison G+Q. 

 

 

Figure VIII.2 : vue en plan des poteaux et voiles. 
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VIII.7. Prédimensionnement des semelles: 

Tableau VIII.7.1: les sollicitations des poteaux et des voiles appliquées sur les semelles sous 

mur voile 

 

 

 

Semelle Combinaison Poteaux 

1P 2P 3P 4P 5P 6P 7P 8P 

 

1S 

)File B( 

 

 

ELS 

N (KN) 455.97 81.78 464.94 308.11 287.66 288.72 298.8 / 

M(KN.m) 2.26 4.37 2.23 2.79 -0.15 -0.224 2.83 / 

 

ELU 

N (KN) 623.61 111.38 635.38 419.92 393 393.43 408.51 / 

M(KN.m) 3.08 5.95 3.04 3.82 -0.219 -0.309 3.87 / 

 

2S 

(File E) 

 

 

ELS 

N (KN) 1267.04 422 408.74 443.7 1281.13 1277.45 1230.63 / 

M(KN.m) 1.93 -0.099 -0.191 -0.632 0.744 -4.886 -0.259 / 

 

ELU 

N (KN) 1737.74 574.39 557 605.96 1759.44 1756.1 1693.62 / 

M(KN.m) 2.65 -0.143 -0.231 -0.881 1.01 -6.59 -0.327 / 

 

3S 

(File 5) 

 

 

ELS 

N (KN) 81.75 406.09 404.67 408.74 387.65 389.63 397.85 81.78 

M(KN.m) -4.32 -0.165 -0.15 -0.191 -0.137 -0.188 -0.181 -2.707 

 

ELU 

N (KN) 111.32 554.74 552.21 557 530.14 532.18 542.76 111.38 

M KN.m) 5.75 -0.228 -0.208 -0.263 -0.19 -0.26 -0.25 -3.691 

3S 

(File 2) 

 

 

ELS 

N (KN) 382.92 610.06 1088.0 1228.26 1230.63 1088.9 617.84 287.66 

M(KN.m) 0.197 -6.94 2.502 -0.301 -0.259 1.327 7.359 -0.156 

 

ELU 

N (KN) 394.23 837.16 1498.4 1690.83 1693.62 1499.7 847.64 393 

M(KN.m) 0.197 -9.55 3.43 -0.398 -0.327 1.817 10.124 -0.216 
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 A titre d’exemple on va faire le calcul de la semelle S1 

 

 

Figure VIII.3: Schémas d’une semelle filante sous mur voile. 

Semelle Combinaison Voiles 

1V 2V 3V 4V 

1S 

(File B) 

 

ELS 

N (KN) 298.55 / / 308.13 

M(KN.m) 0.75 / / 0.74 

 

ELU 

N (KN) 408.33 / / 420.07 

M(KN.m) 1.02 / / 1.01 

2S 

(File E) 

 

ELS 

N (KN) / 414.78 416.81 / 

M(KN.m) / 0.21 0.2 / 

 

ELU 

N (KN) / 566.82 571.22 / 

M(KN.m) / 0.29 0.28 / 

3S 

 

(File 5) 

 

 

ELS 

N (KN) 392 400.45 411.67 408.93 

M(KN.m) 0.04 0.01 0.1 0 

 

ELU 

N (KN) 535.56 546.44 561.09 558.76 

M(KN.m) 0.05 0.01 0.14 0 

4S 

(File 2) 

 

 

ELS 

N (KN) 289.83 / / 292.48 

M(KN.m) 0.25 / / -0.5 

 

ELU 

N (KN) 395.9 / / 393.64 

M(KN.m) -0.68 / / -0.69 



de l'infrastructure Étude                                                                                    : Chapitre VIII 

 

 

153 
 

VIII.3.3.1.1. Dimensionnement:  

N s = ∑Ni = 4906.95KN = 490.695 t 

L = 26.5 m 

 Largeur :  

B ≥
Ns
L σsol

= 
490.695

26.5 × 25
= 0.741 m 

On adopte: B = 100 cm 

 Condition de raideur : 

hmin = √(
2 Lmax
π

)
4

×
3 k

Eb

3

= 0.148 cm 

On prend: h = 50 cm 

0.5 < k < 12[kgcm²] on prend: k = 4 kg/cm²   

 Longueur élastique : 

le = √
4 EbI

k B

4

= 582.2 cm 

π

2
× le = 914.6cm  

lmax = 480 cm <
π

2
× le = 914.6 cm …………semelle rigide 

 Patin : 

{
e ≥ 6Φ+ 6 cm
Φmin = 12 mm

 ⟹ emin = 15 cm 

 Hauteur moyenne : 

hmoy = 
h + e

2
=
(50+ 15)

2
= 32.5 cm 

 Calcul des poids de la semelle, le remblai et du mur voile : 

Ps = hmoy ∙ γb ∙ B ∙ L = 17.225 t 

Pr = (h− hmoy) (B ∙ L − 9b. a − evoil ∙∑Lvoi) ρsol = 86.985 t 

Pv = γb ∙ e ∙ (h − hmoy)∑L = 22.6013 t 

 Vérification des contraintes : 

σmoy =
Q

B L
(1 + 3

e0
L
) 

Combinaison (t) TN 𝑴𝒕 (𝒕.𝒎) 𝐞 =
𝐌𝐓

𝐍𝐓
(m) 

𝐋

𝟔
(m) 

𝛔𝐦𝐨𝐲 

(𝐭/𝐦²) 

𝛔𝐬𝐨𝐥 

(𝐭/𝐦²) 

G + Q 490.695 0.819 0.002 4.41 2.25 2.5 

1.35G +1.5 Q 569.358 1.628 0.003 3.49 
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On adopte: 

{

B = 100 cm         
emin = 15 cm       
hmoy = 32.5 cm  

hu = 50 cm          

 

VIII.3.3.1.2. Calcul des armatures: 

Vu la présence du mur voile périphérique, la semelle va travailler que dans un seul sens celui de 

la largeur B et elle sera calculé par la méthode des consoles: 

 

 Suivant la largeur : 

Pour une bande de 1 m: 

q = σmoy × 1m 

q = 349× 1 = 349 KN/ml 

M =
qx2

2
  avec ∶  x =

B

2
= 0.5 m 

M =
349 × 0.52

2
= 43.62 KN.m 

μ =
M0

b d2σbc
= 0.015⟹ μ = 0.015 < μultime = 0.392⟹ β = 0.992 

Au = 
M0

β d σacier
= 2.81 cm2 

 

 Condition de non fragilité :Amin = 0.23B d 
ftj

fe
= 5.43 cm2 

 Armatures finales : Af = max(Au ; Amin) = 5.43cm2⟹  Soit {
4T14 = 6.16 cm2/ml   
St = 25 cm                     

 

 Armature de répartition :Ar= 
Aadpt

4
 = 
6.16

4
= 1.54 cm2⟹  Soit{

4T12 =  4.52 cm2/ml
St = 25 cm                     
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Tableau VIII.7.2: le dimensionnement et les vérifications des semelles continues sous murs voile 

 Combinaison (t) TN TM 

(t. m) 

e

=
MT
NT

 

(m) 

L 

(m) 

σmoy 

t/m² 

σsol 

t

/m² 

B 

(cm) 

h 

(cm) 

moyh 

(cm) 

π

2
le 

(cm) 

lmax  

(cm) 

2S 

(File B) 

G + Q 588.483 0.07 0 22.4 23.4 25 150 50 32.5 865.1 4.20 

1.35G + 1.5 

Q 

982.229 -0.39 0 37.2 

3S 

(File E) 

G + Q 279.266 1.559 0.006 22.4 21.5 25 100 50 32.5 865.1 4.20 

1.35G + 1.5 

Q 

381.363 2.126 0.006 29.1 

4S 

(File 2) 

G + Q 711.67 0.12 0 26.4 24.0  

25 

 

150 

 

50 

 

32.5 

 

865.1 

 

4.8 1.35G + 1.5 

Q 

964.42 0.371 0 32.4 

 

Tableau VIII.7.3: ferraillage des semelles continues sous murs voiles 

 Q 

( t/ml) 

M 

(t.m) 

μ β Au 

)ml/2cm( 

Amin 

)2cm( 

Aadpt 

)ml/2cm( 

Ar = 

Aadpt/4 

)2cm( 

Ar 

)ml/2cm( 

1S 

(FileB) 

34.9 4.362 0.015 0.992 2.81 5.43 6T14 

A = 

9.24cm² 

2.31 4T12 

A = 4.52 

cm² 

2S 

(File B) 

31.84 8.962 0.031 0.984 5.82 5.43 6T14 

A = 

9.24cm² 

2.31 4T12 

A = 4.52 

cm² 

3S 

(File E) 

29.1 3.637 0.013 0.994 2.34 5.43 6T14 

A = 

9.24cm² 

2.31 4T12 

A = 4.52 

cm² 

4S 

(File 2) 

32.4 9.113 0.021 0.989 5.89 8.15 6T14 

A = 9.24 

cm² 

2.31 4T12 

A = 4.52 

cm² 

 

Calcul de la poutre de libage: 

Dimensionnement: 

 La hauteur h de la poutre de libage doit satisfaire la condition suivante: 

𝐿

9
≤ ℎ ≤

𝐿

6
 

Avec:𝑳𝒎𝒂𝒙 = 𝟒.𝟖𝟎𝒎 la longueur de la poutre  
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430

9
≤ ℎ ≤

430

6
⇒  47.7 ≤ ℎ ≤ 71.6 

Donc on prend :ℎ = 60𝑐𝑚       𝑑 = 54𝑐𝑚    𝑏 = 40 

Ferraillage de la poutre:  

σmoy =  23.4 t/m
2 

Qu = σmoy ×B = 23.4 × 1.5 = 35.1 t/m 

Les moments: 

M0 =
Qu. l²

8
 =
35.1 × 4.22

8
= 77.39 t.m 

Ma = 0.4M0 = 0.40 × 77.39 = 30.95 t. m 

Mt = 0.85M0 = 0.85 × 77.39 = 65.78t.m 

Ferraillage sur appuis: 

μ =
Ma

b d2σbc
= 0.072 

μ = 0.072 < μultime = 0.392⟹ β = 0.963 

Aapp = 
Ma

β d σacier
= 20.54 cm2 

Choix : 3T20+6T16;  AS=21.49cm2 

Ferraillage en travée: 

μ =
Mt

b d2σbc
= 0.153 

μ = 0.153 < μultime = 0,392⟹ β = 0.917 

Atravé =  
Mt

β d σacier
= 45.85 cm2 

Choix:6T25+6T20; As=48.30cm2 

 

Tableau VIII.7.4: ferraillage de la poutre de libage 

semelle σmoy 

)2m/t( 

Q 

(t/ml) 

M0 

(𝑡.𝑚) 

Aapp 

)2cm( 

Aadapté 

)2cm( 

Atrav 

)2cm( 

Aadapté 

)2cm( 

1S 

(FileB) 

22.5 22.5 64.8 17.38 4T16+6T14 

A = 17.28 cm² 

 

39.43 4T25+6T20 

A = 38.48cm² 

2S 

(File B) 

23.4 35.1 77.39 20.54 6T16+3T20 

cm² 21.49A =  

45.85 6T25+6T20 

A = 48.3 cm² 

3S 

(File E) 

21.5 21.5 47.401 12.54 4T14+3T16 

A = 12.19 cm² 

27.86 6T16+5T20 

A = 27.77 cm² 

4S 

(File 2) 

24 36 103.68 27.91 6T16+5T20 

A = 27.77 cm² 

63.68 10T25 + 5T20 = 
2cm 64.8 

 

 



de l'infrastructure Étude                                                                                    : Chapitre VIII 

 

 

157 
 

 

VIII.7.2. Semelle continue sous poteaux (semelle filante): 

Tableau VIII.7.5: les sollicitations appliquées sur les semelles sous poteaux 

 

On prend la semelle S2 comme exemple de calcul détaillé et les autres semelles seront 

résumées dans un tableau. 

 

 

 

 

 

 

Figure VIII.4: Schéma d’une semelle filante sous poteaux 

Semelle Combinaison Poteaux 

1P 2P 3P 4P 5P 6P 7P 8P 

2S 

 (File C) 

 

G + Q N (KN) 1029.02 816.77 406.09 818.4 1031.21 617.84 577.08 / 

M (KN.m) 2.84 1.46 0.165 1.43 2.83 7.35 4.66 / 

1,35 G +1,5 Q N (KN) 1412.33 1119.32 554.74 1121.6 1415.13 847.64 790.22 / 

M (KN.m) 3.907 2.013 -0.228 1.978 3.905 10.124 6.431 / 

3S 

(File 3) 

 

G + Q N (KN) 1029.02 1214.74 1267.0

4 

1267.35 1216.77 1024.7

5 

299.2 298.8 

M (KN.m) 2.84 0.635 1.935 -1.31 -0.446 -2.61 -2.621 2.83 

1,35 G +1,5 Q N (KN) 1412.33 1667.66 1737.7

4 

1737.07 1670.32 1406.1

1 

409.25 408.51 

M (KN.m) 3.9 0.863 2.65 -1.755 -0.607 -3.599 -3.589 3.87 
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VIII.3.3.2.1. Dimensionnement: 

B ≥
Ns
L σsol

= 
529.641

22.4 × 25
= 0.946 m 

On prend: B = 150 cm 

 Rigidité : 

l

9
< ℎ <

l

6
⟹ 46.7 < ℎ < 70  

On prend : h = 60cm 

 Longueur élastique : 

le = √
4 EbI

k B

4

 

Avec : 

{
 
 

 
 I =

B hmoy
3

12
= 0.0065.92 m3

k = 4 Kg/cm2

B = 150 cm = 1.5m                                   
Eb = 32164.2 MPa                                  

⟹ le = 6.132 m 

Lmax = 4.20 <
π

2
le = 9.631⟹  Semelle 

rigide (répartition linéaire des contraintes) 

 Patin : 

{
e ≥ 6Φ + 6 cm
Φmin = 12 mm

 ⟹emin = 15 cm 

 Hauteur moyenne : 

hmoy = 
h + e

2
=
60 + 15

2
= 37.5 cm 

 Poids propre de la semelle et du 

remblai : 

Ps = hmoy ∙ γb ∙ B ∙ L = 31.50 t 

Pr = (h− hmoy)(B L − 6 b
2)ρsol = 147.39 t 

Donc :  

Qser = Ns+ Ps+ Pr =529.641+ 31.5+ 147.39 = 

708.53 t 

 

 Type de répartition : 

M = ∑Mi +∑Nixi 

M = 2.0735 + [(102.902 × 0.284) + (81.677 × 0.146) + (40.609 × 0.0165) + (81.84 × 0.143)

+ (103.121 × 0.283) + (61.784 × 0.735) + (57.708 × 0.466)] 

M = 157.08t 

Type de répartition : 

{
e0 =

Ms

Ns
= 0.04 cm                   

L

6
=
22.4

6
= 3.73 cm                              

⟹ e0 = 0.04cm  <
L

6
= 3.73 cm  ……Répartition trapézoïdale 

 Vérification des contraintes : 

σ3/4 =
Q

B L
(1 + 3

e0

L
) = 21.4t/m² < σsol = 25t/m²… ……. Condition vérifiée 

VIII.3.3.2.2. Calcul des armatures: 

 Sens transversal : on utilise la méthode des bielles 

AB = 
Ǹi(B − b)

8 dbσs
 

Avec: 

Ǹi = NT (1+ 3
e0
B
) 
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Ntu = 529.64 

Ǹi = 529.64 (1 + 3
0.04

150
) = 530.06 t 

Donc : 

AB =
530.06 × 104(150− 45)

800× (60− 0.05) × 348
= 33.35 cm2 

Soit:7T25; As= 34.36 cm2 ; 𝐸𝑠𝑝𝑎𝑐𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡 = 15𝑐𝑚 

 Sens longitudinal : 

La semelle est calculée comme une poutre renversée chargée par la contrainte moyenne du sol. 

 

Figure VIII.5: Exemple de chargement de la semelle 

Avec: 

σmoy = 
NT
B L
(1 + 3

e0
L
) =

529.64

1.5 × 22.4
(1+ 3

0.04

22.4
) = 15.85 t/m2 

Ferraillage de la poutre de libage:  

Qu = σmoy ×B = 15.85 × 1.5 = 23.77 t/m 

 

Les Moments: 

M0 =
Qu. l²

8
 =
23.77 × 4.22

8
= 52.41 t.m 

Ma = 0.4M0 = 0.40 × 52.41 = 20.96 t. m 

Mt = 0.85M0 = 0.85 × 52.41 = 44.55 t.m 

Ferraillage sur appuis : 

μ =
Ma

b d2σbc
= 0.049 

μ = 0.049 < μultime = 0.392⟹ β = 0.975 

Aapp = 
Ma

β d σacier
= 13.73 cm2 

Choix : 9T14;  AS=13.85cm2 

 

Ferraillage en travée: 

μ =
Mt

b d2σbc
= 0.104 

μ = 0.104 < μultime = 0,392⟹ β = 0.945 

Atravé =  
Mt

β d σacier
= 30.11cm2 

Choix :10T20;  AS=31.42cm2
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Pour les autres cas les résultats sont résumés sur le tableau suivant: 

Tableau VIII.7.6: le dimensionnement et les vérifications des semelles continues sous poteaux 

 comb NT 

(t) 

MT 

(t.m) 

𝐞 =
𝐌𝐓
𝐍𝐓

 

(m) 

L 

(m) 

B 

(cm) 

h 

(cm) 

𝐥𝐦𝐚𝐱 

(cm) 

𝛑

𝟐
𝐥𝐞 

(m) 

hmoy 

(cm) 

𝐌𝐬 

(t.m) 

serQ 

(t) 

𝛔𝟑/𝟒 

(𝐭/𝐦²) 

3S 

)3File ( 

 

ELS 761.76 -0.16 0.002  

26.5 

 

150 

 

70 

 

480 

 

10.579 

 

42.5 

 

13.14 

 

966.964 

 

24.3 ELU 1045 0.17 0.002 

 

Tableau VIII.7.7.Ferraillage des semelles continues sous poteaux 

Semelle uN 

(t) 

iN 

(t) 

𝐀𝐁 

)
2

cm( 

𝐀𝐚𝐝𝐚𝐩𝐭é 

)
2

cm( 

𝐀𝐚𝐩𝐫 

)
2

cm( 

𝐀𝐚𝐝𝐚𝐩𝐭é  

)
2

cm( 

2S 

)CFile ( 

 

529.641 530.06       33.35 7T25 

A = 34.36cm² 

8.59 5T16 

A = 

10.05cm² 

3S 

)3File ( 

 

761.76 761.79 41.05 9T25 

A = 44.18cm² 

11.04 6T16 

A = 12.06 

cm² 

TableauVIII.7.8: ferraillage de la poutre de libage 

Semelle 𝛔𝐦𝐨𝐲 

)
2

t/m( 

Q 

(t/ml) 

𝐌𝟎 

(𝒕.𝒎) 

𝐀𝐚𝐩𝐩 

)
2

cm( 

𝐀𝐚𝐝𝐚𝐩𝐭é 

)
2

cm( 

𝐀𝐭𝐫𝐚𝐯 

)
2

cm( 

𝐀𝐚𝐝𝐚𝐩𝐭é 

)
2

cm( 

2S 

)CFile ( 

 

13.85 23.77 52.41 13.73 9T14 

A = 13.85 

cm² 

30.11 10T20 

A = 31.42 

cm² 

3S 

)3File ( 

 

24.3 51.32 147.798 27.98 6T16+5T20 

A = 27.77 

cm² 

62.27 10T25+5T20 

A = 64.8 

cm² 
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Figure VIII.7. Ferraillage de semelle continue sous murs voiles 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VIII.8. Ferraillage de semelle continue sous poteaux 
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B) lasemelle isolée sous poteau circulaire : 

VIII.8. Dimensionnement de la semelle: 

Calcul de la section du poteau circulaire : 

𝑺 = 𝝅 × (
𝒅

𝟐
) ² = 3.14 × (0.2)2 = 0.125𝑚² 

Calcul de la charge ultime NU : 

𝑁𝑠𝑒𝑟 = 𝑞𝑠𝑒𝑟 = 497.1𝐾𝑁 ;  𝑀𝑠𝑒𝑟 = 2.6 𝐾𝑁.𝑚  

𝜎𝑠𝑜𝑙 = 2.5 𝑏𝑎𝑟 = 250 𝐾𝑁  

𝑆 =
497.1

250
= 1.9𝑚² 

On adopte : S = 200 cm 

𝐴 = 𝐵 = √𝑆 = 1.41𝑚 = 141𝑐𝑚 

Redimensionner :(150x150) cm 

𝑎 = 𝑏 =
𝐵 − 𝐷

2
=
150− 40

2
= 55𝑐𝑚 

Puisque 𝐴 = 𝐵 → 𝑑𝐷 

La hauteur utile d : 𝑑𝐷 ≥
𝐴−𝐷

4
 

𝑑𝑎 ≥
150 − 40

4
= 27.5𝑐𝑚  →  d = 30 cm  

Alors : h = d + C 

Avec C ≥3 𝑐𝑚 ; on prend C = 5 cm. 

ℎ =  30 +  5 =  35 𝑐𝑚 

Le patin e :  

{
e ≥ 6Φ + 6 cm
Φmin = 12 mm

 ⟹emin = 15 cm 

Hauteur moyenne : 

hmoy = 
h + e

2
=
35 + 15

2
= 25 cm

Poids propre de la semelle et du remblai : 

Ps = hmoy ∙ γb ∙ A² = 25× 1.50² × 0.25 = 14.06KN 

Pr = (D − hmoy)(A
2 − D2)ρsol = (2 − 0.25)(1.50

2 −0.42) × 17 = 62.18KN 

Donc :  

Qser = Ns+ Ps+ Pr =497.1+ 14.06+ 62.18  

𝑄𝑠𝑒𝑟  = 573.34𝐾𝑁 

Type de répartition : 

{
e0 =

Ms

Ns
=
2.06×10²

497.1
= 0.52 cm                   

B

6
=
150

6
= 25 cm                              

⟹ e0 = 0.52cm  <
B

6
(Répartition trapézoïdale) 

 Vérification des contraintes : 

σmoy =
3𝜎1 + 𝜎2

4
≤ σsol   
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Avec :σ1 =
𝑁

𝑆
(1 +

6e0

A
)σ2 =

𝑁

𝑆
(1−

6e0

A
)              e =

M

N
 

 

Où : 

 N : effort vertical (ici NS=497.1 KN) 

  M : moment (ici MS=2.6 KN.m) 

 S: surface de la semelle (en m²) 

 A: dimension de la semelle dans la direction du moment (en m) 

 σsol : pression admissible du sol à l’ELS (en KN/m²) 

σ1 = 222𝐾𝑁/𝑚, σ2 = 217𝐾𝑁/𝑚 

σmoy = 219.5𝐾𝑁 𝑚⁄ ≤ σsol = 250 𝐾𝑁 𝑚⁄ ………………Condition vérifiée 

On adopte : Coffrage 150x150x35 

 

Ferraillage : 

Calcul des armatures:(à L’ELU) : 

Avec : Mu=3.5 KN.m ; Nu=680.4 KN 

{
e0 =

Ms

Ns
=

350

680.4
= 0.51 cm                   

D

6
=
40

6
= 6.67 cm                              

⟹ e0 = 0.5cm  <
B

6
(Répartition trapézoïdale) 

{
e0 = 0.65 cm                   

A

24
=
150

24
= 6.25 cm                              

⟹ e0 = 65cm  <
B

6
(Répartition trapézoïdale) 

On utilise la méthode des bielles 

La première direction : Lit inférieur (AA∥ B).  

Deuxième direction : Lit supérieur(AB∥ A). 

Les semelles carrées donc AA=AB 

𝐴𝐴 = 𝐴𝐵 =
𝑁𝑢(𝐵 − 𝐷)

8 × 𝑑𝐷 × 𝜎𝑠
=
680.4 × 10³(150 − 40)

8 × 30 × 348 × 10²
= 8.96𝑐𝑚² 

On adopte : 8T12 = (9,05cm2), Espacement : 20cm 
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Figure VIII.9. Ferraillage de semelle isolé 

VIII.9. Etude des Longrines : 

A) -Introduction : Le rôle de longrine est de relier les points d’appuis du bâtiment, à tout 

dispositif équivalant tendant à s’opposer au déplacement relatif de ces points d’appuis dans le 

plan horizontal.  

B) -Dimensionnement de longrine: Les dimensions minimales de la section transversale des 

longrines dans notre cas sont: 

 ● Site de catégorie S3→ (30 cm×30 cm) Donc la section de la longrine est: 

(B×h) = (30×30) 𝑐𝑚² Le choix de notre fondation nous oblige à utiliser les longrines pour la 

construction et assuré un chainage de base permettant la rigidité de l’ensemble des fondations. 

Le type de site est (meuble), donc pour résister à la traction sous l’action d’une force égale à: 

 F = (N/α) > 20 KN (d’après RPA 99 / version 2003) et comme notre zone est la zone 

sismique I d’où = 15 avec N présente la valeur maximale des charges verticales de gravité 

apportées par les points d’appuis solidaires α : C’est le coefficient fonction de la zone 

sismique et de la catégorie site considérée 
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Selon le RPA99/2003 on a: 

Site meuble (S3) ⇒ min (b× h) = (25× 30) cm2 

On prend: (b× h) = (30× 30) cm2 

VIII.3.4.2. Ferraillage: 

A = 
F

σs
 

Avec: 

 F= N/α ≥  20 KN 

 α = 15    (Zone I ; S3) 

 N = 1737.74KN 

On a: 

      𝐹 =  𝑁/𝛼 =
1737.74

15
= 115.84 ≥   20 𝐾𝑁…….Condition vérifiée. 

Au = 
F

σs
= 115.84 ×

10

348
=  3.32 cm2 

𝐀𝐦𝐢𝐧 = 𝟎.𝟔% 𝐛 × 𝐡 = 𝟓.𝟒 𝐜𝐦
𝟐 

As = max (Au ; Amin) = 5.40 cm
2 

On adopte: 4T14 ;As = 6.16 cm² 

Condition de non fragilité: 

𝐴𝑚𝑖𝑛  ≥  0, 23 × (
𝑓𝑡
𝑓𝑒
) ×  𝑏 × 𝑑  

𝐴𝑚𝑖𝑛  ≥  0,23 × (
2.1

400
)30× 27 =  0.97𝑐𝑚² 

𝐴𝑠  = 6.16𝑐𝑚² ≥  𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.97𝑐𝑚² …………… Condition vérifiée. 

L’espacement des cadres: 

L’espacement est inférieur à la min (20 cm, 15Ø) d’après RPA 99 / version 2003. 

𝑆𝑡 ≤min (20 cm, 15Ø) = min (20 cm, 21cm) ≤ 20cm 

Donc: 𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚 

Les armatures transversales: 

𝐴𝑡  =
𝐴𝑠
4
=
6.16

4
= 1.54𝑐𝑚² 

On choisit forfaitairement: 𝜙𝑡 =  8 𝑚𝑚. 

Condition des armatures transversales: 

 𝜙𝑡  ≥
1

3
 𝜙𝑙 → 

14

3
 

 8 𝑚𝑚 ≥  5 𝑚𝑚…..Condition vérifiée. 
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Schéma de ferraillage: 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VIII.10. Ferraillage de longrine



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Conclusion générale 
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Conclusion 

La réalisation de ce projet de fin d’études a représenté une opportunité concrète de mobiliser 

l’ensemble des compétences théoriques et pratiques acquises tout au long de notre formation. 

Elle nous a permis non seulement de consolider nos connaissances en conception et calcul des 

structures, mais aussi d'approfondir notre maîtrise des normes techniques et réglementaires en 

vigueur. 

L’évolution des outils numériques et la puissance croissante des logiciels de calcul ont 

profondément transformé les approches traditionnelles, en offrant une précision et une 

efficacité accrues dans la modélisation des structures complexes. L’usage de ces outils s’est 

révélé essentiel dans notre étude, notamment dans l’analyse sismique qui a conduit à 

l’adoption d’un système de contreventement mixte (voiles et portiques), garantissant une 

meilleure stabilité de l’ouvrage face aux sollicitations dynamiques. 

Par ailleurs, ce travail a mis en évidence l'importance d'une collaboration étroite entre les 

différents acteurs du projet, notamment l’ingénieur civil et l’architecte, dès les phases initiales 

de conception. Cette synergie est indispensable pour concilier les impératifs techniques, les 

contraintes économiques et les exigences de sécurité, en particulier dans les zones à risque 

sismique. 

En définitive, cette étude nous a permis de prendre conscience des enjeux réels liés à la 

conception d’un bâtiment de grande hauteur à usage mixte, et de proposer une solution 

structurelle à la fois fiable, optimisée et réaliste, répondant pleinement aux attentes 

fonctionnelles, sécuritaires et architecturales du projet. 
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