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Le Génie Civil est l’ensemble des techniques concernant tous les types de constructions. 

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

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

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

protection de l’environnement. 

 

L’analyse approfondie des ouvrages touchés par le séisme nous renvois souvent aux 

mêmes causes, dont les principales sont dues à de mauvaises dispositions constructives ou des 

malfaçons d’exécutions généralement criardes. 

Pour cela nous ne devons pas appliquer uniquement les règlements, mais nous devons 

impérativement comprendre les facteurs déterminant le comportement dynamique de la 

structure afin de mieux prévoir sa réponse sismique. 

 

Les différentes études et règlements préconisent divers systèmes de contreventement 

visant à minimiser les déplacements et à limiter les risques de torsion tout en assurant une 

bonne dissipation des efforts. 

 

Les ingénieurs disposent actuellement de divers outils informatiques et de logiciels de 

calculs rapides et précis permettant la maîtrise de la technique des éléments finis adoptée au 

Génie Civil, ainsi que le calcul de diverses structures en un moindre temps. 

 

Dans notre projet d’étude  d’un bâtiment  R+9 à contreventement mixte, en plus du 

calcul statique qui fait l’objet des trois premiers chapitres, la structure est soumise  au 

spectre de calcul du règlement parasismique Algérien RPA99/version 2003, et sa réponse est 

calculée en utilisant  le logiciel  ETABS  V 9.6. 
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  I-1) Introduction :  

Dans le cadre de ce projet de fin d’étude, nous avons procédé au calcul d’un bâtiment comportant 
un RDC et 09 étages à usage d’habitation(R+9), dont le système de contreventement mixte est 
assuré par des voiles et des portiques. 

Dans cette étude, on a utilisé le logiciel de calcul par éléments finis ETABS particulièrement 
efficace dans la modélisation des bâtiments à plusieurs étages. Ce logiciel nous a permit la 
détermination des caractéristiques dynamiques de la structure, le calcul des efforts internes qui 
sollicitent chaque élément de la structure. Les efforts engendrés dans le bâtiment, sont ensuite 
utilisés pour ferrailler les éléments résistants suivant les combinaisons et les dispositions 
constructives exigées par la réglementation algérienne dans le domaine du bâtiment à savoir les 
Règles Parasismiques Algériennes "RPA99/Version 2003" et les règlements du béton aux états 
limites BAEL 91modifiée 99. 

I-1-1) Présentation de l’ouvrage : 

   Le projet consiste en l’étude et calcul des éléments résistants d’une tour R+9 à usage 
commercial et habitation à ossature mixte, ce bâtiment classé comme ouvrage d’importance 
moyenne  (groupe d’usage 2) sera  implanté  à la wilaya de TIZI OUZOU, qui est selon le RPA99 
modifié en 2003  une zone de moyenne sismicité (zone IIa). 

       C’est une tour qui comporte :  
- 01 RDC à usage d’habitation.  
- 09 étages courants à usage d’habitation. 
- 01 cage d’escaliers.  
- 01 cage d’ascenseur. 
 
I-1-2) Les caractéristiques géométriques de l’ouvrage : 

� Dimension en élévation : 
 
Longueur totale de la tour……………….. L   = 25,50 m 
Largeur totale de la tour………………….  l    = 24,10 m  
Hauteur du rez-de-chaussée………………Hrdc = 3,06  m 
Hauteur d’étage courant …………………Hc   = 3,06  m 
Hauteur totale  …………………………. Ht    = 34,81 m 
Acrotère ….............................................Ha    = 0,70  m 

 
I-1-3)  Eléments de l’ouvrage  

A - Ossature : 

Le contreventement de l’ouvrage est assuré par deux types de contreventement : 

• Contreventement par portique : c’est une ossature constituée de poteaux et poutres capable 
de reprendre la totalité des sollicitations dues aux charges verticales, et au moins 25 % de 
l’effort tranchant d’étage. 
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• Contreventement par voile : composé par des éléments verticaux en béton armé, disposés 
dans les deux sens, assurant la stabilité sous l’action des charges horizontales et reprendre une 
partie des charges verticales (au plus 20%) et les transmettre aux fondations.    

 
B - Planchers :  

        Les planchers seront constitués de corps creux et d’une dalle de compression reposant sur des 
poutrelles  préfabriquées, qui ont pour fonctions : 

• supporter et transmettre les charges et surcharges aux éléments porteurs de la structure. 
•  isolation thermique et acoustique entre les différents niveaux.  

         Le plancher terrasse est inaccessible comportant un système complexe d’étanchéité et une 
pente de (1%) pour faciliter l’écoulement des eaux pluviales. 

C- Maçonnerie : 

- Les façades seront réalisées en double cloison de briques creuses  de 10 cm d’épaisseur avec 
une lame d’air de 10 cm, pour tous les étages. 

-   Les murs intérieurs seront réalisés en simple cloison de briques creuses de 10 cm d’épaisseur. 

 

                                                                     
                       
                     1,5    10          10             10    1,5 
                                                                                                         
 
 
D- Revêtements : 
 

Les revêtements seront comme suit :  

� Enduits en ciment de 1.5 cm d’épaisseur pour les murs extérieurs. 
� Enduits en ciment de 1.5 cm d’épaisseur pour tous les murs intérieurs et plafonds pour les 

cuisines, les SDB, WC et les balcons.   
� Enduits en plâtre de 2 cm d’épaisseur pour tous les murs intérieurs et plafonds des 

chambres, des séjours et les couloirs intérieurs. 
� Carrelage pour les planchers courants, les balcons et les escaliers. 
� Céramique pour les sanitaires et une partie de la cuisine.  

 

 

              Figure I-1) Schéma descriptif de doubles cloisons 
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E- Escaliers : 

 Le bâtiment est composés d’une seule cage d’escalier qui relie tous les différents étages, Ces 
escaliers comportent trois volées et seront constitués de paliers et paillasses coulés sur place en 
béton armé. 
 
F- Local d’ascenseur : 

L’ascenseur est un appareil élévateur permettant le déplacement vertical et accès aux différents 
niveaux du bâtiment, il est composé essentiellement de la cabine et de sa machinerie. 
 
  G- Coffrage : 

On opte pour un coffrage métallique pour les voiles et les poteaux de façon à limiter le temps 
d’exécution,  et un coffrage classique en bois pour les poutres. 

I-1-4) Etude géotechnique du sol : 
 
 Les essais réalisés par le laboratoire géotechnique ont évalué : 

� Contrainte admissible de σsol =2 MPA, à une profondeur  de 1m 
 

I-2) les caractéristiques mécaniques des matériaux : 

       L’objectif de cette partie est de présenter les principales caractéristiques des   matériaux utilisés 
en béton armé, puis les modèles adoptés pour conduire les  calculs réglementaires. 

Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction du bâtiment doivent être 
conformes aux règles techniques de construction et de calcul des ouvrages en béton armé (BAEL91) 
et tous les règlements applicables en Algérie (RPA 99 version  2003). 

  
I-2-1) béton : 

        Le béton est un mélange qualitatif et quantitatif constitué d’un mélange de ciment, de granulats 
(sable et gravier), auquel on ajoute de l’eau dite eau de gâchage, un matériau de type fragile, qui a 
une résistance  à  la traction  faible par rapport à celle de la compression.   
   La masse volumique du béton est   ρ = 25 kN/m³. 
 
A. Composition du béton :  

Pour sa mise en œuvre, le béton doit être maniable et il doit présenter certains critères à 
savoir : 
         1. une résistance mécanique élevée. 
         2. un retrait minimum. 
         3. une bonne tenue dans le temps. 
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          Pour notre projet on utilise un béton courant dosé à 350 kg/m3 de ciment. Sa         
composition courante pour 1 m3 est comme suit: 

� Ciment : 350 kg de CPA325. 
� Gravier : 800 litres de 8/ 15 et 15/25 mm. 
� Sable : 400 litres de 0/5mm. 
� Eau : 175 litres d’eau de gâchage. 

 

 B. Résistance du béton :                                                                                                                                                                                               

B-a)Résistance  du béton à la compression:   

Le béton est caractérisé par sa résistance  à la compression à l’âge de 28 jours. Cette résistance se 
mesure par des essais de compression axiale sur des éprouvettes cylindriques de hauteur double de 
leur diamètre (éprouvette normalisée 16×32), elle est notée fc28.                                                                       
 Lorsque les sollicitations s’exercent sur un béton d’âge ≤ 28J sa résistance est calculée comme 
suit :                                 
                                

    D’après le   (BAEL91/Art2.1, 2 2).���� = ��,	
��,
��   �	 fc28     Pour    fc28  ≤   40 Mpa 	��� = ��,����,���� fc28     Pour    fc28  >   40 Mpa
� 

    

 On prévoit une résistance du béton à 28 jours de 25MPa facilement atteinte dans les chantiers 
régulièrement contrôlés. 
D’où :                         fc28 = 25 MPa  

                    

B- b-Résistance  du béton à la traction : 

           La  résistance du béton  à la traction est très faible, elle est déterminée par plusieurs essais ; 
parmi ces essais on peut citer :   

1. Traction directe sur les cylindres précédents en collant des têtes de traction.  
2. Traction par fendage en écrasant un cylindre de béton placé horizontalement entre les 

plateaux d’une presse (essai Brésilien). 
3. Traction – flexion : à l’aide d’une éprouvette prismatique de coté « a » et de longueur « 4a » 

 reposant sur deux appuis horizontaux et soumise à la flexion. 
 
La  résistance du béton à la traction est notée par ( ftj), Elle est  déterminée par la relation suivante : 
                )(06,06,0 MPaff cjtj += , avec  fcj  < 60  MPa    ………….. (BAEL91/Art2.1, 12)                             

                fc28   =25  MPa,  ft28 = 0.6+0.06× 25 = 2.1 MPa. 
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C-Module de déformation longitudinale (module d’élasticité) : 

Ce module est connu sous le nom de module de « Young  ou module de déformation 
longitudinal », il est défini sous l'action des contraintes normales d'une longue durée ou de courte 
durée d'application. 

D’après le BAEL91 :  

Module d'élasticité instantané  « Eij » : 

 Il est  mesuré à partir de la courbe  (σ - ε) d'un test de courte durée (la contrainte appliquée 
est inférieure à 24 heures), il représente le module d'élasticité sous chargement accidentel.  

                    Eij =11000 (fcj)1/3      avec ( Eij , fcj )  en  MPa. ……..(BAEL91/Art2.1,2 1)                               

        Pour  fc28   =25  MPa,                 Ei28   = 32164,20 MPa. 

               

  Module d’élasticité différé  «Evj» : 

Il est  mesuré à partir de la courbe  (σ - ε) d'un teste de longue durée, il représente le 
module d'élasticité sous chargement durable ou transitoire. 

               Evj =3700 (fcj )
1/3  = (1/3) Eij  avec (Evj, fcj ) en Mpa……..(BAEL91/Art2.1,2 2)                               

                  Pour   fc28   =25  MPa,                   Ev28 =10818.87 MPa  

D-Module de déformation transversale du  béton : 

     D’après la règle (Art .A.2.1.3/BAEL91modifié99),le module de déformation transversale                     
est donné par la formule suivante :  

                                � = ��(��ν )   
                Avec   E : Module de Young (module d’élasticité). 

                          ν  : Coefficient de poisson. 

 

E-Coefficient de poisson (BAEL91/Art2.1, 2 2) :                               

Le coefficient de poisson du béton représente le rapport entre la déformation relative 
transversale (∆d/d) d'une pièce et la déformation relative longitudinale (∆l/l). 

                      ll

dd

/
/

∆
∆=ν                                                                                                                              

• E.L.U :      ν =0,0   calcul des sollicitations (béton fissuré).  

• E.L.S :      ν =0,2   calcul des déformations (béton non fissuré). 
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F-Les contraintes limites de calcul :     

        Un état limite est une situation au-delà de laquelle une structure à un élément ou un ensemble 
d’éléments n’assure plus la fonction pour laquelle il est conçu, on distingue deux catégories d’état 
limites :                                                                                                                                                               

F-1-Contraintes limites à l'état limite ultime (E.L.U): 

            L'état limite ultime est défini généralement par la limite de résistance mécanique au-delà de 
la quelle il y a ruine de l’ouvrage. 
Les phénomènes correspondants à ces états sont : 
 La rupture locale ou globale, ou bien la perte d’équilibre de forme. 
 
La contrainte correspond à l’état limite ultime s’écrit : 

 

 

 
             Avec :  γb : Coefficient de sécurité.  
 
                      γb  =1,5    cas des situations durables ou transitoires. 
                      γb  =1,15  cas des situations accidentelles. 
 

                           fc28 : Contrainte du béton en compression à l’âge de 28jours. 
                          θ :   Coefficient  d’application des actions considérées ; 
 
 
                       θ =1        si la durée d’application des actions est supérieure à 24h(T > 24h). 
                      θ =0,9     si la durée d’application des actions est entre 1h et 24h (1h < T< 24h). 
                     θ =0,85    si la durée d’application des actions est inférieure à 1h(T< 1h). 
 

Pour des situations durables : γb =1,5  

 θ =1        
fbu 14,20 
Pour des situations accidentelles : γb =1,15   

 θ =1     θ =0,9      θ =0,85     
fbu 18,48 20,53 21,74 
 F-2 -Contraintes limites à l'état limite de service  (E.L.S): 

L'état limite de service est un état de chargement au-delà du-quel la construction ne peut 
plus assurer le confort et la durabilité pour lesquels elle a été conçue ; on distingue : 

� L'état limite de service vis-à-vis de la compression de béton  
� L'état limite de service d'ouverture des fissures.                                                                              
� L'état limite de service de déformation. 

 
 

θγ ×
=

b

c
bu

f
f 2885,0
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La contrainte limite de service est donnée par : σbc=0,6 fc28 

                           fc28   =25  MPa  on trouve :  σbc =15 Mpa. 
               Pour la vérification il faut que :   σbc     ≤  σbc   

                                         

   F-3-Contrainte limite de cisaillement (Art : A5.1, 21 BAEL) :  

           db

VU
u .

=τ     ;    Avec   Vu : effort tranchant dans la section étudiée. 

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

                    uτ = min { 
b

cf

γ
282.0

 ; 5MPa}, pour une fissuration peu nuisible. 

                  uτ = min { 
b

cf

γ
2815.0

 ; 4MPa}, pour une fissuration préjudiciable ou très Préjudiciable                                                                                                                             

G-Diagramme contraintes-déformations de calcul du béton en compression : 
          1) à l’état limite ultime(ELU) : 
Pour la vérification à l’état limite, on utilise pour le béton un diagramme conventionnel non linéaire 
dit <<parabole-rectangle>> ou bien dans le but de simplification le diagramme rectangle. 

Le raccourcissement maximal du béton est limité à 3,5 ‰. 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

   σbc(MPa)    

     fbu 

εbc (‰) 

     Fig I.2 ) diagramme réel  

2(‰) 
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(I) : Etat élastique. 

(II): Etat plastique.  
         σbc : Contrainte de calcul du béton en compression. 

         fc28 : Contrainte du béton en compression à l’âge de 28jours. 
           εbc : déformation du béton en compression. 
 
Pour  εbc <  2‰ la loi de Hooke est applicable : σbc= Eb. εbc  

 Avec   Eb : Module de Young (Module d’élasticité). 
 
2) à l’état limite de service(ELS) : 
 
     La déformation dans le béton à l’ELS est considérée comme linéaire et élastique, son diagramme 
est donné par la figure suivante  
 
 
 
 
 
 
 
 
 

θγ ×
=

b

c
bu

f
f 2885,0

    2 ‰ 

(II) 

σbc(MPa)    

3.5 ‰ εbc (‰)   0 

 fbu 

(I) 

Figure I.3) Diagramme contrainte déformation du béton 
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I-2.2) ACIERS : 

Fer combiné avec du carbone en faible pourcentage et acquérant par la trempe un degré plus 
ou moins grand de dureté, L’acier est un matériau caractérisé par une bonne résistance aussi bien en 
traction qu'en compression, la solution du problème de non résistance du béton à la traction est 
d'intégrer dans les pièces de béton des armatures d'acier pour reprendre les efforts de traction. 

I-2.2-1) Limite d'élasticité :  

La caractéristique la plus importante des aciers est la limite d'élasticité (fe) cette valeur est 
donnée selon le BAEL99 dans le tableau suivant : 

 

              Tableau I-1): Caractéristiques des Aciers 

 

                   Barres à                                    NF A 35-016 
haute adhérence                        NF A 35-019 

              HA 

Nuance Fe E  400 500 

Limite d’élasticité                                        MPA 400 500 

Résistance à la traction  MPA 480 550 

Allongement à la rupture en % 14 12 

 

 

    Fig I.4) diagramme de contrainte à l’ELS 

   σbc(MPa)    

2(‰) εbc (‰) 

 σbc =0.6fc28 
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Treillis soudés                        NF A 35-015 
              TS     

Nuance Fe E 500 

Limite d’élasticité                                        MPA 500 

Résistance à la traction  MPA 550 

Allongement à la rupture en % 8 

 

I-2.2-2) Module d'élasticité longitudinal :  
 

       La valeur du module d'élasticité longitudinal de l'acier est prise égale à  

  Es = 200000 MPa.  
 

I-2.2-3) État Limite Ultime (ELU) :   

 

Le diagramme (Contrainte – Déformation) est conventionnellement défini ci après :  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Avec : 

    σS : Contrainte de l’Acier. 

   La contrainte limite de l'acier adoptée est la suivante : 
S

e
S

f

γ
σ =   

    γS : Coefficient de sécurité de l’acier, il a pour valeur : 
  
  
                     γs = 
 

1,15 ............. Situation durable 

1,00 ............. Situation accidentelle 

Fe/Eγs 

Fe/γs 

Allongement 

Raccourcissement 

σs  

Fe/γs 

Fe/Esγs 

Fig I.5 ) Diagramme (contraintes- déformation) de l’acier 

εS (‰) 
10‰ 

-10‰ 
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  ES : Module d’élasticité longitudinal de l’acier, il est pris égal à : 

 
 
  

εS: Allongement relatif de l’acier :  �� = ∆��  
 

 
I-2.2-4) État Limite de Service (ELS) :  

 

        Afin de réduire le risque d’apparition des fissures dans le béton, on a été amené à 
limiter les contraintes des armatures tendues sous les sollicitations de service. 

 
 Fissuration peu nuisible : la contrainte n’est soumise à aucune limitation (pas de 
vérification). 

 Fissuration préjudiciable : sσ =min [2/3fe, max (240 MPa, 110 tjηf )] .                                 

 Fissuration très préjudiciable : sσ =min [1/2fe, max (200 MPa, 90 tjηf )]. 

   Avec : η  est le coefficient de fissuration. 

 

� η 	 = 	1	; 	pour	les	ronds	lisses	et	treillis	soudés																			
η 	 = 	1,6	; 	pour	les	aciers	à	haute	adhérence				Ø	≥6	mm.	 η = 	1,3	; 	pour	les	aciers	à	haute	adhérence					Ø	 < 	688.� 

                
                      I-2.2-5) Protection des armatures : 
 
 

Dans  le but d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets des 
intempéries et autres agents agressifs, on doit veiller à ce que l’enrobage (c) des armatures soit 
conforme aux prescriptions suivantes : 

 
�  C ≥ 5 cm, pour les éléments exposés à la mer, aux brouillards salins, ainsi que ceux exposés 

aux atmosphères très agressives ; 
�  C ≥ 3 cm, pour les parois soumises à des actions agressives, intempéries, condensations et 

éléments en contact avec un liquide (réservoirs, tuyaux, canalisations) ; 
�  C ≥ 1 cm, pour les parois situées dans les locaux couverts et clos non exposés aux 

condensations. 
Les enrobages des armatures doivent être strictement assurés à l’exécution. 
 

 

 

Es=2.105 MPa 
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I-3) HYPOTHESES DE CALCUL :  
 

Le calcul en béton armé est basé sur les hypothèses suivantes :  

I-3.1) État limite ultime (ELU) : 

- Les sections planes restent planes après déformation (Hypothèse de BERNOUILLI). 
- Il n’y a pas de glissement entre le béton et les armatures. 
- Le béton tendu est négligé dans le calcul de résistance, à cause de sa faible résistance en traction. 
- Le raccourcissement unitaire du béton est limité à 3,5 ‰ en flexion simple ou composée et à 2 ‰    
dans le cas de compression simple                                                                        
- L’allongement unitaire dans les aciers est limité à 10 ‰. 
 

         I-3.2) État limite de service (ELS) : 

A l’état limite de service, les calculs sont faits en cas de fissuration préjudiciable ou très 
préjudiciable,  les hypothèses sont les suivantes : 
- Conservation des sections planes. 
- Par convention, le coefficient d’équivalence est : 
 
 

 
- La résistance du béton à la traction est négligeable. 
- pas de glissement relatif entre les armatures et le béton. 

15==
Eb

Es
n  
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II-1 .introduction :  
 
                Le pré dimensionnement a pour but le pré-calcul des différents éléments résistants en 
utilisant les règlements RPA99 (version 2003) et BAEL91 (modifié 99).Dans ce présent chapitre on 
fera un pré dimensionnement et une descente de charges pour chaque type d’élément. 
Ce calcul préliminaire concerne les planchers, les poutres, les poteaux et les voiles.  
 
 II-1-1.  Les planchers : 
 

Le plancher est un élément de structure horizontal qui sépare deux niveaux et a pour      
fonction de : 
� Résister : les planchers sont supposés être infiniment rigides dans le plan horizontal, ils 

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

5,22
maxL

ht ≥   ……………………….……. (BAEL 91) 

ht : Hauteur (épaisseur) totale du plancher. 
L max: Longueur maximale entre nus des poteaux dans le sens des poutrelles. 
L max= L – 25 
 L: La plus grande portée entre axes des poteaux. 
AN : Dans le cas de notre bâtiment, on a : 
L = 500 cm                L max= 500-25 =475 cm 
 

Donc :   .11.21
5,22

475
cmht =≥  

Pour faciliter l’exécution, et pour des raisons commerciales on adopte la hauteur : 
cmht 24420 =+=   

20cm : étant la hauteur du corps creux. 
4cm : L’épaisseur minimal de la dalle de compression. 
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II-1-2.Pré dimensionnement des poutres : 
        La poutre est une pièce au support horizontal allongé en bois, en métal, ou en béton armé de 
section étudiée pour une résistance à la flexion. On distingue dans une construction : les poutres 
principales transversales et les poutres secondaires longitudinales pour un plancher à corps creux. 
  Leurs dimensions sont données par référence au BAEL91 comme suit : 
 

                  
10

max

15

max L
h

L ≤≤                

 
                   0.4h ≤  b ≤  0.7h                                        

 
Avec    
      h : la hauteur totale des poutres.                                                        
      b:   largeur de la poutre.                                                                           

            L max : La portée libre de la plus grande travée dans le sens considéré. 

 
a)Poutres principales (sens transversal) : 
 
Elles supportent des poutres secondaires, des poutrelles et elles se reposent sur des éléments 
porteurs. 

  Pour la hauteur h :   
L max = 500-25= 475 cm  

  cmhcmh 5.4766.31
10

25500

15

25500 ≤≤⇒
−≤≤−

 

On prend : h =40 cm. 
 
 
 

 Fig. II-1 Coupe d’un plancher en corps creux 

  h 

  b 

Fig. II-2)   
Section d’une poutre 

4 cm 
 
 
20 cm        24cm 
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  Pour la largeur b : 
 
           0.4h ≤  b ≤  0.7h  �  0.4x40 ≤  b ≤  0.7x40  � 16 cm ≤  b ≤  28cm. 

  Pour des raisons de  sécurité  on prend : b = 30cm 
La section des poutres principales est :  
                                                    b x ht= 30 x 40   (cm²) 
 
b) Poutres secondaires (sens longitudinal): 
        Elles assurent le chainage, elles sont parallèles aux poutrelles. Leur  rôle est de   transmettre les 
charges aux poutres  principales.                                           

 
     La hauteur h :   

  cmhcmh 5.4766.31
10

25500

15

25500 ≤≤⇒
−≤≤−

 

  On prend : h =40 cm. 
 

           La largeur b :  
      0.4h ≤  b ≤  0.7h  �  0.4x40 ≤  b ≤  0.7x40  � 16cm ≤  b ≤  28cm 

     Pour des raisons de  sécurité  on prend : b = 30cm 
La section des poutres secondaires est : b x h= 30 x 40   (cm²) 
 
c) Vérification des conditions : 
 
Pour les poutres principales :  

� b = 30 cm ≥ 20 cm…………….vérifiée.  
� ht = 40 cm ≥ 30 cm…………….vérifiée.  
� ht/ b = 1,33  ≤ 4………………...vérifiée. 

 
Pour les poutres secondaires : 

� b = 30 cm ≥ 20 cm…………….vérifiée.  
� ht = 40 cm ≥ 30 cm…………….vérifiée.  
� ht/ b = 1,33  ≤ 4………………...vérifiée.  

 
Conclusion : 

 Les dimensions retenues sont : 
 Poutres principales : 30 x 40   (cm²). 

Poutres secondaires : 30 x 40   (cm²). 
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40 cm                                                                                     40 cm 
 
 
 
                    
                      30 cm                                                                                   30 cm 
 
Fig.II-2 : Dimension des Poutre principale                                   Fig.II-3 : Dimension des poutre secondaire 
 

 

II-1-3.Pré dimensionnement des voiles (RPA99/7.7.1): 

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place. Ils sont destinés, d’une part à 
reprendre une partie des charges verticales et d’autre part, à assurer la stabilité de l’ouvrage sous 
l’effet des charges horizontales. 
 
    Le  Pré dimensionnement se fera conformément à (RPA 99 version 2003) : 
 

• L’épaisseur (a) : 
Elle est déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (He) et de la condition de 
rigidité aux extrémités. 
He = 306 - 40= 266 cm. 
a = max (He /25; He /22; He /20) = He/20. 
a = 266 /20 = 13,3 cm. 
On prend l’épaisseur de voile a = 20cm 
 
• Vérification des exigences du RPA : 

1- Sont considérés comme voiles de contreventement, en satisfaisant  la condition suivante: 
L min ≥4 a   où  L min : portée minimale des voiles. 
L min = 0.80 m  ≥ 4 x0, 2=0,8  vérifiée 
 
2- L’ouvrage sera implanté à Tizi-Ouzou, zone de moyenne sismicité (IIa). L’épaisseur 
minimale exigée est de 15 cm. 

a = 20 cm ≥ a min = 15 cm 
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Fig. II.4

 

                                 Fig. II.5) :  
    
Conclusion :   
Dans notre projet la longueur la plus petite 
L≥4a  est vérifié. 

Remarque :  

Seuls les voiles vérifiant la condition 

                                                   Pré-dimensionnement des éléments
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Fig. II.4 ) : Coupe de voile en élévation 

 Coupe de voile en plan  

la plus petite de voiles (entre âme) est de 0,95 m donc

Seuls les voiles vérifiant la condition L ≥ 4a participent au contreventement. 

dimensionnement des éléments 

 

 

 

m donc la condition 
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II-1-4) Les poteaux : 
Ce sont des éléments porteurs qui transmettent aux fondations tous les efforts provenant de la 
superstructure. Le pré dimensionnement des poteaux sera fait à l’ELS en compression simple, en 
considérant un effort N qui sera appliqué sur la section de béton du poteau le plus sollicité ; cette 
section transversale est donne par la relation suivante : 
S ≥ σ 
S : section transversale du poteau. 
N : effort de compression repris par les poteaux avec N=G+Q 
G : charge permanente. 
Q : charge d’exploitation 
σ : Contrainte limite de service du béton en compression : σ =15[MPa]  
 
II-2.Détermination des charges et surcharges (DTR B.C 2.2) : 
II-2-1.Charges permanentes : 
Plancher étages courants (corps creux) : 
 
 

 
 
                          Fig. II.6) : Coupe vertical du plancher étage courant 
 
 
Tableau II.1 : Valeur de la charge permanente de l’étage courant 
 

Eléments Epaisseur La charge (KN/m2) 
1. Cloison 10 1.00 
2. Revêtement en carrelage 2 0.44 

3. Mortier de pose 2 0.44 

4. Couche de sable 3 0.54 

5. Dalle en corps creux (20+4) 2.85 
6. Enduit de plâtre 2 0.20 

Gt = 5.47 KN/ m2. 
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 Plancher terrasse inaccessible en corps creux:  
 

Eléments Epaisseur La charge (KN/m2) 
1. Gravier roulé 5 1 

2. Etanchéité multicouche 2 0.12 

3. Béton en forme pente 7 1.54 

4. Feuille polyane 0,25 0,01 

5. Isolation thermique (liège) 5 0.20 

6. Plancher à corps creux (16 +4 cm) / 2.80 

7.Enduit en plâtre 2 0,2 

Gt = 5.87 KN/ m2. 

 
a) Maçonnerie :                                                                                                                           

� Mur extérieur : 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
      
 
 
 
 
Tableau II-2 : Valeur de la charge de la maçonnerie (mur extérieur)  
 

Eléments Epaisseur La charge (KN/m2) 
1. Mortier de ciment 1.5 0.27 

2. Brique creuse 10 2×0.9  

3. Enduit plâtre 2 0.20 

4. Lame d’aire 5 / 

Gt = 2,27 

 
 
 
 
 
 
 
 

3 

1 

2 

Fig . II.7)  : Coupe verticale du mur double cloison 
 

4 
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� Mur intérieur :  

 

 

 

 

  

                       Fig. II.8)  Mur intérieur  

Tableau II-3 : Valeur de la charge de la maçonnerie (mur intérieur)  
 

Eléments Epaisseur (cm) La charge (KN/m2) 
 enduit plâtre 2x0.2 2x0.2 = 0.4 

 Brique creuse 10 0.9 

Gt = 1.3 

 
 

 
 
 
 
 
e)l’acrotère :           

                                       
calcul du poids propre de l’acrotère : 

G= S× ρ 
 
G = [(0.7 × 0.1) + (0.07 × 0.1) + ((0.03 × 0.1)/2)	] 		× 25 
G=1.9625 KN/ml 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

70cm 

10 cm 10 cm 

             Fig. II-9) schéma statique de l’acrotère 

3cm 
7 cm 
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Tableau II-5) Charges d’exploitations : 
 
Elément                 Surcharge (KN/m2) 

- Acrotère 1.0 

- Plancher d’étage courant 1,5 

- Plancher à usage  commercial 5,0 

- Escalier 2.5 

- Plancher à usage  de service 2.5 

 
II-2-2 Descente de charge : 
II-2-2-1 Charge et surcharge revenant au poteau le plus sollicité : 
Le poteau le plus sollicité est « E4 » 
                                                                                                       4,75m 
 
 
                                                                                                                                        2,00m 
 
                                                           
                                                                 4,4m                                                                0,30m 
 
 
                                                                                                                                        1,90m 
 
 
                                                                                 
                                                                                       1,75m       0,30m     2,5m 
 
          
 
                                                         Fig. II.9: surface d’influence du poteau  « E4 » 
 
� La surface du plancher revenant aux poteaux centraux : 

���� Section nette :                                                                                                       
S� =	S� +	S�	 +	S� + S�                                                       

                       S� = (2.00 × 2.5) + (1.75 × 2) + (1.75 × 1.90) + (1.90 × 2.5) 

                            = 16.575	m�
. 

 

���� Section brute : 
             S� 	= 4.55 × 4.2 

                  Sb = 19.11 m2    
 
 
 
  

 

 PP 

PS 

 
 

Poteau central  
 

 

S1
1 S2 

S3 

S4 
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II-2-2-2 Calcul des poids propres des éléments : 
 
Pour tenir compte du poids du poteau, on suppose une section de (25x25) cm2 qui correspond à la 
section minimale exigée par le RPA 99 (version 2003) en cette zone (IIa). 
 

A. poids des planchers : 
- Plancher courant : Gpc = (5,47 x 16,575) = 90,66 KN. 
-plancher terrasse :  Gpc = (5,87 x 16,575) = 97,29 KN. 

B. Poids des poutres : 
- Poutre principale  GPP = (0,30 x 0,40) x (1,90+2,00) x 25 = 11,70 KN 
- Poutre secondaire GPS = (0,30 x 0,40) x (2,5+1,75) x 25 = 12,75 KN 
GP = 11,70+ 12,75 = 24,45 KN 

C. Poids des poteaux : 

- Poteau d’étage courant : Pp courant = (0,25 x 0,25 x 3,06) x25= 4,78 KN.  

- Poteau de R.D.C : PRDC=(0,25 x 0,25 x 3,06) x 25=  4,78 KN  
 
Surcharge d’exploitation : 
RDC: Q×S=2, 5×16,575=41, 42 KN 
Etages courant: Q×S=1, 5×16,575=24, 86 KN 
Terrasse: Q×S=1×16,575=16,575 KN 
 
II-3 La loi de dégression des charges : 
 
La loi de dégression des surcharge s’applique essentiellement pour des immeubles dont le nombre 
d’étages est supérieur ou égale à 5 .elle est donnée par la formule suivante : 
 

                          
∑

=

++=
n

i
in Q

n

n
QQ

1
0 2

3
          ;  Pour n ≥ 5. 

 
Par  ailleurs lorsque la charge d’exploitation est la même pour tous les étages, la loi de dégression 
donnée par la formule en dessus est équivalente à la règle usuelle dans la quelle les charges 
d’exploitions de chaque étage sont réduites dans les proportions indiquées ci-dessous  
 
Pour le toit ou la terrasse ………………………..Q0  
Pour le dernier étage…………….........................Q   
Pour l’étage immédiatement inférieur ………......0,9Q 
Pour l’autre immédiatement inférieur...................0,8Q 
Ainsi de suite en réduisant de 10% jusqu’à 0,5Q, valeur conservée pour les étages inférieurs suivant 

(D’après le DTR BC 2.2(4) (ART 6.3), ce qui est le cas du présent ouvrage. 

              

Coefficients de dégression des surcharges  
 
Niveaux 9 8 7 6 5 4 3 2 1 RDC 
Coeff 1 0,95 0,90 0,85 0,80 0,75 0,71 0,68 0,66 0,65 
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Les surcharges cumulées : 
Q0=16,575 KN 

Q0+ Q1 =16,575+24, 86= 41, 43 KN 
Q0+ 0,95(Q1 + Q2)= 16,575+ 0,95(2x24,86)=63,91 KN 
Q0+ 0,90(Q1 + Q2+Q3) = 16,575+ 0,90(3x24,86)=83,69 KN 
Q0+ 0,85(Q1 + Q2 +Q3 + Q4)= 16,575+ 0,85(4x24,86)=101,1 KN 
Q0+ 0,80(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5)= 16,575+ 0,80(5x24,86)=116,01 KN 
Q0+ 0,75(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6)= 16,575+ 0,75(6x24,86)=128,44 KN 
Q0+ 0,71(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7)= 16,575+ 0,71(7x24,86)=140,13KN 
Q0+ 0,68(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q8)= 16,575+ 0,68(8x24,86)=151,81 KN 
Q0+ 0,66(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q8+ Q9)= 16,575+ 0,66(9x24,86)=164,24KN 
 
 

 

 
                                  Tableau II-6 : Dimensionnement des poteaux 
Remarque : 
              Selon les dégâts constatés lors du séisme de 21 Mai 2003 à Boumerdès, il est recommandé 
de concevoir des poteaux forts et poutres faibles afin de privilégier la rupture au niveau de la poutre 
et non pas au niveau du poteau. Ceci nous a conduits à augmenter la section de nos poteaux afin de 
respecter les recommandations des experts lors du séisme dernier.      
 
 
 
 
 
 

NIV 

Charges permanentes [KN] 
Surcharges 

d’exploitation [KN]  

Effort 

normal 

N=G+Q 

[KN]  

Section du poteau 

[cm²] 

Planchers Poutres Poteaux Gtotale Gcumulée Qi Qcumulée 
Section 

trouvée 

Section 

adoptée 

9 90.66 24,52 4,78 119,96 119,96 16,575 16,575 136,53 91,02 30x30 

8 90.66 24,52 4,78 119,96 239,92 24,86 41,43 281,35 187,56 30x30 

7 90.66 24,52 4,78 119,96 359,88 24,86 66,29 426,17 284,11 30x30 

6 90.66 24,52 4,78 119,96 479,84 24,86 91,15 570,99 380,66 35x35 

5 90.66 24,52 4,78 119,96 599,80 24,86 116,02 715,82 477,21 35x35 

4 90.66 24,52 4,78 119,96 719,76 24,86 140,87 860,63 573,75 35x35 

3 90.66 24,52 4,78 119,96 839,72 24,86 165,73 1005,45 670,30 40x40 

2 90.66 24,52 4,78 119,96 959,68 24,86 190,59 1150,27 766,84 40x40 

     1 90.66 24,52 4,78 119,96 1079,64 24,86 215,45 1295,09 863,39 40x40 

RDC 90.66 24,52 4,78 119,96 1199,60 41,42 256,87 1456,47 970,98 40x40 
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II-4) Vérification des sections des poteaux aux recommandations de RPA 
[Art7.4.1/ RPA 99. Version 2003] 
Les poteaux doivent être coulés sur toute leur hauteur (he) en une seule fois. 
Les dés de calage sont interdits. 
Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent satisfaire les conditions suivantes : 
•  Min (b1, h1) ≥ 25 cm               en zone I et IIa 
•  Min (b1, h1) ≥ 30 cm               en zone IIb et III 
•   Min (b1, h1) ≥ he /20 
•  1 /4< b1/h1< 4                
Les sections choisies sont : 
Pour le RDC, 1er, 2eme et 3eme étage :(40x40)  cm2 
Pour le 4eme ,5eme et 6eme étage : (35x35)  cm2 
Pour le 7eme ,8eme et 9eme étage : (30x 30)  cm2 
 
 

 
 
II-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. 
Il faut vérifier l’élancement des poteaux. 

                                                 λ = 
��
  ≤ 35 

Avec L# : Longueur de flambement d’un poteau (Art.B.8.3.3.1, BAEL 91) (lf = 0.7 l0) 

          :i Rayon de giration (i =$ %
&).  

         	l( : Longueur libre de poteau  

         I : Moment d’inertie du poteau : I = bh 3/12 

poteaux Conditions exigées par RPA Valeur calculée observation 

 

30x30 

Min (b, h) ≥ 25 Min (b, h)  =30 Condition vérifiée 

Min (b, h) ≥  he /20 he /20=306/20 = 15,3 

 

Condition vérifiée 

1/4≤ b/h  ≤ 4 b/h = 1 Condition vérifiée 

 

35x35 

 

Min (b, h) ≥ 25 Min (b, h)  =35 Condition vérifiée 

Min (b, h) ≥  he /20 he /20=306 /20 = 15.3 Condition vérifiée 

1/4≤  b/h  ≤ 4 b/h = 1 Condition vérifiée 

      40x40 

Min (b, h) ≥ 25 Min (b, h)  =40 Condition vérifiée 

Min (b, h) ≥  he /20 he /20=306/20 = 15.3 Condition vérifiée 

1/4≤  b/h  ≤ 4 b/h = 1 Condition vérifiée 
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          S : section transversale du poteau 

                   
B

I
=i min

min    Ou         $ )
* =$ �+,

���+ =
+

√�� 

  Ce qui donne :λ  = 00,7xl 12

b
 

 

• Pour le RDC, 1er, 2eme et 3eme étage (poteau 40x40) ; l(=3.06m ; λ =18.55< 35 
• Pour le 4eme ,5eme et 6eme étage  (poteaux 35x35) ;  l(=3.06 m ; λ = 21.20<35 

• Pour le 7eme ,8eme et 9eme étage  (poteaux 30x30) ; l(=3.06 m ; λ=24.73<35 
 
 
 
 
 
Conclusion : 
     Dans ce chapitre, on a : 
Présenté les différents éléments constitutifs de notre structure dont on effectuera les pré-
dimensionnements suivant : 

� Les planches : ht=24 cm 
� Les poutres : poutres principales (30×40) cm2 

                      Poutres secondaires (30×40) cm2 
� Les poteaux : le RDC ,1er, 2eme  et  le 3eme étage : (40×40) cm2 

                                  Le 4eme, le 5eme et le 6eme étage : (35×35) cm2 
                                  Le 7eme, le 8eme et le 9eme étage : (30×30) cm2 

� Les voiles : e =20 cm  
 
Ces résultats nous servirons de base dans la suite de nos calculs au prochain chapitre.  
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III-1) Introduction  : 
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 BAEL 91(modifié 99) et le RPA. 
 
III-2) Acrotère:  
 
Il sera calculé comme une console encastrée au niveau du plancher toiture, elle a une section 
trapézoïdale dans les dimensions sont 10cm d’épaisseur ,70cm de hauteur. Il est soumis à un 
effort G dû à son poids propre et à un effort latéral Q dû à la main courante qui  engendre un 
moment de renversement M  dans la section d’encastrement. Le ferraillage sera déterminé en  
flexion composée pour une bande de largeur unitaire (1m). 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
                                 Fig.III-1-1 : Coupe verticale de l’acrotère 
 
A) Schémas statiques de calcul: 
 
                             
 
 
 
  
 
  
 
                                                        M = Q x H    T =Q              N = G   
 Diagramme des Diagramme des Diagramme des 
 Moments efforts tranchants efforts normaux 
 

Fig.III-1-2 : schéma statique de calcul et diagrammes des efforts 
B) Calcul des sollicitations: 

 
 

Q 
 

H
 =

50
 c

m 

G 
 

10 cm 10 cm 

 70 cm 

3 cm 

7 cm 
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●Effort normal dû au poids propre de la section d’encastrement: 
G= S × ρ =[(0,7×0,1)+(0,07×0,1)+((0,03×0,1)/2)]

  
 =1, 9625 KN /ml 

 G = 1, 9625 KN/ml 
 
● ρ : masse volumique de béton. (25KN/m3) 
● S : section transversale de l’acrotère. 
● Q : effort horizontal dû à la main courante. 
Q=1 KN/ml. 
● Moment de renversement M  dû à l’effort horizontal à la section d’encastrement :   
 
MQ = Q x H x 1m = 1 x 0,7x 1 = 0,7 KN.m 
 
Effort tranchant T: 
T=Q x1ml=1KN 
 
C) Combinaison de charges: 
 

� A l’ELU , la combinaison de charges est:   1,35 G + 1,50 Q 
          -Effort normal de compression dû à G :     Nu = 1,35 G = 1,35x1, 9625 =2,6493 KN/ml. 
         -Moment de renversement dû à Q :            Mu = 1,50 MQ = 1,50x0, 7 = 1,05KN.m. 
         -Effort tranchant T :                                                        Tu =1.5 Q =1.5x1 =1.5 KN. 
 

� A l’ELS,  la combinaison de charges est:    G + Q  
         - Effort normal de compression : Ns = G = 1,9625 KN/ml.  
         -Moment de renversement : Ms = 0,7KN.m. 
         -Effort tranchant T ;              Ts= Q = 1 KN. 
 
D) Ferraillage: 
 
      Il consiste à étudier une section rectangulaire soumise à une flexion composée (un effort 
de compression N et un moment fléchissons M).  
 
 
 
 
  
               c  
 
 
 

b=100cm; c=3cm; h=10cm; d=7cm; Fe=400MPa; γs=1, 15; MPa
f

s

e
st 348==

γ
σ

 
Nu=2, 6493 KN/ml,   Mu=1,05KN.m 
b : longueurs unitaire qui est égale à 1m. 

g Asc 

Ast 

Fig.III.1-3 Schéma de calcul de l’acrotère 

e 

 N                       
e 

M                       
e 

Ast                       
e 

 b = 100 cm                      
e 

h       d                 
e 

C                       . 
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c: centre de pression. 
h:hauteur de la section. 
 
d =h-c : est hauteur utile.  
e : excentricité. 
g : la distance entre le centre de pression C et le centre de gravité des armatures tendues. 
   
  
E) Calcul de l’excentricité: 

eu = 
u

u

N

M
= 

6493.2

05.1
=0,39 m = 39 cm. 

Verification:  

2

h
– c =

2

10
–3 = 2cm  ⇒eu>

2

h
– c 

Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la zone délimitée par les armatures. L’effort 
normal N est un effort de compression, donc la section est partiellement comprimée. Elle sera 
calculée en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif M f, puis elle se ramène à la flexion 
composée. 

 

F) Calcul d’armatures en flexion simple: 
     Moment fictif : 
g = eu + h /2 – c = 39+ 5 – 3= 41cm = 0,41 m 
M f =  Nu ×g= 2, 6493 x0.41=1.0862 KN.m 
M f : Moment fictif calculé par rapport au C.D.G des armatures tendues. 

µb =  
bu

f

fbd

M
2               avec       buf =

θγ ×b

cf 2885,0
 

= 
2,14701000

100862.1
2

6

××
×

= 0,0156<µr= 0,392 ⇒S.S.A. 

µb= 0,0114⇒β = 0,992 

Les armatures fictives: Af = 
st

f

d

M

σβ
  =

34870992,0

100862.1 6

××
×

 =44.95mm2 =0.44cm2 

Af =0,44 cm2 
 
 
G) Calcul d’armatures en flexion composée: 

La section réelle d’armatures: A = 
st

u
f

N
A

σ
−  = 

348

106493.2
1044,0

3
2 ×−× = 36,38 mm2  

     A = 0,36 cm2  

 
H) Vérification à l’ELU :  
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La vérification de la condition de non fragilité du béton [Art .A.4.2.1/BAEL91 modifié 99] 

 Amin/bd ≥ 0,23x
e

t

f

f 28      d’ou          Amin=0,23x b x d 
e

t

f

f 28  

Amin=0,23 x 100 x 7 x 
400

1,2
= 0,84 cm2 

Amin = 0,84 cm² >A calculé = 0.36 cm2 

 

 
Conclusion : 
 La condition de non fragilité n’étant pas vérifiée alors on adoptera la section minimale  
 
A=Amin= 0,84 cm2/ml   
 
On adoptera pour une section d’acier de 5HA8 /ml =2.515cm2,   espacés de 20 cm 
 

� Armatures de répartition :  

Ar =
4

A
= 

4
515.2

=0,628 cm2 

 On prend 2×4HA8/ml =2.012 cm2  espacées de 25 cm 

- Vérification de la contrainte de cisaillement (BAEL 91) : 

On doit vérifier la condition : uu ττ ≤   









= MPa
f

b

c
u 4;.15,0min 28

γ
τ    Fissuration préjudiciable  

{ } ( )MPaMPaMPau 5,24;5,2min =⇒= ττ
 

On a :    db

Tu
u .

=τ
 ; .5,1 KNTu =  

  .021,0
701000

105,1 3

MPAu =
×

×=τ  

  MPaMPa uu 50,2021,0 =≤= ττ                             Condition vérifiée. 

- Vérification de l’adhérence des barres (BAEL 91) : 
On doit vérifier la condition : ses ττ ≤  

 28. . tsse fψτ =   
∑

=
i

u
se Ud

V

.9.0.τ   

sψ  : Coefficient de scellement droit, il a pour valeurs  



Chapitre III                                                                                                               Calcul des éléments 

 

 
33 

 

1,5 : pour les barres à haute adhérence. 
1,0 : pour les barres rondes lisses. 

iU  : Périmètre utile des barres. 

∑= φπ ..nUi
                                                 A.N :   ∑ =××= cmUi 05,108,014,34  

n: Le nombre de barres.  
 

MPase 236,0
1005,10709,0

105,1 3

=
×××

×=τ   

MPaMPa 236,015,31,25.1 >=×=τ                                 Condition vérifiée. 
 

- Vérification de l'ancrage des barres : 

La longueur du scellement droit est donnée par : 
s

e
s

f
L

τ
φ

.4

.=  

( ) .835,21,25,16,0..6,0 2
28

2 MPaftss =××== ψτ  

A.N :  cmLs 22,28
835,24

4008,0 =
×

×=   

 Soit :  cmLs 30=  

cmLL sea 12304,0.4,0 =×==     

On prend :  cmLa 12=  
 
I) vérification des contraintes à l’ELS:  
 
L’acrotère est exposé aux intempéries, donc la fissuration est considérée comme étant 
préjudiciable, on doit vérifier : 
 

- Dans l’acier : 
 

Sσ ≤ ( )








= 28

__

.110;200max;
3

2
min tes ff ησ

 

Sσ = min     
3

2
x 400 ; Max [0,5 x400 ; 110 (1,6 x 2,1)1/2]        

     
     =min   266,66 ; Max (200 ; 201,63)           = 201,63 MPa 

On a : Sσ =
Asd

Ms

××1β  

2871,0
7x100

01.2x100x 100 ===
bd

ASρ
 

2871,0=ρ                              β1=0,915                                 k1=43,82 
 

                                   K=  1/k1  = 1/43.82 =0.023 

MPa15f6,0 28cbcb ==σ≤σ
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Sσ = 
S

S

dA

M

1β  
= MPa32,54

 012.2 x 7 x 915,0

10 x 7,0 3

= <  σ s  = 201,63 MPa          Condition vérifiée. 

- Dans le béton :  

bcσ
≤ bcσ =0,6 fc28=15MPa                     

 σbc = MPa
K
S 239,1

82,43

32,54

1
==

σ
< MPabc 15=σ                                Condition vérifiée. 

η = 1,6 : Fissuration préjudiciable, (acier HA),φ ≥6mm 
 
 
J) vérification au cisaillement :[Art.A.5.1,1/BAEL 91modifie 99] : 
 
La fissuration étant préjudiciable on a : 

{ } MPaMPaMPaMPa
f

b

c
u 5,24,5,2min4,15,0min 28 ==









=
γ

τ  

la vérifications effectue à l’ELU :  

bd

Vu
u =τ  avec : Vu=1,5 x Q = 1,5 x 1=1,5 KN 

:uτ la contrainte tangentielle du béton.  

MPau 021,0
701000

105,1 3

=
×

×=τ  

 

On a bien : uu ττ < ………………………….…condition vérifié.             

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.  
 
K) Calcul de la longueur de scellement droit : 

  La langueur de scellement droit se calcule en utilisant  la formule suivante : 
s

fe
Ls

τ4
Φ=  

On a : 

( )
cmL

MPaf

s

tss

22,28
835,24

4008,0

835,21,2²5,16,06,0 28
2

=
×

×=

=××=Ψ=τ
 

Donc on prend :       Ls=30cm 
 
L) vérification au séisme :  
Pour que l’acrotère résiste à la force horizontale FP, elle doit être conçue de telle façon que 
cette force soit inférieure ou égale à la surcharge Q donnée.[Art.6.2, 3/RPA99 version 2003]. 
 

                                                Fp = 4 A Cp WP  

Avec :  
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      A : coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4,1)[ RPA99 version 2003] 
         Dans notre cas, il est pris égale à 0,15 (zone IIa, groupe 2). 
      Cp : facteur de force horizontale variant entre 0,3 et 0,8 tiré de tableau (6,1) [RPA99 
version 2003], Il est pris égal à 0,8                    
       Wp : poids de l’acrotère, égal à 1,9625 KN/ml 
 
 
  Fp =4x 0,15x 0,8x 1,9625 = 0,942 KN < Q = 1 KN/ml........................... condition vérifié. 
Note : 

 Dans le cas ou la condition n’est pas vérifiée, on fait les calcules avec la force Fp. 
Conclusion : dans notre cas l’acrotère est ferraillé par : 

• Armatures principales A = 5HA8 = 2,51 cm2,   esp = 20 cm 
• Armatures de répartition Ar = 2x4HA8 = 2,01cm2, esp = 25 cm. 
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III-3) calcul d’escaliers : 
III-3-1) Définition :  
     Un escalier est un ouvrage constitué d’une suite de degrés horizontaux (marches et paliers) 
permettant le passage à pied entre les différents niveaux d’un bâtiment. 
Ses caractéristiques dimensionnelles sont fixées par des normes, des DTU, des décrets en 
fonction du nombre d’utilisateurs et du type du bâtiment. 
Notre bâtiment comporte un seul type d’escalier en béton armé coulé sur place 

� escalier à trois volés avec deux paliers intermédiaires 

 
III-3-2) Terminologie :  

 
 
                                     

                                                                                                                                           

 

 

 

 

 

 

 

 

                                                                                                          

                                                                       

                                                                                                                                                                                                   

Marche : c’est la partie horizontale sur la quel repose le pied de largeur g (giron)                                                
25cm ≤ g ≤ 32cm 

   Le nombre de marches s’écrit :   � =
�

�
                                                

  Avec : n : nombre de marches  
             H : hauteur entre deux niveaux consécutifs. 
Contremarche « h » : c’est la différence de niveau entre deux marches successives.                                     

15cm ≤ h ≤ 20cm  
L’emmarchement : représente la largeur (W) de la l’escalier. 

Maison individuelle : W ≥ 80 cm 
Bâtiment collectif    : W ≥ 120 cm 

Palier intermédiaire ou de repos Lp:  

Partie horizontale d’un escalier séparant deux volées successives (la longueur d’un palier de 
repos doit etre de 03 marches au moins) Lp ≥ 3g  

 

Fig III-3.1)  Terminologie de l’escalier  

Marche  

Emmarchement 

h 

 g 

 

H 
La paillasse 

α  

Reculement L  
          

L1 L2 L3 
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Paillasse : dalle inclinée supportant les marches. 
La Volée : 
C’est l’ensemble (marches, contremarche, paillasse) compris entre deux paliers successifs. 
(Pour le confort des personnes la volée doit comporter au maximum 18 à 20 marches). 
Reculement (L) : 
Longueur de la volée d’escalier projetée sur un plan horizontal. 
Revêtement de l’escalier : 
Qui peut être  en carrelage, en marbre, en dalle de sol..... 
 
III-3-3) pré dimensionnement : 
     Présentation schématique :                      
 
 
 
 
 
 
                                                                                                                                                              
 
 
 
 
 
                        Fig III-3.2)  Présentation schématique des escaliers                     
Pré dimensionnement des marches :  
Le pré dimensionnement des d’escalier consiste à déterminer : 

� Le nombre des marches (n). 
� La hauteur de la marche (h), le giron (g). 
� L’épaisseur de la paillasse (e). 

Le pré dimensionnement des marches se fera par la formule de « BLONDEL » : 
a) Calcule de n, h et g : 

La hauteur de la marche h : 
    On a 14 cm ≤ h ≤ 18 cm; on prend h=17 cm 
Nombre de marches n: 
    n=H/h=306/17=18 marches 
Le giron g: 

                         � =
�

��	
=

	�

�
= 30	cm 

b) Vérification de la relation de BLONDEL : 
 59cm ≤ 2h + g ≤ 65cm 
           2h+g = (2×17) + 30 = 64 cm 
          59cm ≤ 2h + g = 64 cm ≤ 65cm 
                                  La relation est vérifiée donc l’escalier est confort. 

1,36 m 

1,20 m 1,20 m 2,10 m 

α 

Volée 3 
Volée1 

Volée 2 
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	Prédimensionnement de la paillasse et du palier de repos : 
  Soit « ep » épaisseur de la paillasse et du palier est donnée par : 

  
2030

00 L
ep

L ≤≤
  

Avec  
           L0 : longueur totale entre nus d’appuis. 

           L0= L1 + 
��
���	αααα

 +L 3 

 

65,0
210
136 ===

L

H
tgα =⇒ α  = 32,93° 

VL

L=αcos  ⇒    
32,93cos

210

cos
==

α
L

LV = 250,2cm 

L0 = 120+250,2+120 =490,2 cm  

Donc : 
20

 490,2
30

   490,2 ≤≤ ep  ⇒  16,34cm ≤≤ ep  24,51cm 

Conclusion : 

             On opte pour une paillasse d’épaisseur  ep=20cm. 
Remarque : 

Etant donné que, on a les même distances et le même nombre de marches pour les 
trois volée on calcul une seul fois la paillasse et on adopte le même ferraillage.    

 
B) Détermination des sollicitations de calcul : 
Le calcul se fera en flexion simple pour 1 ml d’emmarchement, pour une bande d’1 m de 
projection horizontale.  
 

� les charges permanentes : 
Le palier : 
 

Eléments Poids (KN/ m2) 
-poids propre de la dalle pleine en BA 25×0,2=5,00 
-poids des revêtements  (sable+mortier+carrelage+enduit) 
(0,44+0,4+0,4+0,2) 

1,44 

Charge permanente totale G1=6,44 
 

La volée : 
Eléments Poids (KN/ m2) 

-poids propre de la paillasse (25×0,2)/cosα=5,95 
-poids des marches (25×0,2)/2=2,5 
-poids des revêtements 
(sable+mortier+carrelage+enduit)(0,44+0,4+0,4+0,2) 

1,44 

Charge permanente totale G2=9,89 
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� les charges d’exploitation :  

La surcharge d’exploitation des escaliers donnée par la DTR B.C.2.2 est : 
    Qp= Qv =2,5 x 1 m = 2,5 KN/ml. 
 
 Combinaison de charges : 

� ELU  : qu= (1,35 G+1,5 Q) ×1m 

Palier: qu1= (1,35x6,44 +1, 5x2,5) ×1m =12, 44 KN/ml 
Volée: qu2 = (1,35x9,89+1, 5x2,5) ×1m =17, 10 KN/ml 
 

� ELS : qS= (G+Q) ×1m 

Palier: qS1= (6,44+2, 5) ×1m =8,94KN/ml 
Volée: qS2 = (9,89+2, 5) ×1m =12,39 KN/ml 
 
Calcule des moments et effort tranchante a l’ELU: 
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. 
Etude des paillasses  
 
 
 
                  
 
 
 
              

   

         Fig III-3.3)  : Diagramme de chargement de la paillasse 
 
 
D’aprés les formules de la RDM: 
ΣF = 0 ;    RA+ RB=(12,44×1,20)+(17,10×2,10)+(12,44×1,20)= 65,76 KN 
RA+ RB= 65,76 KN 
ΣM/A = 0   ;    ΣM/B = 0                                                                                         

  ΣM/A = 0    →12,44x1,20x0,60+17,10x2,10x2,25+12,44×1,20×3,90=4,5 RB 
Donc:   RA = 32,88 KN 
             RB = 32,88 KN. 
 
 

 
 

1,20 m 2,10 m 1,20 m 

12,44KN/ml 12,44KN/ml 
 

17,10 KN/ml 

RA RB 
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Tronçon 1 Tronçon 2 Tronçon 3 

                       
                                       
 
 
Tronçon (m) Effort tranchant 

(Ty) 
Moment 
fléchissant (Mz) 

X(m) Ty (KN) Mz (KN.m) 

0 ≤ X ≤ 1,2 -12,44X+32,88 32,88X - 6,22X2 0 32,88 0 

1,2 17,95 30,50 

1,2 ≤ X ≤ 3,3 -17,10X+38,47 -8,55X2+38,47X 
-3,35 

1,2 17,95 30,50 

3,3 -17,95 30,50 

0 ≤ X ≤ 1,2 12,44X-32,88 -6,22X2+32,88X 0 -32,88 0 

1,2 -17,95 30,50 

          
 
 
Remarque : compte tenu du semi encastrement à l’extrémité des appuis, on porte une 
correction à l’aide des coefficients réducteurs pour les moments au niveau des appuis et en 
travée. 
Les moments de calcul seront comme suite : 

- M (appuis) = - 0.3 M max = - 0,3×  30,50 = - 9,15 KN .m 

- M t (travée) = 0.85 M max = 0,85 ×  30,50= 25,92  KN .m 

                                                                                                                           
 
 
 
                                    
 
 

Fig.III.3.4  

T 

M 

RA 

qu1 

x 

Fig.III.3.5  

x 

 

qu2 qu1 

 RA 

1.2 

M  

Fig.III.3.6  

   
M T 

qu1 

 

x 

 RB 
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                       Fig III.3.7 : Diagrammes  des moments et des efforts internes 

17,10 KN/ml 12,44KN/ml 
 

1,20 m 2,10 m 1,20 m 

RA RB 

32,88 
17,95 
 

17,95 
 32,88 

    + 

   - 

 + 

   + 

9,15 9,15 

25,92 

12,44KN/ml 

30, 50 

x (m) 
 

x (m) 
 

x (m) 
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III-3-4) Calcul des armatures à l’ELU: 
A) Armatures principales : 

 Il sera basé sur le calcul d’une section rectangulaire, soumise à la flexion simple pour 
une bande de 1m. 
 

                                                                                                                                                 

      d=18cm 

                                                                    A                                                  

                                                                 c=2cm 

                                                             

                                                                b=100cm 

                             

 

• Aux appuis:  

2,14²18010
1015,9

² 3

6

××
×==

bc

a
b fbd

Mµ = 0,020 lµ≤ = 0,392 ⇒S.S.A  (Section simplement armé). 

bµ  = 0,020  ⇒  β = 0,990 

8,3418990,0

²10.15,9

××
==

St

a
st

d

M
A

σβ
 = 1,47 cm² 

 
 Soit : 5HA10/ml =  3,92 cm² ; avec un espacement St = 20cm. 

              

• En travée : 

2,14²18010
1092,25

² 3

6

6 ××
×==

c

t
b fbd

Mµ = 0,056 lµ≤ = 0,392  ⇒  S.S.A 

bµ  = 0,056  ⇒  β = 0,971 

8,34180,971
²10.92,25

××
==

S

t
st d

M
A

σβ
 = 4,26 cm2 

 

Soit : 5HA12/ml =  5,65 cm² ; avec un espacement St = 20cm 

 
B) Armatures de répartition:  

• Aux appuis : 

 
4

 3,92
4

== st

r

A
A = 0, 89 cm² 

           Soit : 5HA10/ml =  3,92cm² ; avec un espacement St = 20cm. 

Fig III-3.8) une section rectangulaire d’une bande de 
1m 

γ  
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• En travée : 

 
4

 5,65
4

== St
r

A
A =  1,41 cm² 

           Soit : 5HA10/ml =  3,92 cm² ; avec un espacement St = 20cm. 
 

       C) vérifications à l’E.L.U : 
     1) 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=20 cm	< 33	"#……………………… .……… . . √  

 Armatures de répartition               St < min {4h ; 45cm} 

St=20 cm< 45	"#		 ……………………… .……… . . √ 

 
   2) Condition de non fragilité  (BEAL 91 ; Art 4.2.1) : 

 
 
 

               Amin= ²17,2
400

1,2
1810023,0...23,0 28 cm

fe

f
db t =×××=   

 
      Aux appuis : Ast = 3,92cm² > Amin = 2,17 cm²…………………..Condition vérifiée. 
      En travée :   Ast = 5,65 cm² > Amin = 2,17cm²…………………...Condition vérifiée. 

     3) Vérification de l’effort tranchant (BAEL91.Art A.5.1) : 

 On doit vérifier que : 
uu db

T
ττ <=

.

max

 

18010
1050,30

3

3

×
×=uτ = 0,169 MPa. 

La fissuration est non préjudiciable : 

 







= MPaf c

b
u 5;

2,0
min 28γ

τ = 3,33 MPa 

uτ = 0,169MPa < 
u

τ  = 3,33 MPa …………………………………..Condition vérifiée. 

     uτ  < uτ  ………………Les armatures transversales ne sont pas nécessaires 
 
 
 
 
 

adoptéA  > =min A 	
).�*.+.,.-.�/

-0  
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4) Vérification  de la contrainte d’adhérence et d’entraînement (BAEL91Art.6.1. 3) : 
 Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que : 
 
 
 
 

Calcul de : seτ  

seτ = 28. ftSΨ  = 1,5 x 2,1= 3,15 MPa                
s

Ψ =1.5  (pour les aciers H.A) 

=τse   3.15 Mpa. 

∑
=

Uid

Tu
Se ..9,0

τ  

  Φ=∑ ..πnUi = 5 x 3,14 x12 = 188,4 mm 

 
188,41809,0

1050,30 3

××
×=Seτ = 0,99MPa 

            seτ < seτ …………………………………..Condition vérifiée. 

         Donc il n’y a pas de risque d’entraînement dans les barres longitudinales. 
 
. 
      5) Vérification de l’ancrage des barres (BAEL91 Art A6-1.2.1) :  

Sτ =  28

2.6,0 tS fΨ = 0,6x(1,5)²x2,1 = 2,835 MPa 

La longueur de scellement droit : 

s

e
S

f
l

τ4
Φ

= = 
835,24
40012

×
×

= 423,28mm 

 Soit lS = 43cm                        . 

Vu que ls dépasse l’épaisseur de la poutre dans laquelle les barres seront ancrées, 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 pour 
les aciers H. 

Lc = 0,4 lS = 17,2 cm, donc  on prend:   Lc = 18 cm           
 

 

     6) Influence de l’effort tranchant sur le béton : 
On doit vérifier aux voisinages des appuis que : 
 

bu fcbaT γ/...4,0 28≤   Avec a = 0,9.d 

 ≤uT  0,4 x 0,9 x 18 x 100 x 25/1,5 = 10800KN 
max

uT = 30,50KN < 
u

T =  10800KN …………………………………..Condition vérifiée. 

 
III-3-5) Calcul à l’E.L.S :  

seτ  

∑ i

max

U×d×0.9

T
= <	 seτ
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Palier: qS1= (6,44+2, 5) ×1m =8,94 KN/ml 
Volée: qS2 = (9,89+2, 5) ×1m =12,39 KN/ml 
Les réactions d’appuis :                           
                         

 

 

   

                                       

                          
 
 
 
D’aprés les formules de la RDM: 
ΣF = 0 ;    RA+ RB=(8,94×1,20)+(12,39×2,10)+(8,94×1,20)= 47,47 KN 
RA+ RB= 47,47 KN          ΣM/A = 0   ;    ΣM/B = 0                                                                                         

  ΣM/A = 0    →8,94x1,20x0,60+12,39x2,10x2,25+8,94×1,20×3,90=4,5 RB 
Donc:   RA = 23,73 KN 
             RB = 23,74 KN. 
 

   

Tronçon 1 Tronçon 2 Tronçon 3 

	
  
Tronçon (m) Effort tranchant 

(Ty) 
Moment 
fléchissant (Mz) 

X(m) Ty (KN) Mz (KN.m) 

0 ≤ X ≤ 1,2 -8,94 X+23,73 -4, 47 X2+23,73 X 0 23,73 0 

1,2 13,00 22,04 

1,2≤ X ≤ 3,3 -12,39X+27,87 -6,20X2+27,88X 
+3,94 

1,2 13,00 28,47 

3,3 -13,00 28,43 

0 ≤ X ≤ 1,2 8,94X-23,74 -4,47X2+23,74X 0 -23,74 0 

1,2 -13,00 22,04 

                Fig III-3.9) Schéma statique à l’ELS 

8,94 KN/ml 12,39 KN/ml 8,94 KN/ml 

RA RB 

1,20 m 1,20 m 2,10 m 

Fig.III.3.10  

T 

M 

RA 

qs1 

x 

Fig.III.3.11  

x 

 

qs2 qs1 

 
R

1.2 

M  

Fig.III.3.12  

   
M T 

qs1 

 

x 
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Remarque : compte tenu du semi encastrement à l’extrémité des appuis, on porte une 
correction à l’aide des coefficients réducteurs pour les moments au niveau des appuis et en 
travée. 
Les moments de calcul seront comme suite : 

- M (appuis) = - 0.3 M max = - 0,3×  28,47 = - 8,54KN .m 

- M t (travée) =  0.85 M max = 0,85 × 28,47=  24,20 KN .m 

                                                                                                   
Les résultas trouvés figurent sur le diagramme suivant  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
��(��) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

��(��. )  
 
 
 
 
 
 
 

23,73 

13,00 

13,00 

23,74 

28,47 

0 

8,94 KN/ml 
12,39 KN/ml 

8,94 KN/ml 

RA RB 

1,20 m 2,10 m 1,20 m 

22,04 22,04 

x (m) 
 

x (m) 
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��(��. )  
 
 
 
 
III-3-6) Vérification à l’E.L.S :  
 
         a)A l’état limite d’ouverture des fissurations : 
 La vérification n’est pas nécessaire car l’élément est couvert donc la fissuration est peu 
nuisible. 

    b) A l’état  limite de compression du béton (BAEL91/ A.4.5.2) : 

On doit vérifier que : 
bcStbc K σσσ ≤= 1 = 15 MPa 

 En appui : 

18100
92,3100

.
.100

1 ×
×==

db

ASρ = 0,218 

   
           Tableau          1β = 0,925            

                                  1k = 51,67 
La contrainte dans les aciers est :    

392180925,0

1054,8

..

6

1 ××
×==

S

S
s

Ad

M

β
σ = 130,84 MPa 

sσ < sσ = 348 Mpa…………………………………..................Condition vérifiée 

La contrainte dans les bétons est : 

bcσ = sσ / 1k = 130,84/51,67= 2,53 Mpa 

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

 
 
 

Fig.III.3.12: Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchants à l’ELS 

8,54 

24,20 

8,54 

x (m) 
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En travée : 

       18100
65,5100

.
.100

1 ×
×==

db

Asρ = 0,314 

                                      1β = 0,912            

                  Tableau        1k = 41,82 
                                      
La contrainte dans les aciers est :  

565180912,0

1020,24

..

6

1 ××
×==

s

s
s

Ad

M

β
σ = 260,91MPa 

sσ < sσ = 348 Mpa…………………………………..................Condition vérifiée 

La contrainte dans les bétons est : 

bcσ = sσ / 1k = 260,91/41,82= 6,24 Mpa 

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

      c) Etat limite de déformation : 

Avant de faire la vérification à la flèche, on doit vérifier les conditions suivantes : 

  
16

1≥
L

h
 

  
0.10 M

Mt

L

h ≥  

  
fedb

A 2,4

.
≤  

Avec : 
 L : La portée de la travée entre les appuis. 
 h : Hauteur totale de la section   
 Mt : Moment en travée. 
 M0 : Moment isostatique dans la travée. 
Donc on aura : 

1) 06,0
16
1

<044,0
450
20 ===

L

h
  
 

La 1ère condition n’est pas vérifiée, donc il est nécessaire de faire une vérification de la flèche. 
 
 
 
 
 
 

Asr 

V1 

V2 

100 

20 
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� Calcul de la section homogénéisée : 

 B0 = b×h + 15At    
 B0 = 100x20 + 15×5,65  = 2084,75 cm² 
 

� Moment statique de la section homogénéisée: 

 S/XX = 
2

2bh
+ 15At d 

 








××+×= 1865,515

2

20100
/

2

XXS  = 21525,5 cm3 

 
 2084,75

21525,5/

0
1 ==

B

S
V XX = 10,32 cm 

 V2 = h – V1 = 20 – 10,32= 9,68cm 
 

� Moment d’Inertie de la section homogénéisée : 

( ) ( )2
2

3
2

3
10 -15

3
cVAVV

b
I st++=  

             ( ) [ ] 4233
0 22,71870)268,9(65,51568,932,10

3
100

cmI =−++=  
 

� Calcul de la flèche : 

 
028

4

384

5

IE

lq
F

v

S=  

Ev28 = 10818,87 MPa              EV28 : module de déformation longitudinale différée du béton. 

2

34

1022,7187087,10818384

10)50,4(39,125
−×××

×××=F = 0,0085 m=0,85 cm 

500
450

500
== L

F = 0,9 cm 

F = 0,85 cm < F = 0,90 cm ………………………………………..Condition vérifiée 
Conclusion : 
                    Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes. 
 
Remarque : On adopte le même  ferraillage d’escaliers pour les différents niveaux  
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III-4) Calcul de la poutre palière : 
    Le palier intermédiaire de l’escalier repose sur une poutre semi encastrée dans les poteaux 
dite poutre-palière. 
    Etant donné que l’escalier a deux paliers de repos, la poutre palière sera brisée 
partiellement encastrée dans les poteaux. 
 
III-4-1)  Pré dimensionnement : 

                                                              			
�

��
	≤ h	 ≤ 	

�

��
 

                                                      0. 4h	 ≤ b ≤ 0.7h 
  

Avec :                   •    h : hauteur de la poutre, 
                             •    b : largeur de la poutre, 
                             •    L : portée maximum entre nus d’appuis. 
    L=450cm 

45cm≤h≤30cm⇒
10

450
≤h≤

15

450

 
  On opte pour :   h = 35cm 

 cm24,5≤b≤cm41⇒35×0,7≤b≤35×0,4  ;   
  On opte pour :    b = 30 cm 
 
���� Vérification des conditions sur RPA 99: 
   h =35 cm  30 cm 
   b= 30 cm > 20	cm                           Toutes les conditions sont Vérifiées. 
   h/b = 1.16 < 4 
 

 
                                                       Section adoptée : (30x35) cm² 

 
 
 
 
                                       
 
 
                                                                                                          
                                                                   
 
 
 
 
A /Détermination des Charges et surcharges : 
  Elle est soumise à son poids propre, aux réactions du palier et aux poids du mur extérieur  
(G�� = 2,27KN/M²). 
 

���� Poids propre de la poutre : 
• Parties A et C : 0,3x0, 35x25 =2,625KN/ml. 

• Partie B : 0,3x0, 35x25x 
�

�����, �
 =2,91KN/ml. 

1,20m 1,20m 2,10m 

h 

! =25,90° A 

A 

B 

1,02
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���� Chargement dû aux  réactions du palier : 
• Parties A et C : 32,88 KN/ml. 
• Partie B : 0 
���� Chargement dû au poids du mur extérieur : 

• Partie A: 2,27x2, 45 =5,56KN/ml. 
• Partie C : 2,27x1, 02 =2,32 KN/ml 
• Parties B: On aura un chargement trapézoïdale 
               Point 1111: 5,56KN/ml     ;     Point 2222: 2,32KN/ml. 

 
 
 
 
 
 
                                                                                                                                                          
                    
 
 
 
 
 
 
                                        
 
                                         Fig : Répartition des Chagres      
  
B/calcul des efforts internes : 

1) Combinaison de charges à l’ELU : 

                                     qu =1,35G+
�"#

$
 

 

•  Partie A :q& = 1,35*2,625 + 5,56- +
�×/�,00

1,�
= 25,66 KN/ml. 

• Partie C :q& = 1,35*2,625 + 2,32- +
�×/�,00

1,�
= 21,29KN/ml. 

• Partie B:         Point 1 : q& = 1,35*2,91 + 5,56- + 0 = 11,43KN/ml. 
                          Point 2: q& = 1,35*2,92 + 2,32- + 0 = 7,07KN/ml. 
 
On adopte  pour la partie  B: qu=11,43KN/ml.     

 
 
 

 
                           
 
 
 
                        
                               Fig : Schéma statique de la poutre brisée à l’ELU.  
 

 

2222    

1,20m 2,10m 1,20m 

1111    

C B A 

2,04m 
1,02m 

11, 43KN/ml 

25,66KN/ml 
21,29KN/ml 

B A 

1,20m 
 

2,10m 
 

1,20m 
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2) Calcul des réactions d’appuis : 

             RA + RB = 25,66x1, 20+11,43x 2,10+21,29x1, 20. 
              RA + RB =80,35 KN. 

         ∑ 0/ =
A

M     

          (25,66x1,20x0,6)+(11,43x2,10x2,25)+(21,29x1,20x3,9)= RB x4,50 
                        RB = 38,25 KN et RA = 42,10 KN. 

 
�  1er tronçon :       0m ≤ x ≤ 1,20m 

      
∑ 0/ =

δ
M  

							M3= –12,83 x2 +42,10x 
• Pour x=0→M3 = 0 
• Pour x=1,20→M3 = 32,05KN.m 
 

							T5= –25,66x+42,10 
• Pour x=0→T5 = 42,10		KN. 
• Pour x=1,20→T5 = 11,31KN.          
        

      
 

� 2eme  tronçon :       0m ≤ x ≤ 2.1m    

∑ 0/ =
δ

M  

				M3= –5,72x2+11,31x+32,04 
• Pour x=0→67 = 32,0589.: 
• Pour x=2,1→67 = 30,5689.: 

T5= – 11,43x+11,31 
• Pour x=0→;< = 11,3189 
• Pour x=2,1→;< = −12,7089 

 
� 3eme tronçon :      0m ≤ x ≤ 1,2m 

     
∑ 0/ =

δ
M  

								M3= –10,64x2 +38,25x 
• Pour x=0→67 = 0 
• Pour x=1,2→67 = 30,5789.: 

								T5= 21,29x– 38,25 
• Pour x=0→;< = −38,2589. 
• Pour x=1,2→;< = −12,7089. 

 
        Le moment MZ est maximal pour Ty =0 
         Ty=0              21,29x–38,25=0 
  

													M3 Atteint la valeur max à x=1,80m 
 
             M3

�?@ = –5,72(1,80)² +11,31(1,80)+32,04 =33,86kn.m 
            On obtient: 
                        
                        AB

CDE=33,86KN.m     

x 

AB 

FG 
 

11, 43KN/ml 

RA 

25,66 KN/ml 

1,20m 

FG 
 

AB 

x RA 

25,66KN/ml 

FG 

 
x 

RB 

21,29 KN/ml 

AB 
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AB	*HI.A- 

     Diagramme des moments fléchissant  

 

+ 

42,10 

38,25 

            30,56 
32,05 

FG	*HI- 

11,31 

– 

+ 

33,86 

12,70 

         Diagramme des efforts tranchants  

 

    Diagramme du moment fléchissant à l’ELU 

 

AB	*HI.A- 
28,78 

10,16 10,16 

– – 

+ 

 
      Remarque : 

     Afin de tenir compte de l’encastrement partiel aux extrémités, on multiplie  

  M max
z par des coefficients réducteurs, on obtient ainsi les moments suivants : 

        -Aux appuis :      Ma = – 0,3. Mmax
z = – 0,3x33, 86 = –10,16Kn.m. 

         -En travée :        Mt = 0,85. Mmax
z = 0,85x33, 86 = 28,78Kn.m. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
                       
 
                                                                                                       
 
 
 
 
 
 
 
 
                           
 
 
 
 
 
 
 
          
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

1,20 m 1,20 m 2,10 m 

A x(m) 

 

x(m) 

x(m) 
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III-4-2)   Calcul des armatures longitudinales à l’ELU : 

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

• Ma max = 10,16KN.m 
• Mt  max = 28,78 Kn.m 

� En travée 
        Le moment max en travée  est : Mt max = 28,78 Kn.m 

    

        

2
5max

2

5

2

max

67,2⇒
10034832966.0

1078,28

966.0⇒066.0

⇒392.0066.0

1002.143230

1078,28

cmA
d

M
A

SSA

fdb

M

st
s

t
st

l

bu

t

=
×××

×=
××

=

==
=<=

×××
×=

××
=

σβ

βµ
µµ

µ

 
 

                              Soit : 3HA14=4,62cm2   
 
    

� Aux appuis : 
      Le moment max aux appuis est : Ma max = 10,16Kn.m 

            

2
st

5

s

max
a

st

2

5

bu
2

max
a

0,948cm=A⇒
348x100×32×0,988

10×10,16
=

σ×d×β

M
=A

0.988=β⇒23 0,0=µ

100×14.2×32×30

10,16x10
=

f×d×b

M
=µ

        

                                                                         Soit : 3HA12=3,39 cm2   
   

� Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux :(Art 7.5.2.1/RPA2003) : 
 Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur 
de la poutre est de 0.5% en toute section. 

					JK	total =3HA12+3HA14= 8.01 cm2 >0.005xbxh=5.25cm2……. Condition vérifiée. 
 

1)   Vérification à l’ELU  
 
              a) Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91) : 
                La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante     

                                                       adoptéA  > =min A 	
L.MN.O.P.QRMS

QT
 

• En travée : 

                   Amin = 2t28 1,15cm=
400

x2,10,23x30x32
=

fe

0,23.b.d.f

 
																																			A?V = 4.62cm2  >  1,15 cm2  ………………………Condition vérifiée. 
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:τ se  

:τse  

;     Donc : seτ  =1,01 Mpa. 

• Aux appuis 

                    Amin = 2t28 1,15cm=
400

x2,10,23x30x32
=

fe

0,23.b.d.f

 
																																		A?V = 3.39cm2  > 1,12 cm2 …………………Condition vérifiée. 
           b) Contrainte tangentielle: (Art.A.5.1,1/ BAEL91) : 
 

           On doit vérifier que :  u  τ≤
db

V
τ

0

max
u =

 

���� Calcul de :
u
τ  

 
      Pour les fissurations non préjudiciables :                









5MPa);
γ

fc
(0,2min=τ

B

28
u     Donc : u

τ = 3.33Mpa. 

���� Calcul de u
τ  : 

    maxV =32,88 KN. 

   
=

u
τ

320300

1088,32

.

3

×
×=

db

Vu       ;  Donc :         uτ  =  0,34 Mpa. 

 
 

 
c)  vérification de la 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 : 

                                              seτ  
∑ i

max
u

U×d×0.9

V
= <	 seτ  

���� 
Calcul de   

         t28sse .fΨ=τ  ;  Avec  : 
s

Ψ =1.5  (pour les aciers H.A). 

         =τse   3.15 Mpa. 
 

���� Calcul de   

         ∑ iU  : Somme des périmètres utiles. 

         

              
113,1×320×0,9

10×32,88
=τ

mm113.1=3x3,14x12=U
3

se

i∑

         

                        seτ  < seτ   ………………… Condition vérifiée. 
             Pas de risque d’entraînement des barres longitudinales. 

 
 
 

uτ  < uτ   …………Condition vérifiée.  
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         d) 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. 

                                               
su

s τ×4

fe×φ
=L

 
 

����         Calcul de  τsu : 
            τsu = 0.6 ψ² ft28 = 0.6× (1.5)²× 2.1 = 2.835 Mpa. 

													L�
�

4x2,835

1,2x400
=  = 42.32cm   ; On prend 					XK  =45 cm. 

														L�
�

4x2,835

1,4x400
=  = 40.61cm   ; On prend 					XK  =45cm. 

          Pour des raisons pratiques, il est nécessaire d’adopter un crochet normal. 
D’après le BAEL 91, la longueur nécessaire pour les aciers  HA est  XD  =0.4 XK =18cm.   
 
e) Influence de l’effort tranchant sur les armatures : 

 
� Appuis de rive : (Art 5.1.1312 / 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 uV . 

          Ast min à ancrer  ≥ 
su

u

f

V max

 = 
100.348

10.88,32 3

= 0.95 cm2 ; Ast adopté = 4.62  cm2 

       Ast adopt	> Ast min à ancrer……Les armatures inférieures ancrées sont suffisantes. 
 

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

On doit vérifier : bc
σ

b

28u

γ

0,8fc
≤

0,9db

2V

×
=

 

                            
=

×
=

db

V
σ

u

bc .9,0

2
=

××
××

3209,0300

1088,322 3

0,76Mpa. 

                            b

fc

γ
288,0

=
5.1
258,0 x

=13.33Mpa. 

                  bc
σ

b

28u

γ

0,8fc
≤

0,9db

2V

×
=   ……………… Condition vérifiée.  

 
g) Calcul des armatures transversales : 

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

                               )
10

b
,φ,

35

h
(minφ lt ≤   

 

                                
:soit  ⇒)

10

300
,12,

35

350
(min≤tφ 






 .mm8=tφ  

Nous adopterons 1cadre et un étrier en YS; Donc :	JR = Z[JS = M, \	]CM 
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On opte pour 
			
	^R	CDE

= 10cm. 

� Espacement max des armatures transversales : Art A.5.1, 22 / BAEL91 : 
^R	CDE 	≤ C_`*L, a	E	P	; ZL]C- 

																								Sd	 	≤ min*28,8	; 40cm-=33,3cm 
 
� Exigences du RPA pour les aciers transversales :(Art 7.5.2.2/RPA2003) : 

• Zone nodale :   

St  ≤ min ;12φ
4

h
( ) =  min







 ;12x1,2

4

30
( ) = min (7,5cm ;  14,4cm)=7,5cm 

        Soit : St max ≤ min (33,33cm ; 7,5cm)=7,5cm. 
                     
 
 

• Zone courante : 

  St ≤ .17,5cm=
2

h
 

                Soit : St max ≤ min (33,3cm ; 17,5cm)=17,5cm 
                  On opte pour 

			
	^R	CDE

=20cm 

• Quantité d’armatures transversales minimale : 

                                       
b×S0.003=A tmin  

                    minA =0.003x17, 5x30 = 1,575 cm². 
                        A adopté	> Amin du RPA  …………………………. Condition vérifiée. 
 
• Pourcentage minimum des armatures transversales : 

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

JDPghRé >
L. ZO	KR

QT
 

                          min A
=

20,60cm=
400

0,4x30x20

 
                        A adopté	> Amin du BAEL   

 

III-4-3) Vérification à l’ELS : Vmax=23.74kn  
1) -Combinaison de charges à l’ELS : 

            Partie A :q� = *2,625 + 5,56- +
�×�/,i1

1,�
= 18,74 KN/ml. 

            Partie C :q� = *2,625 + 2.32- +
�×�/,i1

1,�
= 15,50KN/ml 

            Partie B:         Point 1 : q� = *2,625 + 5,56- + 0 = 8,18KN/ml. 
                         Point 2: q� = *2,625 + 2,32- + 0 = 4,95KN/ml. 
 
          On adopte  pour la partie  B: qs=8,18KN/ml.     
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             Fig. Schéma statique de la poutre brisée à l’ELS. 

2)-Calcul des réactions d’appuis : 
 

         RA + RB = 18,74x1, 20+8,18x2,1+15,50x1,2. 
           RA + RB =58,27 KN. 

            
∑ 0/ =

A
M   

       18,74x1,20x0,6+8,18x2,1x2,25+15,50x1,20x3,9= RB x4,5 
 
                                RB = 27,70 KN et RA = 30,57KN. 
 

� 1er tronçon :       0m ≤ x ≤ 1,20m 

      
∑ 0/ =

δ
M  

							M3= –9,37 x2 +30,57x 
• Pour x=0→M3 = 0 
• Pour x=1,20→M3 = 23,20KN.m 
 

							T5= –18,74x+30,57 
• Pour x=0→T5 = 30,57		KN. 
• Pour x=1,20→T5 = 8,08KN.          
        

      
 

� 2eme  tronçon :       0m ≤ x ≤ 2.1m    

∑ 0/ =
δ

M  

				M3= –4,09x2+8,08x+23,20 
• Pour x=0→67 = 23,2089.: 
• Pour x=2,1→67 = 22,1389.: 

T5= – 8,18x+8,08 
• Pour x=0→;< = 8,0889 
• Pour x=2,1→;< = −9,1089

               
 

 
� 3eme tronçon :      0m ≤ x ≤ 1,2m 

     
∑ 0/ =

δ
M  

								M3= –7,75x2 +27,70x 
• Pour x=0→67 = 0 
• Pour x=1,2→67 = 22,0889.: 

								T5= 15,50x– 27,70    
• Pour x=0→;< = −27,7089. 
• Pour x=1,2→;< = −9,1089. 

1,20m 
 

2 ,1m 
 

1,20m 
 

8,18KN/ml 

18,74 KN/ml 
15,50 KN/ml 

RB RA 

x 

AB 

FG 
 

8, 18KN/ml 

RA 

18,74KN/ml 

1,20m 

FG 

 x 
RB 

15,50 KN/ml 

AB 

FG 
 

AB 

x RA 

18,74KN/ml 
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AB	*HI.A- 

1,20m     1,20m   2,10m 

    24,62 

 22,13 
 23,20 

FG	*HI- 

 27,70 
 9,10 

 8,08 
 30,57 

Diagramme moment fléchissant  

 

         Diagramme des efforts tranchants  

 

 + 

 - 

 + 

        Le moment MZ est maximal pour Ty =0 
         Ty=0              15,50x–27,70=0  
 

													M3 Atteint la valeur max à x=1,78m 
 
             M3

�?@ = –4,09(1,78)² +8,08(1,78)+23,20 =24,62kn.m 
            On obtient: 
                                               AB

CDE=24,62KN.m         
Remarque : 

     Afin de tenir compte de l’encastrement partiel aux extrémités, on multiplie  

  M max
z par des coefficients réducteurs, on obtient ainsi les moments suivants : 

        -Aux appuis :      Ma = – 0,3. Mmax
z = – 0,3x24, 62 = –7,39Kn.m. 

         -En travée :        Mt = 0,85. Mmax
z = 0,85x24, 62 = 20,93Kn.m. 

  
 
 

3)-Diagramme des moments  à l’ELS : 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

15,50 KN/m 
8,18KN/m 

18,74 KN/m 

RB RA 

x(m) 

x(m) 
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 Donc          =σst 158,18 Mpa 

               bc
σ = 4,85Mpa 

         Donc : =σst 75,02 Mpa 

AB	*HI.A- 

 7,39  7,39 

 20,93 

   Diagramme corrigé des moments fléchissant 

 

 + 

 -  - 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

4)-Etat limite d’ouverture des fissures (Art. A.5.3,2 /BAEL91) : 
Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense donc de 
faire de vérification à l’état limite d’ouverture des fissures. 
 

5)-Etat limite de compression de béton : (Art. A.4.5,2 /BAEL91) : 
� En travée : 

-Contrainte dans l’acier : 
 

           On doit donc s’assurer que :    ss σσ ≤   

      

( )

;
462×320×0,895

10×20,93
=

A×d×β

M
=σ

0,895=βet62,32=k⇒0,48=ρ

0,48=100×
32×30

4.62
=100×

d×b

A
=ρ

6

s1

ser
st

111

s
0

0
1

          

           
Mpa834=σ≤  158,18=σ ss        ………………… Condition vérifiée. 

 
-Contrainte dans le béton :  

 On doit donc s’assurer que :                 bcbc
σσ ≤                    

          Mpafcbc 15256.06.0 28 =×=×=σ  

             bc

st

σ

σ
k =1    ; Donc :  

bc
σ  = 

1k

σ
st =  Donc    

62,32

18,158

 

        
15=σ≤    4,85=σ bcbc     ……………………… Condition vérifiée. 

 
� Aux appuis : 

-Contrainte dans l’acier : 

    

( )

;
339×320×0,908

10×7,39
=

A×d×β

M
=σ

0,908=βet35,39=k⇒0,353=ρ

0,353=100×
32×30

3.39
=100×

d×b

A
=ρ

6

s1

ser
st

111

s
0

0
1

 
                

x(m) 
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 Donc : 
bc
σ = 1,90 Mpa 

     
Mpass 348≤  02,75 == σσ     ……………… Condition vérifiée. 

 
-Contrainte dans le béton : 

      bc

st

σ

σ
k =1    ; Donc :  bcσ  = 

1k

σ
st =    ;  

39,35

75,02

 

             15≤90,1 == bcbc σσ    …………… Condition vérifiée. 
 
 

6)-Etat limite de déformation (Art B.6.8,424 /BAEL 91 ) :         
  On peut se dispenser du calcul de la flèche sous réserve de vérifier les trois 
conditions suivantes : 

 

                          
j

X		
≥

\

\l
       ;     

JK

OL.P
<

Z.M

QT
       ;      

j

X		
≥

AR

\L.AL
 

 
m

$		
=

/�

1��
=	0.077                                          

�

�n	
=	0.0625. 

 
 
 

op

q.r
	= 		

1.n�

/�×/�
  =0.0048                                                      

1.�

st
	= 

1.�

1��
  = 0.01 

                                                   
JK

	O.P
<

Z.M

QT
   ……………… Condition vérifiée. 

 
uv

��.uw		
=

��, /

��×1i,1/
=	0.0437 

                                                  
j

X		
>

AR

\L.AL		
   ……… Condition vérifiée. 

 
          Les trois conditions sont vérifiées, on se dispense du calcul de la flèche  
 
 

Conclusion : le ferraillage de la poutre palière sera comme suit : 
 

            Armatures longitudinales : 
                              En travée : 3HA14 filantes. 
                              En appuis : 3HA 12 filantes. 
 

            Armatures transversales : 
                                                            1cadre et 1 étrier en  [JS .  
 
 
 
 
 
 

j

X		
>

\

\l		
   …………… Condition vérifiée. 
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III-5) calcul de la salle machine : 

           III-5 -1/Introduction :  

         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 composé de trois composantes essentielles : 
�  Le treuil de levage et sa poulie. 
�  La cabine ou la benne. 
�  Le contre poids.   

     

 

 

 

 

 

 

     Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur en béton armé avec une  dalle pleine de 
dimensions (1,60×1,80) m²  appuyée sur ses 4 cotés. 

     En plus de son poids propre, la dalle est soumise à un chargement localisé au centre du 
panneau estimée à 9 tonnes, repartie sur une surface de (0,8 × 0,8) m²   transmise par le 
système de levage de l’ascenseur.  

III-5 -2/Calcul de la dalle pleine de la salle machine: 

     L’étude du panneau de dalle se fera à l’aide des tables de PIGEAUD, qui donnent des 
coefficients permettant de calculer les moments engendrés par les charges localisées, suivant 
la petite et la grande portée.  

          ht=
��

��
=

�.��

��
= 5.33cm.    le RPA 2003 exige une hauteur ht ≥ 12cm;                               

on adopte une hauteur ht = 15cm. 

     Calcul des sollicitations :                                        

  
0,881,801,60

l

l
ρ

y

x
x =÷==

 

 0U  

0V  

xl  

U
 

V  ly

Fig. III-4.1)    : schématisation de la salle machine   

2
.4

2
 

0
.8

0
 

2
.2

0
 

2
.1

7
 

0,15   
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⇒≤=≤ 1
l

l
ρ0,4

y

x
x la dalle travaille dans les deux sens.                                                                                                                                                        

      A) Moments dus au poids propre: 

→= 2
xxx .q.lµM  Moment suivant la petite portée. 

→= xyy .MµM  Moment suivant la grande portée. 

Les coefficients xµ et yµ sont donnés en fonction du rapportxρ  et du coefficient de 

Poisson  .υ   

  q : Charge uniformément repartie sur toute la dalle.                                                                                                  

� Etat limite ultime (ELU) : υ  =0  

        ρ= 0.88 →  xµ =0.0478  et  yµ =0.740 

Poids de la dalle : G= (25× 0.15 + 22×0.05) × 1ml = 4.85 KN/ml. 

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

qu = 1.35×4.85 + 1.5×1 = 8.0475 KN/ml. 

                =x1uM ( ) ( ) 0,98KN.m1,68,04750,0478 2 =××  

    
0,72KN.m0,980,740M y1u =×=  

 

 

                                                                                                     

                                                                                                   

                                                                                                    

� Etat limite de service (ELS) : υ =0.2  

    ρ= 0.88→  xµ =0.0549  et  yµ =0.818  

qs = 4.85 + 1 = 5.85 KN/ml 

                      
          

( ) ( ) 0,822KN.m1,65.850,0549M 2

x1s =××=  

                   
0,672KN.m0,8220,818M y1s =×=  

yM  

xl  

xM  

yl

 

                                Fig III-4.2)  : Les moments de poids propre  
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 B/Moments dus a la charge localisée : 

       Mx= p. (M1+ ν M2) 

       My= p. (ν M1+M2) 

    1M , 2M coefficients donnés par les abaques 

     en f onction de xρ et des rapports 
xl

U
et

yl

V
. 

     ν  : Coefficient de poisson à 




=
=

2,0..

0..

ν
ν

SLE

ULE
 

• Calcul de U et V : 

       U = U0+ 2×e+ h0 

       V = V0+ 2×e+ h0 

Avec: Hauteur de la dalle: h0=15cm 

              Epaisseur du revêtement : e=5cm 

              U0 = V0 =80 cm (U0x V0 : zone dans laquelle q est concentrée). 

       A.N :      U= 80+ 2×5+ 15 = 105cm. 

                      V= 80 +2x5 +15 = 105 cm. 

      
0,65

1,60

1,05

l

U

x

==      Et      0,58
1,80

1,05

l

V

y

== . 

     Pour  déterminer  M1 et  M2  on  doit  faire  une  interpolation  entre      deux  valeurs  
(abaque de PIGEAUD). 

Pour ρ=0.9 :      M1=0.085                                      

                          M2=0.067             après interpolation :       M1=0,0815 

            Pour ρ=0.8 :       M1=0.069                                                    M2=0,0652 

                                      M2=0.058    

       

 

 

e  

2

h0

45° 

U

0U  

0h  
Feuillet moyen 

  Fig III-4.3)  : Les moments des charges locales 
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� Etat limite ultime (ELU) :  υ  =0 

           Pu = 1.35×90 = 121.5 KN. 

                                                   9,90KN.m0,0815121,5MPM 1uux2 =×=×=      

                                                   
7,921KN.m0,0652121,5MPM 2uuy2 =×=×=

 
� Etat limite de service (ELS) : υ =0.2  

          Ps = 90 KN. 

                              ( ) ( ) 8,50KN.m0,06520,20,081590υ.MMPM 21ssx2 =×+×=+×=  

                              ( ) ( ) 7,33KN.m0,08150,20,065290υ.MMPM 12ssy2 =×+×=+×=  

 

C/Superposition des moments : 

                          1/ELU : Mux =Mux1+Mux2=0,98+9,90=10,88KN.m 

                                        Muy =Muy1+Muy2=0, 72+7,921=8,641KN.m 

                         2/ELS:   Msx =Msx1+Msx2=0,822+8, 50=9,322 KN.m 

                                        Msy =Msy1+Msy2=0,672+7, 33=8,002 KN.m 

Pour tenir compte du semi encastrement de la dalle, on réduit les moments calculés             
(sur appuis et en travée).   

Les moments seront réduits de15% en travée et de 70% en appuis : 

                                               Mx
t=0, 85×Mx =0, 85×10, 88=9,248KN.m 

             A/En travée:         M t
y=0, 85×My =0, 85×8,641=7,344 KN.m 

 

                                                Mx
a=0, 3×Mx =0, 3×9,322=2,796 KN.m 

             B/En appuis:          Ma
y=0, 3×My =0, 3×8,002=2,400 KN.m 

D/Ferraillage de la dalle : 

� Armatures // à X-X : 

� En travée : 

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

sont : b=100 cm, h0=15cm, c=3cm. 

         d = h0-c =15 – 3 = 12 cm.  
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045,0

2,14)12(100

10248,9
2

3

2
=

××
×==

bc

t
x

b fdb

Mµ
  
<

 
=lµ 0,392            SSA 

                             976,0045,0 = →= βµ tableau
b  

                                   

.27,2
34812976,0

10248,9

..
2

3

cm
d

M
A

s

t
x

t =
××

×==
σβ

 

                                  Soit 292,3/105 cmAmlHA t =⇒    avec un espacement St = 20 cm 

� Aux appuis : 

                           
0136,0

2,14)²12(100

10796,2 3

2
=

××
×==

bc

a
x

b fbd

Mµ < 392,0=lµ         SSA             

                                        0136,0=bµ                      993,0=β  

                                 

2
3

674,0
34812993,0

10796,2

.
cm

d

M
A

s

a
x

a =
××

×==
σβ

 

                                  Soit  292,3/105 cmAmlHA t =⇒   avec un espacement St=20cm  

� Armatures // à Y-Y : 

� En travée :  

                     ( ) 035,0
2,1412100

10344,7
2

3

2
=

××
×==

bc

t
y

b fbd

M
µ < 392,0=lµ                      SSA 

                         982,0035,0 = →= βµ tableau
b  

                       

2
3

79,1
34812982,0

10344,7
cm

fd

M
A

s

e

t
y

t =
××

×==

γβ
 

                              Soit   214,3/104 cmAmlHA t =⇒    avec un espacement St = 25 cm 

� Aux appuis : 

          
0117,0

2,14)12(100

104,2

. 2

3

2
=

××
×==

bc

a
y

b fdb

M
µ < 392,0=lµ              SSA            

994,00117,0 = →= βµ tableau
b
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2
3

57,0
34812994,0

104,2
cmAa =

××
×=  

                   Soit   214,3/104 cmAmlHA t =⇒    avec un espacement St = 25 cm 

o Résumé du Ferraillage : 
Le calcul se fera en flexion, le moment maximal s’exerce suivant la petite portée par 

conséquent les armatures correspondantes constitueront le lit inferieur. 

zone Sens Mu (KN.m) µµµµb ββββ A (cm²) A adoptée (cm²) St 
(cm) 

Sur 
appuis 

X-X 3,055 0,0136 0,993 0,674 3,92 5HA10 20 
Y-Y 3,055 0,0117 0,994 0,57 3 ,14 4HA10 25 

En travée X-X 8,657 0,045 0,976 2 ,27 3,92 5HA10 20 
Y-Y 8,657 0,035 0,982 1,79 3,14 4HA10 25 

 

III-5-3) Vérification à L’E.L.U :  

         1) Espacement des armatures : 

La fissuration est non préjudiciable              L’espacement entre les armatures doit satisfaire 

les conditions suivantes :  

•  Direction principale :  

          St≤ min  {2h ; 25cm}                St=20cm< [30��;25cm]………condition vérifiée.  

• Direction secondaire : 

          St<min {3h ; 33cm} 

          St=20cm <{45cm ; 33cm}……condition vérifiée. 

          2) Diamètre maximale des barres : 

On doit vérifier que .15
10

150

10max mm
h ===≤ φφ  

:φ Diamètre des armatures longitudinales. 

mm10=φ < ..15max vérifiermm →=φ  
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         3) condition de non fragilité : [Art B.7.4  BAEL.91 modifié 99] : 

� Armatures inférieures (suivant X-X) : 

           2

)3(

0
y

x

x

l

l
−

=≥ ρρρ  

          Avec  pour0008,00 =ρ les HA, FeE400 et FeE500.  

         taux:xρ minimal d’acier en travée dans le sens x - x. 

                
S

A min=ρ  

         Amin : section minimale d’armatures  

        S : section totale du béton. 

       ρ = 0,0008×  (3 - 0,88) /2= 0,000848 

       A min = 0,000848×  (15×100) = 1,272 cm2. 

                  At=3,92cm2  > A min =1,272 cm2 ……. condition vérifiée. 

                Aa=3,14cm2> A min =1,272cm2  ……. condition vérifiée. 

� Armatures supérieures (suivant Y - Y) : 
 

            
0008,00 =≥ ρρ y  

           yρ  : Taux minimal d’acier dans le sens y-y. 

           Amin = 0, 000848×  (15×100) = 1, 272 cm2 

           At=3,14 cm2>A min =1,272 cm2  ……. condition vérifiée.  

                   Aa=3,14 cm2>A min =1,272 cm2  …….  condition vérifiée 

Conclusion : la condition de non fragilité est vérifiée dans les deux sens. 
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 4) Poinçonnement : [Art A-5-2-42/BAEL91 modifié 99] :  

  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 :    Q u
b

c
c

f
hQ

γ
µ 28045,0=≤  

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

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

h   : épaisseur totale de la dalle. 

cµ = 2(U + V) = 2× (1,05 + 1,05) = 4,2 m. 

=Q 0,045 cµ  h. KN
f

b

c 5,472
5,1

1025
15,02,4045,0

3
28 =×××=

γ
 

Qu=1,35 x 90 =121,5KN 

Qu=121,5KN < KNQ 5,472= ……….Condition vérifiée. 

                                 Aucune armature transversale n’est nécessaire. 

        5) Vérification de la contrainte tangentielle : 

                On doit vérifier que : 
b

cju
u

f

bd

T

γ
τ 07,0max ≤=  

� Au milieu de U : 

               Tu = KNGpavec
P

xy

5,1219035,1.35,1
2

=×==
+ ll

 

              

.36,23
6,18,12

5,121
KNTu =

+×
=

 

 
 
�  Au milieu de V : 

 

           
.5,22

8.13

5,121

.3
KN

p
T

y
u =

×
==

l
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   NB : KNTu 36,23max =  

              
.194,0

1201000

1036,23

.

3
max MPa
db

Tu
u =

×
×==τ  

        
MPa

f

b

c
u 167,1

5,1

25
07,007.0 28 =×==

γ
τ  

        nτ =0,194 MPa < nτ =1,167 MPa ……..  Vérifiée. 

III-5-4) Vérification à L ’E LS :  

      a) Moments engendrés par le système de levage : 

                 À  L’ELS  ν = 0.2     ;         M1 =0,0815 ; M2 =0,0652  

                   Mx1 = 90(0,0815  +0.2×0,0652) = 8 ,50KN.m 

                   My1 = 90(0,0652+0.2×0.0815) = 7,33KN.m 

      b) Moments engendrés par le poids propre de la dalle : 

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

Ils sont donnés par les formules : 

                  Mx2 = µx qs Lx2 

                  My2 = µy Mx2 

                     µx =0.0549       ;       µy = 0.818 

qs = 4.85+1 = 5.85KN/ml             Mx2 = 0.0549×5.85×1.6² = 0.822KN.m 

                                                       My2 = 0.818×0.822 = 0.672KN.m 

         c) Superposition des moments : 

                   Mx = 8,50+0.822=9,322  KN.m 

                   My = 7,33+0.672=8,002  KN.m 

    d) Ferraillage de la dalle : 

� Dans le sens de la petite portée : x-x 
• En travée : 

                           Ms = 0.85×9,322= 7,923KN.m 
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038,0
2,14)12(100

10923,7
2

3

2
=

××
×==

bc
s fdb

Msµ
  
<

 
=lµ 0,392            SSA 

                             981,0038,0 = →= βµ tableaus  

                                   

.93,1
34812981,0

10923,7

..
2

3

cm
d

Ms
As

s

=
××

×==
σβ

 

                                  Soit 292,3/105 cmAsmlHA =⇒    avec un espacement St = 20 cm 

• Aux appuis : 

           Ms = 0.3×9,322= 2,796KN.m 

                           
0136,0

2,14)²12(100

10796,2 3

2
=

××
×==

bc
s fbd

Msµ < 392,0=lµ         SSA             

                                        0136,0=sµ                      982,0=β  

                                 

2
3

681,0
34812982,0

10796,2

.
cm

d

Ms
A

s
s =

××
×==

σβ
 

                                  Soit  292,3/105 cmAsmlHA =⇒   avec un espacement St=20cm  

� Dans le sens de la petite portée Y-Y : 
• En travée :  

              Ms = 0.85×8,002 = 6,80KN.m 

                     ( ) 033,0
2,1412100

1080,6
2

3

2
=

××
×==

bcfbd

Ms
sµ < 392,0=lµ                    SSA 

                         983,0033,0 = →= βµ tableau
s  

                       

2
3

65,1
34812983,0

1080,6
cm

fd

Ms
A

s

e
s =

××
×==

γβ
 

                          Soit   214,3/104 cmAmlHA s =⇒    avec un espacement St = 25 cm 

• Aux appuis : 

        Ms = 0.3×8,002 =2,40KN.m 
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0117,0

2,14)12(100

1040,2

. 2

3

2
=

××
×==

bcfdb

Ms
sµ < 392,0=lµ                  SSA         

994,00117,0 = →= βµ tableaus  

                                    

2
3

57,0
34812994,0

1040,2
cmAs =

××
×=  

                     Soit   214,3/104 cmAmlHA t =⇒    avec un espacement St = 25 cm 

   Conclusion : Les armatures calculées à l’ELU sont justifiées. 

E)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 :                                                                                                                         

                             
	��

��
   ≥  

��

����
           et               

��

�.�
≤

�

��
  

                     0,049
9.32220

9,248
0930,

160

15

lx

ht =
×

≥== …….  condition vérifiée 

              

…….  condition vérifiée 

                     Les deux conditions sont vérifiées, on se dispensera du calcul de la flèche. 

 

III-5 -5) Conclusion :  

La dalle de la salle machine sera ferraillée comme suit : 

� Sens x-x  

                     Lit inferieur :  5 HA10/ml avec un e= 20cm. 

                     Lit supérieur :  5 HA10/ml avec e =20cm. 

� Sens y-y  

                    Lits inferieur :  4HA10/ml avec e=25cm.   

                    Lits supérieur : 4HA10/ml avec e=25cm.   

0.005
400

2
3260,00

12100

3,92

bb

Ax =≤=
×

=
×
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III-5) Calcul des planchers :  
 
III-5-1) Plancher en corps creux :     
                                            
              La structure comporte des planchers à corps creux, dont les poutrelles sont 
préfabriquées sur les chantiers et disposés dans le sens de la petite portée sur lesquelles 
reposera le corps creux. 
Le plancher en corps creux est constitué de : 

• De poutrelles préfabriquées qui sont  disposées suivant la petite portée, 
elles assurent une  fonction de portance, la distance entre axes de deux 
poutrelles voisines est de 65 cm. 

• De Corps creux qui est utilisés comme coffrage perdu et qui sert aussi à 
l’isolation  thermique et phonique. 

• D’une dalle de compression en béton armé. 
 
 
III-5-2) Détermination des dimensions de la section en T : 
 
      Hauteur de la section ………………………………………………………h= 20+4=24cm 
      L’épaisseur de la table de compression……………………………............ h0=  4cm  
      L’enrobage…………………………………………………………………..c= 2cm 
      La hauteur utile……………………………………………………………...d= 22cm 
      b1 : la largeur de l’hourdis à prendre en compte de chaque côté de la nervure est limitée à 
la plus faible des valeurs ci-dessous : 
 








≤ 0
1

1 8,
10

,
2

min h
LL

b
 

 
L  : distance entre deux parements voisins de deux poutrelles. 
L 1 : longueur de la plus grande travée dans le sens de la poutrelle. 
 
                 L= 65 – 12 = 53cm 
                 L1= 500cm 
 








≤ 4x8,
10

500
,

2

53
min1b  

   b1 ≤ min (26,5 ; 50 ; 32) 
  b1 = 26,5cm 
  b : largeur de la table de compression 
  b : 2b1 + b0 = 2x26.5 + 12= 65cm 
 
                                                     b = 65cm                                                       
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                                                                         b 
 
 
      h0 
 
                b1 b1                        b1 
h 
 
 
 
                                      
                                 b0                          L                 b0            
 
 
 
 

III-5-3) Ferraillage de la dalle de compression : 
             La dalle de compression de 4cm doit être armée d’un quadrillage de barres dont les 
dimensions des mailles ne doivent pas dépasser : 

• 20cm pour les barres perpendiculaires aux poutrelles. 
• 30 cm pour les barres parallèles aux poutrelles. 

 
         III-5-3.1) Armatures perpendiculaires aux poutrelles : 

 
 
 

               A┴ = 

ef

L4×
= 

500

654×
= 0.52cm2/ml 

                        L : distance entre axe des poutrelles (50 cm < L < 80 cm). 
 
          Soit : A┴=6T6=1,7cm2 ;  avec  St=15 cm. 
 

         III-5-3.2) Armatures parallèles aux poutrelles : 
 

 
                     

A ⁄⁄ = 
2

⊥A =
2

7.1 = 0.85 cm2 

 

            Soit : A// = 6T6 = 1,7 cm2/ml, avec  St=15 cm. 
 
 
 
 
 
 
 
 

�� ≥
���

��
 

�∥ ≥
��



 

       Figure  III-4-1) : schéma d’une section en T. 
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III-5-4) calcul de la poutrelle : 
 
       III-5-4.1) Avant le coulage : 
    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 corps creux et la surcharge  de l’ouvrier. 
B-1-1) charge permanente : 
-le poids propre de la poutrelle est :  G1= 0,12x0, 04x25 = 0,12 KN/ml 
-le poids propre de corps creux  est : G2= 0,95x0, 65 
 G = G1 + G2 = 0,12 + 0,62  
G= 0,74 [KN/ml] 
 
B-1-2) Surcharge d’exploitation du chantier :        
Le poids de l’ouvrier est estimé à Q= 1KN/ml 
 
B-1-3) Ferraillage à l’ELU :  

On fait le calcul pour la travée la plus longue, en considérant la fissuration non 
préjudiciable. 
L = 5,00 m 
 
 
 
 
 

 
 

 

 

1
5

 

Fig III-4-2) Ferraillage de la dalle de 
compression avec un treillis soudé 

6�6 TLE 500 

15 

S
e

n
s 

d
e

s 
p

o
u

tr
e

ll
e

s 

2,5 KN/ ml 

5,00 m 
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� Combinaison de charges :                                                               
qu=1,35 G + 1,5Q 
qu =1,35 (0,12+0,62)+ 1,5x1=2,499KN/ ml 
qu =2,5KN/ml 
               

� Moment en travée : 

Mu=	
�
	�	��

�
=
�,����

�
 = 7, 81 KN. ml 

 
� Effort tranchant : 

Tu=
�
	�	�

�
=
�,�	�	�

�
= 6,25	KN 

 
Schéma statique de la poutrelle : 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
  
 
 
 
 

 
 
 
c)Ferraillage de la poutrelle :  
Soit l’enrobage c = 2 cm 
Hauteur utile : d = 2 cm. 

SDA.0.392µ11,45µ
14.2212

7,81x10
µ

MPa.14.2
1.51

250.85
f,

fdb

M
µ

lu2

3

u

bu
bu

2
0

u

⇒=>>>=→
××

=

=
×

×=
××

=

 

 
                        La section est doublement armée (S.D.A). 
NB: 
            Comme la section de la poutrelle est très réduite on prévoit des étais intermédiaires 
pour l’aider à supporter les charges et surcharges auxquelles elle est soumise avant le coulage 
de la dalle de compression (espacement entre étais : 80 à 190cm). 
 

Axe de la poutrelle 

Poutre secondaire 

Poutre principale 

a = 65 

a/2     a/2 

45 cm 

45 cm 

450 cm 

       Fig III -4-3): schéma statique de la poutrelle 
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III-5-4.2) Après le coulage de la dalle de compression : 
 

         Après le coulage de la dalle de compression, la poutrelle sera calculée comme une 
section en T qui repose sur plusieurs appuis. Elle est soumise aux charges suivantes : 

• Poids du plancher : G = 5,47x 0,65= 3,555 KN/ml  
                       (G Charge permanente de l’étage courant) 

• Surcharge d’exploitation : Q = 1,5 x 0,65   = 0,98 KN/ml 
                       (Q charge d’exploitation de Plancher à usage d’habitation ) 
 

a)Combinaison de charges :  
A L’E.L.U  :                   
     qu = 1,35G + 1,5Q = 1, 35 x 3,555 + 1,5 x 0,98 = 6,27 KN/ml 

            qu =6,27  KN/ml  
A L’E.L.S:                      
     qs = G + Q = 3,555 + 0,98 = 4,54  KN/ml 
                 qs =4,54 KN/ml 

 
b) Choix de la méthode de calcul : 
 

b-1) Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire 
                       [Art B.6.2,210/BAEL 91 modifie 99] : 
 

• Hypothèses : 

-La valeur de la surcharge respecte la condition suivante : 

            Q { }mlKNG /5;2max≤  
[ ]mlKNG /11,7555,32.2 =×=  

                       

                                   
.....................................................La condition est vérifiée. 
 
 

- La fissuration est non préjudiciable. .......................................La condition est vérifiée 
- Toutes les travées ont un même moment d’inertie...................La condition est vérifiée. 
- Le rapport de deux travées successives est compris entre 0.8 et 1.25. 

25,18,0
1

≤≤
+i

i

L

L

 
 
 
                                                          

Condition non vérifiée. 
 

Donc dans notre cas la méthode forfaitaire n’est pas applicable, le calcule se fera par  
 
                                  La méthode des trois moments. 
 
 
 









≤ mlKNQ /5;11,7max

42,1
50,3

00,5
;7.0

00,5

50,3
;85,0

50,3

00,3
;16,1

00,3

50,3

5

4

4

3

3

2

2

1 ========
L

L

L

L

L

L

L

L
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III-5-5) Méthode des trois moments 
 La poutre est décomposée au droit des appuis, on obtiendra ainsi n poutres isostatiques 
simplement appuyées, les encastrements aux extrémités seront transformé en des travées 
isostatiques de longueur L=0. 
 Cette méthode nous permettra de déterminer les moments sur appuis. 
 
  
 
 
                   
 
 
 
                                   Fig III-4-4): Diagramme des moments 
  
a)Moments aux appuis : 
 

)
4

3
1+i1+i

q
+

4

3
ii

q
-(=

1+i1+i
M+)

1+i
+i(

i
2M+

i1-i
M

ll

llll  

 
b)  Moments en travée : 
 

M(x) = 2

22
x

q
x

ql − + Mi 







−

il

x
1 + M i+1

il

x  

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

x = 
i

i1+i

q.l

M-M
+

2

l

 
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, nous allons effectuer les corrections suivantes : 

� Augmentation de 1/3 pour les moments en travée 
� Diminution de 1/3 pour les moments aux appuis. 

c) Les efforts tranchants :  
         Les efforts tranchants sont donnés par la formule suivante :  
 

Tu(x)= .
2

1

i

ii
u

iu MM
xq

q

l

l −+− +   

 
 
 
 
 

M i+1 
qi+1 

M i M i-1 
qi 

1+il  il  
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Combinaison de charge : 
 
A  L’ELU : q
	� (1, 35 G+1, 5 Q) x 0, 65 = (1,35 x 3,555) + (1,5 x 0,98) = 6,27 KN/ml. 

     A  L’ELS : qs = G + Q=3,555+0,98= 4,54 KN/ml. 
 
 
 
 
 
 
 
                         
 
                          Fig III-4-5): Diagramme des charges sur les poutrelles 
 

�  Calcul des moments sur appuis : 
 
Par symétrie nous avons : M1=M8; M2=M7 ; M3=M6; M4=M5. 
 
 
 
 

  
 
 
 

   Pour i=1……...7 M1 + 3,5 M2= - 67,20........................................(1). 
  Pour i=2…….3,5 M1 + 13 M2 + 3 M3= -109,52.......................(2) 
  Pour i=3…….3 M2 + 13 M3 + 3,5 M4 = -109,52......................(3) 

Pour i=4…….3,5M3 + 17 M4 + 5 M5 = -263,14,..................... (4)  
Pour i=5…….5M4 + 17 M5 + 3,5 M6 = -263,14,..................... (5) 
Pour i=6…….3,5M5 + 13 M6 + 3 M7 = -109,52.......................(6) 
Pour i=7…….3M6 + 13 M7 + 3,5 M8 = -109,52.......................(7) 
Pour i=8…….3,5M7 + 7 M8  = -67,20......................................(8) 
 
La résolution du système nous donne : 
 M1 = - 6,76 KN.ml      M2 = -5,66 KN.ml       M3= -4,07 KN.ml  
 M4 = - 11,31KN.ml       
 
 

� Calcul des moments en travée: 
 
Le moment en travée est donné par la relation suivante : 

              M(x) = 2

22
x

q
x

ql − + Mi 







−

il

x
1 + M i+1

il

x  

x : la position du point dont le moment est maximale. 

                     x = 
i

i1+i

q.l

M-M
+

2

l

 

3,00 3,50 5,00   3.00 3,50 
   3,50 3,50 

Qu= 6,27 KN/ml 

1 2 3 4 6 7 8 5 

3,50 3,00 3,50 3,50   3.00 5,00    3,50 

M1 M2 M3 M4 M5 M6 M7 M8 M0 M9 
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Travée Longueur (m) 

 
Abscisse    X 

 
Valeur de M���(kn.m) 

1-2 3,50 1,80 3,40 

2-3 3,00 1,58 2,21 

3-4 3,50 1,42 2,25 

4-5 5,00 2,5 8,28 

5-6 3,50 2,08 2,25 

6-7 3,00 1,41 2,21 

7-8 3,50 1,69 3,40 

 
 
 Les moments calculés par la méthode des trois moments sont pour un matériau homogène, à 
cause de la faible résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu, il 
faut effectuer les corrections suivantes : 
   

� Augmentation de 1/3 pour le moment en travée. 
� Diminution de1/3 pour le moment aux appuis. 
 
 
 

• Moment corrigé :  
 

En appui  En travée   
     M1=-4,50 KN.m M1-2= 4,53 KN.m 

M2 =-3,77 KN.m M2-3= 2,95 KN.m 
M3=-2,71  KN.m M3-4= 3 KN.m 
M4=-7,54 KN.m M4-5= 11,04KN.m 
M5=-7,54 KN.m M5-6= 3 KN.m 
M6=-2,71 KN.m M6-7= 2,95 KN.m 
M7=-3,77 KN.m 

     M8=-4,50 KN.m 
M7-8= 4,53 KN.m 
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                                  Fig III-4-6): Diagramme des moments en travée à L’ELU  

 
� Calcul des efforts tranchants : 

 

Tu(x)= .
2

1

i

ii
u

iu MM
xq

q

l

l −+− +

 

 Au niveau d’un appui   « i »,      V(x)   =    
i

i1ii

L

MM

2

q.L −+ +              

Au niveau d’un appui « i+1 »,    V(x)   =  
i

i1ii

L

MM

2

q.L −+− +   

 

Travée (1,2) :




−=
=

KNT

KNT

e

w

76.10

18.11
                           Travée (5,6) : 





−=
=

KNT

KNT

e

w

59.9

35.12
 

Travée (2,3) : 




−=
=

KNT

KNT

e

w

05.9

75.9
                               Travée (6,7) : 





−=
=

KNT

KNT

e

w

75.9

05.9
 

Travée (3,4) : 




−=
=

KNT

KNT

e

w

35.12

59.9
                                Travée (7,8) : 





−=
=

KNT

KNT

e

w

18.11

76.10
 

 Travée (4,5) : 




−=
=

KNT

KNT

e

w

67.15

67.15
                                                                                         

 
 

4,50 
3,77 

2,71 

7,54 7,54 

2,71 
3,77 4,50 

2,95 
4,53 

2,95 
4,53 

3 

11,04 

3 

M (KN.m) 

x(m) 
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                                Fig III-4-7):  Diagramme des efforts tranchants 

 
 

III-5-6) calcul des armatures : 
 

� ferraillage a l’ELU :  
Le ferraillage se fera à l’ELU en prenant le moment maximal sur appuis et en travées  
 

• Armatures en travée : 
04,11max =tM  KN.m   

Le moment équilibré par la table de compression  

                   






 −××=
2
0

00

h
dfbhM bu   

                   84,7310.
2
04,0

22,02,1465,004,0 3
0 =







 −×××=M KN.m 

 
M0 = 73,84  KN.m  >  Mt = 11,04 KN.m                         l’axe neutre tombe dans la table de 
compression, d’où la section se calcul comme une section rectangulaire (65x24) 

11,18 

10,76 

9,05 

15,67 

12,35 

9,59 
9,75 

9,59 

15,67 

12,35 

9,75 

9,05 

10,76 

11,18 

KN 

b0 = 12 

b=65 

h
0

=
4

 

h
=

2
4

 

x(m) 
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max
aM

12 

22 

4 

2
5max

2

6

2

max

45,1⇒
10034822988,0

1004,11

988,0⇒024,0

⇒392,0024,0

2,14220650

1004,11

cmA
d

M
A

SSA

fdb

M

st
s

t
st

l

bu

t

=
×××

×=
××

=

==
=<=

××
×=

××
=

σβ

βµ
µµ

µ

   

  
 Soit :           At = 3HA12= 3,39 cm² 
 

• Armatures en 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. 
 
 
 
 
 
                                                                   

        
 
 
 
Fig III-4-8):  Les moments aux niveaux des appuis 
 

 
•   Le moment max aux appuis est : Ma max = 7,54 KN.m 

La table est entièrement tendue, et comme n’intervient pas dans le calcul de la résistance à la 
traction, donc le calcul se fera pour une section rectangulaire (b0 x h) 

2
5max

2

5

2

max

00,1⇒
10034822992,0

1054,7

992,0⇒016,0

⇒392,0016,0

1002,142265

1054,7

cmA
d

M
A

SSA

fdb

M

st
s

t
st

l

bc

a

=
×××

×=
××

=

==
=<=

×××
×=

××
=

σβ

βµ
µµ

µ

 

 
Nous optons :     Aa = 2HA10 =1,57 cm2 

 

� Calcul des armatures transversales :                                                                                                                              
• Diamètre armatures transversales :(Art A.7.2.2 / BAEL91)….  

 

)
10

b
,φ,

35

h
(minφ

0

lt ≤    

24 max
a

M  
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{ } mm6,85=tφ⇒)12;10;(6,85min≤)
10

120
,10,

35

240
(min≤tφ 








            
.mm7=tφ  

        On opte pour 1 étriers en  8 ; Donc : �! = 
	"�	#	 = 	$	cm² 
 

• Espacement max des armatures transversales (Art A.5.1,22 / BAEL91) 
 
 
 
 
St	 ≤ min+19,8	; 40cm3      =19,8 cm   
 

� Vérification à l’ELU :  
 

• Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91) 
  La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :  
 

 
 
 

� En travée      

    Amin = 2t28 1,73cm=
400

x2,10,23x65x22
=

fe

0,23.b.d.f

 
			A�5 = 3,39 cm2  >  1,73 cm2 ……………………… Condition vérifiée. 
 
      

� Aux appuis    

    Amin = 2t280 0,32cm=
400

x2,10,23x12x22
=

fe

.d.f0,23.b

 
				A�5 = 1,57 cm2  > 0,32 cm2 ………………………. Condition vérifiée. 
      

• Contrainte tangentielle: (Art.A.5.1,1/ BAEL91) : 
             
        
             On doit vérifier que : 
                                             
  

� 
Calcul de :

u
τ  

 
Pour les fissurations non préjudiciables  

 








5MPa);
γ

fc
(0,2min =τ

B

28
u ;    Donc : u

τ = 3.33Mpa. 

� Calcul de u
τ  : 

       maxT =15,67  KN. 

       
=

u
τ

220120

1067,15

.

3

0 ×
×=

db

Tu       ;  Donc :         uτ  =  0,59 Mpa. 

6!	 	≤ 789+:, ;	�	<	; �:=73 

adoptéA  > =min A 	
:.
@.A.<.�!
#

��  

u
0

max
u   τ≤

db

T
τ =  
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:τse  

:τse

     Donc : seτ  =2,10  Mpa . 

        uτ  < uτ    ……………………............……. Condition vérifiée. 
      

• Entrainement des barres (Art.6.1.3/BAEL 91) : 
 

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

seτ  
∑ i

max
u

U×d×0.9

T
= <	 seτ  

 

� 
 Calcul de   

             t28sse .fΨ=τ  ;  Avec : 
s

Ψ =1,5  (pour les aciers H.A). 

              =τse   3.15 Mpa. 
 

� Calcul de   

         ∑ iU  : Somme des périmètres utiles.
 
 

        

              
37,68×220×0,9

10×15,67
=τ

mm37,68=121  3,14=n=U
3

se

i∑ ×××× φπ

         

        
sese ττ < 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 demandée à la barre puisse être mobilisé. 

 
 
 
 
 

� Calcul de  τsu : 
      τsu = 0,6 ψ² ft28 = 0,6× (1,5)²× 2,1 = 2,835 Mpa. 

			LD 4x2,835

1,4x400
=  = 49,38cm   ; On prend 					�E  =50 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 « Lc » est au moins égale à 
0,4×Ls  pour les aciers H.A    ; Donc :   Lc = 20 cm.  

 
 
 
 
 

su
s τ×4

fe×φ
=L
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    ;        Donc :  uτ =0,81 Mpa 

• Influence de l’effort tranchant sur les armatures (Art 5.1.1, 312 / BAEL91) : 
� Appuis de rive :  

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 uT . 

       Ast min à ancrer  ≥ 
bu

u

f

T max

 = 
100.348

1067,15 3×
= 0,45 cm2          

      Ast adopté = 1,54  cm2 
  Ast adopt	> Ast min à ancrer              Les armatures inférieures ancrées sont suffisantes 

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

     Le BAEL précise que lorsque  la valeur absolue du moment fléchissant de calcul vis-à-
vis  de l´état ultime Mu est inférieure à 0,9 dTu × , on doit prolonger les armatures en 

travée au-delà des appuis et y ancrer une section d´armatures suffisante pour équilibrer un 
effort égal à : 
 
 

    maxM =		4,50	x	10G  N.mm             

    0,9d. max
uT  = 0,9x220x15,67x10H= 3,10	x	10G  N.mm.             

      maxM 	>0,9d. max
uV        Les armatures inférieures ne sont pas nécessaires  

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

 
             On doit vérifier :                 

  

=
××
××
2209,0120

1067,152 3

1,32 Mpa. 
      

=
×

=
db

Tu
bc .9,0

2

0

σ

      b

fc

γ
288,0

=
5,1

258,0 ×
=13.33 Mpa. 

     bc
σ

b

u fc

db

T

γ
28

0

8,0

9,0

2 <
×

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

 
• Vérification de la contrainte de cisaillement au niveau de la jonction table nervure: 

(Art. A.5.3, 2 /BAEL91)……  
 

 
            On doit vérifier que :               

 

 

   
0,81=

40×220×650×1,8

120)-(65010×15,67
=

1,8.b.d.h

)-b.(bT
=τ

3

0

0u
u  

Pour les fissurations non préjudiciables :   

              uτ   = min {0.2 fcj/γ b , 5 Mpa } = min {3.33 Mpa, 5Mpa}=3.33 Mpa 

  
0,9d
M

=T maxmax
u  

bcσ
b

28

0

u

γ
0,8fc

≤
0,9db

2T
×

=  

  
u

0

0u
u τ   <   

1,8.b.d.h
)-b.(bT

=τ  
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…………..………….. Condition vérifiée.   

                 uτ   = 3,33 Mpa 

uτ     ≤ uτ   Les armatures transversales ne sont pas nécessaires………..... Condition vérifiée.   
 

     
• Contrainte moyenne de compression sur appui intermédiaire (Art A.5.1, 322) : 

 
 
            On doit vérifier :              
 
     

  dgu Tu+Tu=R =9,75+10,76=20,51 KN. 

       bc
σ

a×b

R
=

0

u =
0120x0,9x22

20,51x103
= 0,86 Mpa. 

         b

28

γ

1.3fc
=

1,5

1,3x25
= 21,66Mpa. 

                 bc
σ

b

28

0

u

γ
1.3fc

a×b

R
= <  

 
III-5-7) Combinaison de charge a l’ELS : 
 

																	qD	� (G+ Q) x 0.65 = (5,47+1,5) x 0,65 =  4,53 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/qu. 

qD

q

=	
4,53

6,27
= 0,72. 

 
En appui  En travée   

     M1=-4,50×0,72=-3,24KN.m M1-2= 4,53×0,72=3,26 KN.m 
M2 =-3,77×0,72=-2,71 KN.m M2-3= 2,95×0,72=2,12 KN.m 
M3=-2,71 ×0,72=-1,95  KN.m M3-4= 3×0,72=2,16  KN.m 
M4=-7,54 ×0,72=-5,83 KN.m M4-5= 11,04×0,72=7,95 KN.m 
M5=-7,54 ×0,72=-5,83  KN.m M5-6= 3×0,72=2,16 KN.m 
M6=-2,71×0,72=-1,95  KN.m M6-7= 2,95×0,72=2,12  KN.m 
M7=-3,77 ×0,72=-2,71 KN.m                            M7-8= 4,53×0,72=3,26  KN.m 

     M8=-4,50 ×0,72=-3,24 KN.m 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

bc
σ

b

28

0

u

γ

1.3fc

a×b

R
= ≤
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                         Fig III-4-9): Diagramme des moments en travée à L’ELS  

 
� Etat limite d’ouverture des fissures (Art.A.5.3.2/BAEL91) : 

• Etat limite de compression de béton (Art.A.4.5.2/BAEL91) :  
• En travée : 
- La contrainte de compression dans le l’acier : 

On doit donc s’assurer que :Sσ = sσ  
La section d’armatures adoptée à l’ELU en travée est As = 3φ 10= 2,35cm2 

 1ρ  = 
.d0b

S100.A
=

2212

39,3100

×
×

= 1,29             k1=17,68            1β = 0,847 

La contrainte dans les aciers : 

sσ =
sd.A1.β

ser
tM

=
3392200,847

6107,95

××
×

 = 125,85 MPa 

 sσ
 = 125,85 Mpa  <       sσ

  =348 Mpa    ..........................condition vérifiée. 

                      . 
La contrainte dans le béton :  

bcσ = sσ / k1 = 125,85/17,68 = 7,00  

bcσ  = 7,00 <  bcσ = 15Mpa ....................................................... condition  vérifiée. 
 
 

3,24 
2,71 

1,95 

5,83 5,83 

1,95 
2,71 3,24 

2,12 
3,26 2,12 

3,26 2,16 

7,95 

2,16 

x(m) 

M (KN.m) 
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• Aux appuis : 

1ρ =
.d0b

S100.A
=

2212
57,1100

×
×

= 0,594             k1=28,86                 1β = 0,886 

La contrainte dans les aciers : 

Sσ =
sd.A1.β

ser
aM

=
157220886,0

61083,5

××
×

 =190,50 MPa  

sσ
 = 190,50  Mpa  <     sσ

  =348 Mpa    ..........................condition vérifiée. 
 
La contrainte dans le béton :  

bcσ = sσ / k1 = 190,50/28,86 = 6,60 

bcσ  = 6,60 <  bcσ = 15Mpa ....................................................... condition  vérifiée. 
 
� Etat limite de déformation ( ArtB.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. 
Les règles de BAEL (B.6.5.2) précisent qu’on peu admettre qu’il n’est pas indispensable de 
vérifier la flèche si les conditions suivantes seront vérifiées. 
 

1. 
16

1

L

h ≥   

2. .
0

M
t

M
.

10

1

L

h ≥  

3. .
fe

4,2

.d
0

b

A ≤  

 
Avec:   h :hauteur total (24 cm) 

      L :portée entre nus d’appuis (L=5 m) 
     Mt : moment max en travée (Mt=7,95 KN.m) 
    M0 : moment max de la travée isostatique  
   A : section des armatures. 
   b : largeur de la section. 
   d : hauteur utile de la section droite. 
 

 1)   
K

�
=

�L

�MM
= 0,048 >

N

NG
= 0,062  .................................condition vérifié. 

2)  
K

�
=

�L

�MM
= 0,048 <

0
M

t
M

.
15

1
=

O,P�

N�×NL,N�
= 0,056...............................condition non vérifié. 

3)  
R

SM	5
=

H,HP

N�×��
= 0,013 >

H,G

LMM
= 0,010.....................................condition non vérifié. 

 
La 2eme et la 3eme condition ne sont pas vérifiées, alors le calcul de la flèche est 
indispensable. 
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� Calcul de la flèche : 

On doit vérifier que : 

f = <
fvIvE

ls
tM

..10

2.
f = cm 95,0

500

475

500

l ==
 

L= 500 – 25 = 475 : longueur réel de la poutrelle. 
f  : La flèche admissible. 

Ev : Module de la déformation différé.  
3

283700 fcE v =
 
= 10819 MPa 

Ifv : Inertie fictive de la section pour les charges de longue durée.  

Ifv = 
v

I

λµ ×+

×

1
0

1,1
 

0I : Moment d’inertie total de la section homogène par rapport au CDG de la section avec  

(n =15) 















+
−=

28
..4

28
.75,1

1;0max
t

f
s

t
f

µ
σρ

 

 
• Aire de la section homogénéisée : 

B0=b0×h+(b-b0) h0+15 As  

 

B0=12×24+(65-12) 4+15× 3,39

 

 
B0=550,85 cm² 

• Calcul de V1 et V2 : 

Moment statique de la section homogénéisée par rapport à XX : 

S/xx= dAtb
h

×+−+
×

15
2

h²
)b(

2

²b 0
0

0

  

 

 S/xx= ²7,49982239,315
2

4²
)2165(

2

²2421
cm=××+−+×

  

 

V1= ²07,9
85,550

4998,7

B0

S/xx 
cm==

  

 

V2= h-V1 =24 – 9,07 =14,93 cm 

0I  = ( ) ( )2c
2

V.
s

15.A

2

2
0

h

1
V

12

2
0

h

0
bb

0
h3

2
V3

1
V

3
0

b
−+






























−+−+





 +  

0I  = ( ) ( )2214,9339,315
2

2

4
07,9

12

24
12654314,9339,07

3

12 −××+























 −+−+



 +  

0I  = 35677,26 cm4 
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• Calcul des coefficients : 
ρ= 

R

SM	5
=

H,HP

N�×��
= 0,013 

ρ
b
0

3b
2

t28
f0.02

v
λ














+

×
=

0,013
65

123
2

2.10.02








 ×+

×=  = 1,26  










+××
×−=

1.285,125013,04

1.275.1
1;0maxµ = 0,425 

26,1425,01

35677,261.1
fv

I
×+

×= = 25558,44 cm4 

D’où la flèche : 

f  = 
fvIvE10

2Ls
tM

××

×
 

f  = 
( )

65,0
25558,441081910

247510007,95 =
××

××
 

0,65 cm < f = 0,95 cm  ⇒ condition vérifiée. 
 
III-5-8) Conclusion : 
Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant : 
Armatures en travées : 3HA12 = 3,39 cm². 
Armatures en appuis : 2HA10 = 1,57 cm². 
Armatures transversales : 2HA8 = 1,00 cm², avec un espacement de 15 cm.  
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IV.1.Introduction:  
Le système de contreventement est l’ensemble d’éléments de construction 

assurant la rigidité et la stabilité vis-à-vis des forces horizontales, engendrées par le 
vent ou le séisme. 

Le contreventement peut être assuré par : 

• Des voiles ou des murs, appelés couramment refends, entrant dans la composition 
de l’ouvrage, 

• Du système porteurs «poteaux-poutres» formant portiques d’étages, 

• Des cages d’escaliers et d’ascenseurs ou «gaines» présentant une grande rigidité 
à la flexion et à la torsion. 

         Dans certain cas, il serait avantageux de faire intervenir simultanément les 
portiques et les refends. Pour cela il est indispensable de comparer l’inertie des 
refends à celle des portiques pour choisir un système de contreventement et connaitre 
la répartition des sollicitations sur les refends et les portiques. 
Dans le règlement parasismique algérien RPA99 révisé 2003(Art3.4) la 

classification des systèmes structuraux sont faits en tenant compte de leur : 
- fiabilité. 
-Capacité de dissipation de l’énergie vis-à-vis de l’action sismique. 

Dans notre cas l’ossature du bâtiment est composée, à la fois de portiques et de murs 
de refends, disposés  parallèlement. Le but de ce chapitre est justement de déterminer les 
efforts horizontaux dans les refends, d’une part, et dans les portiques d’une autre part. Pour 
cela nous allons comparer l’inertie des voiles à celle des portiques aux quels nous allons 
attribuer «une inertie fictive». 

 

IV.2Inertie des voiles: 
Il est remarquable que les voiles de notre structure ne comportent pas d’ouvertures, 

nous n’aurons donc à calculer que l’inertie de refends pleins: 
 

a) Les refends longitudinaux: 

12
el

12
le

3

3

=

=

I

I

x

y

                       On néglige l’inertie des refends longitudinaux par rapport à l’axe X. 

 

b) Les refends transversaux: 

12
el

12
le

3

3

=

=

I

I

y

x

                       On néglige l’inertie des refends longitudinaux par rapport à l’axe Y. 
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Remarque : 

La longueur L des voiles est mesurée entre âmes des poteaux. 
L’inertie des voiles, pour un niveau donné, est résumée dans les tableaux qui suivent: 

 
Tableau IV-1) Inertie des voiles transversaux : 
 
Niveau L e Ix nombre 

d’étages 
I�� = ∑ �����	 

Du RDC jusqu’au 
9eme étages 

VT1 4,00 0,2 1,06 10           4,24 
VT1 4,00 0,2 1,06 
VT1 4,00 0,2 1,06 
VT1 4,00 0,2 1,06 

 
 
 

- Tableau IV-2) Inertie des voiles longitudinaux : 
 

Niveau L e IY nombre 
d’étages 

I�
 = ∑ �
���	 

De RDC jusqu’à 
9eme étages 

VL2 2,00 0,2 0,13 10 3,36 
VL2 2,00 0,2 0,13 
VL3 3,50 0,2 0,71 
VL3 3,50 0,2 0,71 
VL3 3,50 0.2 0,71 
VL3 3,50 0,2 0,71 
VL2 2,00 0,2 0,13 
VL2 2,00 0,2 0,13 

 
 

Fig.VII.1) Vue en plan et en coupe des refends 

y 

L 

e 

e X 

 

L 

Y 

X 
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IV.3. Interaction voiles-portiques: 
A partir l’ouvrage d’Albert Fuentes «calcul pratique des ossatures de bâtiment en 

béton armé», qui consiste à attribuer une inertie fictive aux portiques. On doit comparer 
l’inertie des voiles à celle des portiques. 
 

Pour déterminer cette inertie fictive ,il suffira de calculer les déplacements de 
chaque portique au droit de chaque plancher ,sous l’effet d’une série de forces 
horizontales égales a 1 tonnes ,par exemple, et de comparer ces déplacements aux 
flèches que prendrait un refend bien déterminé de l’ouvrage, sous l’effet du même 
système de forces horizontales. En fixant l’inertie du refend à 1m2, 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 même flèche, à 
chaque niveau, pour les refends et pour les portiques. 

 
IV.3.1.Calcul de l’inertie fictive:  
 

L’inertie fictive des portiques est donnée par : 

i

if
eiI

Σ∆
=  

Avec    eiI  : Inertie fictive du portique au niveau n. 

if : Flèche du refend au même niveau n. 

iΣ∆ : Déplacement du portique au niveau n 

a) Calcul des flèches dans les refends: 

Le calcul des flèches des refends dont l’inertie I=1m4, soumis au même système de 
forces que le portique (une force égale à une tonne à chaque étage), sera obtenu par la 
méthode du «Moment des airs». 

La flèche que prendrait un refend au niveau«i»suite à une déformation due à une série de 
forces latérales est donnée par: 
 

EI
idiS

if
Σ

=  

Avec  iS : Surface du trapèze. 

id  : Distance entre le CDG du trapèze et le niveau considéré. 

Sachant que la section du trapèze égale à :
2

)1( ihibib
iS

×++=  

La distance du CDG d’un trapèze à sa plus petite base:
)1(3

)12(

++
++

=
ibib
ibibih

id
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Le tableau suivant donne les aires (Si ) et la position du centre de gravité (di) : 
 

Tableau IV-3) Calcul de la flèche : 

 

Nous aurons : 
  

 

EIEI
f

2771,4958,122,379)06,358,1(468,18
1 =×++×=  

EIEI
f

5818,2259,163,299)06,352,1(22,379)06,306,358,1(468,18
2 =×++×+++×=  

. 

. 

. 

. 

9f  

Ainsi de suite jusqu’au dernier niveau, on obtient alors les résultats montrés dans le tableau 
précédent. 
 
b) Calcul des déplacements des portiques: 

Le déplacement de chaque niveau : 
hnEn ×=∆ ψ

 Avec : 

2.12
1−++

Σ
= nn

pot

EE

K
nM

nE
θθψ  

Niveaux h(m) bi(m) bi+1(m) Si(m
2) di(m) Si×di ∑Si×di=EI fi 

09 3,06 3,06 0,00 4,68 2,04 9,55 40703,70 
08 3,06 9,18 3,06 18,72 1,78 33,32 35192,92 
07 3,06 18,36 9,18 42,14 1,70 71,64 29715,64 
06 3,06 30,6 18,36 74,91 1,65 123,60 24328,99 
05 3,06 45,9 30,6 117,04 1,63 190,77 19119,61 
04 3,06 64,26 45,9 168,54 1,61 271,35 14201,20 
03 3,06 85,68 64,26 229,41 1,60 367,06 9717,95 
02 3,06 110,16 85,68 299,63 1,59 476,41 5818,22 
01 3,06 137,7 110,16 379,22 1.58 599,16 2771,49 

RDC 3,06 168,3 137,7 468,18 1,58 739,72 739,72 

EI

739,72

EI

1,58468,18 =×=RDCf
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Le déplacement des portiques au niveau « i » : 

∑
=

∆=∆
n

i
ni

1  

La rotation d‘un poteau encastré à la base au 1
er niveau: 

 

∑ ∑+
+=

11

21
1 224 Pt KK

MM
Eθ  

La rotation de chaque poteau articulé au 1
er niveau: 

∑

+=
1

21
1 24 tK

MM
Eθ  

La rotation d’un poteau des étages courants : 

∑
++=

ptr

nn
n K

MM
E

24
1θ

 

 

Avec : 

nnn hTM ×=  en (KN.m) 

 

nT  : est donnée par la (figure Fig.IV.4).Tnen (t). 

 
C)  Rigidités des portiques : 

� Calcul des rigidités linéaires : 

ptrK  (m3): Raideur des poutres   
c

ptr
ptr

L

I
K =  

potK (m3): Raideur des poteaux
c

pot
pot

h

I
K =

 

Avec :  

I : Moment d’inertie de l’élément. 

ch   , cL  : Hauteur et longueur calculées qui seront déterminées ultérieurement. 

hc = min (h +1/2hpoteau, h0) 
lc = min (l +1/2 poutre, l0)  
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Tableau IV-4: Rigidités des poteaux dans le sens transversal : 
 
NIV h 0 h hp/2 hc I p×10̄ ⁴ Kp×10̄ ⁴ 

7,8,9eme  étages 3,06 2,66 0,150 2,810 6,750 2,402 

7,8,9eme  étages 3,06 2,66 0,175 2,835 12,505 4,411 

RDC,1,2,3eme 3,06 2,66 0,200 2,860 21,333 7,459 

 
Tableau IV-5: Rigidités des poteaux dans le sens longitudinal : 
 

NIV h 0 h hp/2 hc I p×10̄ ⁴ Kp×10̄ ⁴ 

7,8,9eme  étages 3,06 2,66 0,150 2,810 6,750 2,402 

7,8,9eme  étages 3,06 2,66 0,175 2,835 12,505 4,411 

RDC,1,2,3eme 3,06 2,66 0,200 2,860 21,333 7,459 

 

Tableau IV-6: Rigidités des poutres dans le sens transversal :  

NIV Travée  l0  (m) L  (m) hp/2  (m) Lc   (m) I p×10̄ ⁴ (m⁴) Kp×10̄ ⁴ (m⁴) 

RDC,1,2,3 
eme étage  

1-2 4 3,6 0,2 3,8 16 4,21 
2-3 3,8 3,4 0,2 3,6 16 4,44 
3-4 5 4,6 0,2 4,8 16 3,33 
4-5 3,8 3,4 0,2 3,6 16 4,44 
5-6 4 3,6 0,2 3,8 16 4,21 

4,5,6 eme 
étage  

1-2 4 3,65 0,175 3,825 16 4,18 
2-3 3,8 3,45 0,175 3,625 16 4,41 
3-4 5 4,65 0,175 4,825 16 3,32 
4-5 3,8 3,45 0,175 3,625 16 4,41 
5-6 4 3,65 0,175 3,825 16 4,18 

7,8,9 eme 
étage 

 
4 3,7 0,15 3,85 16 4,15 

 
3,8 3,5 0,15 3,65 16 4,38 

 
5 4,7 0,15 4,85 16 3,30 

 
3,8 3,5 0,15 3,65 16 4,38 

 
4 3,7 0,15 3,85 16 4,15 
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Tableau IV-7: Rigidités des poutres dans le sens longitudinal :  

NIV Travée  l0  (m) L  (m) hp/2  (m) Lc   (m) I p×10̄ ⁴ (m⁴) Kp×10̄ ⁴ (m⁴) 

RDC,1,2,3 

eme étage  

A-B 3,5 3,1 0,2 3,3 16 4,85 

B-C 3 2,6 0,2 2,8 16 5,71 

C-D 3,5 3,1 0,2 3,3 16 4,85 

D-E 5 4,6 0,2 4,8 16 3,33 

E-F 3,5 3,1 0,2 3,3 16 4,85 

F-G 3 2,6 0,2 2,8 16 5,71 

G-H 3,5 3,1 0,2 3,3 16 4,85 

4,5,6 eme 

étage  

A-B 3,5 3,15 0,175 3,325 16 4,81 

B-C 3 2,65 0,175 2,825 16 5,66 

C-D 3,5 3,15 0,175 3,325 16 4,81 

D-E 5 4,65 0,175 4,825 16 3,32 

E-F 3,5 3,15 0,175 3,325 16 4,81 

F-G 3 2,65 0,175 2,825 16 5,66 

G-H 3,5 3,15 0,175 3,325 16 4,81 

7,8,9 eme 

étage 

A-B 3,5 3,2 0,15 3,35 16 4,78 

B-C 3 2,7 0,15 2,85 16 5,61 

C-D 3,5 3,2 0,15 3,35 16 4,78 

D-E 5 4,7 0,15 4,85 16 3,30 

E-F 3,5 3,2 0,15 3,35 16 4,78 

F-G 3 2,7 0,15 2,85 16 5,61 

G-H 3,5 3,2 0,15 3,35 16 4,78 
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Tableau IV-8) Inertie fictive sens transversal : 

NIV h Mn+1 Mn ΣKpot×10⁴⁴⁴⁴ ΣKpout×10⁴⁴⁴⁴ Eϴn Eψn ∆n ∆i f i(m) Iei (m
4) 

9 3,06 0 3,06 115,296 162,88 7,83 140,90 431,16 6441,14 40703,70 6,32 

8 3,06 3,06 6,12 115,296 162,88 23,48 156,56 479,06 6009,98 35192,92 5,86 

7 3,06 6,12 9,18 115,296 162,88 39,14 172,21 526,97 5530,92 29715,64 5,37 

6 3,06 9,18 12,24 211,728 164,00 54,42 187,44 573,57 5003,95 24328,99 4,86 

5 3,06 12,24 15,3 211,728 164,00 69,97 202,99 621,15 4430,38 19119,61 4,32 

4 3,06 15,3 18,36 211,728 164,00 85,52 218,54 668,73 3809,23 14201,20 3,73 

3 3,06 18,36 21,42 358,032 165,04 100,43 233,40 714,21 3140,5 9717,95 3,09 

2 3,06 21,42 24,48 358,032 165,04 115,88 248,85 761,49 2426,29 5818,22 2,40 

1 3,06 24,48 27,54 358,032 165,04 131,33 264,30 808,76 1664,8 2771,49 1,66 

RDC 3,06 27,54 30,6 358,032 165,04 146,78 279,75 856,04 856,04 739,72 0,86 

 

Tableau IV-9) Inertie fictive sens longitudinal : 

NIV h Mn+1 Mn ΣKpot×10⁴⁴⁴⁴ ΣKpout×10⁴⁴⁴⁴ Eϴn Eψn ∆n ∆i f i(m) Iei (m
4) 

9 3,06 0 3,06 115,296 201,84 6,32 97,92 299,63 3928,36 40703,70 10,36 

8 3,06 3,06 6,12 115,296 201,84 18,95 120,03 367,30 3628,73 35192,92 9,70 

7 3,06 6,12 9,18 115,296 201,84 31,58 142,15 434,98 3261,43 29715,64 9,11 

6 3,06 9,18 12,24 211,728 203,28 43,90 123,98 379,36 2917,45 24328,99 8,34 

5 3,06 12,24 15,3 211,728 203,28 56,45 136,02 416,22 2538,09 19119,61 7,53 

4 3,06 15,3 18,36 211,728 203,28 68,99 148,06 453,07 2121,87 14201,20 6,69 

3 3,06 18,36 21,42 358,032 204,9 80,89 125,66 384,51 1668,8 9717,95 5,82 

2 3,06 21,42 24,48 358,032 204,9 93,34 132,78 406,30 1284,29 5818,22 4,53 

1 3,06 24,48 27,54 358,032 204,9 105,78 139,90 428,10 877,99 2771,49 3,16 

RDC 3,06 27,54 30,6 358,032 204,9 118,23 147,02 449,89 449,89 739,72 1,64 
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d) Inerties moyennes des portiques: 
Tableau IV-10) Inertie moyennes sens transversal : 

NIVEAU  09 08 07 06 05 04 03 02 01 RDC 

Iey(m
4) 6,32 5,86 5,37 4,86 4,32 3,73 3,09 2,40 1,66 0,86 

Imoy(m4) 3,847 

 

Tableau IV-11) Inertie moyennes sens longitudinal: 

NIVEAU  09 08 07 06 05 04 03 02 01 RDC 

Iex(m
4) 10,36 9,70 9,11 8,34 7,53 6,69 5,82 4,53 3,16 1,64 

Imoy(m4

) 
6,688 

 

 

e) Comparaison des inerties des voiles et des portiques: 
Tableau IV-12) pourcentage des inerties  sens transversal: 

 Imoy  (m
4) %de participation  

Portiques 3,847 47,57% 
Voile
s 

4,24 52,43% 
Somme 8,087 100%  

 

 

Tableau IV-13) pourcentage des inerties sens longitudinal: 

 Imoy par niveau (m4) %de participation  

Portiques                  6,688 6 6 , 5 6%  

Voile
s 

                3,36 3 3 , 4 4%  

Somme               10,048 100%  
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Conclusion : 
D’après les résultats obtenus dans ce paragraphe, on dira que la structure possède un système 
de contreventement mixte. 
Le RPA prescrit pour ce système de contreventement « mixte, assuré par des voiles et des 
portiques », les recommandations suivantes : 

� Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations
aux charges verticales.

� Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les
proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les
leurs interactions à tous les niveaux.

� Les portiques doivent 
moins 25% de l’effort tranchant d’étage.

 

 

 

 

 

Voiles

52%

SENS LONGITUDINAL
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D’après les résultats obtenus dans ce paragraphe, on dira que la structure possède un système 

Le RPA prescrit pour ce système de contreventement « mixte, assuré par des voiles et des 
portiques », les recommandations suivantes :  

Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations
verticales. 

Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les
proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de 
leurs interactions à tous les niveaux. 

reprendre, outre les sollicitations dues aux charges
moins 25% de l’effort tranchant d’étage. 

Portique

s

48%

SENS LONGITUDINAL

Voiles

52%

SENS TRANSVERSAL
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D’après les résultats obtenus dans ce paragraphe, on dira que la structure possède un système 

Le RPA prescrit pour ce système de contreventement « mixte, assuré par des voiles et des 

Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations dues 

Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques 
sollicitations résultant de 

reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales au 

Portique

s

48%

SENS TRANSVERSAL
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V-1) Introduction :  
         La principale cause des dommages dans une structure durant un séisme et sa réponse au 
mouvement applique  à sa base suite au mouvement transmis à son sole d’assise. Dans le but 
d’analyser et  d’évaluer le comportement de la structure sous ce type de chargement, les principes 
de la dynamique  des structures doivent être appliquées pour déterminer la déformation et les 
contraintes développées dans la structure. 
        Quand on considère une analyse de structure sous  un chargement dynamique, le terme 
dynamique  signifie une variation dans le temps, ceci rend l’étude plus compliquée voir impossible 
quand il s’agit  d’une structure élevée avec un nombre infini de degrés de liberté. Pour cela les 
ingénieurs essayent de simplifier les calculs, en considérant non pas la structure réelle mais un 
modèle  simple qui doit être le plus proche possible de la réalité. 
          Pour modéliser une structure, plusieurs méthodes sont utilisées parmi lesquelles : 
 
V-2) Méthode de calcul : On distingue deux cas: 

� Calcul statique: C’est la détermination des efforts internes sous l’effet des charges 
verticales  

(G et Q). 
� Calcul dynamique : C’est la détermination des efforts internes sous l’effet des charges 

horizontales 
( E ) pour son calcule on distingue les méthodes suivantes : 

La méthode statique équivalente.  
La méthode d’analyse modale spectrale.  
La méthode d’analyse dynamique temporelle  par accélérographes. 
 
        Pour le choix de la méthode à utiliser, on doit vérifier un certain nombre de conditions  
suivant les règles en vigueur en Algérie (RPA99 / version 2003). 
        Ici les conditions d’application de la méthode statique équivalente ne sont pas toutes 
remplies, car le bâtiment étudié présente une configuration irrégulière en plan donc il faut vérifier 
la condition complémentaire pour utiliser la méthode statique équivalente qui dit : 

Zone  IIa : • groupe d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale à 7 niveaux ou 23m. 
La condition n’est pas satisfaite (notre bâtiment a une hauteur de 34,81 m). 
(RPA 99/mod2003 art 4.1.2). 

Il faut donc utiliser la méthode dynamique modale spectrale en utilisant le spectre de réponse 
défini dans le RPA 99 version 2003.  
 
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. 
 
V-3) Modélisation : 
V-3-1)  Introduction :  
La complexité de l’étude dynamique d’une structure vis-à-vis des différentes sollicitations qui la 
mobilisent, en particulier l’effort sismique, demande des méthodes de calcul très rigoureuses ; Pour 
cela, l’utilisation des méthodes numériques telle que la MEF est devenu indispensable. 
En s’appuyant sur l’outil informatique, qui nous offre des résultats plus exacts et un travail plus 
facile, on peut alors éviter le calcul manuel laborieux, voire même peu fiable. 



CHAPITRE V                                                           Modélisation par ETABS 

 

 
101 

 

V-3-2) Description du logiciel ETABS : 
ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments. Il permet de 
modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à une interface graphique unique. 
Il offre de nombreuses possibilités  pour l’analyse statique et dynamique. 
Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que le calcul 
et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en vigueur à 
travers le monde (Euro code, UBC, ACI...etc.). En plus de sa spécificité pour le calcul des 
bâtiments, ETABS offre un avantage certain par rapport aux autres codes de calcul à utilisation plus 
étendue. En effet, grâce à ces diverses fonctions il permet une descente de charge automatique et 
rapide, un calcul automatique du centre de masse et de rigidité, ainsi que la prise en compte 
implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une terminologie 
propre au domaine du bâtiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.). 
ETABS permet également le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD, SAP2000 et 
SAFE). 
 
V-3-3) 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. 

 
V-3-4) Rappel :(terminologie) : 
Grid line : ligne de grille 
Joints : nœuds 
Frame : portique (cadre) 
Shell : voile 
Elément : élément 
Restreints : degrés de liberté(D.D.L) 
Loads : charge 
Uniformedloads : point d’application de la charge 
Define : définir 
Materials : matériaux 
Concrete : béton 
Steel :acier 
Frame section : coffrage 
Column : poteau 
Beam : poutre 
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V-3-5) Manuel d’utilisation de L’ETABS
Dans notre travail on a utilisé la version 
Pour choisir l’application ETABS on clique sur l’icône d’ETABS 
 

 

V-4) Etapes de modélisation 
1. Introduction de la géométrie du modèle
2. Spécification des propriétés mécaniques de l’acier et du béton.
3. Spécification des propriétés 
4. Définition des charges statiques (G, Q).
5 .Définition de la charge dynamique E.
6. Introduction des combinaisons d’actions.
7. Définir l’action sismique Affectation des masses sismiques et inerti
8. Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragme).
9. L’analyse dynamique. 
10. Visualisation des résultats.

V-4-1) Première étape: 

La première étape consiste à spécifier la géomét

  

 
A) Choix des unités 
On doit choisir un système d'unités pour la saisie de données dans 
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 
permet d’introduire 
Le nombre de lignes dans la direction X 
Le nombre de lignes dans la direction Y 
Nombre de travées dans le sens de Y 
Longueur de travée dans le sens de X entre axes 
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.
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Manuel d’utilisation de L’ETABS  :  
Dans notre travail on a utilisé la version ETABS V 9.7 
Pour choisir l’application ETABS on clique sur l’icône d’ETABS (fig. V.1)

 

 
 :  

1. Introduction de la géométrie du modèle 
. Spécification des propriétés mécaniques de l’acier et du béton. 
. Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles...).
. Définition des charges statiques (G, Q). 
.Définition de la charge dynamique E. 
. Introduction des combinaisons d’actions. 
. Définir l’action sismique Affectation des masses sismiques et inerties massiques.
. Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragme). 

. Visualisation des résultats. 

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 l'écran, on 
comme unités de base pour les forces et déplacements : 

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 File →New model

Le nombre de lignes dans la direction X → Number lines in X direction 
Le nombre de lignes dans la direction Y → Number lines in Y direction 
Nombre de travées dans le sens de Y → Number of bays along Y 
Longueur de travée dans le sens de X entre axes → spacing in X direction 

→ story height ; 
→Numder of stories ; 

→ typical story hight ; 
→bottom story hight. 

Modélisation par ETABS 

 

(fig. V.1) 

géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles...). 

es massiques. 

modéliser.                                               
 

 

. Au bas de l'écran, on 
 

New model, cette option 
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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 
 

Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis 
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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 

 
Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis 

Modélisation par ETABS 

 

 

On clique sur le bouton droit de la souris. Puis on introduit les distances cumulées puis on clique sur 

 

Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis Edit Story Data. 
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� Vérification des dimensions : cliquer sur cette l’icône  
ou bien : View→ → → → set building view options
 

 

V-4-2) Deuxième étape : 
La deuxième  étape consiste à la définition des 

l’occurrence, l’acier et le béton.
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Vérification des dimensions : cliquer sur cette l’icône   
set building view options 

deuxième  étape consiste à la définition des propriétés mécaniques
l’occurrence, l’acier et le béton. 

Modélisation par ETABS 

 

 

 

propriétés mécaniques des matériaux en 
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On clique sur    Define               
                                                  
                                                  
dans la figure suivante : 

 
V-4-3) Troisième étape : 
La troisième étape consiste à l’affection des propriétés 
Console, voile...). 
•Définition des différents éléments:

A. Les éléments barres: 

Nous choisissons le menu Define
Icône properties→ on sélection tout 
Icône click to → → → → On clique sur 
 

206
 
 Les poteaux : On clique sur Reinforcement 
column 
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              Material proprietes ou bien  
                                                  On sélectionne le matériau CONC. 
                                                  Modify /Show Material, et on apporte les modifications inscrites 

 

La troisième étape consiste à l’affection des propriétés géométriques des éléments (Poutre, Poteaux, 

Définition des différents éléments: 
 

Define→Frame sections. Ou bien on clique sur l’icône 
on sélection tout →delete property 

On clique sur Add Rectangular « ajout de sections. » 

Reinforcement → une fenetre rienforcement s’ouvre 

Modélisation par ETABS 

 

et on apporte les modifications inscrites 

 

géométriques des éléments (Poutre, Poteaux, 

. Ou bien on clique sur l’icône  

 

une fenetre rienforcement s’ouvre →coucher 
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Les poutres : On clique sur Reinforcement 

 
Les poutrelles : On clique sur l’cône 
 

 
B. Les éléments plaques 

Voiles : On choisit le menu 
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Reinforcement → une fenetre rienforcement s’ouvre 

On clique sur l’cône click to → → → → On clique sur Add Tee « 

 : 

On choisit le menu Define→wall/slab, ou bien on clique sur l’icône
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une fenetre rienforcement s’ouvre →coucher Beam 

 

Add Tee « ajout de sections » 

 

, ou bien on clique sur l’icône  
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Icône properties→ on sélection tout 
Icône click to → → → → On clique sur 
on clique sur Add new wall et on spécifie le nom et l’épaisseur
 

Dalles pleines : Define→ → → → wall/ slab/ deck sections,
→on clique sur Add new wall 

 
C. 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 → → → → 
une fenêtre proprieties of object 
fenêtre d’ETABS one story cliquer sur les points de poteau pour les dessiner.

� Pour les poutres : 

Il faut se mettre sur la vue en plan 
Draw →→→→draw line objects →→→→
fenêtre proprieties of object none choisir le nom de la section ex
fenêtre d’ETABS changer one story 
dessiner. 
 

� Pour les voiles : 

Il faut se mettre sur la vue en plan dans la barre d’outils cliquer sur
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on sélection tout →delete property 
On clique sur Add Rectangular « ajout de sections » 

et on spécifie le nom et l’épaisseur 

wall/ slab/ deck sections, ou bien on clique sur
Add new wall et on spécifie le nom 

Affectation des sections aux différents éléments des portiques : 

l faut se mettre sur la vue en élévation dans la barre d’outils cliquer sur
→ → → → Create lines in region or at clicks (plan, elev

proprieties of object none choisir le nom de la section ex : pot
cliquer sur les points de poteau pour les dessiner.

Il faut se mettre sur la vue en plan dans la barre d’outils cliquer sur
→→→→create lines in region or at clicks ( plan , elev , 3D ),

none choisir le nom de la section ex : PP 30×40 au dessous de la 
ne story par similar stories cliquer sur les points des poutres pour les 

Il faut se mettre sur la vue en plan dans la barre d’outils cliquer sur

Modélisation par ETABS 

 

 
 

 

 

 
Create lines in region or at clicks (plan, elev , 3D ), il s’affiche 

: pot 40x40 au dessous de la 
cliquer sur les points de poteau pour les dessiner. 

 
create lines in region or at clicks ( plan , elev , 3D ), il s’affiche une 

: PP 30×40 au dessous de la 
cliquer sur les points des poutres pour les 
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Draw →→→→draw Area objects →→→→

l’icône               ( ou bien
� Pour dessiner un voile par précision de sa longueur 

 Draw →→→→draw Area objects →→→→
(plan) il s’affiche une fenêtre 
                                                                                                                                                                                                    
« l » on donne sa longueur 

� Les dalles pleines : Il faut se mettre en plans :
Draw → → → → Draw Area Objects 
                                                                                                  
)                    
Il s’affiche une fenêtre → Proprieties Of Object 
 
Remarque : Au dessous de la fenêtre d’ETABS changer 
sur chaque travée  pour le dessiner le voile
 
V-4-4) Quatrième étape : charges statiques (G et Q)
Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges 
Définition des charges statiques (G et Q):
La structure est soumise a des charges permanentes 

pour les définir on clique sur : 
                 Charges permanentes :
Load Name (Nom de la charge):
Type : DEAD (permanente) 
Self weight multiplier (Coefficient interne poids propre) : 
                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 les portiques (poutres et poteaux
Tableau récapitulation des c
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→→→→create walls in region or at clicks ( plan )

 ) mais il faut se mettre en élévation 
Pour dessiner un voile par précision de sa longueur : 

→→→→Draw walls 
il s’affiche une fenêtre → → → → Proprieties Of Object none choisir le nom de la

                                                                                                                                                                                                    → → → → Drawing Control Fixed Longth 

Il faut se mettre en plans : 
Draw Area Objects → → → → Draw Rectangular Area  ou bien→Create Areas At Clicks

                                                                                                  ou bien→Draw Area ( plan, elev , 3D 

Proprieties Of Object none choisir le nom de la section 

Au dessous de la fenêtre d’ETABS changer one story par similar stories 
sur chaque travée  pour le dessiner le voile 

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 (G), et a des surcharges d’exploitation 

pour les définir on clique sur : Define → → → → Static Load Cases.  
arges permanentes : 

(Nom de la charge): G 

(Coefficient interne poids propre) : 1  
Surcharges d’exploitation 

(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 
bien les portiques (poutres et poteaux) 

Tableau récapitulation des charges permanentes et d’exploitation (chapitre I)
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create walls in region or at clicks ( plan ) ou bien on clique sur 

 

choisir le nom de la section : voile 
Drawing Control Fixed Longth 

Create Areas At Clicks 
Draw Area ( plan, elev , 3D 

none choisir le nom de la section dalle pleine . 

similar stories cliquer 

appliquées à la structure modélisée. 

, et a des surcharges d’exploitation Q, 

 

L’affectation des charges se fais par trois méthodes soit on charge les planchers ou bien les 

harges permanentes et d’exploitation (chapitre I) 
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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 m² selon les 
globaux. 
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
 
Charger les poutrelles et les poutres secondaires
Pour affectation des charges : 

Je sélectionne les poutres secondaires 
→Aissing→Frame line /load 
Dans la case Load Case Name 
linéaire est introduit dans la case 
 
V-4-5) Cinquièmes étapes : Définition de la charge dynamique (E)
Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de 
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 
Groupe d’usage : 2 (bâtiments courants)
Coeff comportement : Système de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques
Site : S3 (Voir rapport de sol Chapitre 1
Facteur de qualité (Q): Q=1+q 
-On ouvre le logiciel  
Après avoir introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur l’onglet enregistré.

Pour injecter le spectre dans le logiciel 
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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 

Dans notre modélisation ces charges surfaciques on les introduit pour les dalles pleines, et pour se 

Shelle/ Area Loads→ → → → Uniform . Ou bien on clique sur l’icône 

Charger les poutrelles et les poutres secondaires :  
 

Je sélectionne les poutres secondaires et les poutrelles et en clique sur l’icône
Frame line /load →distribution →→→→uniform load 

Case Name on spécifie le type de chargement (G ou Q), ensuite le chargement 
linéaire est introduit dans la case Load. 

Cinquièmes étapes : 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 

soumis à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes propres T.

Données à introduire dans le logiciel : 
(Zone a sismicité moyenne, voir Annexe 1 du RPA 2003) 

(bâtiments courants) 
: Système de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques

Chapitre 1) 
Facteur de qualité (Q): Q=1+q →→→→Q=1.05 

Après avoir introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur l’onglet enregistré.

injecter le spectre dans le logiciel ETABS on clique sur : 
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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 

Dans notre modélisation ces charges surfaciques on les introduit pour les dalles pleines, et pour se 

 

clique sur l’icône   ou bien 

), ensuite le chargement 

réponse conçu par le CGS. 
Ce spectre est une courbe de réponse maximal d’accélérations (Sa/g) pour un système à un degré de 

soumis à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes propres T. 

: Système de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques 

Après avoir introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur l’onglet enregistré. 
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Define → → → → Response Spectrum Functions 
file” → à Function damping ratio 
 
 

 
•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 
Ce cas de charges permet de prendre en compte la réponse modale de 
réponse appliqué à la base. Elle e
Dans la partie Input réponse spectral, nous allons Introduire le spectre à 
deux directions principales (U1 
Dans la case Load Case Name 
linéaire est introduit dans la case 
 
V-4-6) Seizième étape : Introduction des combinaisons d’actions
Cette étape consiste à spécifier les combinaisons des charges.

on clique sur :Define→ → → → Load combinations 
Dans la boite de dialogue qui apparait après avoir cliqué sur
introduire le 
Nom de la combinaison et les charges vec leurs coefficients, par exemple pour l’ELU 
(1.35G+1.5Q) : 
Choisir G dans la Case Name 
Choisir Q dans la Case Name 
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 
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Response Spectrum Functions →→→→ choose function type to add “Spectrum frome
à Function damping ratio la valeur 0.1  

Le spectre étant introduit, nous allons passer à la prochaine étape qui consiste à la définition du 
(séisme), pour cela on clique sur : 

Reponses spectrum cases →→→→Add New Spectrum , ou bien on clique sur l’icône 
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 

U1 et U2). 
Load Case Name on spécifie le type de chargement (Gou Q), ensuite le chargement 

introduit dans la case Load. 

Seizième étape : Introduction des combinaisons d’actions 
Cette étape consiste à spécifier les combinaisons des charges. 

Load combinations ou bien cliquer sue l’icône 
Dans la boite de dialogue qui apparait après avoir cliqué sur →→→→Add New Combo

Nom de la combinaison et les charges vec leurs coefficients, par exemple pour l’ELU 

Name et introduire 1.35 dans Scale Factor et cliquer sur 
Name et introduire 1.5 dans Scale Factor et cliquer sur 

Valider avec OK et on revient vers la 
Pour définir une autre combinaison on refait le même travail. 

coefficient d’une charge on procède avec Modify  
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choose function type to add “Spectrum frome 

 

Le spectre étant introduit, nous allons passer à la prochaine étape qui consiste à la définition du 

Add New Spectrum , ou bien on clique sur l’icône   
la structure sous un spectre de 

st basée sur la méthode de superposition modale. 
prendre en compte dans les 

), ensuite le chargement 

 
Add New Combo, on aura à 

Nom de la combinaison et les charges vec leurs coefficients, par exemple pour l’ELU 

et cliquer sur Add 
et cliquer sur Add 
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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. 
 

 
V-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 β β β 

ββββ: Coefficient de pondération, d’après le RPA 
L’instruction à suivre: 

Define→ → → → masse source ou bien on clique sur cette icône 
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Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des sollicitations et déformations 

Combinaisons aux états limites : 

Combinaisons accidentelles du RPA : 

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 

d’une manière automatique. dont cette masse égale 
β β β β Qplancher 

: Coefficient de pondération, d’après le RPA → ββββ=0.2 

ou bien on clique sur cette icône  
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Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des sollicitations et déformations 

 

La masse sismique c’est une masse vibrante qui est excite par le séisme: Elle nous permit l’étude 
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V-4-8) Huitième étape : 
Cette étape consiste à spécifier les conditions aux limites pour les 

� 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 noeud est un 
encastrement, pour définir ça dans
→Sélectionne les noeuds à la base.

Assing→ → → → joint/ point → → → → restraints
 

 
Les diaphragmes : 
Les planchers sont supposés infiniment rigide pour cela on définie
plancher 

On clique sur cette icône  
Assing→ → → → joint/ point → → → → Diaphragme 
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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 noeud est un 
encastrement, pour définir ça dans le modèle de l’ETABS on : 

Sélectionne les noeuds à la base. 

restraints. Ou bien cliquer sur l’icône suivante  

Les planchers sont supposés infiniment rigide pour cela on définie le diaphragme pour chaque 

 ou bien ou procède comme suite : 
Diaphragme → Add New Diaphragm. 
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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 noeud est un 

. Ou bien cliquer sur l’icône suivante    

 

le diaphragme pour chaque 
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Après avoir introduit le nom du diaphragme dans la case Diaphragm on clique sur OK pour 
valider. 
On refait la même opération pour tous les autres planchers 
 

 
 
 
 
V-4-9) Neuvièmes étapes : 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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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 Quadratic 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 -/+. 
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 noeud 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 F5. 
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V-4-10) Dixièmes étapes : 
A) Visualisation des différents résultats :
Déformations : 
Display→ → → → Show Deformed Shape
Les déformations sous n’importe quel cas de charge peuvent être tracées et les valeurs des 
déformations aux niveaux des noeuds 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 Shap 
Diagramme des efforts internes
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A) Visualisation des différents résultats : 

Show Deformed Shape 
Les déformations sous n’importe quel cas de charge peuvent être tracées et les valeurs des 
déformations aux niveaux des noeuds peuvent être affichées ou imprimées.

 
Show Member Forces /Stress Diagram→→→→ Support/ Springs 

Ou bien on clique sur l’icone suivante    

ou bien on suit les instructions suivantes : 
Show Deformed Shap et on sélectionne une combinaison d’actions.

Diagramme des efforts internes : 
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Les déformations sous n’importe quel cas de charge peuvent être tracées et les valeurs des 
déformations aux niveaux des noeuds peuvent être affichées ou imprimées. 

Support/ Springs Reaction 

et on sélectionne une combinaison d’actions. 
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Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique et on sélectionne 
dans le menu Display →Show Member Forces/Stresses Diagram

Forces, ou bien on clique sur cette icône
Efforts internes et les moments 

� Les poutres : 
Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres par
Select → By Frame Section on sélectionne les poutres 
En suite on clique sur : Display 
Dans Elément Output on sélectionne 
On clique sur Select Case/comb 

� 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 contraintes dans les voiles, Dans 
Stresses » et on sélectionne une combinaison d’actions.

� Déplacements: 
Pour extraire les déplacements so
, et puis sur Display →Show Table
Diaphragm CM Displacement.
Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur 
la colonne Ux correspond au sens xx ,et 

� Effort tranchant 
• A la base : 

Pour extraire les efforts à la base (fondations) on clique sur
Display →Show Table →Modul Information 
On coche Reponse Spectrum Base Reactions
Ensuite dans « Select Cases/comb » 
On sélection dans les résultats 
dynamique 

� Le poids total de la structure Wt :
Select →→→→All 
Display →→→→show table 
Model Definition → → → → Building Data 

� Les centres de masse et les centres de rigidité pour les différents étages
Display → → → → Show Table →→→→Building Output 
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Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique et on sélectionne 
Show Member Forces/Stresses Diagram→Frame /Pier/Spandrel 

on clique sur cette icône  
Efforts internes et les moments dans les éléments barres : 

Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres par
on sélectionne les poutres Ok 

Display → Show Tables 
on sélectionne « Frame Forces» (Efforts dans les barres).

Select Case/comb pour choisir la combinaison d’actions puis on clique sur 

Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces derniers et on suit les mêmes 

Les contraintes dans les voiles : 
Pour extraire les contraintes dans les voiles, Dans Area Output on clique sur « 

et on sélectionne une combinaison d’actions. 

Pour extraire les déplacements sous formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher 
Show Table→Displacements→→→→Displacements Data 

Diaphragm CM Displacement. 
Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur Excel . 

correspond au sens xx ,et Uy au sens yy. 

Pour extraire les efforts à la base (fondations) on clique sur 
Modul Information →Building Modul Information

Reponse Spectrum Base Reactions 
Select Cases/comb » on choisit « RPA spectra» →Ok 

On sélection dans les résultats All F1 correspond au Vx dynamique et All F2 

Le poids total de la structure Wt : 

Building Data → → → → Masse Data→→→→Table : DiaphragmeMasse Data 
Les centres de masse et les centres de rigidité pour les différents étages

Building Output → → → → on coche Center Mass Rigidity».
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Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique et on sélectionne 
Frame /Pier/Spandrel 

Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres par 

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 

on clique sur « Area forces and 

us formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher Select →All 
Displacements Data puis on coche 

Building Modul Information  

All F2 correspond au Vy 

Table : DiaphragmeMasse Data → → → → Ok 
Les centres de masse et les centres de rigidité pour les différents étages 

Center Mass Rigidity».→Ok 
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VI) Vérification RPA: 

VI-1) 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: Article 4.3.3 et 
Formule 4.13 de RPA.  
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T (sec) : la période avec une précision de 0.1 sec. 
A : coefficient d’accélération de zone. 
η : 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. ∑∑∑∑++++====
5

1
qP1Q  Formule (4-4) 

Pq : est la pénalité à retenir selon  le critère de qualité q. 
Le site : 
La zone : zone IIa TIZI OUZOU. (ANNEXE 1 de RPA). 
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 3.2 

Notre ouvrage est un bâtiment d’habitation collective, dont la hauteur H = 34,81 m < 48m,    qui sera 
classé au groupe d’usage 2 (Ouvrages courants ou d’importance moyenne). Il est situé à Tizi-Ouzou 
(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. 
Selon les résultats donnés par le laboratoire de géotechnique,) site meuble S3. 

      
� Coefficient de comportement R : selon le RPA 99/modifié 2003 D’après la structure 

fonction de système de contreventement (structure mixte avec interaction) →R=5 
 

� Facteur de qualité : selon le RPA 99/modifié 2003 D’après le Tableau  4.4 
Il est en fonction de : 
      - La régularité en plan et en élévation. 
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- La redondance en plan et les conditions minimales sur les fils de contreventement. 
- La qualité du contrôle de la construction. 

La valeur de Q est déterminée par la formule : Q= 1+  ∑ ���
���  

 
Pq: Pénalité à retenir selon que le critère de qualité q "satisfait ou non" donné par le 
tableau4.4/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 

Pas de variation de la masse →Condition  vérifiée : P1x= P1y =0 
� La régularité en élévation est vérifiée : P2x= P2y=0,05 
� La régularité en plan est vérifiée : P3x= P3y=0 
� Conditions minimales sur les files de contreventement  
                                →  Condition vérifiée : P4x= P4y=0 
� Redondance en plan : →Condition  vérifiée : P5x=P5y=0 
� Contrôle de la qualité des matériaux et suivi de chantier : 

Ces deux critères sont obligatoirement respectés depuis le séisme de 2003. 

Caractéristiques du spectre de réponse : 
Les caractéristiques du spectre de réponse sont résumées dans le tableau suivant : 
 

 Critère q  »  Pénalité Pq sens x-x Pénalité Pq sens y-y 

Conditions minimales sur les files de contreventement 0 0 

Redondance en plan  0 0 

Régularité en plan  0 0 

Régularité en élévation 0,05 0 

 Contrôle de la qualité des matériaux 0 0 

 Contrôle de la qualité de l’exécution 0 0 

 

                   Tableau.1 : Valeurs des pénalités dans les deux sens. 

 

VI-2) Vérification selon les exigences du RPA : 

Le séisme peut être défini comme des mouvements transitoires et passagers qui provoquent une libération 
brutale d’énergies accumulées dans la région où il se manifeste.  

Ces mouvements s’effectuent généralement le long d’une faille préexistante affectant des roches de l’écorce 
terrestre et en fonction de leur intensité, peuvent provoquer des dommages importants et même la ruine des 
constructions, d’où la nécessité de protéger les vies  humaines et leurs biens matériels en tenant compte de ce 
phénomène naturel dans la conception des constructions. 
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Pour ce la, le règlement par asismique Algérien prévoit des mesures nécessaires à la conception et à la 
réalisation de la construction de manière à assurer un degré de protection acceptable. 

On doit vérifier les conditions suivantes: 
� Vérification de la participation modale. 
� Justification vis-à-vis des déplacements. 
� Vérification de l’effort tranchant à la base du bâtiment 
� Vérification de l’excentricité. 
� L’effet du 2éme ordre (effet P-Δ). 
� Efforts normales au niveau des poteaux 

Avant de passer au ferraillage de la structure, le RPA nous exige de vérifier que la résultante des forces 
sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80%de la 
résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente V pour une valeur de la période 
fondamentale donnée par la formule empirique appropriée. 

VI-2-1) 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 
 

 
La 

valeur de la participation massique a atteint les 90% dans le mode 8. 
 
Estimation de la période fondamentale de la structure 

1. La valeur de la période fondamentale  (T)  de la structure peut être estimée à partir de 
formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques. 

2. La formule empirique à utiliser selon les cas est la suivante : 

  4
3

NThCT ====    

 •  hN : hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N). 
 • CT : coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage et donné par le tableau 
4.6. (CT=0.05). 

T=0,05 (30,6)3/4 =0,65 s 

T1
er

  mode= 0,793s < 1,3×0,65=0,845 s   condition vérifier.  
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VI-2-2) Vérification des déplacements 
A) Calcul des déplacements relatifs (Art 4-4-3 RPA) 
-Le déplacement horizontal à chaque niveau « k» de la structure est calculé comme suit : 

δδδδk = R δδδδek ; δ k =Tk / Rjk 

δek : Déplacement dû aux forces sismiques Fi. 
R : Coefficient de comportement 

-Le déplacement relatif au niveau «k» par rapport au niveau «k+1»  est égal à : ∆k = δk - δk-1 

Justification vis-à-vis des déformations 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 
1% de la hauteur de l’étage. 

∆k = ∆k ≤ 0.01 he 
 

 

UX UY δk(x) δk(y)  
 

 
 

1% h vérification 

0,0128 0,0123 0,0128 0,0123 0,0015 0,0015 0,0306 vérifiée 

0,0113 0,0108 0,0113 0,0108 0,0016 0,0015 0,0306 vérifiée 

0,0097 0,0093 0,0097 0,0093 0,0016 0,0016 0,0306 vérifiée 

0,0081 0,0077 0,0081 0,0077 0,0016 0,0015 0,0306 vérifiée 

0,0065 0,0062 0,0065 0,0062 0,0015 0,0015 0,0306 vérifiée 

0,005 0,0047 0,005 0,0047 0,0015 0,0014 0,0306 vérifiée 

0,0035 0,0033 0,0035 0,0033 0,0013 0,0012 0,0306 vérifiée 

0,0022 0,0021 0,0022 0,0021 0,0011 0,001 0,0306 vérifiée 

0,0011 0,0011 0,0011 0,0011 0,0008 0,0008 0,0306 vérifiée 

0,0003 0,0003 0,0003 0,0003 0,0003 0,0003 0,0306 vérifiée 
 
                         Tableau 3 : Déplacements relatifs sous l’action Ex et 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). 
 
B): Déplacement maximal : 
O n doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule suivante : 
δδδδmax ≤ ≤ ≤ ≤ f= ht / 500 
f : la flèche admissible. 
ht : la hauteur totale du bâtiment. 
 

� Sous l’action de Ex : 
δδδδmax = 0,0128m →f = ht/500 = 30,6/500 =0,0612 m............................. Condition vérifiée 

� Sous l’action de Ey : 
δδδδmax = 0,0123m →f = ht/500 =30,6/500 =0,0612  m .............................Condition vérifiée 
→Les déplacements relatifs de tous les niveaux et dans les deux sens sont inférieurs au déplacement 
admissible. 
 
 
 

k
x∆ k

y∆
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VI-2-3) Vérification de l’effort tranchant à la base 
A): Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente 

V=	
	×�×�	



×W 

� A : coefficient d’accélération de zone, dépend de deux paramètres : 
Groupe d’usage : 2 d’après le tableau (Tab 4.1)                     A = 0.15 
Zone sismique : IIa 
R = 5 (structure mixte avec interaction). 
 

� Calcul du poids total de la structure Wt : 
Du logiciel ETABS : 

Group Total MassX Total MassY Total MassZ 

ALL 4657,6027 4657,6027 0 

                                           Tableau 5 : Le poids total de la structure 

Wt= Mt x g =4657,6027x 10 = 46576,027KN. 

� Q : Calcul du facteur de qualité : 
 Q=1+Σq =1+0,05 =1,05 

� 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 (η) et de la période fondamentale de la 
structure (T) 
 

(((( ))))

(((( )))) (((( ))))











≥≥≥≥ηηηη

≤≤≤≤≤≤≤≤ηηηη

≤≤≤≤≤≤≤≤ηηηη

====

s0.3TT0.30.3T5.2

s0.3TTTT5.2

TT05.2

D

3

5

3

2

2

23

2

2

2

 

TETABS = 0,793 [s]. 
T2 : Période caractéristique, associée à la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7 (RPA 99 ver 2003)  
Site 3 → T2 = 0,5 [s] (Site meuble) 

η : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule :  (((( )))) 7.027 ≥≥≥≥ξξξξ++++====ηηηη
 

ζ ζ ζ ζ : pourcentage d’amortissements critique fonction de matériaux. 
Voiles ou murs : remplissages en Béton armé/ maçonnerie  ⇒ ζ ζ ζ ζ = 10%. 

( ) 7.076,01027 ≥=+=η
 
....................... Condition Vérifiée. 

T2 < TETABS < 3,0 [sec] Alors →D = 2,5 η (T2) 
0,67/Tstructure 

D =2,5x0,76 x ( 0,5)0,67/ 0,793 = 1,39  sec 
V = A.D.Q.W / R = 0,15 x 1,39 x 1,05 x 46576,027/5=2039,33 KN. 
0,8 V = 0,8 x 2039,33= 1631,464 KN 
 

B) Efforts tranchants a la base obtenus par la méthode dynamique : 
Vx dynamique = 1937,77 [KN]. 
Vy dynamique = 1973,41 [KN]. 
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C) Comparaison des efforts tranchants obtenus par la méthode dynamique et la méthode 
statique équivalente : 

V statique = 2039,33 KN ® 0,8 V = 0,8 x 2039,33 =1631,464 KN 
Vx dyn=1937,77 > 80% V= 1631,464 KN...........................Condition vérifiée. 
Vy dyn=1973,41 > 80% V =1631,464 KN ...........................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. 
 

VI-2-4): 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 valeurs. 
 
Excentricité Accidentelle et Excentricité Théorique : 

Etage 
Masse Centre de masse (m) Centre de torsion (m) 

MassX MassY XCCM YCCM XCR YCR 

RDC 492,8058 492,8058 12,481 10,528 12,501 10,303 

ETAGE 1 492,8058 492,8058 12,481 10,072 12,504 10,301 

ETAGE 2 479,6311 479,6311 12,48 10,3 12,509 10,296 

ETAGE 3 472,6103 472,6103 12,48 10,3 12,514 10,296 

ETAGE 4 455,2295 455,2295 12,518 10,3 12,523 10,296 

ETAGE 5 455,2295 455,2295 12,518 10,3 12,534 10,296 

ETAGE 6 462,2123 462,2123 12,518 10,3 12,542 10,297 

ETAGE 7 455,99 455,99 12,479 10,3 12,547 10,297 

ETAGE 8 455,99 455,99 12,479 10,3 12,548 10,297 

ETAGE 9 435,0984 435,0984 12,5 10,3 12,547 10,298 
  
                    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 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 appliqué au niveau du plancher considéré et suivant chaque direction 
d’où : 
Suivant le sens  x-x (ex) : On vérifie que : ex= CM -CR ≤5%Ly 
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Suivant le sens Y-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 
Les résultats sont illustrés dans le tableau suivant : 
 
 

Etage ex 5% Lx ey 5% Ly Observation 

RDC 0,02 1,25 0,225 1,18 Condition vérifiée 

ETAGE 1 0,023 1,25 0,229 1,18 Condition vérifiée 

ETAGE 2 0,029 1,25 0,004 1,18 Condition vérifiée 

ETAGE 3 0,034 1,25 0,004 1,18 Condition vérifiée 

ETAGE 4 0,005 1,25 0,004 1,18 Condition vérifiée 

ETAGE 5 0,016 1,25 0,004 1,18 Condition vérifiée 

ETAGE 6 0,024 1,25 0,003 1,18 Condition vérifiée 

ETAGE 7 0,068 1,25 0,003 1,18 Condition vérifiée 

ETAGE 8 0,069 1,25 0,003 1,18 Condition vérifiée 

ETAGE 9 0,047 1,25 0,002 1,18 Condition vérifiée 
 
                                       Tableau7 : Vérification de l’excentricité théorique. 
 
 
VI-2-5) 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- dessus du niveau «k» 
Pk = WGi + 0.2WQi 

Vk :effort tranchant d’étage au niveau «k» 
ΔΔΔΔk: déplacement relatif du niveau «k» par apport au niveau «k-1» 
hk: hauteur d’étage «k». 
 
Si ϴϴϴϴK ≤ ≤ ≤ ≤ 0.1 → effet P-Delta peut être négligé. 
Si 0.1 ≤ ≤ ≤ ≤ ϴϴϴϴK ≤ ≤ ≤ ≤ 0.2 → Amplifiant les effets de l’action sismique par 1/ (1- ϴϴϴϴK ). 
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Si ϴϴϴϴK ≥ 0.2 → Structure instable et doit être redimensionnée. 
θ θ θ θ = Pk . Δ Δ Δ Δ k / Vk . hk ≤ ≤ ≤ ≤ 0.10 
 
Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant : 

 

caractéristiques des niveaux sens x-x sens y-y 

NIVEAU P (KN) hk Δk Vk ϴx Δk Vk ϴy 

ETAGE 9 4798,4 3,06 0,0015 468,59 0,0050 0,0015 473,69 0,0050 

ETAGE 8 4547,33 3,06 0,0016 768,99 0,0031 0,0015 786,61 0,0028 

ETAGE 7 4547,34 3,06 0,0016 1010,34 0,0024 0,0016 1027,3 0,0023 

ETAGE 6 4681,67 3,06 0,0016 1222,93 0,0020 0,0015 1240,86 0,0018 

ETAGE 5 4551,43 3,06 0,0015 1399,58 0,0016 0,0015 1420,29 0,0016 

ETAGE 4 4551,42 3,06 0,0015 1544,94 0,0014 0,0014 1566,98 0,0013 

ETAGE 3 4804,38 3,06 0,0013 1667,57 0,0012 0,0012 1690,02 0,0011 

ETAGE 2 4804,37 3,06 0,0011 1769,99 0,0010 0,001 1794,46 0,0009 

ETAGE 1 4934,77 3,06 0,0008 1861,97 0,0007 0,0008 1891,37 0,0007 

RDC 4934,78 3,06 0,0003 1937,77 0,0002 0,0003 1973,41 0,0002 

 
                                          Tableau 8 récapitulatif de l’effet P-Δ 

 
On constate que θX et θY sont inférieurs à « 0.1». Donc l’effet P-Delta peut être négligé pour le cas de notre 
structure. 
 
 
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. 
Après avoir effectuée toutes les vérifications de RPA, on peut passer au ferraillage des éléments 
Structuraux. 
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VII-1)  Ferraillage des poteaux : 

Les poteaux seront calculés en flexion composée sous l’effet des sollicitations les plus défavorables 
suivant les deux sens longitudinal et transversal, puis vérifier a l’ELS pour les cas suivants : 
 

 FE )(MPa  )(28 MPafc 2   )(MPabcσ  )(MPafbu  )(Mpasσ  

Situation durable 400 25 1,5 1,15 14,17 25 348 

Situation 
accidentelle 

400 25 1,15 1,00 18,48 25 400 

 

      Tableau VII-1 : caractéristiques de calcul en situation durable et accidentelle. 

 

Les armatures seront calculées suivants les combinaisons les plus défavorables dans les deux sens et en 
tenant compte de trois types de sollicitations : 

•   effort normal maximal de compression et moment correspondant. 

•   effort normal minimal de compression et moment correspondant. 

•   moment maximal et effort normal correspondant. 

 

 

 

M X : moment du poteau dans le sens longitudinal. 

M X : moment du poteau dans le sens longitudinal. 

 

 

 

 

                                                                                   Figure VII-1 : les moments dans les poteaux.  

VII-1-1) Réglementation :  
 

 Combinaisons de calcul : 
Combinaisons de charges suivant le règlement BAEL91/modéfiée99 : 
D’après le règlement BAEL91, le ferraillage se calcul suivant des situations, à qui on fait 
correspondre des combinaisons de charges, nous citons : 

� A l’ELU : 1,35G+1,5Q     
� A l’ELS  : G+Q  
�    

 Combinaisons des charges suivant le règlement  RPA99/ modifié 2003 : 
       L’action sismique est considérée comme une action accidentelle au sens de la philosophie de 
calcul aux états limite. Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des 
sollicitations de calcul sont :  
 
 

bγ sγ

My 

X 

Mx 

Y 
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 Recommandation du RPA 2003 : 

 
A) Armature longitudinales : (Art 7.4.2.1 de RPA) 

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets, 

�  Le diamètre minimal est de 12 mm, 
�  La longueur minimale de recouvrement est de φ40  (zone IIa), 
�  La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm.   
� Pour tenir compte de la réversibilité du séisme, les poteaux doivent être ferraillés 
symétriquement. 

 

• Pourcentage minimal  

Le pourcentage minimal d’aciers dans notre cas est de 0.8 % de la section du béton : 

          �������		
� ∗ 
�
:							A��� = 0,8%b × h = 0,008 ×� 40 × 40 = 12,8cm! 
          �������		"# ∗ "#
:							A��� = 0,8%b × h = 0,008 × 35 × 35 = 9,8cm! 
          �������		"� ∗ "�
:							A��� = 0,8%b × h = 0,008 × 30 × 30 = 7,2cm! 
        

• Pourcentage maximal  

Le pourcentage maximal d’aciers est de 4 % en zone courante et 6 % en zone de recouvrement : 

� Zone courante 

          �������		
� ∗ 
�
:							A��� = 4%b × h = 0,04 × 40 × 40 = 64cm! 
          �������		"# ∗ "#
:							A��� = 4%b × h = 0,04 × 35 × 35 = 49cm! 
          �������		"� ∗ "�
:							A��� = 4%b × h = 0,04 × 30 × 30 = 36cm! 
           

� Zone de recouvrement 

  �������		
# ∗ ##
:							A��� = 6%b × h = 0,06 × 40 × 40 = 96cm! 
        �������		
� ∗ #�
:							A��� = 6%b × h = 0,06 × 35 × 35 = 73,5cm! 
        �������		"# ∗ 
#
:							A��� = 6%b × h = 0,06 × 30 × 30 = 54cm! 
         

Les jonctions par recouvrement doit être si possible, a l’extérieur des zones nodales (zones 
critiques). 

La zone nodale est constituée par le nœud poteau- poutre proprement dit et les extrémités des barres 
qui y concourent.  

 

 

 

EQG ±+
EG8,0 ±
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VII-1-2)  Calcul de la section d’armature donner a l’ELU dans la situation durable et 
accidentelle. 
 

Chaque poteau est soumis à un effort normal N (de compression ou de traction) et à un moment 
fléchissant M , ce qui nous conduit à étudier deux cas suivants : 
� Section partiellement comprimée (SPC). 
� Section entièrement comprimée (SEC). 

 

a) Ferraillage d’une section rectangulaire a la flexion composée : 
� Calcul du centre de pression : 

               N

M
e=

 
Deux cas peuvent se présenter. 

 

� Section partiellement comprimée :(S.P.C) 
La section est partiellement comprimée si l’une des deux conditions suivantes est satisfaite : 
 

• 	)* > ,-. − 0′1 
• 	23	4 − 5′
 − 67 ≤ 	0.337ℎ − 0.815′
. ;. ℎ!. <=> 
 = + 

 

 

                                                                              

                                                                                         Figure VII-2 : section d’un poteau SPC. 

Avec : 

									M@ = M+ NC Dh2 − c′E 
        M : Moment fictif. 

                                     

� Détermination des armatures   

• Calcul du moment fictif  

									M@ = M+ NC Dh2 − c′E = N × g 

• Calcul du moment réduit :                            

G7 =
67

;. 4!. <=> 
Si   G7 ≤ GH = 0.392 ⟹ SSA (A’=0) 

                  

                                                               Figure VII-3: Les moments exerçant sur les poteaux 

A
’ 

A 

G 

M
u 

N
u 

c 

c’ 

d •  G 

e 

A A1 

A’  

Nu 

SPC M f 
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• Armatures fictives                                                                           

																JK =
LK

MK. N. OPQ 

•  Armatures réelles               

        
st

N
AfA

σ
±=          (-) si N : effort de compression. 

                            (+) si N : effort de traction.  

     Si G7 > GH = 0.392 ⟹ la section est doublement armée (A’≠ 0) 

• Armatures en flexion simple  

LR = ST. U. N.. KU0 
VL = LK −LR 

JK =
LK

MK. N. OPQ +
VL

	N − 0′
OPQ 															; 															J′K =
VL

	N − 0′
OPQ 
 
Avec				OPQ =348 Mpa  

Mr : Moment ultime pour une section simplement armée 

La section réelle d’armature :A’s=A’ ; 
st

N
AfA

σ
−=  

� Section entièrement comprimé (S.E.C)  

La section est entièrement comprimée si la condition suivante est vérifiée : 

• 	)* ≤ ,-. − 0′1 
• 	23	4 − 5′
 − 67 > 	0.337ℎ − 0.815′
. ;. ℎ!. <=> 

Deux cas peuvent se présenter : 

1) Si 	�. ""X- − �. YZ0′
. U. -. KU0 < \*	N − 0′
 −LK < 	�, #- − 0′
. U. -. KU0 
Les sections d’armatures sont : 

JZ = \* −]. U. -KU0O′PQ 																							 ; 																J. = � 

Avec:  

] =
�. "#X + \*	N − 0′
 −LKU.-.. KU0

�. Y#X − 0′-
																 ; 							KU0	�^		_��
��	_�^		`.a
 

 

2) Si  \*	N − 0′
 −LK ≥ 	�, #- − 0′
. U. -. KU0 
Les sections d’armatures sont : 
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JZ =
LK − 	N − �. #-
. U. -. KU0

OPQ	N − 0′
 																		J. = \* − U.-. KU0OU0 − JZ 
 

Remarque : Si 0
N

M
e

u

u
u ==

 
(excentricité nulle ; compression pure), le calcul se fera à l’état limite 

de stabilité de forme et la section d’armature sera :
s

bc

σ

B.f-Nu 
A =  

Avec : 
B : Aire de la section du béton seul. 
OP:Contrainte de l’acier. 
Note : 
Nous allons ferrailler par zone ; car on a constate qu’il est possible d’adopter le même ferraillage 
pour un certain nombre de niveau : 
 

� Zone I : RDC, 1er, 2eme et 3eme  étage. 
� Zone II : Du 4eme au 6eme étage. 
� Zone III : Du 7eme au9eme étage. 

 
VII-1-3)  Calcul du ferraillage des poteaux : 

 Exemple de calcul manuel : 
Poteau : 40x40  

N max= -199,75 KN Mcor=91,928  KN .m (Effort de compression). 

            e = d
e =

fg,f!h
gff,ij = 0,46	k 

														-	. − 0 =
�, 

. − 0,03 = 0,17	5k 

Calcul de moment fictif à la flexion simple : 

M f=M+ N ( )C'
2

−h

 

M f=91,928 + 199,75 ( )03,0
2

4,0 −
 

M f=125,88 KN.m 

 	�. ""X- − �. YZ0′
. U. -. KU0 > \*	N − 0′
 −LK < 	�, #- − 0′
. U. -. KU0
 d=h-c=0,40-0,03=0,37 m

 

N (d-c')-M f =199,75×(0,40 – 0,03) – 125,88= -51,97 KNm 
(0.337h-0.81c').b.h².fmn= (0,337×0,4 - 0,81×0,03) ×0,4×(0,4)²×14,2×103 = 100,42 KNm

 	�. ""X- − �. YZ0′
. U. -. KU0	 = Z��, 
.	 > \*	N − 0′
 −LK = −#Z, oX 

                                              La condition est vérifiée. 

Donc la section est partiellement comprimée : ASc=0 cm2 

 

Calcule Ast : 

=fµ
 

dp
m×q²× buf

= g!j,hh×gst
uss×	vis
w×gh,uh = 0,124	< lµ  = 0,392                SSA                    β =0,934 
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Donc les armatures fictives sont : 

=fA
 

dp
x×q×OPQ =

g!j,hh×gsy
s,fvu×vi×vuh×gsw = 10,46 cm² 

                                               Af= 10,46cm2 

Les armatures réelles : 

z = z f − {
|}~ = 10,46 − gff,ij×gs�vuh×gsw  =4,73 cm²           

Donc : Asc = 0 et Ast = 4,73 cm². 

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant : 
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Zone Niveau  Section  sollicitation N  (KN) M  (KN.m) e (m) h/2-c Mf Nature OBS Asup Ainf Amin RPA Choix As Adoptre 

I 
Du RDC 
au 3eme 
étages  

40×40 

Nmax                    
ELU 

2094,16 4,597 0,002 0,170 360,60 SEC SSA 0 0 

12,80 8HA16 16,08 
Nmin            

0,8 G+E 
549,84 2,574 0,005 0,170 96,05 SEC SSA 0 0 

Mmax          
G+Q+E 

199,75 91,928 0,320 0,170 125,88 SPC SSA 0 4,73 

II 
Du 4 eme 
au 6 eme 
étages  

35×35 

Nmax                    
ELU 

1236,05 12,418 0,010 0,145 191,64 SEC SSA 0 0 

9,80 

4HA16 
+   

4HA14 
           

14,20 
Nmin            

0,8 G+E 
105,26 7,488 0,070 0,145 22,75 SEC SSA 0 0 

Mmax          
G+Q+E 

128,45 62,449 0,486 0,145 81,07 SPC SSA 0 4,09 

III 
Du 7 eme 
au 9 eme 
étages  

30×30 

Nmax                    
ELU 

628,47 10,815 0,017 0,120 86,23 SEC SSA 0 0 

7,20 8HA14             12,31 
Nmin            

0,8 G+E 
8,12 5,649 0,695 0,120 6,62 SEC SSA 0 0 

Mmax          
G+Q+E 

133,69 48,090 0,359 0,120 64,13 SPC SSA 0 3,62 

 

                                                                                     Tableau VII-2 : Ferraillage des poteaux 
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B) 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. 
 

                          
mmLt 33,5

3

16

3

1 max ==Φ=Φ                      Soit tΦ = 8 mm 

Avec           LΦ  : le plus grand diamètre des armatures longitudinales. 

Les armatures longitudinales des poteaux seront encadrées par deux cadres en 8. 

                                           Soit (= 2,01 cm2). 

� Les recommandations du RPA 99 (Art.7.4.2.2/RPA99 version 2003) 

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

                                                     et

uat

fh

V

t

A

×
×= ρ

 

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 2,50 si l'élancement géométrique λg dans la direction considérée est supérieur ou égal à 5 
et à 3,5 dans le cas contraire. 
 
 

� Espacement des armatures  
 
-En zone nodale : 
                  ( ) ( ) cmcmcmS lt 1415,4.110min15,10min min =×=Φ≤  
                                        St = 10 cm 
 
-En zone courante : 
                             cmS lt 214,11515 min =×=Φ≤    

                                        St = 20 cm 
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� Vérification de la quantité d’armatures transversales : 

 
La quantité minimale d’armatures transversales est donnée comme suite : 
 Si λg ≥ 5 :      min

tA =0,3% t.b 

 Si λg ≤ 3   :    min
tA =0.8%t.b  

 Si 3<λg<5 :      interpoler entre les valeurs limites précédentes 
b : dimensions de la section droite du poteau dans la direction considérée. 
λg : Elancement géométrique du poteau 
 

                            
b

l f
g =λ       , lf  = 0.7 he 

Pour le cas le plus défavorable : 
 
                            lf = 0.7 x 3,06 = 2,142 m 
                            

 ⇒     35,5
40,0

142,2
==gλ  ˃ 5  

 donc : min
tA =0,3% t.b =0 ,003×40×t =0,12.t 

En zone nodale :   2
min 20,11012,0.12,0 cmtA =×==  

En zone courante :  2
min 80,11512,0.12,0 cmtA =×==  

 
Donc 

                 vérifieeconditioncmA
cmA

cmA
t .............................01.2

80,1

20,1 2

2
min

2
min =⇒







=

=
         

 
 

� Vérification contraintes tangentielles (Art 7.4.3.2 RPA 2003) 
 La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison 
sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante: 

 

28cbbu
u

b f
db

V
⋅ρ=τ≤

⋅
=τ  

 
                             

                            






<

≥
=

504.0

5075.0

g

g

b Si

Si

λ
λ

ρ
 

 

       Avec                 




=⇒>=
=

075,0535,5

2528

bg

c MPaf

ρλ
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NIV 

 

Vu 

(KN) 

 

gλ  

 

bρ  

 

b 

(cm) 

 

h 

(cm) 

 

Aadpt 

 

bτ  

(MPa) 

 

buτ  

(MPa 

 

OBS. 

Du RDC 
au 3eme 
étages 

   42,95 5,35 0.075 40 40 2,01 0,29 1,875 Vérifiée 

Du 4 eme 
au 6 eme 
étages 

41,8 6,12 0.075 35 35 2,01 0,37 1,875 Vérifiée 

Du 7 eme 
au 9 eme 

étages  

32,99 7,14 0.075   30     30 2,01 0,40 1,875   Vérifiée 

 
                    Tableau VII-3 : Vérification des efforts tranchants dans les poteaux.

  
VII-1-4)  Les vérifications à l’ELU : 

Longueur de recouvrement : 
Zone I : LR = 40 фl = 40 x 1,6 = 64 cm. 
Zone II : LR = 40 фl = 40 x 1,6 = 64 cm 
 Zone III: LR = 40 фl = 40 x 1,4 = 56 cm. 
 
Délimitation de la zone nodale : (Art 7.4.2.2 de RPA 99 modifie 2003).

  
ℎ� = max (

��
�  ; ℎg	; ;g	; 60 cm) = max (

vs��us
�  ; 40	; 40	; 60) = 60 cm 

Soit   ℎ� = 60 cm 

 
 

 
 
Longueur d’ancrage : (B.A.E.L.91Article :A.6.1.21) 
 Ls= (фl . fe )/4 τsu     tel que : τsu=0.6Ѱs2 ft28 
ft28= 0.6+0.06 fc28 =2.1 MPa Ѱs =1.5 pour les aciers a haute adhérence 
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
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VII-1-5)  Vérification à l’ELS :

 Condition de non fragilité : (Art A.4.2,1/BAEL 91 Modifiée 99): 
 

                                     Amin =
s,!v×m×q×@�!h

@� 		���s,ujjq���s,ghjq 
 
Les vérifications seront résumées dans le tableau suivant :

  

Zone Niv Section Sollicitation Ns  (KN) Ms 
(KN.m) 

es  (m) h/6   (m) Nature Amin   
(cm²) 

A adoptée OBS 

I 

RDC 
jusqu'au 

3eme 
étage  

40×40 

Nmax-Mcor 1518,57 3,291 0,002 0,067 SEC 4,481 

16,08 

OK 

Nmin-Mcor  205,62 5,475 0,027 0,067 SEC 3,665 OK 

Ncor-Mmax  382,51 24,521 0,064 0,067 SEC 3,134 OK 

II 

4 eme 
jusqu'au 

6eme 
étage  

35×35 

Nmax-Mcor 896,56 8,904 0,010 0,058 SEC 3,724 

14,20 

OK 

Nmin-Mcor  95,81 6,406 0,067 0,058 SPC 2,279 OK 

Ncor-Mmax  195,16 30,571 0,157 0,058 SPC 1,894 OK 

III 

7 eme 
jusqu'au 

9eme 
étage  

30×30 

Nmax-Mcor 455,97 7,756 0,017 0,050 SEC 3,143 

12,31 

OK 

Nmin-Mcor  8,76 2,701 0,308 0,050 SPC 0,702 OK 

Ncor-Mmax  100,54 26,538 0,264 0,050 SPC 0,645 OK 

   
                                                                    Tableau VII-4: Vérification de la condition de non fragilité. 
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VII-1-6)  Vérification des contraintes a 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 
 

Zone Section  Sollicitation Ns  (KN) 
(KN.m)

I 40×40 

Nmax-Mcor 1518,57 3,291

Nmin-Mcor  205,62 5,475

Ncor-Mmax  382,51 24,521

II 35×35 

Nmax-Mcor 896,56 8,904

Nmin-Mcor  95,81 6,406

Ncor-Mmax  195,16 30,571

III 30×30 

Nmax-Mcor 455,97 7,756

Nmin-Mcor  8,76 2,701

Ncor-Mmax  100,54 26,538

 

                                                                         Tableau V
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, pour cela on détermine les contraintes max du béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes 

Ms  
(KN.m) 

 
 

 
 

 
 

OBS  
 

3,291 8,77 8,28 15 OK 131,1 

5,475 1,57 0,74 15 OK 22,60 

24,521 3,99 0,30 15 OK 55,80 

8,904 5,43 0,07 15 OK 74,50 

6,406 1,39 0,00 15 OK 19,00 

30,571 5,50 0,00 15 OK 69,80 

7,756 5,72 3,06 15 OK 81,80 

2,701 0,73 0,00 15 OK 8,05 

26,538 7,27 0,00 15 OK 81,20 

Tableau VII-5  : Vérification des contraintes a l’ELS

bσ
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, pour cela on détermine les contraintes max du béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes 

 
 

 
 

OBS 

124,7 348 OK 

12,10 348 OK 

8,68 348 OK 

7,92 348 OK 

1,62 348 OK 

0 348 OK 

49,9 348 OK 

0 348 OK 

0 348 OK 

sσ
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� Conclusion :  
Après touts calculs fait et vérifications faites, le ferraillage final  adopté pour les poteaux est 
comme suit : 

           
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                Tableau V.6 : Ferraillage finale des poteaux. 
 
 
 
 
Poteaux  (40x40)  
On  opte pour le ferraillage suivant : 

 
 
                           Figure V.5: Disposition des armatures  dans les poteaux (40x40) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Niveaux Section (cm2) A adopté 

7, 8,9 30×30 8HA14  =12,31 

4, 5, 6 35×35 4HA16+4HA14 = 14,20 

RDC, 1,2 et 3eme 40×40 8HA16 = 16,08 
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Poteaux  (35x35)  
On  opte pour le ferraillage suivant : 

 

 
 
                           Figure V.6: Disposition des armatures dans les poteaux (35x35) 

 
 
 
 
Poteaux  (30x30)  
On  opte pour le ferraillage suivant : 
 

 
                           
                      Figure V.7: Disposition des armatures dans les poteaux (30x30) 
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   VII-2) Ferraillage des poutres : 
   VII-2-1) Introduction :  
            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.  
 
� Les combinaisons de calcul : 

            Ils seront ferraillés en flexion simple sous les combinaisons les plus défavorables, 
 et vérifiées à L’ELS. Les sollicitations maximales sont déterminées par les combinaisons 
suivantes : 

� 1,35G+1,5Q …….à l’ELU. 
� G+Q……………..à l’ELS. 
� G+Q±E………….RPA 99 révisé 2003. 
� 0,8G±E…………..RPA 99 révisé 2003. 
 

� Recommandations du RPA version 2003: 
 A)-Armatures longitudinales : 
        1) Pourcentage total minimum:   
                     Amin = 0,5% (b x h) en toute section. 

                            Poutres principales (30 x 40) : Amin =0.005(30x40) =6cm2 

                              Poutres secondaires (30 x 40) : Amin =0.005(30x40) =6cm2 

 

 2) Pourcentage total maximum : Amax = 4% (b x h) →→→→ En zone courante. 
                                                                                         Amax = 6% (b x h) →→→→ En zone de recouvrement.  
            

� Poutres principales  (30 x 40) : 
                                             Zone courante : Amax =0.04× (30×40)= 48 cm² 
                                             Zone de recouvrement : Amax =0.06× (30×40)= 72 cm² 
 

� Poutres secondaire (30x 40) : 
                                                Zone courante : Amax =0.04 × (30x40)= 48 cm² 
                                                Zone de recouvrement : Amax =0.06× (30x40)= 72 cm² 

         
 La longueur de recouvrement est de : 40 Φ Φ Φ Φ (zone II a). 

          L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de 
rive et l’angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 
         On doit avoir un espacement maximum de 10 cm entre deux cadres et un minimum de 
trois. 
 
            B)-Armatures transversales : 
         La quantité d’armatures minimales  et données par :   Amin =  0.003 .St .b 
         L’espacement maximal entre les armatures transversales est déterminé  comme suit : 
                      St= min (h/4 ; 12 Ø) = 10cm               en zone nodale. 
                      St  ≤ h/2 = 20cm                      en dehors de la zone nodale (courante). 
 
      Ø: Le plus petit diamètre  des armatures longitudinales. 
      St : Espacement maximum entre les armatures transversales. 
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 Remarque : 
      Les premières armatures transversales doivent  être disposées à 5 cm au plus du nu de 
l’appui ou de l’encastrement. 
 
VII-2-2) Etapes de calcul de ferraillage : 

1) Calcul du moment réduit « µµµµ  » : 

                                              bu
2 fdb

M
µ

××
=

 
2) Calcul du moment réduit limite « lµµµµ  » : 
Le moment réduit limite lµµµµ  est égale à 0.392 pour les combinaisons aux états limites, 
et pour les combinaisons accidentelles du RPA. 
3) On compare les deux moments réduits  « µµµµ  » et  « lµµµµ  » : 

� 1er cas : ⇒≤ lµµ   Section simplement armée (SSA). 
    Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires            Asc=0. 

 
 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

                                    Fig: Disposition des armatures tendus S.S.A
                              

 

                                                               s
st

σdβ

M
A

××
=         

 

                                                 

 

� 2éme cas : ⇒≥ lµµ  Section doublement armée (SDA) 
La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections fictives. 
 

 
 
 
 
 
 
 

                            
       

 
 
 
 
 

                                         Fig: Disposition des armatures SDA 

≡ + 

 

= 

stA

M M 

d
 

c
 

b
 

M 

b 

LM  

sLA  2sA  

b 

M∆  

d-c
’ 

b 

stA  

c 

c 

Asc 
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( ) s
'

sL

L
s2sLst

σcd

∆M

σdβ

M
AAA

−
+

××
=+=

          ( ) s
'sc
σcd

∆M
A

×−
=

 
               Avec :	��� =	 �.�	
��


���
       , γ� = 1.5 ⇒ f�� = 14.2	MPa 

																																			σ�� =	 ��
γ 

        ,  γ� = 1.15 ⇒ σ�� = 348	MPa 

VII-2-3) L e Ferraillage:  

      Après avoir extrait les moments, nous avons ferraillé comme suit on prend les 
moments max soit aux appuis ou bien en travée et adopter leur ferraillage. 
             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 
 

A)-Poutres principales : 
 

                           

                           Tableau  récapitulatif du ferraillage des poutres principales. 
 
Conclusion : 

     Les poutres principales  seront ferraillées comme suit : 
Lit inferieur : 3HA14filantes. 

            Lit  supérieur : 3HA14 filantes+2HA12 chapeaux.  
 
B)-Poutres secondaires : 
 

 

 
             Tableau récapitulatif du ferraillage des poutres secondaires.        

 
Mmax 
KN.m 

 
Comb 

 
b 

cm 

 
d 

cm 

 
µ 
 

 
β 

   
  Obs 

 
Amin 

cm2 

 
As 
cm2 

 
Adopté 

cm2 

 
Ferraillage 

 
Travée 

 

41,26 

 
ELU 

 

 
30 
 

 
37 
 

 
0,070 

 
0,964 

 
SSA 

     
 
    6 

 
3,32 

 
4,62 

   
  3HA14 
 

 
Appuis 

 

66,93 

 
G+Q+E 

 
30 

 
37 

 
0,114 

 
0,939 

 
SSA 

 
5,54 

 
6,88 

   3HA14 
       + 
   2HA12       

 

 
Mmax 
KN.m 

 
Comb 

 
 b 
cm 

 
d 

cm 

     
µ 

 

 
β 

 
Obs 

 
Amin 

cm2 

 
As 
cm2 

 
Adopté 

cm2 

 
Ferraillage 

 
Travée 

 

32,15 

 
   ELU 

 

 
30 
 

 
37 
 

 
0,055 

 
0,971 

 
SSA 

 
 
 
6 
 

 
2,57 

 
4,62 

 
3HA14 

 

 
Appuis 

 

51,35 

 
G+Q+E 

 
30 

 
37 

 
0,088 

 
0,954 

 
SSA 

 
4,18 

 
4,62 

 
3HA14 
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Conclusion : 
Les poutres secondaires seront ferraillées comme suit : 

Lit inferieur : 3HA14 filantes. 
            Lit  supérieur : 3HA14 filantes. 
         
 
VII-2-4) Vérification de la condition de non fragilité (Art A.4.2, 1_BAEL91) :  

            Amin=0,23bd 228 34,1
400

1,2
373023,0 cm

F

f

e

t =×××=  ……sens principale. 

           Amin=0,23bd 228 34,1
400

1,2
373023,0 cm

F

f

e

t =×××=  …….sens secondaire. 

• Sens principale : 
                 Aux appuis :    Aapp= 6,88cm2 234,1 cm〉           ⇒  condition vérifiée. 

                 En travée :        At=4,62cm2 234,1 cm〉  

• Sens secondaire : 
               Aux appuis :   Aapp= 4,62 cm2 234,1 cm〉              ⇒  condition vérifiée. 

               En travée :       At= 4,62cm2 234,1 cm〉  

                                     ( )hb%5.0A min ×= =0,005x30x40= 26cm  
        A adopté ≥ Amin                      La condition de non fragilité est vérifiée ; ainsi que les 
sections recommandées par le RPA. 
 
VII-2-5) Vérification à l’ELU :  

1/- Justification de l’effort tranchant :(BAEL99.art A.5.1,1) : 
         Les poutres soumises à des efforts tranchants sont justifiées vis-à-vis de l’état limite 
ultime, cette justification est conduite à partir de la contrainte tangente «ττττu», prise 
conventionnellement égal :	

#$ =
%$

&. '( 				

� Poutres principales PP:  

                           
MPa78,0

370300

310x91,86
u
τ =

×
=  

� Poutres secondaires PS: 
 

                            
MPa26,0

370300

310x89,28
u
τ =

×
=  

                         
     2/-Vérification de la contrainte tangentielle du béton :(BAEL91.art A.5.1, 211)  
    La fissuration étant peu nuisible, la contrainte τu doit vérifier la relation suivante :

                             
Mpa33,3;5Mpa

γ

f
0,2.min

b.d

T
       τ                    

b

c28u
u =









≤=
 

 

� Poutres principales PP: 78,0
u
τ = Mpa < 3.33 Mpa......	√  

� Poutres secondaires PS: 26,0
u
τ =  Mpa	< 3.33 Mpa.....	√ 
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.........	√ 

.......	√ 

    3/Influence de l’effort tranchant sur le béton en appui:   

                      

             b

c28
uu

γ

0,9.d.b.f
0,40xTT =≤

 
 

� Poutres principales PP :  

         
666kN

1,5

310250,370,30,9
0,4xuT86,91KN

u
T =××××=<=

 
� Poutres secondaires PS :  

               
666kN

1,5

30,37x25x100,30,9
0,4xuT28,89KN

u
T =××=<=

 
    4/Influence de l’effort tranchant sur les armatures :  

� Appuis de rive : (Art 5.1.321 / BAEL91) 
    Pour équilibrer l’effort tranchant Vu et assurer une bonne manière de construction, il 
est recommandé d’ancrer suffisamment la nappe d’armatures inférieure avec sa 
longueur de scellement. Ceci dit, il faut donc vérifier la condition suivante : 

                             Ast adopté > Ast d’ancrage = 
su

u

f

T max

  

• Poutres principales PP: 

 Ast d’ancrage = 
su

u

f

T max

 = 
100.348

10.91,86 3

=  2,49cm2 ; Ast adopté = 3HA14= 4,62cm2 …….. √ 

• Poutres secondaires PS: 

Ast d’ancrage  = 
su

u

f

T max

 = 
100.348

10.89,28 3

= 0,83 cm2 ; Ast adopté = 3HA14=4,62cm2………√ 

 
� Appuis intermédiaire : (Art 5.1.321 / BAEL91)  

Lorsqu’au droit d’un appui l’effort tranchant Tu est supérieur à
d0.9

M u

×
, on doit 

prolonger les armatures au-delà de l’appui et y ancrer une section d’armature supérieur 

à :                        
  

fe

1,5

d0.9

M
TA u

us ×








×
−≥  

• Poutres principales PP :  

Ast min à ancrer  = 








×
−

0.370.9

66,93
91,86  = -114,08cm2 < 0. 

• Poutres secondaires PS: 

Ast min à ancrer  = 








×
−

0.370.9

51,35
89,28 = -125,31cm2 < 0. 

             Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires.   
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........	√ 

........	√ 

5/Vérification de l’entrainement des barres : (BAEL91 art. A6.13) 

                        i

U
se Ud0.9

T
τ

××
=

  
≤

  
t28Sse fΨτ ×=  

      se

__

τ  : Contrainte admissible d'adhérence.         seτ : Contrainte d'adhérence limite ultime. 

             
=SΨ 1.5 Pour les aciers HA.                  Ui : périmètre utile des barres. 

                
.3.15Mpa2.11.5τse =×=

                   
.3.15Mpaτse =

 
• Poutres principales PP:  
                     3HA14+2HA12 →  Ui =( 3×3,14×1,4)+(2×3,14×1,2)=20,73 cm 

             
Mpase 26,1

30,2073709.0

1091,86 3

=
××
×=τ ≤

  
seτ             

 
• Poutres secondaires PS: 

              3HA14 → Ui =3×3,14×1,4=13,19 cm      

    Mpase 65,0
9,1313709.0

1089,28 3

=
××

×=τ ≤

  
seτ  

          Conclusion :   il n’y a pas de risque d’entrainement des barres. 
 
     6/Longueur de scellement droit des barres : 

On définit la longueur de scellement droit ls comme la longueur à mettre en œuvre 
pour avoir un bon ancrage droit. 

                                                                                

se

e
S 4 τ

fφ
l

×
=

       La valeur de la contrainte d’adhérence est donnée de façon forfaitaire par la relation :              

seτ  = 0.6Ψ² × ftj  = 2.835 Mpa. 

            Barres de 14: 
+.,	×	,��

,	×	..�/	
= 49.38	12									Soit ls = 50 cm. 

            Barre de 12 : 
+..×,��

,	×	..�/	
= 42.32	12										Soit ls = 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 « Lc » est au 
moins égale à 0,4.Ls pour les aciers H.A.     

Pour les HA12 : ls= 18.00 cm. 
Pour les HA14 : ls= 20.00 cm. 
 

  VII-2-6) Calcul des armatures transversales : 
     A/Poutres principales: 

Le diamètre des armatures transversales doit vérifier la relation suivante : 

                       






 Φ≤Φ
10

,,
35

min
bh

lt

                   
 

            ( ) mm43,1130mm12mm,11,43mm,minΦ t =≤   

      Soit : 3t =8mm. 
      Φl : étant le plus petit diamètre dans le sens longitudinal 
     On optera pour un cadre et un étrier soit : At = 4HA8 =2.01cm².  
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          B/Poutres secondaires : 
Le diamètre des armatures transversales doit vérifier la relation suivante : 

                     






 Φ≤Φ
10

b
,,

35

h
min lt   

            ( ) mm43,1130mm12mm,11,43mm,minΦ t =≤   

      Soit : 3t =8mm. 
      Φl : étant le plus petit diamètre dans le sens longitudinal 

  
     On optera pour un cadre et un étrier soit : At = 4HA8 =2.01cm².  
1/Espacement max des armatures transversales : (Art A.5.1, 22 / BAEL91) 
 

                              St
max ≤ min (0.9 d , 40 cm) 

         Poutres principales : St
max ≤ (0.9 x37 , 40 ) = 33,3 cm 

              On adopte St
max = 20 Cm 

         Poutres secondaires : St
max ≤ (0.9 x 37 , 40 ) = 33,3cm 

             On adopte St
max = 20cm. 

 
          2/Calcul de l’écartement initial des armatures transversales :(Art 7.5.2.2 RPA.99) 
               A)Poutres principales :  

 En zone nodale (appuis): 

            







 Φ≤ 12,
4

min
h

S t →→→→ 






 ×≤ 4.112,
4

40
mintS = 10cm

 

          
                      Soit : St = 10 cm  

           En zone courante( travée): 
             St ≤

4

.
   →St ≤

,�

.
= 20cm 

                               Soit: St = 20 cm  
            B)Poutres secondaires : 

   En zone nodale(appuis) : 

             







 Φ≤ 12,
4

min
h

S t →→→→ 






 ×≤ 2.112,
4

40
mintS = 10 cm 

                             Soit : St =10cm 
            En zone courante(travée): 
                St ≤

			4				

.
→St ≤

,�

.
= 20 cm 

                             Soit: St = 20 cm  
 
3/Délimitation de la zone nodale : 

Dans le cas de poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale L’  est égale à 
deux fois la hauteur de la poutre considérée. 

 
Poutres principales PP : L’ = 2×40 = 80cm.  
 
Poutres principales PS : L’ = 2×40 = 80cm. 
 

4/Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA : 
La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation 

suivante : 
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........	√ 

                  56
789	= 3‰ St ×b 

       Amin =0,003×20×30=1,80 cm² < Aadopté= 2.01cm² 
 

            Le premier cadre d’armatures transversales sera disposé à 5cm du nu de l’appui. 
 

VII-2-7) Vérification à L’ELS :  
         A/Etat limite d’ouverture des fissures : 
      La fissuration dans le cas des poutres étant considérée peu nuisible, cette vérification n’est 
donc pas nécessaire. 
 
       B/Résistance du béton en compression :(Art. A.4.5.2-BAEL91) 
      Il faut vérifier que la contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte 

admissible .        
[ ]MPafcbcbc 156,0 28 ==≤σσ

              bcσ = 
1K
sσ

 

                             
dAa

Ms
s

1β
σ =

                bd

Aa100
1 =ρ

 
sσ  : Contrainte de traction des aciers. 

Aa:Section d’armatures adoptées à l’E.L.U. 
k1 et 1β sont tirés des tableaux annexes E.L.S. du BAEL.91 en fonction de 1ρ  
       Les résultats de la vérification sont résumés dans le tableau suivant : 
 

 
Tableau vérification de l’état limite de résistance du béton en compression. 

       
C/Etat limite de déformation : 

  La flèche dévloppée au nivaux de la poutre doit rester suffisament petite par rapport a 
la fléche admissible pour ne pas nuir à l’aspect et l’utilisation de la construction .     

On prend le cas le plus défavorable pour le calcul dans les deux sens : 
 

 VII-2-8) Vérification de la flèche : 
On faite le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens : BAEL99 (A.6.5.2) 

Sens (xx) : � ̅=
;<=>

	��
 =

	��

	��
=1,00 cm. 

      Dans notre cas la flèche donné par Etabs : 0.064 cm.              Condition vérifiée. 

Sens (yy) : � ̅=
;<=>

	��
 =

	��

	��
= 1,00 cm. 

        Dans notre cas la flèche donné par Etabs : 0.088cm.              Condition vérifiée. 

 Elément considéré Aadop 

Cm² 
Ms(max) 

kNm 
ρ1 β1 k1 σs 

MPa 
σbc 

MPa 
Obs 

travée Poutre principale  (30×40) 4,62   30,13 0,416 0,901 35,50 195,62 5,51 vérifieé 

travée Poutre secondaire (30×40) 4,62   42,31 0,416 0,901 35,50 274,71 7,74 vérifieé 

appuis Poutre principale (30×40) 6,88   41,65 0,619 0,884 28,10 185,08 6,61 vérifieé 

appuis Poutre secondaire (30×40) 4,62   81,09 0,416 0,901 35,50 526,50 14,83 vérifieé 
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 Résumé : 
 
   Le ferraillage des poutres est récapitulé dans le 
 

 
 

En travée

Poutres principales 3HA1

Poutres secondaires 3HA1

    
                    Tableau récapitulatif de Ferraillage des poutres principales et secondaire.
     
 
Disposition des armatures dans les poutres

Poutres principales PP :  

En appuis :             
Poutres secondaires PS :  
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Le ferraillage des poutres est récapitulé dans le tableau suivant :
    

Armatures longitudinales Armatures transversales

En travée Aux appuis Zone courantes

3HA14 3HA14 +2HA12                 Cadre+étrier HA

3HA14          3HA14 
 

Cadre+étrier HA

écapitulatif de Ferraillage des poutres principales et secondaire.

Disposition des armatures dans les poutres : 

En travée :                                                        

 

Ferraillage des éléments 

 

Armatures transversales 

Zone courantes Zone nodale 

Cadre+étrier HA8 Cadre+étrier HA8 

Cadre+étrier HA8 Cadre+étrier HA8 

écapitulatif de Ferraillage des poutres principales et secondaire. 

:                                                        
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VII-3    Ferraillage des voiles 
VII-3-1   Introduction   

Les voiles seront calculés en flexion composée sous les combinaisons les plus défavorables. 
Pour cela nous allons utiliser la  méthode des contraintes.  

VII-3-1-1  Exposé de la méthode de calcul  
La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations les 

plus défavorables  (N, M) en utilisant les formules suivantes :              

I

VM

B

N
max

⋅+=σ
 

I

VM

B

N '

min

⋅−=σ
 

    B : section du béton  
     I : moment d’inertie du trumeau        

     V et V’: bras de levier :  
2

' L
VV ==  

     Le calcul se fera pour par bandes de longueur « d » donnée par : 

     







≤ c
e L

3

2
;

2

h
mind

   
 Avec : 
     he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré  
     Lc : la longueur de la zone comprimée         
     En fonction des contraintes agissant sur le voile, trois cas peuvent se présenter : 
 
     -Section entièrement comprimé (SEC) 
     -Section partiellement comprimé (SPC) 
     -Section entièrement tendue (SET) 
 

Dans le but de faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose le bâtiment en trois 
zones : 

� Zone I : RDC,1,2,3eme étage. 
� Zone II : 4eme au 6eme étage. 
� Zone III : 7eme au  9eme étage.  

 
 

a) Ferraillage section entièrement comprimé                  
      

 ed
2

σσ
N 21

2 ⋅⋅+=    

 
                                                                                                                                                     
                                                                                                                  
       « e »: épaisseur du voile                    
                                                                
                                                                   Fig VII-3-1 : Diagramme des contraintes sur les voiles 
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- 

     La section d’armature d’une section entièrement comprimé est égale à : 
 

   
s

bci
vi

σ

fBN
A

⋅+=  

    B : section du tronçon considéré ;  
    Situation accidentelle : sσ = 400 MPa ; bcf = 18.48 Mpa  

    Situation courante : sσ = 348 MPa ; bcf = 14.20 Mpa 

 
� Armatures minimales 

 
    ml/cm4A 2

min ≥  (Art A.8.1, 21BAEL91). 

    
%5.0

B

A
%2.0 min ≤≤   (Art A.8.1, 21BAEL91). 

       b) Ferraillage d’une section entièrement tendue  
 

  
ed

2

σσ
N 1max

1 ⋅⋅
+

=                            

                      
 
                                                           
                                                                            Fig VII-3-2 : Diagramme des contraintes (S.E.T)  

 
e : épaisseur du voile 
La section d’armature d’une section entièrement tendue est égale à : 
 

s

i
vi

σ

N
A =    

� Armatures verticales minimales 
 

     ≥minA
e

t28

f

Bf
 (Condition non fragilité BAEL art A4.2.1). 

    ≥minA B 0.002  (Section min du RPA art 7.7.4.1). 
 
    B : section du tronçon considéré  
 

���� Ferraillage section partiellement comprimé 
 

            ed
2
σσ

N 2traction 1traction 
1 ⋅⋅+=  

 

             e.d
2

σ
N 1traction 

2 ⋅=                          

                         
 
                                                                        Fig VII-3-3 : Diagramme des contraintes (S.P.T)  

 

1traction σ  2traction σ  

ncompressioσ  

+

- 

d1 d2 
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La section d’armature est égale à :
 s

i
vi

σ

N
A =  

� Armatures verticales minimales 
 Même conditions que celles d’une section entièrement tendue. 
  
VII-3-1-2)  Exigences de R PA 99 révise 2003 

 
Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux. Est  donné 
comme suit : 

• Globalement dans la section du voile   0,15 %  
• En zone courantes  0,10  %  

 
� Armatures horizontales 

 
 Les barres horizontales doivent être munies de  crochets à 135° ayant une longueur de 10Φ. 

  D’après le BEAL 91   :       
4

A
A v

H =  

  D’après le RPA 2003 :       B%15.0A H ⋅≥  
 
 Les barres  horizontales doivent être disposées vers l’extérieur. 
 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser  0.1 de 
l’épaisseur du voile. 
 

� Armatures transversales  
   
 Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. 
Elles retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le 
rôle est d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la compression d’après 
l’Art 7.7.4.3 du RPA 2003….. [2] 
 Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingle au 
mètre carré. 
 

� 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 : 
 

                   

u

e
vj

LV4.1T:Avec

f

T
1.1A

=

=
 

  
           Vu : Effort tranchant calculée au niveau considéré 
  
 Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les efforts 
de traction dus au moment de renversement. 
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� Potelet 
   
 Il faut prévoir à chaque extrémité des beaux voiles un potelet armé par des barres verticales, 
dont la section de celle-ci est   ≥  4HA10 
 

� Espacement  
 
 D’après l’Art 7.7.4.3  du RPA 2005, l’espacement des barres horizontales et verticales doit 
être inférieur à la plus petite des deux valeurs suivantes : 

                                             
cm30S

e5.1S

≤
≤

  

 Avec : e = épaisseur du voile  
         A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur (0.1) de la 
longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit être au plus égale à (15 cm). 
 

� Longueur de recouvrement 
  
 Elles doivent être égales à : 
  40Φ pour les barres situées dans les zones ou le recouvrement du signe des efforts est possible. 
  20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les combinaisons 
possibles de charges. 
 

� Diamètre maximal  
 
 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 0,10 de 
l’épaisseur du voile. 

  
          
    

                  Fig VII-3-4: Disposition des armatures verticales dans les voiles. 
 
 
VII-3-1-3)  Vérifications   
 

� Vérification à L’ELS  

 
 Pour cet état, il considéré : 
 Ns = G + Q  

 MPa15f6.0
A15B

N
28cbc

s
bc =⋅=σ≤

⋅+
=σ  

 Avec : 
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   Ns : Effort normal appliqué 
   B    : Section du béton  
   A   : Section d’armatures adoptée (verticales).  
 

� Vérification de la contrainte de cisaillement 
 

1- Selon le RPA99 (version 2003) 
 

 28cbb f2.0
de

T4.1 ⋅=τ≤
⋅

=τ =5MPa 

 Avec :                     
   d : Hauteur utile (d = 0.9 h) 
   h : Hauteur totale de la section brute  
 

2- Selon  le BAEL 91  

                        u
u

u db

V
τ≤

⋅
=τ 









γ
= MPa4,

f
15.0min

b

28c =2.5 MPa. 

  Avec : :uτ contrainte de cisaillement 

 
VII-3-1-4)  Exemple de calcul 
  
 Soit à calculer le ferraillage du voile  VT1 de la zone I : 
 L = 4,00 m   , e = 0,20 m  

²/07,6839

²/27,3696

min

max

mKN

mKN

−=
=

σ
σ

 

⇒  La section est partiellement comprimée  
 
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 : 

�� = ����
���� + �	
� × � 

 

�� = 3696,27
3696,27 + 6839,07 × 4 

 
Donc :Lc=1,40 m  ⇒Lt=2,60 m 
 
B. Détermination de la longueur de la bande « d » : 








≤ c
e L

h
d

3

2
;

2
min  

md 93,04,1
3

2
;

2

06,3
min =







 ×≤  

On opte pour d=0,93 m  
- bande 1 de longueur d1= 0,93 (bande extrême) 
- bande 2 de longueur d2= 1,67 (bande centrale) 
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� Calcul de la section d’acier 
• Bande 1 : 
����=3696,27 KN/m2 

      d1= 0,93 m   et   e = 0,2 m 
 

σ1=
����������

�� = ��, !�!,"#�# " ,�$
�. ! = 2372,42	'(/*� 

      σ1= 2372,42	'(/*� 
L’effort normal dans la bande 1 est égale à 

edN ××
+

= 1
1max

1 2

σσ
 

20.093,0
2

42,237227,3696
1 ××+=N  

N1= 564,39 KN 
 
La section d’armature nécessaire pour équilibrer cet effort est égale 

21
1 70,14

384

1039,564
cm

N
A

s
v =×==

σ
 

Donc : Av1 =14,70 cm² 
 

• Bande 2 : 
σ1 =2372,42  KN/m2 
d2=1,67 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 
 

edN ××= 2
1

2 2

σ
=395,39 KN 

La section d’armature nécessaire pour équilibrer cet effort est égale 

22
2 30,10

384

1039,395
cm

N
A

s
v =×==

σ  
 

� Pourcentage minimal par bande tendue: 
Le pourcentage minimal exigé par le RPA pour chaque bande tendue est de 0,2 
Par conséquent chaque maille (d) devrait être ferraillée avec une section d’armature supérieur à: 

• Bande 1 : A min=0.002 x93 x20 = 3,72 cm² 
• Bande 2 : A min=0.002 x167 x20 = 6,68 cm² 

 
� Armature de couture : 

:1.1 avec
f

V
A

e
vj = V =1.4V 

 

+,- = 1.1 × 1.4 × 1782,94 × 10
400  

 

+,- = 68,64	/*�
 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus calculée 
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. 
� Armature total : 

• Bande 1 : 	+0102 = +,3 + 456
7 = 89, :;	<=>				On adopte : 2x8HA16 =32,18 cm2 avec 

espacement de 10cm  

• Bande 2 :?@A@B = ?C> + ?CD
E = >F, E;	<=>				  On adopte : 2x7HA16=28,14 cm2 avec 

espacement de 20cm 
D. Vérifications à L’ELU: 

� Pourcentage minimal dans le voile : 
Le pourcentage minimal d’armatures verticales dans le voile est de 

( )
²42

²42,²12max

;%15,0max

min

min

28
min

cmA

cmcmA

f

fB
BA

e

t

=

≥








 ×
≥

 

La section totale adopté dans le voile est égale à 2×8HA16+2×7HA16= 60,32 cm2 

 

� Armatures horizontales : 

2

0
0

12

)12;05,8(max

)15.0,
4

(max

cmA

A

B
A

A

H

H

v
H

≥

≥

≥

 

AH= 12/2 cm²/nappe On adopte : 10HA14 (e=20) =15,39 cm2 

 
� Armature transversales : 
Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles par mètre carré. 
On adopte 4HA8 (2,01 cm2) par m2 

 
� Pour les potelets : 

   Vu que la section d’armatures doivent dans les poteaux est supérieure à celle du voile, alors on 
adopte le même ferraillage que celui du poteau. 
 
E) Vérification à l’ELS : 

� Vérification des contraintes de cisaillement :  
• BAEL 91 : 

MPa
db

Vu
u 47,2

40009.0020

1094,1782 3

=
××
×=

⋅
=τ  

GHIII = *JK L0,15 N��OPQ 	 ; 	4STUV = *JK L0,15 25	
1,15	; 	4STUV = 3,26STU	 

(Fissuration préjudiciable) 
CVMPaMPa uu ⇒=<= 26,347,2 ττ  

• RPA 2003 : 

GQW = 0,2N��O = 5STU	 
 



Chapitre VII                                                                                    Ferraillage des éléments 

 

 
155 

 

MPa
db

Vu
b 46,3

40009,0200

1094,17824.1 3

=
××

××=
⋅

=τ  

CVMPaMPa bb ⇒=<= 546,3 ττ  

 

� Vérification de la contrainte du béton :  
GQW = 0,6N��O = 15STU	 

bσ =
v

s

AB

N

.15+
⇒ MPab 85,4

1018,32154000200

1046,4315
2

3

=
××+×

×=σ  

CV⇒  

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

MPaMPa bb 1585,4 =≤= σσ
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Ferraillage du voile longitudinal VT1 

Zones Zone I Zone II Zone III 

Caractéristiques 
géométriques 

L  (m) 3,6 3,65 3,7 

e (m) 0,2 0,2 0,2 

B (m) 0,72 0,73 0,74 

Sollicitations de 
calcul 

σmax [KN/m²] 3696,27 1665,34 1311,25 

σmin [KN/m²] -6839,07 -3065,07 -2524,92 
Nature de la section SPC SPC SPC 

Vu (kN) 1782,94 1174,58 697,57 

L t(m) 2,34 2,37 2,44 

L c(m) 1,26 1,28 1,26 
d1 (m) 0,84 0,85 0,84 
d2 (m) 1,50 1,52 1,60 

σ1 [KN/m²] 2367,677 1066,808 858,964 

N (kN) 
N1 509,37 232,23 182,30 

N2 354,431 161,623 137,030 

A. Verticale 

Av (cm2) 
AV1 13,26 6,05 4,75 
AV2 9,23 4,21 3,57 

Avj (cm2) 68,64 45,22 26,86 

A (cm2) 
A1=Av1+Avj /4 30,43 17,35 11,46 
A2=Av2+Avj /4 26,39 15,51 10,28 

Amin (cm2) 
Bonde 1 3,36 3,40 3,36 
Bonde 2 5,99 6,06 6,38 

Av adopté (cm2) 
Bonde 1 32,18 24,62 18,10 
Bonde 2 28,14 21,54 15,84 

Choix des barres 
Bonde1 2×8HA16 2×8HA14 2×8HA12 

Bonde 2 2×7HA16 2×7HA14 2×7HA12 

St (cm) 
Bonde1 10  cm 10  cm 10  cm 
Bonde 2 20 cm 20 cm 20 cm 

A.Horizontale 

AHmin=0.0015*B (cm2)/bande 
10,80 10,95 11,10 

AH /bande (cm2) 8,05 6,16 4,53 
Choix des barres/bande (cm2) 2×5HA14 2×5HA12 2×5HA10 

ep =20cm (A=15,39cm2) (A=11,3cm2) (A=7,84cm2) 

Vérification des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

contrainte 
ττττu(MPa)    2,751 1,788 1,047 
ττττb(MPa)    3,852 2,503 1,466 

ELS 

Ns (kN) 4315,46 2592,51 474,09 

σσσσb(MPa)    5,32 3,24 0,60 
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Ferraillage du voile VL1 

Zones Zone I Zone II Zone III 

Caractéristiques 
géométriques 

L  (m) 3,1 3,15 3,2 

e (m) 0,2 0,2 0,2 

B (m) 0,62 0,63 0,64 

Sollicitations de 
calcul 

σmax [KN/m²] 2180,38 1052,26 1252,16 

σmin [KN/m²] -5912,11 -3109,12 -2712,85 
Nature de la section SPC SPC SPC 

Vu (kN) 1199,74 715,26 423,59 

L t(m) 2,26 2,35 2,19 

L c(m) 0,84 0,80 1,01 
d1 (m) 0,56 0,54 0,67 
d2 (m) 1,70 1,81 1,52 

σ1 [KN/m²] 1641,244 810,822 868,980 

N (kN) 
N1 214,01 100,61 142,12 

N2 279,793 147,041 132,036 

A. Verticale 

Av (cm2) 
AV1 5,57 2,62 3,70 
AV2 7,29 3,83 3,44 

Avj (cm2) 46,19 27,54 16,31 

A (cm2) 
A1=Av1+Avj /4 17,12 9,50 7,78 
A2=Av2+Avj /4 18,83 10,71 7,52 

Amin (cm2) 
Bonde 1 2,24 2,16 2,68 
Bonde 2 6,82 7,25 6,08 

Av adopté (cm2) 
Bonde 1 24,12 15,38 11,30 
Bonde 2 24,12 18,40 13,56 

Choix des barres 
Bonde1 2×5HA16 2×5HA14 2×5HA12 

Bonde 2 2×6HA16 2×6HA14 2×6HA12 

St (cm) 
Bonde1 10  cm 10  cm 10  cm 
Bonde 2 25 cm 25 cm 25 cm 

A.Horizontale 

AHmin=0.0015*B (cm2)/bande 9,30 9,45 9,60 

AH /bande (cm2) 6,03 3,85 2,83 
Choix des barres/bande (cm2) 2×5HA14 2×5HA12 2×5HA10 

ep =20cm (A=15,39cm2) (A=11,30cm2) (A=7,84cm2) 

Vérification des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

contrainte 
ττττu(MPa)    2,150 1,261 0,735 
ττττb(MPa)    3,010 1,766 1,030 

ELS 

Ns (kN) 4326,03 2575,04 508,84 

σσσσb(MPa)    6,25 3,78 0,75 
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Ferraillage du voile VL2 

Zones Zone I Zone II Zone III 

Caractéristiques 
géométriques 

L  (m) 1,6 1,65 1,7 
e (m) 0,2 0,2 0,2 
B (m) 0,32 0,33 0,34 

Sollicitations de 
calcul 

σmax [KN/m²] 1724,79 990,42 597,84 

σmin [KN/m²] -5035,14 -2377,38 -1363,31 
Nature de la section SPC SPC SPC 

Vu (kN) 535,12 372,72 253,69 

L t(m) 1,19 1,16 1,18 

L c(m) 0,41 0,49 0,52 
d1 (m) 0,30 0,40 0,40 
d2 (m) 0,89 0,76 0,78 

σ1 [KN/m²] 1290,612 650,291 395,486 

N (kN) 
N1 90,46 65,63 39,73 

N2 115,092 49,732 30,918 

A. Verticale 

Av (cm2) 
AV1 2,36 1,71 1,03 
AV2 3,00 1,30 0,81 

Avj (cm2) 20,60 14,35 9,77 

A (cm2) 
A1=Av1+Avj /4 7,51 5,30 3,48 
A2=Av2+Avj /4 8,15 4,88 3,25 

Amin (cm2) 
Bonde 1 1,20 1,60 1,60 
Bonde 2 3,57 3,06 3,13 

Av adopté (cm2) 
Bonde 1 12,30 9,04 9,04 
Bonde 2 12,30 9,04 9,04 

Choix des 
barres 

Bonde1 2×4HA14 2×4HA12 2×4HA12 

Bonde 2 2×4HA14 2×4HA12 2×4HA12 

St (cm) 
Bonde1 10  cm 10  cm 10  cm 
Bonde 2 20 cm 20 cm 20 cm 

A.Horizontale 

AHmin=0.0015*B 
(cm2)/bande 

4,80 4,95 5,10 

AH /bande (cm2) 3,08 2,26 2,26 
Choix des barres/bande 

(cm2) 2×5HA12 2×5HA10 2×5HA10 

ep =20cm (A=11,30cm2) (A=7,84cm2) (A=7,84cm2) 

Vérification des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

contrainte 
ττττu(MPa)    1,858 1,255 0,829 
ττττb(MPa)    2,601 1,757 1,161 

ELS 

Ns (kN) 2214,29 1309,44 312,81 

σσσσb(MPa)    6,20 3,67 0,85 



Chapitre VII                                                                                    Ferraillage des éléments 

 

 
159 

 

 



Chapitre VIII                                                                                                   Etude de l’infrastructure 

 

 
160 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 



Chapitre VIII                                                                                                   Etude de l’infrastructure 

 

 
161 

 

 VIII-1) Introduction :  
  

La fondation est un élément de structure qui a pour objet de transmettre au sol les 
efforts apportés par la superstructure.  

Dans le cas le plus général un élément déterminé de la structure peut transmettre à sa 
fondation : 

 
• Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs 

extrêmes ; 
• Une force horizontale résultant de l’action de séisme, qui peut être variable en 

grandeur et en direction ; 
• Un moment qui peut s’exercer dans de différents plans. 
On distingue deux types de fondation selon leurs modes d’exécution et selon la  

résistance aux sollicitations extérieures : 
 

� Fondations superficielles :  
Les principaux types de fondations superficielles que l’on rencontre dans la pratique    

sont : 
• Les semelles continues sous murs, 
• Les semelles continues sous poteaux,  
• Les semelles isolées, 
• Les radiers. 

 
� Fondations profondes : 

Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante ou dans les 
cas où le bon sol se trouve à une grande profondeur, les principaux types de fondations 
profondes sont : 

• Les pieux. 
• Les puits. 

Ce type de fondations est généralement utilisé dans le cas de sols  de faible capacité 
portante. 

 
VIII-2) Etude du sol de fondation :  
 

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude du sol détaillée, 
qui nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier.  

Une étude préalable du sol nous a donné la valeur de 2 bars comme contrainte 
admissible du sol.   

    
a) Choix du type de fondation: 

Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants : 
• La Nature de l’ouvrage à fonder ; 
• La nature du terrain et sa résistance ; 
• Profondeur du bon sol ; 
• Le tassement du sol ; 

On optera pour des fondations superficielles ; 
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b) Dimensionnement des semelles continues : 
1. Semelle isolé : 

 
Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement effort normal « Nser » qui est 
obtenu à la base de tous les poteaux du RDC. 

                           
solσ
serN

BA ≥×  

Homothétie des dimensions : 

 BA1K
B
A

b
a =⇒===     (Poteau carré). 

D’où    
sol

sN
B

σ
≥  

Exemple:         mBmKNKNN solser 75,2²/200,17,1518 =⇒== σ  
 
Remarque :  
 
Vu que les dimensions des semelles sont très importantes, donc le risque de chevauchements 
est inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes. 
 
 
 

 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 

2. Semelles filantes : 
2-1) Dimensionnement des semelles filantes sous les voiles : 
 

                          LB

QG

S

Ns
sol

+=≥σ  

  solσ  : Capacité portante du sol (sol

__

σ  = 200KN/m2  = 0,20MPa) 
  B : Largeur de la semelle. 
  G et Q : charge et surcharge à la base du voile. 
   L : longueur de la semelle sous voile. 

L

N
B

sol

s

σ
≥⇒  

Les résultats de calcul sont résumés sur le tableau ci – dessous : 
Surface des semelles filantes sous les voiles (sens longitudinal) :  
 

B 

A 

a 

b 

Ns 

A 

Fig VII-1) schéma d’une semelle isolée 
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Tableau VIII-1) la surface des voiles longitudinaux : 
 

Voiles NS (KN) L  (m) B (m)    S=B.L (m²) 

VL1 x 4 6369,91 3,50 9,10 31,80 

VL2 x 4 3187,43 2,00 7,96 15,92 

  ∑=190,88 

 
Surface des semelles filantes sous les voiles (sens transversal) :  
 
Tableau VIII-2) la surface des voiles transversaux : 

Voiles NS (KN)    L (m)      B (m)    S=B.L (m²) 

VT1 x 4 6233,55 4,00 7,79 31,16 

 ∑= 124,64 

 
La surface des semelles filantes sous les voiles est : Sv = 315,52 m2. 
 
2-1) Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux : 
� Hypothèse de calcul : 
Une  semelle est infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le sol. 
Les réactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telle que leur 
centre de gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes 
sur la semelle. 
 
� Etape de calcul : 
_ Détermination de  la résultante des charges ∑= iNR  

_ Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces :    
R

MeN
e iii∑ ∑+⋅

=  

_ Détermination de la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle : 
 

                      ⇒<
6

L
e Répartition trapézoïdale. 

               ⇒>
6

L
e Répartition triangulaire. 

        






 ⋅−×=
L

e

L

R
q

6
1min                 







 ⋅+×=
L

e

L

R
q

6
1max

         
( ) 







 ⋅+×=
L

e

L

R
q L

3
14/  
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Tableau VIII-3) résumé de calcul : 
Le calcul se fera pour le portique le portique le plus sollicité (3)  
Poteaux Ns ei   Ns x ei Mi 

A 334,91 -12,5 -4186,37 2,10 
B 361,18 -9,00 -3250,62 0,312 
C 1103,01 -6,00 -6618,06 -3,224 
D 1518,57 -2,50 -3796,42 -3,291 
E 1343,76 -2,50 3359,40 2,43 
F 1077,59 -6,00 6465,54 -3,193 
G 358,98 -9,00 3230,82 0,311 
H 343,64 -12,5 4295,50 2,091 
 R=6411,64  ∑ =-500,21 ∑ =	-2,464 

 

         
m-0,078=

6411,64

(-2,464)+-500,21
=e  

        On a : 

                 e = 0,078 m <
6

L
=

6

00,5
 = 0,83 m 

⇒	 Nous avons une répartition trapézoïdale des contraintes sous la semelle. 
 

 

mKN
L

e

L

R
q /26,361

25

078,06
1

25

6411,646
1min =







 〉〈−×−×=






 ⋅−×=  

           ( ) 






 ⋅+×=
L

e3
1

L

N
q 4/L = mkN/06,254

25

078,03
1

25

6411,64 =






 〉〈−×+×
 

 
� Détermination de la largeur de la semelle :  

 

( ) mBprendonm
q

B
sol

L 30,127,1
200

06,254
≥

4/ ===
σ

 

On aura donc, 250,322530,1 mS =×=  
Nous aurons la surface totale des  semelles sous poteaux : nSSp ×=

 
n : Nombre de portique dans le sens considéré. 
  ²195650,32 mSp =×=  

  Vpt SSS +=  

  ²52,51052,315195 mSt =+=  

La surface totale de la structure : 2515256,20 mSbat =×=  

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est : 

  99,0
515

52,510 ==
bat

t

S

S
 

  St > 50 % Sbat 

La surface des semelles représente 99%  

mKN
L

e

L

R
q /66,251

25

078,06
1

25

6411,646
1max =







 〉〈−×+×=






 ⋅+×=
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       2-3) Conclusion :  
Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles 

occupant ainsi une superficie supérieure à 50 %  de la surface totale du bâtiment, pour cela 
nous opterons pour un radier général. 
VIII-3) Etude du radier  :  

Ce radier est défini comme étant une fondation 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 diminué de son poids propre.  
-  Rigide dans  son  plan  horizontal,  
-  Permet  une meilleure  répartition  de la  charge sur  le  sol,  
-  Semble  mieux    convenir    face  aux    désordres    ultérieurs qui peuvent provenir  des 
tassements éventuels,  
-  Facilité de coffrage et le ferraillage ;  
-  Rapidité d’exécution. 
VIII-3-1) Pré dimensionnement du radier : 

1) Epaisseur du tablier : 
 

La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante : 
hd ≥ L max /20     ,       Avec : L max = 5,00 m 
L max : portée maximale  

cm52
20

500
hd =≥ → soit : hd= 25 cm. 

2) Hauteur des nervures : 
• Selon la condition d’épaisseur minimale : 

 
      La hauteur du radier doit avoir au minimum 25cm (hmin = 25cm) 

• Selon la condition forfaitaire : 
 

    5

L
h

8

L maxmax ≤≤  

    L max = 5,00 m     ⇒      500/8 = 62,5 cm  ≤ h ≤   500/5 = 100 cm   
• Selon la condition de vérification de la longueur élastique : 

 

    
max

4
e L

2

bK

IE4
L ⋅

π
≥

⋅
⋅⋅=

 
 
 Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol.                          
Le  radier est rigide s’il vérifie : 

→⋅π≤ emax L
2

L  Ce qui conduit à 3

4

max E

K3
L

2
h

⋅⋅






 ⋅
π

≥  

Avec : 
 
Le : Longueur élastique. 
K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 MPa pour un sol  moyen.                   
I : L’inertie de la section du radier (bande de 1m). 
E : Module de déformation longitudinale déférée Evj =3700 (fcj )

1/3  = Ev28 =10818.87MPa  
L max : Distance maximale entre deux nervures successives.    
D’où : 
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m04,13
8710818,

4034
00,5

π

2
h =××







 ×≥   

On prend :   

  
cm05

10

500

10

L
h max

n ==≥ → Soit : hn = 110 cm  

 
3) Largeur de la nervure : 

  0,4 hn ≤ bn ≤ 0,7 hn           44 cm ≤ bn ≤ 77 cm                bn= 60 cm. 
D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant : 

hn = 110 cm  ………...Hauteur de la nervure. 
hd = 25 cm …………..Hauteur de la dalle. 
bn = 60cm  …………..Largeur de la nervure. 

       
  3) Le débord : 
 Détermination des efforts : 
         a)Charges revenant à la superstructure : 
           Charge permanente : G = 45658,71 KN 
          Charge d’exploitation : Q = 7485,90 KN 
         b) Combinaison d’actions : 

à l’ELU: 
Nu = 1.35G + 1.5Q = 72868,10 KN. 

 à l’ELS: 
      Ns = G + Q = 53144,61 KN. 

    c) Détermination de la surface nécessaire du radier : 

         ELU:    ²m17,182
2002

 72868,10

sol
σ2

u
N

S =
×

=
×

≥radier  

          ELS:    ²m72,265
200

  53144,61

sol
σ

s
N

==≥radierS  

          D’où :   ( ) 2m72,265;maxS == ELS
nec

ELU
necrad SS  

 

            
22 m72,265Sm515S == radbat f  

 
Remarque : 
 On remarque que la surface totale du bâtiment est supérieure à la surface nécessaire du radier, 
dans ce cas on opte juste pour un  débord minimal que nous imposent les règles de BAEL, et 
il sera calculé comme suit : 

cm55cm30;
2

110
maxcm;30

2
max =







=






≥ n
déb

h
L  

Soit un débord de Ldéb= 60 cm. 
Donc on aura une surface totale du radier : Srad = Sbat +Sdeb= 515+ 55,68 = 570,68 m2 

 Avec Sdeb=  [(25,40×0,6) + (21×0,6)] ×2 =55,68 m2 
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VIII-3-2) Calcul des sollicitations à la base du radier : 
Charges permanentes: 
Poids de bâtiment : G = 45658,71 KN 

� Poids de radier : 
G= Poids de la dalle + poids de la nervure + poids de (T.V.O) + poids de la dalle  flottante 
PoidsPoidsPoidsPoids     de la  de la  de la  de la  dalledalledalledalle     ::::     

P de la dalle = Sradier ×hd× ρb  
P de la dalle =570,68×0,25×25=3566,75 KN 

Poids des Poids des Poids des Poids des nervurenervurenervurenervure ::::     

P nerv   = bn.( hn – hd) .L. n .ρb 
            =0,6× (1,1-0,25) ×[(25,4×8)+ (21×6)] ×25=4197,30 KN 

PoidsPoidsPoidsPoids     de TV O  :de TV O  :de TV O  :de TV O  :    

P TVO  = ( Srad – Sner) .( hn - hd).ρ  

          = ( 570,68 –197,52) × (  1,1- 0,25)×17 = 5392,16 KN. 
Poids de la  dalle  flottante:Poids de la  dalle  flottante:Poids de la  dalle  flottante:Poids de la  dalle  flottante:    

P dalle flottante  = ( Srad – Sner) .ep.ρb  

  

                     = ( 570,68 –197,52)×0,1×25=932,90 KN 
 Grad = 14089,11 KN  
Surcharges d’exploitations: 
Surcharge de bâtiment : Q = 7485,9 KN 
Surcharge du radier : Q =2,5×570,68=1426,70 KN 
 
Poids total de la structure : 
Gtot=Gradier+ Gsup=14089,11+45658,71=59747,82 KN 
Qtot=Qradier+ Qsup =1426,70+7485,90=8912,60 KN 
 
VIII-3- 3) Combinaison d’actions:  

Etat Limite Ultime : 
Nutotal = 1.35Gtot +1.5Qtot = 94028,45 KN. 

 Etat Limite de Service :  
Nstotal = Gtot + Qtot = 68660,42  KN. 
 

VIII-3-4) Vérifications :  
A) Vérification de la contrainte de cisaillement : 

    Il faut vérifier que :     uτuτ ≤  











 ⋅

=≤
⋅

= ;4MPa
b
γ

f0,15
minτ

db
u

T

u
τ c28

max
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MPa2,5=);4MPa
1,5

25×0,15
(min=τ

MPa 1,83=
225×1000

0411,91x100
=

u
τ

KN 411,91=
2

5
×

570,68

1× 94028,45
=

u
T

2

L

S

bN
=

2

L
u

q=
u

T

cm22,5=25×0,9 = 0,9.h = d   ; cm100=b

max

max

rad

maxmax

d

u tot









×
×

×

 

    
⇒< uτuτ

 ...................................Condition vérifiée. 

 
   B) Vérification de la stabilité du radier : 

a) Calcul du centre de gravité du radier : 

m 10,5=
∑

i
S

∑
i

.Y
i

S
=Y;m 12,7=

∑
i

S

∑
i

.X
i

S
=X GG  

Avec :   Si : Aire du panneau considéré. 
  Xi, Yi : Centre de gravité du panneau considéré. 

b) Moment d’inertie du radier : 
 

Ixx=
���

�	
=

	
,�×	��

�	
= 19602,45	�� 

Iyy=
���

�	
=

	�×	
,��

�	
= 28677,36		�� 

La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui  est 
sollicité par les efforts suivants : 
-Effort normal (N) du aux charges verticales. 
-Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré. 

h0)j(KT0)j(KMjM ⋅=+==  

Avec : 

0)j(K
M =  : Moment sismique à la base du bâtiment. 

0)j(KT =    : Effort tranchant à la base du bâtiment. 

Ixi, Iyi : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré. 
h : Profondeur de l’infrastructure. 
     Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne : 

4
2σ1σ3

mσ
+⋅

=  

       Ainsi on doit vérifier que : 

       A l’ELU : solm σ2
4

σσ3
σ 21 ⋅≤

+⋅
=

              
 

       A l’ELS : solm σ
4

σσ3
σ 21 ≤

+⋅
=                        

σ1 

σ2 

Fig. VII-3) : : Diagramme des contraintes 
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V
I

M

S

N
σ 2,1 ⋅±=

rad  
Les efforts des combinaisons accidentelles tirées d’ETABS sont : 
ME

x =39230,30 KN.m 
ME

y= 39795,61 KN.m 
 
Sens longitudinal : 
Mx =39230,30 +1937,77 × 1,1 = 41361,85 KN.m 
Al’ELU:   

2
G

YY

X

rad

U
1 /08,1837,12

28677,36

41361,85

570,68

94028,45
X

I

M

S

N
σ mKN=×+=⋅+=

 
2

G
YY

X

rad

U
2 /45,1467,12

28677,36

41361,85

570,68

94028,45
X

I

M

S

N
σ mKN=×−=⋅−=

 221 /92,173
4

45,14608,1833

4

σσ3
σ mKNm =+×=+⋅=  

σm = 173,92 KN/m2 <1,33σsol = 266 KN/m2…………....................Condition vérifiée. 
 
Al’ELS:    

                  
7,12

28677,36

41361,85

570,68

68660,42
X

I

M

S

N
σ G

YY

X

rad

S
1.2 ×±=⋅±=

 σ 1 = 138,63 KN/m2 

σ 2 = 101,99 KN/m2 

221 /47,129
4

99,10163,1383

4

σσ3
σ mKNm =+×=+⋅=  

σm = 129,47 KN/m2 <σsol = 200 KN/m2……………........................condition vérifiée 
 
Sens transversal: 
MY= 39795,61+1973,41× 1,1= 41966,36 KN.m 
Al’ELU:   

5,10
19602,45

 41966,36

570,68

94028,45
X

I

M

S

N
σ G

XX

Y

rad

u
1.2 ×±=⋅±=

 σ 1 = 187,24 KN/m2 

σ 2 = 142,28 KN/ m2 

221 /176
4

28,14224,1873

4

σσ3
σ mKNm =+×=+⋅=  

σm = 176 KN/ m2 < 1,33σsol = 266 KN/ m2…………..........................Condition vérifiée. 
 
A l’ELS:    

5,10
19602,45

 41966,36

570,68

68660,42
X

I

M

S

N
σ G

XX

Y

rad

s

1.2 ×±=⋅±=

 σ 1 = 142,79 KN/ m2 
σ 2 = 97,83  KN/ m2 

221 /55,131
4

83,9779,1423

4

σσ3
σ mKNm =+×=+⋅=  

σm = 131,55 KN/ m2 <σsol = 200 KN/ m2……………..............................condition vérifiée. 
                             Toutes les contraintes sont vérifiées. 
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VIII-3-5) Ferraillage du radier:

 

1) Ferraillage de la dalle: 
 

La dalle du radier sera étudiée comme une plaque rectangulaire soumise à un 
chargement uniforme et encastrée sur quatre cotés,  

                
⇒   0,4<

l
l

=ρ
y

x
x  La dalle travaille dans un seul sens. 

                ⇒    1≤ρ≤0,4 x La dalle travaille dans les deux sens. 
 
Remarque : 

Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins ; et afin 
d’homogénéiser le ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la même section 
d’armatures, en considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité. 

 
-Identification du panneau le plus sollicité : 

1=
5

5
=

y
L

x
L

=ρ  

0,4 < α  ≤ 1 → La dalle travaille dans les deux sens. 
  Pour le calcul du ferraillage, nous soustrairons de la contrainte maximalemaxσm , la contrainte 

due au poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol. 
 
La contrainte moyenne max à l’ELU : 

2infsup

m
KN/m 176=

4

σ+σ3
=σ

 
La contrainte moyenne max à l’ELS : 

2infsup
m KN/m 131,55=

4

σ+σ3
=σ  

A l’ELU : ( ) KN/ml 151,31=)x1ml
570,68

14089,11
-(176=

rad
S

rad
G

-ELU
m
σ=

um
q  

A l’ELS : ( ) KN/ml. 106,86=)x1ml
570,68

14089,11
-(131,55=

rad
S

rad
G

-ELS
m
σ=

sm
q

 

 
� Calcul a l’état limite ultime: 

 
Les tables de Pigeaud donnent la valeur des coefficients µx et µy : 

1=µ

0,037=µ     

y

x

 
Moment isostatique : 
Mo-x = µx ×qu × Lx²  
Mo-y = µy ×Mo-x 

            On aura donc   :   
KNm 139,96=139,961×=M

KN.m 139,96=5151,31××0,037=M

0Y

2
0x  
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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. 
 

    Moments aux appuis : 
 

( ) ( ) ΚΝm69,98=
ax

Μ⇒139,96×0,5=
ax

Μ⇒
0x

Μ0,5=
ax

Μ  

 
( ) ( ) KNm 69,98=

ay
M⇒139,96×0,5=

ay
M⇒

0y
M0,5=

ay
M  

  
     Moments en travée : 
 

( ) ( ) KN.m 118,96=
tx

M⇒139,96×0,85=
tx

M⇒
0x

M0,85=
tx

M  

( ) ( ) KN.m 118,96=
ty

M⇒139,96×0,85=
ty

M⇒
0y

M0,85=
ty

M  

Ferraillage suivant x-x : 
 

  Aux appuis: 

    
0,946=β⇒SSA⇒0,392<0,102=

14,2×22×100

10×69,98
=

fdb

M
=µ

2

3

bu
2

ax

××  
 

 

 
Soit : 6HA16 =12,06 cm²/ml  avec un espacement de 15 cm. 
En travée : 

0,904=β⇒SSA⇒0,392<0,174=
14,2×22×100

10×118,96
=

fbudb
tx

M
=µ 2

3

2 ××
 

 

2
2

St
tx cm 17,18=

34,8×22×0,904

10×118,96
=

σdβ

tx
M

=A
××

 

Soit : 6 HA20 =18,85 cm²/ml  avec un espacement de 15 cm. 
 
Ferraillage suivant y-y : 

 
      Aux appuis: 
 

0,946=β⇒SSA⇒0,392<0,102=
14,2×22×100

10×69,98
=

fbu×d×b

M
=µ

2

3

2

ay
 

2
2

ST

ax
ay cm 9,66=

34,8×22×0,946

10×69,98
=

σ×d×β

M
=A  

Soit : 6HA16= 12,06  cm²/ml  avec un espacement de 15cm. 
 
 

2
2

ST

ax
ax cm 9,66=

34,8×22×0,946

10×69,98
=

σ×d×β

M
=A
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En travée : 

0,904=β⇒SSA⇒0,392<0,174=
14,2×22×100

10×118,96
=

fbu×d×b

May
=µ

2

3

2
 

2
2

ST
ay cm 17,18=

34,8×22×0,904

10×118,96
=

σ×d×β
ax

M
=A  

Soit : 6HA20= 18,85  cm²/ml  avec un espacement de 15cm.  
 
Récapitulatif du ferraillage de la dalle du radier : 
 

Tableau VIII-4) ferraillage des portées : 
 Sens X-X Sens Y-Y 

Armatures aux appuis  6HA16/ml 6HA16/ml 

Armatures en travée 6HA20/ml 6HA20/ml 

 
� Vérification à l’état limite ultime :  

 
� Condition de non fragilité (BEAL 91, Art 4.2.1): 

� 
2

L
L3

hbA
y

x

0min

−
⋅⋅⋅δ= Avec δ0 = 0,0008  pour  HA FeE400 

� mlcmA /00,2
2

5
53

251000008,0 2
min =

−
×××=  

Les sections choisies que se soit en travée ou en appui dans les deux sens sont nettement 
supérieur à la condition minimale. 

 
� Vérification des espacements : (BAEL91/A8.2, 42)  

 
L'écartement des armatures d'une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs ci-

dessous, dans lesquels h désigne l'épaisseur totale de la dalle. 
 
Sens X-X : 
St ≤ min {3h; 33cm} = 33cm 
St = 15cm < 33cm 
Sens Y-Y: 
St ≤ min {4h; 45cm} = 45cm 
St = 15cm < 45cm 
 

� Vérifications l’état limite de service : 
Moment isostatique : 
Mo-x = µx ×qS × Lx²  
Mo-y = µy ×Mo-x 
           

  On aura donc   :   
KNm  98,84=98,841×=M

KN.m  98,84=5×106,86×0,037=M

0Y

2
0x  
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Moments aux appuis : 
 

( ) ( ) ΚΝm 49,42=
ax

Μ⇒98,84×0,5=
ax

Μ⇒
0x

Μ0,5=
ax

Μ  

 
( ) ( ) KNm 49,42=

ay
M⇒98,84×0,5=

ay
M⇒

0y
M0,5=

ay
M  

  
     Moments en travée : 
 

( ) ( ) KN.m 84,01=
tx

M⇒98,84×0,85=
tx

M⇒
0x

M0,85=
tx

M  

             
( ) ( ) KN.m 84,01=

ty
M⇒98,84×0,85=

ty
M⇒

0y
M0,85=

ty
M

 
 
Sens  désignation Moment a l’ELS As a l’ELS As adopte a l’ELU Obs Ferraillage 

X-X Appuis 49,42 6,70 9,66 CV 6HA16 
Travée 84,01 11,73 17,18 CV 6HA20 

Y-Y Appuis 49,42 6,70 9,66 CV 6HA16 
Travée 84,01 11,73 17,18 CV 6HA20 

 
Vérification des contraintes dans le béton (Sens x-x) : 

Aux appuis : As=9,99 cm² 
En travée : As=17,18 cm² 
 
σ�� ≤ σ��

� = 0,6f�	� = 0,6 × 25 = 15MPA 

On a :"#$ =
%&

'(.*.+,-
 

 

.� =
100 × /#$

0 × 1
=
100 × 17,18

100 × 22
= 0,78 → 3� = 0,873										4� = 0,381							 

  5� = 24,37 

5 =
1

5�
=

1

24,37
= 0,041 

"#$ =
M6

3�. 1. /#$
=

84,01 × 107

0,873 × 220 × 1718
= 254,60	MPa 

"�9 = K. σ;< = 0,041 × 254,60 = 10,44	MPa 
σ��
� = 0,6f�	� = 0,6 × 25 = 15MPA 

"�9 = 10,44	MPa < σ��
� = 15MPA……………………………… . ?@ABCDC@A	EéFCGCéH. 

 
 2) 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. 
 
 
  
 
 
 
 

60cm 

Fig. VII -5) Schéma statique du débord 
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2-1) Sollicitations de calculs : 
A l’ELU:  

m.KN23,27
2

60,031,151

2
u

u
M

2
2

−=×−=
−

=
Lq

 

A l’ELS:  

m.KN23,19
2

6,086,106

2
sM

2
2

−=×=
⋅−

=
Lq

S
 

 
2-2) Calcul des armatures :  

a) Armatures principales :  
b = 1 m ;      d = 22 cm ;     fbc= 14,2 MPa ;  σS = 348 MPa 

0,392
r
µ040,

14,222100

1027,23

fdb
u

M

u
µ

2

3

bu
2

=<=
××

×==  

   µu = 0,04 → βu = 0,980 

/mlcm62,3
34,822800,9

1023,27

s
σd

u
β

u
M

u
A 2

2

=
××

×=
⋅⋅

=  

Soit : AU = 3HA14 = 4,62 cm2 
Avec St =20 cm. 

b) Armatures de répartition :  
2cm155,1

4

62,4

4

A
r

A ===  

Soit Ar = 3HA12  = 3,39 cm2 
Avec St = 20 cm. 
 

2-3) Vérification à l’ELU :  
Vérification de la condition de non fragilité : 
 

228
min cm65,2

400

2,1221000,23

e
f

fdb0,23
A =×××=

⋅⋅⋅
= t  

2
min

2 cm65,2Acm 4,62
u

A =>= ………………….......................condition vérifiée. 

 
2-4) Vérification à l’ELS : 
 

42,1
23,19
23,27 ===

s

u

M

Mγ  

µ = 0,028→α = 0,0355 

0,46=
100

25
+

2

1-1,42
=

100

f
+

2

1-γ
<0,0335=α C28 …………………...condition vérifiée. 

⇒  Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à l’ELS. 
 
Remarque : 
On opte le même ferraillage que la dalle. 
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3) Etude de la nervure : 
Afin d’éviter tout risque de soulèvement du radier (vers le haut), celui-ci est muni de 

nervures (raidisseurs) dans les deux sens. 
Pour le calcul des efforts internes, on utilisera le logiciel « ETABS », 

 
� Sens longitudinal  (x-x) : 

 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 

FigVII-6)Schéma statique de la nervure(sens longitudinale) 
 

 
Détermination des sollicitations : 
 
Moment sur appui :                                                            Moments en travée : 
                                                      

Appuis ELU ELS 
 

Travée Longueur ELU ELS 

A 80,41 59,11 
 

AB 3,5 171,31 125,93 

B 62,93 46,26 
 

BC 3 125,86 92,52 

C 80,41 59,11 
 

CD 3,5 171,31 125,93 

D 174,8 128,5 
 

DE 5 349,6 257,00 

E 174,8 128,5 
 

EF 3,5 171,31 125,93 

F 80,41 59,11 
 

FG 3 125,86 92,52 

G 62,93 46,26 
 

GH 3,5 171,31 125,93 

H 80,41 59,11 
     

 
Efforts tranchants à l’ELU  
 

Travée AB BC CD DE EF FG GH 
Ti 293,67 251,72 293,67 419,53 293,67 251,72 293,67 
Tj 293,67 251,72 293,67 419,53 293,67 251,72 293,67 

 
Efforts tranchants à l’ELS 
 

Travée AB BC CD DE EF FG GH 
Ti 215,88 185,04 215,88 308,4 215,88 185,04 215,88 
Tj 215,88 185,04 215,88 308,4 215,88 185,04 215,88 

 

3,00 3,50 5,00   3.00 3,50 
   3,50 

qu qs 

3,50 
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� Sens transversal (y-y): 
Détermination des sollicitations : 
Moment sur appuis                                                  Moments en travée : 
                                                     

Appuis ELU ELS 
 

Travée Longueur ELU ELS 

1 111,87 82,24 
 

1-2 4 223,75 164,48 

2 100,97 74,22 
 

2-3 3,8 201,93 148,44 

3 174,8 128,5 
 

3-4 5 349,6 257,00 

4 174,8 128,5 
 

4-5 3,8 201,93 148,44 

5 100,97 74,22 
 

5-6 4 223,75 164,48 

6 111,87 82,24 

 
Efforts tranchants à l’ELU  
 

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 
Ti 335,62 318,84 419,53 318,84 335,62 
Tj 335,62 318,84 419,53 318,84 335,62 

 
Efforts tranchants à l’ELS 
 

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 
Ti 246,72 234,38 308,4 234,38 246,72 
Tj 246,72 234,38 308,4 234,38 246,72 

 
3-1) Calcul du ferraillage : 
Le ferraillage se fera avec les moments maximaux suivant les deux sens, dans notre cas les 
moments max sont les même dans les deux sens. 
Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau ci-dessous : 

b=60 cm             d=107,5 cm             fbc=14,2 MPa                   σ s =348 MPa   
 
Tableau VIII-6) les résultats de calcul : 
 

 M 
KN.m 

    µ       β  A cal 

(Cm2) 
choix A adop 

(Cm2) 

 
Sens X-X 
Sens Y-Y 
 

Appui 174,8 0,018 0,991 4,71 4HA16 8,04 

Travée 349,6 0,036 0,982 9,52 4HA16+2HA12 10,31 

 
3-2) Vérification à l’ELU :  

• Condition de non fragilité : 
228

min 78,7
23.0

cm
f

fdb
A

e

t ==
 

Aadoptée > Amin ....................................condition vérifiée. 

 

 
• Espacement des armatures :  



Chapitre VIII                                                                                                   Etude de l’infrastructure 

 

 
177 

 

  
-En zone nodale : 

 
 
 Soit St =15 cm. 

-En zone courante : 
St ≤ h/2 = 55 cm. 
Soit St = 15 cm. 

• Armatures transversales minimales :   
 

Amin = 0.003St b =0,003×16×60 =2,88 cm2. 
Soit At = 4HA12 = 4,52 cm2.  
 
a)  Vérification de la contrainte de cisaillement :  

MPaMPa
f

db

T

b

c
u

u

u 5,24;
15,0

min
.

28max =








=≤=
γ

ττ  

Avec : Tu max = 419,53 KN 

MPa 0,65=
1075×600

10×419,53
=τ

3

u  

2.5MPaτMPa0,65=τ uu p  ....................................... condition vérifiée. 
 
3-3) Vérification à l’ELS :  

 

• Aux appuis :  

vérifiéeCondition...............................................0,43......=
100

f
+

2

1-γ
<0,0176=α

1,36=
128,5

174,8
=

M

M
=γ

c28

s

u

 

• En travées : 

vérifiéeCondition..............................................430,=
100

f
+

2

1-γ
<0,033=α

1,36=
257

349,6
=

M

M
=γ

c28

s

u

 

   

 

La condition « αγ >+−
1002

1 28cf  » est vérifiée alors il n’est pas nécessaire de vérifier les 

contraintes du béton à l’ELS.  
 

 

{ }2,19;50,17min12;
4

min 1 =






≤ φh

St































 

 

           

         L’étude de ce projet nous a permis de mieux cerner une 

synthèse assez objective de toutes les connaissances acquises tout le 

long de notre formation en génie civil qui reste un domaine très 

vaste. 

 

          Suite à cela, ce modeste travail nous a permis d’appliquer les 

différents règlements à savoir : «BAEL91», «RPA99/ version2003»  

ainsi que les divers  documents techniques. 

 

          Les difficultés rencontrées lors des calculs nous ont permis de 

mieux comprendre le comportement de notre structure, ainsi qu’a 

travaillé en parallèle avec d’autres personnes dans le domaine qui 

ont suffisamment d’expérience, de longues discussions ont apporté 

un bagage favorable en plus pour nous.   

 

           Nous avons constaté que l’élaboration d’un projet ne se base 

pas uniquement sur le calcul, mais plutôt sur la pratique et la 

réalisation sur chantier, qui induit des problèmes qu’il faudra gérer 

sur place, donc avoir les bons réflexes pour pouvoir réagir en toutes 

situations d’urgence .   

 

          En fin  nous souhaitons que ce modeste travail sera un support 

et un apport pour les promotions à venir.  
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