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Introduction générale

En cherchant à sestabiliser,
capacités pour construire des abris.Et
devenus des grands bâtimentset
d’infrastructures urbaines.

Afin de les réaliser,
exploitations et leurs réhabilitationsils
CIVIL, qui se base sur des techniques
aux besoins cet être humain dans lasociété,
et le respect de l’environnement.

L’analyse approfondie
intempéries et les phénomènesnaturels
l’ingénieur souvent aux mêmescauses
dispositions constructives ou lesmalfaçons
anarchiques.

Cependant, en exerçant
règlements en vigueur, à savoir lerèglement
(version2003)et les règlements du(version2003)et les règlements du
91modifiée99 ,et aussi on doit tenir àce
à ramener une stabilité et unerésistance
des usagés pendant et après laréalisation
réussite de nos projet.

Pour notre étude dela
contreventement mixte , En plus ducalcul
premiers chapitres, la structure estsoumise
reproduites par un spectre de réponsetiré

stabiliser, l’être humain a amélioré ses
Et avec ses ambitions ces abris sont
et ouvrages de constructions et

s’occuper de leurs conceptions,
ils ont crées le domaine du GENIE

pour assurer une gestion répondante
société,tout en garantissant sa sécurité

des ouvrages touchés par les
naturelsparticulièrement le séisme renvoie
causesprincipales, qui sont les mauvaises

malfaçons d’exécutions généralement

ce métier nous devons appliquer les
règlementpara sismique Algérien RPA

béton aux états limites BAELbéton aux états limites BAEL
ceque nos calculs soit d’une manière

résistanceaux éléments structuraux ,la sûreté
réalisation,pour le but final qui est la

la structure (R+9avec Sous-sol) à
calculstatique qui fait l’objet des trois

soumiseaux actions sismiques qui sont
tiré
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PRÉSENTATION DE L ’OUVRAGE PRÉ DIMENSIONNEMENTPRÉSENTATION DE L ’OUVRAGE ET PRÉ DIMENSIONNEMENT

Le projet à étudier, comme tout ouvrage de génie civil doit être calculé de façon à assurer la stabilité 
de l’ouvrage et la sécurité des usagers pendant et après la réalisation avec un cout optimal. Pour cela, nos 
calculs seront vérifiés aux  RPA(version 2003) , le BAEL91 modifié 99. et le CBA 93.                               

1 - PRÉSENTATION DE L ’OUVRAGE :

L’ouvrage qui nous à été confié par un bureau d’étude consiste au calcul d’un immeuble composée  d’un 
sous sol , d’un rezde chaussé à usage commercial, 2 étages de  service et de 7 étages à usage d’habitation,.
Selon Cet ouvrage implantée à T-O est classée selon le RPA 99 (modifier en 2003) comme étant une zone 
de moyenne sismicité (Zone II-a) et groupe d’usage 2.

2- L’étude  géotechnique du sol:

Les essais réalisés par le laboratoire géotechnique spécialisé ont évalué
• Contrainte admissible deσ = 2.24 bars situé à une profondeur de 2.5 m.• Contrainte admissible deσsol = 2.24 bars situé à une profondeur de 2.5 m.
• Site meuble. 
Pour plus de détaille voire ANNEXE (1)         

3- Caractéristiques de l’ouvrage
3-A Caractéristiques géométriques : voir plans d’architecture
Cet ouvrage  est composée :
→→→→D’ un sous sol  à usage commercial
→→→→ D’un (01) RDC à usage de service..
→→→→ D’un (02) étage  à usage de service..
→→→→ De sept (07) étages à usage d’habitation.
→→→→ D’une (01) cage d’escalier.
→→→→ D’une (01) cage d’ascenseur.

-En plan :  - Longueur totale du bâtiment:…........................................
- Largeur totale du bâtiment:……………….…….……....

-En élévation: - Hauteur totale du bâtiment:…………..……….….…..
- Hauteur de sous sol et du RDC……………………. 
- Hauteur d’étages courants et de service
-Hauteur de l’acrotère………………………………… 

3-B- Eléments constitutifs de l’ouvrage :
-Ossaturemixte contreventée par des portiques  et des voiles travaillant conjointement     -Ossaturemixte contreventée par des portiques  et des voiles travaillant conjointement     
-Planchers
-Escaliers
-Console
- Cage d’ascenseur
-Remplissage (maçonnerie)

Murs extérieurs
Murs intérieurs

- Revêtements
- Acrotère :
- Fondations

4- Caractéristiques mécaniques des matériaux :

4-A- Béton :Le béton est un mélange hydraulique (ciment), de granulat (sable, gravier), d’eau de gâchage 
et adjuvants.Il  présente des résistances à la compression assez élevées, mais sa résistance à la traction est 
faible, de l’ordre 1/10 de sa résistance en compréssion.de plus, le béton a un comportement fragile.
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Le projet à étudier, comme tout ouvrage de génie civil doit être calculé de façon à assurer la stabilité 
de l’ouvrage et la sécurité des usagers pendant et après la réalisation avec un cout optimal. Pour cela, nos 
calculs seront vérifiés aux  RPA(version 2003) , le BAEL91 modifié 99. et le CBA 93.                               

L’ouvrage qui nous à été confié par un bureau d’étude consiste au calcul d’un immeuble composée  d’un 
de chaussé à usage commercial, 2 étages de  service et de 7 étages à usage d’habitation,.

O est classée selon le RPA 99 (modifier en 2003) comme étant une zone 

Les essais réalisés par le laboratoire géotechnique spécialisé ont évalué:
= 2.24 bars situé à une profondeur de 2.5 m.= 2.24 bars situé à une profondeur de 2.5 m.

voir plans d’architecture

:…........................................21.57 m 
:……………….…….……....16.30 m

:…………..……….….…..31.62 m
……………………. 04.08 m

Hauteur d’étages courants et de service:………..…. 03.06 m
Hauteur de l’acrotère………………………………… 0.60 m

mixte contreventée par des portiques  et des voiles travaillant conjointement     
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mixte contreventée par des portiques  et des voiles travaillant conjointement     

Le béton est un mélange hydraulique (ciment), de granulat (sable, gravier), d’eau de gâchage 
.Il  présente des résistances à la compression assez élevées, mais sa résistance à la traction est 

faible, de l’ordre 1/10 de sa résistance en compréssion.de plus, le béton a un comportement fragile.
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�Résistance caractéristique du béton à la compression
Le béton est défini par sa résistance caractéristique à la compression à 28 jours d’âge noté (f
sollicitation s’exerce sur un béton d’âge < 28 jours .sa résistance à la compression est calculée comme suit

- Pour des résistances fc28 ≤ 40 Mpa → (ART A.2.1.11, BAEL 91)

Cfj= [j  ⁄ (4,76 + 0,83j)] × fc28 ……..si j ≤
Cfj = 1,1 fc28 …………………......... si j > 60jours

-Pour des résistances fc28 > 40 Mpa → (ART A.2.1.11, BAEL 91) 
Cfj = [j ⁄  (1,40 + 0 ,95j)] × fc28……..si j 
Cfj = fc28……………………………. si j > 28 jours

-Pour des résistances fc28 = 25 Mpa

�Résistance caractéristique du béton à la traction
La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours, notée 
relations:  f = 0, 6 + 0, 06 f ……………    si frelations:  f tj = 0, 6 + 0, 06 fcj……………    si fc28

Ainsi pour notre cas on aura :
f tj = 0,6 +0,06 fcj

f t28= 0,6 + 0,06 fc28

f t28= 0,6 + 0,06 × 25 = 2,1 MPa

� Module de déformation longitudinale  du béton
•Module de déformation longitudinale instantanée du béton
pour les calculs sous chargement vertical de durée inferieure à 24 heures.
Eij = 11000 3 √fcj (MPA).         (ART A.2.1.21, BAEL 91).
Pour fc28=25 MPA.                 On a: Ei28 =32164.2 MPA.

•Module de déformation longitudinale différé du béton
(cas courant) .On utilise le module différé qui prend en compte  les déformations de fluage du béton 
Celles-représentant approximativement deux fois les déformations instantanées. 
Le module de Young différé du béton dépend de la résistance caractéristique à la compression du 
béton :    Evj = 3700(fcj)1/3………... si fc28  

Pour notre cas :    Evj= 3700(fcj)1/3 = Ev28

Ev28 = 3700(25)1/3 = 10818, 86563MPa.

� Module de déformation transversale:

18

� Module de déformation transversale:
Le module d’élasticité transversale G caractérise la déformation du matériau sous l’effet de   tranchant. 
Il est donné par la relation suivante :   G = E / 2(1 + ν

Avec : E : Module de Young (module d’élasticité)
ν : Cœfficient de poisson 

� Coefficient de poisson : 
C’est le rapport entre la déformation relative transversale(

ν = ∆d / d
∆L / L

Il est pris égal à : ν =0 :   à l’ELU, pour le calcul des sollicitations. (ART
ν =  0,2:  à à l’ELS, pour le calcul des déformations

�Fluage de béton:
Sous chargement constant, la déformation de béton augmente continuellement avec le temps.  Pour le béton, 
les déformations de fluage sont loin d’être négligeable puisqu’elles peuvent représenter jusqu’à trois fois les 
déformations instantanées,         Ev = E = 3.Ei

ET PRÉ DIMENSIONNEMENT DES ÉLÉMENTS

Résistance caractéristique du béton à la compression:   
Le béton est défini par sa résistance caractéristique à la compression à 28 jours d’âge noté (fc28).Lorsque la 
sollicitation s’exerce sur un béton d’âge < 28 jours .sa résistance à la compression est calculée comme suit:

(ART A.2.1.11, BAEL 91)

……..si j ≤ 60 jours 
…………………......... si j > 60jours

(ART A.2.1.11, BAEL 91) 
……..si j ≤ 28 jours    

……………………………. si j > 28 jours

Résistance caractéristique du béton à la traction:
La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours, notée f tj est conventionnellement définie par les 

≤ 60MPa (Art A.2.1. 12, BAEL 91)c28 ≤ 60MPa (Art A.2.1. 12, BAEL 91)

Module de déformation longitudinale  du béton:
Module de déformation longitudinale instantanée du béton: Le module instantané est utilisé 

pour les calculs sous chargement vertical de durée inferieure à 24 heures.
(MPA).         (ART A.2.1.21, BAEL 91).

: Ei28 =32164.2 MPA.

Module de déformation longitudinale différé du béton: Pour des chargements de longue durée 
(cas courant) .On utilise le module différé qui prend en compte  les déformations de fluage du béton 

représentant approximativement deux fois les déformations instantanées. 
Le module de Young différé du béton dépend de la résistance caractéristique à la compression du 

c28  ≤ 60MPa (Art -2.1, 2, BAEL91)

v28 = 3700(fc28)1/3

= 10818, 86563MPa.

Le module d’élasticité transversale G caractérise la déformation du matériau sous l’effet de   tranchant. 
G = E / 2(1 + ν) (MPa)

: Module de Young (module d’élasticité)

C’est le rapport entre la déformation relative transversale(∆d/d) et la déformation relative longitudinale(∆l/l )

:   à l’ELU, pour le calcul des sollicitations. (ART-2.1.3, BAEL 91).
l’ELS, pour le calcul des déformations. (ART-2.1.3, BAEL 91).

Sous chargement constant, la déformation de béton augmente continuellement avec le temps.  Pour le béton, 
les déformations de fluage sont loin d’être négligeable puisqu’elles peuvent représenter jusqu’à trois fois les 



PRÉSENTATION DE L ’OUVRAGE ET PRÉ DIMENSIONNEMENT

� Phénomène de retrait :
Après coulage, une pièce de béton conservée à l’air tend à se raccourcir, ceci est dû à l’évaporation de l’eau 
non liée avec le ciment et peut entraîner des déformations de l’ordre de 1,5
l’environnement.   
La principale conséquence du retrait est l’apparition de contraintes internes de traction, la contrainte dont la 
valeur peut facilement dépasser la limite de fissuration.
Pour se protéger des désordres liés au retrait, on adoptera les dispositifs constructifs suivants
- Utiliser des bétons à faible chaleur d’hydratation
- Maintenir les parements en ambiance humide après coulage
- Disposer les armatures de peaux de faible espacement pour bien répartir les fissures de retraits
- Eviter de raccorder des pièces de tailles très différentes
- Utiliser des adjuvants limitant les effets du retrait.

�Dilatation thermique :
Le coefficient de dilatation du béton vaut 9×10-6 à 12×10-6

béton armé.
Une variation de température peut entraîner des contraintes internes de traction qui engendrent ensuite une 
dilatation.dilatation.
Pour éviter ces  désordres, on placera régulièrement sur les éléments (dalle, voile de façade) ou bâtiment de 
grandes dimensions des joints de dilatation espacés de 25m à 50m selon la région

� Etat limite de contrainte de béton :
Un état limite est un état particulier au-delà duquel une structure cesse de remplir les fonctions pour les quelles 
elle a été conçue. Ils sont classés en états  limites ultimes et états limites de services.

*  Les états limites ultimes (E.L.U) :           
Ils sont associes à l’effondrement de la structure, ou à d’autres formes de ruine structurale qui peuvent 

mettre en danger la sécurité des personnes.
Pour les calculs à L’.E.L.U, le diagramme réel de déformations de béton a la compression (
Le raccourcissement maximal du béton est limité à 3.5 ‰
Pour  ԑbc1 ≤ 2‰  on applique la lois deHooke   γbc=Eb x ԑ
Eb : module de young
La valeur de calcul de la résistance à la compression du béton 
ou  fbu : est la contrainte admissible du béton à la compression.

γb : est le coefficient de sécurité      1.5 situation durable «
1.15 situation  accidentelle

θ : est le coefficient de la durée d’application de la combinaison d’action   θ : est le coefficient de la durée d’application de la combinaison d’action   
1  si la durée d’application  est > 24h

θ 0.9  si la durée d’application  est entre  1h et  24h
0.85  si la durée d’application  est <1h 

Pour   fc28= 25 MPa :     γb=1.5   : θ =1 ; on aura fbu=14.2MPa

Figure 1 : Diagramme de calcul contrainte -déformation du béton à L’E.L.U.
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Après coulage, une pièce de béton conservée à l’air tend à se raccourcir, ceci est dû à l’évaporation de l’eau 
non liée avec le ciment et peut entraîner des déformations de l’ordre de 1,5×10-4 à 5×10-4 selon l’humidité de 

La principale conséquence du retrait est l’apparition de contraintes internes de traction, la contrainte dont la 

Pour se protéger des désordres liés au retrait, on adoptera les dispositifs constructifs suivants:

Maintenir les parements en ambiance humide après coulage
Disposer les armatures de peaux de faible espacement pour bien répartir les fissures de retraits

et on adoptera une valeur forfaitaire de 10-5 pour le 

Une variation de température peut entraîner des contraintes internes de traction qui engendrent ensuite une 

00

Pour éviter ces  désordres, on placera régulièrement sur les éléments (dalle, voile de façade) ou bâtiment de 
dilatation espacés de 25m à 50m selon la région.

delà duquel une structure cesse de remplir les fonctions pour les quelles 
elle a été conçue. Ils sont classés en états  limites ultimes et états limites de services.

Ils sont associes à l’effondrement de la structure, ou à d’autres formes de ruine structurale qui peuvent 

Pour les calculs à L’.E.L.U, le diagramme réel de déformations de béton a la compression (ԑbc1) figure I-2

x ԑbc

La valeur de calcul de la résistance à la compression du béton fbu est donnée par :fbu = 0,85.fcj/ θ.γb MPa
est la contrainte admissible du béton à la compression.

est le coefficient de sécurité      1.5 situation durable «courante »
1.15 situation  accidentelle

: est le coefficient de la durée d’application de la combinaison d’action   

19

: est le coefficient de la durée d’application de la combinaison d’action   

0.9  si la durée d’application  est entre  1h et  24h

=14.2MPa

déformation du béton à L’E.L.U.
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* Les états limites de service (E.L.S) :
Correspondent aux états au-delà desquels les critères d’exploitation spécifiés ne sont plus satisfaits. 
(Déformations et flèches ou vibrations…).
Les déformations nécessaires pour atteindre L’E.L.S sont relativement faibles et on suppose donc que le 
béton reste dans le domaine élastique, on adopte donc la loi de Hooke de l’élasticité pour décrire le 
comportement du béton à L’ E.L.S avec; pour des charges de longue durée  
mécanique du béton tendu est négligée  (Art -4.5. 
de plus, on adopte en général une valeur forfaitaire pour le module de Young du béton égal à 
l’acier (Eb =13333MPa).

Figure 2 : Diagramme de calcul contrainte 

�Poids volumique de béton : Le poids volumique de béton est de l’ordre de
- 2300 à 2400 daN/m3 s’il n’est pas armé.
- 2500 daN/m3 s’il est armé.

4-B): Acier : 
Les aciers sont des alliages de fer et de carbone, le pourcentage de carbone variant entre 
présente une très bonne résistance à la traction et aussi à la compression, leur rôle et de
qui ne peuvent pas être repris par le béton, ils sont caractérisés par leur limite d’élasticité et leur module 
d’élasticité. 

�Types d’aciers: On distingue 4 types d’aciers pour armatures, du moins au plus écroui

•Les aciers doux :Ayant une valeur caractéristique de la limite élastique garantie de 
sont les ronds lisses ( ce type est interdit sur le marché)
•Les aciers durs, type I :Ayant une limite d’élasticité garantie de 
de14 ٪ Ce sont les aciers à haute adhérence de type I.
• Les aciers durs, type II :Ayant une limite d’élasticité garantie de 
de 12٪ Ce sont les aciers à haute adhérence de type II.
•Les aciers fortement écrouis: Ayant une limite d’élasticité garantie de 
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•Les aciers fortement écrouis: Ayant une limite d’élasticité garantie de 
rupture de 8 ٪Ces aciers sont utilisés pour fabriquer les treillis soudés et les fils sur bobines.

Tableau 1: Les caractéristiques des types d’aciers pour armatures

Type
D’acier Nomination Symbole

Limite
d’élasticité
Fe en MPa

Résistance
à la  

Aciers en
Barre 
Haute 

adhérence

feE400 HA 400

FeE500 HA 500

Aciers en
treillis
soudés

520(φ<6) TS 520

520(φ≥6) TS 520

PRÉ DIMENSIONNEMENT DES ÉLÉMENTS

delà desquels les critères d’exploitation spécifiés ne sont plus satisfaits. 

Les déformations nécessaires pour atteindre L’E.L.S sont relativement faibles et on suppose donc que le 
béton reste dans le domaine élastique, on adopte donc la loi de Hooke de l’élasticité pour décrire le 

; pour des charges de longue durée  E b= Evj et ν = 0,2. La résistance 
. 1, BAEL 91) 

de plus, on adopte en général une valeur forfaitaire pour le module de Young du béton égal à 1/15 de celle de 

: Diagramme de calcul contrainte -déformation du béton à l’E.L.S.

Le poids volumique de béton est de l’ordre de:

Les aciers sont des alliages de fer et de carbone, le pourcentage de carbone variant entre 0.08% et 1.67% .Il 
présente une très bonne résistance à la traction et aussi à la compression, leur rôle et dereprendre les efforts 
qui ne peuvent pas être repris par le béton, ils sont caractérisés par leur limite d’élasticité et leur module 

types d’aciers pour armatures, du moins au plus écroui:

Ayant une valeur caractéristique de la limite élastique garantie de 125 ou 235 MPa. Ce 
sont les ronds lisses ( ce type est interdit sur le marché)

Ayant une limite d’élasticité garantie de 400MPa et un allongement à la rupture 
Ce sont les aciers à haute adhérence de type I.

Ayant une limite d’élasticité garantie de 500MPa et un allongement à la rupture 
Ce sont les aciers à haute adhérence de type II.

Ayant une limite d’élasticité garantie de 500MPa et un allongement à la Ayant une limite d’élasticité garantie de 500MPa et un allongement à la 
Ces aciers sont utilisés pour fabriquer les treillis soudés et les fils sur bobines.

: Les caractéristiques des types d’aciers pour armatures

Résistance
à la  Rupture

(MPa)

Allongement
relatif à la

Rupture [‰]

Coefficient
de

scellement
ΨΨΨΨ

Coefficient
de

fissuration
ᶯ

480 14% 1.5 1.6

550 12% 1.5 1.6

550 8% 1 1.3

550 8% 1.5 1.6
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� Module d’élasticité :
A L’E.L.S on suppose que les aciers travaillent dans le domaine élastique. 

-On utilise donc la loi de Hooke de l’élasticité, on adopte une valeur de module de Young. 
Le module d’élasticité longitudinal Es est pris égal à : Es=2.10

�Contrainte limite des aciers :

* Contrainte limite ultime:  σσσσ s = fsu = fe / γs (Art A.4.3, 2, BAEL 91) 

γs: Coefficient de sécurité partiel qui est égal à:     γs
γs

Figure 3 : Diagramme de calcul contrainte –

Zone AB : domaine élastique linéaire
Zone BC : domaine plastique 
Zone CD : domaine de raffermissement (protection)
Zone DE : domaine de striction (rétrécissement) rupture 
On distingue deux cas :      Si    εs ≤ εse → σs= E

Si   εse ≤ ≤  10‰    →

* Contrainte limite de service : Dans L’E.L.S on suppose que
- L’acier reste dans son domaine élastique.
- On limite la contrainte dans les barres d’aciers afin de réduire le risque d’apparition des fissures dans        

le béton.   
La contrainte limite de service de l’acier est :

= fe……………………………….Fissuration peu nuisible (sσ
= min {2/3 fe ; 110 }…………… ..Fissuration préjudiciable. (
= min 0,8{0,5 fe ; 90 }.................... Fissuration  très préjudiciable .(

Figure 4 : Diagramme de calcul contrainte –déformation de l’acier à L’E.L.S

sσ
sσ
sσ
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A L’E.L.S on suppose que les aciers travaillent dans le domaine élastique. 
On utilise donc la loi de Hooke de l’élasticité, on adopte une valeur de module de Young. 

Es=2.105 MPa.  (Art -2.2.1, BAEL 91).

(Art A.4.3, 2, BAEL 91) 

= 1, 15 → Situation courante.       
= 1,00→ Situation accidentelle.

00

déformation de l’acier à L’E.L.U

domaine de raffermissement (protection)
domaine de striction (rétrécissement) rupture 

= Es εs

σs =fs / γs

Dans L’E.L.S on suppose que:

On limite la contrainte dans les barres d’aciers afin de réduire le risque d’apparition des fissures dans        

……………………………….Fissuration peu nuisible (Art.A.4.5.32 BAEL 91).

21

; 110 }…………… ..Fissuration préjudiciable. (Art.A.5.34 BAEL 91). 
; 90 }.................... Fissuration  très préjudiciable .(Art.A.5.34 BAEL 91).

déformation de l’acier à L’E.L.S
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�Contrainte limite de cisaillement : Elle est donnée par la formule

Fissuration peu nuisible :

Fissuration préjudiciable

�Protection des armatures : 

Pour éviter les problèmes de corrosion des aciers, il est nécessaire de les enrober par une épaisseur de 
béton suffisante qui dépend des conditions d’exploitation de l’ouvrage.
On adopte les valeurs suivantes (: Art A-7.2 /BAEL91 
- 5cm : → Pour les ouvrages exposés à la mer, aux embruns ou aux atmosphères très agressives  
(industrie chimique).   
- 3cm: → Pour les parois soumises à des actions agressives ou à des intempéries ou des condensations.

b
γ

c28
f0.15

min
u

τ

,
γ

f0.2
minτ

b

c28
u





 ×

=



 ×=

- 3cm: → Pour les parois soumises à des actions agressives ou à des intempéries ou des condensations.
- 1cm : → Pour les parois situées dans un local couvert et clos et qui ne sont pas exposées aux 
condensations.

En outre l’enrobage de chaque armature est au moins égal à son diamètre si elle est isolée, ou à la largeur 
de paquet dont elle fait partie (A-7.2, 4) afin de permettre le passage de l’aiguille vibrante, il convient de 
laisser des espacements d’au moins 5cm (A-7.2, 8). 
Dans notre cas on prend :

C = 3pour les éléments exposés aux intempéries.
C = 2pour les éléments intérieurs.

� Diamètre maximal des aciers :
Pour les dalles et les voiles d’épaisseur h, afin d’améliorer l’adhérence acier
des aciers longitudinaux à : Фl ≤ h /10.
Pour les poutres de hauteur h on limite le diamètre des aciers transversaux à
tq b0: Largeur de l’âme.

� Système de coffrage :
On opte pour un coffrage métallique dans le but de limiter le temps d’exécution pour les voiles et un 
coffrage classique en bois pour les portiques. 
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ET PRÉ DIMENSIONNEMENT DES ÉLÉMENTS

Elle est donnée par la formule: Art  A.5.1.1/BAEL91 modifié 99).

Pour éviter les problèmes de corrosion des aciers, il est nécessaire de les enrober par une épaisseur de 
béton suffisante qui dépend des conditions d’exploitation de l’ouvrage.

/BAEL91 modifié 99).
 Pour les ouvrages exposés à la mer, aux embruns ou aux atmosphères très agressives  

 Pour les parois soumises à des actions agressives ou à des intempéries ou des condensations.

F.T.Pou   P F.MPa4,c28

N P. F.MPa5,

→






→




 Pour les parois soumises à des actions agressives ou à des intempéries ou des condensations.
 Pour les parois situées dans un local couvert et clos et qui ne sont pas exposées aux 

En outre l’enrobage de chaque armature est au moins égal à son diamètre si elle est isolée, ou à la largeur 
7.2, 4) afin de permettre le passage de l’aiguille vibrante, il convient de 

7.2, 8). 

pour les éléments exposés aux intempéries.

Pour les dalles et les voiles d’épaisseur h, afin d’améliorer l’adhérence acier-béton, on limite le diamètre 

Pour les poutres de hauteur h on limite le diamètre des aciers transversaux à:Фt ≤ min (h /35 ; Фl ; b0 / 10). 

On opte pour un coffrage métallique dans le but de limiter le temps d’exécution pour les voiles et un 
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5- PRÉ DIMENSIONNEMENT DES ÉLÉMENTS

A- PLANCHERS :

Le  plancher est un élément de structure horizontalqui sépare deux niveaux et a pour fonction de
•Résister: les planchers sont supposés être infiniment rigides dans le plan horizontal, ils doivent supporter 
leur poids propre et les surcharges du niveau et de transmettre ces charges aux poutres qui les transmettent a 
leurs tours aux poteaux puis aux fondations.
•Assurer l’isolation thermique et phonique entre les différents niveaux. 
•Assurer l’étanchéité à l’eau et à l’humidité.
•Protéger contre les incendies.
•Participer à la résistance des murs et des ossatures aux efforts horizontaux.

Dans notre bâtiment nous avons un seul type de planchers : Plancher en corps creux qui est porté par des 
poutrelles qui assurent la transmission des charges aux éléments horizontaux (poutres) et ensuite aux 
éléments verticaux (poteaux).

A-1) Plancher en corps creux :
Il s’agit de planchers constitués de corps creux posés sur des poutrelles pré fabriquées, le tout complété par 
une dalle de compression, ferraillée par un treillis soudé dont les dimensions des mailles ne dépassent pas
*20 cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles
*30 cm pour les armatures parallèles aux poutrelles.
Le dimensionnement du plancher à corps creux est donné par la formule suivante

ht≥ (Lmax/22.5)………… (Art B 6-8-423/BAEL91 modifié
Lmax : étant la longueur maximale entre nus d’appuis dans le sens considéré.  
ht: épaisseur de la dalle. 
On a : Lmax= 490 - 25 = 465 cm.
D’où : ht = 465 /22.5 = 20.66 cm. 

→On optera pour  un plancher de hauteur21 cm, soit (16 +5) cm.

1_Poutrelle    
2_Corps creux   
3_Treillis soudé
4_Dalle de compression

Figure 5 Coupe transversale du plancher

A-2) Dalle pleine :
Le pré dimensionnement d’une dalle pleine dépend des conditions essentielles  de résistance  et d’utilisation.

Condition de résistance à la flexion :
L’épaisseur de la dalle des balcons est donnée par la formule

L0 : portée libre.  
e : épaisseur de la dalle.
L0 = 1.40m 
e≥  1.40/10 =0.140m =14 cm

→→→→ On adoptera une épaisseur de15 cm.

C
H

A
P

IT
R

E
I

DIMENSIONNEMENT DES ÉLÉMENTS

qui sépare deux niveaux et a pour fonction de:
: les planchers sont supposés être infiniment rigides dans le plan horizontal, ils doivent supporter 

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

Assurer l’isolation thermique et phonique entre les différents niveaux. 

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

Dans notre bâtiment nous avons un seul type de planchers : Plancher en corps creux qui est porté par des 
poutrelles qui assurent la transmission des charges aux éléments horizontaux (poutres) et ensuite aux 

00

Il s’agit de planchers constitués de corps creux posés sur des poutrelles pré fabriquées, le tout complété par 
, ferraillée par un treillis soudé dont les dimensions des mailles ne dépassent pas:

;

Le dimensionnement du plancher à corps creux est donné par la formule suivante: 
modifié99).

: étant la longueur maximale entre nus d’appuis dans le sens considéré.  

(16 +5) cm.

1_Poutrelle    
2_Corps creux   
3_Treillis soudé
4_Dalle de compression
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Figure 5 Coupe transversale du plancher

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

L’épaisseur de la dalle des balcons est donnée par la formule: e ≥ L0 /10   

2 1
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B - LES POUTRES :

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé
charges et  surcharges des planchers aux éléments verticaux (poteaux, voiles).Elles assurent aussi la 
fonction de chainage des éléments. 
Les dimensions transversales de la section rectangulaire de la poutre
longueur b doivent répondre aux conditions suivantes

L / 15 ≤ ht ≤ L / 10 (Art A.4.14 BAEL 91)
0,4 ht ≤ b ≤ 0,7 ht
H : la hauteur de la poutre.
B : largeur de la poutre.
L : étant l’entre axe de la plus grande travée considérée.

Par ailleurs l’article 7.5.1 du RPA exige les conditions telles que
h  ≥ 30 cm
b  ≥  20 cm
h ≤  4
bb

B-1)  poutres principales : Sachant que  Lmax = 490 
465/ 15 ≤ ht ≤ 465 / 10 ce qui donne  31 ≤
Par mesure de sécurité, on prend:  ht = 40 cm
Par conséquent, la largeur b sera:    0,4 ht  

→→→→ On prend :b = 30cm.
B-2) poutres secondaires :Sachant que  Lmax = 475

L/15 = 30 cm     ;     L/10 = 45.0 cm
Donc  30  ≤ ht ≤ 45        
Par mesure de sécurité, on prend  ht = 40 cm
La largeur b sera donc : 0,4 ht  ≤  b ≤  0,7 ht

→→→→ On prend :b = 30 cm.
On remarque bien que les conditions imposées par le RPA99 sont toutes vérifiées,  

C) LES VOILES :
Les voiles sont des éléments rigides en béton armé destinés, d’une part à assurer la stabilité de 

l’ouvrage sous l’effet des charges horizontales, d’autre part à reprendre une partie des charges verticales. 
Selon le RPA 99 modifié 2003, Art 7.7.1; les éléments considérés comme voiles doivent satisfaire la 
condition suivante:  L ≥ 4 ep

Avec ep : épaisseur des voiles                                      
L : portée min des voiles.    

L’épaisseur doit être déterminée en fonction de la hauteur  libre d’étage 
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extrémités, avec un minimum de 15 cm.                
Pour l’ étage courant et l’étage de servicehe = h
Pour Le RDC : he =   hRDC- edalle = 408-21 = 387 cm, donc e 
on adoptera une épaisseur de20 cm pour tous les voiles.

PRÉ DIMENSIONNEMENT DES ÉLÉMENTS

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé; qui assurent la transmission des 
charges et  surcharges des planchers aux éléments verticaux (poteaux, voiles).Elles assurent aussi la 

Les dimensions transversales de la section rectangulaire de la poutre;à savoir la hauteur totale ht et la 
longueur b doivent répondre aux conditions suivantes:

(Art A.4.14 BAEL 91)

: étant l’entre axe de la plus grande travée considérée.
Par ailleurs l’article 7.5.1 du RPA exige les conditions telles que:

= 490 - 25 = 465 cm.
 465 / 10 ce qui donne  31 ≤ ht ≤ 46.5

ht = 40 cm
:    0,4 ht  ≤  b ≤  0,7 ht

= 475-25 = 450 cm.

ht = 40 cm
≤ ≤  0,7 ht

On remarque bien que les conditions imposées par le RPA99 sont toutes vérifiées,  

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé destinés, d’une part à assurer la stabilité de 
l’ouvrage sous l’effet des charges horizontales, d’autre part à reprendre une partie des charges verticales. 

; les éléments considérés comme voiles doivent satisfaire la 

: épaisseur des voiles                                      

L’épaisseur doit être déterminée en fonction de la hauteur  libre d’étage he et des conditions de rigidité   aux e

extrémités, avec un minimum de 15 cm.                
hétage- edalle= 306 – 21 =285 cm,  e ≥ 285/ 20 = 4.25 cm

21 = 387 cm, donc e ≥ 386/20   = 19.35 cm  
pour tous les voiles.



PRÉSENTATION DE L ’OUVRAGE ET PRÉ DIMENSIONNEMENT

Vérification du RPA :

Pour qu’un voile puisse assurer une fonction de contreventement, sa longueur L doit être au moins égale à 
quatre(4) fois son épaisseur. (ART 7.7.1)RPA99 VERSION 2003.

Lmin ≥ 4e
Lmin ≥ 4(0.20)            → condition vérifiée.

•L’ouvrage sera implanté à Tizi ouzouzone de moyenne sismicité (
•L’épaisseur minimale exigée est de 15 cm.
e = 20 cm ≥ emin = 15 cm    condition vérifiée

Figure 6.coupe de voile en élévation

D- LES POTEAUX :
D-1)Définition 

Les poteaux sont des éléments verticaux  en béton armé dons la forme est généralement carrée; rectangulaire 
ou circulaire .Ils travails en flexion composé, et constituent les points d’appuis pour les poutres

Les poteaux sont pré dimensionnés à l état limite de service en compression simple en supposant que seul le 
béton reprend l’effort normal NS.tel que : Ns= G+Q
avec :Ns : effort normal repris par le poteau.

G : charge permanente.
Q : charge d’exploitation en tenant compte de la dégression des surcharges.

L’effort normal Ns sera déterminé à partir de la descente de charge en considérant le poteau le plus sollicité. 
Dans notre cas le poteau B2 est le plus sollicité. 
La section S est donnée par la formule suivante: S = Ns/
Avec :  σbc contrainte de compression admissible du béton égale à 15 Avec :  σbc contrainte de compression admissible du béton égale à 15 

Selon l’article (B8.4.1) de CBA93, tous en vérifiant les exigences du RPA. Pour un poteau rectangulaire de la 
zone IIa, on a :

min (b1, h1) ≥ 25 cm
min (b1, h1)  ≥ he / 20
1/4 ≤ (b1 /h1) ≤  4

Figure 7: Coupe de poteau en élévation
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DIMENSIONNEMENT DES ÉLÉMENTS

Pour qu’un voile puisse assurer une fonction de contreventement, sa longueur L doit être au moins égale à 
quatre(4) fois son épaisseur. (ART 7.7.1)RPA99 VERSION 2003.

zone de moyenne sismicité (IIa).

00

Les poteaux sont des éléments verticaux  en béton armé dons la forme est généralement carrée; rectangulaire 
ou circulaire .Ils travails en flexion composé, et constituent les points d’appuis pour les poutres; 

Les poteaux sont pré dimensionnés à l état limite de service en compression simple en supposant que seul le 

charge d’exploitation en tenant compte de la dégression des surcharges.
sera déterminé à partir de la descente de charge en considérant le poteau le plus sollicité. 

σbc

contrainte de compression admissible du béton égale à 15 MPa.

25

contrainte de compression admissible du béton égale à 15 MPa.

Selon l’article (B8.4.1) de CBA93, tous en vérifiant les exigences du RPA. Pour un poteau rectangulaire de la 

: Coupe de poteau en élévation
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D-2) Détermination des charges et surcharges :
Les poids volumiques des éléments constituants les planchers et les murs  ainsi que les surcharges

d’exploitation sont donnés par le DTR B.C.2.2.

�Charges permanentes :
Les poids volumiques des éléments constituants les planchers et les murs sont donnés par le 
B.C.2.2[2] . Donc pour les surcharges d’exploitations.

� Plancher  en corps creux de la terrasse non accessible 

N° Composition Epaisseur (cm)
1 Couche de gravier roulé (15/25) 5
2 Etanchéité multicouches 2
3 Forme de pente en béton 8
4 Feuille de ployage -
5 Isolation thermique (liège) 4
6 Feuille de polyane -

•Dalle pleine de console 

• Dalle pleine

6 Feuille de polyane -
7 Plancher  en corps creux 16+5
8 Enduit  de plâtre 2

GPt1

N° Composition Epaisseur (cm)
1 Revêtement en carrelage     0,02
2 Mortier de pose                   0,03
3 Couche de sable                  0,02
4 Dalle pleine en béton armé 0,15
5 Enduit de ciment 0,02

GPt2=5.51 ( KN/m

26

N° Composition Epaisseur (cm)
1 Cloison en briques creuses 

8 trous y compris enduit 
10

2 Revêtement carreaux 
Grés-Cérame

1

3 Mortier de pose 3
4 Couche de sable 3
5 Dalle pleine en béton armé 15

6 Enduit plâtre 2
GPc1=6.35 ( KN/m

PRÉ DIMENSIONNEMENT DES ÉLÉMENTS

Les poids volumiques des éléments constituants les planchers et les murs  ainsi que les surcharges

Les poids volumiques des éléments constituants les planchers et les murs sont donnés par le DTR      
Donc pour les surcharges d’exploitations.

Plancher  en corps creux de la terrasse non accessible 

Epaisseur (cm) G (KN/m2)
1,00
0,12
2,00
0.01
0,16
0.01

Figure 8 : Coupe vertical du plancher

Figure 9 : Coupe vertical de la dalle                                                                                                         
pleine    

0.01
16+5 2,85

0,20

Pt1=6.35 (KN/m2)

G (KN/m2)
0,40
0,60
0,36
3,75
0,4

=5.51 ( KN/m2)

Figure 10: Coupe vertical de la
dalle pleine         

Epaisseur (cm) G (KN/m2)
1,00

0,20

0,66
0,54
3.75

0,20
=6.35 ( KN/m2)
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•Plancher  en corps creux étage courant

•Mur intérieur

N° Composition Epaisseur (cm)

1
Cloison en briques creuses 8 
trous y compris enduit 

10

2
Revêtement carreaux
Grés-Cérame

1

3 Mortier de pose 3
4 Couche de sable 3
5 Plancher  en corps creux 16+5
6 Enduit plâtre 2

GPc1=5.45 ( KN/m

N° Composition Epaisseur 

Remarque: La charge de la cloison intérieure (1 KN) est par mètre carré de 

•Mur extérieur

Remarque:La charge du mur extérieur  est par mètre carré de 

Surcharges d’exploitation

N° Composition Epaisseur 

1 Cloison en briques creuses 8 trous 10

2 Enduit de plâtre sur la face intérieur 2x2

N° Composition Epaisseur (cm) 

1 Enduit au mortier de ciment

2 Cloison en briques creuses 8 trous 10

3 Lame d’air 

4 Cloison en briques creuses 12 trous 15

5 Enduit de plâtre sur la face intérieur

Gme

� Surcharges d’exploitation
Plancher sous sol a usage locaux……………………….….  4 KN/m
Plancher  étage de service   …………………………..… 2.5 KN/m
Plancher étages courants a usage d’habitation ..………… 1.5 KN/m
Plancher terrasse non accessible   ………………..……....  1 KN/m
Escalier ………………………………………………..…  2.5 KN/m
Console  ……………………………………………..….   3.5 KN/m

D- 3) La descente de charge

On appelle descente de charges, le principe dedistribuer
structure d'un bâtiment.
On commence par le niveau le plus haut (charpente
jusqu'au niveau le plus bas (les fondations)
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DIMENSIONNEMENT DES ÉLÉMENTS

Figure 11 :Coupe vertical  du                      
plancher étage courant

(cm) G (KN/m2)

1,00

0,20

0,66
0,54
2,85
0,20

=5.45 ( KN/m2)

Epaisseur (cm) G (KN/m2)

00

Figure 12:Mur intérieur

La charge de la cloison intérieure (1 KN) est par mètre carré de surface horizontale

Figure 13 : Mur extérieur
La charge du mur extérieur  est par mètre carré de surface verticale.

Epaisseur (cm) G (KN/m2)

10 0,90

2x2 0,40

Gmi = 1,3 KN/m2

Epaisseur (cm) G (KN/m2)

3 0,54

10 0,90

5 -

15 1.30

2 0,20

Gme= 2,94 KN/m2

27

Plancher sous sol a usage locaux……………………….….  4 KN/m2

Plancher  étage de service   …………………………..… 2.5 KN/m2

Plancher étages courants a usage d’habitation ..………… 1.5 KN/m2

Plancher terrasse non accessible   ………………..……....  1 KN/m2

Escalier ………………………………………………..…  2.5 KN/m2

Console  ……………………………………………..….   3.5 KN/m2

distribuerles charges sur les différents éléments que compose la

ou toiture terrasse) et on descend au niveau Inférieur et cela

27
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�Surface d’influence :
Nos calculs seront effectués sur le poteau leplus

Surface du plancher revenant au poteau le plus sollicité
S nette= S1 + S2 + S3 + S4.
Snette= (2,075 +2.325)*(1.925+2.25) = 4.4 *4.175
S brut e =  4.65  * 4.425  = 20.576 m2

�Poids propre des éléments :
Plancher terrasse: PPt = Gpt x Snette= 6.35 x 18.37 = 
Plancher étage courant: PPC= Gpéc*Sbrute= 5.45 x 18.37 = 
Poutres :   Poutres principales : PPpp = 0.40 x 0.30 x (2.075+2.325)  x 25 =13.2 KN

Poutres secondaires :PPps= 0.40  x 0.30  x (2.25+1.925) x 25 = 12.525 KN                         
PP poutres = 13.2+12.525

Poteaux : Poteau du S-S et RDC : PPRDC = (0.25 x 0.25 x 4.08) x 25 =  
Poteaux d’étage courant :   PPétage c  =

Principe de calcul :Principe de calcul :
Avant de commencer le calcul de la descentede
niveau par niveau avec le sens de portée dela
poutres, etc...

Ensuite, on détermine les caractéristiquesdes
(épaisseur et nature), type de toiture (tuile,ardoise,
murs (briques, parpaing, béton). Ce sont lescharges
type d'utilisation des pièces (logements,circulation,
appliquer au plancher (en daN/m ou daN/m²). Ce
personnes et autres objets. On peut y inclure descloisons
Les règles du BAEL 99 exigent l’application de
s’applique aux bâtiments à grand nombred’étages
peuvent être considérées comme indépendantes.

La loi de dégression est :                                   
Q0 : surcharge d’exploitation à la terrasse.
Qi : surcharge d’exploitation de l’étage i (i = 1 à 9)
n: numéro de l’étage du haut vers le bas.
Qn : surcharge d’exploitation à l’étage « n» en tenant compte de la dégression des surcharges.

Surcharge d’exploitation :
Plancher terrasse : Q0 = 1 * 20.58 = 20.58 KN

  Q
n2

n3
QQ

n

1i
i0n

++= ∑
=
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Plancher terrasse : Q0 = 1 * 20.58 = 20.58 KN
Plancher étage courant: Q1= Q2 = ..........= Q7 =1.5 *
Plancher étage de service  Q8 = Q9 = QRDC = 2.5 x 20.58 =51.45KN
Plancher S-Sol:    Q10 = 4 x 20.58   =82.32 KN

9eme → Qo =  1*S brute = 1* 20.58 = 20.58 KN
8eme → Q1= Qo + Q1 = 20.58 +30.87 = 51.45 KN
7eme → Q2= Qo + 0,95 (Q1 + Q2) =20.58 + 0.95 (2x30.87)= 
6eme    → Q3= Qo + 0,90 (Q1 + Q2 + Q3) = 20.58 +0.9 (3x30.87)= 
5eme    → Q4= Qo + 0,85 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4) = 20.58 +0.85 (4x30.87) =
4eme    → Q5= Qo + 0,80 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5) =20.58 +0.80 (5x30.87)=
3eme   → Q6= Qo + 0,75 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5

2eme    → Q7= Qo + 0,714 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 

1er       → Q8= Qo + 0,68 (Q1 +Q2 +Q3 +Q4 +Q5 + Q
RDC → Q9= Q0+0,66(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+ Q8+ Q

=20.58+0.666(6x30.87+3x51.45) = 246.73 KN
S-SOL→ Q10= Q0+0,65(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+ Q8+ Q

=20.58+0.665(6x30.87+3x51.45+82.32) = 

PRÉ DIMENSIONNEMENT DES ÉLÉMENTS

plussollicité en compression(poteau E 3)
Surface du plancher revenant au poteau le plus sollicité: E3

= (2,075 +2.325)*(1.925+2.25) = 4.4 *4.175= 18.37  m² 

= 6.35 x 18.37 = 116.65 KN
= 5.45 x 18.37 = 100.12 KN

= 0.40 x 0.30 x (2.075+2.325)  x 25 =13.2 KN
= 0.40  x 0.30  x (2.25+1.925) x 25 = 12.525 KN                         

PP poutres = 13.2+12.525= 25.725 KN
= (0.25 x 0.25 x 4.08) x 25 =  6.375 KN
= (0.25 x 0.25 x 3.06) x 25 = 4.781 KN

de charges, il est nécessaire d'établir un principe de structure
la charpente et des planchers, les balcons, les poteaux, les

deséléments porteurs : Type de plancher, revêtement de sol
ardoise,possibilité de neige,...), cloisons, type et épaisseur de
chargespermanentes (en daN/m ou daN/m²) Puis, on définie le

circulation,bureaux,....) pour choisir les surcharges d'exploitation à
sont des charges qui prennent en compte les mobiliers, des

cloisonsqui peuvent être enlevées ou déplacées.
la dégression des surcharges d’exploitation. Cette dernière

d’étagesou de niveaux, ou les occupations des divers niveaux

: surcharge d’exploitation de l’étage i (i = 1 à 9)

» en tenant compte de la dégression des surcharges.

5. n Pour   =

=1.5 *20.58 =30.87 KN
= 2.5 x 20.58 =51.45KN

51.45 KN
) =20.58 + 0.95 (2x30.87)= 79.233 KN

) = 20.58 +0.9 (3x30.87)= 103.929 KN
) = 20.58 +0.85 (4x30.87) =125.538 KN

) =20.58 +0.80 (5x30.87)=144.06 KN
+ Q6) =20.58 +0.75 (6x30.87)=159.49 KN

5 + Q6 + Q7) =20.58 +0.71 (6x30.87+51.45 ) = 188.61 KN
+ Q6+Q7+Q8) =20.58 +0.68 (6x30.87+2x51.45) =216.50 KN

+0,66(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+ Q8+ QRDC)
246.73 KN

+0,65(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+ Q8+ QRDC+ QS-SOL) 
=20.58+0.665(6x30.87+3x51.45+82.32) = 301.185 KN
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NIV

Charges permanentes [KN] Charges 
permanentes   

[KN]

GPlancher GPot GPoutr Gtotale Gcumulée Qi

9 116.6 0 25.72 142.30 142.30 20.58

8 100.12 4.78 25.72 130.58 272.88 30.87

7 100.12 4.78 25.72 130.60 403.48 30.87

6 100.12 4.78 25.72 130.60 534.08 30.87

5 100.12 4.78 25.72 130.60 664.68 30.87

4 100.12 4.78 25.72 130.60 795.29 30.87

3 100.12 4.78 25.72 130.60 925.89 30.87

130.60 1056.49

Tableau 2: Récapitulatif de la descente de charge

D-4) Vérification des sections selon RPA 99 (Art 7.4.1)
- Min (b1, h1)  25 cm En zone I et IIa.
- Min (b1, h1)≥ he/20 …………..(1)
- 1/4 < b1/h1 < 4……………………..(2)      

� la 1erecondition :  En zone  IIa le Min (b1, h1)  25 cm   
� la 2emecondition : _Etage courantH=3.06m: Min (b

_RDC H= 4.08m: Min (b1, h
� la 3emecondition :  1/4˂ b1/h1˂4 on  bl/h l=0.83; b

0.25 < bi/hi <4  →  Condition vérifiée.

Donc les conditions de RPA sont vérifiées.

2 100.12 4.78 25.72 130.60 1056.49 51.45

1 100.12 4.78 25.72 130.60 1187.09 51.45

RDC 100.12 6.37 25.72 132.20 1319.28 51.45

S-S 100.12 6.37 25.72 132.20 1451.48 82.32

D-5) Vérification de la résistance des poteaux vis

Le flambement est un phénomène d’instabilité de forme qui peut survenir dans les éléments  comprimés des 
structures lorsque ces derniers sont élancés suite à l’influence défavorable des sollicitations.
Il faut vérifier l’élancement  des poteaux.

b
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DIMENSIONNEMENT DES ÉLÉMENTS

Charges 
permanentes   

[KN]
Effort 
normal

Ns=G+Q 
[KN]

Section du poteau   
[cm²]

Strouvée

=  N  
S min= Smin

limité par 
le RPA

SadoptéeQcumlée

20.58 162.88 108.59 162.88

25
*
25
=

625

25*3051.45 324.33 216.22 324.33

79.23 482.72 321.81 482.72

30*35103.92 638.01 425.34 638.01

125.53 790.22 526.81 790.22

144.06 939.35 626.23 939.35

35*40159.49 1085.38 723.59 1085.38

1245.10 830.07 1245.10

bcσ

00

Tableau 2: Récapitulatif de la descente de chargeS

Vérification des sections selon RPA 99 (Art 7.4.1):

4……………………..(2)      

)  25 cm   → est vérifiée 
H=3.06m: Min (b1, h1) ≥  he/20 = 306/21 =18 cm.→ Condition vérifiée.

, h1) ≥  hRDC /20 = 408 /20 =  20.4 cm → Condition vérifiée.
=0.83; b2/h 2 =0.85;  b3/h 3  = 0.87 ; b4/h 4 = 0.88 

  Condition vérifiée.

188.61 1245.10 830.07 1245.10

216.50 1403.59 935.73 1403.59

40*45246.73 1566.01 1044.01 1566.01

301.137 1752.61 1168.41 1752.61
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5) Vérification de la résistance des poteaux vis-à-vis  du flambement :

Le flambement est un phénomène d’instabilité de forme qui peut survenir dans les éléments  comprimés des 
structures lorsque ces derniers sont élancés suite à l’influence défavorable des sollicitations.

29

)   
12

bh
 =Ixx  ;  

12

hb
 =(Iyy 

; h) x (bpoteau 

; )  L0 0.7 =  Lf

33
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Pour le S-Sol et le RDC : (40x45)
L0 =4.08 m d’ où   = 24.73 < 50      → (condition vérifiée)

CONCLUSION :
Dans ce chapitre , on a

�Définit toutes les caractéristiques mécaniqueet
construction, on respectant les règles deBAEL

�Et on a présenté les différents élémentsconstitutifs
Pré dimensionnements suivant :

� les planchers : ht = 21cm
� les dalles pleine (console) : ht =
�des poutres : Poutresprincipales

Poutressecondaires
� Lesvoiles: e = 20cm� Lesvoiles: e = 20cm
� Les poteaux : le S-Sol . leRDC

le 2eme . le 3eme

le 5eme . le 6eme

le 2eme . et le9

30

OUVRAGE PRÉ DIMENSIONNEMENT DES ÉLÉMENTS

(condition vérifiée).

et massique des matériaux qu’on va utilisées lors de la
BAEL 91modifié99, et du (RPA).
constitutifs de notre structure dont on effectuera les

= 15 cm
principales (30 x 40) cm2

secondaires(30 x 40) cm2

RDC et le 1ér étage : (40x45)
emeet le 4emeétage (35 x40 ) cm2
emeet le 7emeétage(30 X 35 ) cm
9emeétage (25X 30 ) cm2
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II: C ALCUL DES ÉLÉMENTS

Ce chapitre, portera sur l’étude complète et 
spécifique pour chaque élément structural secondaire (ne 
fait pas partie du système de contreventement) ; ces 
éléments ont une influence plus ou moins directe sur la 
structure globale ; l’étude sera basée sur le 
dimensionnement, le ferraillage et les différentes 
vérifications.
Le calcul se fera conformément aux règles 

32

Le calcul se fera conformément aux règles 
(modifié 99) et leRPA.

ÉLÉMENTS

Ce chapitre, portera sur l’étude complète et 
spécifique pour chaque élément structural secondaire (ne 
fait pas partie du système de contreventement) ; ces 
éléments ont une influence plus ou moins directe sur la 
structure globale ; l’étude sera basée sur le 
dimensionnement, le ferraillage et les différentes 

Le calcul se fera conformément aux règles BAEL 91 Le calcul se fera conformément aux règles BAEL 91 



1)LES PLANCHERS :

La structure comporte des planchers en corps creux, dont les poutrelles sont préfabriquées, disposées 
suivant le sens longitudinal et sur  lesquelles repose le corps creux.                               

Dans notre cas, on fera l’étude pour quatre types de planchers qui différent de leurs charge 
d’exploitation (commerce, service, habitation et dernier étage):

1-1) Dalle de compression  :La dalle de compression est coulée sur place. Elle est de 5cm d’épaisseur armée 
d’un quadrillage de treillis soudé (TLE 520) ayant pour but de

•Limiter les risques de fissurations par retrait
•Résister aux effets des charges appliquées sur des surfaces réduites
•Répartir les charges localisées entre poutrelles voisines

Le treillis soudé  doit satisfaire les conditions suivantes : (BAEL 91/B.6.8,423)……[2]
Les dimensions des mailles du treillis soudé ne doivent pas dépasser
• 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures,
• 33 cm pour les armatures parallèles aux nervures.
Les sections d’armatures doivent satisfaire les conditions suivantes

CALCUL DES ÉLÉMENTS

A) Armatures  ⊥⊥⊥⊥ aux poutrelles
A┴  ≥ 4xL

fe

Avec L : Entre axes des poutrelles en (cm)
A┴ : cm2 par mètre linéaire 
fe: Limite d’élasticité de l’acier utilisé (MPa)

A┴  ≥ 4 x 65  =  0.5 cm2/ml
520

On adoptera   5T5/ml =0.98 cm2/ ml.

B) Armatures // aux poutrelles
A ⁄ ⁄  ≥     A┴  =  0.98 = 0.49

2            2             
On adopteraTS 5 / ml =  0.98 cm2 ml.                                                                

On optera pour un treillis soudé TLE 520 (5x200x5x200)

1-2) Poutrelles ; Elles  sont de sections en Té, distantes de 65 cm entre axes .Le remplissage en corps creux 
est utilisé comme coffrage perdu, sa dimension est de 16 cm.
Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément repartie et  le calcule se fait e deux étapes avant Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément repartie et  le calcule se fait e deux étapes avant 
coulage de la dalle de compression et après coulage de la dalle de compression 

Figure 1-2:Représentation de la disposition des poutrelles   
a : largeur du plancher repris par la poutrelle.

La structure comporte des planchers en corps creux, dont les poutrelles sont préfabriquées, disposées 
suivant le sens longitudinal et sur  lesquelles repose le corps creux.                               

Dans notre cas, on fera l’étude pour quatre types de planchers qui différent de leurs charge 
d’exploitation (commerce, service, habitation et dernier étage):

La dalle de compression est coulée sur place. Elle est de 5cm d’épaisseur armée 
ayant pour but de:

Limiter les risques de fissurations par retrait.
Résister aux effets des charges appliquées sur des surfaces réduites.
Répartir les charges localisées entre poutrelles voisines.

(BAEL 91/B.6.8,423)……[2]
Les dimensions des mailles du treillis soudé ne doivent pas dépasser:

20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures,

Les sections d’armatures doivent satisfaire les conditions suivantes:
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ÉLÉMENTS

Figure 1-1 : Trellis soudes

ml.                                                                

Elles  sont de sections en Té, distantes de 65 cm entre axes .Le remplissage en corps creux 
est utilisé comme coffrage perdu, sa dimension est de 16 cm.
Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément repartie et  le calcule se fait e deux étapes avant Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément repartie et  le calcule se fait e deux étapes avant 
coulage de la dalle de compression et après coulage de la dalle de compression 

2:Représentation de la disposition des poutrelles   

33
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A ) Avant coulage de la dalle de compression

La poutrelle est considérée comme une poutre de section rectangulaire  (12 x 4) cm
appuis. Elle est sollicitée par une charge uniformément répartie représentant son poids propre, le poids du 
corps creux et la surcharge  de l’ouvrier.

•Poids propre de la poutrelle: 0.12 x 0.04 x 25……………0.12 KN/ml,
•Poids du corps creux: 0.65 x 0.95………………………...0.62 KN/ml,
•Surcharge due à l’ouvrier : ……………………………….

Charge permanente :    G =0.74 KN/ML
Charge d’exploitation : Q=1KN/ML 

A-1) Calcul  à ELU : 
Nous allons faire  le calcule pour la travée la plus  défavorable 
on considérons la fissuration  non  préjudiciable                                                                            

�Combinaison de charge : 
q = 1.35 G+1.5 Q=2.5 KN/ml

CALCUL DES ÉLÉMENTS

q u = 1.35 G+1.5 Q=2.5 KN/ml

� Moment max en travée       
M0 = quL2 = 2.5 x 4.902 = 7.503 KN.ml                     

8              8 
� Effort tranchant

Tu = qu L = 2.5 x 4.90= 1.531 KN                           
8               8

A-2) Ferraillage  
Soit l’enrobage d = 2 cm  et  la  Largeur  b= 1 2 cm

µu = M0

b x d2 x fbu

fbu= 0.85 x 25  = 14.2 Mpa
1 x 1.25

Alors    µu = 7.503  x 103 = 11.007 >>  µ
12 x 22 x 14.2 

Sachant que la hauteur des poutrelles est de 4 cm, il nous est impossible de disposer  des armatures de 
compression et de traction, ce qui nous oblige à prévoir des étais intermédiaire à fin d’aider les poutrelles à 
supporter les charges et surcharges aux quelles elles sont soumises avant coulage.

34

B) Calcul après coulage de la dalle de compression
Après coulage, la poutrelle travaille comme une poutre en Té reposant sur des appuis intermédiaires, 

partiellement encastrée à ses deux extrémités. Elle supporte son poids propre ainsi que les charges et 
surcharges revenant au plancher.

B-1 ) Dimensions de la poutrelle: (B.A.E.L /Art A.4.1, 3)
La largeur de hourdis à prendre en compte de chaque côté d
à partir  de son parement est limité par la plus restrictive des 
conditions ci-après : b1 = Min ( L ,  L’ – b0 )      

10      2
L : longueur libre entre nus d’appuis (490 cm)
L’ :longueur libre entre axes des poutrelles (65 cm).                                                                          
b0: largeur de la poutrelle (12cm).
h0 : épaisseur de la dalle de compression. (5cm).                                                                               
b1 = = Min (  490 ,  65 – 12) = 26.5cm

10           2                                                                                 

La poutrelle est considérée comme une poutre de section rectangulaire  (12 x 4) cm2 reposant sur deux 
appuis. Elle est sollicitée par une charge uniformément répartie représentant son poids propre, le poids du 

: 0.12 x 0.04 x 25……………0.12 KN/ml,
: 0.65 x 0.95………………………...0.62 KN/ml,

……………………………….1.00 KN/ml. 

Nous allons faire  le calcule pour la travée la plus  défavorable 
on considérons la fissuration  non  préjudiciable                                                                            

ÉLÉMENTS

= 7.503 KN.ml                     Figure 1- 3: Disposition des charges

= 1.531 KN                           

Soit l’enrobage d = 2 cm  et  la  Largeur  b= 1 2 cm.

= 11.007 >>  µ1 = 0.392 → Section Doublement Armée 

Sachant que la hauteur des poutrelles est de 4 cm, il nous est impossible de disposer  des armatures de 
compression et de traction, ce qui nous oblige à prévoir des étais intermédiaire à fin d’aider les poutrelles à 
supporter les charges et surcharges aux quelles elles sont soumises avant coulage.

B) Calcul après coulage de la dalle de compression
Après coulage, la poutrelle travaille comme une poutre en Té reposant sur des appuis intermédiaires, 

partiellement encastrée à ses deux extrémités. Elle supporte son poids propre ainsi que les charges et 

/Art A.4.1, 3)
La largeur de hourdis à prendre en compte de chaque côté d´une nervure 
à partir  de son parement est limité par la plus restrictive des 

)      

:longueur libre entre axes des poutrelles (65 cm).                                                                          

: épaisseur de la dalle de compression. (5cm).                                                                               

10           2                                                                                 Figure 1-4: La section en Té



B-2) Charges permanentes et les charges d’exploitations        

• Poids propre du plancher de :    -L’étage courant …...………….G= 5.45 x0.65 = 3.54 KN/ml
- La terrasse………..….………. G= 6.35 x0.65 = 4.23 KN/ml 

• Surcharge d’exploitation :    _ Usage d’habitation…………… ...Q=1.5 x 0.65 =0.98 KN/ml
_ Usage de commerce(RDC)….….Q= 4 x 0.65 = 2.6 KN/ml
_ Usage de service………………..Q = 2.5 x 0.65 =1.63 KN/ml
_ Terrasse……..…………………

B-3) Combinaison de charges :

• Plancher usage d’habitation:
A l’ELU : q u = 1.35 G+ 1.5 Q = 1.35 x3.54+
A l’ELS : q s= G + Q = 3,54 + 0, 98 = 4,52KN/ml

•Plancher à usage commercial RDC:
A l’ELU : q = 1.35G+ 1.5 Q = 1.35x 3.54+

CALCUL DES ÉLÉMENTS

A l’ELU : qu = 1.35G+ 1.5 Q = 1.35x 3.54+
A l’ELS : q s= G + Q =3,54 + 2.6 = 6,14KN/ml

•Plancher à usage de service :
A l’ELU : q u = 1.35 G+ 1.5 Q = 1.35 x 3.54+
A l’ELS : q s= G + Q =3,54 + 1,63= 5,17KN/ml

•Plancher terrasse :
A l’ELU : q u = 1.35 G+ 1.5 Q = 1.35 x 4.23+
A l’ELS : q s= G + Q = 4.23 +0,65= 4.88KN/ml

1-3) Etude du Plancher à usage commercial RDC:

1-3 -A) Calcul des moments fléchissant et des effortstranchants
La détermination des moments et des efforts tranchants sefera

_ Méthode forfaitaire
_ Méthode des 3 moments
_ Méthode de Caquot

� Méthode forfaitaire
Le principe de la méthode consiste àévaluer

fixée forfaitairement de la valeur maximale des
isostatique de même portée libre et soumise auxmêmes

Les conditions d’application
o La valeur de la surcharge d’exploitation est auplus

Q ≤ ( 2G , 5 KN)
2G= 2 x 2.6 = 5.2
Q ≤ ( 5.2G , 5 KN) → La condition estvérifiée

o La fissuration est considérée comme étant nonpréjudiciable
o Les portées successives sont dans un rapportcompris

L1 = 4.50 =1.01, L2 = 4.45= 1.28 , L3 = 3.47
L2 4.45 L3 3.47 L4 4.10

La méthode forfaitaire n’est pas applicable, lecalcul

�Méthode des trois moments
La poutre est décomposée au droit desappuis,

appuyées, les encastrements aux extrémités seronttransformé
cette méthode nous permettra de déterminer les momentssur
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2) Charges permanentes et les charges d’exploitations        

L’étage courant …...………….G= 5.45 x0.65 = 3.54 KN/ml
La terrasse………..….………. G= 6.35 x0.65 = 4.23 KN/ml 

…………… ...Q=1.5 x 0.65 =0.98 KN/ml
(RDC)….….Q= 4 x 0.65 = 2.6 KN/ml

………………..Q = 2.5 x 0.65 =1.63 KN/ml
…………………...Q = 1 x 0.65 = 0.65 KN/ml

+ 1.5x 0.9 8 = 6.22 KN/ml
KN/ml

+ 1.5x 2.6 = 8.68KN/ml

ÉLÉMENTS

+ 1.5x 2.6 = 8.68KN/ml
KN/ml

+ 1.5x 1.63 = 7.23 KN/ml
KN/ml

+ 1.5 x 0.65 = 6.69 KN/ml
KN/ml

tranchants
feraà l’aide de l’une des trois méthodes suivantes :

évaluerles moments en travée et en appuis a partir de fraction
moments fléchissant en travée, celle-ci étant supposé

mêmescharges que la travée considérée.

35

pluségale a deux fois la charge permanente ou 5 KN/m2.

vérifiée.
préjudiciable. → La condition est vérifiée.

comprisentre 0,8 et 1,25

47= 0.84 , l → La condition n’est pas vérifiée
10

calculse fera par la méthode des trois moments.

appuis, on obtiendra ainsin poutres isostatiques simplement
transforméen des travées isostatiques de longueur L=0.

surappuis.
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Figure 1-

oRègles de la méthode 
• Moments aux appuis : M i-1 . li + 2Mi

• Moments en travée :M(x) = q.L. x –
2         2                     L

La position du point qui nous donne le moment max en travée est

Remarque: La méthode des 3 moments surestime les moments sur appuis au détriment des moments 
en travée, à cause de la faible résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu, 

CALCUL DES

en travée, à cause de la faible résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu, 
nous allons effectuer les corrections suivantes
Augmentation de 1/3 pour les moments en travée
Diminution de 1/3 pour les moments aux appuis.

• Les efforts tranchants
Les efforts tranchants sont donnés par la formule suivante

Remarque Vu la différence des surcharges entre le S
courants (Q= 1.5 KN/ML) , on effectuera le calcul le plus défavorable. Donc pour le  
sol On aura  alors  1 type de poutrelles à étudier

• Combinaison de charge a l’ELU : qu = 

o Calcul des Moments et les efforts tranchants

36

Figure :1.6: Diagramme des charges sur les poutrelles   

• Moments sur appuis 
Pour i=1…….9M1+ 4.5M2 = -
Pour i=2…….4.5M1 + 17.9M2

Pour i=3…….4.45M2 + 15.84M
Pour i=4…….3.47M3 + 15.1M
Pour i=5…….4.1M4 + 17.7 M5

Pour i=6..……4.75M5 + 9.5 M
La résolution du système d’équations nous donne les résultats suivants

M1= -14.35 KN.m , 
M2= -15.24 KN.m, 
M3= -11.49 KN .m, 
M4= -9.23 KN.m, 
M5=-14.89 KN.m, 
M6= -17.04 KN.m

-5: Diagramme des moments

x (li + li+1) +Mi+1 x l i+1 = - ( qi . li3 +   qi+1  . l3i+1)  
4      4

q .x2 +Mi .( 1 - x) + Mi+1 . x
2         2                     Li L i

La position du point qui nous donne le moment max en travée est: x = L +     Mi+1 – M i
2            q . Li               

La méthode des 3 moments surestime les moments sur appuis au détriment des moments 
en travée, à cause de la faible résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu, 

DES ÉLÉMENTS

en travée, à cause de la faible résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu, 
nous allons effectuer les corrections suivantes:
Augmentation de 1/3 pour les moments en travée
Diminution de 1/3 pour les moments aux appuis.

Les efforts tranchants sont donnés par la formule suivanteT(x) = q. Li +  Mi+1 – M i   

2           Li

Vu la différence des surcharges entre le S-Sol et le RDC (Q= 4KN/ML) et les étages 
courants (Q= 1.5 KN/ML) , on effectuera le calcul le plus défavorable. Donc pour le  Plancher  Sous 

On aura  alors  1 type de poutrelles à étudier

= 1.35 G+ 1.5 Q = 8.68  KN/ml

:1.6: Diagramme des charges sur les poutrelles   

-197.74 KN.m
+ 4.45M3 = -388.96 KN.m

+ 15.84M3 + 3.47M4 = -281.89 KN.m
+ 15.1M4 + 4.10M5= -240.22KN.m

5 +4.75 M6 = -382.12KN.m
+ 9.5 M6 = -232.56  KN.m

La résolution du système d’équations nous donne les résultats suivants:



• Moments en travée :

Tableau  1-1: Les moments en travée à l’ELU

-En majorant les moments en travée de 1/3 et en minorant les moments aux appuis  de 1/3 on 
obtient les diagrammes suivants

Travée Longueur (m) Abscisse Mmax

1-2 4.50 2.23
2-3 4.45 2.32
3-4 3.47 1.81

4-5 4.10 1.89
5-6 4.75 2.32

CALCUL DES ÉLÉMENTS

Figure 1-7: Diagramme des moments  en travée à l’ELU

• Calcul des efforts tranchant
T(x) = q. Li + M i+1 – M i   

2           Li

Pour  x = i  →T(i)= q L i +   Mi+1 –M i

2               Li
Pour  x = i +1  →T( i +1 ) =   -q Li +   Mi+1 –M i

2                 Li+1

Pour  i =1 →T(e) = 8.68 x 4.50+ (- 10.16 + 9.56)
2                        4.50

Pour  i =2 →T(e) = 8.68 x 4.45+ (- 7.66  + 10.16)  
2                         4.45

Pour  i =3 →T(e) = 8.68 x 3.47+ (- 6.15  + 7.66 )Pour  i =3 →T(e) = 8.68 x 3.47+ (- 6.15  + 7.66 )
2                     3.47

Pour  i =4 →T(e) = 8.68 x 4.10+ (- 9.92  + 6.15)   
2                        4.10

Pour  i =5 →T(e) = 8.68 x 4.75+ (- 11.36  + 9.92) 
2                       4.75

Tableau  1-2: Les efforts tranchants en travée  à l’ELU

Travée 1-2 2-3 3-4

Mw (KN.M) 9.56 10.16 7.66

M e (KN.M) 10.16 7.66 6.15

Te (KN) 18.20 19.87 15.49

Tw (KN) -20.86 -18.75 -14.63
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1: Les moments en travée à l’ELU

En majorant les moments en travée de 1/3 et en minorant les moments aux appuis  de 1/3 on 

max (m) Valeur de Mmax (kn.m)
7.18
8.16
2.73

6.29
8.53

ÉLÉMENTS

7: Diagramme des moments  en travée à l’ELU

= 19.53 -1.33  = 18.20 →T(w ) = -19.53 – 1.33= -20.86

7.66  + 10.16)  = 19.31 +0.56 = 19.87→T(w) =-19.31 + 0.56 =-18.75

= 15.06 + 0.43 = 15.49→T(w) =-15.06 + 0.43 = -14.63

3737

= 15.06 + 0.43 = 15.49→T(w) =-15.06 + 0.43 = -14.63

9.92  + 6.15)   = 17.79 – 0.92 = 16.87→T(w) = -17.79- 0.92 = -18.71

11.36  + 9.92) =20.61 - 0.31  = 20.30→T(w) = -20.61 -0.31=- 20.92

2: Les efforts tranchants en travée  à l’ELU

4 4-5 5-6

7.66 6.15 9.92
6.15 9.92 11.36
15.49 16.87 20.30
14.63 -18.71 -20.92
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Figure 1.8: Diagramme des efforts tranchants

1-3 -B) Calcul des armatures longitudinales à l’ELU

CALCUL DES ÉLÉMENTS

M a 
max = 11,36 KN.m

�En travée
Le moment max en travée  estM t

max =  11.37KN.m

- Position de l’axe neutre
Si : Mt

max > Mtab →     l’A. N est dans la nervure.                                                             
Si : Mt

max < Mtab →      l’A.N est dans la table de compression.
M tab: le moment équilibré par la table de compression.                                   
M tab= fbu x b x ho x d x ho  = 14.2 x 100 x 65 x 4 x 18 x

2                                                 2
M t

max < Mtab →   L’axe neutre est dans la table de compression.

Comme le béton tendu n’intervient pas dans les calculs de résistance, le calcul se fera en considérant 
section rectangulairede (65x21).
µ =   Mt

max =  = 11.37 x105 = 0.038
b x d2 x fbu 65x182x14.2x100

µ = 0.038 < µl =0.392 →Section Simplement 
µ = 0.038 → β =0.981
A =   M max =    11.37  x105 = 1.85 cm

3
8

Ast =   Mt max =    11.37  x105 = 1.85 cm
β x d xσs      0.981 x18 x 348 x100

Soit :3 HA10 = 2.36 cm2.

�Aux appuis
Le moment est négatif, c’est à dire qu’il tend les fibres supérieures.
Pour nos calculs, on renverse la section pour avoir des moments positifs. 

Le moment max aux appuis est : Ma max = 17.04 
µ = Ma

max == 11.36  x105 = 0.206
bo x d2 x fbu 12 x182x14.2x100

µ = 0.206 < µl =0.392 →Section Simplement 
µ = 0.206 →β =0.883
Ast = Ma

max== 11.36  x105 =  2.05cm
β x d xσs      0.883 x18x 348 x100                                   

Soit : 2 HA12 = 2.26 cm2.

: Diagramme des efforts tranchants

Calcul des armatures longitudinales à l’ELU

ÉLÉMENTS

=  11.37KN.m

N est dans la nervure.                                                             
      l’A.N est dans la table de compression. Figures 1-9 Calcul des

: le moment équilibré par la table de compression.                                   armatures longitudinales 
= 14.2 x 100 x 65 x 4 x 18 x4 =59.072 KN.m

2                                                 2
   L’axe neutre est dans la table de compression.

Comme le béton tendu n’intervient pas dans les calculs de résistance, le calcul se fera en considérant une           

implement Armée

= 1.85 cm2

38

= 1.85 cm2

Figures 1-10 : Disposition des 
armatures

Le moment est négatif, c’est à dire qu’il tend les fibres supérieures.
Pour nos calculs, on renverse la section pour avoir des moments positifs. 

= 17.04 KN.m

implement Armée

=  2.05cm2

x 348 x100                                   Figures 1-11 : Les moments aux niveaux
es appuis



1-3 -C) Vérification à l’ELU
� Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)

on doit vérifier la condition suivante :  A adopté >A

En travée Amin = 0.23x b x d x ft28 = 0.23 x 65 x 18 x 2.1
fe

Aad= 2.36 cm2  >  1,41 cm

Aux appuis Amin =  0.23x b x d x ft28 =  
fe

Aad = 2.26 cm2  > 0,26 cm

�Contrainte tangentielle: (Art.A.5.1,1/ BAEL91)

On doit vérifier que : τu = Tmax ≤  τu

bod
Calcul de τ u
Pour les fissurations non préjudiciablesτ = min {( 0.2 f

CALCUL DES ÉLÉMENTS

Pour les fissurations non préjudiciablesτu = min {( 0.2 f
Tmax =  20.30  KN.
τu =  Tmax =   20.30   x 103    = 0.93 Mpa

bod 120 x 180         
τu ≤  τu ………… …………………………………..……

�Contrainte d’adhérence et Entrainement des barres

Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que

τse=Ψs .ft28 

τse = 1.5 x 2.1 =3.15 Mpa. (pour les aciers H.A on a =1.5  ).
∑Ui Somme des périmètres utiles.
∑Ui = n.π.Φ =2 x 3.14 x 1.2 = 7.536 cm
τse= 34.47 x 103   = 2.82  Mpa

0.9 x 180 x 75.36
τse < τse →       Pas de risque d’entrainement des barres…………..

� Longueur du scellement droit(Art A.6.1, 22 / BAEL91
Elle correspond à la longueur d’acier ancrée dans le béton  pour que l’effort de traction ou de 

compression demandée à la barre puisse être mobilisé.
L s =  Φ x feL s =  Φ x fe

4 x τsu

τsu= 0.6 ψ² ft28= 0.6 (1.5)² 2.1 = 2.835 Mpa.
Ls  =  Φ x400  =   1.2 x 35.27 = 42.328 cm

4x 2.835                 
On prendL s  =45 cm.
Les règles de BAEL 91 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un crochet 
normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet «
pour les aciers H.A
→  Lc = 0.4 x45  = 18 cm

� Influence de l’effort tranchant sur les armatures

Appuis de rive : (Art 5.1.1,312 / BAEL91)
On doit prolonger au delà du bord de l’appui coté travée et y ancrer une 
section d’armatures suffisante pour  équilibrer l’effort tranchant T
Ast min à ancrer  ≥   Tu

max = 
fsu

Ast adoptée = 2.36 cm2
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fe

0.23 x 65 x 18 x 2.1= 1.41 cm2

400
>  1,41 cm2 ………………→ condition vérifiée 

=  0.23 x 12 x 18 x 2.1= 0.26 cm2 

400
> 0,26 cm2 ………………→ condition vérifiée.

= min {( 0.2 f / γ ; 5 Mpa)}  →  τ =3.33 MPa

ÉLÉMENTS

= min {( 0.2 fc28 / γB ; 5 Mpa)}  →  τu =3.33 MPa

…………………………………..……→→→→condition vérifiée

(Art.A.6.1,3 / BAEL91) : 

Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que: τse=  Tu
max <     τse

0.9xdx ∑Ui

. (pour les aciers H.A on a =1.5  ).

       Pas de risque d’entrainement des barres…………..→→→→ Condition vérifiée

Art A.6.1, 22 / BAEL91)
Elle correspond à la longueur d’acier ancrée dans le béton  pour que l’effort de traction ou de 

compression demandée à la barre puisse être mobilisé.

39
39

Les règles de BAEL 91 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un crochet 
normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet «Lc » est au moins égale à 0,4.Ls

: (Art 5.1.1,312 / BAEL91)
On doit prolonger au delà du bord de l’appui coté travée et y ancrer une 
section d’armatures suffisante pour  équilibrer l’effort tranchant Tu

= 20.30 x 103 = 0.58 cm2

348 x 102
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Ast adopt≥ Ast min à ancrer   donc  Les armatures inférieures ancrées sont suffisantes 
→ Condition vérifiée

Appuis  intermédiaire: (Art A.5.1,321 / BAEL91
Le BAEL précise que lorsque  la valeur absolue du moment fléchissant de calcul vis

vis  de lé́tat ultime Mu est inférieure à 0,9 , on doit prolonger les armatures en travée au
delà des appuis et y ancrer une section d
à :   Tu

max =  Mmax

0.9d
Ma

max = 11.36 x 106N.mm
Mmax = 0.9d x Tu

max = 0.9 x 180 x 20.30  x 10

Ma
max ≥  0.9 d x Tu max    → Les armatures inférieures ne sont pas nécessaires

�Influence de l’effort tranchant sur le béton (Art A.5.1, 313 / BAEL91)

Tu
max = 34.47 KN Tu = 34.47 KN 

Tu 0.4 x f c28 x a x bo

γb

Avec : a = 0,9d = 0.9 x 18=16.2 cm
Tu= 0.4 x 25 x103 x 16.2 x 1 =1080 KN 

1.5                                         .
Tu

max< Tu      …………………. → condition vérifiée 

�Vérification de la contrainte de cisaillementau niveau de la jonction table nervure
(Art. A.5.3,2 /BAEL91): On doit vérifier que

1.8bdho
Pour les fissurations non préjudiciables:τu

Mpa}=3.33 Mpa

Tu    = 20.30 Mpa
τu = ( b - bo) T u  = (650-120) x  20.30 x 10

1.8 b d ho 1.8 x 650 x 180 x 40

τu ≤  τu Les armatures transversales ne sont pas nécessaires……………

1-3 -D)  Calcul des armatures transversales

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

Фt ≤  min ( h , Фl
max , b o )

35              10
Фl

max diamètre  maximal des armatures longitudinales 
Фt ≤  min{ ( 200 , 10  , 120)}   →  Фt = 5.71 mm  soit 

35               10
On opte pour un  étrier en HA 8  ; Donc : A

� Pourcentage minimum des armatures transversales
La section des armatures transversales doit vérifier la condition suivante

A t adopté >  0.4b Ф st

fe

A t adopté = 1.00 cm2

A min = 0.4 x12x10  = 0.204 cm2 

235
A adopté >  A min ………………………→Condition vérifiée 

ALCUL DES ÉLÉMENTS

donc  Les armatures inférieures ancrées sont suffisantes 

(Art A.5.1,321 / BAEL91
Le BAEL précise que lorsque  la valeur absolue du moment fléchissant de calcul vis-à-

état ultime Mu est inférieure à 0,9 , on doit prolonger les armatures en travée au-
delà des appuis et y ancrer une section d´armatures suffisante pour équilibrer un effort égal 

= 0.9 x 180 x 20.30  x 103 = 3.29x 106 N.mm 

→ Les armatures inférieures ne sont pas nécessaires

(Art A.5.1, 313 / BAEL91)

condition vérifiée 

au niveau de la jonction table nervure: 
On doit vérifier que:τu = (b-bo) T u      ≤  τu

u = min {0.2 fcj , 5 Mpa } = min {3.33 Mpa, 5 

γb

120) x  20.30 x 103 = 1,28Mpa
1.8 x 650 x 180 x 40

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires……………→ condition vérifiée  

:(Art A.7.2 / BAEL91)

40

:(Art A.7.2 / BAEL91)

diamètre  maximal des armatures longitudinales 
= 5.71 mm  soit Фt = 8mm

At = 2 HA 8 = 1 cm2

Pourcentage minimum des armatures transversales(Art 5.1,22/BAEL91)
La section des armatures transversales doit vérifier la condition suivante: 

Condition vérifiée 
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� Espacement max des armatures transversales(Art A.5.1,22 / BAEL91)
St1 ≤  min (0.9 d ; 40 cm)
St 1  ≤  min ( 0.9 x 18 ; 40 cm) = 16.2 cm

Pour équilibrer l’effort tranchant au nus de l’appui la section des armatures transversales  doit 
satisfaire la condition suivante :(Art.A .5.1,232 / BAEL91):
St 2 ≤      A t x 0.9fe       

( τu - 0.3 ft28)boγs

St2 = 1.0 x  0.9 x   235                  = 23.58 cm
(1.28 – 0.3 x 2.1 ) x 1.15 x 12

Soit St ≤ min ( St1 , St2 ) = min (16,2cm; 23.58 cm)=16.20cm.
On opte pour   St

max= 15 cm
→Nous adopterons 1 étrier en HA 8 tous le 15 cm.

1-3 -E)   Vérification à l’ELS
Les états limites de services sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité de la construction. Les états limites de services sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité de la construction. 
Les vérifications qui leurs sont relatives  sont :

- Etat limite d’ouverture des fissures.
- Etat limite de résistance de béton en compression.
- Etat limite de déformation.

�Combinaison de charge a l’ELS 
qs =  G+ Q =  3.53+2,6 =  6.14  KN/ML.
Lorsque la charge est la même sur toutes les travées, pour obtenir les valeurs des moments à l’E.L.S, 
il suffit de multiplier les résultats de calcul à l’E.L.U par le coefficient  
qs =   6.14 = 0.71
qu 8.68

Figure  1-12: Diagramme des moments à l’ELS 

Figure 1-13: Diagramme de chargement d’une poutrell

� Etat limite d’ouverture des fissures(Art. A.5.3,2 /BAEL91)
Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense   de vérifier  l’état limite 
d’ouverture des fissures.
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Art A.5.1,22 / BAEL91)

Pour équilibrer l’effort tranchant au nus de l’appui la section des armatures transversales  doit 
.5.1,232 / BAEL91):

; 23.58 cm)=16.20cm.

Nous adopterons 1 étrier en HA 8 tous le 15 cm.

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

Etat limite de résistance de béton en compression.

Lorsque la charge est la même sur toutes les travées, pour obtenir les valeurs des moments à l’E.L.S, 
il suffit de multiplier les résultats de calcul à l’E.L.U par le coefficient  qs/qu.

: Diagramme des moments à l’ELS 

4141

3: Diagramme de chargement d’une poutrelle

(Art. A.5.3,2 /BAEL91)
Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense   de vérifier  l’état limite 
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� Etat limite de compression de béton :(Art. A.4.5,2 /BAEL91)
�En travée
La contrainte dans l’acier : On doit donc s’assurer que
ρ1 (%) =  As x 100  =  2.36 x 100= 1.093

bxd 12 x 18
: σs=  Mts =  8.07 x106 = 221.93 

β1dAs 0.856  x 180 x 236   

→  σs = 221.93  Mpa< σs = 348 Mpa…..........

La contrainte dans le bétonest : :σbc = σ

σbc= 11.08 Mpa < σbc = 15Mpa …..........→

�Aux appuis :

ρ = 100 x A =   100 x  2.26    = 0.010  →ρ1 = 100 x Aa    =   100 x  2.26    = 0.010  →
bd 12x18   

la contrainte dans les aciersest : σs=  M

→  σs = 201.76 Mpa < σs = 348 Mpa….................

La contrainte dans le bétonest : :σbc =  

→σbc < σbc = 15Mpa…………………Condition vérifiée.

� Etat limite de déformation (Art B.6.8,424 /BAEL 91 )
La flèche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par rapport à la flèche 

admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction.
Lorsque il est prévu des étais intermédiaires, on peut cependant se dispenser du calcul de la flèche du 
plancher sous réserve de vérifier les trois conditions suivantes

h ≥  1
L        22.5
h ≤ Mt   ;

L        15 M0
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L        15 M0

A ≤   3.6 Mpa
b0d         fe

avec →  h : hauteur total (21 cm)
L : portée entre nus d’appuis (L=4.75m)
M t : moment max  en travée (Mt =  8.07 KNm
M0 : moment max de la travée isostatique  
A : section des armatures
b : largeur de la section 
d : hauteur utile de la section droite 

h = 21 = 0.0442   ≤  1 = 0.0444  → La condition n’est pas vérifiée, donc le  calcul de la flèche s’impose.                       
L     475                      22.5
f : La flèche admissible. 

f = 1  M t
s x L2         ≤     f = L   = 475 = 0.95 cm = 9.5 mm

10      Ev x Ifv 500      500

ALCUL DES ÉLÉMENTS

(Art. A.4.5,2 /BAEL91)

On doit donc s’assurer que:  σs < σs

= 1.093 →   k1= 19.72 et β1=0.856

221.93 Mpa

…..........→ Condition vérifiée.

σs = 221.93 = 11.52 Mpa
k1 20.03

→ Condition vérifiée.

= 0.010  → K = 262.8  et  β = 0.982= 0.010  → K1 = 262.8  et  β1 = 0.982

M ser = 8.06  x 103 = 201.76 Mpa
β1dAs 0.982 x 18 x 2.26          

….................→ Condition vérifiée.

=  σs =  201.76 = 0.76 Mpa
k1 262.8

…………………Condition vérifiée.

Etat limite de déformation (Art B.6.8,424 /BAEL 91 )
La flèche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par rapport à la flèche 

admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction.
Lorsque il est prévu des étais intermédiaires, on peut cependant se dispenser du calcul de la flèche du 
plancher sous réserve de vérifier les trois conditions suivantes:

42

KNm)
moment max de la travée isostatique  

 La condition n’est pas vérifiée, donc le  calcul de la flèche s’impose.                       

= 0.95 cm = 9.5 mm
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Ev : module de  déformation différée
Ifv : moment d’inertie total de la section homogénéisée par rapport au CDG de la section 
y1 : position de l’axe neutre 

Ev = 37003√f c28  =10818.865 Mpa

y1=  S xx  =  (b0h2/2) + (b-b0).(h0
2/3) +15Atd  

B0 b0(h-h0)+bh0+nAt

B0 : aire de la section homogène 
S xx : moment statique par  rapport à l’axe XX passant par le centre de gravité 
At : section des armatures tendues                                                                                              
y1 =   (12 x 212/2) +(65-12) x (52/3) + 15 x 2.26 x18     =11.56 cm                                                                      

12x (21- 5) + 65x5 + 15x 2.26
y2 = 21 – 11.56 = 9.44

I0= bh3 + 15 ( As ( h – c )2 + As
’ ( h –c’)) 

12                   2                      212                   2                      2
Dans  notre  cas   As’ = 0
I0=   65  x 213 +15 x ( 2.26 x ( 21– 5 )2 ) = 51 189.225  cm

12                                            2
Calculons ρ le rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure (pourcentage d’armatures)   

ρ = As =   2.26     = 0.010
bd 12 x 18

σs= Mt
s =  201.76 Mpa

β .d.At

λv = 0.02 ft28 = 0.02 x 2.1           =  1.64
(2+ 3b0)ρ      ( 2+ 3x12 ) x 0.010

b                      65
µ = max  { 1- 1.75 ft28 , 0  } =  max { 0.638 ,0} = 0.638

4 x ρ x σs+ ft28

I fv= 1.1 x  I0  = 1.1 x 51 189.225   = 2 7516.78 cm4

1+ λv .µ      1+ 1.64 x0.638 
f = M t

s x L2                =   8.07 x 106x  47502

10   E x I 10 x 10818.865 x27516.78 x 10410   Ev x Ifv 10 x 10818.865 x27516.78 x 104

f= 6.116 mm  ≤  f = 9.5 mm   …………………………………
les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes                                                                        . 

Résumé 1 :
Toutes les conditions sont vérifiées donc les poutrelles du RDC seront ferraillées comme suit

Armatures longitudinales :
3HA10 pour le lit inférieur.
le lit supérieur _ une barre de montage en HA 12 pour

_  2 HA 12  en chapeau au niveau des appuis . 
Armatures transversales.

2 étriers en HA 6 tous le 10 cm   
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moment d’inertie total de la section homogénéisée par rapport au CDG de la section 

: moment statique par  rapport à l’axe XX passant par le centre de gravité 
: section des armatures tendues                                                                                              

=11.56 cm                                                                      

) = 51 189.225  cm4

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

, 0  } =  max { 0.638 ,0} = 0.638

=   6.116 mm
4

4343

4

  f = 9.5 mm   …………………………………→ condition  de la flèche est  vérifiée 
les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes                                                                        . 

Toutes les conditions sont vérifiées donc les poutrelles du RDC seront ferraillées comme suit:

3HA10 pour le lit inférieur.
le lit supérieur _ une barre de montage en HA 12 pour

_  2 HA 12  en chapeau au niveau des appuis . 

2 étriers en HA 6 tous le 10 cm   



CALCUL
C

H
A

P
IT

R
E

II

44

ALCUL DES ÉLÉMENTS



CALCUL DES ÉLÉMENTS

2 - LES ESCALIERS :

L’escalier de notre immeuble est conçu en béton armé coulé sur place.
2-1) Terminologie :

Figure 2-1: Coupe verticale d’un escalier.

La marche : est la partie horizontale, sa forme en plan peut être rectangulaire, trapézoïdale, arrondie, etc.
La contre marche: est la partie verticale entre deux marches, l’intersection de la marche et la contre 
marche nommée nez de marche est parfois saillie sur la contre marche.
La hauteur de la marche h: est la différence de niveau entre deux marches successives
h = 13à17 cm, jusqu’à  22.5 cm pour les escaliers à usage technique ou privé.
Le giron : est la distance en plan mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux contre marches
valeur constante ,de 28cm au minimum .Un escalier se montera sans fatigue si l’on respecte la relation de 
BLONDEL qui est :2h + g = 59 à 66.
Une volée: est l’ensemble des marches (25 au maximum) comprises entre deux paliers consécutifs.
Un palier : est la plate forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et/ou à chaque étage.
L’emmarchement : représente la largeur de la marche.  

2-2) -Pré dimensionnementde l’escalier d’étage de service :
Notre étage courant comporte deux volées et un palier. 
Les escaliers seront pré dimensionnés suivant la formule de BLONDEL, en tenant compte  des dimensions 
données sur le plan.données sur le plan.

�Calcul du nombre de contre  marches :
13cm ≤ h ≤ 17cm      On prend h égal à 17cm
n = ( H/2) /h = (306 /2) / 17 =  9 contre marches

� Calcul du nombre de marches :
m = n- 1 = 9 -1 = 8 marches.

� Calcul de la hauteur de la contre marche :
h = ( H/2) / n  = (306 /2) / 8  = 17 cm.

�Calcul de la hauteur du giron :
g = L1/n-1 =  240/8 = 30 cm.

� Vérification de la relation de BLONDEL :
59 ≤ g+2h ≤ 66 cm
59 ≤ 30 + (2x17) = 64 ≤ 66 cm
14,5 cm ≤ h ≤ 18 cm      donc On a h = 17 cm                      L

Les relations de BLONDEL  sont vérifiées 
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L’escalier de notre immeuble est conçu en béton armé coulé sur place.

1: Coupe verticale d’un escalier.

: est la partie horizontale, sa forme en plan peut être rectangulaire, trapézoïdale, arrondie, etc.
: est la partie verticale entre deux marches, l’intersection de la marche et la contre 

marche nommée nez de marche est parfois saillie sur la contre marche.
est la différence de niveau entre deux marches successives; valeurs courantes 

h = 13à17 cm, jusqu’à  22.5 cm pour les escaliers à usage technique ou privé.
: est la distance en plan mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux contre marches;il y a une 

valeur constante ,de 28cm au minimum .Un escalier se montera sans fatigue si l’on respecte la relation de 

: est l’ensemble des marches (25 au maximum) comprises entre deux paliers consécutifs.
: est la plate forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et/ou à chaque étage.

: représente la largeur de la marche.  

de l’escalier d’étage de service :
Notre étage courant comporte deux volées et un palier. 
Les escaliers seront pré dimensionnés suivant la formule de BLONDEL, en tenant compte  des dimensions 

45

 17cm      On prend h égal à 17cm
=  9 contre marches.                        

Figure 2-2: Schéma de l’escalier
 18 cm      donc On a h = 17 cm                      L0 : longueur du palier de départ

L1 : longueur projetée de la volée
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�Calcul  de la paillasse :
Pour déterminer les efforts dans la volée et le palier, on fera référence aux lois de la RDM en 

prenant l’ensemble (volée + palier) comme une poutre isostatique partiellement encastrée aux appuis.
L’épaisseur de la paillasse doit vérifier la condition suivante
L’ /30 ≤ eP≤ L’ /20 Avec L’ longueur totale entre nus des appuis.
L = L1/cos α   
tgα =( H/2)/L1 = 153 /240 = 0.6375  d ‘ou  α
Donc L = ( 240 /cos 32.52)   = 414.62  cm.
L’=L 0 + L1  =180 + 240  =420 cm
420 /30 ≤ eP≤ 420 /20   →  14 ≤ eP ≤ 21
Soit eP = 20cm.

�Calcul du palier :
On prend la même épaisseur pour le palier 

2-3) Calcul du ferraillage de l’escalier :
2-3-1)Détermination des sollicitations de calcul

Le calcul s’effectuera pour une bande de (1m) d’emmarchement et une bande de (1m) de projection Le calcul s’effectuera pour une bande de (1m) d’emmarchement et une bande de (1m) de projection 
horizontale de la volée .En considérant une poutre simplement appuyée en flexion simple.

A - Charges et surcharges : la  Surcharge d’exploitation
usage de service ou d’habitation, Q =2.5K/m

�Le palier:
Poids propre de la dalle……………………………….……...25 x 0.20 x1.00 =5 [KN/m]
Revêtement…………………………………………………...........................=1.44[KN/m]

�La paillasse :
Poids propre de la paillasse….……….….25 x 
Poids propre des marches………………………..……25 x 
Carrelage………………………………………………………22 x 0.02 x 1.00= 0.44[KN/m]
Mortier de pose…..………………………………………...……20 x0.03 x1.00= 0.6[KN/m]
Couche de sable.....…………………………………….………18 x 0.03 x 1.00= 0.54[KN/m]
Enduit de ciment…..…………………………………………....10 x0.02 x1.00= 0.2[KN/m]
Poids propre du garde corps..……………………………………………….…..= 0.2[KN/m]

B - Combinaisons de charges :
La charge concentrée à L’ELU :PU = 1.35 
La charge concentrée à L’ELS : Ps =  γm e
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Tableau 2

Figure 2-3 : Schéma statique de calcul    

ELU : = (1.35G+1.5 x1m)  [KN/ml]

Palier qu
palier= (1.35x6.44 +1.5x2.5) x1m =12.45

paillasse qu
paillasse= (1.35x10.04+1.5x2.5) x1m = 17.31

ÉLÉMENTS

Pour déterminer les efforts dans la volée et le palier, on fera référence aux lois de la RDM en 
prenant l’ensemble (volée + palier) comme une poutre isostatique partiellement encastrée aux appuis.
L’épaisseur de la paillasse doit vérifier la condition suivante:

Avec L’ longueur totale entre nus des appuis.

= 153 /240 = 0.6375  d ‘ou  α = arc tg 0.6375 = 32.52°

L = ( 240 /cos 32.52)   = 414.62  cm.

On prend la même épaisseur pour le palier epalier = 20 cm.

1)Détermination des sollicitations de calcul:
Le calcul s’effectuera pour une bande de (1m) d’emmarchement et une bande de (1m) de projection Le calcul s’effectuera pour une bande de (1m) d’emmarchement et une bande de (1m) de projection 

horizontale de la volée .En considérant une poutre simplement appuyée en flexion simple.

la  Surcharge d’exploitation: selon le (DTR c2-2) pour une construction à    

Poids propre de la dalle……………………………….……...25 x 0.20 x1.00 =5 [KN/m]
…………………………………………………...........................=1.44[KN/m]

Gpalier=6.44[KN/m]

….……….….25 x ep /Cosα = 25 x 0.2/cos 32.52° = 5.93[KN/m]
Poids propre des marches………………………..……25 x eP /2 = 25 x0.17 /2= 2.125[KN/m]
Carrelage………………………………………………………22 x 0.02 x 1.00= 0.44[KN/m]
Mortier de pose…..………………………………………...……20 x0.03 x1.00= 0.6[KN/m]
Couche de sable.....…………………………………….………18 x 0.03 x 1.00= 0.54[KN/m]
Enduit de ciment…..…………………………………………....10 x0.02 x1.00= 0.2[KN/m]
Poids propre du garde corps..……………………………………………….…..= 0.2[KN/m]

G paillasse=10.04[KN/m]

= 1.35 x γm em Hm 1m =1,35×2,94 x0.3 x 2.94×1,00= 3.5 KN/ml.
em Hm 1m = 2,94 x 0.3 x 2.94×1,00= 2.59 KN/ml.
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Tableau 2-1: Combinaisons de charges

3 : Schéma statique de calcul    

[KN/ml] ELS : =(G+1m) [KN/ml]

= (1.35x6.44 +1.5x2.5) x1m =12.45 qs
palier = (6.44+2.5) x1m =8.94

= (1.35x10.04+1.5x2.5) x1m = 17.31 qs
paillasse=  (10.04+2.5) x1m =12.54
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2-3-2) Calcul à l’ELU 
A) Calcul des efforts et des moments :
Calcul des réactions  d’appuis:

RA + RB = 17.31 x 2.40 +12.45 x 1.80  + 12.45 x 1.4 + 3.5 =  84.88  KN
∑ M/A = 0 → 12.45x (1.80)2/2 +17.31 x(2.40 )x(3.00) 

→ RB =  59.47  KN 
→ RA = 84.88    - RB = 25.40  KN   

�Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant

∑ =0F

Figure 2-4 : Schéma statique de calcul 
�Efforts tranchants :

Tableau 2-2:Les efforts tranchants

�Moments fléchissant :

Tronçon Expression
(1) 0≤ x ≤ 1.8 m T(x)= -12,45 ( x ) +25.41

(2) 1.8 ≤ x ≤ 4.2 m T(x)= -17,31(x

(3) 0 ≤ x ≤ 1.4 m T(x)=  12,45 ( x ) +3.5

Tronçons Expression

(1) 0≤ x ≤ 1.8 m M(x) = -12,45 x (x ) + 25.41 (x)   
2

(2) 1.8≤ x ≤ 4.2 m M(x) = - 17,31(x-1,8 ) 
2                                         2

(3) 0≤ x ≤ 1.4 m M(x) = -12,45 x (x ) 
2

Tableau 2-3: Les moments fléchissant

• Le moment max  : T(x)= 17,31(x-1,8) + 12,45.1,8 
Pour x= 1.98 m on a  M (1.98) = 25.83 KN m

• Les moments aux appuis et en travées: seront affectés des coefficients 0.3 et 0.85 respectivement, afin de     
tenir compte des semi-encastrements.

Remarque: Compte tenu du semi encastrement aux extrémités, on porte une correction à l’aide des  
coefficients réducteurs pour le moment Mmaxau niveau des appuis et en travée. 
M appuis B  = -17.08 -7.75 =  - 24.83 KN.m

Tableau 2-4: Les moments aux appuis et en travées 

Expression

Moment aux appuis [Ma] (-

Moment en travée   [Mt] (0.85) x25.83 

2
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= 17.31 x 2.40 +12.45 x 1.80  + 12.45 x 1.4 + 3.5 =  84.88  KN
/2 +17.31 x(2.40 )x(3.00) - RB x (4.20) +12.45x(1.4)x4.9 +3.5 x5.6=0

= 25.40  KN   → RA =25.41  KN   .

Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:

4 : Schéma statique de calcul 

2:Les efforts tranchants

X (m) Ty (KN)
12,45 ( x ) +25.41 0 +25.41

1.8 +3
17,31(x-1,8) - 12,45.1,8 +25.41 1.8 + 3

4.2 -38.54
T(x)=  12,45 ( x ) +3.5 0 3.5

1,4 20.93

X (m) MZ (KN.m)

) + 25.41 (x)   0 0
1.8 25.6

1,8 ) 2-12,45.1,8.(x-1,8)+25.41(x)
2                                         2

1.8 25.6
4.2 - 17.1

) – 3.5(x)   0 0
1.4 -17.1

4747

3: Les moments fléchissant

1,8) + 12,45.1,8 – 25.41 =0 →  x= 1.98  m 

Les moments aux appuis et en travées: seront affectés des coefficients 0.3 et 0.85 respectivement, afin de     

: Compte tenu du semi encastrement aux extrémités, on porte une correction à l’aide des  
au niveau des appuis et en travée. 

4: Les moments aux appuis et en travées 

Expression Moment  [KNm]

-0.3) x 25.83 -7.75

(0.85) x25.83 21.95         

1.4 -17.1
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�Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant:

48
Figure 2-5:  Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant

ÉLÉMENTS

Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant:

48

5:  Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant
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B) Ferraillage:
Le calcul des armatures sera basé sur le calcul d’une section rectangulaire, soumisse à 
pour une bande de (1m), en utilisant les moments et les efforts calculés précédemment.

� Aux appuis:  Mua= -24.83 KNm, d = 18 cm, c = 2cm, b = 100cm

a-Armatures principales : 
µb=   Ma

u = 24.83 x103    = 0.054 ≤ 0.392 
bd2 fbc 100x 18 2 x14.2

µb = 0,054     →  β = 0.972
Aa = Ma

u = 24.83 x103    = 4.08 cm
βdσs 0.972 x 18x348          

Soit    4HA12 = 4.52 cm2 avec un espacement S

b-Armatures de répartition :b-Armatures de répartition :
Ar = Aa  = 4.52 = 1.13 cm2

4           4               
Soit    4 HA 8/ml = 2,01 cm2 avec un espacement S

�En travée : M t
u = 21.95  KN m

a -Armatures principales :
µb=   Mt

u = 21.95 x 103    = 0.047 ≤ 0.392 
bd2 fbc 100x 18 2 x14.2                                                                                

Calcul  de β par interpolation                                                                     
β -0.975     = 0.048 - 0.047alors  β = 0.9755  

0.976-0.975       0.048 – 0046

At = Mt
u = 21.95 x103    =  3.59 cm

βdσs 0.9755 x 18 x348          
Soit    4HA12 = 4.52 cm2 avec un espacement  S

b-Armatures de répartition :
Ar = At = 4.52  = 1.13 cm2

4           4               
4 HA 8/mlSoit    4 HA 8/ml = 2,01 cm2 avec un espacement S

C) Vérification à l’ELU :

�Espacement des armatures :
L’espacement des barres d’une même nappe d’armatures ne doit pas dépasser les valeurs suivantes
•Armatures principales       St  min {3h; 33cm}

St=20cm < 33 cm
•Armatures de répartition     St <  min {4h

St=25 cm< 45cm

�Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)
La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition
A min  = 0.23xbxdxft28   = 0.23x100x18x2.1 =2.17 cm

fe 400
• Aux appuis : A a =4HA 12  = 4.52 cm2 >2.17 cm
• En travée :    A t  =4HA 12 = 4.52 cm2   >2.17 cm
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Le calcul des armatures sera basé sur le calcul d’une section rectangulaire, soumisse à la flexion simple
pour une bande de (1m), en utilisant les moments et les efforts calculés précédemment.

, d = 18 cm, c = 2cm, b = 100cm

≤ 0.392 → Section simplement armée

= 4.08 cm2

avec un espacement St = 205cm 

A
20cm

100 cm

18 cm

2 cm

avec un espacement St =25 cm 

≤ 0.392 → Section simplement armée
x14.2                                                                                

par interpolation                                                                     
= 0.9755  

=  3.59 cm2

avec un espacement  St = 25 cm 

4949

avec un espacement St = 25 cm 

L’espacement des barres d’une même nappe d’armatures ne doit pas dépasser les valeurs suivantes:             
; 33cm}

St=20cm < 33 cm……………condition vérifiée
Armatures de répartition     St <  min {4h; 45 cm}

St=25 cm< 45cm……………condition vérifiée   

(Art A.4.2 /BAEL91) :
La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition: A adoptée  > A min  

=2.17 cm2

>2.17 cm2……………condition vérifiée   
>2.17 cm2……………condition vérifiée   
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�Vérification au cisaillement (Art A.5.1,21/ BAEL 91)

On doit vérifier que :τu = T max    ≤  τu

bd
Pour les fissurations non préjudiciables: 

τu = min  { 3.33 Mpa , 5 Mpa }  =3.33 Mpa
T max    = 34.47  KN.                                              
τu =   T max     = 38.54 x103 = 0.214 Mpa

bd              1000x180
τu ≤  τu Les armatures transversales ne sont pas nécessaires……………condition vérifiée 

�Contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres (Art. A.6.1,3 / BAEL91)
Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que

τse=Ψs .ft28  

τse = 1.5 x 2.1 =3.15 Mpa. (pour les aciers H.A on a =1.5  ).
∑U Somme des périmètres utiles.∑Ui Somme des périmètres utiles.
∑Ui =n.π.Φ =4 x 3.14 x 1.2 = 15.072 cm
τse= 38.54 x 103   = 1.513 Mpa

0.9 x 180 x 150.72
τse < τse →  Pas de risque d’entrainement des barres…………..Condition vérifiée

�Longueur du scellement droit (Art A.6.1,22 / BAEL91)
Elle correspond à la longueur d’acier ancrée dans le béton  pour que l’effort de traction ou de 
compression demandé  à la  barre puisse être mobilisé
L s = Φ x fe

4 x τsu

τsu= 0.6 ψ² ft28= 0.6 (1.5)² 2.1 = 2.835 Mpa
Ls = Φ x400/(4x 2.835 ) =   35.27Φ cm

Pour Φ = 1.0 cm    ⇒ LS = 35.27 x  1.0  = 35.27 cm
Pour Φ = 1.2 cm    ⇒ LS = 35.27 x  1.2  = 42.32  cm

Les armatures doivent comporter des crochets, vu que la longueur de scellement est importante, la 
longueur d’ancrage mesurée hors crochets est
La = 0.4 x LS = 0.4  x 35.27 = 14.108 cm
L t =0.4  x Ls = 0.4  x 42.32 = 16.92 cm

� Influence de l’effort tranchant sur le béton (Art A.5.1,313 / BAEL91 modifié 99)
On doit vérifier que:   σ = 2 T ≤    

50

On doit vérifier que:   σbc = 2 Tu ≤    
b x 0.9 d               

σbc = 2 Tu           =    2 x38.54x103                    =  0.475 
b x 0.9 d        1000 x 0.9 x 180    

0.8 fc28  = 0.8 x 25= 13.33 Mpa
γ b        1.5

σbc = 2 Tu         ≤  0.8fc82   ……………………………Condition vérifiée.
b x 0.9 d             γ b

�Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis
Tu

max = 38.54 KN 
Tu= 0.4 x f c28 x a x b 

γb

Avec : a = 0,9d = 0.9 x 18=16.2 cm
Tu= 0.4 x 25 x103 x 16.2 x 1 =1080 KN 

1.5                         .
Tu

max< Tu      ………………….condition vérifiée 

ÉLÉMENTS

(Art A.5.1,21/ BAEL 91) : 

: τu = min {    0.2 fcj , 5 Mpa }  = min {  0.2 x 25, 5 Mpa}
1.5                                    γb

Mpa
= 34.47  KN.                                              

Mpa

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires……………condition vérifiée 

Contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres (Art. A.6.1,3 / BAEL91):
Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que:   τse= Tu

max <    τse

0.9xdx ∑Ui

. (pour les aciers H.A on a =1.5  ).

  Pas de risque d’entrainement des barres…………..Condition vérifiée

(Art A.6.1,22 / BAEL91) :
Elle correspond à la longueur d’acier ancrée dans le béton  pour que l’effort de traction ou de 
compression demandé  à la  barre puisse être mobilisé.  

Mpa.

= 35.27 x  1.0  = 35.27 cm
= 35.27 x  1.2  = 42.32  cm

Les armatures doivent comporter des crochets, vu que la longueur de scellement est importante, la 
longueur d’ancrage mesurée hors crochets estau moins égale 0.4 Ls pour les aciers HA:

(Art A.5.1,313 / BAEL91 modifié 99):
≤    0.8f

50

≤    0.8fc28 

b x 0.9 d               γ b
=  0.475 Mpa

……………………………Condition vérifiée.

Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis:

………………….condition vérifiée 
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�Influence sur les aciers
A ≥   γb ( Tu

max + Ma )
fe 0.9d

A = 4.52 cm2

γb ( Tu
max + Ma ) = 1.15( 24.83 + 4.52 x 103) = 0.87 cm

fe 0.9d       400                   0.9 x 18
A = 4.52 cm2 ≥   γb ( Tu

max + Ma ) =0.87 cm2 ………………………….condition vérifiée
fe 0.9d

2-3-3) Calcul à l’ELS
A) Calcul des moments fléchissant  et efforts tranchants :
�Combinaisons de charges        Palier : qs = G+Q = qs

palier

Volée  : qs = G+Q = qs

�Calcul des réactions d’appuis :

Figure 2-6:  Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant:
∑F=0
RA + RB = 8.94 x 1.80 + 12.54 x 2.40 +8.94x 1.4+ 2.59 =  61.29 KN
∑ M/A = 0 →8.94 x (1.80)2/2 +12.54  x(2.40 )x(3.0)) -R

→ RB = 43.00 KN → RA =18.29 KN

�Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant

Figure 2-7:  Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant:

� Effort tranchant :

Tronçon Expression

Figure 2-4:  Tableau des efforts tranchants 

� Moments fléchissant :

Figure 2-5:  Tableau des moments fléchissant

Tronçon Expression
(1) 0≤ x ≤ 1.8 m T(x)=  -8.94( x ) + 18.29

(2) 1.8 ≤ x ≤ 4.2 m T(x)= -12.54 (x-1,8) -8.94 .1,8 + 18.29

(3) 0 ≤ x ≤ 1.4 m T(x)=  8.94 ( x ) +2.59

Tronçons Expression
(1) 0≤ x ≤ 1.8 m M(x) = -8.94 x (x ) + 18.29 (x)   

2
(2) 1.8≤ x ≤ 4.2 m M(x) = - 12.54(x-1,8 ) 2- 8.94.1,8.(x

2                                         2          
(3) 0≤ x ≤ 1.4 m M(x) = -8.94 x (x ) – 2.59(x)   

2
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) = 0.87 cm2

………………………….condition vérifiée

A) Calcul des moments fléchissant  et efforts tranchants :
palier = (6.44+2.5) x1m =8.94 KN/ml

s
paillasse=  (10.04+2.5) x1m =12.54 KN/ml

6:  Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant:

= 8.94 x 1.80 + 12.54 x 2.40 +8.94x 1.4+ 2.59 =  61.29 KN
RBx (4.20) + 8.94 x(1.4)x(4.9) + 2.59x5.6 =0

Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant: 

7:  Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant:

X (m) Ty (KN)

5151

4:  Tableau des efforts tranchants 

5:  Tableau des moments fléchissant

X (m) Ty (KN)
0 + 18.29
1.8 +2.19

8.94 .1,8 + 18.29 1.8 +2.19
4.2 -27.89
0 + 2.59
1,4 + 15.11

X (m) MZ (KN.m)
0 0
1.8 + 18.44

8.94.1,8.(x-1,8)+18.29(x)
2                                         2          

1.8 +  18.44
4.2 - 12.40
0 0
1.4 -12.40
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Le moment maxcorrespond à T(x)= -12.54 (x-1,8) 
Pour x= 1.98  m on a  M (1.98) = 18.64  KN. M

�Les moments aux appuis et en travées 
afin de tenir compte des semi-encastrements.

Moment aux appuis [Mas] = (-0.3) x 18.64 = 
Moment  en travée   [Mts]= (0.85) x 18.64= 15.85  

�Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant

52

Figure :2-8:  Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant

B)Vérification à l’ELS :

�Etat limite d’ouverture des fissures(Art. A.5.3,2 /BAEL91)
Dans notre cas, la fissuration est considérée peu nuisible, on se dispense de vérifier  l’état limite 
d’ouverture des fissures.

�Etat limite de résistance  de béton à la  compression (Art. A.4.5,2 /BAEL91)
La contrainte de compression est limitée à
La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier 

ÉLÉMENTS

1,8) - 8.94 .1,8 + 18.29 =0 →  x= 1.98  m    
Pour x= 1.98  m on a  M (1.98) = 18.64  KN. M
Les moments aux appuis et en travées seront affectés des coefficients 0.3 et 0.85 respectivement,     

encastrements.
0.3) x 18.64 = -5.59  KNm

]= (0.85) x 18.64= 15.85  KNm

Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant:

52

8:  Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant:

(Art. A.5.3,2 /BAEL91) :
Dans notre cas, la fissuration est considérée peu nuisible, on se dispense de vérifier  l’état limite 

Etat limite de résistance  de béton à la  compression (Art. A.4.5,2 /BAEL91) :
La contrainte de compression est limitée à: σbc =0.6 fc28 = 0.6x25 = 15 Mpa
La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier σbc < σbc
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� En travée :
ρ1 = 100 x At =   100 x 4.52 = 0.251

bd 100x18

Calcul  de β1 par interpolation
β1 -0.920     = 0.253-0.251 →   β1 = 0.92025

0.921-0.920       0.253-0.245

Calcul  de  k1 par interpolation
k1  - 47.50  = 0.253-0.251 →   k1 = 47.69

48.29 – 47.50      0.253-0.245                                                                     

� La contrainte dans les aciersest : σs

σs <  σs = 348 Mpa….......................................................

� La contrainte dans le bétonest : σ� La contrainte dans le bétonest : σbc

σbc < σbc = 15Mpa…………………………………………Condition vérifiée.

� Aux appuis :

ρ1 = 100 x Aa    =   100 x  4.52    = 0.251
bd 100x18

on calcule K1 et β1 par  interpolation   
→ K1 = 47.69  et  β1 = 0.92025

� la contrainte dans les aciers est : σs

→  σs < σs = 348 Mpa …....... …......Condition vérifiée.

� La contrainte dans le bétonest : :σbc

→σbc < σbc= 15 Mpa…………………Condition vérifiée.

�Vérification de la flèche :(BAEL91/ARTB.6.5.2) 
Les règles (Art.B.6.5, 2/ BAEL 91 modifié 99), précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à l’ELS l’état Les règles (Art.B.6.5, 2/ BAEL 91 modifié 99), précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à l’ELS l’état 
limite de déformation pour les poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites
h ≥  1
L        16
h ≤   Mt

L        10M0

A ≤   4.2 Mpa
bd         fe
avec →  h : hauteur total (20 cm)

L : portée entre nus d’appuis (L=4.2m)
M t : moment max  en travée (Mt =21.95KNm)
M0 : moment max de la travée isostatique  (M0 =24.83 
A : section des armatures
b : largeur de la section 
d : hauteur utile de la section droite 
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= 0.92025

0.245                                                                     

s=  Mts =  15.85  x1 03 = 211.269Mpa
β1dAt 0.92025x 18 x 4.52             

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

= σ = 211.269 = 4.43 Mpabc = σs = 211.269 = 4.43 Mpa
k1 47.69

…………………………………………Condition vérifiée.

=  Mas       =  17.99 x 103 = 240.28Mpa
β1dAa 0.92025 x 18 x 4.52             

Condition vérifiée.

bc= σs = 240.28 = 5.04Mpa
k1 47.69

…………………Condition vérifiée.

/ BAEL 91 modifié 99), précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à l’ELS l’état 
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/ BAEL 91 modifié 99), précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à l’ELS l’état 
limite de déformation pour les poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites:

=24.83 KNm)
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h = 20 = 0.047 ≤   1 =0.0625  → La condition n’est pas vérifiée
L      420                   16                    s’impose.

f : La flèche admissible. 
f =   5        qsmax x L4         ≤     f = L   = 420 = 0.84 cm

384     Ev x Ifv 500      500

Ev : module de  déformation différée
Ifv : moment d’inertie total de la section homogénéisée par rapport au CDG de la section 
V1 : position de l’axe neutre 
Ev = 37003√f c28  =10818.865 Mpa

V1=  S xx = (bh2/2) + 15At d 
B0                        B0

B0 : aire de la section homogène 
S xx : moment statique par  rapport à l’axe XX passant par le centre de gravité S xx : moment statique par  rapport à l’axe XX passant par le centre de gravité 
At : section des armatures tendues 

B0 =b.h+15At =100x21 +15x4.52  =2067.8 cm2

V1 =  ( 100x212/2) + (15 x 4.52 x 19)  = 10.26 cm
2067.8

V2 = h- V1 = 20-10.26=9.74 cm

I0= b (V1
3 +V2

3) +15 At x(V2 – C)2

3
I0= 100 ( 10.263 +9.743 ) + 15x 4.52x 7.742 = 70 863.60 cm

3
Calculons ρ le rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure (pourcentage d’armatures)                             

qs
max = max (12.54  , 8.94 ) = 12.54 KN/ml

f =   5    x 12.54  x 4.204   x 103      = 0.00 m
384       10819 x 70 863.60 x 10-2

f= 5.62mm ≤ f = 8.4 mm   ………………………………… 

54

Résumé 2 : Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant
Armatures longitudinales 

•Armatures en travées :4 HA12 = 5.65 cm
•Armatures en appuis :  4 HA 12  = 2.51 cm

Armatures transversales: 
4HA8=2.08 cm2, avec un espacement de 25 cm.

. 

ÉLÉMENTS

n’est pas vérifiée, donc le  calcul de la flèche

= 0.84 cm

moment d’inertie total de la section homogénéisée par rapport au CDG de la section 

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

= 70 863.60 cm4

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

 f = 8.4 mm   ………………………………… →Condition vérifiée  

54

Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant:

4 HA12 = 5.65 cm2. avec un espacement de 25 cm.
4 HA 12  = 2.51 cm2. avec un espacement de 25 cm.

, avec un espacement de 25 cm.
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3 -CALCUL DE LA POUTRE PALIÈRE :

La poutre palière se situe au niveau du RDC .Elle est semi encastrée dans les poteaux de la cage d’escalier, 
elle est destinée à supporter son poids propre; la réaction de la paillasse et celle du palier.
3 -1) Pré dimensionnement :

� Hauteur de la poutre ht : 

CALCUL DES ÉLÉMENTS

cm 35 h soit  alors   7.34  h24
10

347
h

15

347
   '' libre partie L :''  m 3.47  L 

'' poutre la dehauteur  la ht :''
10

L
h

15

L

t

t

t

     

=≤≤
≤≤

=

≤≤

�Largeur de la poutre b :   

�Recommandations de l’ RPA 99 Version 2003

La poutre aura pour dimensions: b x h = 25x 35 cm
3-2) Déterminations  des sollicitations  de calcul :

Son poids : G = V. ρ = (0.25x 0.35)  x 25 = 2.19  KN/ml.
Réaction de la poutre palière a (ELU):  Tu =34.45 KN/ml. 
Réaction de la poutre palière a (ELS) :  Ts

�Combinaisons de charges: 











≤=

≥=
≥=











≤

≥
≥

44.1
25

35
cm2025b
cm3035h

a on       

4
b

h
cm20b
cm30h t

t

t

cm 25 = b     5.24b14
h7,0bh4,0 tt

≤≤
≤≤
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�ELU:  q u =1.35G + 2TU  /L = 1.35 x2.19+ 2 x 34.45/3.47  
→ qu = 22.82  KN/ml

�ELS :   qs = G + 2TS/L = 3+ 2 x 24.95/3.47   
→ qs = qs = 15.88 KN/ml

3-3 ) Calcul à l’ELU :

A) Calcul des moments et des  efforts  tranchants:

� Moment aux appuis : Ma = -0.3 MU = -

�Moment en travée :   Mt= 0.85 MU = 0.85 x 54.46= 46.30 

RR = uT :tranchant Effort    

8

.q
Mu  : eisostatiquMoment  

BA

2
u

=

=
l

La poutre palière se situe au niveau du RDC .Elle est semi encastrée dans les poteaux de la cage d’escalier, 
; la réaction de la paillasse et celle du palier.

ÉLÉMENTS

cm

35 cm

30 cm

Recommandations de l’ RPA 99 Version 2003:   

: b x h = 25x 35 cm2

2) Déterminations  des sollicitations  de calcul :

35)  x 25 = 2.19  KN/ml.
:  Tu =34.45 KN/ml. 

Ts=  24.95KN/ml.

56

/L = 1.35 x2.19+ 2 x 34.45/3.47  

/L = 3+ 2 x 24.95/3.47   

Figure 3-1 : Schéma statique de la poutre palière

A) Calcul des moments et des  efforts  tranchants:

-0.3 x 54.46=  -16.34 KNm

= 0.85 x 54.46= 46.30 KNm

KN59.39
2

47.3x82.22

2

xq

m.KN46.54
8

47.382.22

u

2

===

=
×

=
l



�Diagramme du moment et de l’effort tranchant:   

Figure 3-2: Diagramme du moment et de l’effort tranchant:   

CALCUL DES ÉLÉMENTS

Figure 3-2: Diagramme du moment et de l’effort tranchant:   
B) Ferraillage :   

�Armatures  longitudinales :

� Aux appuis :Mu = - 16.34 KN.m

�En travée : Mu = 46.30 KN

cm². 1.51 = 3HA8pour   opteOn 

5.32979.0

1034.16
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M
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bu
2

u
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==µ
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b
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u
b

××
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γβ
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×
===µ

�Armatures transversales:

�Diamètre :     

� Espacement:

10HA      prenons Nous
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b
,
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h
min tl

t
t ≤φ=


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h
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h
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Diagramme du moment et de l’effort tranchant:   

2: Diagramme du moment et de l’effort tranchant:   

ÉLÉMENTS

2: Diagramme du moment et de l’effort tranchant:   

cm².

cm48.1
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3-3-C) Vérification à l’ELU :

�Condition de non fragilité : BAEL (Art A-4-2 -

� Aux appuis Aa :  4.62 m2 > 0.982 cm2

� En travée At 1.51cm2 >  0.982 cm2        

�Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement

�On doit vérifier la condition suivante :

∑µ i = : étant la somme des périmètres utiles des barres

∑µ i = n.π.φ=3x3.14x8=  75.36 mm 

τ Se = Tu Max       = 39.59 x 10 ³ = 1.79

e

28t
min 400

25.322523.0

f

f.d.b23.0
A

×××
==

CALCUL DES ÉLÉMENTS

τ = T = 39.59 x 10 ³ = 1.79

0.9 d ∑µ i         0.9x32.50x75.36 

τ se = 1.79 MPa≤         = 3.15 MPa

Donc il n’y a aucun risque d’entraînement des barres.

�Encrage des barres :

�Vérification de l’effort tranchant :

�Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis

�Influence sur le béton:

vérifiée.Condition  

325x2509,04,0KN59.39T

b

f
bd9,04,0KN59.39T

u

28c
u

→
××≤=

γ
××≤=

d9,0

M
T

f

15,1
Au cm39,3At u

u
2




 +=≥=

MPa 2,835 =MPa01.2

)5.1(6.0f.6.0

suse

2
28t

2
ssuse

τ=τ

×=ψ=τ≤τ

p

58

�Influence sur les armatures inferieures

3 -4 ) Calcul à l’ELS :

3 -4-A) Combinaisons de charges:  

qs = G + 2TS/L = 1.5+ 2 x24.95 /3.47 →

  vérifiée.Condition  
                                     

     0.118cm²Au   cm² 1.51  Aa
d9,0f u

e

→

=≥=



{ }

nt.soit cisailleme de risque de Pas

MPa33.3MPa48.0
,3MPa5,f13,0min

48.0
325x250

1059.39

db

T

uu

28tu

3
u

u

=τ<=τ
==τ

=×=
⋅

=τ

-1) :

→  condition vérifiée.
2        →   condition vérifiée.

Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement des barres :

: étant la somme des périmètres utiles des barres

= 1.79MPa 

2cm982.0
1.2

=

Mpa15.31.2x5.1f. 28tssese ==ψ=τ≤τ

ÉLÉMENTS

= 1.79MPa 

→condition vérifiée.

Donc il n’y a aucun risque d’entraînement des barres.

Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis:

           KN5.487
5.1

25 =

cm 118.0
5.329,0

30.46
59.39

400

15,1

d
2=









×
+=





vérifiée.condition         MPa

.MPa835.21.22 =×

Influence sur les armatures inferieures:

qs = 23.07 KN/ml

5.329,0400d 



 ×



cm 15 =St nt.soit 

                            MPa
Mpa33,

Mpa48



�Calcul du moment et de l’effort tranchant :

� Diagramme du moment et de l’effort  tranchant:

 
   x34.730.85  Ms 0.85 Mt :en travée Moment * 

34.73 x 0.3-  Ms 0.3-  Ma appuis :aux Moment * 

40
2

47.3x07.23

2

xqs
  Ts  nchant :Effort tra* 

8

47.307.23
 

8

.qs
 Ms  e :isostatiquMoment * 

2

===
==

===

×
==

l

l

CALCUL DES ÉLÉMENTS

Figure 3-3: Diagramme du moment et de l’effort tranchant:

�Etat limite de résistance  de béton à la compression: [BAEL91/Art.4.5,2]

� Vérification des contraintes dans le béton et dans l’acier :

A
 ;    

k
  ;   

d.b

A100
         

f 0,6avoir    doit On          

S
.S

cb
.S

28cbccb

=σ
σ

=σ=ρ

=σ≤σ

Zone Ms (KN.m) A u (cm2) ρ1ρ1ρ1ρ1 β1β1β1β1

Travée 29.53 4.62 0.988 29.64 229.33

L’état limite de compression du béton et de l’acier aux appuis et en travées est vérifié, donc les 
armatures adoptées à l’ELU sont suffisantes.         

� Vérification de la flèche : [BAEL.99/Artb6.5,2] :
On peut se dispenser de calcul de la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées

Travée 29.53 4.62 0.988 29.64 229.33

Appuis 10.42 1.51 0.186 0.930

condition   …………063.0
46.5410

73.34

M10

M
101.0

l

h
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KNm 29.53 
KNm 10.42  -   34.73

KN03.40

m.KN73.34
472

=
=

=
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3: Diagramme du moment et de l’effort tranchant:

: [BAEL91/Art.4.5,2]

Vérification des contraintes dans le béton et dans l’acier :

d..A

M

1S

S

28

β

K σσσσs(MPa) σσσσbc(MPa)

229.33 7.74 0.988 15 348

(MPa) bcσσσσ (MPa)  sσσσσ

5959

L’état limite de compression du béton et de l’acier aux appuis et en travées est vérifié, donc les 
armatures adoptées à l’ELU sont suffisantes.         

On peut se dispenser de calcul de la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées:

229.33 7.74 0.988 15 348

46.43 263.15 5.67 15 348

  vérifiéecondition 

 vérifiée
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Résumé 3 : Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant

•Armatures longitudinales 
En travées: 3 HA14 = 4.62 cm
En appuis:  3 HA 8 = 1.51 cm

•Armatures transversales :
En travée  HA 10 pour chaque espacement de 15 cm.
En appuis: HA 10 pour chaque  espacement de 7 cm.

60

 . fiées

 vérifiéecondition   …………0105

ÉLÉMENTS

Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant:

: 3 HA14 = 4.62 cm2. avec un espacement de 25 cm.
:  3 HA 8 = 1.51 cm2. avec un espacement de 25 cm.

En travée  HA 10 pour chaque espacement de 15 cm.
: HA 10 pour chaque  espacement de 7 cm.
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4 )Le Porte a faux:

Le Porte a faux se calcule comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive du plancher, 
soumise à une charge horizontale « Q »due à la main courante qui engendre un moment 
section d’encastrement.
Le calcul du ferraillage se fera pour une bande de 1ml, dont la section est assimilée à la flexion simple. Il est 
réalisé en dalle pleine. 

4-1: Pré dimensionnement de la dalle pleine:

On a la largeur du balcon: L=1,40m 
ep ≥≥≥≥ L /10 = 1.40/10= 0.14=14cm 
On adopte ep=15cm
Avec :  qu :   charge et surcharge pondérée de la dalle.                               

G1 : charge permanente de garde de corps.                                                                                       

CALCUL DES ÉLÉMENTS

4-2: Détermination des charges et surcharges:

� Charges permanentes : La Charge G due à la dalle en béton armé:
� Charge concentrée : Poids propre du garde corps

g = 0.2*2+0.9 =  0.4+0.9= 
Tel que :Maçonnerie
Charge due à la main courante

� Surcharge d’exploitation: Charge d’exploitation de la dalle

4-3 : Calcul à l’ELU :  La console est calculée en flexion simple avec une bonde de 

4-3-A) Déterminations  des sollicitations  de calcul :
�Combinaison de charges :

• Dalle pleine :   Qu1 = 1,35G + 1,5Q 
•Garde corps :  Qu2 = 1,35 G2, = 1,35 G

� Le moment provoqué par la charge Q

fibre la que désigne (-) moins signe Le
1.40]*[1.755-(1.40)2/2]*[12.68- =Mu 

xLQ
2

L
QM 2u

2

1uu −−=

62

�Effort tranchant :

4- 3-B) Le ferraillage :Il consiste à étudier une section rectangulaire soumise à la flexion simple

� Armatures principales

fibre la que désigne (-) moins signe Le
1.40]*[1.755-(1.40)2/2]*[12.68- =Mu 

20.014=1.755+1.40*12.68=Vu 
QxLQV 2u1uu +=

un  avec  cm2 4.52 = 4HA12 :Soit 

.3
348x13x968,0

1000x88.14

d

M
Ast

968,0062,0

SSA    392,0062,0

2,14x13x100

1000x88.14

fbd

M

st

b

Rb

2
bu

2
u

b

==
σβ

=

=β⇒=µ
⇒=µ=µ

===µ

p

Le Porte a faux se calcule comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive du plancher, 
due à la main courante qui engendre un moment « MQ » dans la 

Le calcul du ferraillage se fera pour une bande de 1ml, dont la section est assimilée à la flexion simple. Il est 

:   charge et surcharge pondérée de la dalle.                               
: charge permanente de garde de corps.                                                                                       

4-1: Schéma statique de calcul

ÉLÉMENTS

: Détermination des charges et surcharges:Nous considérons une bande de 1m de la console 

La Charge G due à la dalle en béton armé:G = 5,51[KN/ml].
Poids propre du garde corps= poids de l’enduit ciment x 2 +poids de la    

brique Creus    
= 0.2*2+0.9 =  0.4+0.9= 1.3 [KN/ml].

Maçonnerie: 0.9 KN/ m2

Charge due à la main courante:   q = 1[KN/ml].
Charge d’exploitation de la dalle: Q=3,5 [KN/ml].

La console est calculée en flexion simple avec une bonde de 1mde largeur.

A) Déterminations  des sollicitations  de calcul :

= 1,35G + 1,5Q = 1,35(5.51) + 1,5(3,5) = 12.68 KN/ml
= 1,35 G2 = 1.35 x 1.3  = 1.755  KN/ml

Le moment provoqué par la charge QU :

eest  tendu supérieur  fibre
KN.ml -14.88=1.40]

62

Il consiste à étudier une section rectangulaire soumise à la flexion simple

eest  tendu supérieur  fibre
KN.ml -14.88=1.40]

KN. 20.014

25cm. = 100/4 =St  espacementun 

cm39.

SSA

06,0



� Armatures de répartitions

4-3-C ) Vérifications à l’ELU :

�Condition de non fragilité : (ART-A- 4

�Vérification de l’effort tranchant : (ART

espacementun  avec  cm2 2.51 = 5HA8 :Soit 

cm13.1
4

52.4

4

Ast
A 2

r ===

          cm57.1Acm52.4Ast    Donc

13*100*23,0
f

f
*d*b*23,0A

min
2

e

28t
min

==

==

f

{ } 3.75 =MPa4;f15,0min
bd

V
28c

u
u =τ≤=τ

CALCUL DES ÉLÉMENTS

� Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis

�Vérification de l’adhérence et de l’entrainement des barres

�Ancrage des barres aux appuis(Art A.6.1.22 / BAEL)

{ }

donc nt,cisailleme de risqueaucun  yan' Il

,3MPa153,0
130*1000

10*014.20

3.75 =MPa4;f15,0min
bd

3

u

28cu

=τ≤==τ

=τ≤=τ

          KN39.1017VKN014.20V

9,0*10.25*4,0
db

9,0.f4,0V

uu

3

s
28cu

=≤=

=
γ

=

desnt entrainemed' risqueaucun  yan' Il
                    Mpa15,3MPa13.1

.15012*14,3*4nU

72.150*130*9,0

10*014.20

Ud9,0

V
Mpa15,31,2x5,1f

sese

i

3

i

u
se

28tssese

=τ≤=τ
==Φ×π×=

===τ

==ψ=τ≤τ

∑
∑

4-3-D ) Vérification à l’ELS :(Art A.8.2.4.2 / BAEL 91 modifié 99)

�Espacement des barres Armatures principales
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f
L

s

e
s τ

Φ
=

longueur  decrochet un Soit               
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4-2-1/BAEL91)

: (ART- A-5-2-1)

20cm. =St    espacement

vérifiée.Condition                    

cm57.1
400

1,2
*13

→

=

ble".préjudician Fissuratio"   Mpa 3.75

ÉLÉMENTS

Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis: (ART-4-2-1 /BAEL91)

Vérification de l’adhérence et de l’entrainement des barres: (ART-A-6-1-3 /BAEL91) 

(Art A.6.1.22 / BAEL)

.nécessaire passont  ne ales transversarmatures les donc

vérifiée.Condition        Mpa75,

ble".préjudician Fissuratio"   Mpa 3.75

→

vérifiée.Condition                

KN39.1017
15,1

1*13,0
*9,

→

=

         barres. des
vérifiée.Condition                       

 15.072cm. =mm  72.

Mpa13.1

→

=

6363

:(Art A.8.2.4.2 / BAEL 91 modifié 99)

Espacement des barres Armatures principales:

cm 3.15216.38*4.0L4,0L:Lr longueur 

crochets. desprévoit on    cm 20

cm216.38Lmm

.MPa835,21,2)5

Sr

s

2

===

=⇒

=

vérifiée.Condition 
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�Armatures de répartitions : 

4-4)  Calcul à l’ELS:
4-4-A) Déterminations  des sollicitations  de calcul :

�Combinaison de charge :

� Calcul des moments

}{
Condition                 cm45cm20S

cm45cm45;h4minS

t

t

≤=
=≤

ml/KN3,1GQ

KN01.95,351.5QGQ

22S

111S

==
=+=+=

xLQ
2

L
QM

 MQs2 + MQs1 =  Ms

2s

2

1ss +=

CALCUL DES ÉLÉMENTS

4-4-B) Vérification à l’ELS :

�Vérification des contraintes:( Art A.4.5.2 / BAEL 91 )

�Contrainte dans l’acier On doit  donc  s’assurer que

� Contrainte dans le béton:On doit donc s’assurer que

KN.m 10.64 = Ms

40.1*3.1
2

40.1
01.9M

2
2

s +=

( )

          Mpa 63.201 = σ≤       Mpa  198.11=σ

452  ×  130  ×  0.914

10  ×  10.64
=

A×d×β

M
=σ

0.914=βet43.14=k⇒0.3=ρ

0.3=100×
13×100

3.93
=100×

d×b

A
=ρ

σ≤  σ

ss

6

s1

ser
st

111

s
0

0
1

s

64

Résumé 4:Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant

�Armature principales :  A= 4.52 cm2 →
�Armature de répartition : A=2.51 cm

                         15=σ≤    4.59=σ

14.43

11.198

k
   Donc       k

256.0fc6.0

≤  

bcbc

1

st
bc

bc

st
1

28bc

bcbc

→

=
σ

=σ
σ
σ

=

×=×=σ

σσ

) Déterminations  des sollicitations  de calcul :

vérifiée.Condition 

ml/KN

ÉLÉMENTS

:( Art A.4.5.2 / BAEL 91 )

On doit  donc  s’assurer que:       

:On doit donc s’assurer que:

vérifiée.Condition                     

452

0.914

0.3

→

64

Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant:

→   4HA12   avec e 25 = cm      
: A=2.51 cm2 →   5HA8   avec e 20 = cm      

vérifiée.Condition 

 
11

→
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5) LA SALLE MACHINE :

L’ascenseur est un appareil élévateur desservant des niveaux définis. Il manifeste l’accès des 
personnes, se déplaçant le long de guide verticale. L’ascenseur est compose de trois composantes essentielles :

� Le treuil de levage et sa poulie
� La cabine ou la benne
� Le contre poids

Le bâtiment comporte deux cagesd’ascenseur
(1,80×1,97) m² appuyée sur ses 4 cotés.

En plus de son poids propre, la dalle estsoumise
timée à 9 tonnes, repartie sur une surface de (0,8 ×

L’étude du panneau de dalle se fera àl’aide
permettant de calculer les moments engendrés parles
Les moments de flexion du panneau de dalledans
moments dus au poids propre et à la chargelocalisé
L’épaisseur de la dalle est de 165cm (Voirchapitre

5- 1 )Calcul dessollicitations

CALCUL DES ÉLÉMENTS

5- 1 )Calcul dessollicitations

�Moments dus au poids propre :

�Etat limite ultime (ELU) : υυυυ =0
ρ= 0.9 → υ x=0.0458  et  υ y=0.778
Poids de la dalle : G= (25× 0.15 + 22×0.05) ×1ml
Surcharge d’exploitation: Q = 1KN/ml.                                                                                   
qu= 1.35×5.1 + 1.5×1 = 8.0475 KN/ml.

�Etat limite service (ELS): υυυυ =0.2

les dans  travailledalle la1
l

l
ρ0,4

0.91,971,80
l

l
ρ

y

x
x

y

x
x

⇒≤=≤

=÷==

dalle. la sur toute repartient uniforméme Charge : q
  Poisson   det coefficiendu    et 

du fonction en  donnéssont et   tscoefficien Les
portée. grande lasuivant Moment .MµM

portée. petite lasuivant Moment .q.lµM

Y

xyy

2
xxx

υµ

→=
→=

( ) ( )
0.928KN.m1.1940,778M

1.194KN.m1,88,04750,0458
y1u

2

=×=
=××
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�Etat limite service (ELS): υυυυ =0.2
ρ= 0.9→ υ x =0.0529  et  υ y=0.846                                                                        
qs = 4.85 + 1 = 5.85 KN /ml                

�Moments dus a la charge localisée 
Mx = p.(M1+ ν M2 )
My = p .( ν M1+M2)
U = U0 + 2(εεεεe + h/2) = U0  +2εεεε+h
V= V0 + 2(εεεεe + h/2) = V0  +2εεεε+h

Le coefficient  dépend de la nature du revêtement 
dans notre cas la dalle est composée de béton armé                                         
et d’une chape en béton d’épaisseur  e= 5 cmξ=1,0                                                  

( ) ( )
0.847KN.m1.0020,846M

1.002KN.m1,85.850,0529M
y1s

2

x1s

=×=
=××=

0,50
1,97

1,05

l

V
et    0,6

1,80

1,05

l

U

 = 1.05m = 0.15+0.051××2+U0= U: A.N

yx

====

L’ascenseur est un appareil élévateur desservant des niveaux définis. Il manifeste l’accès des 
personnes, se déplaçant le long de guide verticale. L’ascenseur est compose de trois composantes essentielles :

d’ascenseuren béton armé avec une dalle pleine de dimensions

soumiseà un chargement localisé au centre du panneau es
0,8) m² transmise par le système de levage de l’ascenseur.

l’aide des tables de PIGEAUD, qui donnent des coefficients
lescharges localisées, suivant la petite et la grande portée.
dans les deux sens sont donnés par la superposition des

localisé
chapitre1).

ÉLÉMENTS

Figure 5-1 : la dalle pleine
de la salle machine.

1ml = 5.1 KN/ml.
: Q = 1KN/ml.                                                                                   

sensdeux  les

dalle.

 rapport du 
portée.

portée.

xµ

y=0.846                                                                        
Figure 5-2 :Les moments de

poids propre

dans notre cas la dalle est composée de béton armé                                         Figure 5.3 : Les moments
=1,0                                                  des charges locales 

V0



Après interpolation on aura : 
M1 = 0,089  et   M2 = 0,073

�Etat limite ultime (ELU) : ν =0

( ) ( )
( ) ( )

10.8131.194MMM    : ELU-A)         

: moments desion Superposit

0,0890,20,07390υ.MM.PM     

0,0730,20,08990υ.MM.PM     

KN. 90 = Ps     

 0.2=  : (ELS) service de limiteEtat 

8.869KN.m0,073121,5.MPM     

10.813KN.m0,089121,5.MPM     

KN. 121.5 = 90×1.35 =Pu      

0=   : (ELU) ultime limiteEtat 

KN. 121.5 = 90×1.35 =Pu      

12ssy2

21ssx2

2uuy2

1uux2

+=+=
•

=×+×=+=
=×+×=+=

∗

=×==
=×==

∗

ν

ν

CALCUL DES ÉLÉMENTS

5-2)  Ferraillage du panneau
Le calcul se fera en flexion, le moment maximal s’exerce suivant la petite portée par conséquent les armatures 
correspondantes constitueront le lit inferieur.
Nous considérerons la hauteur utile propre à chacune des deux directions, en appuis comme en travée (
et dy=12cm).

dy = de – (фx  + фy)
2

9.0120,3M0,3M

10.320,3M0,3M  
    appuisEn -b)

9.7970,85M0,85M

12.0070,85M0,85M     
  En travée-a)

70% deet  en travée, 15% de réduitsseront  moments Les

on  dalle, la dent encastreme semidu  compte Pour tenir

9.012KN.m8.1720,84MMM                            

10,32KN.m9.321.002MMM    : ELS)        

8.8690,928MMM                            

10.8131.194MMM    : ELU-A)         

y
a
y

x
a
x

y
t
y

x
t
x

y2sy1ssy

x2sx1ssx

y2uy1uuy

x2ux1uux

=×=×=
=×=×=

×=×=
×=×=

=+=+=
=+=+=−

=+=+=
+=+=

B

2

Tableau 5-1: Le ferraillage à l’ELU

La dalle est soumise à des charges concentrées, toutes les armatures de flexion situées dans la région centrale du 
panneau seront prolongées jusqu’aux appuis, et ancrées au-

5.3) Vérifications à l’ELU

� Espacements des armatures
La fissuration est non préjudiciable.→L’espacement entre les armatures doit satisfaire les conditions suivantes

Zone Sens Mu (KN.m) µ β

En travée
X-X

10,206 0,042 0,979

Sur appuis 3,096 0,012 0,994

En travée
Y-Y

8.327 0,034 0,983

Sur appuis 2,703 0,011 0,994
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12.007KN.m

8.172KN.m

9,324KN.m

=

ÉLÉMENTS

Le calcul se fera en flexion, le moment maximal s’exerce suivant la petite portée par conséquent les armatures 

Nous considérerons la hauteur utile propre à chacune des deux directions, en appuis comme en travée (dx= 13cm 

KN.m7032,

KN.m3,096

KN.m8.327

KN.m10,20612.007

appuis.en  70%

.en travée)et  appuis(sur  calculés moments lesréduit on 

9.012KN.m

10,32KN.m

9.797KN.m

12.007KN.m

=

=
=

=
=
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La dalle est soumise à des charges concentrées, toutes les armatures de flexion situées dans la région centrale du 
-delà du contour théorique de la dalle.

L’espacement entre les armatures doit satisfaire les conditions suivantes:

A (cm²) A adoptée (cm²/ml) Espacement

0,979 2.30 5HA12=5.65 20 cm

0,994 0,69 5HA10=3.92 20 cm

0,983 1,87 5HA10=3.92 20 cm

0,994 0,60 5HA10=3.92 20 cm
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{ }

{ }

..............................mm........ 15 12mm=Max 

15mm.= 150/10= h/10Max

barres des maximal B)Diamètre

…………33cm} {45cm,min  <20cm =St       

3.h;33cmmin<St        

: secondaireDirection 

..........… 25cm} {30cm,min <20cm =St       

2.h;25cmminSt       

 principaleDirection  

≤Φ
≤Φ

∗

≤
∗

�Condition de non fragilité
La condition de non fragilité donne section minimale des armatures tendues, sont déterminé à partir  

d’un pourcentage de référence   qui dépend de la nuance des aciers, de leurs diamètres et de la résistance à la 
compression du béton.

�Direction principale
Wx = W0×(3-ρx) /2 = 0.0008× (3

CALCUL DES ÉLÉMENTS

Wx = W0×(3-ρx) /2 = 0.0008× (3
Amin = Wx×b×h = 0.00084×100×
Amin   = Ax

t......…................................................................CV
�Direction secondaire

Wx= Ay/(b×h) = W0×(3-ρx) /2 = 0.0008
Ay ≥ 0,8  ‰ ×100 ×15= 1.2cm²
Amin ≤ Ay

t =3.92  …...................................................................CV

�Vérification de la contrainte tangentielle

Les efforts tranchants sont donnés par les relations suivantes

�Au milieu de U

�Au milieu de V

uτ

( ) 0.83

121.5

V3

P
u ×

=
×

=T

082

121.5

VU2

P
Tu ×

=
+×

=

τ

MPa1.16
1.5

25
0.07

MPa0.389
1301000

10625.50
τ

u

3

u

→











=×

=
×
×=
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τu < 1.16 Mpa…...............................................................CV 

� Condition de non poinçonnement
A l’état limite ultime, la force résistante au poinçonnement 

qui tiennent compte de l’effet favorable du à la présence d’un ferraillage horizontal

Qu ≤ 0,045 × Uc×h ×fcj/ϒb

Qu : charge de calcul à l’ELU.
h : épaisseur total de la dalle.
Uc =2× (U+V)=4.2m: le périmètre du contour au niveau de feuillet moyen.

A.N :   0.045× 4.2× 0.15×25  /1.5 = 472,5 KN ≥ 121,5 KN.

La condition est vérifiée  →→→→ Aucune armature transversale n’est nécessaire

MPa1.16
1.5

0.07 


=×

....CV....................

.....CV..........…………

CV ...................................

La condition de non fragilité donne section minimale des armatures tendues, sont déterminé à partir  
d’un pourcentage de référence   qui dépend de la nuance des aciers, de leurs diamètres et de la résistance à la 

(3-0.9)/2 =0.00084

ÉLÉMENTS

(3-0.9)/2 =0.00084
×15= 1.26cm²≤ 5.65cm²

............................................CV

x) /2 = 0.0008× (3-0.9)/2 =0.00084

…...................................................................CV

Les efforts tranchants sont donnés par les relations suivantes:
b

cj
max
u

u γ

f
0.07

db

T
×≤

×
=

KN.50.625
0.8

121.5 =

KN625.50
8.008

121.5 =
+

MPa1.16MPa890.3 <=

…...............................................................CV 

A l’état limite ultime, la force résistante au poinçonnement Qu est déterminée par les formules suivantes    
qui tiennent compte de l’effet favorable du à la présence d’un ferraillage horizontal

: le périmètre du contour au niveau de feuillet moyen.

25  /1.5 = 472,5 KN ≥ 121,5 KN.

Aucune armature transversale n’est nécessaire.



5.4 ) Vérification à l’ELS

Les moments précédemment calculés, seront réduits de 15% en travée et de 70% en appuis.  

� En travée:

� En appuis:

Tableau 5-2: Le ferraillage à l’ELS







×=×=
×=×=





×=×=
×=×=

9.0120,3M0,3M

.100,3M0,3M  

9.0120,85M0,85M
01850,M0,85M

y
a
y

x
a
x

y
t
y

x
t
x

Zone Sens Ms (KN.m)
En travée

X-X
8,772

Sur appuis 3.096
En travée

Y-Y
7.660

Sur appuis 2,703

CALCUL DES ÉLÉMENTS

Remarque :Le ferraillage adopté à l’ELU est suffisant.

� Vérification de la flèche
Dans le cas de dalle rectangulaire appuyée sur quatre cotés, on peut se dispenser du calcul de la     

flèche, si les conditions suivantes sont vérifiées :

ht  ≥ Mx et   Ax ≤ 2
Ix      20Mx           b.d fe

→Les deux conditions sont vérifiées, on se dispensera du calcul de la flèche.

5.5 : Calcul des cloisons en béton armé :

Par raison d’une grande excentricité, les murs de la salle machine seront réalisés en  béton armé (avec un 
ferraillage minimum) mais ne participent pas au contreventement de la structure, leur calcul s’effectuera en 

..........0.005.....
400

2
0,0043

13100

5,65

bb

Ax

.................... 0,0494
10,3220

10.206
080,

180

15

lx

ht

=≤=
×

=
×

=
×

≥==

deux étapes :

�Armatures verticales minimales : (BAEL91/Art A.8.1, 21).
Amin ≥ 4 cm² / ml.
0.2% ≤  (Amin/B)  ≤ 0.5%
Soit à calculer le ferraillage du mur dont les caractéristiques géométriques sont : 
L = 1.97 m, e = 0.12 m, B = 0.236 m2

.
�Armatures verticales :

Amin ≥ 4 cm² / ml
Soit : A = 4 cm² / ml
0.2% ≤   (4 / 0.236) = 0. 169 % ≤  0.5% 
On prend : 6HA10 (A = 4.71 cm²)           Avec : St = 15 cm.

�Armatures horizontales :
D’après BAEL 91 : Ah = Av / 4 =  4.71 / 4 = 1.177 cm².
D’après RPA modifie 2003 : Ah ≥ 0.15% x B = 0.15% x 0.236 x 10
On prend : 6HA10 (A = 4.71 cm²)             Avec :St 
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=
=

=
=

KN.m703.29.012

KN.m3,09632.

KN.m7.6609.012
KN.m 8.77232.0

µ Β A (cm²)
0,036 0,982 1.97
0,012 0,994 0,68
0,032 0,984 1,72
0,012 0,994 0,60

ÉLÉMENTS

Dans le cas de dalle rectangulaire appuyée sur quatre cotés, on peut se dispenser du calcul de la     

Les deux conditions sont vérifiées, on se dispensera du calcul de la flèche.

Par raison d’une grande excentricité, les murs de la salle machine seront réalisés en  béton armé (avec un 
ferraillage minimum) mais ne participent pas au contreventement de la structure, leur calcul s’effectuera en 

CV..............................

........CV....................
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Armatures verticales minimales : (BAEL91/Art A.8.1, 21).

Soit à calculer le ferraillage du mur dont les caractéristiques géométriques sont : 

On prend : 6HA10 (A = 4.71 cm²)           Avec : St = 15 cm.

/ 4 =  4.71 / 4 = 1.177 cm².
 0.15% x B = 0.15% x 0.236 x 104 = 3.54 cm²

St = 15 cm.
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CALCUL DES ÉLÉMENTS

�Armatures transversales :  Soit 4 épingles de HA8 / m².

Remarque :Vu que la section d’armature trouvée à la base de la cloison n’est pas très grande alors on     
adopte le même ferraillage pour tous les niveaux.

Résumé 5:
La dalle de la salle machine sera ferraillée comme suit

� Sens x-x Lit inferieur : 5 HA12/ml avec un espacement de 20cm.
Lit supérieur: 5 HA10/ml avec e =20cm.     

� Sens y-y Lits inferieur : 5 HA10/ml avec  e =20cm
Lit supérieur: 5 HA10/ml avec e =20cm

Les cloisons en béton armé seront ferraillées comme suite 
�Armatures verticales : 6 HA10   Avec : St = 15 cm.
� Armatures horizontales : 6HA10     Avec : St = 15 cm.
�Armatures transversales :  Soit 4 épingles de HA8 / m².

Le ferraillage de la dalle de la salle machine 

70

ÉLÉMENTS

Soit 4 épingles de HA8 / m².

Vu que la section d’armature trouvée à la base de la cloison n’est pas très grande alors on     
adopte le même ferraillage pour tous les niveaux.

La dalle de la salle machine sera ferraillée comme suit:
: 5 HA12/ml avec un espacement de 20cm.
: 5 HA10/ml avec e =20cm.     

: 5 HA10/ml avec  e =20cm
: 5 HA10/ml avec e =20cm

Les cloisons en béton armé seront ferraillées comme suite 
Armatures verticales : 6 HA10   Avec : St = 15 cm.
Armatures horizontales : 6HA10     Avec : St = 15 cm.
Armatures transversales :  Soit 4 épingles de HA8 / m².

Le ferraillage de la dalle de la salle machine 
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Le ferraillage de la cloison en B.A de le salle machine 
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Le ferraillage de la cloison en B.A de le salle machine 

7171
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6 ) L’ACROTERE

L’acrotère est un élément structural contournant le bâtiment conçu pour assurer la sécurité totale au 
niveau de la terrasse inaccessible et protéger le gravier contre poussée du vent. La forme de pente de 
l’acrotère sert de protection contre l’infiltration des eaux pluviales.
L’acrotère est réalisé en béton arme assimile a une console encastrée au niveau du plancher terrasse, il est 
soumis à son poids propre G donnant un effort normal 
1[KN/ml] ) non pondérée due a l’application de la main courante qui engendre un moment de flexion (
dans la section d’encastrement.
Donc le calcul de l’acrotère se fait en flexion composée à 
largeur.    

CALCUL DES ÉLÉMENTS

Figure 6-1: Coupe verticale de l’acrotère

6-1 Calcul des sollicitations :

� Les efforts  internes :

Diagramme des              Diagramme des          Diagramme des 
Moments                        efforts  tranchants      efforts normaux
M=QxH

Figure 6-2 :Schéma statique

72

� Effort normal dû au poids propre :
N=S×ρ×1m = Q ×1m
N=[(0,5×0,1)+(0,08×0,25)+(0,02×0,25/2)]
N=1,8125KN/ml
Avec :   ρ : masse volumique du béton.

S: section transversal.

�Effort horizontal: Q=1KN/ml.

� Moment de renversement dû à l’effort horizontal

M=Q×H×1m.
M =1×0, 6×1m=0,6KN×m.
M=0,6KN×m

�Effort tranchant :  T=Q×1m.= 1KN

L’acrotère est un élément structural contournant le bâtiment conçu pour assurer la sécurité totale au 
niveau de la terrasse inaccessible et protéger le gravier contre poussée du vent. La forme de pente de 
l’acrotère sert de protection contre l’infiltration des eaux pluviales.
L’acrotère est réalisé en béton arme assimile a une console encastrée au niveau du plancher terrasse, il est 

donnant un effort normal N et une charge d’exploitation horizontale ( Q= 
1[KN/ml] ) non pondérée due a l’application de la main courante qui engendre un moment de flexion (M ) 

Donc le calcul de l’acrotère se fait en flexion composée à L’ELU et L’ELS pour une bande de 1 [m]de 

ÉLÉMENTS

: Coupe verticale de l’acrotère

Diagramme des              Diagramme des          Diagramme des 
Moments                        efforts  tranchants      efforts normaux

T=Q                          N=Q*H

2 :Schéma statiquedes efforts internes.

0,25/2)]×25   =[0,05+0,02+0,0025]×25=1,8125KN /ml .

Moment de renversement dû à l’effort horizontal:



�Combinaison de charge : A l’ELU :

La combinaison de charge est: 1,35G+1,5Q
-Effort dû  à G : Nu=1,35 G=1,35×1,8125 KN /ml. donc
-Moment de flexion dû à Q :   Mu=1, 35×M=1, 35×0, 6 = 0,81 KN

� Combinaison de charge A L’ELS:

La combinaison de charge est: Q+G
-Effort normal dû à G :    Ns=1,8125 KN.
-Moment de flexion dû Q :     Ms=0,6 KN .m

6-2)  Ferraillage  L’(ELU) :

Le calcul sera déterminé en flexion composée à L’ELU; on considère une section rectangulaire (BAH), sous un 
effort normal Nu et un moment de flexion Mu .

CALCUL DES ÉLÉMENTS

h :(épaisseur de la section)=10cm.
b :(largeur de la section)=100cm.
c et ć :(enrobage)=2 cm.
d :(la hauteur utile) : h-c=8cm.

� Position du centre de pression:                                  Figure 6

eu=Mu /Nu= 0,9/2 ,447 = 0, 382 m= 36,8 cm.
(h /2)-c= (10/2 ) -2= 3cm.
eu > [h/2-c] d’où le centre de pression (point d’application de l’effort normal) à l’extérieur de la section 
limitée par les armatures, l’effort normal «Nu» est un effort de compression.
Donc la section est partiellement comprimée, elle sera calculée en  flexion simple sous l’effet d’un 
moment fictif «Mf».

�Calcul en flexion simple :

� Moment fictif :

M f =Mu+Nu ((h /2) –c) = 0, 9 + 2, 447 ( (0, 10/2 ) -0, 02) =0,973  
((h/2)-c) : la distance entre le CDG  de la section  et le CDG des armatures tendues. 

� Moment réduit : 

µu=M f /bd2fbu avec fbu =0 ,85 fc28 / ө . γ .
fbu= 0,85 ×25 /1,5 .= 14 ,2Mpa .
µu=0 ,973 /(1×(0 ,08)2 .14,2.103 )=0,010.
µu ≤ µℓ =0,392=> la section est simplement armée =>  les armatures comprimées ne sont pas nécessaires. 
µu =0,010 → Bᵝ= 0,995.

� Les armatures fictives : 

Af=Mf /β.d.σst avec  σst=fe / γs=400 /1,15=384Mp
Af=0,37cm2.  

�Calcul en flexion composée :

�Armatures réelles :

As = Af - Nu/σs= 0, 37 - 2,447 .103 / 348.102= 0,299cm
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Nu=2,447 KN /ml.
0, 6 = 0,81 KN.m donc    Mu= 0,9 KN .m

; on considère une section rectangulaire (BAH), sous un 

ÉLÉMENTS

:                                  Figure 6- 3: Section rectangulaire soumise ) la flexion 
composée 

c] d’où le centre de pression (point d’application de l’effort normal) à l’extérieur de la section 
limitée par les armatures, l’effort normal «Nu» est un effort de compression.
Donc la section est partiellement comprimée, elle sera calculée en  flexion simple sous l’effet d’un 

0, 02) =0,973  KN.m
c) : la distance entre le CDG  de la section  et le CDG des armatures tendues. 

7373

=> la section est simplement armée =>  les armatures comprimées ne sont pas nécessaires. 

384Mpa.

0,299cm2.
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6-3) Vérification à l’ELU:

�Condition de non fragilité : [BAEL 99 Art A.4.2.1)

Un élément est considérée comme non fragile lorsque la section des armatures tendues qui 
travaillent à la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de première fissuration de la section 
droite d’armature. Le ferraillage de l’acrotère doit satisfaire la 

( )
( )

( )
( )

Amin=As :section  une adopteon  Donc

est n'section  la=> 0,299 =As>Amin

80,18537

80,45537

400

2,1
0,23A

0,6+ 0,06.(25)=0,6+0,06fc28=ft28

d0,185.e

d0,455.e
.

f

f
0,23.AAs

min

u

u

e

t28
min

×








×−
×−××≥










−
−=≥
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�Armatures de répartition :
Ar =A s / 4=2,01/ 4=0,50cm2/ml.
Soit : 4HA8=>Ar = 2,01cm2.
Avec un espacement : St= 100/4 = 25cm.

.
� Vérification au cisaillement: [BAEL 91 Art 5.1.1]

La fissuration est préjudiciable : alors τu= min (0,15 f
τu=Vu / b.d.
Avec :  Vu=1,5Q=1,5KN  ( Vu : effort tranchant max à l’ELU) .

τu= 1,5.103 / 1000.80  =0 ,018 Mpa< 2,5Mpa.
τu<τu=>condition vérifiée (pas de risque de cisaillement, donc  les armatures transversales ne sont 
pas nécessaires. 

�Vérification de l’adhérence  des barres (BAEL 91 ART 6
Avec : 

Il est important de connaitre le comportement de l’interface entre le béton et l’acier, puisque le béton  Il faut 
vérifier que :

25cm. = 100/4 =St : espacementun  Avec

2,01cm2. =As=>4HA8 :Soit 

74

vérifier que :

s.nécessaire passont  ne

nt entrainemed' risque pas ya il : Conclusion

.................... MP3.15τMPa 0.207τ

0.207τ
1010.05800.9

101.5
τ

U0.83.144π4U
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BAEL 99 Art A.4.2.1):

Un élément est considérée comme non fragile lorsque la section des armatures tendues qui 
travaillent à la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de première fissuration de la section 
droite d’armature. Le ferraillage de l’acrotère doit satisfaire la CNF : As ≥Amin

0,907cm2. =Amin

 vérifiée.pasest 

0.907cm8100

 2,1Mpa=0,6

.b.d

=××






ÉLÉMENTS

.

: [BAEL 91 Art 5.1.1]
= min (0,15 fc28, 4Mpa).

: effort tranchant max à l’ELU) .

< 2,5Mpa.
=>condition vérifiée (pas de risque de cisaillement, donc  les armatures transversales ne sont 

Vérification de l’adhérence  des barres (BAEL 91 ART 6-13) :

Il est important de connaitre le comportement de l’interface entre le béton et l’acier, puisque le béton  Il faut 

25cm.

 ales transversarmatures les donc : barres desnt 

  iée.tion vérif.....Condi....................

MPa.0.207

cm.10.05U

barres.

  1.5 = s   scellement det coefficien

i =

Ψ



�Espacement des armatures :
Armatures principales : St= 25cm.
Armatures de répartitions : St=25cm.

�Ancrage des barres :(Art A.6.1, 22 / BAEL91)
pour avoir un bon encrage droit, il faut mettre en œuvre un encrage qui est défini par sa longueur de 
scellement droit(Ls).
Avec :

6-4) Vérification à l’ELS :

�Vérification des contraintes
L’acrotère est exposé aux intempéries, donc la fissuration est prise comme préjudiciable.

�Vérification vis-à-vis de l’ouverture des fissures ( dans l’acier) 

30cm. = ls  adopteraOn 

25.39l
3.154

4000.8

4τ

f
l S

su

e
S =→

×
×=×Φ=

CALCUL DES ÉLÉMENTS

�Vérification vis-à-vis de l’ouverture des fissures ( dans l’acier) 

σst< σst=min  (2/3fe, 110   √η ft28).

On à des aciers : HA : Ø≥6mm

FeE400    →  η =1,6

σst = min ( 2/3.400 , 110  ) = min (266.66, 201.63).

σst =201,63 Mpa.

σst= Ms /As.β1.d

β1 : est fonction de ρ :

ρ = 100 As/ b .d = 100 . 2,01 / 100 . 8 = 0,251 → β

→ σst=0, 6 .10 6 / 2,01 . 0,920 . 80 = 40,55 Mpa.

σ st < σst  →La section est vérifiée vis à vis de l’ouverture des fissures.

�Vérification des contraintes dans le béton: [Art A 4.5.2 du BAEL 91].

Pour une section rectangulaire (b×h), acier FeE400 en flexion simple

σb= 0,6 fc28= 0,6×25= 15 MPa
→       σb≤σb

MPa
s

244,4
50.47

63,201

k
 b  ==σσ

�.Espacement des barres [Art. A.8.2.4,2 BAEL 91 modifié 99]
- Armatures principales : S t= 25 cm≤ min {3h, 33 cm}=  30 cm.              
- Armatures de répartition : St=25cm ≤ min {4h, 45cm} =  40 cm.       
Les conditions étant vérifiées, donc le ferraillage  à l’ELU est suffisant.

-Résumé 6: le Ferraillage adopté :
� Armatures principales : 4HA8/ml = 2.01 cm2

� Armatures de répartition : 4 HA8/ml = 2.01 cm

MPa244,4
50.47k

 b  
1

==σ
C

H
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pour avoir un bon encrage droit, il faut mettre en œuvre un encrage qui est défini par sa longueur de 

L’acrotère est exposé aux intempéries, donc la fissuration est prise comme préjudiciable.

vis de l’ouverture des fissures ( dans l’acier) :

  cm25.39

ÉLÉMENTS

vis de l’ouverture des fissures ( dans l’acier) :

, 201.63).

→ β1 =0920.

a section est vérifiée vis à vis de l’ouverture des fissures.

: [Art A 4.5.2 du BAEL 91].

), acier FeE400 en flexion simple

b →  condition vérifiée

7575

Espacement des barres [Art. A.8.2.4,2 BAEL 91 modifié 99]:
min {3h, 33 cm}=  30 cm.              
min {4h, 45cm} =  40 cm.       

Les conditions étant vérifiées, donc le ferraillage  à l’ELU est suffisant.

avec : et = 25 cm.
4 HA8/ml = 2.01 cm2 avec : et = 25 cm.
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CHAPITRE III





Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

La principale cause des dommages dans une
mouvement applique a sa base suite au mouvementtransmis
d’évaluer le comportement de la structure sous cetype
des structures doivent être appliquées pour déterminer
dans la structure.

Quand on considère une analyse de structuresous
signifie une variation dans le temps’, ceci rend l’étude
d’une structure élevée avec un nombre infini dedegrés
simplifier les calculs, en considérant non pas lastructure
plus proche possible de la réalité.
Pour modéliser une structure, plusieurs méthodes sontutilisées

1) Description du logiciel ETABS :(ExtentedThreeDimensions

L’ETABS est un logiciel de calcul et deconception
bâtiments et aux ouvrages de génie civil, dans soncalcul
Grace au logiciel‘ETABS , nous pouvons déterminerles
des charges verticales représentées par G et Q ; et sous
le séisme (E). Ceci nous conduit à l’étudedynamique
conception et de vérification des structures ; il nouspermet
système, les diagrammes des efforts internes, leschamps

2 ) Méthode de calcul: On distingue deux cas:

�Calcul statique: C’est la détermination desefforts
(G et Q).

�Calcul dynamique : C’est la déterminationdes
horizontales(E), pour son calcule ondistingue

La méthode statique équivalente.
La méthode d’analyse modale spectrale.
La méthode d’analyse dynamiquetemporelle

Pour le choix de la méthode à utiliser,on
suivant les règles en vigueur en Algérie(RPA99
Ici les conditions d’application de la méthodestatique
Il faut donc utiliser la méthode dynamiqueIl faut donc utiliser la méthode dynamique
réponse défini dans leRPA 99 version 2003.
nécessaires il est indispensable de passer par la

� Méthode Dynamique Modale Spectrale :
C’est l’analyse dynamique d’une structure sous l’effet d’un séisme représente par un 

spectre de réponse.
Principe : Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des 
effets engendrés dans la structure par les forces sismiques représentée par un spectre de réponse 
de calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la  structure.

Hypothèses de calcul.
�Les masses sont supposées concentrées au niveau du plancher. 
�Seuls les déplacements horizontaux des nœuds sont pris en compte. 
�Les planchers doivent être rigides dans leurs plans (vis
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Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

structure durant un séisme est sa réponse au
transmisa son sol d’assise. Dans le but d’analyser et
type de chargement, les principes de la dynamique

les déformations et les contraintes développées

sousun chargement dynamique, le terme dynamique
plus compliquée voir impossible quand il s’agit

degrésde liberté. Pour cela les ingénieurs essayent de
structureréelle mais un modèle simple qui doit être le

utiliséesparmi lesquelles :

imensionsAnalysesBuildingSystems):

conceptiondes structures particulièrement adapté aux
calculse base sur la méthode des éléments finis.

les efforts internes dans la structure sous l’effet
l’effet des charges horizontales représentées par

dynamiquede la structure, avec des compléments de
permetaussi la visualisation de la déformée du

champsde contraintes, les modes de vibration...etc.

effortsinternes sous l’effet des charges verticales

desefforts internes sous l’effet des charges
distingueles méthodes suivantes :

temporellepar accélérographes.

on doit vérifier un certain nombre de conditions
99/version 2003).
statiqueéquivalente ne sont pas toutes remplies.

modale spectrale en utilisant le spectrede

79

modale spectrale en utilisant le spectrede
. Néanmoins, à cause de certaines vérifications
méthode statique équivalente.

C’est l’analyse dynamique d’une structure sous l’effet d’un séisme représente par un 

Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des 
effets engendrés dans la structure par les forces sismiques représentée par un spectre de réponse 
de calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la  structure.

Les masses sont supposées concentrées au niveau du plancher. 
Seuls les déplacements horizontaux des nœuds sont pris en compte. 
Les planchers doivent être rigides dans leurs plans (vis-à-vis des déplacements horizontaux).  



3 : Etapes de modélisation : Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit :
1- Introduction de la géométrie du modèle.
2- Spécification des propriétés mécaniques de l’acier et du béton.
3- Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles...).
4- Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99/version 2003.
5- Définition des charges statiques (G, Q).
6- Définition de la charge sismique E.
7- Introduction des combinaisons d’actions.
8- Affectation des masses sismiques et inerties massiques.
9- Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes).
10-Déroulement de l’analyse et visualisation des résultats.

4) Déterminations des paramètres de spectre de réponse de calcul :

A. Le spectre de réponse :C’est une courbes permettant d’évaluer la réponse d’un bâtiment a un séisme 
passe ou futur.Le spectre réglementaire de calcul est donné par l’expression suivante:  
Formule 4.13 de RPA.
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Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

Formule 4.13 de RPA.

T (sec) : la période avec une précision de 0.1 sec.
A : coefficient d’accélération de zone.
ηηηη: Facteur de correction d’amortissement.
R : coefficient de comportement de la structure.
T1, T2 : périodes caractéristiques associées à la catégorie du site.
Q : facteur de qualité de la structure. Q= 1+ pq

Pq : est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité q ; 
Le site :
La zone: zone II a TIZI OUZOU . (ANNEXE 1 de RPA).
Le groupe d’usage: groupe 2 selon (Article 3.2 de RPA).

( )

( )

( )

































η
















η








η
















 −η+

=

T

3

3

T
A25.15.2    

T

T

R

Q
A25.15.2         

R

Q
A25.15.2      

1
R

Q
5.2

T

T
1A25.1

g

S

53/2
2

3/2
2

1

a

Le groupe d’usage: groupe 2 selon (Article 3.2 de RPA).
Remplissage: dense d’après (Tableau 4.2 de RPA).
Calcul du facteur de qualité Q: (Tableau 4.4 de RPA)

�Classification de l’ouvrage :selon RPA 99/modifié 2003 d’après l’article
Notre ouvrage est un bâtiment d’habitation collective, de bureau dont la hauteur H = 35.7 m < 48 m, qui 

sera classé au groupe d’usage 2 (Ouvrages courants ou d’importance moyenne). Il est situé à Tizi
(Zone IIa ).

�Classification du site :Article 3.3.1 (RPA99 /version 2003),
les sites sont classés en quatre (04) catégories en fonction des propriétés mécaniques des sols qui les 
constituent.
D’après Le rapport du sol ne nous a pas été transmis, Selon les résultats donnés par le laboratoire de 
géotechnique,) site meuble S3.

Dépôts de sables et de graviers   denses  .voire  (ANNEX I )
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Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit :

Spécification des propriétés mécaniques de l’acier et du béton.
Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles...).
Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99/version 2003.

Affectation des masses sismiques et inerties massiques.
Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes).
Déroulement de l’analyse et visualisation des résultats.

4) Déterminations des paramètres de spectre de réponse de calcul :

C’est une courbes permettant d’évaluer la réponse d’un bâtiment a un séisme 
Le spectre réglementaire de calcul est donné par l’expression suivante:  Article 4.3.3 et 

Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

: périodes caractéristiques associées à la catégorie du site.

est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité q ; 

: zone II a TIZI OUZOU . (ANNEXE 1 de RPA).
groupe 2 selon (Article 3.2 de RPA).

>








≤≤

≤≤

≤≤




s0.3T   
R

Q

s0.3TT

TTT       

TT0       

3/5

2

21

1

groupe 2 selon (Article 3.2 de RPA).
: dense d’après (Tableau 4.2 de RPA).

: (Tableau 4.4 de RPA)

selon RPA 99/modifié 2003 d’après l’article3.2
Notre ouvrage est un bâtiment d’habitation collective, de bureau dont la hauteur H = 35.7 m < 48 m, qui 

(Ouvrages courants ou d’importance moyenne). Il est situé à Tizi-Ouzou 

Article 3.3.1 (RPA99 /version 2003),
les sites sont classés en quatre (04) catégories en fonction des propriétés mécaniques des sols qui les 

D’après Le rapport du sol ne nous a pas été transmis, Selon les résultats donnés par le laboratoire de 

Dépôts de sables et de graviers   denses  .voire  (ANNEX I )



� Coefficient de comportement R :selon le RPA 99/modifié 2003 D’après 
la structure fonction de système de contreventement (structure mixte avec interaction)

�Facteur de qualité :selon le RPA 99/modifié 2003 D’après 
il est fonction de :

- La régularité en plan et en élévation
- La redondance en plan et les conditions minimales sur les fils de contreventement.
- La qualité du contrôle de la construction 

6

La valeur de Q est déterminée par la formule :Q= 1+  ∑   
q=1   

Pq : Pénalité à retenir selon que le critère de qualité q "satisfait ou non" donné par le tableau 
Aussi bien la raideur que la masse des différents niveaux restent  constants ou diminuent progressivement 

et sans chargement brusque de la base au sommet du bâtiment. La variation de la masse est importante 
Pas de variation de la masse est importante …….Condition  vérifiée 
La régularité en élévation est vérifiée  P2x = P2y = 0

Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

�Conditions minimales sur les files de contreventement
→  Condition  vérifiée dans sens xx.Px3 =0
→  Condition non vérifiée dans le sens yy.   PY3

�Redondance en plan
Suivant x-x : Condition  vérifiée  P4x =0 
Suivant y-y : Condition non vérifiée. P4y = 0.05

�Contrôle de la qualité des matériaux et suivi de chantier 
Ces deux critères sont obligatoirementrespectés depuis le séisme de 2003.

B) Caractéristiques du spectre de réponse :
Les caractéristiques du spectre de réponse sont résumées dans le tableau suivant :

Critère q 

Régularité en plan
Régularité en élévation
Conditions minimales sur les fils de contreventement
Redondance en plan
Contrôle de la qualité des

Tableau 1 : Valeurs de pénalités 

Contrôle de la qualité des
matériaux et suivi de chantier

selon le RPA 99/modifié 2003 D’après le Tableau  4.3 
la structure fonction de système de contreventement (structure mixte avec interaction)→ R =  5 .

selon le RPA 99/modifié 2003 D’après le Tableau  4.4

La redondance en plan et les conditions minimales sur les fils de contreventement.
La qualité du contrôle de la construction 

∑   Pq
q=1   

"satisfait ou non" donné par le tableau 4.4/RPA99.
Aussi bien la raideur que la masse des différents niveaux restent  constants ou diminuent progressivement 

et sans chargement brusque de la base au sommet du bâtiment. La variation de la masse est importante 
Condition  vérifiée 
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Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

Conditions minimales sur les files de contreventement

Y3 =0.05.                           

Contrôle de la qualité des matériaux et suivi de chantier 
respectés depuis le séisme de 2003.

Les caractéristiques du spectre de réponse sont résumées dans le tableau suivant :

Pénalité Pq Sens x-x Pénalité Pq Sens y-y

0.00 0.00
0.00 0.00

Conditions minimales sur les fils de contreventement 0.00 0.05
0.00 0.05
0.00 0.00

Tableau 1 : Valeurs de pénalités Pq dans le sens x-x et y-y

81

0.00 0.00
0.00 0.00



5) Vérification selon les exigences du  RPA

Le séisme peut être défini comme des
libération brutale d’énergies accumulées dans larégion
Ces mouvements s’effectuent généralement lelong
terrestre et en fonction de leur intensité, peuvent
constructions, d’où la nécessité de protéger lesvies
phénomène naturel dans la conception desconstructions
Pour ce la , le règlement par asismiqueAlgérien
réalisation de la construction de manière àassurer
On doit vérifier les conditions suivantes:
� Vérification de la participation modale.
� Justification vis-à-vis des déplacements.
� Vérification de l’effort tranchant à la base dubâtiment
� Vérification de l’excentricité.
� L’effet du 2éme ordre (effet P-∆).
� Effortsnormalesauniveaudespoteaux
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Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

� Effortsnormalesauniveaudespoteaux

Avant de passer au ferraillage de lastructure,
forces sismiques à la baseVt obtenue parcombinaison
80 % de la résultante des forces sismiquesdéterminée
de la période fondamentale donnée par laformule

5- 1) Vérification de la participation de la masse  modale
Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales ,le nombre de 

modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit être tel que la somme des 
masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90% au moins de la masse totale de la 
structure .(Article 4.3.4 RPA99 version 2003).
Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée

Mode Period UX UY
1 0.979917 0 69.2776
2 0.871507 71.3928 0
3 0.774264 0.0607 0.0001
4 0.219289 16.6802 0.0002
5 0.217202 0.0001 18.382
6 0.169217 0.0016 0.0001
7 0.097469 5.777 0
8 0.088677 0 6.1494

La valeur de la participation massique a atteint les 90% dans le 

5 -2) Vérification des déplacements

A) Calcul des déplacements relatifs (Art 4-4-3 RPA)
-Le déplacement horizontal à chaque  niveau « k

δk = R δek ; δδδδ k  =Tk / Rjk

δδδδek : Déplacement dû aux forces sismiques Fi.

R : Coefficient de comportement
-Le déplacement relatif au niveau «k» par rapport au niveau «

Justification vis-à-vis des déformationsD’après le 
les déplacements latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents, ne doivent pas dépasser 
1% de la hauteur de l’étage.
∆∆∆∆k = ∆∆∆∆k ≤≤≤≤ 0.01 he82

8 0.088677 0 6.1494

mouvements transitoires et passagers qui provoquent une
régionoù il se manifeste.

long d’une faille préexistante affectant des roches de l’écorce
provoquer des dommages importants et même la ruine des

vieshumaines et leurs biens matériels en tenant compte de ce
constructions.
Algérien prévoit des mesures nécessaires à la conception et à la
assurerun degré de protection acceptable.

bâtiment.

Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

structure,le RPA nous exige de vérifier que la résultante des
combinaisondes valeurs modales ne doit pas être inférieure à
déterminéepar la méthode statique équivalente V pour une valeur

formuleempirique appropriée

1) Vérification de la participation de la masse  modale
Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales ,le nombre de 

modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit être tel que la somme des 
masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90% au moins de la masse totale de la 

Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée

UZ SumUX SumUY SumUZ
0 0 69.2776 0
0 71.3929 69.2776 0
0 71.4536 69.2778 0
0 88.1338 69.2779 0
0 88.134 87.6599 0
0 88.1356 87.6601 0
0 93.9126 87.6601 0
0 93.9126 93.8095 0

La valeur de la participation massique a atteint les 90% dans le mode 8.

3 RPA)
» de la structure    est calculé comme suit :  

Le déplacement relatif au niveau «k» par rapport au niveau «k+1» est égal à :∆∆∆∆k = δδδδk - δδδδk-1   

D’après le RPA  Art 5-10 
les déplacements latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents, ne doivent pas dépasser 

0 93.9126 93.8095 0



Les résultats sont donnés par les tableaux suivants
A-2) Sens y-y:

Tableau 3 : Déplacements relatifs sous l’action Ex

Niveau(m) δk (m) ∆k (m)
ETAGE 9 0.0175 0.0085
ETAGE 8 0.0158 0.0085
ETAGE 7 0.0141 0.0090
ETAGE 6 0.0123 0.0090
ETAGE 5 0.0105 0.0095
ETAGE 4 0.0086 0.0090
ETAGE 3 0.0068 0.0090
ETAGE 2 0.005 0.0080
ETAGE 1 0.0034 0.0070

RDC 0.002 0.0070
S-SOL 0.0006 0.0030

Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

Tableau 3 : Déplacements relatifs sous l’action Ex

A-2) Sens y-y:

Tableau 4 : Déplacements relatifs sous l’action Ey.

Remarque :On n’a pas introduit la valeur du coefficient de comportement R lors de calcul des 
déplacements, car elle est déjà introduite dans le logiciel lorsqu’on a fait la modélisation (on a spécifié le 
type de contreventement).

Niveau δk (m) ∆k (m)
ETAGE 9 0.0207 0.0110
ETAGE 8 0.0185 0.0115
ETAGE 7 0.0162 0.0110
ETAGE 6 0.014 0.0115
ETAGE 5 0.0117 0.0110
ETAGE 4 0.0095 0.0110
ETAGE 3 0.0073 0.0100
ETAGE 2 0.0053 0.0085
ETAGE 1 0.0036 0.0075

RDC 0.0021 0.0075
S-SOL 0.0006 0.0030

type de contreventement).

B): Déplacement maximal :
O n doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule suivante :

δmax ≤ f= ht / 500
f : La flèche admissible.
ht : Lla hauteur totale du bâtiment.

� Sous l’action de Ey:
δmax = 0.0175m →f = ht/500 = 35.7/500 =0.0714 m Condition vérifiée

� Sous l’action de Ey:
δmax = 0.0207m →f = ht/500 =35.7/500 =0.0714 m  Condition vérifiée

→ Les déplacements relatifs de tous les niveaux et dans les deux sens sont inférieure au déplacement 
admissible.

Tableau 3 : Déplacements relatifs sous l’action Ex
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III1%h (m) Obs.

0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0408 vérifiée
0.0408 vérifiée

Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

Tableau 3 : Déplacements relatifs sous l’action Ex

Tableau 4 : Déplacements relatifs sous l’action Ey.

On n’a pas introduit la valeur du coefficient de comportement R lors de calcul des 
déplacements, car elle est déjà introduite dans le logiciel lorsqu’on a fait la modélisation (on a spécifié le 

1%h (m) Obs.
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0306 vérifiée
0.0408 vérifiée
0.0408 vérifiée

O n doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule suivante :

Condition vérifiée.

Condition vérifiée.

Les déplacements relatifs de tous les niveaux et dans les deux sens sont inférieure au déplacement 
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5-3) Vérification de l’effort tranchant à la base

A): Calcul de l’effort tranchant  avec la méthode statique équivalente
V = A.D.Q.W

R
� A : coefficient d’accélération de zone, dépend de deux paramètres :

Groupe d’usage : 2 d’après le tableau  (Tab 4.1)
Zone sismique : IIa

� R =  5 (structure mixte avec interaction).

�Calcul du poids total de la structure Wt :
Du logicielETABS :

Tableau 5: Le poids total de la structure

Group Total MassX Total 

ALL 3637,5542 3637,5542

Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

Tableau 5: Le poids total de la structure

Wt= Mt x g =3637,5542 x 10 = 36375,542KN

�Q : Calcul du facteur de qualité : 
Sens x-x : Q =1+∑6

q=1 =1+0.00 =1
Sens y-y : Q=1+∑6

q=1 =1+0.10 =1.10

�Facteur d’amplification moyen  D
D : facteur d’amplification dynamique moyen, donne par la formule (4.2) de RPA99,
Il dépend de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement (
fondamentale de la structure (T)

2,5η   ………………………..    0 ≤T ≤ T2

D =    2,5η (T2 / T )⅔………………… T2≤T ≤ 3.0 s
2,5η   (T2 /3.0  )⅔ (3.0/  T)5/3 ………..    T 

TETABS = 0,9799 [s].

T2 : Période caractéristique, associée à la catégorie du site et donnée par le tableau 
Site 3 →→→→ T2  = 0.5[s]  (Site meuble)
ηηηη : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule
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ζ : pourcentage d’amortissements critique fonction de matériaux.
Voiles ou murs: remplissages en Béton armé/ maçonnerie 

T2 < TETABS < 3,0 [sec]  Alors  →D = 2,5 η (T2  
⅔

D =2,5x0,76 x ( 0,5⅔) / 0,9799 = 1,2214 sec

V = A.D.Q.W / R = 0,15 x 1,2214 x 1,0 x 36375,542
0,8 V = 0,8 x 1332,8726  = 1066,298 KN

( ) .  vérifiée0,7  0,76
102

7
f=

+
=ηηηη

B) Efforts tranchants a la base obtenus par la méthode dynamique
Vx  dynamique = 1 769.62   [KN].
Vy dynamique=  1 638.87 [KN].

3) Vérification de l’effort tranchant à la base

A): Calcul de l’effort tranchant  avec la méthode statique équivalente

, dépend de deux paramètres :
d’après le tableau  (Tab 4.1) → A = 0.15

: Le poids total de la structure

Total MassY Total MassZ

3637,5542 0

Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

: Le poids total de la structure

KN .

: facteur d’amplification dynamique moyen, donne par la formule (4.2) de RPA99,
Il dépend de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement (η) et de la période 

2

≤ ≤ 3.0 s
………..    T ≥≥≥≥ 3.0 s

Période caractéristique, associée à la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7 (RPA 99 ver 2003)

Facteur de correction d’amortissement donné par la formule: ( ) 7,0≥2
7

ξ+=η

pourcentage d’amortissements critique fonction de matériaux.
: remplissages en Béton armé/ maçonnerie ⇒⇒⇒⇒ ζ = 10%.

⅔ )/Tstructure

= 0,15 x 1,2214 x 1,0 x 36375,542/ 5  = 1332,8726 KN

( )2 ξ+

B) Efforts tranchants a la base obtenus par la méthode dynamique



C) Comparaison des efforts tranchants obtenus par la méthode dynamique
équivalente

V statique  = 1332,8726 KN →→→→ 0,8 V = 0,8 x 1332,8726  = 
Vx dyn=1 762.62 > 80% V = 1066,298KN...........................Condition vérifiée.
Vy dyn=1 638.87> 80% V = 1066,298KN ...........................Condition vérifiée.

La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des valeurs modales est  inférieure 
à 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente 

5-4) : Vérification de l’excentricité :

Définition : Pour toutes les structures comprenant des planchers ou diaphragmes horizontaux rigides dans 
leur plan, on supposera qu’à chaque direction, la résultante des forces horizontales a une excentricité par 
rapport au centre de torsion égale à la plus grande des deux valeur 

Excentricité Accidentelle et Excentricité Théorique :

Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

Excentricité Accidentelle et Excentricité Théorique :

Tableau 6 : Centre de torsion et centre de masse de la structure.

A)-Excentricité accidentelle : 
Les aspects aléatoires de la torsion sont supposés couverts par la prise en compte d’une excentricité dite « 
accidentelle », égale dans chaque direction principale à 5 % de la dimension du bâtiment dans la direction 

Story Diaphragme
Masse

MassX MassY
S-SOL D1 338.0374 338.0374
RDC D2 352.3678 352.3678

ETAGE 1 D3 333.3534 333.3534
ETAGE 2 D4 332.8701 332.8701
ETAGE 3 D5 332.8631 332.8631
ETAGE 4 D6 329.593 329.593
ETAGE 5 D7 326.9891 326.9891
ETAGE 6 D8 326.9749 326.9749
ETAGE 7 D9 324.172 324.172
ETAGE 8 D10 322.0475 322.0475
ETAGE 9 D11 318.2859 318.2859

orthogonale.
· RPA2003-Art4.2.7 :
Elle est prise égale à 5 % de la plus grande dimension du bâtiment au niveau considéré (cette excentricité 
doit être prise de part et d’autre du centre de torsion). Son calcul est donné comme suit : e = 0,05.Lx
· RPA2003-Art4.3.7 :
Dans le cas où il est procédé à une analyse tridimensionnelle, l’excentricité accidentelle (additionnelle) égale 
à 0.05 L (L étant la dimension du plancher perpendiculaire à la direction de l’action sismique) doit être 
appliquer au niveau du plancher considéré et suivant chaque direction d’où :
Suivant lesens x-x (ex) :On vérifie que : ex= CM -CR ≤ 5%Ly
SuivantY-Y(ey) : On vérifie que : ey=CM –CR ≤ 5%Lx

b)-Excentricité théorique :
C’est la distance entre le centre de flexion du système de contreventement et le centre de gravité, projetée sur 
la direction considérée .Cette excentricité est calculée par le concepteur sur la base des plans de structures et 
elle doit être inférieure à la valeur de l’excentricité accidentelle calculée, Elle est donnée par les formules 
suivantes 
ex=XCM – XCR
ey=YCM – YCR
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C) Comparaison des efforts tranchants obtenus par la méthode dynamiqueet la méthode statique 

= 0,8 x 1332,8726  = 1066,298 KN
KN...........................Condition vérifiée.
KN ...........................Condition vérifiée.

obtenue par combinaison des valeurs modales est  inférieure 
à 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente 

Pour toutes les structures comprenant des planchers ou diaphragmes horizontaux rigides dans 
leur plan, on supposera qu’à chaque direction, la résultante des forces horizontales a une excentricité par 
rapport au centre de torsion égale à la plus grande des deux valeur 

Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

Tableau 6 : Centre de torsion et centre de masse de la structure.

Les aspects aléatoires de la torsion sont supposés couverts par la prise en compte d’une excentricité dite « 
accidentelle », égale dans chaque direction principale à 5 % de la dimension du bâtiment dans la direction 

Centre de masse Centre de torsion
XCM YCM XCR YCR
10.6 8.104 10.631 8.051
10.6 7.997 10.625 8.046

10.603 7.993 10.621 8.056
10.603 8.089 10.617 8.058
10.603 8.089 10.613 8.053
10.602 8.089 10.609 8.051
10.602 8.089 10.606 8.05
10.602 8.089 10.604 8.05
10.602 8.089 10.601 8.049
10.602 8.089 10.599 8.049
10.618 8.178 10.598 8.049
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Elle est prise égale à 5 % de la plus grande dimension du bâtiment au niveau considéré (cette excentricité 
doit être prise de part et d’autre du centre de torsion). Son calcul est donné comme suit : e = 0,05.Lx

Dans le cas où il est procédé à une analyse tridimensionnelle, l’excentricité accidentelle (additionnelle) égale 
à 0.05 L (L étant la dimension du plancher perpendiculaire à la direction de l’action sismique) doit être 
appliquer au niveau du plancher considéré et suivant chaque direction d’où :

≤ 5%Ly

C’est la distance entre le centre de flexion du système de contreventement et le centre de gravité, projetée sur 
la direction considérée .Cette excentricité est calculée par le concepteur sur la base des plans de structures et 
elle doit être inférieure à la valeur de l’excentricité accidentelle calculée, Elle est donnée par les formules 
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Les résultats sont illustrés dans le tableau suivant :

Tableau7 : Vérification de l’excentricité théorique.

Story ex ey
S-SOL -0.031 0.053
RDC -0.025 -0.049

ETAGE 1 -0.018 -0.063
ETAGE 2 -0.014 0.031
ETAGE 3 -0.01 0.036
ETAGE 4 -0.007 0.038
ETAGE 5 -0.004 0.039
ETAGE 6 -0.002 0.039
ETAGE 7 0.001 0.04
ETAGE 8 0.003 0.04
ETAGE 9 0.02 0.129

Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

5-5) : Vérification de l’effet P-Delta

L’effet P-Delta est un effet non linéaire (de second ordre) qui se produit dans chaque structure ou les 
éléments sont soumis à des charges axiales. Cet effet est étroitement lié à la valeur de la force axiale 
appliquée (P) et le déplacement (Delta).

La valeur de l'effet P-delta dépend de :
La valeur de la force axiale appliquée.
La rigidité ou la souplesse de la structure globale.
La souplesse des éléments de la structure.

En contrôlant la souplesse, la valeur de l'effet P-delta est souvent gérée de telle façon à être considérée 
négligeable et donc ignoré dans le calcul.
Il y’a deux types d’effet P-Delta :

Pk: poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au
Pk = WGi + 0.2WQi

Vk :effort tranchant d’étage au niveau «k» 
∆k: déplacement relatif du niveau «k» par apport au niveau  «k
hk: hauteur d’étage «k». 

Si   ϴK ≤  0.1     →→→→ effet P-Delta peut être négligé
Si    0.1  ≤ ϴK ≤  0.2  →→→→ Amplifiant les effets de l’action
Si    ϴK ≥≥≥≥ 0.2  →→→→ Structure instable et doit être redimensionnée. 

θ = Pk . ∆ k / Vk .  hk ≤ 0.10 
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k k k

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant

Tableau 8 récapitulatif de l’effet  P

→On constate que θθθθX et θθθθY sont inférieurs à « 0.1
notre structure.

Caractéristiques des niveaux Sens x
Niveau P(KN) hK ∆∆∆∆K(cm)

ETAGE 9 3454.77 3.06 0.0085 376.42
ETAGE 8 3194.84 3.06 0.0085 646.13
ETAGE 7 3249.73 3.06 0.0090 861.09
ETAGE 6 3249.73 3.06 0.0090 1045.132
ETAGE 5 3249.92 3.06 0.0095 1203.69
ETAGE 4 3314.12 3.06 0.0090 1341.92
ETAGE 3 3314.05 3.06 0.0090 1463.09
ETAGE 2 3314.18 3.06 0.0080 156.63
ETAGE 1 3360.32 3.06 0.0070 1651.79

RDC 3648.72 4.08 0.0070 1725.56
S-SOL 3362.20 4.08 0.0030 1769.62
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Les résultats sont illustrés dans le tableau suivant :

Tableau7 : Vérification de l’excentricité théorique.

5% L y 5% L x Observation
0.675 1.063 Condition vérifiée
0.675 1.063 Condition vérifiée
0.675 1.063 Condition vérifiée
0.675 1.063 Condition vérifiée
0.675 1.063 Condition vérifiée
0.675 1.063 Condition vérifiée
0.675 1.063 Condition vérifiée
0.675 1.063 Condition vérifiée
0.675 1.063 Condition vérifiée
0.675 1.063 Condition vérifiée
0.675 1.063 Condition vérifiée

Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

Delta est un effet non linéaire (de second ordre) qui se produit dans chaque structure ou les 
éléments sont soumis à des charges axiales. Cet effet est étroitement lié à la valeur de la force axiale 

La rigidité ou la souplesse de la structure globale.
La souplesse des éléments de la structure.

delta est souvent gérée de telle façon à être considérée 

: poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au- dessus du niveau   «k»

«k» 
: déplacement relatif du niveau «k» par apport au niveau  «k-1».

Delta peut être négligé
Amplifiant les effets de l’actionsismique par   1/ (1-ϴK )

Structure instable et doit être redimensionnée. 

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant:

Tableau 8 récapitulatif de l’effet  P- ∆

0.1». Donc l’effet P-Delta peut être négligé pour le cas de 

Sens x-x Sens y-y
VK θθθθX ∆∆∆∆K(cm) VK θθθθY

376.42 0.0255 0.0110 376.18 0.0330
646.13 0.0137 0.0115 621.71 0.0193
861.09 0.0111 0.0110 809.40 0.0144

1045.132 0.0091 0.0115 968.32 0.0126
1203.69 0.0084 0.0110 1105.13 0.0106
1341.92 0.0073 0.0110 1227.37 0.0097
1463.09 0.0067 0.0100 1335.59 0.0081
156.63 0.0055 0.0085 1430.73 0.0064
1651.79 0.0047 0.0075 1513.54 0.0054
1725.56 0.0036 0.0075 1590.31 0.0042
1769.62 0.0014 0.0030 1638.87 0.0015



5-6):Vérification des efforts normaux aux niveaux des poteaux:

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d’ensemble dues au séisme,

l’effort normal de compression de calcul est limite par la condition suivante :

Nd : Effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton.
Nd =1226.53 KN. (Tirer des résultats de l’logiciel de l’ETABS).
Bc : l’aire de la section de béton (section brute).
fc28 = 25 MPa : la résistance caractéristique du béton.

vérifié.Condition     3.027.0
25x40.0x45.0

10x53.1226 3

→≤=
−

Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

Conclusion :
D’après les résultats obtenus si dessus on peut conclure que :

•L’effort tranchant à la base est vérifié.
•Le pourcentage de participation massique est vérifié.
•Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont vérifiés.
•L’excentricité est vérifiée.
•L’effet P-Delta est vérifié.
•Efforts normales au niveau des poteaux sont vérifiés.

Après avoir effectuée toutes les vérifications de RPA, on peut passer au ferraillage des éléments 
structuraux. 
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6):Vérification des efforts normaux aux niveaux des poteaux:Art7.4.3.1 (La formule :7.2) de RPA

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d’ensemble dues au séisme,

l’effort normal de compression de calcul est limite par la condition suivante :

: Effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton.
=1226.53 KN. (Tirer des résultats de l’logiciel de l’ETABS).

3.0
f.B

N

cjc

d ≤

Modélisation et vérification selon les exigences  du RPA

D’après les résultats obtenus si dessus on peut conclure que :

Le pourcentage de participation massique est vérifié.
Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont vérifiés.

Efforts normales au niveau des poteaux sont vérifiés.

Après avoir effectuée toutes les vérifications de RPA, on peut passer au ferraillage des éléments 
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FERRAILLAGE DES

1) Les poteaux

Les poteaux sont calculés en flexion composée dans les deux sens (transversal et longitudinal) à l’ELU
puis en effectue des vérifications à l’ELS.
Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations

� effort normal maximal et le moment correspondant.
� effort normal minimal et le moment correspondant.
� moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant.

Sous les combinaisons : 1,35G+1,5Q ; G+Q±E et 0,8G±E
1-1) Les recommandations  pour le  ferraillage: 

�Recommandations du RPA :(zone IIa)
Armatures longitudinales : (R.P.A  Art.7.5.2.2)
Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets,

� Le diamètre minimal est de12 mm,
� La longueur minimale de recouvrement est de  (zone 
� La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser � La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 
� Pour tenir compte de la réversibilité du séisme, les poteaux doivent être ferraillés

�Pourcentage total minimum :
Le pourcentage minimal d’aciers dans notre cas est de 0,8 % 

� Poteau (40x45) : Amin=0,008 40 45 = 14.4cm²
� Poteau (35x40) : Amin=0,008 35 40 = 11.2cm²
� Poteau (30x35) : Amin=0,008 30 35= 8.4cm²
� Poteau (25x 30) : Amin=0.008x25x30=6 cm²

�Pourcentage total maximum :
Le pourcentage maximal d’aciers est de 4 % en zone courante et 6 % en zone de recouvrement
� Zone courante sera de     4% x b x h  

• Poteau (40 45) : A max =0.04 40 45 = 72cm²
• Poteau (35 40) : A max =0.04 35 40 = 56cm²
• Poteau (30 35) : A max =0.04 30 35 = 42cm²
• Poteau (25x30) : A max=0.04 x 25 x 30= 30cm²

�Zone de recouvrement sera de     6% x b x h  
• Poteau (40 45) : A max =0.06 40 45 =108cm²
• Poteau (35 40) : A max =0.06 35 40 = 84cm²
• Poteau (30 35) : A max =0.06 30 35 = 63cm²
• Poteau (25x30): A max = 0.06x25x30 = 45 cm²Asx• Poteau (25x30): A max = 0.06x25x30 = 45 cm²Asx

�Conventions
�Efforts normaux :  N > 0 : compression

N < 0 : traction
� Ferraillage Asx: armatures dans le sens xx.

Asy: armatures suivant le sens yy.

1-2) Calcul des armatures longitudinales à l’ELU

Section entièrement tendus : )C
2

h
(

N

M
  = e

U

U −<

DES ÉLÉMENTS
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IVLes poteaux sont calculés en flexion composée dans les deux sens (transversal et longitudinal) à l’ELU;

Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations:
effort normal maximal et le moment correspondant.
effort normal minimal et le moment correspondant.
moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant.

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets,

La longueur minimale de recouvrement est de  (zone IIa),
La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm.La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm.
Pour tenir compte de la réversibilité du séisme, les poteaux doivent être ferrailléssymétriquement

0,8 % de la section du béton(0,8% x b x h) :

Le pourcentage maximal d’aciers est de 4 % en zone courante et 6 % en zone de recouvrement:

Asx
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B) - Section partiellement comprimée :
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C) – Section  entièrement comprimée :
On dit que une section est entièrement comprimée
cas possible de ferraillage après vérification de la condition suivante

( ) c 

90

( )

( )
( )

Nu
A ;         .

σcd

fhb0,5hdM
A

section  la donc ée,est vérifi (B) inégalitél' Si  _

(B)fbu  hb
h

c
0,5McdNu

S
s

'
bcf'

s

2'
f

'

=
−
−−

=








 −≥−−

( )

suivant  tableau lepar  donnésseront  résultats Les

h
c

0,857

fbh
McdN

0,357

Ψ 0.Avec = As

σ

fhbΨN
A

section  la  vérifiée,pasest n' (B) inégalitél' Si _

'
bc

2
f

'
s

bcu'
s

−

−−+
=

×××−=

( )
( )l

bu
2

2

SSAarmée.simplementestsectionlaµ

fbd

Mf

 comprimée,ent partiellemest section 

fictifmoment 

fbh
h

c'
0,810,337Mf -Nu  c) -d suivante.(

<








 −≤

= 0

: formules cespar 

( )
( )

s

u
lls

s

s

u
l

ll

l

l

σ

N
 -A = As    ,    A'A'est  armature

armée simplement

)σ

SSA unepour   
σ

N
A

.A'etAcalculerfautil 
SDAarméedoublementestsectionlaµ
SSAarmée.simplementestsectionlaµ

=

−

>
<

On dit que une section est entièrement compriméelorsque l’inégalité (A) n’est pas vérifiée.il y a deux 
cas possible de ferraillage après vérification de la condition suivante:
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FERRAILLAGE DES

1- 3): Ferraillage des poteaux

Niv
Section

(cm²)
Sens Comb cas

N
(kN)

M
(kNm

Zone
I

25 x 30

Xx

Cou
1 366.71 29.921
2 17.47 11.238
3 191.86 41.057

Acc
1 271.16 24.906
2 0.32 3.495
3 135.54 33.54

Yy

Cou
1 366.71 29.921
2 17.47 11.238
3 191.86 41.057

Acc
1 284.48 31.82
2 0.19 1.033
3 146.75 42
1 891.42 32.374

Zone
II

30 x 35

Xx

Cou
1 891.42 32.374
2 92.96 12.47
3 530.31 43.7

Acc
1 655.49 28.36
2 23.81 2.77
3 347.54 38.36

Yy

Cou
1 891.42 32.374
2 92.96 12.47
3 530.31 43.7

Acc
1 704.22 37.28
2 0.24 2.063
3 357.03 47.60

Zone
III

35 x 40

Xx

Cou
1 1432.38 28.83
2 241.71 13.864
3 1070.51 40.54

Acc
1 1049.22 25.831
2 24.73 3.646
3 712.6 4.05

Yy

Cou
1 1432.38 28.83
2 241.71 13.864
3 1070.51 40.54

Yy

Acc
1 1138.1 35.44
2 0.21 7.78
3 691.79 48.209

Zone
VI

40 x 45

Xx

Cou
1 2006.12 6.486
2 435.56 8.058
3 1641.4 45.089

Acc
1 1630.46 9.282
2 2.61 7.319
3 1125.55 40.623

Yy

Cou
1 2006.12 6.486
2 435.56 8.058
3 1641.4 45.089

Acc
1 1580.14 6.524
2 356.18 7.607
3 1058.47 49.668Tableau 1: Ferraillage des poteaux
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M
kNm)

obs
Asup
[cm2]

Ainf
[cm2]

Ferraillage

29.921 SPC 0 0

8HA12 

11.238 SPC 0 0.96
41.057 SPC 0 2.51
24.906 SPC 0 0
3.495 SET 0 0.32
33.54 SPC 0 1.57
29.921 SPC 0 0
11.238 SPC 0 0
41.057 SPC 0 0
31.82 SPC 0 0
1.033 SPC 0 0.09

.29 SPC 0 2.39
32.374 SPC 0 032.374 SPC 0 0

4HA14
+4HA12

12.47 SPC 0 0
43.7 SPC 0 0
28.36 SPC 0 0
2.77 SET 0 0
38.36 SPC 0 0
32.374 SPC 0 0
12.47 SPC 0 0
43.7 SPC 0 O
37.28 SPC 0 0
2.063 SET 0 0.16
47.60 SPC 0 0
28.83 SPC 0 0

8HA14

13.864 SPC 0 0
40.54 SPC 0 0
25.831 SPC 0 0
3.646 SET 0 0
4.05 SPC 0 0
28.83 SPC 0 0
13.864 SPC 0 0
40.54 SPC 0 0

9191

35.44 SPC 0 0
7.78 SET 0 0.52

48.209 SPC 0 0

4HA16
+4HA14

6.486 SPC 0 0
8.058 SPC 0 0
45.089 SPC 0 0
9.282 SPC 0 0
7.319 SET 0 0.40
40.623 SPC 0 0
6.486 SPC 0 0
8.058 SPC 0 0
45.089 SPC 0 0
6.524 SPC 0 0
7.607 SET 0 0.53
49.668 SPC 0 2.54Tableau 1: Ferraillage des poteaux



�Les armatures transversales
Les armatures transversales sont disposées de manière à empêcher tout mouvement des aciers 
longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel

�Reprendre les efforts tranchants sollicitant les poteaux aux cisaillements.
�Empêcher le déplacement transversal du béton.

Les armatures transversales sont disposées dans les plans perpendiculaires à l’axe longitudinal. 

�Diamètre  des armatures transversales
Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur normalisée la plus proche du tiers du 
diamètre des armatures longitudinales qu’elles maintiennent.

Ф: Diamètre max des armatures longitudinales.(Art.7.5.2.2
Les armatures longitudinales des poteaux seront encadrés par deux cadres en 8.

Soit ( = 2,01 cm2).

� Calcul des espacements:
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� Calcul des espacements:
L’espacement des armatures transversales(Art A.8.1,3/BAEL91 modifiées 99)

�Les recommandations du RPA 99 (Art.7.4.2.2
L’espacement des  armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule
Vu : Effort tranchant de calcul
hl : Hauteur totale de la section brute
fe : Limite élastique de l’acier d’armature transversale
t : Espacement des armatures transversales
ρa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant; il est pris 
égal à 2,50si l'élancement géométrique λg dans la direction considérée est supérieur ou égal à 5 et à 
dans le cas contraire.    

Remarque : Le calcul se fera pour les poteaux du RDC en raison de leur élancement géométrique, et de 
l’effort tranchant qui est maximal à leur niveau.

�Elancement géométrique du poteau

Avec :          L f : longueur de flambement (Lf = 0,707 L

( ){ }

cm 15 = SSoit  
poteau.du dimension  petite laest  :a   Avec

 18
min  =  10,40,15  min min

cmS
cmacmS

t

Lt
≤

+≤ φφφφ

f f

i : rayon de giration
L0 : hauteur libre du poteau.
S : section brute du poteau [(b-c) x (h
I : moment d’inertie du poteau (I = bh
λλλλ= Lf / i : Élancement du poteau.

λ = Lf /i min tel que :   imin =

λ =

λ est supérieur à 5 donc le coefficient ρa sera pris égal à 2,50.
La section d’armatures transversale est égal à  
L’effort tranchant max est égale à Vu= 32.02 

•Application numérique :

92

SIi =

139.0Im =Sin

20.75 =     
139,0

884.2707,0 0 ==
i

L

t
2

201

Vρ

fhA

u

elt =
×

××=

Les armatures transversales sont disposées de manière à empêcher tout mouvement des aciers 
longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel:

Reprendre les efforts tranchants sollicitant les poteaux aux cisaillements.
Empêcher le déplacement transversal du béton.

Les armatures transversales sont disposées dans les plans perpendiculaires à l’axe longitudinal. 

Diamètre  des armatures transversales:(Art A.8.1,3/BAEL91 modifiées 99)
Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur normalisée la plus proche du tiers du 
diamètre des armatures longitudinales qu’elles maintiennent.

Diamètre max des armatures longitudinales.(Art.7.5.2.2RPA99 version 2003).
Les armatures longitudinales des poteaux seront encadrés par deux cadres en 8.

DES ÉLÉMENTS

mm

(Art A.8.1,3/BAEL91 modifiées 99)

(Art.7.4.2.2/RPA99 version 2003)
L’espacement des  armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule:

Limite élastique de l’acier d’armature transversale

Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant; il est pris 
dans la direction considérée est supérieur ou égal à 5 et à 3,75

Le calcul se fera pour les poteaux du RDC en raison de leur élancement géométrique, et de 

: λλλλ = Lf / i 

= 0,707 L0).

{ }
poteau.

 1040;40;2,115min cm +×

el

ut

fh

V

t

A

×
×

=
ρ

0

c) x (h-c’)].
moment d’inertie du poteau (I = bh3/12) par rapport à l’axe faible.

sera pris égal à 2,50.
La section d’armatures transversale est égal à  At =2.01cm²

= 32.02 kN.

139

cm9,40
1002.325,2

400408201
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=
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� Espacement maximal des armatures transversales: 
Selon le RPA la valeur maximale de l’espacement « St » des armatures transversales est fixée comme suite

� En zone nodaleSt ≤ min (10 Øl
min, 15 cm) < (12cm, 15cm)   

� En zone couranteSt’ ≤ 15 Øl
min < 18 cm  On adopte

�Quantité d’armatures transversales minimale du RPA
Pour  λλλλg ≥≥≥≥ 5, la quantité d’armatures transversales est donnée comme suit

� Zone I (25x30) :  Amin =0,003x10x25= 0.75 cm² 
� Zone II (30x35): Amin = 0,003x10x30 = 0.9 cm² < A 
� Zone III (35x40) : Amin = 0,003x10x35 = 1,05 cm² < A 
� Zone VI (40x45) : Amin = 0,003x10x40= 1.2 < A 

1-4) Les vérifications à l’ELU :
�Longueur de recouvrement :

�Zone I :   LR = 40 фl = 40 x 1.2 = 48cm.
� Zone II : LR = 40 фl = 40 x 1.4 = 56 cm.
� Zone III : LR = 40 фl = 40 x 1.4 = 56 cm.� Zone III : LR = 40 фl = 40 x 1.4 = 56 cm.
�Zone VI : L R = 40фl = 40x1.6  = 64

� Délimitation de la zone nodale :   (Art 7.4.2.2 de RPA 99 modifie 2003).
� Au niveau des poutres: L’ = 2 x h.     Tq h: Hauteur de la 
�Au niveau des poteaux :  h’ = max = (he/6; b1

b1, h1 : Dimensions du poteau. et  he : Hauteur entre nu des poteaux. 
�poteaux de s /sol : h’ = max = (373/6 ; 40 ; 45
�Poteaux de RDC et autres niveaux : h’ = max = (271/6

�Longueur d’ancrage : (B.A.E.L.91Article :A.6.1.221) 
f t28= 0.6+0.06fc28=2.1 MPa Ѱs =1.5 pour les aciers a haute  adhérence 

� Pour les HA12 :  ls=(1.2x400)/4x(0.6x1.52x2.1) =42.32 cm
�Pour les HA14 :  ls=(1.4x400)/4x(0.6x1.52x2.1) =49.38 cm
�Pour les HA16 :  ls=(1.6x400)/4x(0.6x1.52x2.1) = 56.44 cm

1-5) Vérifications à l’ELS

�Etat limite de compression du béton :
Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS, pour cela on détermine les contraintes max  du béton et de 
l’acier afin de les comparer aux contraintes admissibles.
Contrainte admissible de l’acier :  σ s= 348 Mpa
Contrainte admissible du béton :σ bc= 15 Mpa

Le calcul des contraintes du béton et de l’acier se fera dans les deux directions 
Deux cas peuvent se présenter :

�Vérification d’une section entièrement comprimée :

On calcul l’air de la section homogène totale : 
On détermine la position du centre de gravité qui est situé à une distance X
géométrique :

Section 
6

  

Section 
6

    

⇒>=

⇒<=

h
N
M

eSi

h
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eSi

s

s
s

s

s
s

)A'15(Ab.hS SS ++=

s)A'15(Ashb
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: (Art.7.4.2.2/RPA99 version 2003)
» des armatures transversales est fixée comme suite:

, 15 cm) < (12cm, 15cm)   On adopte St = 10 cm.
adopteSt = 15 cm.

Quantité d’armatures transversales minimale du RPA:
, la quantité d’armatures transversales est donnée comme suit: At

min = 0,3% St ×b
=0,003x10x25= 0.75 cm² Aadopté=2.01cm²        condition vérifiée
= 0,003x10x30 = 0.9 cm² < A adopté = 2.01cm²      condition vérifiée
= 0,003x10x35 = 1,05 cm² < A adopté= 2.01cm²       condition vérifiée

= 0,003x10x40= 1.2 < A adopté= 2.01cm        condition vérifiée

Délimitation de la zone nodale :   (Art 7.4.2.2 de RPA 99 modifie 2003).
: Hauteur de la poutre.                                
; b1 ; h1 ; 60 cm).

Hauteur entre nu des poteaux. 
; 60 cm)= 62 cm.

h’ = max = (271/6; 40 ; 45 ; 60 cm)= 60 cm.

Longueur d’ancrage : (B.A.E.L.91Article :A.6.1.221) Ls= (фl . fe )/4 τsu tel  que :  τsu=0.6Ѱs2 f t28

pour les aciers a haute  adhérence 
x2.1) =42.32 cm
x2.1) =49.38 cm
x2.1) = 56.44 cm

, pour cela on détermine les contraintes max  du béton et de 

Figure 6: Délimitation de                                                                                                              
la zone nodale.

9393

Le calcul des contraintes du béton et de l’acier se fera dans les deux directions x-x et y-y.

On détermine la position du centre de gravité qui est situé à une distance XG au-dessus du centre de gravité 

comprimée.ent partiellemSection 

comprimée.t entièremenSection 

h)0.5×
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On calcul l’inertie de la section homogène totale:

Remarque

[
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Remarque
Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement comprimée.

�Vérification d’une section partiellement comprimée
Pour calculer la contrainte du béton on détermine la position de l’axe neutre
Avec :
y1 : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et la fibre la plus comprimée.
y2 : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et le centre de pression Cp.
Lc : la distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée.
est à déterminer par l’équation suivante : 

Avec
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Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement comprimée.

Vérification d’une section partiellement comprimée
Pour calculer la contrainte du béton on détermine la position de l’axe neutre:

: la distance entre l’axe neutre à l’ELS et la fibre la plus comprimée.
: la distance entre l’axe neutre à l’ELS et le centre de pression Cp.
: la distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée.
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Sens y-y:
La section à prendre en compte pour le calcul des contraintes est
Aciers tendus: As2adopté.
Aciers comprimés: As2adopté.
Les contraintes obtenues sont :
σbs: Contrainte max dans la fibre supérieure du béton.
σss : Contrainte max dans les aciers supérieure.
σbi : Contrainte max dans la fibre inférieure du béton.
σsi: Contrainte max dans les aciers inférieure.
Les contraintes positives représentent des compressions
Remarque
Le même raisonnement sera suivi pour le sens x-x.
Le calcul des contraintes est résumé dans les tableaux suivants :

Section M e (H ⁄6)-cNiv
Section
[cm2] N(kn)

M 
[kN.m]

e (H ⁄6)-c

Zone
I

25x30

267.89 21.78 0.08 0.02

12.79 8.197 0.64 0.02

140.6 29.93 0.21 0.02

Zone 
II

30x35

650.03 23.56 0.03 0.028

68.03 9.09 0.13 0.028

387.03 31.82 0.08 0.028

Zone
III

35x40

1044.16 20.90 0.02 0.036

176.89 10.10 0.05 0.036

780.51 29.50 0.037 0.036

Zone
VI

40x45

1458.13 4.65 0.003 0.045

318.62 5.86 0.01 0.045

1195.17 32.59 0.02 0.045

Tableau 2: Calcul des contraintes

→ Les contraintes admissibles ne sont pas atteintes ni dans l’acier ni dans le béton.

�Vérification contraintes tangentielles (Art.7.4.3.2/RPA99 version

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison sismique 
doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante:            = 

λ est supérieur à 5 donc le coefficientρd sera pris égal à0,075.

MPa
x

MP

Mpa

   299.0
320350

310x5.33
u

τ      (30x35)   Zone*)

    ;    111,0
420350

310x4.16
u

τ     (35x40)   Zone*)

   ;   078,0
420450

310x8.14
u

τ     (40x45)   Zone*)

==

=
×

=

=
×

=

Tableau 2: Calcul des contraintes
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La section à prendre en compte pour le calcul des contraintes est:

: Contrainte max dans la fibre supérieure du béton.

compressions, et les négatives des tractions.

Le calcul des contraintes est résumé dans les tableaux suivants :

c σbs σ σ σc OBS
σbs

[Mpa]

σss

[Mpa]

σbi

[Mpa]

σsi

[Mpa]
Obs

SPC 1 .7 24.1 0.4 8.6 CV

SPC 0.5 4.9 19.2 0 CV

SPC 2 23 38.7 0 CV

0.028 SPC 2.8 43.5 55 3.7 CV

0.028 SPC 0.6 8.1 1.2 0.1 CV

0.028 SPC 2.5 35.5 13.9 0.8 CV

0.036 SET 4 61.8 90.1 6.2 CV

0.036 SPC 1 13.9 9.7 0.6 CV

0.036 SPC 3.6 53.5 55.6 3.7 CV

0.045 SET 4.7 73.6 120.5 8.3 CV

0.045 SET 1.2 18.5 23 1.6 CV

0.045 SET 5 75 78.9 5.3 CV

Tableau 2: Calcul des contraintes

9595

Les contraintes admissibles ne sont pas atteintes ni dans l’acier ni dans le béton.

RPA99 version2003)

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison sismique 
:            = ρd . fc28     =1,875 Mpa.

0,075.

MPa

MPa

Mpa

241,0
320350

310x27
u

τ  ;   

085.0
420350

310x5.12
u

τ    

057,0
420450

310x8.10
u

τ   

=
×

=

=
×

=

=
×

=

Tableau 2: Calcul des contraintes
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→ Les contraintes tangentielles sont vérifi ées.

•Condition de non fragilité (Art A.4.2,1/BAEL91 modifi
La sollicitation provocant la fissuration du béton de la section supposée non  armée et non fissurée 
doit entrainer dans les aciers tendus de la section réelle une contrainte au plus égale à la limite 
élastique  fe.
La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante

A adopté  ≥ Amin =

Les vérifications sont résumées comme suite :

.b.d
0,185.(d)e

0,455.(d)e
.

f

f
0,23.

s

s

e

t28









−
−

Niv Section [cm2] Ns[kN] M s[ kN.m

Zone
I

25x30

267.89 21.78

12.79 8.197

140.6 29.93I 140.6 29.93

Zone
II

30x35

650.03 23.56

68.03 9.09

387.03 31.82

Zone
III

35x40

1044.16 20.90

176.89 10.10

780.51 29.50

Zone
VI 40x45

1458.13 4.65

318.62 5.86

1195.17 32.59

Résumé 1 :Le ferraillage des différents poteaux se fera suivant la section minimale d’armatures As 
(min) correspondante recommandée par le règlement 

Tableau 3: Vérification à L’ELS

96
Ferraillage des poteaux
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es.

(Art A.4.2,1/BAEL91 modifiée 99).
La sollicitation provocant la fissuration du béton de la section supposée non  armée et non fissurée 
doit entrainer dans les aciers tendus de la section réelle une contrainte au plus égale à la limite 

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante:

sont résumées comme suite :

.b.d

kN.m] es [m] A min [cm2] Aadopté [cm2] Obs

21.78 0.08 1.162 6

cv8.197 0.64 0.714 6

29.93 0.21 0.443 629.93 0.21 0.443 6

23.56 0.03 4.589 8.4

cv9.09 0.13 0.255 8.4

31.82 0.08 3.655 8.4

20.90 0.02 4.787 11.2

cv10.10 0.05 10.030 11.2

29.50 0.037 6.530 11.2

4.65 0.003 5.108 14.4

cv
5.86 0.01 5.426 14.4

32.59 0.02 6.015 14.4

Le ferraillage des différents poteaux se fera suivant la section minimale d’armatures As 
(min) correspondante recommandée par le règlement « RPA.99-V 2003 »en zone IIa

Tableau 3: Vérification à L’ELS

Ferraillage des poteaux
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IV-2) Les poutres 

Les poutres sont des éléments non exposée aux intempéries et sollicitées par des moments de 
flexion et des efforts tranchants, Donc le calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations les plus 
défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible. Ils seront ferraillés en flexion simple 
sous les combinaisons les plus défavorables 
•ELU (1,35G+1,5Q), 
•Accidentelles (G+Q±E et 0,8G±E) et suivant les règles du  RPA99, 
en suite on effectuera les vérifications à l’ELU, à l’ELS et au RPA99.

2-1) Recommandations du RPA :
Pourcentage total minimum :Amin = 0,5% (b x h) en toute section.

* Poutres principales  (30 x 40)  :  Amin =0.005(30x40) = 
* Poutres secondaires  (30 x 40) : Amin =0.005(30x40) = 
* Poutre de chainages  (25x35):  Amin=0.005(25x35) = * Poutre de chainages  (25x35):  Amin=0.005(25x35) = 

Pourcentage total maximum :Amax = 4% (b x h)    →
Amax = 6% (b x h)    →

* Poutres principales et secondaire (30 x 40) :
Zone courante : Amax =0.04x(30x40)= 48  cm²
Zone de recouvrement : Amax =0.06(30x40)= 72 cm²

*Poutres de chainages (25 x 35) :
Zone courante :     Amax =0.04 (25x35)= 35 cm²
Zone de recouvrement : Amax =0.06 (25x35)= 52.5 cm²

2-2) Disposition constructive :
Conformément au (CBA 93annexe E3), concernant la détermination de la longueur des chapeaux et des 

barres inférieures de second lit, il y’a lieu d’observer les recommandations suivantes qui stipulent que
longueur des chapeaux à partir des murs d’appuis est au moins égale

a. 1/5 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il 
s’agit d’un appui n’appartenant pas à une travée de rive.

b. 1/4 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il 
s’agit d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.

c. La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée 
est prolongée jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une 
distance des appuis au plus égale à de la portée.

2-3) Etapes de calcul de ferraillage:
Dans le cas d’une flexion simple, on a les étapes de calcul suivantes : 

o Ast: section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas.  
o Ac : section supérieure la plus comprimée.
o Un moment de flexion M u supporté par la section.

Calcul du moment réduit « µ » :µµµµ = M / bd2fbu

Calcul du moment réduit limite «  µ 1» : µ 1= 0.392pour les combinaisons aux états limites, et pour les 
combinaisons accidentelles du RPA.

On compare les deux moments réduits  «µ » et  «µ 1 » :

1. 1er cas :µ ≤ µ 1Section simplement armée (SSA)
Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires 
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poutres sont des éléments non exposée aux intempéries et sollicitées par des moments de 
flexion et des efforts tranchants, Donc le calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations les plus 
défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible. Ils seront ferraillés en flexion simple 

E) et suivant les règles du  RPA99, 
en suite on effectuera les vérifications à l’ELU, à l’ELS et au RPA99.

= 0,5% (b x h) en toute section.

=0.005(30x40) = 6 cm²
=0.005(30x40) = 6 cm²
=0.005(25x35) = 4.375 cm².=0.005(25x35) = 4.375 cm².

→ En zone courante,
→ En zone de recouvrement.

72 cm²

35 cm²
52.5 cm²

), concernant la détermination de la longueur des chapeaux et des 
barres inférieures de second lit, il y’a lieu d’observer les recommandations suivantes qui stipulent quela 
longueur des chapeaux à partir des murs d’appuis est au moins égale:

1/5 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il 
s’agit d’un appui n’appartenant pas à une travée de rive.
1/4 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il 
s’agit d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.
La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée 
est prolongée jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une 
distance des appuis au plus égale à de la portée.

9797

Dans le cas d’une flexion simple, on a les étapes de calcul suivantes : 
: section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas.  
: section supérieure la plus comprimée.

supporté par la section.

pour les combinaisons aux états limites, et pour les 





2.   2éme cas : µ ≥≥≥≥ µ 1Section Section doublement armée
MR = µl . b . d² . Σbc

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections

Ast = Ast1 +  Ast1 = ML + ∆M    +             
Β.d .Ϭs (d-c’) .Ϭs

+
2-4) Ferraillage des poutres :

FERRAILLAGE DES
C

H
A

P
IT

R
E

IV

Nota : En raison des coefficients de sécurité qui différent, une distinction sera faite entre les  moments à 
l’ELU et ceux des combinaisons accidentelles.
Melu : Moment max à l’ELU
M ac : Moment max dû aux combinaisons accidentelles.

A)  Calcul des ferraillage
� Exemple de calcul :
Poutre principale (30x40)

M = 83.774 kN.mcorrespond aux combinaisons accidentelles                                
Calcul du moment réduit :

A filantes= 3HA14   =4.62cm2

A chapeaux= 3HA12   =3.39cm
A = 8,01 cm2

6
103485.37936.0

10774.83

d

M
A

936.0107.0Pour  

MPa2.14
5.11

2585.0f85,0
f   avec

107.0
48.18375300

10774.83

fbd

M

2

5

s
ups

b

28c
bc

2

6

bc
2

=
×××

×=
σβ

=

=β⇒=µ

=
×

×=
γ×θ

=

µ<=
××

×==µ

A tot= 8,01 cm2

Amin = 0.005x30x40 = 6 cm2

Amax = 0.04x30x40 =  48 cm2

�Calcul des ferraillage des défiantes poutres

Tableau 1 : Ferraillage des poutres
99

Poutres M
(kN.m)

Comb b mm
d 

mm
Fbc
Mpa

P-P
Travée 24.698 ELU 300 375 14.2 0.042

Appuis 83.774 Acci 300 375 18.48 0.107

Travée 36.442 ELU 300 375 14.2 0.062

P-S Appuis 96.056 Acci 300 375 18.48 0.198

Travée 14.917 ELU 250 325 14.2 0.040

P-C Appuis 24.589 Acci 250 325 18.48 0.050

Section Section doublement armée(SDA) 

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections

+             ; A sc = ∆M 
(d-c’) .Ϭs
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En raison des coefficients de sécurité qui différent, une distinction sera faite entre les  moments à 

Moment max dû aux combinaisons accidentelles.

correspond aux combinaisons accidentelles                                

3.39cm2

²cm  86.6

 MPa348
15.1

400f
    ;     MPa

A.S.S392.0

s

e
s ==

γ
=σ

⇒=µ
l

µ β
σs

Mpa
As  

(cm2)
Aadop

(cm2)

Ferraillage adoptée 

filantes chapeaux

0.042 0.979 348 1.93 6.78 3HA12

0.107 0.936 348 6.86 8,01 3HA14 3HA12

0.062 0.968 348 2.88 4.62 3HA14

0.198 0.889 348 9.15 9.24 6HA14

0.040 0.98 348 1.35 2.36 3HA10 

0.050 0.974 348 2.23 2.36 3HA10
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2-5) Vérifications des poutres à l’ELU

�Vérification de la condition de non fragilité(Art A.4.2 .1/BAEL91 modifiées 99)
Aadopté>Amin = 0.23 x b x d x ft28  / fe

_ poutres principales : Amin=0.23x30x37.5x 2.1/400  =1.36cm
_ poutres secondaires :Amin=0.23x30 x 37.5 x2.1/400    =1.36 cm
_ poutres de chainage :Amin= 0.23 x 25 x 32 .5x 2.1/400   =1.18 cm
La condition de non fragilité est vérifiée

� Justification sous sollicitation d’effort tranchant (Art A.5.1
Les poutres soumises à des efforts tranchants sont justifiés vis
conduite à partir de la contrainte tangente u prise conventionnellement égale à

ττττ = Tu
max / b0 d ≤   ττττu

Tu
Max: Effort tranchant max à l’ELU .il est représenté dans l’ETABS par le 

Pour la fissuration non préjudiciables: 5MPa ;
f2,0

min[= 28c
u γ

τPour la fissuration non préjudiciables: 

-Pour les poutres principales : τu = 9.09*103 / (300* 375)  = 0.081 

-Pour les  poutres secondaires : τu = 11.9 *103 / (300* 375)  =  0.11 

-Pour les  poutres  de chainage: τu = 6.19 *103 / (250* 325) = 0.078 
Les  contraintes sont  vérifiées

�Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales

5MPa ;min[=
b

u γ
τ

0.3750.9

50.531
1.46: sprincipale Poutres    )¤ 

.
d9,0

M
V

f

15,1
Aou   D'

0,9d

M
T : à égaleffort un  

appuil' de appareill' de delàau prolonger doit on 

0
0,9d

M
T  : appuiun d'droit au Lorsqu'

u
u

e
s

u
u

u
u

=
×

−








 −≥

−

>−

� Influence de l’effort tranchant sur le béton au niveau des appuis

Poutres principales:   Tu = 46.1KN< Tu =0.4 x  0.9x0.375x0.30x25X10

Poutres secondaires: Tu = 29.29 KN < Tu =0.4 x  0.9x0.375x0.30x25X10

Poutres secondaires: : Tu = 21.1 KN < Tu =0.4 x  0.9x0.325x0.25x25X10

Les  contraintes sont  vérifiées

nécessaire passont  ne airessupplément armatures Les
0.3250.9

23.979
1.21 chainage de  poutres   )¤ 

0.3750.9

53.188
29.29 ssecondaire Poutres   )¤ 

0.3750.9

=
×

−
×

−
×
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=0.23x30x37.5x 2.1/400  =1.36cm2  → A s  > Amin

=0.23x30 x 37.5 x2.1/400    =1.36 cm2 → A s  > Amin

= 0.23 x 25 x 32 .5x 2.1/400   =1.18 cm2 → A s  > Amin

(Art A.5.1 /BAEL91modifiées 99)
Les poutres soumises à des efforts tranchants sont justifiés vis-à-vis de l’état ultime, cette justification est

prise conventionnellement égale à:

.il est représenté dans l’ETABS par le Max des valeurs absolue de V2

3.33MPa]=  5MPa

* 375)  = 0.081 Mpa → ττττ u ≤   ττττu

* 375)  =  0.11 Mpa → ττττ u ≤   ττττu

* 325) = 0.078 Mpa→ ττττ u ≤   ττττu

Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales(BAEL91 modifiées 99 Art A5.1.32)

3.33MPa]=  5MPa

062.103

équilibrerpour  armaturesd'section  une appui

<−=

100
10
0

Influence de l’effort tranchant sur le béton au niveau des appuis (Art A.5.1,32/BAEL91 modifiées 99)     

0.9x0.375x0.30x25X10²  = 675 KN
1.5

0.9x0.375x0.30x25X10²  = 675 KN
1.5

0.9x0.325x0.25x25X10²  = 487.5 KN
1.5

s.nécessaire

088.60

030.128

<−=

<−=
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La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour l’ancrage  des armatures

La contrainte d’adhérence au niveau  de l’appui le plus sollicité doit être

Avec : ∑∑∑∑Ui Périmètre minimal circonscrit  à la section droite des barres.
3HA16 →∑Ui =3*л*1.6 = 15.079 cm
3HA14  →∑Ui =3*л*1.4 = 13.194 cm
3HA12  →∑Ui =3*л*1.2 = 11.309 cm
3HA10  →∑Ui =3*л*1.0 = 9.424 cm
Poutres principales :τ se= Tu = 46,1* 10

0.9*d*∑ Ui 0,9*375*131,94
Poutres secondaires :    τse= Tu = 29,29* 10

0.9*d*∑ Ui 0,9*375*113,09
Poutres de chainage:    τse= Tu = 23,1* 10

0.9*d*∑ Ui 0,9*325*94,24

3.15MPax2.15.1f 28tsse ==Ψ=τ

se u

0.9*d*∑ Ui 0,9*325*94,24
La contrainte d’adhérence est vérifiée.

� Calcul de la longueurde scellement des barres
Elle corresponde à la longueur d’acier adhérent au béton nécessaire pour que l’effort de traction ou de 
compression demandé à la barre puisse être mobilisé.

→ Pour  Φ 16 :  ls = 56.43 cm.
→ Pour  Φ 14 :  ls = 49.39 cm.
→Pour  Φ 12 :   ls = 42.33 cm.
→ Pour  Φ 10 :  ls = 35.27 cm.

Pour l’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie ancrée 
mesurée hors crochet est au moins égale à « 0.4 » pour les barres à haute adhérence selon le BAEL 91 
modifiées 99 Art A.6.1, 21.
→ Pour  Φ 16 :  ls = 22.57 cm.
→ Pour  Φ 14 :  ls = 19.75 cm.
→Pour  Φ 12 :  ls = 16.92 cm.
→ Pour  Φ 10 :  ls = 14.11 cm

A)- Calcul des armatures transversales

f6.0  avec 28t
2

su =ψ=τ
4

e
s

su

f
l

φ
τ

=
×
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A)- Calcul des armatures transversales
Selon le BAEL 91 modifiées 99 le diamètre des armatures transversales est

Poutres principales : φ ≤ Min (11.42 ; 30;12) =11.42 mm                      
Poutres secondaires :  φ ≤ Min (11.42 ; 30;12) =11.42 mm
Poutres de chainage: φ ≤ Min (10 ; 25 ;12) =10 mm

Soit  φ =10 mm. On choisira un cadre + un étrier   
B)- Calcul des espacements:

•Zone nodale (Appuis):     St ≤ Min ( h /4  ,  12 
-Poutres principales : St ≤ Min (10, 12 
-Poutres secondaires : St ≤ Min (10, 12 
- Poutres de chainage : St ≤ Min (6.25 , 12 

•Zone courante ( Travée) :    St ≤ h /4
-Poutres principales : St ≤ 20 mm  
-Poutres secondaires : St ≤ 20 mm
-Poutres de chainage : St ≤ 12.5 mm

DES ÉLÉMENTS

Vérification de la contrainte d’adhérence acier-béton(BAEL91 modifiées 99 Art. A.6.1,3)
La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour l’ancrage  des armatures:

La contrainte d’adhérence au niveau  de l’appui le plus sollicité doit être: τse= Tu .
0.9*d*∑ Ui

Périmètre minimal circonscrit  à la section droite des barres.

46,1* 103          =   1,035 Mpa
0,9*375*131,94
29,29* 103             =  0,767 Mpa
0,9*375*113,09
23,1* 103            =  0,838 Mpa

0,9*325*94,240,9*325*94,24

de scellement des barres(BAEL 91 modifiées 99 Art A.6.1,23 )
Elle corresponde à la longueur d’acier adhérent au béton nécessaire pour que l’effort de traction ou de 
compression demandé à la barre puisse être mobilisé.

Pour l’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie ancrée 
» pour les barres à haute adhérence selon le BAEL 91 

MPa835.2

Selon le BAEL 91 modifiées 99 le diamètre des armatures transversales est:  φ ≤ Min ( h , b , φi)
35    10

;12) =11.42 mm                      
;12) =11.42 mm

;12) =10 mm

On choisira un cadre + un étrier   At = 4HA10 = 3.14 cm².

/4  ,  12 φL , 30 cm)
Min (10, 12 , 30 cm ) =10 mm  → St=10 mm 
Min (10, 12 , 30 cm ) =10 mm→ St=10 mm 
Min (6.25 , 12 , 30 cm ) = 6 mm→ St=6 mm  

20 mm  → St=15 mm  
20 mm→ St=15 mm  
12.5 mm→ St=10 mm  
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2-6) Vérifications à l’ELS
�Etat limite d’ouverture des fissures

La fissuration dans le cas des poutres étant considéré peu nuisible, alors cette  vérification 
n’est  pas nécessaire.

� Etat limite de déformation du béton en compression
Il faut vérifier la contrainte  dans le béton :
Ϭbc = Ϭs / K 
Ϭbc ≤ Ϭbc = 0.6 fc28 =15 Mpa
La contrainte dans l’acier est    Ϭs =  Ms  / ( β1.d .A)  ;
ρ 1 = 100 A /( b0 d)                                    
K1 et β1 sont tirés des tableaux en fonction de ρ 1
Avec :    As : Armatures adoptées à l’ELU.
Les résultats des vérifications à l’ELS sont donnés dans les tableaux suivants

Poutres     Ms(kN.m) d As ρ1 β1

Tableau 2: Vérifications  des  ferraillages des poutres  à l’ELS

�ELS  vis-à-vis des déformations:
La flèche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par rapport à la flèche 

admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction. 
.D’après les règles du BAEL91 modifié99, on se dispense du calcul de la flèche si les trois conditions 
suivantes sont vérifiées

h /L  ≥ 1/16
h /L  ≥ M t /10 M0

As /b.d ≤ 4.2  / fe

P-P
Appuis 36.96 375 6.78 0.719 0.877

Travée 17.92 375 8,01 0.719 0.877

P-S
Appuis 38.77 375 4.62 0.956 0.863

Travée 26.43 375 9.24 0.956 0.863

P-
C

Travée 10.84 325 2.36 0.580 0.867

Appuis 17.47 325 2.36 0.580 0.867

A : Armatures adoptée en travée.
fe: Limite élastique des aciers (400 Mpa).
M t: Moment max à l’ELS.
M0 : Moment max isostatique. 

Poutres principales :  

→ Les trois conditions  sont  toutes vérifiées, donc il n’est pas  nécessaire de calculer la flèche.

4,2/400= 4,2/fe<0,0053=.56.03/30x37=As/(b.d)

17.92/10x2=) Mt/(10Mo>0,086=40/465=h/L

Condition    0,0625=1/16>0,086=40/465=h/L

KN54.25
8

qsxl
M

4.65m = 0.25 - 4.9 =L
Kn/ml 9.45 = 1 +25)(0.3x0.4x +5.45   QG  qs

2

o ==

=+=
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Les résultats des vérifications à l’ELS sont donnés dans les tableaux suivants:

α1 K Ϭs Ϭbc Ϭbc Observation

: Vérifications  des  ferraillages des poutres  à l’ELS

La flèche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par rapport à la flèche 
admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction. 

, on se dispense du calcul de la flèche si les trois conditions 

0.372 25.65 140.304 5.470

15

vérifiée

0.369 25.65 68.026 2.652

0.411 21.50 112.487 5.232 vérifiée

0.411 21.50 76.684 3.567

0.339 29.25 81.678 2.792 vérifiée

0.339 29.25 131.634 4.500

102
 Les trois conditions  sont  toutes vérifiées, donc il n’est pas  nécessaire de calculer la flèche.

vérifiéeCondition    0,0105=4,2/400

 vérifiéeCondition      0.070 =5.5417.92/10x2

vérifiéeCondition 

Kn/ml



Poutres secondaires :

→→→→Les trois conditions ne sont pas toutes vérifiées, donc il est  nécessaire de calculer la flèche 
Poutres de chainages :
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4,2/400= 4,2/fe<0,0094=7510.65/30x3=As/(b.d)

26.43/10=) Mt/(10Mo<0,089=40/445=h/L

..........      0,0625=1/16>0,089=40/445=h/L

KN65.26
8

qsxl
M

m 4.45 = 0.3 - 4.75 =L

 9.45 = 1 +) 25 x 0.4(0.3x +5.45 =   QG  qs

2

o ==

=+=

kn65.26
8

qsxl
M

m 4.45 = 0.3 - 4.75 =L  
9.45 = 1 +5)(0.3x0.4x2+5.45 =  Q+G = qs  

2

o ==

→→→→Les trois conditions  sont  toutes vérifiées, donc il est  nécessaire de calculer la flèche dans le 
sens des

Remarque →→→→On fait le calcul de la flèche juste pour les 
→On fait le calcul pour la plus grande travée

MPa86.1081825.3700f.3700E

f
I.E.10

LM
fest  flèche la de valeur La

cm9.8
500

4450

500

L
 f  admissible flèche La 

= 4,2/fe<0,0005=54.71/25x32=As/(b.d)

10.47/10x2=) Mt/(10Mo >0,089=35/445=h/L

..........  0,0625=1/16>0,089=35/445=h/L
8
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28cv
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2
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≤
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homogénéissection  la de  totalinertied'Moment  : I
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secondaire poutres desion   vérificatderésultat  Le
n).compressioen 
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  :  tondusaciers les dans contrainte La
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Les trois conditions ne sont pas toutes vérifiées, donc il est  nécessaire de calculer la flèche 

DES ÉLÉMENTS

vérifiéeCondition    ...........  0,0105=4,2/400

iéenon  vérif Condition    ............ 0.099 =.66 26 x 26.43/10

vérifiéeCondition      ........................................

Kn/ml 

Kn/ml 9.45

Les trois conditions  sont  toutes vérifiées, donc il est  nécessaire de calculer la flèche dans le 

On fait le calcul de la flèche juste pour les Poutres secondairesdonc le sens longitudinal :
plus grande travée

MPa

cm

vérifiéeCondition     .....  0,0105=4,2/400

 vérifiéeCondition    ....   0.039 =6.6510.47/10x2

vérifiéeCondition   ........................................

section la de gravitée de centreau rapport par  15)=(n éhomogénéis

MPa
: durée longue de 

suivant. tableau le dans donnéssont   étagedernier du  ssecondaire

bétondu  résistance de limiteétat l'(Voir       
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f

0084
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On faite le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens. BAEL99 (A.6.5.2)
Les résultats sont représentés dans le tableau  suivant :

Tableau 3 :calcul de  la flèche
→ la flèche est vérifiée 

Résumé 2: Le ferraillage des poutres est récapitulé comme suite
� Poutres  principales : _ Armatures longitudinales  :En travée : 

_ Armatures transversales : Zone  courante : 

� Poutres  secondaires : _ Armatures longitudinales  :En travée : 6

FERRAILLAGE DES

M ts

KNm
L 

cm
Ev

Mpa
h 

cm
Aadp

cm²
σst

Mpa ρ b

26.43 445 10818 40 10.65 77.72 0.0096 0.983

_ Armatures transversales : Zone  courante : 

� Poutres  de chainage _ Armatures longitudinales  :En travée : 

_ Armatures transversales : Zone  courante : 

Poutres principales:
En travée                                                              Aux appuis 

Poutre s  secondaires  : 
En travée                                                                 Aux appuis 

Poutres  de chainage  : 
En travée                                                                 Aux appuis 

On faite le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens. BAEL99 (A.6.5.2)

calcul de  la flèche

Résumé 2: Le ferraillage des poutres est récapitulé comme suite
Poutres  principales : _ Armatures longitudinales  :En travée : 3HA16 +3HA14

Aux appuis : 6HA16 +3HA14 
_ Armatures transversales : Zone  courante : Cadre+étrier HA8

Zone  nodale  : Cadre+étrier HA8  
Poutres  secondaires : _ Armatures longitudinales  :En travée : 6HA14

Aux appuis : 3HA14
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λ µ l0 cm4
I fv

cm4
fv

mm
fadm

mm

0.875 0.277 206167 182525 2.650 8.9

Aux appuis : 3HA14
_ Armatures transversales : Zone  courante : Cadre+étrier HA8

Zone  nodale  : Cadre+étrier HA8  
Poutres  de chainage _ Armatures longitudinales  :En travée : 3HA10

Aux appuis : 3HA10
_ Armatures transversales : Zone  courante : Cadre+étrier HA8

Zone  nodale  : Cadre+étrier HA8  

En travée                                                              Aux appuis 

En travée                                                                 Aux appuis 

En travée                                                                 Aux appuis 
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IV-3) Les voiles

Le voile est un élément structural decontreventement
horizontales.

Donc, le ferraillage des voiles consiste àdéterminer
sollicitations verticales dues aux chargespermanentes

l’action des sollicitations horizontales dues
Pour faire face à ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures : 

_ Armatures verticales 
_ Armatures horizontales 
_ Armatures transversales

La méthode utilisée est la méthode de RDM qui se fait pour une bande de largeur (d).
Combinaisons d’action :Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales a
prendre sont données ci-dessous:
BAEL.91/modif 99 :    ELU : 1.35 G +1.5 Q

ELS : G + Q
RPA.99/modif 2003 : 0.8 G +E

G + Q +E

3 .1) Exposé de la méthode3 .1) Exposé de la méthode
La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations les plus 

défavorables.  Les contraintes serons  relevées  directement du fichier résultats.
Découpage du diagramme en bandes (d): des contraintes en bandes de largeur  (d):
Le découpage du diagramme des contraintes en bandes de longueur (d) est donne par la formule suivante, qui 
reste applicable pour les sections entièrement et partiellement comprime

Avec   he : hauteur entre nus du planchers du voile considéré 
Lc : la longueur de la zone comprimée                                            
L t : longueur tendue : Lt = L - Lc

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des Diagrammes des contraintes 
obtenues :

Section entièrement comprimée exemple avec 3 bande
Avec e : épaisseur du voile.

Section partiellement comprimée

σc
L   ;       L

3

2
;

2

h
mind

max
c

e =






≤

d
2

σσ
N  ;   ed

2

σσ
N 21

1i
1max

i ××
+

=××
+

= +

σσσ +

108

D. Section entièrement tendue 

3.2) Armatures verticales
Situation accidentelle : = 400 MPa ; = 18,48 Mpa
Situation courante : = 348 MPa ; = 14,20 Mpa

Section entièrement comprimée pour une bande i

Section partiellement comprimée ou entièrement tendue pour une bande i :  

 ed
2

σ
2N   ;   ed

2

σσ
N 2

1
1

1max
1 ××=××

+
=

eL
2

σσ
N minmax ××

+
=

s

c28ii

i σ

fBN
v

A
×−

=

s

i

i σ

N
v

A =

contreventementsoumis à des forces verticales et des forces

déterminerles armatures en flexion composée sous l’action des
permanentes(G) et aux surcharges d’exploitation (Q), ainsi que sous

aux séismes.
Pour faire face à ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures : 

La méthode utilisée est la méthode de RDM qui se fait pour une bande de largeur (d).
Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales a

La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations les plus 
défavorables.  Les contraintes serons  relevées  directement du fichier résultats.

des contraintes en bandes de largeur  (d):
Le découpage du diagramme des contraintes en bandes de longueur (d) est donne par la formule suivante, qui 
reste applicable pour les sections entièrement et partiellement comprime:

: hauteur entre nus du planchers du voile considéré 
: la longueur de la zone comprimée                                            

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des Diagrammes des contraintes 

Section entièrement comprimée exemple avec 3 bande

L
σ

σ

minmax

max ×
+

e×

108

Mpa
Mpa

Section entièrement comprimée pour une bande i:

Section partiellement comprimée ou entièrement tendue pour une bande i :  

 



3-3) Armatures minimales

Section entièrement comprimée :

Section partiellement comprimée :

Section entièrement tendue : 

FERRAILLAGE DES

modifiées 21/BAEL91 A.8.1,Art      %5.0
B

A
%2.0

modifiées 21/BAEL91 A.8.1,(Art           ml/cm4A
min

2
min

≤≤

≥

 considéré du tronçonsection  : B tq
                  

99RPA  7.7.4.1(Art min Section        B 0.002 A

(Art. fragiliténon Condition        
f

Bf
A

f

Bf

min

e

t28
min

e

t28

≥

≥

BAEL1/  A.4.2, (Art. fragiliténon Condition       
Bf

A t28
min ≥

3-4) Armatures horizontales

�Exigence du RPA:(Art 7.7.4.1/RPA99 version 2003).
- Les barres horizontales doivent être munies de  crochets à 135
- AH> 0,15% x B
- Les barres  horizontales doivent être disposées vers l’extérieur.

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 1/10 de l’épaisseur du voile.

�Exigence du BAEL(Art A.8.2,4/BAEL 91 modifiées 99)        
�Règles communes du RPA pour les aciers verticaux et horizontaux
Le pourcentage minimal d’armatures verticales et horizontales est donné comme suit

- Globalement dans la section du voile AV et Ah ≥ 0,15% B  
- Zone courante : AV et Ah ≥ 0,10% B  

3- 5) Armatures transversales
Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, Elles retiennent les deux nappes 

 version2099RPA  7.7.4.1(Art min Section     B02.0A

BAEL1/  A.4.2, (Art. fragiliténon Condition       
f

A

min

e
min

≥

≥

4
v

A
A H =

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, Elles retiennent les deux nappes 
d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rôle est d’empêcher le flambement 
les aciers verticaux sous l’action de la compression.
D’après l’article 7.7.4.3 du RPA99 révise 2003 : 
Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingles au mètre carré.

�Armature pour les potelets
Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la section de celle
4HA10 ligaturées avec des cadres horizontaux dont l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.

�Espacement (Art 7.7.4.3/RPA 99 version 2003)
L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la plus petite des deux valeurs   

suivantes :

Avec :e = épaisseur du voile
A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur  de la longueur du   voile, cet 
espacement d’extrémité doit être au plus égale à 15 cm

{ } 30cmS30cm30cm,min
t

S
30cmSt aussiet,e1,5St

t ≤⇒≤
≤×≤
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99). modifiées

99). modifiées

 03). version2099

99). modifiées 91 BAEL1/  A.4.2, (Art.

99) modifiées 91 BAEL

Les barres horizontales doivent être munies de  crochets à 135° ayant une longueur de 10 . 

Les barres  horizontales doivent être disposées vers l’extérieur.
Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 1/10 de l’épaisseur du voile.

(Art A.8.2,4/BAEL 91 modifiées 99)        
Règles communes du RPA pour les aciers verticaux et horizontaux:(Art 7.7.4.3)

Le pourcentage minimal d’armatures verticales et horizontales est donné comme suit:
≥ 0,15% B  

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, Elles retiennent les deux nappes 

03) version20

99) modifiées 91 BAEL

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, Elles retiennent les deux nappes 
d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rôle est d’empêcher le flambement 

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingles au mètre carré.

Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la section de celle-ci est 
4HA10 ligaturées avec des cadres horizontaux dont l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.

L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la plus petite des deux valeurs   

A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur  de la longueur du   voile, cet 

30cm
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Elles doivent être égales à :
40Ф pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des efforts est possible.
20Ф pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les combinaisons possibles 
de charges.
3-6) Armatures de coutures

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de coutures 
dont la   section est donnée par la formule :

Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré
uV1,4T:Avec

e
f

T
1,1

vj
A

×=

=

Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré
Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts de traction       
dus au moment de renversement.

Vérification  à L’ELS
�Vérification de la contrainte dans le béton 

Pour cet état ,on considère : Nser = G + Q

Avec Nser: Effort normal appliqué
B    : Section du béton
A   : Section d’armatures adoptée

�Vérification de la contrainte de cisaillement«
�D’après le RPA99 (Art 7.7.2 /RPA) :

MPa15
c28

f0,6
b

σ
b

σ
A15B

Ns
b

σ

=×=

≤
×+

=

c28bb f0,2ττ ×=≤

110

Avec  b0 : Epaisseur du linteau ou du voile 
d : Hauteur utile (d = 0.9 h )
h : Hauteur totale de la section brute 

�D’après le BAEL (Art 5.1, 1 /BAEL91 modifiées 99). 

Avec

U

0
b

V1,4V

db

V
τ

×=

×
=

Pour         4MPa,
b

γ
cj

f
0,15min

u
τ

5.1,211/BA(Art nt cisaillemedecontrainte:τu














=

 pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des efforts est possible.
pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les combinaisons possibles 

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de coutures 

Effort tranchant calculé au niveau considéréEffort tranchant calculé au niveau considéré
Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts de traction       

« dans l’acier » :

110

D’après le BAEL (Art 5.1, 1 /BAEL91 modifiées 99). Il faut vérifier que : uu τ    
db

u
V

τ ≤
×

=

ble.préjudician fissuratio laPour 

99).  modifiées EL915.1,211/BA(Art 



3-7) Exemple de calcul : ( voile Vx1 du sous sol)

Soit à calculer le ferraillage du voile Vx1 de longueur L= 4.2 m (Sous Sol) et d’épaisseur e= 0.20m 
traction 
compression

A. Calcul de la longueur comprimée :
Pour ce calcul il faut qu’on détermine la contrainte max et min (courbe enveloppe) dans le voile V
sont comme suites :

Donc : Lc =1.28m         →→→→ Lt =2.92m
B.  Détermination de la longueur de la bande « d » : 

FERRAILLAGE DES

12.4
7682.273368.61

3368.61
L

L
σσ

σ
L

C

minmax

max
C

=×
+

=

×
+

=

kN/m²61.3368σmax =
kN/m²27.7682σmin −=

On opte pour  B=0.85 m  donné par le maillage en 4 parties 
_ bande 1 de longueur d1 (bande extrême)
_ bande 2 de longueur d2 (bande centrale)  

C. Ferraillage du voile
Pour le calcul du ferraillage on s’intéressera aux parties tendues du voile, on déterminant à chaque fois la 
longueur Lt.  Pour ce qui est des parties comprimées : le béton du voile parvient à lui seul reprendre cet 
effort de compression donc tous les voiles qui sont entièrement comprimés seront ferraillés avec le 
ferraillage minimum.

�Calcul de la section d’acier  
Bande 1 : σt =3368.61 KN/m2

σ1 = 5436.530KN/m2

d1=d=0.854 m et  e = 0,2 m
L’effort normal dans la bande 1 est égale à

0.854m28.1
3

2
;

2

4.2
mind

L
3

2
;

2

h
mind c

e

=




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 ×≤








≤

σ
N1 =

La section d’armature nécessaire pour équilibrer cet effort est égale

Donc : Av1 =27.993cm²

La section d’armature nécessaire pour équilibrer cet effort est égale
Bande 2:  σ1 = 5436.530KN/m2

σ2 = 0 KN/m2

d2=2.066 m et e=0,20 m
L’effort normal dans la bande 2 est égale à

La section d’armature nécessaire pour équilibrer cet effort est égale

�Pourcentage minimal par bande tendue:
Le pourcentage minimal exigé par le RPA pour chaque bande tendue est de 0,2
Par conséquent chaque maille (B=0,854 m) devrait être ferraillée avec une section d’armature supérieur à:
A min =0.002 *85.40 *20  = 3.41 cm²

de longueur L= 4.2 m (Sous Sol) et d’épaisseur e= 0.20m 

Pour ce calcul il faut qu’on détermine la contrainte max et min (courbe enveloppe) dans le voile Vx1 qui 

=2.92m
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m28.1

On opte pour  B=0.85 m  donné par le maillage en 4 parties 

Pour le calcul du ferraillage on s’intéressera aux parties tendues du voile, on déterminant à chaque fois la 
.  Pour ce qui est des parties comprimées : le béton du voile parvient à lui seul reprendre cet 

effort de compression donc tous les voiles qui sont entièrement comprimés seront ferraillés avec le 

kN711.1119 ed
2

σσ
1

1t =××
+

1119.71x10N 3

La section d’armature nécessaire pour équilibrer cet effort est égale

La section d’armature nécessaire pour équilibrer cet effort est égale: 

La section d’armature nécessaire pour équilibrer cet effort est égale:

pour chaque bande tendue est de 0,2%B.
Par conséquent chaque maille (B=0,854 m) devrait être ferraillée avec une section d’armature supérieur à:

111
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�Section d’acier  /nappe /bande :

Bande 1 :

Bande 2 :
�Armature de couture :

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus calculée.

�Armature total :
Bande 1:

Bande 2 : ;                                                         

D. Vérifications à L’ELU:

�Pourcentage minimal dans le voile: 

²cm  99.13
2

A v1 =

04.14
2

A V2 =

 cm 925.16
400

10x62.4394,1
1,1A

V4,1V avec;
f

V
1,1A

2
vj

u
e

vj

=×=

==

11.16
2

A

8

A
A v1vj

tot1 =+=

16.16
2

A

8

A
A v2vj

tot2 =+=

Pourcentage minimal dans le voile: 
Le pourcentage minimal d’armatures verticales dans le voile est de

Aminmax (   420 x20 x2.1 ,0.0015 x 420 x20) 
400

La section totale adopté dans le voile est égale à

�Armatures horizontales :

Ah ≥ max ( ; 0,15 B)

Ah ≥ max [         ;                         ]

Ah ≥   12.6 cm2

Ah = 12.6/2  cm²/nappe    On adopte : 20HA8 (e=20)  =10.06 cm

�Armature transversales :
Les deux nappes d’armatures sont reliées par (04) épingles en HA8 pour un mètre carré de surface 
verticale.

�Vérification des contraintes :

4

A v

4

(27.993)

100

2042015,0 ××

112

E) Vérification à l’ELS :

5τMPa814,0τ                    

42000,9200

62.4391,4

db

V
τ  : 2003RPA  

 
τMPa0,582 τ                    

42009,0200
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u
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x2154200200

1024.624

15.AB
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s
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=≤=

+×
×=

+
=σ

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus calculée.

;                                                         

cm². 18.48  14HA  2x6  adopteon mc11 2 =

cm². 1.75  12HA  2x10 adopteon   cm16 2 =

Le pourcentage minimal d’armatures verticales dans le voile est de: Amin ≥ max (  , 0.15%B)

,0.0015 x 420 x20) →Donc : Amin =44.1cm²

La section totale adopté dans le voile est égale à10HA20+10HA14=46.8 cm2 →→→→ Condition vérifié

20HA8 (e=20)  =10.06 cm2

Les deux nappes d’armatures sont reliées par (04) épingles en HA8 pour un mètre carré de surface 

112
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FERRAILLAGE DES

Caractéristiques
géométriques

Etages S-SOL RDC

L(m) 4.2 4.2

he(entre poutre) (m) 3.87 2.85

e(m) 0.2 0.2

B(m2) 0.84 0.84

I(m4) 1.235 1.23

V=V'(m) 2.1 2.1

T(KN) 439 402

σmax(KN/m2) 3368 2509

σmin (Traction ) (KN/m2) -7682 -6318

NATURE SPC SPC

3-7-1) Ferraillage du voile Vt1

Sollicitation 
De

calcul

NATURE SPC SPC

Lc(m) 1.28 1.19

LT(m) 2.92 3.00

d1(m) 0.85 0.79

d2(m) 2.07 2.21

σ1(KN/m2) 5436 4645

N1(KN) 1119 872

N2(KN) 1123 1026

A . coutures A. de couture Avj(cm2) 16.92 15.51

A.Verticales

Av1(cm2) 12.27 8.66

Av2(cm2) 12.31 10.19

AVt1=Av1+Avj*1/4 (cm 2) 16.51 12.54

AVt2=Av2+Avj*1/4  (cm2) 16.55 14.07

Av1 min/Bande 1(cm2) 8.54 7.96

Av2 min/Bande 2(cm2) 20.66 22.10

A.Bande1/nappe 2x8 HA12

A.Bande2/nappe 2x7HA14A.Bande2/nappe 2x7HA14

Espacement Bande1 15

Espacement Bande2 20

A. horizontales
Ah (BAEL) (cm2) 4.53

Ahmin/m (RPA) (cm2) 12.60

Ah retenue/m(cm2) 5 HA10 e=20cm
A.transversal A transversale(cm2)

Contraintes de
cisaillement

τbadmissible=5MPaτb(RPA) 0.81 0.75

τuadmissible=2,5 Mpaτu(BAEL) 0.58 0.53

Contraintes
ELS

Ns (KN) 624 1255

σbc=15 0.74 1.49

DES ÉLÉMENTS

C
H

A
P

IT
R
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IV

1 2 3 4 5 6 7 8 9

4.2 4.2 4.2 4.2 4.2 4.2 4.2 4.2 4.2

2.85 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85

0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2

0.84 0.84 0.84 0.84 0.84 0.84 0.84 0.84 0.84

1.23 1.235 1.23 1.23 1.23 1.23 1.235 1.23 1.23

2.1 2.1 2.1 2.1 2.1 2.1 2.1 2.1 2.1

354 344 313 279 263 223 180 147 80

2103 2063 1801 1581 1694 1760 1854 2066 3717

-5204 -4832 -4089 -3479 -3624 -3464 -3390 -3290 -4291

SPC SPC SPC SPC SPC SPC SPC SPC SPCSPC SPC SPC SPC SPC SPC SPC SPC SPC

1.20 1.257 1.28 1.31 1.33 1.41 1.48 1.62 1.94

2.99 2.94 2.91 2.88 2.86 2.78 2.71 2.58 2.25

0.80 0.83 0.85 0.87 0.89 0.94 0.99 1.08 1.30

2.18 2.11 2.06 2.01 1.97 1.84 1.72 1.50 0.95

3801 3457 2888 2425 2495 2290 2153 1912 2145

725 694 597 516 545 543 548 562 724

830 727 594 488 491 421 371 286 241

13.63 13.24 12.08 10.74 10.13 8.62 6.94 5.67 3.10

7.34 7.41 6.58 5.87 6.38 6.90 7.518.83 17.18

8.39 7.77 6.55 5.55 5.75 5.36 5.084.50 3.73

10.75 10.73 9.60 8.56 8.91 9.05 9.24 10.24 17.96

11.80 11.08 9.57 8.23 8.28 7.51 6.82 5.92 4.51

8.06 8.38 8.56 8.75 8.92 9.44 9.90 10.80 13.00

21.85 21.05 20.59 20.13 19.70 18.41 17.2514.99 9.51

2x8 HA12 2x8 HA10 2x8 HA10

2x7HA14 2x7 HA12 2x7 HA10

113113

2x7HA14 2x7 HA12 2x7 HA10

15 15

20 20

3.14 3.14

12.60 12.60

5 HA10 e=20cm 5HA10 e= 20 cm 5 HA10 e=20cm
4 épingles en HA 8 /m2

0.66 0.64 0.58 0.52 0.49 0.41 0.33 0.27 0.15

0.47 0.46 0.41 0.37 0.35 0.29 0.23 0.19 0.11

1788 2383 2955 3355 3906 4416 4738 5421 5421

2.12 2.83 3.51 3.98 4.63 5.24 5.62 6.43 6.43
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3-7-2)Ferraillage du voile Vt2

Niveau S-SOL RDC

Caractéristiq
ues

géométriques

L(m) 4.4 4.4

he(entre poutre) (m) 3.87 3.87

e(m) 0.2 0.2

B(m2) 0.88 0.88

Sollicitation 
De

I(m4) 1.42 1.42

V=V'(m) 2.2 2.2

T(KN) 834 822

σmax(KN/m2) 3747 2831

σmin (Traction - )(KN/m2) -7578 -6179

Nature SPC SPC

Lc(m) 1.45 1.38De

calcul

Lc(m) 1.45 1.38

LT(m) 2.94 3.01

d1(cm) 0.97 0.92

d2(m) 1.97 2.10

σ1(KN/m2) 2512 1966

N1(KN) 608 442

N2(KN) 496 412

A . coutures A de couture Avj(cm2) 32.12 31.67

A. verticales

Av1(cm2) 15.19 11.05

Av2(cm2) 12.39 10.30

AVt1=Av1+Avj*1/4(cm2) 23.22 18.97

AVt2=Av2+Avj*1/4(cm2) 20.43 18.22

A/Bande1/nappe 2*8 HA14

A/Bande2/nappe 2*10 HA12

Espacement Bande 1 12 cm

114

Espacement Bande 1 12 cm

Espacement Bande 2 20cm

A. 
horizontales

Ah (BAEL) (cm2) 6.03

Ahmin/m (RPA) (cm2) 13.20

Ah retenue/m(cm2) 5 HA12 e=20cm

A.transversal A transversale(cm2)

Contraintes 
de

cisaillement

τbadmissible=5MPa(RPA) 1.47 1.45

τuadmissible=2,5 MPa(BAEL) 1.05 1.04

Contraintes Ns(KN) 624 1255

ELS σbc=15 0.71 1.42

1 2 3 4 5 6 7 8 9

4.4 4.4 4.4 4.4 4.4 4.4 4.4 4.4 4.4

2.85 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85

0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2

0.88 0.88 0.88 0.88 0.88 0.88 0.88 0.88 0.88

1.42 1.420 1.42 1.42 1.42 1.42 1.42 1.42 1.42

2.2 2.2 2.2 2.2 2.2 2.2 2.2 2.2 2.2

712.07 668 588 512 471 392 307 246 133

2212 2213 1969 1685 1771 1801 1839 2013 3636

-5033 -4698 -3959 -3346 -3402 -3289 -3249 -3216 -4322

SPC SPC SPC SPC SPC SPC SPC SPC SPC

1.34 1.40 1.46 1.47 1.50 1.55 1.59 1.69 2.011.34 1.40 1.46 1.47 1.50 1.55 1.59 1.69 2.01

3.05 2.99 2.93 2.92 2.89 2.84 2.81 2.70 2.39

0.90 0.94 0.97 0.98 1.00 1.04 1.06 1.13 1.34

2.16 2.05 1.96 1.94 1.89 1.81 1.75 1.58 1.05

1564 1518 1316 1119 1157 1144 1145 1173 1597

338 351 320 276 294 306 317 360 701

338 311 259 218 218 206 200 185 168

27.41 25.75 22.66 19.71 18.14 15.09 11.83 9.50 5.16

8.45 8.77 8.00 6.89 7.35 7.64 7.91 9.00 17.53

8.45 7.79 6.46 5.44 5.46 5.16 5.01 4.62 4.19

15.31 15.20 13.67 11.82 11.89 11.41 10.87 11.37 18.82

15.30 14.22 12.13 10.37 10.00 8.93 7.97 7.00 5.48

2*8 HA12 2*8 HA10

2*10 HA10 2*10 HA10

12cm 12cm

114

12cm 12cm

20cm 20cm

4.53 3.14

13.20 13.20

5 HA12 e=20cm 5 HA10 e=20cm 5 HA10 e=20cm

4 épingles en HA 8 /m2

1.26 1.18 1.04 0.91 0.83 0.69 0.54 0.44 0.24

0.90 0.84 0.74 0.65 0.59 0.49 0.39 0.31 0.17

1788 2383 2955 3355 3906 4416 4738 5421 5421

2.03 2.70 3.35 3.80 4.42 5.00 5.37 6.14 6.14
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Caractéristiqu
es

géométriques

Etages S-SOL RDC 1

L(m) 1.37 1.37 1.37

he(entre poutre) (m) 3.87 3.87 2.85

e(m) 0.2 0.2 0.

B(m²) 0.27 0.27 0.27

I(m4) 0.04 0.04 0.04

V=V'(m) 0.68 0.68 0.68

T(KN) 951 759 611

σmax(KN/m2) 1248 665 77

σ (KN/m2) 9370 8503 7133

3-7-3) Ferraillage du trumeaux T1

Sollicitation
De

Calcul

σmin (Traction - )(KN/m2) 9370 8503 7133

NATURE SPC SPC SPC

Lc(m) 0.16 0.10 0.01

LT(m) 1.21 1.27 1.36

d1(m) 0.11 0.07 0.01

d2(m) 1.10 1.20 1.35

σ1(KN/m2) 1138 631 77

N1(KN) 26 9 0

N2(KN) 125 76 10

A. couture A. couture Avj(cm2) 36.61 29.23 23.56

A. verticale

Av1(cm2) 0.64 0.21 0.00

Av2(cm2) 3.13 1.90 0.26

AVt1=Av1+Avj*1/4(cm2) 8.83 7.52 5.89

AVt2=Av2+Avj*1/4(cm2) 11.32 9.21 6.15

Aadoptée/bande d1/cm² 2*3 HA12A. verticale Aadoptée/bande d1/cm² 2*3 HA12

Aadoptée/bande d2/cm² 2* 4 HA 14

Espacement Bande1 10 cm

Espacement Bande2 12 10 cm

A.horizontale

Ah (BAEL) (cm2) 1.70

Ahmin/m (RPA) (cm2) 4.11

Ah retenue/m(cm2) 5 HA10 e=20cm

A. transversale A. transversale(cm2)

Contraintes de
cisaillement

τbadmissible=5MPa(RPA) 5.39 4.31 3.47

τuadmissible=2,5(BAEL) 3.85 3.07 2.48

Contraintes
ELS

Ns(KN) 624 1255 1789

σbc=15 1.37 2.77 3.94

DES ÉLÉMENTS

C
H

A
P

IT
R
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IV

2 3 4 5 6 7 8 9

1.37 1.37 1.37 1.37 1.37 1.37 1.37 1.37

2.85 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85

0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2

0.27 0.27 0.27 0.27 0.27 0.27 0.27 0.27

0.04 0.04 0.04 0.04 0.04 0.04 0.04 0.04

0.68 0.68 0.68 0.68 0.68 0.68 0.68 0.68

651 555 502 471 378 297 229 83

47 22 287 661 919 1179 1549 2698

6373 599 5362 5226 4966 4446 4043 39316373 599 5362 5226 4966 4446 4043 3931

SPC SPC SPC SPC SPC SPC SPC SPC

0.01 0.05 0.07 0.15 0.21 0.29 0.38 0.56

1.36 1.32 1.30 1.22 1.16 1.08 0.99 0.81

0.01 0.03 0.05 0.10 0.14 0.19 0.25 0.37

1.35 1.29 1.25 1.11 1.01 0.89 0.74 0.44

47 22 277 606 806 971 1154 1464

0 0 3 13 25 41 68 155

6 3 35 67 82 87 85 64

25.10 21.37 19.34 18.16 14.58 11.45 8.84 3.20

0.00 0.00 0.07 0.32 0.62 1.03 1.71 3.87

0.16 0.07 0.87 1.69 2.04 2.16 2.13 1.61

6.28 5.35 4.90 4.87 4.26 3.89 3.92 4.67

6.43 5.41 5.70 6.23 5.69 5.03 4.34 2.41

2*3 HA12 2*3 HA10

115
11
5

2*3 HA12 2*3 HA10

2* 4 HA 12 2* 4 HA 10

10 cm 10 cm

12 cm 12 cm

1.70 1.70

4.11 4.11

5 HA10 e=20cm 5 HA10 e=20cm

4 épingles en HA 8 /m2

3.70 3.15 2.85 2.67 2.15 1.68 1.30 0.47

2.64 2.25 2.03 1.91 1.53 1.20 0.93 0.33

2384 2955 3355 3907 4416 4739 5421 5441

5.25 6.51 7.39 8.60 9.73 10.44 11.94 11.98
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géométriques

Etages S-SOL RDC

L(m) 2 2

he(entre poutre) (m) 3.87 3.87

e(m) 0.2 0.2

Sollicitation
De

calcul

B(m2) 0.4 0.4

I(m4) 0.13 0.13

V=V'(m) 1 1

T(KN) 461.7 479.1

σmax(KN/m2) 1800 1093

σmin (Traction - )(KN/m2) -9088 -7471

NATURE SPC SPC

Lc(m) 0.74 0.57

LT(m) 1.25 1.42

3-7-4) Ferraillage du trumeaux T2

d(cm) 0.22 0.17

d1(m) 1.45 1.57

σ1(KN/m2) 1563 987

N1(KN) 74 35

N2(KN) 226 155

A.Coutures
Armatures de couture 

Avj(cm2) 17.78 18.45

A. Verticales

Av1(cm2) 1.85 0.89

Av2(cm2) 5.66 3.88

AVt1=Av1+Avj*1/4(cm2) 6.30 5.50

AVt2=Av2+Avj*1/4(cm2) 10.10 8.50

Av1 min/Bande 1(cm2) 2.20 1.70

Av2 min/Bande 2(cm2) 14.49 15.74

Aadoptée/bande d1/cm² 2*5HA10

Aadoptée/bande d2/cm² 2*5 HA12

Espacement Bande1 15cm

Espacement Bande2 20cm

Ah (BAEL) (cm2) 1.30

116

A.Horizontales

Ah (BAEL) (cm2) 1.30

Ahmin/m (RPA) (cm2) 6.00

Ah retenue/m(cm2) 5 HA10 e=20cm

A.Tranversales A transversale(cm2)

Contraintes de
cisaillement

τbadmissible=5MPa(RPA) 1.79 1.86

τuadmissible=2,5(BAEL) 1.28 1.33

Contraintes
ELS

Ns(KN) 3771 3479

σbc=15 9.34 8.61

RDC 1 2 3 4 5 6 7 8 9

2 2 2 2 2 2 2 2 2

3.87 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85 2.85

0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2

0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4

0.13 0.13 0.13 0.13 0.13 0.13 0.13 0.13 0.13 0.13

1 1 1 1 1 1 1 1 1

479.1 469.2 386.1 393.3 327.2 305.3 279.8 219.0 181.1 182.5

1093 464 44.4 74.6 3.55 365 732 1088 1410 2394

7471 -6308 -5625 -5264 -4749 -4657 -4331 -3884 -3516 -4007

SPC SPC SPC SPC SPC SPC SPC SPC SPC SPC

0.57 0.43 0.28 0.02 0.001 0.14 0.28 0.43 0.57 0.74

1.42 1.56 1.71 1.97 1.99 1.85 1.71 1.56 1.42 1.25

0.17 0.09 0.01 0.02 0.00 0.10 0.19 0.29 0.38 0.50

1.57 1.77 1.97 1.95 2.00 1.76 1.52 1.27 1.05 0.75

987 442 44 74 4 347 650 885 1033 1441

8 0 0 0 7 27 58 93 191

155 78 9 14 1 61 99 112 108 109

18.45 18.07 14.87 15.14 12.60 11.75 10.77 8.43 6.97 7.03

0.89 0.21 0.00 0.01 0.00 0.17 0.67 1.44 2.33 4.78

3.88 1.96 0.22 0.36 0.02 1.52 2.47 2.81 2.70 2.71

5.50 4.72 3.72 3.79 3.15 3.11 3.36 3.55 4.08 6.54

8.50 6.47 3.93 4.15 3.17 4.46 5.16 4.92 4.44 4.47

1.70 0.91 0.10 0.19 0.01 0.97 1.93 2.92 3.82 4.99

15.74 17.71 19.74 19.53 19.98 17.57 15.18 12.70 10.45 7.53

2*5HA10 2*5HA10 2*5HA10

2*5 HA12 2*5 HA12 2*5 HA12

cm 15 cm 15 cm

cm 20 cm 20 cm

1.26 1.26

116

1.26 1.26

6.00 6.00

5 HA10 e=20cm 5 HA10 e=20cm 5 HA10 e=20cm

4 épingles en HA 8 /m2

1.86 1.82 1.50 1.53 1.27 1.18 1.08 0.85 0.70 0.71

1.33 1.30 1.07 1.09 0.90 0.84 0.77 0.60 0.50 0.50

3479 3015 2785 2478 2132 1872 1518 1142 802 400

8.61 7.46 6.89 6.13 5.28 4.64 3.76 2.83 1.99 0.99
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3-8) Étude des  linteaux
Les linteaux sont des éléments reliant les trumeaux d’un même voile, ils sont assimilés à des poutres 

encastrées à leurs extrémités et sont calculés en flexion simple.
Ils doivent être ferraillés de manière à éviter leur rupture et à reprendre des sollicitations (M et T) résultant des 
charges verticales et les forces sismiques.
A. Détermination des sollicitations

Dans notre cas les résultats sont donnés directement dans le fichier résultat.
�Méthode de calcul :

On utilise la méthode de calcul exposée dans le RPA 99 version 2003, en faisant comparer à chaque fois 
les sections d’armatures  (calculées) aux maximales données par les règles BAEL 91. L’application se fera 
suivant les étapes suivantes :
�Contraintes limites de cisaillement

U

0
b

bb

V4.1V
db

V
28c

f2.0

⋅=
⋅

=τ

⋅=τ≤τ

b0 : Epaisseur du linteau ou du voile. 
d : Hauteur utile (d = 0.9 h).
h : Hauteur totale de la section brute. 

B. Ferraillage des linteaux
B-1) Premier cas :

Les linteaux sont calculés en flexion simple, (avec les efforts M, V), il faudrait disposer
Des aciers longitudinaux de flexion           → A l

Des aciers transversaux                                 → At

Des aciers en partie courants (de peau)   → Ac

�Aciers longitudinaux :
Les aciers longitudinaux supérieurs et inférieurs sont calculés par la formule suivante
2d’
Avec :    h : est la hauteur totale du linteau.  

d’ : est l’enrobage.
M : moment dû à l’effort tranchant V = 1.4 Vn

�Aciers transversaux
Premier sous cas: linteaux longs (λg = 1/h > 1)

UV4.1V ⋅=

28cb f06.0 ⋅≤τ

Avec :    St : espacement des cours d’armatures transversales. 
At : section d’un cours d’armatures transversales.
l : potée du linteau.

Deuxième sous cas: linteaux courts (λg = 1/h ≤1)

On doit avoir :                                 tq V = min (V1 ; V

avec : V2 = 2. Vu calcul et   V1

Mci et Mcj : moments résistants ultimes des sections d’about à gauche et à droite du linteau de portée 
sont calculés par : Mc = Al.fe.z

V

z.f.A
S et

t ≤

et

et
t f.AV

l.f.A
S

+
≤

ij

cjci

l

MM +
=
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Les linteaux sont des éléments reliant les trumeaux d’un même voile, ils sont assimilés à des poutres 
encastrées à leurs extrémités et sont calculés en flexion simple.
Ils doivent être ferraillés de manière à éviter leur rupture et à reprendre des sollicitations (M et T) résultant des 

Dans notre cas les résultats sont donnés directement dans le fichier résultat.

On utilise la méthode de calcul exposée dans le RPA 99 version 2003, en faisant comparer à chaque fois 
les sections d’armatures  (calculées) aux maximales données par les règles BAEL 91. L’application se fera 

Les linteaux sont calculés en flexion simple, (avec les efforts M, V), il faudrait disposer:

Les aciers longitudinaux supérieurs et inférieurs sont calculés par la formule suivante tq Z = h –
e

l f.z

M
A ≥

119119

: espacement des cours d’armatures transversales. 
: section d’un cours d’armatures transversales.

; V2)

: moments résistants ultimes des sections d’about à gauche et à droite du linteau de portée l ij
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Fig 1: Efforts internes dans le linteau.

B-2) Deuxième cas :

Dans ce cas, il y’a lieu de disposer les ferraillages longitudinaux
en zone courante (armatures de peau) suivant les minimums réglementaires.
Les efforts (M,V) sont repris suivant des bielles diagonales (de compression et de traction) suivant l’axe 
moyen des armatures diagonales AD  à disposer obligatoirement.
Le calcul de ces armatures se fait suivant la formule

V = V (sans majoration). 

τ
αsin.f.2

V
 = A

e

D
l

'd2h
=   tgavec   

−α

V = Vcalcul (sans majoration). 
Par ailleurs l’article 7.5.1 du RPA exige les conditions telles que

Ferraillage minimal

Armatures longitudinales : 

Armatures transversales : 

Armatures de peau :      

Armatures diagonales :    

hb%15.0A,A '
ll ⋅⋅≥

tt

tt
Sb%25.0A
Sb%15.0A

⋅⋅≥
⋅⋅≥

hb%20.0A c ⋅⋅≥

D hb%15.0A ⋅⋅≥

120

Armatures diagonales :    

D): Exemple de calcul pour le sous sol (fille B-C)
Les caractéristiques géométriques du Linteau sont:h=1.88m

�Vérification de la contrainte de cisaillement
. 

� Armatures longitudinales

→Donc on adopte le ferraillage minimal

D

D

0A
hb%15.0A

=
⋅⋅≥

MPa5MPa69.1

MPa69.1
1889.0200

1064.4084.1

V4.1V;
db

V

bb

3

b

0
b

=τ<=τ

=
××

××=τ

⋅=
⋅

=τ
−

MPa5.1f06.0MPa69.1 28cb =>=τ

Efforts internes dans le linteau.

Dans ce cas, il y’a lieu de disposer les ferraillages longitudinaux (supérieures et inférieures), transversaux et 
en zone courante (armatures de peau) suivant les minimums réglementaires.
Les efforts (M,V) sont repris suivant des bielles diagonales (de compression et de traction) suivant l’axe 

à disposer obligatoirement.
Le calcul de ces armatures se fait suivant la formule:

28cb f06.0 ⋅>τ

Par ailleurs l’article 7.5.1 du RPA exige les conditions telles que:

Ferraillage minimal

h

28cb

28cb
f025.0Si
f025.0Si
⋅>τ
⋅≤τ

28cb f06.0Si ⋅>τ

120

C) :
:h=1.88m; I=1.08 ; e=20cm

28cb

28cb

f06.0Si
f06.0Si

⋅≤τ
⋅>τ
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RPA 99 version 2003  (AL,min = A’
L,min ) ≥ 0.15%*b*h=0.0015*20*188=

BAEL 91 (AL,min = A’
L,min ) ≥ 0.23*b*d*f t28/fe=0.23*20*188*2.1/400=

Soit : A l =  8HA10/nappe      Al = 6.24cm2

Armatures transversales

At≥ 0.0025*b*S =0.0025*20*45=2.25 cm2

Soit : 5 HA 10 → At = 3.93cm²

Armatures diagonales: 

cm45Scm47
4

188

4

h
S

Mpa625.0f025.0MPa69.1 28cb

=⇒==≤

=⋅>=τ

Armatures diagonales: 

Donc ses armatures diagonales  sont  nécessaires

AD = V/2.fe.sinα Avec  

AD =5.95

Soit : A = 4 HA14 avec un cadre HA10 tous les 10 cm: St= 10 cm

Armatures de peau

Soit : A = 8HA12 a disposé en deux nappes avec: St= 25

Longueur d’ancrage :

La longueur d’ancragedes armatures dans les trumeaux est 

MPa5.1f06.0MPa69.1 28cb =⋅>=τ

l

'd2h
=  tg

−

²cm52.718820002.0hb002.0A c =××=⋅⋅≥

cm107L

cm107)2,150(
4

188
 50

4

h
L

a

a

=

=×+=φ+≥

Exemple du ferraillage du  sous sol (fille B-C):

cm107L a =
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=0.0015*20*188=5.64cm2

=0.23*20*188*2.1/400=4.47 cm2

Donc ses armatures diagonales  sont  nécessaires

un cadre HA10 tous les 10 cm: St= 10 cm

cm  → Ac = 9.05cm²

des armatures dans les trumeaux est 

121121
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Caractéristiques
géométriques

Etage
L [m]
e [m]
h [m]

Contraintes de Cisaillement
tb [MPa]
Vu [KN]
tb [MPa]

ferraillage   
des linteaux

Armature
longitudinale

tb [MPa]
AL[cm²] selon BAEL
AL[cm²] selon RPA

Choix des barres

Armature
transversale

tb [MPa]
S

Sadoptée
Atransversale[cm²]

Calcul pour la (fille B-C) :

des linteaux Choix des barres

Armature 
diagonale

Tgα
AD [cm²]

ADadoptée [cm²]
Armature de 

peau
Ac[cm²] / 2 nappes
Choix des barres

Longueur 
d’ancrage

La [cm]

Caractéristiques
géométriques

Etage
L [m]
e [m]
h [m]

Contraintes de Cisaillement
tb [MPa
Vu [KN]
tb [MPa]

Armature
tb [MPa]

AL[cm²] selon BAEL

Calcul pour la (fille D-E) :
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ferraillage   des      
linteaux

Armature
longitudinale

AL[cm²] selon BAEL
AL[cm²] selon RPA

Choix des barres

Armature
transversale

tb [MPa]
S

Sadoptée
Atransversale[cm²]
Choix des barres

Armature 
diagonale

Tgα
AD [cm²]

ADadoptée [cm²]
Armature de 

peau
Ac[cm²] / 2 nappes
Choix des barres

Longueur 
d’ancrage La [cm]

S-SOL + RDC 1ier au 9ieme étage
1.08 1.08
0.2 0.2
1.88 0.86

] 5 5
Vu [KN] 408.64 212.32

] 1.69 1.92
] 1.50 1.50

AL[cm²] selon BAEL 4.47 2.00
AL[cm²] selon RPA 5.64 2.58

Choix des barres 9HA12=10,18 3HA12=3,39
] 0.625 0.625

47.00 21.50
Sadoptée 45 20.00

[cm²] 2.25 1.00
Choix des barres 4HA10=3,14 4HA10=3,14

1.69 0.74
[cm²] 5.95 4.47

[cm²] 4HA14=6,15 4HA12=4,52
[cm²] / 2 nappes 7.15 3.44

Choix des barres 8HA12 8HA10

La [cm] 107 81.5

Etage S-SOL + RDC 1ier au 9ieme étage
L [m] 1.36 1.36
e [m] 0.2 0.2
h [m] 1.88 0.86
MPa] 5 5

Vu [KN] 472.66 211.82
[MPa] 1.96 1.92

tb [MPa] 1.50 1.50
AL[cm²] selon BAEL 4.47 2.00

122

AL[cm²] selon BAEL 4.47 2.00
AL[cm²] selon RPA 5.64 2.58

Choix des barres 9HA10=7,07 3HA10=2,63
[MPa] 0.625 0.625

47.00 21.50
Sadoptée 45 20.00

[cm²] 2.25 1.00
Choix des barres 4HA10=3,14 4A10=3,14

1.34 0.59
[cm²] 6.09 5.23

[cm²] 4HA14=6,15 4HA12=5,65
[cm²] / 2 nappes 7.52 3.44

Choix des barres 8HA12 8HA10

La [cm] 107 81.5
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superstructure au sol, cette transmission peut être directe, cas de fondation superficielle ( semelles isolées, 
semelles continues, radier )ou par des élément spéciaux ( puits, pieux )

1)- Etude géotechnique du sol :voireANNEXE II

Selon le rapport de laboratoire de la mécanique des sols la contrainte admissible du sol est  
2)-Choix du type de fondation :

Le type de fondation est choisit essentiellement selon les 
- La résistance du sol 
- Le tassement du sol
- Le mode constructif de la structure

Le choix de la fondation doit satisfaire les critères suivants
- Stabilité d’ouvrage (rigidité)
- Facilité d’exécution (coffrage)
- Economie

Pour le cas de la structure étudiée, nous avons le choix entre des semelles isolées et des semelles filantes, un 

EETUDETUDE DESDES

Pour le cas de la structure étudiée, nous avons le choix entre des semelles isolées et des semelles filantes, un 
radier général, en fonction des résultats du dimensionnement on adoptera le type de semelle convenable.
L’étude géologique du site a donné une contrainte admissible 
On optera pour des fondations superficielles.
�Semelles isolés sous poteaux
Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal  
du poteau le plus sollicitée.

A x B ≥≥≥≥ N ser / σσσσsol 

Homothétie des dimensions: K =  A/B=a/b  = 1
D’où  A=B

B ≥≥≥≥ √√√√N ser / σσσσsol avec  Nser= 1 733.74 KN et σ

B ≥≥≥≥ √√√√1733.74 / 224 donc A=B= 2.78 m

Remarque
L’importance des dimensions des semelles expose nos fondations au chevauchement, alors on Opte pour des 
semelles filantes.

�Semelles filantes:

126

�Semelles filantes:
A)Semelles sous poteaux:
A-1)Hypothèse de calcul
La semelle  infiniment rigide engendre  une  répartition  linéaire  des contraintes sur le sol.
Les  réactions  du sol  sont  distribuées  suivant une droite ou une surface plane telle que leurs centres de 
gravité coïncidente avec le point d’application d la résultante des charges agissantes sur la semelle.

A-2)Etape de calcul :
Détermination de la résultante des charges :R = 

Détermination des coordonnées de la structure R:

e = 

Avec ei: excentricité par rapport au centre de gravité.
Détermination de la distribution des charges par (ml) de semelle:    
Si  e > L/6  Répartition triangulaire.

Si  e  ≤ L/6 Répartition trapézoïdale.                                               Figure

Une fondation par définition est un organisme de transmission des effort provenant de la 
superstructure au sol, cette transmission peut être directe, cas de fondation superficielle ( semelles isolées, 
semelles continues, radier )ou par des élément spéciaux ( puits, pieux )

ANNEXE II

Selon le rapport de laboratoire de la mécanique des sols la contrainte admissible du sol est  ɓ so l= 2,24 bar

Le type de fondation est choisit essentiellement selon les crétaires suivants : 

Le choix de la fondation doit satisfaire les critères suivants

Pour le cas de la structure étudiée, nous avons le choix entre des semelles isolées et des semelles filantes, un 

DESDES FONDATIONSFONDATIONS

Pour le cas de la structure étudiée, nous avons le choix entre des semelles isolées et des semelles filantes, un 
radier général, en fonction des résultats du dimensionnement on adoptera le type de semelle convenable.
L’étude géologique du site a donné une contrainte admissible 2 ,24 bar

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal  NSmaxqui est obtenue à la base 

K =  A/B=a/b  = 1

σsol =2.24MPa

L’importance des dimensions des semelles expose nos fondations au chevauchement, alors on Opte pour des 

Figure 1 Semelles isolés sous poteaux

La semelle  infiniment rigide engendre  une  répartition  linéaire  des contraintes sur le sol.
Les  réactions  du sol  sont  distribuées  suivant une droite ou une surface plane telle que leurs centres de 
gravité coïncidente avec le point d’application d la résultante des charges agissantes sur la semelle.

R = 
Détermination des coordonnées de la structure R:

: excentricité par rapport au centre de gravité.
Détermination de la distribution des charges par (ml) de semelle:    

.                                               Figure-2: Semelle filante.                             



Avec :  qmax = R  (1+6e ) 
L        L        

;  qmin = R  (1-6e ) 
L        L        

Détermination de la largeur B de la semelle:B

A-2) Détermination de la résultante des charges
On fera le calcul sur le portique transversal (C)
Les résultats sont résumés dans le tableau suivant 

A-3)Détermination de la résultante des charges R:

Poteau Ns ei
1 1437.97 -6.75 -9706.2975
2 819.34 -2.35 -1925.449
3 828.28 2.55 2112.114
4 1458.13 6.75 9842.3775

SOMME 4543.72 322.745

EETUDETUDE DESDES FONDATIONSFONDATIONS

A-3)Détermination de la résultante des charges R:

A-4) Détermination de la coordonnée de la résultante des forces
e = 0.072 m < l / 6 = 4.90 /6 = 0.81 6m
Nous avons une répartition trapézoïdale des contraintes sous la semelle.

A-5)Détermination de la largeur de la semelle :

Soit       B=1.60m
On aura S= B x L = 1.60 x 13.5 = 21.6 m²

0.072m
4543.72

3.808322.745
R

MeN
e iii =+=∑+∑=

( )

( )

( )

1.53m
10 x2.24

341.95x

σ
B

341
5.13

072.0.3
1x

5.13

72.4543

L

e3
1

L

R

34.347
5.13

072.0.6
1x

5.13

72.4543

L

e6
1

L

R

81.325
5.13

072.0.6
1x

5.13

72.4543

L

e6
1

L

R

5

3

sol

4/L

)4/L(

max

min

10
==σ≥

=






 +=






 ⋅−×=σ

=






 +=






 ⋅−×=σ

=






 −=






 ⋅−×=σ

On aura Ss = B x L = 1.60 x 13.5 = 21.6 m²
La surface totale des semelles sous poteaux :
Sp = 6 x 21.6 –[(4.2∗ 2 + 4.4 ∗ 2 +4.45∗ 2 + 4.10∗ 2)∗1.6]

B)Semelles filantes sous voiles:

Ns ≤ σ sol → G+Q ≤  σ sol  →→→→ B  ≥≥≥≥ G + Q
S B.L                               L. σ sol 

Avec :B : Largeur de la semelle.
L : Longueur de la semelle.
G : Charge permanente revenant au voile considéré.
Q : Charge d’exploitation revenant au voile considéré.
σsol : contrainte admissible du sol. (     = 0.2MPa)

Les résultats du calcul sont résumés dans les tableaux suivants

solσ
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L        L        
et  q(L/4) = R  (1+3e ) 

L        L        

Ni*ei Mi
9706.2975 -1.172
1925.449 -0.624
2112.114 0.953
9842.3775 4.651
322.745 3.808

FONDATIONSFONDATIONS

4) Détermination de la coordonnée de la résultante des forces:

Nous avons une répartition trapézoïdale des contraintes sous la semelle.

²m/KN95.341

²m/KN34

²m/KN81

127127

= 74.72m2

: Charge permanente revenant au voile considéré.
: Charge d’exploitation revenant au voile considéré.

= 0.2MPa)
Les résultats du calcul sont résumés dans les tableaux suivants:
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Tableau .2: Surface de la semelle filante sous voiles longitudinaux
�Voile sans ouverture (Sens transversal):

Tableau V3: Surface de la semelle filante sous voiles transversaux
L a surface totale des semelles filantes sous voiles

Voile Ns L (m)

V L1 6424.72 4.45

VL2 5716.03 4.1

Somme

Voile Ns L (m)

V T1 4370.86 4.45

VT2 4399.59 4.10

Somme

L a surface totale des semelles filantes sous voiles
La surface totale des semelles filantes :St = Sp+Sv = 74.72 +186.7= 261.41 m
La surface totale du bâtiment :Sbat= 21.27 ∗ 13.5 = 287.14 m
Calcul du rapport :

St =  261.42  =0.9104% de la surface de l’assise
Sbat 287.14

→La surface totale des semelles représente 91.04 
Remarque

Le pré dimensionnement des semelles filantes a donné des largeurs importantes, ce qui induit leur 
chevauchement, de plus, la surface totale de ces dernières dépasse 50 % de la surface de la structure 
(l’assise).
Donc, on opte pour un radier général qui offrira :
Une facilité de coffrage ;
Une rapidité d’exécution ;
Présentera une grande rigidité.

Vue la surface du bâtiment par rapport a la hauteur donc, il est préalable d’établir un radier 
général, ces fondations constituent un ensemble rigide qui doit remplir les conditions 
Assurer l’encastrement de la structure dans le sol 
Transmettre au sol de fondation la totalité des charges
Limiter les tassements différentiels
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Limiter les tassements différentiels

3)-Etude du radier général :

3-1) Définition : le radier est définit comme étant une fondation superficielle travaillant comme un 
plancher renversé dont les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est soumis à la 
réaction du sol diminuées du poids propre du radier

3-2)-pré dimensionnement du radier:
Pré dimensionnement du radier
Selon la condition d’épaisseur minimale:la hauteur du  radier doit avoir au moins 
Selon la condition forfaitaire:

Sous voile :                                      avec  Lmax=4.90m

0.62  cm  0.98 cm    → On prend: h= 80 cm.

: Surface de la semelle filante sous voiles longitudinaux

: Surface de la semelle filante sous voiles transversaux
L a surface totale des semelles filantes sous voiles: Sv= (54.20+39.15)∗ 2= 186.7m2

L (m) B (m) S (m²) = B x L

4.45 6.45 28.68

4.1 6.22 25.52

54.20

L (m) B (m) S (m²) = B x L

4.38 19.51

4.79 19.64

39.15

L a surface totale des semelles filantes sous voiles: Sv= (54.20+39.15)∗ 2= 186.7m2

+Sv = 74.72 +186.7= 261.41 m2

13.5 = 287.14 m2

de la surface de l’assise

91.04 % de la surface du bâtiment.

Le pré dimensionnement des semelles filantes a donné des largeurs importantes, ce qui induit leur 
chevauchement, de plus, la surface totale de ces dernières dépasse 50 % de la surface de la structure 

Vue la surface du bâtiment par rapport a la hauteur donc, il est préalable d’établir un radier 
général, ces fondations constituent un ensemble rigide qui doit remplir les conditions 

Transmettre au sol de fondation la totalité des charges
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le radier est définit comme étant une fondation superficielle travaillant comme un 
plancher renversé dont les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est soumis à la 
réaction du sol diminuées du poids propre du radier

:la hauteur du  radier doit avoir au moins 25cm.

=4.90m



�Sous poteau :
a)Epaisseur de La dalle
-La dalle du radier doit satisfaire à la condition suivante:

hd≥ Lmax /10    Avec Une hauteur minimale de 25cm
Lmax : la distance maximale entre deux poteaux successifs  

hd 0.25 cm → On prend: hd= 30cm. 

b) La nervure
La nervure (poutre) du radier doit satisfaire à la condition  suivante:
hn ≥ Lmax /10  → hn 49 cm   → On prend : hn= 50 cm. 

C°La hauteur élastique: Le =                             Lmax

Le calcul est effectué  en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le radier est 

rigide s’il vérifie:  L max ≤ π /2 Le ce qui conduit à h      

EETUDETUDE DESDES FONDATIONSFONDATIONS

rigide s’il vérifie:  L max ≤ π /2 Le ce qui conduit à h      

Avec:   Le: Longueur élastique.
K :   Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K =40MPa pour un sol moyen
I :    L’inertie de la section du radier (bande de 1m).
E:  Module de déformation longitudinale déférée 
Lmax: Distance maximale entre deux nervures successives.

D’où :                                                          = 1.02 m     soit  

0.4∗ hn ≤ bn ≤  0.7∗ hn → 0.4x105 ≤  bn ≤ 0.7 x105 → 42 cm
Soit  hn = 60 cm

Conclusion  Le choix définitif des dimensions du radier
Hauteur des nervures :hn =105cm;
Largeur de la nervure :b=60 cm.
Hauteur de la dalle :hd=30 cm.

3-4) Détermination des efforts:
D’après le(BAEL91),on doit ajouter au radier un débord  minimal de

avec  h : la hauteur de la nervure

52.5 cm          On prend: L déb= 60 cm.
Donc on aura une surface totale du radier :
Srad=Sbât+ Sdébords= 287.145  + (14.1+21.87) ×2×0.60 =
Les charges à retenir pour le calcul du radier sont:

Les charges permanentes G :
G1 : charges permanentes de la superstructure G1= 36 712.58
G2 : charges permanentes de l’infrastructure (radier) G
*Poids de la dalle: G de la dalle = Sradierx hd x ρb = 330.31  x0.3 x25 =
*Poids des nervures: Gnerv = bn.( hn – hd) .L. n .ρb

Gner= [(1.05-0.3) x 0.60 x 14.1 x 25 x 6]+[((1.05-0.3) x 0.60 x 21.87) 
*Poids de TVO : GTVO = ( Srad – Sner) .( hn - hd).ρ

Avec : Snerv=(0.60 x 21.87x 4)+ (0.60 x 14.1 x6 –
GT.V.O = (1.05-0.60) x(330.31  -101.81) x 17 = 

*Poids de la dalle flottante libre : Pdf = Sradx ep x ρb
Pdf = 330.31 x 0.1 x 25=825.78 KN. (ep=10cm).
→→→→ Grad =2 477.32 +1 575.90  + 1 755.68 +825.78  
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VLa dalle du radier doit satisfaire à la condition suivante:

Une hauteur minimale de 25cm
: la distance maximale entre deux poteaux successifs  Lmax =4.90m

La nervure (poutre) du radier doit satisfaire à la condition  suivante:
. 

Le calcul est effectué  en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le radier est 

ce qui conduit à h      

FONDATIONSFONDATIONS

ce qui conduit à h      

:   Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K =40MPa pour un sol moyen
:    L’inertie de la section du radier (bande de 1m).
:  Module de déformation longitudinale déférée Evj=3700                    = 10818.87MPa

: Distance maximale entre deux nervures successives.

:                                                          = 1.02 m     soit  h =105 cm

42 cm ≤  bn ≤  73.5cm 

dimensions du radierest le suivant:

D’après le(BAEL91),on doit ajouter au radier un débord  minimal de:

129
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: la hauteur de la nervure

0.60 =330.31 m2.

36 712.58KN
G2 : charges permanentes de l’infrastructure (radier) G2= G dalle + G nervure+ G (T.V.O) + G dale flottante

= 330.31  x0.3 x25 =2477.32 KN

0.3) x 0.60 x 21.87) – (0.60 x6)] x 25x 4 =  1575.90 kN.

0.60 x0.6x4) =101.81 m2

101.81) x 17 = 1755.68 KN

=10cm).
825.78  = 6 634.67 KN
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•Surcharges d’exploitations:
Surcharge de bâtiment : Q = 6 679.67 KN
Surcharge du radier : Q = 4 x 330.31  =1 321,24 KN

•Poids total de la structure :
Gtot=Gradier+ Gsup =  6634.67 +  36 712.58 = 
Qtot=Qradier+ Qsup = 6 679.43 +1 321,24   = 8 000,67KN

•Combinaison d’actions:
A L’ELU : Nu total = 1.35Gtot +1.5 Qtot
A L’ELS :  Ns total= Gtot + Qtot = 51 347,92 KN.

•Calcul des caractéristiques géométriques du radier
•Calcul du centre de gravité du radier : 
Avec : Si : Aire du panneau considéré et  Xi

Y;m935.10
S

XS
X G

ii
G ==

⋅
=
∑
∑
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Moment d’inertie du radier 

3-5) Vérifications :
�Vérification à la contrainte de cisaillement

Y;m935.10
S

X G
i

G ===
∑

.m88.5108
12

1.14x87.21

12

bh
I 4

33

xx ===

MPa93.1
2701050

10X22.549

2

90.4

31.330

05.180.70519
T

L

S

bN

2

L
qT

0,9  0,9.h  d   ; cm105b

f15,0
min

db

T

3

u

max
u

rad

umax
u

max
u

d

b

c
max

u
u

=
×

=τ

××=

⋅
⋅

=⋅=

===





γ
⋅

=τ≤
⋅

=τ
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�Vérification de la stabilité du radier :

La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est sollicité par 
les efforts suivants :

- Effort normal (N) dû aux charges verticales
- Moment de renversement (M) dû au séisme dans le sens considéré.

vérifiéeCondition   

MPa4;
5,1

2515,0
min

2701050

uu τ<τ

=






 ×=τ

×

l’ de Profondeur h :                       
inertied’Moment  Iyi :, Ixi               

nchant Effort tra  :T              
sismiqueMoment  :M   Avec :

h.TMM

)0K(j

)0K(j

)0K(j)0K(jj

=

=

== +=

=1 321,24 KN

634.67 +  36 712.58 = 43 347.25 KN
8 000,67KN

tot = 70 519,80 KN.
= 51 347,92 KN.

Calcul des caractéristiques géométriques du radier:

, Yi : Centre de gravité du panneau considéré.

m05.7
S

YS ii =
⋅

=
∑
∑

FONDATIONSFONDATIONS

Vérification à la contrainte de cisaillement: (BAEL91/Art A.5.1.211)   Il faut vérifier que 

m05.7
Si

==
∑

.m92.12290
12

87.21x1.14

12

bh
I 4

33

yy ===

KN22.549
90

2

cm2730

MPa4;

max

28c

=

=×





130

La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est sollicité par 

Effort normal (N) dû aux charges verticales,(G+Q ou 0,8G);
Moment de renversement (M) dû au séisme dans le sens considéré.

MPa5.2

     ture.infrastrucl’
,considéré  sens le dans considérépanneau du  inertie

bâtiment du  base la ànchant 
bâtiment du  base la à sismique
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: moments des Calcul
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Fig. VIII.2.  Diagramme des contraintes 

Mx=  43 083.571+ (1769.62  x 1.05)  =  44 
My = 17 377.172+ (1 638.87 x 1.05 ) =  19  097.99 
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KN 347,92

dernier. ce de éloignée

4.1)

Fig. VIII.2.  Diagramme des contraintes 

=  43 083.571+ (1769.62  x 1.05)  =  44 941.68 KN.m
= 17 377.172+ (1 638.87 x 1.05 ) =  19  097.99 KN.m

vérifiée.Condition  ..............

²m/KN49.233
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Condition      KN/m² 224 =    
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M
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σ+σ
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P: Poids total à la base du radier
γ: Poids volumique de l’eau = 10 KN/m3

Z:Profondeurdel’infrastructure Z = 1,05 m.
α: coefficient  de sécurité vis-à-vis du soulèvement α
P =G tot = 36 375.542 KN
= 1.5 x 330.31 x10 x 1.05 = 5 202.3825KN= 1.5 x 330.31 x10 x 1.05 = 5 202.3825KN
P = 36 375.542 KN  ≥ 5  202.38250 KN Pas de risque de soulèvement de la structure   
Condition vérifiée.

�Vérification  de la contrainte de cisaillement :

=                                                                = 2.5MPa

b : bande de largeur 1 m 
d = 0.9 hd =0.9 x0.30 = 0.27m

Avec :

=                                 = 1.93 MPa < 2.5 MPa

�Vérification au renversement:(Art 10.1.5.du RPA99/version2003)
Quel que soit le type de fondation on doit vérifier que l’excentrement d la résultante des forces verticale 
gravitaires et des forces sismiques reste à l’intérieur de la moitié centrale de la base des éléments de fondation 
résistant au renversement 
On doit vérifier:    e=  M ≤  B

N      4
e y =  M y =  19 097.99   = 0.34m < 14.1  = 3.525 m       

132

e y =  M y =  19 097.99   = 0.34m < 14.1  = 3.525 m       
N          51 347.92                         4

e x =  M x =  44 941.68   = 0.876 m < 21.87  = 5.47  m       
N          51 347.92                            4

4.  Ferraillage du radier :
Pour le ferraillage du radier on utilise les méthodes exposées dans le (BAEL 91, modifié 99)
radier comme un plancher rectangulaire  renversé soumis à une charge uniformément repartie.
Pour l’étude, on utilise la méthode des panneaux encastré sur 04 appuis.

Deux cas  se présentent à nous : avec Lx< Ly

1ercas :     ρρρρX =    Lx < 0.4      La dalle travaille dans un seul sens.  (Flexion longitudinale négligée) 
Ly

2emecas :   0.4 ≤ ρρρρX =  Lx <  1 La dalle travaille dans les deux sens
Ly

0M  
8

L
qM y0

2
x

ux0 =×=

vérifiée.Condition      KN/m² 224 = vérifiée.Condition 

m/KN81.18105.7
88.5108

99.19097

31.330

92.51347

m/KN10.12905.7
88.5108

99.19097

m/KN81.18105.7
88.5108

99.19097

2

2

2

=×+=

=×−

=×+

vis du soulèvement α =1,5

5  202.38250 KN Pas de risque de soulèvement de la structure   

(BAEL91/Art A.5.1.211)

=                                                                = 2.5MPa

MPa → Condition vérifiée.

(Art 10.1.5.du RPA99/version2003)
Quel que soit le type de fondation on doit vérifier que l’excentrement d la résultante des forces verticale 
gravitaires et des forces sismiques reste à l’intérieur de la moitié centrale de la base des éléments de fondation 

= 3.525 m       →→→→ Condition vérifiée. 

132

= 3.525 m       →→→→ Condition vérifiée. 

= 5.47  m       →→→→ Condition vérifiée. 

Pour le ferraillage du radier on utilise les méthodes exposées dans le (BAEL 91, modifié 99); on considère le 
radier comme un plancher rectangulaire  renversé soumis à une charge uniformément repartie.
Pour l’étude, on utilise la méthode des panneaux encastré sur 04 appuis.

a dalle travaille dans un seul sens.  (Flexion longitudinale négligée) 

La dalle travaille dans les deux sens



Dans le sens de la petite portée Lx :

Dans le sens de la grande  portée Ly :

Les coefficients µx et µy sont donnés par les tables de PIGEAUD.
Les nervures seront calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis, soumises  aux charges des 
dalles et de la réaction du sol.
Ly=4,90m
Lx=4,75m
Remarque : le ferraillage se fera pour une bande de 1m sous flexion simple 

Identification du panneau le plus sollicité:

Fig.3. Entre axes du panneau le plus sollicité

2
xuxx0 LqM ××µ=

oxyy0 MM ×µ=

0,96=
4,90

4,75
=

y
L

x
L

=ρ

EETUDETUDE DESDES FONDATIONSFONDATIONS

Fig.3. Entre axes du panneau le plus sollicité

0,4 < α  ≤ 1 → La dalle travaille dans les deux sens.
Pour le calcul du ferraillage, nous soustrairons de la contrainte maximale , la contrainte due au poids propre 
du radier, ce dernier étant directement repris par le sol.
La contrainte moyenne max à l’ELU : 

La contrainte moyenne max à l’ELS
: 

�Calcul à l’ELU :
� Evaluation des moments Mx, My :

υ =0 ; ρ =0.96 →    µx = 0.0401 ,   µµµµ y= 0.911 
Moment isostatique:
M 0x = µx *qu *L²x = 0.0401 x 199.58  x (4.75)² = 184.63 

M0y= µy * M0.x = 0.911 x 184.63 = 168.19KN.m

Remarque :

m
KN/m 226,69=σ

m KN/m 168,64=σ

[ ]

[ ]
330,31

6
-(168,64 =x1

S

G
  -  σ   m sq  ;   ELSl'A 

1.35x-(226,69= x1
S

G
 - σ=mu q  :  ELUl'A 

rad

rad
(ELS) m

rad

rad

(ELU) m

=

Remarque :
Comme le panneau étudié est un panneau de rive et afin de tenir compte de l’encastrement de la dalle au 
niveau des nervures  , nous allons affecter aux moments isostatiques les coefficients réducteurs suivants:
0.85: pour les moments en travées,
0.50: pour les moments sur appuis intermédiaires,
0.30: pour les moments sur appuis de rive.
Moments sur appuis : Ma.x= 92.315 KN.m M a.y= 84.095 
Moments en  travée  : Mt.x = 156.94 KN.m M t.y = 142.962 

Ferraillage suivant x-x:

Sur appuis:

12.06 = 16HA  6 :Soit    cm² 10.31 =x Aa,

10.31 =  
348*27*0.953

  10* 92.315
  =  

d

M
x.Aa

 0.090 =  
14.2*27²*100

10* 92.315
  =  

bd²f

M
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a
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a
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sont donnés par les tables de PIGEAUD.
Les nervures seront calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis, soumises  aux charges des 

le ferraillage se fera pour une bande de 1m sous flexion simple 

Fig.3. Entre axes du panneau le plus sollicité

FONDATIONSFONDATIONS

Fig.3. Entre axes du panneau le plus sollicité

Pour le calcul du ferraillage, nous soustrairons de la contrainte maximale , la contrainte due au poids propre 

= 0.911 

= 0.0401 x 199.58  x (4.75)² = 184.63 KN.m

= 0.911 x 184.63 = 168.19KN.m

2KN/m

2KN/m

KN/ml 148,56=)
330,31

634,67 6

KN/ml 199,58=)
330.31

634,67 6
1.35x

133133

Comme le panneau étudié est un panneau de rive et afin de tenir compte de l’encastrement de la dalle au 
niveau des nervures  , nous allons affecter aux moments isostatiques les coefficients réducteurs suivants:

= 84.095 KN.m
= 142.962 KN.m

cm. 20  de espacementun  avec cm²/ml 12.06

 10.31

S.S.A      0.392 < 
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16HA  6 :Soit    cm² 10.31 =x Aa,

348*27*0.917

  10* 92.315
  =  
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En travée:

�Ferraillage suivant y-y:

Sur appuis: 

En travée:
= 

14.2*27²*100

10* 142.962
  =  
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M
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Remarque: les armatures en travée constitueront le lit supérieur, et les armatures en appuis le lit 
inférieur.

�Vérification à l’état limite ultime :
�Vérification de la condition de non fragilité
Les conditions de non fragilité et de section minimale des armatures tendues  ,sont déterminées à partir 
d’un pourcentage de  référence W0 qui dépend de la nuance des aciers ,de leurs diamètres et de la 
résistance à la compression  du béton.
Pour notre cas , W0  =0,8‰ pour les HA FeE400

Armatures parallèles  à Lx:

En appuis = 2.49 cm² < 10.05  cm²                

20HA  6 :Soit    cm² 16.45 =x Aa,

348*27*0.925

  10* 142.962
  =  

d

M
x.Aa

3

st

t

σβ
=

30*100*0.0008h*b* Wx = A

*0.0008 = 
2

)* (3
  W  
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A
=Wx
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0
min x

=

ρ≥

134

En appuis = 2.49 cm² < 10.05  cm²                
En travée : = 2.49 cm² <  7.70 cm²

Armatures parallèles à Ly:

En appuis = 2.40 cm² < 10.05 cm²                   
En travée : = 2.40cm²  < 15.39  cm²

�Espacements des armatures:  (BAEL91/A8.2, 42)
La fissuration est préjudiciable.
L’espacement entre les armatures doit satisfaire les  conditions suivantes :

Armatures parallèles à Lx :  St≤ min {
St = 25 cm ≤ min { 90 cm ; 33 cm} →

Armatures parallèles à Ly:  St≤ min {
St = 25 cm ≤ min { 120 cm ; 45 cm} →

*100*0.0008h*b* Wy = A ymin =

cm. 20  de espacementun  avec cm²/ml 12.06 = 16

cm²/ml  18.22 =  
348

  

S.S.A      0.392 < 0.152 = 

S.S.A      0.392 < 0.152 =

cm. 20  de espacementun  avec cm²/ml 12.06 = 16HA 

 9.36 =  
348

  10

S.S.A      0.392 < 0.082 =  
14.2

: les armatures en travée constitueront le lit supérieur, et les armatures en appuis le lit 

Vérification de la condition de non fragilité:
Les conditions de non fragilité et de section minimale des armatures tendues  ,sont déterminées à partir 
d’un pourcentage de  référence W0 qui dépend de la nuance des aciers ,de leurs diamètres et de la 

Pour notre cas , W0  =0,8‰ pour les HA FeE400

En appuis = 2.49 cm² < 10.05  cm²                →→→→ Condition vérifiée

cm 20  de espacementun  avec cm²/ml 18.85 = 20

cm²/ml  16.45 =  
348

  

cm²  2.4930

0.000816
2

)96.0* (3
 *

=

=

134

En appuis = 2.49 cm² < 10.05  cm²                →→→→ Condition vérifiée
→→→→ Condition vérifiée

En appuis = 2.40 cm² < 10.05 cm²                   →→→→ Condition vérifiée
→→→→ Condition vérifiée

Espacements des armatures:  (BAEL91/A8.2, 42)

L’espacement entre les armatures doit satisfaire les  conditions suivantes :

{ 3h; 33 cm}
→ Condition vérifiée

{ 4h; 45 cm}
→ Condition vérifiée

cm²  2.4030 =
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�Vérification de la contrainte tangentielle : (Art.A.5.2,2/BAEL91modifiées99

�Vérification à l’état limite de service (ELS) : 
Les vérifications seront faites suivant la plus petite portée, étant donné que c’est la direction la plus sollicitée
υ= 0.2 ; ρ = 0.96 →   µx = 0.0475,  µy= 0.939 

25000
   0.44 < Mpa 1.06 = 

300*1000

10* 319.26
  =  

d*b

T
=

Lx2Ly

P
=Tu Ly) demilieu (au  : V demilieu Au 

199.58
     

3Ly

P
=Tu Lx) demilieu (au  :  Udemilieu Au 

relations lespar  donnéssont  s tranchantefforts Les

   
f

   0.44 <   
d*b

T
=

3max
u

u

b

1/2
cj

max
u

u

τ

+

=

γ
τ

υ= 0.2 ; ρ = 0.96 →   µx = 0.0475,  µy= 0.939 

�Moment isostatique:
M0x  = µx  * qs* Lx²  = 0.0475 x 148.56  x (4.75)² = 159.22 
M0y  = µy  *  M0x = 0.939 x 159.22 = 149.51KN.m
Moments sur appuis : Ma.x= 79.610  KN.m
Moments en  travée  : Mt.x = 135.337 KN.m

Tableau. 6. Vérification du ferraillage à L’ELS

�Vérification état limite de compression de béton :(Art. A.4.5,2 /BAEL91)
On peut se disposer de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée

Sens Désignation Moment à l’ELS As à l’ELS

x-x
Appuis 79.610  8.97
Travée 135.337 15.95

y-y
Appuis 74.755 8.38
Travée 127.077 14.88

15MPa=0.6x25=fc 0,6 28bcbc =σ≤σ

Sens   (x-x)
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.5.2,2/BAEL91modifiées99)

Les vérifications seront faites suivant la plus petite portée, étant donné que c’est la direction la plus sollicitée

Mpa 1.47   
1.5

 25000

319.26KN
75.4*90.4*2

 4.75*4.90*199.58
     

Lx

   KN 316.01
90.4*3

 4.75*4.90*199.58

:suivantes relations

1/2

=

==

=

* Lx²  = 0.0475 x 148.56  x (4.75)² = 159.22 KN.m
= 0.939 x 159.22 = 149.51KN.m

M a.y= 74.755 KN.m
M t.y = 127.077 KN.m

Tableau. 6. Vérification du ferraillage à L’ELS

(Art. A.4.5,2 /BAEL91)
On peut se disposer de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée: 

l’ELS As adopté à l’ELU obs Ferraillage à l’ELS

8.97 10.05 CV 6HA16/ml
15.95 18.72 CV 6HA20/ml
8.38 10.05 CV 6HA16/ml
14.88 18.72 CV 6HA20/ml

135135
vérifiée).(conditionMpa

MPa

MPa575.

MPa619.304

32.26K363.0879.0 111
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�Vérification de la contrainte de compression dans les aciers
La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification à faire.
Conclusion: Le ferraillage adopté pour la dalle du radier à l’ELU est satisfaisant.

5)Ferraillage du débord:
Le débord est assimilé à une console courte encastrée dans le radier de longueur L = 60cm,  soumise à 
une charge uniformément repartie.
Sollicitation de calcul:

�Calcul des armatures a l’ELU:
Armatures principales : 

b = 1 m ;      d = 27 cm ;     fbc= 14,2 MPa

M               KN/ml 148.56= qs : ELSl'A 

M            l.199.58KN/m =qu    : ELUl'A 

→

→

0.983 =   0.034 = µ   

0.0
14.227100

1035.93

fdb
uM

uµ

uu

2

3

bu
2

β→

=
××

×=
⋅⋅

=

Armatures de répartition : 

�Vérification à l’ELU :
Vérification de la condition de non fragilité :

�Vérification à l’ELS :

2511.35f1γ
0.069α

  ;  34 0.0 =   1.35
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A
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Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à l’ELS.

�Vérification de l’espacement des barres
Lorsque la fissuration est préjudiciable, l’écartement max des armatures d’une nappe est donnée par 
(A.8.2, 42/BAEL91 modifiées 99).

�Vérification de l’effort tranchant

100

25

2

11.35

100

f

2

1γ
0.069α C28 +−=+−<=

{ }

MPa67,1
27,01

10971.448

2
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V      Avec
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u
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=
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×=τ

==
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=≤

−

Vérification de la contrainte de compression dans les aciers:
La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification à faire.

Le ferraillage adopté pour la dalle du radier à l’ELU est satisfaisant.

Le débord est assimilé à une console courte encastrée dans le radier de longueur L = 60cm,  soumise à 

MPa;  σS = 348 Mpa

26.74KN.m
2

0.6148.56

2

Lsq

35.93KN.m
2

0.6199.58-

2
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uM
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=

SSA0.392rµ340.0 ⇒=<

vérifiée.Condition     0.43
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/mlcm90 2

→=

=×

136

Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à l’ELS.

Lorsque la fissuration est préjudiciable, l’écartement max des armatures d’une nappe est donnée par 

vérifiée.Condition     0.43 →=

kN971.448

bd

OK

u
u

=

τ≤

→
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OK5,2MPa67,1

MPa5,2MPa4;
5,1

f15,0
min

uu

28c
u

→=τ<=τ

=






≤τ

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires
Remarque : 

Les armatures de la dalle sont largement supérieures aux armatures nécessaires au débord
d’homogénéiser le ferraillage, les armatures de la dalle seront prolonger et constituerons  ainsi le 
ferraillage du débord.                                                                                                

3) Ferraillage de la nervure:
Les nervures sont  considérées comme des poutres doublement encastrées  
h = 105 cm ; b = 60 cm; c = 5 cm  Pour la détermination des efforts, on utilise le logiciel 
•Détermination des sollicitations :

Moment sur appuis

Appui ELU [KN.m] ELS [KN.m]

Efforts tranchants à l’ELU

Efforts tranchants à l’ELS :

Nervure centrale   
à ELU :   qu = 199.58 x 2 = 399.16 KN/ml                         

Appui ELU [KN.m] ELS [KN.m] Travée Longueur

A 298.273 220.204 A-B
B 313.561 231.491 B-C
C 237.736 175.513 C-D
D 195.122 144.052 D-E
E 305.342 225.424 E-F
F 352.037 259.897

Travée A-B B-D C-D D-E
TI 400.56 416.51 323.78 341.17
TJ 407.36 382.43 299.22 394.93

Travée A-B B-D C-D D-E
TI 295.72 307.49 239.03 251.87
TJ 300.74 282.34 220.90 201.57

Efforts tranchants à l’ELU :

Appui ELU [KN.m] ELS [KN.m] Travée
A 629.837 465.069 A-B
B 662.121 488.907 B-C
C 502.008 370.681 C-D
D 412.024 304.237 D-E
E 644.766 476.092 E-F
F 743.368 548.900

Travée A-B B-D C-D D-E

TI 845.83 879.51 683.69 720.42

TJ 860.18 807.55 631.83 833.95

DES ÉLÉMENTS

C
H

A
P

IT
R

E
V

Les armatures de la dalle sont largement supérieures aux armatures nécessaires au débord; a fin 
d’homogénéiser le ferraillage, les armatures de la dalle seront prolonger et constituerons  ainsi le 
ferraillage du débord.                                                                                                

Les nervures sont  considérées comme des poutres doublement encastrées  
; c = 5 cm  Pour la détermination des efforts, on utilise le logiciel Etabs .

Moments en travée :

= 199.58 x 2 = 399.16 KN/ml                         à  ELS :    qs = 148.56 x 2 = 297.12 KN/ml

Longueur(m) ELU [KN.m] ELS [KN.m]

4.50 143.47 106.14
4.45 167.49 123. 65
3.47 51.32 37.89
4.10 128.49 94.86
4.75 177.66 -131.16

E E-F
341.17 416.57
394.93 436.23

E-F
251.87 307.54
201.57 322.05

137137

Travée Longueur (m) ELU [KN.m] ELS [KN.m]
4.50 303.60 224.18
4.45 353.67 261.15
3.47 108.38 80.02
4.10 271.31 200.34
4.75 376.15 277.01

E-F

720.42 879.64

833.95 921.15
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Efforts tranchants à l’ELS :

�Sens transversale :

Nervure de rive  à  ELU Nervure
qu = 199.58  KN/ml                                           qs

Moment sur appuis Moments en travée

Travée A-B B-D C-D

TI 624.56 649.43 504.84

TJ 635.15 596.29 466.54

Appui ELU [KN.m] ELS [KN.m] Travée
1 237.18 175.10 1
2 325.32 240.17 2
3 338.75 250.09 3
4 268.01 197.85

Efforts tranchants à l’ELU :

Nervure centrale à ELU :  Nervure
qu = 199.58 x 2 = 399.16 KN/ml                qs = 148.56 x 2 = 297.12 KN/ml

Moment sur appuis Moments en travée

Efforts tranchants à l’ELU

Travée 1-2 2-3 3-4
TI 356.04 437.13 411.06
TJ 398.02 442.61 378.90

Appui ELU [KN.m] ELS [KN.m] Travée

1 500.83 369.81 1-2
2 686.97 507.25 2-3

3 715.32 528.19 3-4

4 565.92 417.87
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-Calcul du ferraillage des nervures :

Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau ci
B = 60cm           
d=100 cm            
fbc=14,2 MPa

σs =348 MPa

Travée 1-2 2-3 3-4
TI 751.82 923.04 868.00
TJ 840.46 934.62 800.10

Nervure de rive à  ELS
s = 148.56  KN/ml

Moments en travée:

D-E E-F

531.95 649.52

615.79 680.18

Travée Longueur (m) ELU [KN.m] ELS [KN.m]
1-2 4.2 114.63 84.63
2-3 4.9 206.80 152.67
3-4 4.4 129.67 95.73

Efforts tranchants à l’ELU :

Nervure centrale à ELU :  
= 148.56 x 2 = 297.12 KN/ml

Moments en travée:

Efforts tranchants à l’ELS :

Travée 1-2 2-3 3-4
TI 262.85 322.72 303.47
TJ 293.84 326.76 279.73

Travée Longueur (m) ELU [KN.m] ELS [KN.m]

4.2 242.06 178.74
4.9 436.67 322.44
4.4 273.81 202.18

Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau ci-dessous :

Travée 1-2 2-3 3-4
TI 555.14 681.57 640.93
TJ 620.59 690.12 590.79



Nervure Mu (KN.m) µ Obs β As  (cm²)
A Appuis 298.273 0.036 SSA 0.982

A-B Travée 143.47 0.018 SSA 0.991
B Appuis 313.561 0.038 SSA 0.981

B-C Travée 167.49 0.020 SSA 0.990

C Appuis 237.736 0.028 SSA 0.986
C-D Travée 51.32 0.006 SSA 0.997
D Appuis 195.122 0.024 SSA 0.988

D-E Travée 128.49 0.016 SSA 0.992

E Appuis 305.342 0.036 SSA 0.982
E-F Travée 177.66 0.022 SSA 0.989

F Appuis 352.037 0.042 SSA 0.979

•Sens Longitudinale :
•Nervure de rive  

EETUDETUDE DESDES FONDATIONSFONDATIONS

Nervure Mu (KN.m) µ Obs β
A Appuis 629.837 0.074 SSA 0.962

A-B Travée 303.6 0.036 SSA 0.982
B Appuis 662.121 0.078 SSA 0.959

B-C Travée 353.67 0.042 SSA 0.979
C Appuis 502.008 0.058 SSA 0.970

C-D Travée 108.38 0.012 SSA 0.994
D Appuis 412.024 0.048 SSA 0.975

D-E Travée 271.31 0.032 SSA 0.984
E Appuis 644.766 0.076 SSA 0.960

E-F Travée 376.15 0.044 SSA 0.978
F Appuis 743.368 0.086 SSA 0.955

•Nervure centrale  

Sens transversale :
•Nervure de rive  

Nervure Mu(KN.m) µ Obs β
1 Appuis 500.84 0.060 SSA 0.969

Nervure centrale  

1 Appuis 500.84 0.060 SSA 0.969
1-2 Travée 242.06 0.028 SSA 0.986
2 Appuis 686.97 0.080 SSA 0.958

2-3 Travée 436.67 0.050 SSA 0.974
3 Appuis 715.32 0.084 SSA 0.956

3-4 Travée 273.81 0.032 SSA 0.984

4 Appuis 565.92 0.066 SSA 0.966

Nervure Mu (kN.m) µ Obs β As  (cm2)
1 Appuis 237.18 0.028 SSA 0.986

1-2 Travée 114.63 0.012 SSA 0.994
2 Appuis 325.32 0.038 SSA 0.981

2-3 Travée 206.8 0.024 SSA 0.988
3 Appuis 338.75 0.040 SSA 0.980

3-4 Travée 129.67 0.014 SSA 0.993
4 Appuis 268.01 0.030 SSA 0.985
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8.73 5HA16 10.05 20
4.16 5HA14 7.70 20
9.18 5HA16 10.05 20
4.86 5HA14 7.70 20

6.93 5HA16 10.05 20
1.48 5HA14 7.70 20
5.68 5HA16 10.05 20
3.72 5HA14 7.70 20

8.94 5HA16 10.05 20
5.16 5HA14 7.70 20

10.33 5HA20 15.71 20

FONDATIONSFONDATIONS

As  (cm²) Choix A adoptée (cm²) St (cm)
18.81 5HA20+5HA14 23.41 20
8.88 5HA16 10.05 20
19.84 5HA20+5HA14 23.41 20
10.38 5HA20 15.71 20
14.87 5HA20+5HA14 23.41 20
3.13 5HA16 10.05 20
12.14 5HA20+5HA14 23.41 20
7.92 5HA16 10.05 20
19.30 5HA20+5HA14 23.41 20
11.05 5HA20 15.71 20
22.37 5HA20+5HA14 23.41 20

As  (cm2) Choix A adoptée (cm²) St (cm)
14.85 5HA20 15.71 20
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14.85 5HA20 15.71 20
7.05 5HA16 10.05 20
20.61 5HA20+5HA14 23.41 20
12.88 5HA16+5HA14 17.75 20
21.50 5HA20+5HA14 23.41 20
8.00 5HA16 10.05 20

16.83 5HA20+5HA14 23.41 20

As  (cm2) Choix A adoptée (cm²) St (cm)
6.91 5HA16 10.05 20
3.31 5HA14 7.70 20
9.53 5HA16 10.05 20
6.01 5HA14 7.70 20
9.93 5HA16 10.05 20
3.75 5HA14 7.70 20
7.82 5HA16 10.05 20



Remarque :
Des armatures de peau seront disposées parall
est     d’au moins égal à 3 cm² par mètre de longueur de paroi mesur
direction:(Art A.8. 3/BAEL91 modifiées  99). 
Ap= 3x0.9  = 1.35 cm²

2
En tenant compte du RPA, Nous adopterons deux  barres en HA10 =1.57cm² comme armature de peau 
avec des épingles Ф8 .

c)Vérification à l’ELU :
Condition de non fragilité : (Art. A.4.2.1/ BAEL91 modifiées 99).

Amin=0,23b.d. 

En appuis : Aa=10.05 cm2 >  Amin = 7.25cm2  

En travée : At =  7.70 cm2 > Amin = 6.64cm2 →
Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition
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Vérification de l’effort tranchant (Art A.5.2,2/ BAEL91 modifiées 99).
Tu

max = 934.62KN

Influence de l’effort tranchant aux voisinages des appuis

Influence sur les armatures inférieures

Influence sur le béton

Condition       3,25MPa =    MPa 1.51 =u 
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Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement aux appuis 

Pas de risque d’entraînement des barres

Vérification de la contrainte de cisaillement

Condition       3,15MPa =    MPa 1.95 =u 

armatures des utilisés périmètres des Sommeu
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es parallèlement à la fibre moyenne des nervures ; leur section
tre de longueur de paroi mesurée perpendiculairement à leur   
es  99). 

En tenant compte du RPA, Nous adopterons deux  barres en HA10 =1.57cm² comme armature de peau 

(Art. A.4.2.1/ BAEL91 modifiées 99).

2  → Condition vérifiée 
→ Condition vérifiée 

Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition

2cm25.7
400
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(Art A.5.2,2/ BAEL91 modifiées 99).

Influence de l’effort tranchant aux voisinages des appuis(Art. A.5.1, 32, BAEL 91 modifiées 99).

              vérifiéeCondition 

                                                                      vérifiée
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Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement aux appuis (Art A.6.1,3/ BAEL91 modifiées 99).

              vérifiéeCondition 
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• Calcul des armatures transversales

Diamètre des armatures transversales
Le diamètre des armatures transversales doivent être tel que
On prend deux cadres et un étrier  en HA 8
Donc nous adoptons : 6 HA 8 =3,02 cm2. Exigence du (R.P.A  Art.7.5.2.2).

Calcul des espacements des barres transversales(Art. A.5.1,232 / BAEL91)
Pour équilibrer l’effort tranchant au nu de l’appui la section des armatures transversales doit satisfaire la  

condition suivante :
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Espacement max des armatures transversales :(Art A.5.1, 22 / BAEL91).
Stmax≤ min {0,9d ; 40cm}
Stmax ≤  min {90 ; 40 cm}=40cm.

Selon RPA version 2003 (Art 7.5.2.2)            
En zone nodale : St ≤  min { h/4  ; 12 } = min { 26.25  cm; 24cm }=24 cm

Soit : St max ≤  24cm.

On opte pour St=10cm
En zone courante (travée) : St ≤  h/2 = 105/2 = 52.5cm 

Soit : St max ≤ 52.5 cm.
On opte pour St= 15cm

Vérification de la section minimale du RPA
At min = 3‰St × b = 0,003×15×60 = 2,7cm².
At adopté > At min →→→→Condition vérifiée

cm 20.62  St  

514,051.1(15,160

4009,002,3

)2/1f14,0u.(.b

f e.9,0A tSt
cjs0

≤

×−××
××

=
−τγ

×
≤

Vérification à L’ELS :
On se dispensera des vérifications si la condition suivante est vérifiée

En appuis : µ= 0.084→ = 0.180

En travée :  µ=0.050 → = 0.105

Remarque :
Vu que la condition est vérifiée en appuis et en travées, donc il n’est pas nécessaire de vérifier les contraintes du 
béton à l’ELS. 

43.0
100

25

2

1-1.36
105.0α

1,36
322.44

436.67

M

M
γ

s

u

=+<=

===

.1

100

f

2

1
180.0 28c =+−γ<=α

1,36
528.19

715.32

M

M
γ

s

u ===

C
H

A
P

IT
R

E
V

      iéeest  vérif

Le diamètre des armatures transversales doivent être tel que:Φ ≤ min {20 ; 3 ; 60} = 20mm.

Exigence du (R.P.A  Art.7.5.2.2).

(Art. A.5.1,232 / BAEL91)
Pour équilibrer l’effort tranchant au nu de l’appui la section des armatures transversales doit satisfaire la  

FONDATIONSFONDATIONS

(Art A.5.1, 22 / BAEL91).

min { h/4  ; 12 } = min { 26.25  cm; 24cm }=24 cm

  h/2 = 105/2 = 52.5cm 

Condition vérifiée

cm 62.20
)5

=
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On se dispensera des vérifications si la condition suivante est vérifiée:

Vu que la condition est vérifiée en appuis et en travées, donc il n’est pas nécessaire de vérifier les contraintes du 
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CHAPITRE VI



EETUDETUDE DUDU MURMUR

Introduction :
Afin de relier l’infrastructure a la superstructure et réaliser l’encastrement de la structure dans le sol, on 
prévoit un mur plaque qui ceinture la structure et retient la totalité des poussées de terre. Le mur forme un 
caisson rigide capable de remplir avec les fondations les fonctions suivantes :
Réaliser l’encastrement de la structure dans le sol.
Limiter les déplacements horizontaux relatifs des fondations ; et assurer une bonne stabilité de l’ouvrage.

1) Pré dimensionnement du mur plaque :
D’après l’article (7.7/ RPA99version 2003) l’épaisseur minimale du mur plaque est de 15cm. On opte pour 
une épaisseur de 20 cm
.
2) Méthode de calcul :
Le mur plaque sera calculé comme une console verticale encastrée au niveau de la semelle (débord) et 
simplement appuyé au plancher du S. SOL.
Un joint de 1cm d’épaisseur, qui sera occupe par une feuille de 
verso des poteaux
σ = K .σσH = Ka .σV 

Ka : coefficient de poussée des terres au repos.
ϕ : Angle de frottement interne. 

2-A) Détermination des sollicitations :
Les caractéristiques mécaniques et physiques du sol :
Poids volumique du sol γ=18KN/m3
Angle de frottement interne φ=15°
Cohésion C=0.26
Surcharge éventuelle q=10KN /m2
σSOL =2.24bars

2-B) Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont :2-B) Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont :
Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont :
σσσσH : contrainte horizontale.
σσσσV : contrainte verticale.
Tel que : σσσσH = K0. σσσσV

σσσσV =q+ γh avec 0 < h < H
K0: coefficient de poussée des terres au repos tel que : K0=( 1
φ :  Angle de frottement interne.
K0= ( 1- Sin φ)/ Cos φ = (1-sin15)/cos15 = 2.87

ELU : 
σσσσH = K0. σσσσV = K0 *(1.35*γγγγ*h + 1.5q)
h = 0 → σH 1 =2 .87 (1.5*1) = 4.31 KN/m²
h = 4.08 → σH 2 =2 .87 (1.35*2.24*4.08+1.5*1) = 39.71 KN/m²

ELS: 
σσσσH = K0. σσσσV = K0 *( γγγγ*h+ q)
h = 0 → σH 1 =2 .87 (1) = 2.87 KN/m²
h = 4.08 → σH 2 =2 .87 (2.24*4.08 + 1) = 29.09 KN/m²

MURMUR PLAQUEPLAQUE
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IAfin de relier l’infrastructure a la superstructure et réaliser l’encastrement de la structure dans le sol, on 
prévoit un mur plaque qui ceinture la structure et retient la totalité des poussées de terre. Le mur forme un 
caisson rigide capable de remplir avec les fondations les fonctions suivantes :

Limiter les déplacements horizontaux relatifs des fondations ; et assurer une bonne stabilité de l’ouvrage.

D’après l’article (7.7/ RPA99version 2003) l’épaisseur minimale du mur plaque est de 15cm. On opte pour 

Le mur plaque sera calculé comme une console verticale encastrée au niveau de la semelle (débord) et 

Un joint de 1cm d’épaisseur, qui sera occupe par une feuille de polyane, est pris en compte entre le mur et le 

Fig. VII-.1.Schéma statique de mur plaque

B) Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont :
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B) Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont :

: coefficient de poussée des terres au repos tel que : K0=( 1- Sin φ)/ Cos φ

=2 .87 (1.35*2.24*4.08+1.5*1) = 39.71 KN/m²

=2 .87 (2.24*4.08 + 1) = 29.09 KN/m²
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2-C): Diagrammes des contraintes

2-D ): Détermination des moments :
Charges moyennes à considérer dans le calcul pour une bande de 1 m
Identification des panneaux :
Lx = 4.08 m
Ly = 4.90 m 
ρ = Lx = 4.08  = 0.83 m

Ly     4.90   
⇒

Ly     4.90   
ρ = 0.8 > 0.4 ⇒ le panneau travaille dans les deux sens

µx= 0.0531 ; µy= 0.649

La détermination des moments de flexion se fera à partir de la méthode des panneaux encastrés sur 4 cotés.
Le panneau considéré est un panneau intermédiaire, dont l’appui peut assurer un encastrement partiel et pour 
tenir compte de la continuité du panneau, les moments seront affectés des coefficients suivants :

*  Moment en travée : 0.75
*  Moment en appui: 0.5

ELU: qu = 3*( σH2 + σH1 )*1m = 3*( 39.71+4.31
4                                        4 

ELS: qu = 3*( σH2 + σH1 )*1m = 3*( 29.09+2.87
4                                        4 

ELU :  M0x =µx*qu * L 2
x = 0.0531*33.02* 4.082 

M0y  = µy*  M 0x = 0.649* 29.19 = 18.95 KN.m

Correction des moments :
-Sens XX:    Aux appuis : Ma =0,5M0X =0,5*29.19   = 14.59 KN.ml

En travée :    Mt =0,75 M0X =0,75*29.19  = 21.89  

-Sens YY: Aux appuis : Ma =0,5M0y =0,5x 18.95  = 9.47 KN.ml
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-Sens YY: Aux appuis : Ma =0,5M0y =0,5x 18.95  = 9.47 KN.ml
En travée :    Mt =0,75 M0y =0,75x 18.95   = 14.21 

3)  Ferraillage du mur plaque :Calcul des sections d’armatures

3-A) Les armatures longitudinales :
Le calcul se fera en flexion simple pour une bande de largeur (b=1m) et d’épaisseur (

µ= M /fbu *b*d2

Les deux nappes sont reliées par quatre épingles/m2 de HA8.

Tableau VII-1:ferraillage du

Sens zone Mu(KN.m) µu section

xx Appuis 14.59 0.036 SSA
Travée 21.89 0.054 SSA

yy Appuis 9.47 0.024 SSA
Travée 14.21 0.034 SSA

DUDU MURMUR PLAQUEPLAQUE

Charges moyennes à considérer dans le calcul pour une bande de 1 m

le panneau travaille dans les deux sens

La détermination des moments de flexion se fera à partir de la méthode des panneaux encastrés sur 4 cotés.
Le panneau considéré est un panneau intermédiaire, dont l’appui peut assurer un encastrement partiel et pour 
tenir compte de la continuité du panneau, les moments seront affectés des coefficients suivants :

+4.31) = 33.02 kN/ml

+2.87) = 23.97 kN/ml

= 29.19 KN.m
KN.m

=0,5*29.19   = 14.59 KN.ml
=0,75*29.19  = 21.89  KN.m

=0,5x 18.95  = 9.47 KN.ml
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=0,5x 18.95  = 9.47 KN.ml
=0,75x 18.95   = 14.21 KN.m

Calcul des sections d’armatures

Le calcul se fera en flexion simple pour une bande de largeur (b=1m) et d’épaisseur (ep=20cm).

Les deux nappes sont reliées par quatre épingles/m2 de HA8.

voile périphérique

ββββ A(cm2) Amin(cm2) Aadopt ferraillage

0.982 2.51 2.00 7.70 5HA14

0.972 3.81 2.00 7.70 5HA14

0.988 1.62 2.00 7.70 5HA14

0.983 2.44 2.00 7.70 5HA14
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3-B)  Les armatures transversales :

Travée  AH = As = 7.70= 1.925 cm² Soit : 5HA10/ml = 3.93 cm
4         4

Appuis : AH = As = 7.70= 1.925 cm² Soit : 5HA10/ml = 3.93 cm
4        4

4)  Vérification à l’ELU :

4-A) Espacement des armatures :

L’espacement des barres d’une même nappe d’armatures ne doit pas dépasser les valeurs suivantes
Armatures principales St < min {3h ; 33cm}
Dans le sens xx   St = 20 cm   < 33 cm → condition vérifiée
Dans le sens yy St = 20 cm   < 33 cm → condition vérifiée

4-B)Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante

Amin =  0.23 *b*d*ft28 =  0.23 *100*17*2.1 = 2.06 cm²
fe 400

Dans le sens xx := 5HA14= 7.70 cm2  >  2.06 cm² condition vérifiée
Dans le sens yy := 5HA14= 7.70 cm2  >  2.06  cm² condition vérifiée
Ast adopté Ast min à ancrer Les armatures  ancrées sont suffisantes 

4-C) Calcul de la longueur de scellement des barres(BAEL 91 modifiées 99 Art A.6.1,23 )
Elle corresponde à la longueur d’acier adhérent au béton nécessaire pour que l’effort de traction ou de 

compression demandé à la barre puisse être mobilisé.
Avec    Ls = 1.0*400/(4*2.835) = 35.27 cm
→Pour  Φ 12 :   ls = 42.33 cm.    On prend Ls= 45cm
→ Pour  Φ 10 :  ls = 35.27 cm.    On prend Ls= 40cm

Pour l’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie ancrée 
mesurée hors crochet est au moins égale à « 0.4 » pour les barres à haute adhérence selon le BAEL 91 
modifiées 99 Art A.6.1, 21.

→Pour  Φ 12 :  ls = 16.92 cm.  On prend La= 18cm
→ Pour  Φ 10 :  ls = 14.10 cm  On prend La= 16cm

4-D) Calcul des armatures transversales4-D) Calcul des armatures transversales
Selon le BAEL 91 modifiées 99 le diamètre des armatures transversales est

φ ≤ Min (28.57 ; 30 ;12) =11.42 mm                      
Soit  φ =10 mm. On choisira un cadre + un étrier   At = 4HA10 = 3.14 cm².

5): Vérification à l’ELS :    

Moments fléchissant :
M0x = µx*qs * L 2

x = 0.0531*23.97*4.082 = 21.19 KN.m
M0y  = µY* M 0x =0.649*21.19 = 13.82 KN.m

5-A) Etat limite d’ouverture des fissures(Art. A.5.3,2 /BAEL91)

Notre voile peut être en contact direct avec de l’eau, dans notre cas on va considérer les fissurations comme 

préjudiciable.  σ = min { 2 *fe ;  max (0.5*fe ;  100* √1.6*
3 

C
H

A
P
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= 1.925 cm² Soit : 5HA10/ml = 3.93 cm2

= 1.925 cm² Soit : 5HA10/ml = 3.93 cm2

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

condition vérifiée
condition vérifiée

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante:  Aadoptté> Amin = 0.23 *b*d*ft28
fe

= 2.06 cm²

cm² condition vérifiée
cm² condition vérifiée

Les armatures  ancrées sont suffisantes 

(BAEL 91 modifiées 99 Art A.6.1,23 )
Elle corresponde à la longueur d’acier adhérent au béton nécessaire pour que l’effort de traction ou de 

= 45cm
= 40cm

Pour l’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie ancrée 
» pour les barres à haute adhérence selon le BAEL 91 

= 18cm
= 16cm

150150

Selon le BAEL 91 modifiées 99 le diamètre des armatures transversales est:  φ ≤ Min ( h , b , φi)
35    10

= 4HA10 = 3.14 cm².

(Art. A.5.3,2 /BAEL91) :

Notre voile peut être en contact direct avec de l’eau, dans notre cas on va considérer les fissurations comme 

1.6*ftj ) }
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Avec : fe : désigne la limite d'élasticité des aciers utilisés, exprimée en 
f tj : la résistance caractéristique à la traction du béton, exprimée en 
η : un coefficient numérique, dit coefficient de fissuration, qui vaut 1,0 pour les ronds lisses y 

compris les treillis soudés formés de fils tréfilés lisses et 1,6 pour les armatures à haute adhérence, sauf le 
cas des fils de diamètre inférieur à 6 mm pour lesquels on prend 1,3.

σ = min { 2 *400  ;  max (0.5*400 ;  100* √1.6*2.1 ) 
3 

σ = min { 266.7  ;  max (200 ;  201.63 ) }

5-B ) Etat limite de compression de béton:(Art. A.4.5,2 /BAEL91)
Sens xx :
Contrainte dans l’acier :On doit donc s’assurer que

ρ= 100*21.19  =   1.24       k1=18.33  et  β=0.850  
100*17100*17

Tel que : K=1/k1

D’où la contrainte dans les aciers est :

La contrainte dans le bétonest

5-C) Etat limite de déformation :

On doit justifier l’état limite de déformation par un calcul de flèche, cependant on peut se dispenser de 
cette vérification sous réserve de vérifier les trois conditions suivantes
Avec :    h : hauteur totale  (20 cm) 

L : portée entre nus d’appuis ;
M t : moment max en travée
M0: moment max de la travée isostatique ; 
A : section des armatures ; 
b : largeur de la section ; 
d : hauteur utile de la section droite. 

201.63  Mpa  46.5  71.129*042.0s*kbc

 s Mpa 71.129  
17* 0.814* 7.07

10  13.92

dA

M
s

bc

3

s

u

=σ==σ=σ

=σ==
β

=σ

p

p

151

Sens xx 
M t=0,75 M0X =0,75*13.82 = 10.37  KN.m
qs = 23.97 KN/ml
M0 = qs x l²/8 = 49.87 KN

Sens yy
M t=0,75 M0X =0,75*13.82  = 10.37  KN.m
qs = 23.97 Kn/ml 
M0 = qs x l²/8=71.94 KN















=≤=
×

=
×

=
×

=
×

>=

=>=≥

400
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17100
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l

h

....................0625.0
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    2.0
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e
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e

MURMUR PLAQUEPLAQUE

: désigne la limite d'élasticité des aciers utilisés, exprimée en MPa ;
: la résistance caractéristique à la traction du béton, exprimée en MPa ;

 : un coefficient numérique, dit coefficient de fissuration, qui vaut 1,0 pour les ronds lisses y 
compris les treillis soudés formés de fils tréfilés lisses et 1,6 pour les armatures à haute adhérence, sauf le 
cas des fils de diamètre inférieur à 6 mm pour lesquels on prend 1,3.

1.6*2.1 ) }

Art. A.4.5,2 /BAEL91)

On doit donc s’assurer que:    σ ≤

β=0.850  

On doit justifier l’état limite de déformation par un calcul de flèche, cependant on peut se dispenser de 
cette vérification sous réserve de vérifier les trois conditions suivantes:

: moment max de la travée isostatique ; 

vérifiéecondition ………………....…Mpa 201.63

vérifiéecondition …………………Mpa 201.63=

KN.m

KN.m

→=

→

→

 vérifiéecondition   …………0105.0

 vérifiéecondition   ……............……021

 vérifiéecondition .............................
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5-D ) Contrainte tangentielle:(Art A.5.1,1/ BAEL91)

Pour les fissurations  préjudiciables

Ty=23.97x 4.75 =113.86 KN.            
Tx=23.97x 4.90 =117.45 KN.

τu =   T max     = 117.45   x103 = 0.69 Mpa
bd              1000x170















==≤=
×

=
×

=
×

=
×

>=

=>=≥

0105.0
400
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f

2.4
 0.0046    

17100

70.7

db

A

……015.0
94.7110

37.10

M10

M
  2.0

l

h

..............................0625.0
16

1
    2.0

100

20

l

h

e

S

0

e

d

25c
u

0

max
u

f.15,0
  τ≤  

db

V
τ

γ
==

τu ≤    Les armatures transversales ne sont pas nécessaires 

5 -E ) Influence de l’effort tranchant sur le béton: (Art A.5.1,313 / BAEL91)

6) Recommandations du RPA :

Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes :
�Les armatures sont constituées de deux nappes

u  τ

MPa....... 153.0
17*0.9*100

117.45*2
 :y  -y  sens lePour 

MPa....... 148.0
17*0.9*100

113.86*2
 :x  -  xsens lePour 

Mpa. 13.33
5.1

25x8,0

γ

0,8fc

γ

0,8fc
.

0.9d  b

2Vu

bc

bc

b

28

b

28
bc

==σ

==σ

==

≤=σ

�Le pourcentage minimum des armatures est de 0,10℅B dans les deux sens (Horizontal et vertical)
Les deux nappes sont reliées par quatre épingles/m2 de HA8.
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Pour les fissurations  préjudiciables =2.5Mpa

→

→

→

 vérifiéecondition   …………0105

 vérifiéecondition   ……............…

 vérifiéecondition ...................

u  τ

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires 

(Art A.5.1,313 / BAEL91)

vérifiée.Condition    ........MPa.......

vérifiée.Condition    ........MPa.......

→

→

152152

℅B dans les deux sens (Horizontal et vertical)
Les deux nappes sont reliées par quatre épingles/m2 de HA8.
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CONCLUSION GENERALE 

Ce projet de fin d’étude qui consiste en l’étude d’un 
bâtiment, est la première expérience qui nous a permis de mettre en 
application les connaissances acquises lors de notre formation  et 
surtout d’apprendre les différentes techniques de calcul, les concepts et 
les règlements régissant le domaine étudié.

Les difficultés rencontrées au cours de l’étude, nous ont 
conduit à nous documenter et à étudier les méthodes que nous n’avons 
pas eu la chance d’étudier durant le cursus, cela nous a permis 
d’approfondir d’avantage nos connaissances en GENIE CIVIL.

Durant le calcul de notre structure nous avons constaté 
que l’étude de contreventement est une étape très importante  dans le 
calcul de structure où le contreventement par portiques et voiles et le 
mieux adapter pour notre structure étant donné que les dimensions de 
nos poteaux sont assez importantes.

Nous avons aussi remarqué que les poutres adjacentes au 
voiles sont très sollicités par rapport aux autre  cela est du a l’influence 
des voiles.

Nous avons constaté aussi que l’utilisation des linteaux assure Nous avons constaté aussi que l’utilisation des linteaux assure 
une stabilité des poutres car l’utilisation de bout de voiles provoque des 
efforts très importants à ces dernières. 
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Nous avons constaté aussi que l’utilisation des linteaux assure 
une stabilité des poutres car l’utilisation de bout de voiles provoque des 
efforts très importants à ces dernières. 
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Etude du contreventement 

1. Etude des portiques :
1-1) : présentation de la méthode Muto :
C’est méthode japonaise approchée qui permet d’analyser
des efforts horizontaux (vont ou séisme). Elle basée surles
rigidités des poteaux qui sont considérésparfaitement
correcteur « a » pour tenir compte de la flexibilité despoutres

Hypothèses de calcul:
Les charges ou les masses sont considérées concentrées auniveau
Les diagrammes de répartition des charges doivent être :
Rectangulaire pour le vent.
Triangulaire pour le séisme.
La raideur des poutres ne doit pas être faible devant celledes
La raideur des travées adjacentes d’une même portée nedoit

1-2) : Etapes de calcule des rigidités :
calcule des rigidités des poteaux et des poutres

K pout = I pout / hc

K pot = I pot / lc

Avec I : Moment d’inertie de l’élément.      

: Hauteur de poteau entre nus des poutres.
: Longueur de la poutre entre nus des appuis (poteau).

h0 : Hauteur des poteaux entre axes des poutres.
hP : Hauteur de la poutre.
K : Rigidité linéaire (poutre, poteau).
eP : Largeur des poteaux.s
L0 : Longueur de la poutre entre axes des poteaux.

h
2
1

LL;e
2
1

hh CpoteauC ⋅⋅⋅⋅++++====⋅⋅⋅⋅++++====

L
h

Figure 1 : Identification

Etude du contreventement 

une structure constitué de portiques sollicités par
les rigidités relatives d’étage, Muto propose que les

parfaitement encastrés, soient multiple par un coefficient
poutresarrivant aux nœuds.

niveaudu plancher.

despoteaux.
doit pas être trop différente

A
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: Longueur de la poutre entre nus des appuis (poteau).

189
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� Calcul des coefficients « K»relatif aux portiques longitudinaux et verticaux
Cas d’étage courant

• Cas niveau d’étage  courant:

• Cas niveau RDC:

A
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N
E

X
E

II
Etude du contreventement 

K2

K
a

++++
====

K5,0
a

++++====

pot

4321

K2

KKKK
K

⋅⋅⋅⋅

++++++++++++
====

pot

321

K2

KKK
K

⋅⋅⋅⋅

++++++++
====

• Cas niveau RDC:
-Poteau encastrés à la base :

-Poteau articulé à la base :

Avec : Ei : Module de déformation du béton ; 
I p : Inertie de poteau.
hc : Hauteur du poteau.
Rjx =∑ r ij Pour chaque niveau dans le sens longitudinal.
Rjy =∑ r ij Pour chaque niveau dans le sens transversal.

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivant

3

12

C

piji
ij

h

IaE
r

⋅⋅⋅
=

32164,2= daN/cm² .105 3,216=f11000E 3
28ci =

K2

K5,0
a

++++
++++====

K21

K5,0
a

++++

⋅⋅⋅⋅
====

Nieauv Pot I pot (cm4) hc (cm) K pot (cm3) I pout (cm4)
S-S 1

240000 390.50 614.60 1600002
3

1-3) Les rigidités des portiques :
A) Calcul des  Rigidités des portiques  transversaux y

190

3
4

RDC
1

240000 390.50 614.60 1600002
3
4

1
1

240000 286.00 839.16 1600002
3
4

2-3-4
1

142917 286.00 499.71 1600002
3
4

5-6-7
1

78750 283.50 277.78 1600002
3
4

8-9
1

39063 281.00 139.01 1600002
3
4

»relatif aux portiques longitudinaux et verticaux:
Cas de RDC

Etude du contreventement 

pot

21

K2

KK
K

⋅⋅⋅⋅
++++

====
pot

21

K

KK
K

++++
====

pot

1

K

K
K ====

Pour chaque niveau dans le sens longitudinal.
Pour chaque niveau dans le sens transversal.

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivant

m²32,1642KN/=Mpa 32164,2

) L c (cm) Kpoutre (cm3) ai
j r jx (KN/cm) R jx (KN/m)

395 405.06 0.66 0.14 221138.57
9869.80465 344.09 1.22 0.18 275779.86

415 385.54 1.19 0.18 273650.19

Calcul des  Rigidités des portiques  transversaux y-y .

415 385.54 1.19 0.18 273650.19
0.63 0.14 216411.71

395 405.06 0.66 0.25 385571.35
19255.11465 344.09 1.22 0.38 589072.84

415 385.54 1.19 0.37 579440.52
0.63 0.24 371426.27

395 405.06 0.48 0.19 769875.51
39314.43465 344.09 0.89 0.31 1222028.91

415 385.54 0.87 0.30 1199834.39
0.46 0.19 739704.03

400 400.00 0.81 0.29 677027.99
33292.48470 340.43 1.49 0.43 1006870.62

420 380.95 1.45 0.42 991765.48
0.77 0.28 653583.43

405 395.06 1.43 0.42 556395.93
26091.31475 336.84 2.65 0.57 760242.05

425 376.47 2.58 0.56 751759.72
1.36 0.41 540732.93

410 390.24 2.82 0.59 397823.02
17675.61480 333.33 5.24 0.72 491671.38

430 372.09 5.10 0.72 488176.56
2.69 0.57 389889.86



Etude du contreventement 

Niveau Pot I pot (cm4) hc (cm) K pot (cm3) I pout (cm4) Lc (cm)

S-S 

A

303750 388 782.86 160000

430
B 425
C 327
D 390
E 455
F

RDC

A

303750 388 782.86 160000

430
B 425
C 327
D 390
E 455
F

1

A

303750 286 1062.06 160000

430
B 425
C 327
D 390
E 455

.B) Rigidités des portiques longitudinaux x-x

F

2-3-4

A

186666.67 283.5 658.44 160000

435
B 430
C 332
D 395
E 460
F

5-6-7

A

107187.5 281 381.45 160000

440
B 435
C 337
D 400
E 465
F

8-9

A

56250 278.5 201.97 160000

445
B 440
C 342
D 405
E 470
F

Pour déterminé les pourcentages d’effort repris parchaque
déterminer les inerties fictives des portiques. Pourcela,
successives.

1-4) Présentationde la méthodedesapproximations successives1-4) Présentationde la méthodedesapproximations successives

La méthode est exposée dans l’ouvrage d’ALBERTFeuntes
béton armé>>. Celle-ci consiste à attribuer une inertiefictive
suffira de calculer les déplacements de chaque portiqueau
sous l’effet d’une série de forces horizontales d’1tonnes
prendrait un refend bien déterminé de l’ouvrage (sousl’effet
chaque niveau).
Connaissant l’inertie du refend choisi, en fixant savaleur
portique et pour chaque niveau << une inertie fictive>>
planchers, nous devons obtenir la même flèche, à chaque

A) Calcul des flèches dans les refends par la méthodedu

Le calcul des flèches des refends dont l’inertie estI
portiques (une force égale à 1 tonne à chaque niveau),sera
Le diagramme des moments fléchissant engendré par la
série de sections de trapèzes superposés et délimités parles

A
N

N
E

X
E

II
Etude du contreventement 

(cm) K poutre (cm3) ai
j r jx (KN/cm) R jx (KN/m)

430 372.09 0.48 0.12 244536.83

18381.59

425 376.47 0.96 0.16 329489.25
327 489.30 1.11 0.17 345551.44
390 410.26 1.15 0.17 349640.09
455 351.65 0.97 0.17 331482.24

0.45 0.12 237459.12
430 372.09 0.48 0.19 385402.38

35067.68

425 376.47 0.96 0.32 649212.59
327 489.30 1.11 0.36 714667.39
390 410.26 1.15 0.36 732380.16
455 351.65 0.97 0.33 656995.69

0.45 0.18 368110.13
430 372.09 0.35 0.15 747035.17

70299.17

425 376.47 0.70 0.26 1305906.89
327 489.30 0.82 0.29 1451167.91
390 410.26 0.85 0.30 1490950.74
455 351.65 0.72 0.26 1323036.84

0.33 0.14 711819.26
435 367.82 0.56 0.22 693488.76

61804.28

430 372.09 1.13 0.36 1141751.40
332 481.93 1.31 0.40 1249092.68
395 405.06 1.36 0.40 1277981.76
460 347.83 1.15 0.37 1154569.34

0.53 0.21 663543.72
440 363.64 0.96 0.32 604205.97

50055.95

435 367.82 1.93 0.49 915352.42
337 474.78 2.22 0.53 981704.61
400 400.00 2.31 0.54 999201.58
465 344.09 1.96 0.50 923395.73

0.91 0.31 581734.48
445 359.55 1.79 0.47 474735.60

35960.33

440 363.64 3.60 0.64 646189.99
342 467.84 4.14 0.67 677918.97
405 395.06 4.30 0.68 686094.14
470 340.43 3.66 0.65 650101.97

1.69 0.46 460991.87

chaqueélément de contreventement portique et voile, il faut
cela, nous utiliserons la méthode des approximations

successives
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successives

Feuntes<<Calcul pratique des ossatures de bâtiment en
fictive aux portiques. Pour déterminer cette inertie, il

audroit de chaque plancher,
tonneset de comparer ses déplacement aux flèches que

l’effet du même système de force horizontale 1 tonne à

valeur à 1m4, il est alors possible d’attribuer à chaque
>> puisque dans l’hypothèse de la raideur infinie des
niveau, pour les refends et les portiques.

du moment des aires

I = 1 m4, soumis au même système de forces que les
seraobtenu par la méthode des « moments des aires ».

série de forces horizontales égales à 1 tonne, est une
lesniveaux.



Etude du contreventement 

La flèche est donnée par la relation suivante:
Avec :      Si : Surface du trapèze.

di : Distance entre le centre de gravité du trapèze et le niveau considéré.

♠)   Si = (bi+1+bi) *h /2
♠)  di= h*(2bi+1+b i)/3*(b i+1+bi)

B) Diagramme des moments des aires :

A
N

N
E

X
E

II

Figure  2: Les moments des aires
192

Etude du contreventement 

:

Distance entre le centre de gravité du trapèze et le niveau considéré.

192

Figure  2: Les moments des aires



C) Représentation de la flèche

Etude du contreventement 

D )Calcul de la flèche

Niveaux h (m) bi (m) bi+1(m)

9 3.06 3.06 0

8 3.06 9.18 3.06

7 3.06 18.36 9.187 3.06 18.36 9.18

6 3.06 30.6 18.36

5 3.06 45.9 30.6

4 3.06 64.26 45.9

3 3.06 85.68 64.24

2 3.06 110.16 85.68

1 3.06 137.7 110.16

RDC 4.08 169.32 137.7

S-S 4.08 207.02 169.2

A
N

N
E

X
E

II
Etude du contreventement 

Si(m2) di(m) Si di ∑Si di

4.68 2.040 9.55 71552.55

18.73 1.785 33.43 63240.27

42.14 1.700 71.63 54961.69
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42.14 1.700 71.63 54961.69

74.91 1.658 124.16 46795.01

117.05 1.632 191.02 38816.25

168.54 1.615 272.20 31143.27

229.38 1.603 367.68 23863.02

299.64 1.594 477.54 17319.76

379.23 1.587 601.70 11533.08

626.32 2.110 1321.56 6072.31

767.49 2.108 1618.14 1618.14
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1-5) Etudes des portiques
� Déplacement des portiques et de leurs inerties fictives
Calcul du déplacement des portiques:
La translation est donnée par :

h : Hauteur d’étage considéré.
∑ Kpn: Somme des raideurs des poteaux au niveau «
Ipn : Inertie des poteaux du niveau « n ».
Mn : Moment d’étage.
Tn : Effort tranchant au niveau «n ».

∑∑

∑

=

×=

++
×

=

×Ψ=∆

+

h

I
K

avec

EE

pn
pn

nn

hTM
  

2

ΕθΕθ

K12

M
ΕΨ  

                                        
   

nn

1nn

pn

n
n

Tn : Effort tranchant au niveau «n ».
La rotation d’étage est donnée par :

_ Pour les poteaux articulés au 1er niveau :

_ Pour les poteaux encastrés à la base au 1er niveau

_ Pour les poteaux d’étages courants :   

Avec :  Ktn : Raideur des poutres : 

Kpn: Raideur des poteaux

h : Hauteur d’étage.
L : Portée libre de la poutre.

� Inerties fictives des portiques :
Pour déterminer ces inerties fictives, il suffira de calculer les déplacements de chaque portique au droit de 
chaque plancher sous l’effet d’une série de forces égales à «
flèches que prendrait un refend équivalent à l’ensemble des refends disposés dans la même direction sous 
l’effet du même système de forces horizontales (1 tonne à chaque niveau).
En fixant l’inertie du refend à 1 m4, il sera alors possible d’attribuer à chaque portique et pour chaque niveau 
une « inertie fictive» puisque, dans l’hypothèse de la raideur infinie des planchers, nous devons obtenir la 

Εθθθθ

=Ε nθθθθ

L

I
K tn=

h

I
K pn=
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même flèche, à chaque niveau, pour les refends et pour les portiques.

L’inertie fictive se calcule comme suit :

Avec : Fn : Flèche des refends au niveau « n ».
∆n : Déplacement du portique au niveau «

Les calculs des déplacements et des inerties fictives des portiques par niveau sont résumés dans les tableaux 
suivants :

n

n
en

f
I

∆
=

Etude du contreventement 

Déplacement des portiques et de leurs inerties fictives:

: Somme des raideurs des poteaux au niveau «n ». 

×h

1

+

niveau: 

Pour déterminer ces inerties fictives, il suffira de calculer les déplacements de chaque portique au droit de 
chaque plancher sous l’effet d’une série de forces égales à «1 tonne » et de comparer ces déplacements aux 
flèches que prendrait un refend équivalent à l’ensemble des refends disposés dans la même direction sous 
l’effet du même système de forces horizontales (1 tonne à chaque niveau).

, il sera alors possible d’attribuer à chaque portique et pour chaque niveau 
» puisque, dans l’hypothèse de la raideur infinie des planchers, nous devons obtenir la 

∑
+=

1

21
1 24 tK

MMθθθθ

∑ ∑+
+=Ε

11

21
1 224 pt KK

MMθθθθ

∑
++

=
tn

nn

K

MM

24
1

même flèche, à chaque niveau, pour les refends et pour les portiques.

n ».

Les calculs des déplacements et des inerties fictives des portiques par niveau sont résumés dans les tableaux 

n



Etude du contreventement 

A) Inerties fictives des portiques  longitudinaux :
Raideurs et Moment

Niv Portiques ∑Kpn(m3) ∑K tn (m
3
) Mn (t.m) M n+1 (t.m) Eθn

9

A-A

0.00051

0.000231

3.06
0.00

41.9

B-B

0.000646
C-C
D-D
E-E
F-F 0.000231

8

A-A

0.00051

0.000231

6.12
3.06 125.6

B-B

0.000646
C-C
D-D
E-E
F-F 0.000231

7

A-A

0.00103

0.000234

9.18 6.12 206.8

B-B

0.000654
C-C
D-D
E-E
F-F 0.000234F-F 0.000234

6

A-A

0.00103

0.000234

12.24 9.18 289.5

B-B

0.000654
C-C
D-D
E-E
F-F 0.000234

5

A-A

0.00103

0.000234

15.3 12.24 372.2

B-B

0.000654
C-C
D-D
E-E
F-F 0.000234

4

A-A

0.00187

0.000237

18.36 15.3 449.4

B-B

0.000662
C-C
D-D
E-E
F-F 0.000237

3

A-A

0.00187

0.000237

21.42 18.36 531.1

B-B

0.000662
C-C
D-D
E-E
F-F 0.000237
A-A 0.000237
B-B

2
0.00187 24.48 21.42 612.8

B-B

0.000662
C-C
D-D
E-E
F-F 0.000237

1

A-A

0.00314

0.000240

27.54 24.48 685.8

B-B
0.000670C-C

D-D
E-E
F-F 0.000240

R
D
C

A-A

0.00235

0.000240

31.62 27.54 780.0

B-B

0.000670
C-C
D-D
E-E
F-F 0.000240

S-S

A-A

0.00235

0.000240

35.7 31.62 646.8

B-B

0.000670
C-C
D-D
E-E
F-F 0.000240

Etude du contreventement 
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Rotations et déplacements Flèches Inertie fictive

EΨn E∆n Dn=∑E∆ fn I en ∑I en

125.1 382.8 126820.70 71552.55 0.564 3.385

104.2 318.7

292.1 893.7 124587.91 63240.27 0.508 3.046

229.3 701.6

330.7 1011.8
119417.71 54961.69 0.460

2.761

227.3 695.4227.3 695.4

454.7 1391.3 113663.26 46795.01 0.412 2.470

309.9 948.3

578.7 1770.7 105758.62 38816.25 0.367 2.202

392.5 1201.2

585.9 1792.7 95703.81 31143.27 0.325 1.952

361.2 1105.2

690.3 2112.4 85634.89 23863.02 0.279 1.672

424.8 1299.8

195195

794.8 2432.0 73773.23 17319.76 0.235 1.409

488.4 1494.4

807.8 3295.6 60118.83 11533.08 0.192 1.151

464.8 1896.5

966.6 3943.8 41744.05 6072.31 0.145 0.873

576.6 2352.7

857.5 3498.6 19672.45 1618.14 0.082 0.494

534.1 2179.2
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Etude du  contreventement 

Raideurs et Moment
Niv Portiques ∑Kpn(m3) ∑K tn (m

3
) M n (t.m) M n+1 (t.m)

9

1-1

0.0011

0.00114

3.06 0.00
2-2

0.00069
3-3
4-4 0.00114

8

1-1

0.0011

0.00114

6.12 3.06
2-2

0.00069
3-3
4-4 0.00114

7

1-1

0.0021

0.00115

9.13 6.12
2-2

0.00070
3-3
4-4 0.00115

6

1-1

0.0021

0.00115

12.24 9.13
2-2

0.00070
3-3
4-4 0.00115

B) Inerties fictives des portiques transversaux

5

1-1

0.0021

0.00115

15.3 12.24
2-2

0.00070
3-3
4-4 0.00115

4

1-1

0.0037

0.00117

18.36 15.3
2-2

0.00071
3-3
4-4 0.00117

3
1-1

0.0037

0.00117

21.42 18.36
2-2

0.00071
3-3
4-4 0.00117

2
1-1

0.0037

0.00117

24.48 21.42
2-2

0.00071
3-3
4-4 0.00117

1
1-1

0.0060

0.00119
27.54

24.48
2-2

0.00072
3-3
4-4 0.00119

R
D
C

1-1

0.0045

0.00119

31.62 27.54
2-2

0.00072
3-3
4-4 0.00119
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C 4-4 0.00119

S-S

1-1

0.0045

0.00119

35.70 31.62
2-2

0.00072
3-3
4-4 0.00119

NIVEAUX
Sens  transversal Sens   

∑Ien M4 Ie moyen ∑Ien M4
9 5.363

3.2983

3.385
8 4.838 3.046
7 4.419 2.761
6 4.000 2.470
5 3.633 2.202
4 3.316 1.952
3 2.956 1.672
2 2.657 1.409
1 2.438 1.151

RDC 2.085 0.873
S-S 0.577 0.494
∑ 36.282 21.415

C) Résumé des inerties fictives des portiques 

Etude du  contreventement 

Rotations et déplacements Flèches Inertie fictive
) Eθn EΨn E∆n Dn=∑E∆ fn Ien ∑Ien

34.825
92.625 283.43

53367.70 71552.55 1.341 5.363

75.212 230.15

104.475
220.075 673.43

52287.25 63240.27 1.209 4.838

167.837 513.58

171.870
262.867 804.37

49753.38 54961.69 1.105 4.419

176.932 541.41

240.618
361.948 1107.56

46798.85 46795.01 1.000 4.000

241.638 739.41

B) Inerties fictives des portiques transversaux:

309.366
461.028 1410.75

42736.76 38816.25 0.908 3.633

306.345 937.42

373.152
477.656 1461.63

37567.11 31143.27 0.829 3.316

291.080 890.71

440.998
562.920 1722.53

32291.52 23863.02 0.739 2.956

342.421 1047.81

508.844
648.183 1983.44

26076.11 17319.76 0.664 2.657

393.761 1204.91

569.016
665.350 2035.97

18920.88 11533.08 0/610 2.438

380.842 1165.38

647.117
794.590 3241.93

11647.59 6072.31 0.521 2.085

471.032 1921.81

196

471.032 1921.81

595/237
761.739 3107.90

11217.30 1618.14 0.144 0.577

464.121 1893.61

Sens   Longitudinal
M4 Ie moyen

1.9468



Etude du contreventement 

2) Etude des voiles
2-1) Hypothèse de calcul

Les voiles présentent une rigidité faible suivant leurs épaisseurs on ne tiendra compte que de la rigidité 
suivant leur longueur.les refends sont parfaitement encastrés à la base 
2-2) Caractéristiques géométriques des voiles :

Remarque:

par  saux    transverrefends  des  inertiel'  néglige.On  
12

e.L
 =Iy   ;      

12

L.e
 =Ix   : al transversSens 

aux  longitudin  refends  des  inertiel'  négligeOn  
12

e.L
 =Ix   ;  

12

L.e
 =Iy  : allongitudin  Sens 

12

L.e
 = I                    

 :plains Refends A)

33

33

3

Remarque:
La longueur L des voiles est mesurée aux extrémités des poteaux encadrant ceux
section des poteaux. Pour éviter cette variation et assurer la continuité de ces voiles en élévation, chaque 
voile doit avoir la même longueur pour tous les niveaux; cette longueur sera mesurée au dernier niveau ou 
la section des poteaux est de (25x25). 

B) Voile avec une file d’ouverture

Ie = an*I .
60 * 2mc * ψ0 +1
11       I0 α

2-3) Inerties équivalentes des voiles

A) Définition on appelle inertie équivalant «I e » d‘un refend considéré l’inertie d’un refend linéaire plein 
fictif qui soumis au même effort horizontal uniformément réparti sur la hauteur du bâtiment présenterait à 
son sommet une flèche égale à celle du refend avec ouverture 
Avec    I e : inertie équivalant                                 

a : demi potie de l’ouverture
A1 , A2 :Aires des trumeaux (1) et (2) respectivement 
I 1 ,I2 :Inerties des trumeaux (1) et (2) respectivement
C : demi distance entre le centre de gravité des 2 éléments du refend C : demi distance entre le centre de gravité des 2 éléments du refend 
Ψ : coefficient donné par le séisme 
h : hauteur de l’étage
H : hauteur du refend
i : inertie du linteau
n : nombre d’étage
W : Coefficient de monolithisme
α: degré de concordance’ monolithisme’  α >10 alors le refend a petite ouverture
E, E : module d’élasticités des matériaux constituant le refend et le linteau respectivement 
nous avons  E = E

B) Formules  des inerties  équivalentes des voiles
♠)   an =  11+ 9      - 1      - 1       .   

20     20*n    30*n2 30*n3

.
♠)  an=1Si n ≥ 11 niveaux. Dans notre cas n=11 Alors  an =1

♠)  I = I0+2*mc

Etude du contreventement 
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Les voiles présentent une rigidité faible suivant leurs épaisseurs on ne tiendra compte que de la rigidité 
.les refends sont parfaitement encastrés à la base 

           .Ix    prendon      donc y),-(y axel' àrapport par  

  

.Iy    prendon      donc , x)-(x  axel'  àrapport  par  aux  

La longueur L des voiles est mesurée aux extrémités des poteaux encadrant ceux-ci, elle varie donc avec la 
section des poteaux. Pour éviter cette variation et assurer la continuité de ces voiles en élévation, chaque 

; cette longueur sera mesurée au dernier niveau ou 

Figure  3 : Voile avec une file d’ouverture

» d‘un refend considéré l’inertie d’un refend linéaire plein 
fictif qui soumis au même effort horizontal uniformément réparti sur la hauteur du bâtiment présenterait à 
son sommet une flèche égale à celle du refend avec ouverture 

:Aires des trumeaux (1) et (2) respectivement 
:Inerties des trumeaux (1) et (2) respectivement

: demi distance entre le centre de gravité des 2 éléments du refend 
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: demi distance entre le centre de gravité des 2 éléments du refend 

α >10 alors le refend a petite ouverture
module d’élasticités des matériaux constituant le refend et le linteau respectivement 

Si n < 11 niveaux

 11 niveaux. Dans notre cas n=11 Alors  an =1
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Etude du  contreventement 

♠)  m = 2c .
1 +  1 .
A1 A2

♠) A1 =  L1*e         et      A2=  L2*e  
♠) I1= e *L1

3 et     I2= e *L2
3

12                           12
♠) W2=   3*Ei .* I   * c   ;

(I 1+I2)* E     m     a3*h

♠)  αααα = w*H

♠) Ψ =   2 + 2-α2 * sinh α * 2       .
3        α3 coshα      α3 * coshα     

♠)  i= e * 2a3

12

C) Exemple de calcul des inerties  équivalentes des voilesC) Exemple de calcul des inerties  équivalentes des voiles
Voile VL1

2-4) Calcul  des rigidités des voiles par niveaux :
Les inerties des voiles pour un niveau sont résumées dans les tableaux qui suivent

A)Rigidités des voiles longitudinaux  

A1 =
A2 =
2.a =
2.c =
m =
I 1 =
I 2 =
I 0 =

I =
i =

W2 =
α =

Ψ0 =
Ie =

0,360  m2

0,204  m2

1,080  m
2,490  m
0,324  
0,097 m4

0,017 m4

0,115 m4

0,922 m4

0,0021 m4

0,172
14,836

0,666667
0.826

→    a =
→    c =

→ W = 
→SH(α) =
→CH(α)=

0,54 m
1,25 m

0,416
0,262
1,034

3
j

i
vx

h

E12
R

××××××××
====
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j
Niveaux Voiles L(m) e(m) hc (m)

S-S 
et

RDC

VL1 3.75

0.2 3.68
VL2 3.95
VL3 3.75
VL4 3.95

1

VL1 3.75

0.2 2.66
VL2 3.95
VL3 3.75
VL4 3.95

2 , 3 et 4

VL1 3.80

0.2 2.66
VL2 4.00
VL3 3.80
VL4 4.00

5 , 6  et 7

VL1 3.85

0.2 2.66
VL2 4.05
VL3 3.85
VL4 4.05

8 et 9

VL1 3.90

0.2 2.66
VL2 4.10
VL3 3.90
VL4 4.10

Etude du  contreventement 

α     

Exemple de calcul des inerties  équivalentes des voilesExemple de calcul des inerties  équivalentes des voiles

Les inerties des voiles pour un niveau sont résumées dans les tableaux qui suivent: 

yI

4
I y (m

4
) ∑Iy (m4) Rvx (KN/m) ∑Rvx (KN/m)

0.8789

3.812

68.070

295.241.0272 79.552
0.8789 68.070
1.0272 79.552
0.8789

3.812

180.240

781.771.0272 210.644
0.8789 180.240
1.0272 210.644
0.9145

3.962

187.546

812.581.0667 218.745
0.9145 187.546
1.0667 218.745
0.9511

4.117

195.047

844.201.1072 227.051
0.9511 195.047
1.1072 227.051
0.9887

4.275

202.746

876.621.1487 235.564
0.9887 202.746
1.1487 235.564
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Niveaux Voiles L(m) e(m) h (m) Ix (m

S-S 
et

RDC

VT1 4.05

0.2 3.68

0.826
VT2 3.70 0.589
VT3 4.05 0.826
VT4 3.70 0.589

1 

VT1 4.05

0.2 2.66

0.826
VT2 3.70 0.589
VT3 4.05 0.826
VT4 3.70 0.589

2 ,3 et 4

VT1 4.10

0.2 2.66

0.860
VT2 3.75 0.617
VT3 4.10 0.860
VT4 3.75 0.617

5 ,6 et 7

VT1 4.15

0.2 2.66

0.896
VT2 3.80 0.646

B) Rigidités des voiles transversaux: 12
vyR

×=

5 ,6 et 7
0.2 2.66

VT3 4.15 0.896
VT4 3.80 0.646

8 et 9

VT1 4.20

0.2 2.66

0.931
VT2 3.85 0.676
VT3 4.20 0.931
VT4 3.85 0.676

NIVEAUX
Sens  transversal

∑Ien M4 Ie moyen ∑Ien
9 4.275

4.0202

3.214
8 4.275 3.214
7 4.117 3.084
6 4.117 3.084
5 4.117 3.084
4 3.962 2.954
3 3.962 2.954
2 3.962 2.954

C) Résumé  des inerties fictives des voiles

2 3.962 2.954
1 3.812 2.830

RDC 3.812 2.830
S-S 3.812 2.830
∑ 44.223 33.03
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Ix (m
4
) ∑Iy (m4) Rvy (KN/ cm) ∑Rvy (KN/m)

0.826

2.830

6397.21

219.1780
0.589 4561.69
0.826 6397.21
0.589 4561.69
0.826

2.830

16939.05

580.3574
0.589 12078.82
0.826 16939.05
0.589 12078.82
0.860

2.954

17636.30

605.7865
0.617 12653.02
0.860 17636.30
0.617 12653.02
0.896 18374.57
0.646 13247.73

3
j

xi

h

IE ××

3.084 632.44600.896 18374.57
0.646 13247.73
0.931

3.214

19092.32

652.95330.676 13862.95
0.931 19092.32
0.676 13862.95

Sens  Longitudinal
Ien M4 Ie moyen
3.214

3.0029

3.214
3.084
3.084
3.084
2.954
2.954
2.954
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2.954
2.830
2.830
2.830
33.03
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3) Interprétation des résultats :
3-1) Comparaison des inerties des voiles et des portiques

Sens
Ie moyen 

des portiques

Ie moyen

des voiles

Transversal 3.2983

Longitudinal 1.9471

45%

55%

Sens transversale 

VoilesVoiles

Figure 4 : Comparaison des inerties des voiles et des portiques

a) Sens transversal
• La moyenne des inerties des portiques = 3.2983 m4
• L’inertie des voiles transversaux = 4.0202 m4
• Inertie totale (voiles +portique) = 7.3186 m4

Portiques  45.0680% .
Voiles  54.9320 %

3-2) Justification d'interaction portique-voiles

D’après l’art 3.4 du RPA 99 version 2003 :
En comparant les résultats, on voit dans les deux
portiques ;d’où le contreventement est assureconjointement
Le RPA appelé ce système de contreventement «Système
et des portiques avec justification d’interactionportiques

200

Les voiles de contreventement doivent reprendre au
Les charges horizontales sont reprisesconjointement
leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations
portiques doivent reprendre, outre lessollicitations
tranchant d'étage.

Conclusion:
Dans notre cas le les portiques reprendre plus de 25%
système de contreventement mixte assuré pardes
portiques –voiles

Etude du contreventement 

1) Comparaison des inerties des voiles et des portiques

Ie moyen

des voiles

Inertie

totale

℅Inertie

des portiques

℅Inertie

des voiles

4.0202 7.3186 45.0680 54.9320

3.0029 4.9500 39.3357 60.6643

39%

61%

Sens longitudinal

VoilesVoiles

: Comparaison des inerties des voiles et des portiques

• La moyenne des inerties des portiques = 3.2983 m4

sens l’inertie des voiles est plus grandes que celles des
conjointementpar les voiles et les portiques.

Systèmede contreventement mixte assuré par des voiles
portiques –voiles »

b) Sens longitudinal
• La moyenne des inerties des portiques = 1.9471 m4
• L’inertie des voiles = 3.0029 m4
• Inertie totale (voiles + portique) = 4.9500 m4

Portiques39.3357%
Voiles 60.6643%

plus 20% des sollicitations dues aux charges verticales.
conjointementpar les voiles et les portiques proportionnellement à

résultant de leurs interactions à tous les niveaux; Les
sollicitationsdues aux charges verticales, au moins 25% de l’effort

% des sollicitations dues aux charges verticales alors
desvoiles et des portiques avec justification ’interaction
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ANNEXE III : MODÉLISATION

ETABS

MODÉLISATION PAR



Modélisation par ETABS 

1)Rappel (terminologie) :

2)Manuel d’utilisation de L’ETABS :
Dans notre travail on a utilisé la version ETABS v 9.7.0.
Pour choisir l’application ETABS on clique sur l’icône de l’ETABS

Élément : élément
Restreints : degrés de liberté(D.D.L)
Uniformed Loads : point d’application de la charge
Define : définir
Materials : matériaux
Concrete: béton
Steel: acier
Frame section : coffrage

3) Etapes de modélisation : Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit :
1. Introduction de la géométrie du modèle.
2. Spécification des propriétés mécaniques de l’acier et du béton.
3. Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles...).
4. Définition des charges statiques (G, Q).
5 .Définition de la charge dynamique E. 
6. Introduction des combinaisons d’actions.
7. Définir l’action sismiqueAffectation des masses sismiques et inerties massiques.
8. Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragme).
9. L’analyse dynamique.
10. Visualisation des résultats.

3-1) Première étape :
La première étape consiste à spécifier la géométrie de la structure à modéliser.

A) Choix des unités
On doit choisir un système d'unités pour la saisie de données dans 
l'écran, on sélectionne KN-m comme unités de base pour les forces et déplacements :

B) Définir les propriétés mécaniques et géométriques des éléments
Définition des caractéristiques géométriques des structures 

(Builiding plan Grid and Story Data Definition)
Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne 
d’introduire 
Le nombre de lignes dans la direction X → Numberlines
Le nombre de lignes dans la direction Y → Numberlines
Nombre de travées dans le sens de Y → Number of  bays
Longueur de travée dans le sens de X entre axes → spacing
Hauteur d’étage→ story height ;
Le nombre d’étage→Numder of stories ;
La hauteur d’étage courant→ typical story hight ;
La hauteur d’étage en bas →bottom story hight. 

Modélisation par ETABS 
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Dans notre travail on a utilisé la version ETABS v 9.7.0.
Pour choisir l’application ETABS on clique sur l’icône de l’ETABS

Loads : charge
Grid line : ligne de grille
Joints : noeuds
Frame : portique (cadre)
Shell : voile
Column : poteau
Beam: poutre

Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit :

. Spécification des propriétés mécaniques de l’acier et du béton.

. Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles...).

Affectation des masses sismiques et inerties massiques.
. Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragme).

La première étape consiste à spécifier la géométrie de la structure à modéliser.

On doit choisir un système d'unités pour la saisie de données dans ETABS. Au bas de
comme unités de base pour les forces et déplacements :

203

B) Définir les propriétés mécaniques et géométriques des éléments:
Définition des caractéristiques géométriques des structures 

Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne File →New model, cette option permet 

linesin X direction ;
linesin Y direction ;
baysalong Y ;

spacingin X direction ;
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•Modification de la géométrie de base
· Pour modifié les longueurs de trames et des hauteurs d’étage

On clique sur le bouton droit de la souris. Puis on introduit les distances cumulées puis on clique sur ok

204

Modélisation par ETABS 

· Pour modifié les longueurs de trames et des hauteurs d’étage:
On clique sur le bouton droit de la souris. Puis on introduit les distances cumulées puis on clique sur ok



Modélisation par ETABS 

· Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis 

�Vérification des dimensions: cliquer sur cette l’icône
ou bien View→ set building view options 

4.2) Deuxième  étape :
La deuxième étape consiste à la définition des propriétés mécaniques des matériaux en 
l’occurrence, l’acier et le béton. 
Define→Material proprietes (ou bienOn clique sur             )

→on sélectionne le matériau CONC
→Modify /Show Material, et on apporte les modifications inscrites dans la figure

Modélisation par ETABS 
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Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis Edit Story Data.

: cliquer sur cette l’icône

205205

La deuxième étape consiste à la définition des propriétés mécaniques des matériaux en 

On clique sur             )

et on apporte les modifications inscrites dans la figure
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4.3) Troisième étape :
La troisième étape consiste à l’affection des propriétés géométriques des éléments (Poutre, Poteaux, Console, voile...).
•Définition des différents éléments 
Les  éléments barres  
Nous choisissons le menu Define→ Frame sections. Ou bien on clique sur l’icône
Icône properties → on sélection tout →delete property
Icôneclick to → On clique surAdd Rectangular «ajout de sections

206
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La troisième étape consiste à l’affection des propriétés géométriques des éléments (Poutre, Poteaux, Console, voile...).

. Ou bien on clique sur l’icône

ajout de sections»
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A) Les poteaux On clique sur Reinforcement →  une fenetre

B) Les poutres On clique sur Reinforcement →  une fenetre

C)les poutrelles  On clique sur l’côneclick to → On clique sur

Modélisation par ETABS 
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fenetrerienforcement s’ouvre →coucher column

fenetrerienforcement s’ouvre →coucher Beam

207207

On clique surAdd Tee «ajout de sections »
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Les éléments plaques
A)Voiles On choisit le menu Define→ wall
Icône properties → on sélection tout →delete
Icôneclick to → On clique surAdd Rectangular
on clique sur Add new wall et on spécifie le nom et l’épaisseur

B) Dalles pleines: Define → wall/ slab/ decksections,
→on clique sur Add new wall et on spécifie le nom         

208

C) Console: Define → wall/ slab/ decksections, 
→on clique sur Add new slabet on spécifie le nom  

Modélisation par ETABS 

wall/slab, ou bien on clique sur l’icône       (       )
deleteproperty

Rectangular « ajout de sections »
et on spécifie le nom et l’épaisseur.

sections,ou bien on clique sur
et on spécifie le nom         

208

sections, ou on clique sur(       )
et on spécifie le nom  
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B)Affectation des sections aux différents éléments des portiques 
�Pour les poteaux:
il faut se mettre sur la vue en élévation dans la barre d’outils cliquer sur
Draw→ draw line objects → Create lines in region or at clicks ( plan , 
il s’affiche une fenêtre  proprieties of objectnone choisir le nom de la section ex
fenêtre d’ETABS one storycliquer sur les points de poteau pour les dessiner             

�Pour les poutres: 
Il faut se mettre sur la vue en plan et introduire:dans la barre d’outils cliquer sur                                 
Draw →draw line objects →create lines in region or at clicks ( plan , 
il s’affiche une fenêtre proprieties of objectnone choisir le nom de la section ex
d’ETABS changer one storypar similar stories cliquer sur les points des poutres pour les dessiner 

�Pour les voiles: 
Dans la barre d’outils cliquer sur
Draw →draw Area objects →create walls in region or at clicks ( plan )
ou bien on clique  sur l’icône (          ou bien     ) mais  il faut se   mettre en élévation      ou bien on clique  sur l’icône (          ou bien     ) mais  il faut se   mettre en élévation      

�Pour dessiner un voile par précision de sa longueur:
Draw →draw Area objects →Draw walls 
(plan) il s’affiche une fenêtre → Proprieties Of Object none

→ Drawing Control Fixed Longth
�Pour dessiner un Linteau 
Il faut se  mettre en élévation et puis sur la 1er ligne au niveau 
Edit Renference Planes →Add→ saisir les hauteurs cumulées  des ouvertures 
dessiner les différentes poutres ajoutées  → sélectionner les poutres et les trumeaux 
→Edit →Mesh Selected Areas  →Ok 
→supprimer  les poutres dessinées 
→cliquer  sur l’icône (        ou bien        ) →sélectionner les linteaux pour les affecter leurs  propriétés  «

�Les dalles pleines: Il faut se  mettre en plans :
Draw → Draw Area Objects → Draw Rectangular Areas

ou bien→Create Areas At Clicks. 
ou bien→ Draw Area  ( plan, elev, 3D )

Il s’affiche une fenêtre → Proprieties Of Object none choisir le nom de la section

�Console : Dans la barre d’outils cliquer sur
Draw → Draw Area Objects → Draw Rectangular Areas

ou bien→Create Areas At Clicks. 
ou bien→ Draw Area  ( plan , elev

Il s’affiche une fenêtre → Proprieties Of Object none choisir le nom de la section

Remarque : Au dessous de la fenêtre d’ETABS changer one story
pour le dessiner le voile
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B)Affectation des sections aux différents éléments des portiques 

il faut se mettre sur la vue en élévation dans la barre d’outils cliquer sur
 Create lines in region or at clicks ( plan , elev , 3D ), ou bien on clique sur

none choisir le nom de la section ex:pot40x45 au dessous de la 
cliquer sur les points de poteau pour les dessiner             

:dans la barre d’outils cliquer sur                                 
create lines in region or at clicks ( plan , elev , 3D ), ou bien on clique sur

none choisir le nom de la section ex:PP au dessous de la fenêtre 
cliquer sur les points des poutres pour les dessiner 

create walls in region or at clicks ( plan ),
ou bien on clique  sur l’icône (          ou bien     ) mais  il faut se   mettre en élévation      ou bien on clique  sur l’icône (          ou bien     ) mais  il faut se   mettre en élévation      

nonechoisir le nom de la section :voile 
Longth « l » on donne sa longueur 

ligne au niveau z = 0avec le bouton droit de la sourie on choisir  
saisir les hauteurs cumulées  des ouvertures →Ok

sélectionner les poutres et les trumeaux 

sélectionner les linteaux pour les affecter leurs  propriétés  «voile »
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 Draw Rectangular Areas

, 3D )
none choisir le nom de la sectiondallepleine

 Draw Rectangular Areas
. 

elev, 3D )
none choisir le nom de la sectionConsole

one storypar similar stories cliquer sur chaque travée  
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4-4) Quatrième étape: charges statiques ( G et Q)
Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges appliquées à la structure modélisée.
Définition des charges statiques (G et Q):

La structure est soumise a des charges permanentes 
définir on clique sur :Define →     Static Load

Charges permanentes :
Load Name (Nom de la charge):   
Type :    DEAD (permanente)
Self weight multiplier (Coéfficient

Surcharges d’exploitation
Load Name(Nom de la charge): 
Type : LIVE (exploitation).
Self weight multiplier (Coefficient interne poids propre) : 

B) Affectation des charges
l’affectation des charges se fais par trois  méthodes soit on charge les planchers ou bien les poutrelles ou 
bien le portiques ( poutres et poteaux ) 
Tableau récapitulation des charges permanentes et d’exploitation (chapitre I)

Charges permanentes
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Charger  les dalles pleines:
L’ETABS nous permet de spécifier les charges surfaciques sur les éléments bidimensionnels. Le 
programme fourni pour cette charge d’être uniformément répartie par m
Dans notre modélisation ces charges surfaciques on les introduit pour les dalles pleines, et pour se faire:
On sélectionne les  dalles :
Assing→  Shelle/ Area Loads→ Uniform .  Ou bien

Attention : pour les charges permanentes des dalles pleines, il faut enlever le poids propre de la dalle de
compression  comme suite 

Charges permanentes
G Console   = 5 .51 KN/m2

G Dalle pleine    = 6.35 KN/m2

G Plancher   = 5.45 KN/m2

G Terrasse = 6.35 KN/m2

Modélisation par ETABS 

: charges statiques ( G et Q)
Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges appliquées à la structure modélisée.

La structure est soumise a des charges permanentes (G), et a des surcharges d’exploitation Q, pour les   
Load Cases.

(Nom de la charge):   G 

Coéfficientinterne poids propre) : 1

(Nom de la charge): Q

(Coefficient interne poids propre) : 0

l’affectation des charges se fais par trois  méthodes soit on charge les planchers ou bien les poutrelles ou 

Tableau récapitulation des charges permanentes et d’exploitation (chapitre I)

Charges d’exploitation

L’ETABS nous permet de spécifier les charges surfaciques sur les éléments bidimensionnels. Le 
programme fourni pour cette charge d’être uniformément répartie par m2 selon les axes locaux ou globaux.
Dans notre modélisation ces charges surfaciques on les introduit pour les dalles pleines, et pour se faire:

.  Ou bienon clique sur l’icône  (        )              

pour les charges permanentes des dalles pleines, il faut enlever le poids propre de la dalle de

Charges d’exploitation
Q Etage de service   = 2.5 KN/m2

Q Etage courant    = 1.5 KN/m2

Q Sous sol   = 4 KN/m2

Q Terrasse =  1 KN/m2

Q Console   = 3.5 KN/m2
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G Dalle de compression=ρbéton* epdalle.= 25 *0.05=1.25 KN/ml
G Plancher = (G Plancher Corps Creux - G Dalle de compression 

●Charges permanentes   G Terrasse = (G Terrasse - G 
G console = (G console - G Dalle de compression 

Q Etage de service   = 2.5 KN/ml
Q Etage courant    = 1.5 KN/ml

● Charges d’exploitation Q Sous sol   = 4 KN/ml
Q Terrasse =  1 KN/ml

Charger  les poutrelles
Gpotrelle =ρbéton* Spoutrelle= 25 * ((0.16 *0.12) + (0
GPlancher= G plancher Corps Creux - G poutrelle = 6.35  -
●Charges permanentes       Gterrasse= G terrasse - G poutrelles 

G console = (G console - G 
Q Etage de service   = 2.5*0.65=  KN/ml 
Q = 1.5*0.65=  KN/mlQ Etage courant    = 1.5*0.65=  KN/ml

●Charges d’exploitation     Q Sous sol   = 4 *0.65=  KN/ml    
Q Terrasse =  1 *0.65=  1

Charger le portique ( poutres et poteaux ) 
Poutres principales     PP1-2 Gpp1-2 =  G*L1-2

Qpp1-2 = Q*L1-2 

PP2-3 Gpp2-3 =  G*(L2-

Qpp2-3 =  Q*(L2

PP3-4 Gpp3-4 =  G*L3

Qpp3-4 =  Q*L 3

Poutres SecandairesPSa-b Gppa-b =  G*0.65 /2
Qppa-b =  Q*0.65  /2

PSb-c Gppb-c =  G*0.65 
Qppb-c =  Q*0.65  

PSa-b = PSe-f (poutres de rives) 
PSb-c = PSc-d = PSd-e (poutres intermédiaires)

Pour affectation des charges :
Je sélectionne les poutres secondaires  de rive clique sur l’icône             ou bien
→Aissing→Frame line /load →distribution →uniform load →Aissing→Frame line /load →distribution →uniform load 
Dans la case Load Case Nameon spécifie le type de chargement (
introduit dans la case Load.

pour les poutres secondaires  intermédiaires même chose procédure que celles de rives 

4-5) Cinquième étape: Définition de  la charge dynamique (E)
Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse conçu par le CGS.
Ce spectre est une courbe de réponse maximal d’accélérations (Sa/g) pour un système à un degré de liberté 
soumis à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes propres T.

Données à introduire dans le logiciel :
Zone :    IIa (Zone a sismicité moyenne, voir Annexe 1du 
Groupe d’usage:    2  (bâtiments courants, voir chapitre 
Coeff comportement: Système de contreventement mixte assuré par des voiles et des        

portiques avec justification d’interaction portiques 
Remplissage:   Dense   (Cloisons en maçonnerie)
Site : S3    (Voir rapport de sol Chapitre 1)
Facteur de qualité (Q): Q=1+q →Q=1.10
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1.25 KN/ml
Dalle de compression ) * 1 m = 6.35  - 1.25 =5.1 KN/ml
Dalle de compression ) * 1 m =  6.35  - 1.25 =5.1 KN/ml

Dalle de compression ) * 1 m = 5.51  - 1.25 =4.26 KN/ml
= 2.5 KN/ml

= 1.5 KN/ml

.12) + (0.05*0.65))=1.30 KN/ml
1.30 = 5.05KN/ml

poutrelles =  6.35  -1.30  = 5.05KN/ml
G Poutrelle ) * 1 m = 5.51  - 1.25 = 4.26 KN/ml

= 2.5*0.65=  KN/ml 
= 1.5*0.65=  KN/ml= 1.5*0.65=  KN/ml

= 4 *0.65=  KN/ml    
=  1 *0.65=  1

/2

2 /2

-3 + L3-4) /2

2-3 + L3-4) /2

3-4 /2

3-4 /2

=  G*0.65 /2
=  Q*0.65  /2
=  G*0.65 
=  Q*0.65  

(poutres de rives) 
(poutres intermédiaires)

Je sélectionne les poutres secondaires  de rive clique sur l’icône             ou bien
uniform load 

211211

uniform load 
on spécifie le type de chargement (G ou Q), ensuite le chargement linéaire est 

pour les poutres secondaires  intermédiaires même chose procédure que celles de rives 

: Définition de  la charge dynamique (E)
Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse conçu par le CGS.
Ce spectre est une courbe de réponse maximal d’accélérations (Sa/g) pour un système à un degré de liberté 
soumis à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes propres T.

du RPA 2003)  
(bâtiments courants, voir chapitre 3.2 du RPA 2003)

: Système de contreventement mixte assuré par des voiles et des        
portiques avec justification d’interaction portiques -voiles
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-On ouvre le logiciel en cliquant sur l’icone         .
Après avoir  introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur l’onglet 
enregestre.

Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS
Define   → Response Spectrum Functions    →
file” →→→→ à Function damping ratio la valeur0.1  

212
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ouvre le logiciel en cliquant sur l’icone         .
Après avoir  introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur l’onglet Text puis on 

ETABS on clique sur : 
 Response Spectrum Functions    →  choose function type to add  “Spectrum frome

0.1  le RPA
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•Charge sismique : 
Le spectre étant introduit, nous allons passer à la prochaine étape qui consiste à la définition du chargement E 
(séisme), pour cela on clique sur :
Define→Reponses spectrum cases →Add New Spectrum , ou bien on clique sur l’icone

Ce cas de charges permet de prendre en compte la réponse modale de la structure sous un spectre de 
réponse appliqué à la base. Elle est basée sur la méthode de superposition modale.
Dans la partie Input réponse spectral, nous allons Introduire le spectre à prendre en compte dans les deux 
directions principales (U1 et U2).
Dans la case Load Case Name on spécifie le type de chargement (
introduit dans la case Load.

4.6)- Seizième étape :Introduction des combinaisons d’actions 
Cette étape consiste à spécifier les combinaisons des charges.
on clique sur :Define→ Load combinationsou bien cliquer sue l’icône
Dans la boite de dialogue qui apparait après avoir cliqué sur
Nom de la combinaison et les charges vecleurs coefficients, par exemple pour l’ELU (1.35G+1.5Q) :Nom de la combinaison et les charges vecleurs coefficients, par exemple pour l’ELU (1.35G+1.5Q) :
Choisir G dans la Case Nameet introduire 1.35 dans Scale
Choisir Q dans la Case Nameet introduire 1.5 dans Scale
Valider avec OK et on revient vers la
Pour définir une autre combinaison on refait le même travail.
Pour modifier le coefficient d’une charge on procède avec 
Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des sollicitations et déformations sont :
•Combinaisons aux états limites :

ELU : 1.35G+1.5Q.
ELS : G+Q.

•Combinaisons accidentelles du RPA :
GQE : G+Q±E.
08GE :0.8G±E.
GQ1.2E: G+Q±1.2E

4-7)- Septième étape : Définir l’action sismique :
La masse sismique c’est une masse vibrante qui est excite par le séisme: Elle nous permit l’étude dynamique 
d’une manière automatique. dont cette masse égale
Wplancher =Gplancher+ β Qplancher

β: Coefficient de pondération, d’après le RPA → β=0.2
L’instruction à suivre: 
Define→ masse sourceou bien on clique sur cette icône 
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Le spectre étant introduit, nous allons passer à la prochaine étape qui consiste à la définition du chargement E 

New Spectrum , ou bien on clique sur l’icone

Ce cas de charges permet de prendre en compte la réponse modale de la structure sous un spectre de 
réponse appliqué à la base. Elle est basée sur la méthode de superposition modale.
Dans la partie Input réponse spectral, nous allons Introduire le spectre à prendre en compte dans les deux 

on spécifie le type de chargement (G ou Q), ensuite le chargement linéaire est 

Introduction des combinaisons d’actions 
Cette étape consiste à spécifier les combinaisons des charges.

ou bien cliquer sue l’icône
Dans la boite de dialogue qui apparait après avoir cliqué sur→ Add New Combo, on aura à introduire le

leurs coefficients, par exemple pour l’ELU (1.35G+1.5Q) :leurs coefficients, par exemple pour l’ELU (1.35G+1.5Q) :
ScaleFactor et cliquer sur Add

ScaleFactor et Cliquer sur Add

Pour définir une autre combinaison on refait le même travail.
Pour modifier le coefficient d’une charge on procède avec Modify
Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des sollicitations et déformations sont :

213213

La masse sismique c’est une masse vibrante qui est excite par le séisme: Elle nous permit l’étude dynamique 

ou bien on clique sur cette icône 
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4-8)- Huitième étape :
Cette étape consiste à spécifier les conditions aux limites pour les structures à modéliser.

�Appuis :
Les supports peuvent être spécifiés comme articulés, encastrés, ou comme encastrés avec certaines 

relaxations. La liaison entre les deux éléments (fondation et poteau) dont le nœud est un encastrement, pour 
définir ça dans le modèle de l’ETABS on :
→Sélectionne les nœuds à la base.

Assing→ joint/ point → restraints. Ou bien cliquer sur l’icône suivante 
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Les diaphragmes :
Les planchers sont supposés infiniment rigide pour cela on définie  le diaphragme pour chaque plancher
On clique sur cette icône           ou bien ou proccede

Assing→ joint/ point → Diaphragme → Add
Après avoir introduit le nom du diaphragme dans la case 
On refait la même opération pour tous les autres planchers

Modélisation par ETABS 

Cette étape consiste à spécifier les conditions aux limites pour les structures à modéliser.

Les supports peuvent être spécifiés comme articulés, encastrés, ou comme encastrés avec certaines 
relaxations. La liaison entre les deux éléments (fondation et poteau) dont le nœud est un encastrement, pour 

. Ou bien cliquer sur l’icône suivante 

Les planchers sont supposés infiniment rigide pour cela on définie  le diaphragme pour chaque plancher:
proccedecomme suite 

Add New Diaphragm.
Après avoir introduit le nom du diaphragme dans la case Diaphragm on clique surOK pour valider.
On refait la même opération pour tous les autres planchers
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4-9) Neuvième étape : l’analyse dynamique
Cette étape consiste à lancer l’analyse dynamique, mais il y’a lieu de spécifier le nombre de mode à utiliser dans

le calcul de sorte à  avoir une participation massique supérieure à 90% selon RPA 2003.
Nombre de modes: Analyze→ set Analysis options. 
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Cette étape consiste à lancer l’analyse dynamique, mais il y’a lieu de spécifier le nombre de mode à utiliser dans
le calcul de sorte à  avoir une participation massique supérieure à 90% selon RPA 2003.
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L’analyse : 
ANALYSE DYNAMIQUE

L’analyse dynamique disponible dans L’ETABS comporte l’analyse modale, l’analyse spectrale et 
l’analyse temporelle.
ANALYSE MODALE :

L’analyse modale permet de déterminer les modes et fréquences propres des structures.

Puisqu’il n’existe aucune force extérieure, les fréquences naturelles et les modes propres sont directement 
en fonction de la rigidité et de la distribution des masses de la structure. Par conséquent, le résultat du 
calcul des fréquences et des modes propres peut varier considérablement en fonction de la modélisation.

ANALYSE SPECTRALE :
L’analyse spectrale permet de calculer la réponse sismique d’une structure en utilisant un spectre de 

réponse. Les réponses modales sont combinées en utilisant la méthode de la combinaison quadratique 
complète CQC (Complète QuadraticCombination
être combinés avec les résultats de l’analyse statique pour le dimensionnement de la structure.    

Pour prendre en compte la réversibilité des charges sismiques, les combinaisons de charges peuvent 
être crées en incluant les contributions du calcul sismique avec le signe être crées en incluant les contributions du calcul sismique avec le signe 

ANALYSE DYNAMIQUE TEMPORELLE :
Pour des cas d’analyse où une étude dynamique temporelle déterministe est exigée, ETABS offre la 

possibilité de calcul de la réponse d’une structure sous l’effet d’un chargement dynamique quelconque 
appliqué au nœud ou d’un mouvement du sol (à la base).
Le calcul est basé sur la méthode de la superposition modale, qui donne la réponse de la structure.

La procédure consiste d’abord à calculer les modes et fréquences propres du système pour calculer la 
matrice de masse généralisée et le vecteur de chargement généralisé qui serviront par la suite pour le 
découplage des équations différentielles du mouvement. La réponse modale au chargement imposé est 
calculée par la méthode d’intégration numérique en utilisant l’algorithme de Wilson avec un pas de 
temps constant choisi par l’utilisateur de l’ordre de 0.1T (T étant la période du mode le plus élevé à 
inclure dans la réponse). 
Enfin la réponse est exprimée en fonction des coordonnées géométriques, des efforts dans les éléments et 
des réactions d’appuis.
Exécution: Analyze→RunAnalysis , ou bien on clique sur  le bouton 

4-9) Dixième étape :

A)Visualisation des diffrents résultats:
Déformations :  
Display→ Show Deformed Shape
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Les déformations sous n’importe quel cas de charge peuvent être tracées et les valeurs des déformations 
aux niveaux des nœuds peuvent être affichées ou imprimées.

Visualisation des réactions: 
Display→ Show Member Forces/Stress Diagram→
Ou bien on clique sur l’icone suivante 
Déformée de la structure : 
on clique sur cette icône               ou bien on suit les instructions suivantes

Display   →→→→Show Deformed Shapet on sélectionne une combinaison d’actions.

Diagramme des efforts internes :
Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique et on sélectionne dans le 
menu Display →→→→Show MemberForces/Stresses 
on clique sur cette icône  

Modélisation par ETABS 

L’analyse dynamique disponible dans L’ETABS comporte l’analyse modale, l’analyse spectrale et 

L’analyse modale permet de déterminer les modes et fréquences propres des structures.

Puisqu’il n’existe aucune force extérieure, les fréquences naturelles et les modes propres sont directement 
en fonction de la rigidité et de la distribution des masses de la structure. Par conséquent, le résultat du 
calcul des fréquences et des modes propres peut varier considérablement en fonction de la modélisation.

L’analyse spectrale permet de calculer la réponse sismique d’une structure en utilisant un spectre de 
réponse. Les réponses modales sont combinées en utilisant la méthode de la combinaison quadratique 

Combination) ou SRSS. Les résultats de l’analyse spectrale peuvent 
être combinés avec les résultats de l’analyse statique pour le dimensionnement de la structure.    

Pour prendre en compte la réversibilité des charges sismiques, les combinaisons de charges peuvent 
être crées en incluant les contributions du calcul sismique avec le signe -/+.être crées en incluant les contributions du calcul sismique avec le signe -/+.

Pour des cas d’analyse où une étude dynamique temporelle déterministe est exigée, ETABS offre la 
possibilité de calcul de la réponse d’une structure sous l’effet d’un chargement dynamique quelconque 
appliqué au nœud ou d’un mouvement du sol (à la base).
Le calcul est basé sur la méthode de la superposition modale, qui donne la réponse de la structure.

La procédure consiste d’abord à calculer les modes et fréquences propres du système pour calculer la 
matrice de masse généralisée et le vecteur de chargement généralisé qui serviront par la suite pour le 
découplage des équations différentielles du mouvement. La réponse modale au chargement imposé est 
calculée par la méthode d’intégration numérique en utilisant l’algorithme de Wilson avec un pas de 
temps constant choisi par l’utilisateur de l’ordre de 0.1T (T étant la période du mode le plus élevé à 

Enfin la réponse est exprimée en fonction des coordonnées géométriques, des efforts dans les éléments et 

ou bien on clique sur  le bouton F5, ou bien on clique sur l’icone 

Les déformations sous n’importe quel cas de charge peuvent être tracées et les valeurs des déformations 
aux niveaux des nœuds peuvent être affichées ou imprimées.

/Stress Diagram→ Support/ Springs Reaction.

on clique sur cette icône               ou bien on suit les instructions suivantes

et on sélectionne une combinaison d’actions.

Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique et on sélectionne dans le 
Forces/Stresses Diagram →Frame /Pier/Spandrel Forces, ou bien 
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�Efforts internes  et les moments dans les éléments barres

� Les poutres :
Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres  par
Select →→→→ By Frame Sectionon sélectionne les poutres Ok 
En suite on clique sur : Display   →→→→ Show Tables
Dans ElementOutput on sélectionne« Frame Forces» (
On clique sur Select Case/combpour choisir la combinaison d’actions puis on clique sur 

�Les poteaux :
Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces derniers et on suit les mêmes 
étapes que pour les poutres.

�Les contraintes dans  les voiles :
Pour extraire les contraintesdans les voiles, Dans Area Output
Stresses »et on sélectionne une combinaison d’actions.

�Déplacements:
pour extraire les déplacements  sous formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher 
puis  sur Display →→→→Show Table→Displacements→Displacements
Diaphragm CM Displacement.
Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur 
la colonneUx correspond au sens xx,etUy au sens yy.

�Effort tranchant 

�A  la base :
Pour extraire les efforts à la base (fondations) on clique  sur
Display →→→→Show Table →→→→Modul Information →→→→ Building 
On cocheReponse Spectrum Base Reactions
Ensuite dans «Select Cases/comb »on choisit « Ex et Ey
On sélection dans les résultats All F 1 correspend au Vx  dynamique

�Aux différents niveaux :
Pour extraire l’effort tranchant de chaque niveau, on Select 
DansDisplay →→→→Show Table→ Building Output →→→→ Story 
Ex et Ey.
Vx les efforts tranchants suivant l’axe xx et  Vy les efforts tranchants suivant l’axe 

�Le poids total de la structure Wt :
Select →All
Display →show table
Model  Definition  → Building Data → Masse Data→Table

�Le poids de chaque étage  de la structure ‘P’ :
Display →show table→→→→Building Output →→→→ on cocheStory Shears 
combos  la combinaison‘Poids = G+0.2Q’→→→→Ok
Remarque : les valeurs de P sont des valeurs cumulées 

Les centres de masse et les centres de rigidité pour les différents  étages
Display → Show Table →Building Output → on coche

Visualisation des modes de vibration: 
Display→  Show Mode Shepe. Ou bien on clique sur 
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Efforts internes  et les moments dans les éléments barres :

Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres  par:
Ok 

» (Efforts dans les barres).
pour choisir la combinaison d’actions puis on clique sur Ok.

Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces derniers et on suit les mêmes 

Area Output on clique sur «Area forces and 

pour extraire les déplacements  sous formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher Select →→→→All , et 
DisplacementsData puis on coche

Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur Excel .

Pour extraire les efforts à la base (fondations) on clique  sur
Building Modul Information

Ex et Ey ».→→→→Ok
x  dynamique et All F2 correspend au Vy dynamique

Select →→→→ By Frame Sectionon sélectionne All
Story Shearset on selectionne les combinaisons 

les efforts tranchants suivant l’axe yy
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→Table : Diaphragme Masse Data → Ok

Story Shears on sélectionne dansSelect Cases / 

Les centres de masse et les centres de rigidité pour les différents  étages:
cocheCenter Mass Rigidity».→→→→Ok
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La flèche
Display→Show Member Forces /StrassDiagram 
Sélectionner dansLoad la combinaisonELS →→→→
Sélectionner la plus grande travéedans le sens considéré avec le bouton   
Show  Max →→→→ on selectionne dansUnit :  KN- cm 
Et puis on tire  la valeur de la flèche  Defletion

Les déformée des modes propres peuvent être illustrées et animées pour une meilleure appréciation et 
contrôle des modes des structures en espace.

B) Extraction des résultats d’analyse
Les déplacements: Display→ Show Tables. 

Remarques:
-Frame Forces pour avoir les efforts internes des poteaux et des poutres
-pour mieux exploiter les résultats du tableau affiché, on va l’exporter vers Excel
Edit → Copy Entire Table ;

Après on va le copier sur la feuille d’Excel.
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Diagram →→→→ Frame /Pier / spandrel Forces 
Cocher  sur  Moment 3-3 →→→→ cocher  Scale Factor →→→→Ok

dans le sens considéré avec le bouton   droit de la saurie → on  coche
cm →→→→ cocher surRelative To Story Minimun

Les déformée des modes propres peuvent être illustrées et animées pour une meilleure appréciation et 

pour avoir les efforts internes des poteaux et des poutres
pour mieux exploiter les résultats du tableau affiché, on va l’exporter vers Excel: 
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Les efforts de traction et de compressionsont donnés par la colonne
« V2 » et « V3 ».

On utilise l’option «Trier et Filtrer » pour avoir les valeurs négatives qui correspondent à la 
compression et les valeurs positives qui correspondent à la traction.

Les contraintes :Display→ Show Tables. 

S22 et S11: contraintes normales ; S12: contraintes de cisaillement
Pour les contraintes normales les valeurs positives correspondent à des tractions et négatives à des 
compressions.
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sont donnés par la colonne« P », et l’effort tranchant par 

» pour avoir les valeurs négatives qui correspondent à la 
compression et les valeurs positives qui correspondent à la traction.
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: contraintes de cisaillement
Pour les contraintes normales les valeurs positives correspondent à des tractions et négatives à des 
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L’ETABS nous permet d’avoir le fichier résultatsous
Analyze→ Set Anlysis Options

Après avoir lancé l’analyse on peut avoir les résultats
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sousforme de tableau :

:
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Exporter ce fichier résultat  vers l’Excel :

Comme on peut le remarquer, le logiciel ETABS 9.7.0 facilite considérablement l’exploitation  des 
résultats, en offrant la possibilité de visualiser et d’interpréter : la déformée du système, les diagrammes des 
efforts et courbes développées, les champs de contraintes, les modes propres de vibration, le centre de masse 
et le centre de rigidité, les déplacements inter-étages, la résultante des forces pour des éléments spécifiés, etc.
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Comme on peut le remarquer, le logiciel ETABS 9.7.0 facilite considérablement l’exploitation  des 
résultats, en offrant la possibilité de visualiser et d’interpréter : la déformée du système, les diagrammes des 
efforts et courbes développées, les champs de contraintes, les modes propres de vibration, le centre de masse 

étages, la résultante des forces pour des éléments spécifiés, etc.
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