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  ملخص
ات طابق أرضي رسانة المسلحة ذمنشأة عمارة سكنیة من الخ دراسة ا العمل هوذن الهدف من هإ    

مقاومة البنایة محققة بواسطة  ،ارت المصنفة ضمن نشاط زلزالي ضعیفوتسعة طوابق تمت بنایتها في ولایة تی
میزة المشروع  ،شكل مستطیلجدران) مسلحة كما أن لها منظر على  + نظام تدعیم مختلط (أعمدة وعارضات

تتطلب ضمان قوة البناء في مواجهة التأثیرات المختلفة والأخذ بعین الاعتبار الجانب الاقتصادي ثم التصمیم 
  ئر .وفقا لقوانین ومعاییر البناء المطبقة في الجزا

 (.RPA99 version 2003 CBA93 , BAEL91, ETABS v 9.7) الدراسة الدینامیكیة تمت بواسطة برنامج
                                                                               

 .دراسة دینامیكیة ،نموذج ،تدعیم مختلط ،خرسانة مسلحة: كلمات مفتاحیة
 

Résumé 
Le  but  de  ce  travail  est  l'étude  de  l’ossature  d’un  bâtiment à  usage d'habitation en béton  

armé  (R+9)  implanté à Tiaret, wilaya  classée  comme  zone  de  faible sismicité  (zone I). 

Le  bâtiment est de forme rectangulaire, et symétrique en plan  qu’en élévations .Sa  stabilité  

est  assurée  par  un   système   de   contreventement   mixte  (portiques +voiles), vis-à-vis des charges 

sismiques particulièrement. 

L’aspect  économique  est  un  facteur  important à ne  pas  omettre  et  la conception  a  été  

faite  selon  les  règlements  de  construction  en   vigueur  (RPA99 version 2003,  CBA93,  BAEL91).  

 L 'étude   dynamique  a  été faite par une modélisation en  3D sur  le Logiciel  (ETABS v 9.7)  

basé  sur  le  calcul  aux  éléments  finis. 

Mots clés : Ossature, Béton armé, contreventement mixte, modélisation, étude dynamique. 

 

Abstract 
The aim of this work is the study of the frame structure of dwelling building with use of 

reinforced concrete (R+9) established in Tiaret ,a town which is classified as a low seismicity zone . 

 The building is rectangular and symmetrically shaped and its stability is ensured by a mixed 

system of wind‐bracing (gantry +sails), the specificity of the project need to ensure the strength of our 

construction in the different effects while taking into account the economic side. 

The design was made according to the current building regulations (RPA99 version 2003, 

CBA93, BAEL91). The dynamic study was made by using3D modeling Software (ETABS v 9.6).  

Keywords : Frame, reinforced concrete, mixed bracing, modeling, dynamic study. 
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Introduction :  
 

Le présent travail consiste à faire le dimensionnement de la structure en béton armé 

d’un bâtiment à usage d'habitation, implanté à Tiaret (zone I) .Il est composé d'un rez de 

chaussée et de 9 étages avec un dallage sur terre pleine  et contreventé  par des voiles  et  

portiques.  

Tout au long de notre  travail, nous allons s’assuré de la résistance de notre 

construction  aux  différents  aléas et charges qui s’appliquent  sur elle, dans un cadre 

réglementaire sans perdre de vue de l’aspect économique du projet.  

Notre travail  est élaboré de la manière suivante : 

1.  Pré-dimensionnement des éléments horizontaux (poutres; chaînages et Planchers) et des 

éléments verticaux (poteaux, murs voiles). 

2. Calcul détaillé des différents éléments non structuraux  (acrotère, balcons, escalier, 

Ascenseur). 

3. Modélisation en 3D et étude  sismique avec introduction d’un spectre de réponse 

conformément au RPA. 

4. Calcul des éléments structuraux sous l’effet de sollicitations internes: 

 Le calcul des portiques longitudinaux et transversaux qui constituent le squelette de 

notre Structure. 

 Calcul des voiles qui sont des éléments de contreventement contre les efforts 

horizontaux dus au séisme. 

 Etude de l'infrastructure  conçue  avec un  radier général, encastré à -2.0 m dans  le 

bon sol (σsol =2.0 bars). 

5. Les documents (plan et annexé) : Dessin du coffrage et ferraillage des différents éléments 

en béton armé pour permettre la réalisation du projet. 
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Conclusion 
 

Ce projet nous a permis d’un côté d’assimiler les différentes techniques et logiciels de 

calcul ainsi que la réglementation régissant les principes de conception et de calcul des 

structures dans le domaine du bâtiment. 

On a utilisé le logiciel ETAPS afin d’interpréter les résultats qui nous ont permis 

d’aboutir au ferraillage des différents éléments de construction.  

D’après l’étude qu’on a fait, il convient de souligner que pour la conception 

parasismique, il est très important que l’ingénieur civil et l’architecte travaillent en étroite 

collaboration dès le début du projet pour éviter toutes les conceptions insuffisantes et pour 

arriver à une sécurité parasismique réalisée sans surcoût important.  

L’étude de l’infrastructure est conçue en radier général du fait de la faible portance du 

sol support et l’importance de la structure et cela pour bien reprendre les charges transmises 

par la structure au sol.  

Enfin, nous espérons que ce modeste travail sera une référence pour d’autres projets de 

fin d’études. 
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VIII.1- Calcul des fondations : 

VIII.1.1-Introduction : 
Les fondations d'une construction sont constituées par les parties de l'ouvrages qui 

sont en contact avec le sol, auquel elles transmettent les charges de la superstructure, elles  

constituent donc la partie essentielle de l'ouvrage puisque de leurs bonne conception et 

réalisation découle la bonne tenue de l'ensemble. 

Il est important donc pour déterminer les dimensions de connaître d'une part le poids 

total de l'ouvrage entièrement achevée, et d'autre part la force portante du sol. 

  D'après le rapport du sol notre terrain à une contrainte admissible de 02 bar  à un 

ancrage  de 2,50 m. 

- Pour qu'il n'y ai pas de chevauchement entre deux fondation, il faut au minimum une 

distance de 40 cm. 

- Le béton de propreté  prévu pour chaque semelle aura 10 cm d'épaisseur. 

- Le calcul des fondations se fait comme suit. 

1- Dimensionnement à l’E.L.S          Nser = G+Q. 

2- Ferraillage à l’E.L.U                           Nul = 1,35 G+ 1,5 Q  

Vu la hauteur de la construction et les charges apportées par la superstructure,ainsi que 

l'existence de plusieurs voiles dans cette construction, et la faible portance du sol, le 

dimensionnement des fondation donne des semelles de grandes dimensions qui se 

chevauchent dans l'un ou dans l'autre sens, donc il est préférable de les relier de manière à 

former un radier général qui constitue un ensemble rigide qui doit remplir les conditions 

suivantes: 

 Assurer l'encastrement de la structure dans le sol 

 Transmettre au sol la totalité des efforts  

 Eviter les tassements différentiels. 

 

VIII.1.2-Définition : 
  Le radier c'est une surface d'appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant 

l'emprise de l'ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout  en résistant aux 

contraintes de sol.  

Calcul du radier:    

-     Les radiers sont des semelles de très grandes dimensions supportant toute la 

construction.    



Chapitre –VIII–                                                                                     Etude de l'infrastructure 

 
- 145  - 

-    Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité  

      (Réaction de sol  poids total de la structure). 

 

VIII.1.2.1-Pré dimensionnement du radier : 
Poids supporté par le radier. 

Superstructure GT : la charge permanente totale. 

   QT : la charge d’exploitation totale. 

                                                     









 t574,07QQ

. t5635,60GG

it

iT

 

Combinaison d’actions : 

E.L.U: NU  = 1,35GT +1,5QT = 8469,16 t. 

E.L.S: Nser = GT + QT = 6209,67 t. 

Surface du radier: 

La  surface du radier est donnée par la formule suivante : solS
N

  

N = Nser = 6209,67 t. 

S   N/sol=6209,67/20 =310,48 m². 

       On prend un débord de 50 cm de chaque coté dans les deux directions ce qui nous donne 

une surface d’assise S radier = 480,78 m². 

 

VIII.1.2.2-Calcul de l’épaisseur du radier : 
L’épaisseur nécessaire du radier sera déterminée à partir des conditions suivantes : 

1ere condition :  

.f.06,0d.b/V 28cuu   

Vu : Effort tranchant ultime : Vu = Q.L/2 

L : Longueur maximal d’une bande 1m ; L = 5,20 m 

Qu = Nu / S = 8469,16 /480,78 = 17,61 t/m². 

Par ml: Qu=17,61.1ml=1 t/ml. 

Vu = 17,61×5,20 / 2 = 45,78 t 

.b0,06f
v

d0,06.f
b.d
v

c28

u
c28

u   
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0,30m
1250,06

1045,78d
2









 

2éme condition : 

30cmd;35cmh:prendon;31cm526cdh
cm26,00d20,80

520cmL        .
20
Ld

25
L






 

 

VIII.1.2.3-Détermination de la hauteur de la poutre de libage: 
Pour pouvoir assimiler le calcul du radier à un plancher infiniment rigide, la hauteur de la 

poutre de libage doit vérifier la condition suivante : 

cm66,68hcm77,57L/6hL/9   

On prend : d=76,50 cm ; h = 85 cm ;  b = 50 cm. 

 

VIII.1.2.4-Vérification des contraintes : 
En tenant compte du poids propre du radier et de la poutre : 

 
 

verifiée.dition.......cont/m²......25t/m²14,27
480,78
6864,31

S
N

6864,31t.654,646209,67N:E.L.S
  t654,64220,20,500,85480,780,352,5G

LbhShγG

radier

ser

ser

radier

ipprrbradier






 

 

La longueur  élastique : 

La longueur élastique de la poutre est donnée par : 

4
e K.b

4EIL     

Avec:   I : Inertie de la poutre :   .0,0255m/120,850,50/12bhI 433    

 E : Module d’élasticité du béton,  E = 3216420 t/m². 

 b : Largeur de la poutre b=0,50 m. 

 K : Coefficient du raideur de sol k = 1000 t/m3. 

vérifiée.ion..condit ....................7,94m......L
2
π5,20mL

5,06m
0,501000

0,0255  32164204L

emax

4e








 

L max : La longueur maximale entre nues des poteaux. 
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VIII.1.2.5-Evaluation des charges pour le calcul du radier : 
Poids unitaire du radier : 

 t/m².13,390,87514,27σσQ
 t/m².0,8750,352,5hγσ

radmax

braid




 

Donc la charge en « m² » à prendre en  compte dans le calcul du ferraillage du radier est : 

 Q = 13,39 t/m². 

 

VIII.1.3- Ferraillage du radier : 

VIII.1.3.1- Ferraillage des dalles : 

Soit une dalle reposant sur 4 cotés de dimensions entre nus des appuis Lx et Ly avec LxLy. 

Pour le ferraillage des dalles on a deux cas : 

1 ère cas : 

0,4/LLα:Si yx   La dalle portante suivant les deux directions. 

Les moments sont données par : 

.M.µM;L.q.µM oxyoy
2
xxox   

Moment en travée : 

Mt = 0,85Mo……………….panneau de rive. 

Mt = 0,75Mo……………….panneau intermédiaire. 

Moment sur appuis : 

Ma = 0,3Mo………………..appuis de rive. 

Ma = 0,5Mo………………..appuis intermédiaire. 

2éme cas : 

0,4/LLα:Si yx   la dalle se calcule comme une poutre continue dans les sens de la petite 

portée. 

Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable (le plus grand) 

Exemple de calcul : 

0,40,784,70/5,95/LLα yx   

La dalle porte dans les deux sens. 

  
 

  

 

5,95 
4,7 

6,45 

5,20 
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 t.m9,6817,27  0,5608M

.MµM
17,27t.m (4,70)39,13  0,0584M

.Q.LµM

0,5608.µ;0,0584µ0,78

y0

xyy0

2
x0

2
xxx0

yx











 

-En travée : 

 Sens x : 

tx ox
4

tx
l

bc

1
4

s

M 0,85M 0,85 17,27 14,67 t.m
M 14,67.10 µ 0,115 µ 0,392 A' 0

bd².f 100(30)².  14,17
. 0,115 0,938

M 14,67.10 A 4,98cm².
. .σ 0,938.30.  348d

 



   

     

  

  



 

On adopte   5T20 / ml   ,  A = 15,71 cm2/ml,    St = 20 cm 

Sens y : 

8,14cm².
348 30. 0,967.

8,22.10
σ..

MA

967,0064,0.

0A'0,392µ0,064
4,17100(30)².1

8,22.10
bd².f

M
µ

t.m8,229,680,850,85MM

4

s

1

l

4

bc

ty

0yty









d





 

On adopte   5T16 / ml   ,  A = 10,05 cm2/ml, St = 20 cm 

-En appuis : 

Appuis de rive : 

5,06cm².
480,965.30.3

5,18.10
σ..

MA

980,0040,0
0A'0,392µ

t.m18,517,270,30,3MM

4

s

l

oxax








d

  

 On adopte     5T16 / ml, A = 10,05 cm2/ml  ,St = 20 cm 

Appuis intermédiaires : 
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4,72cm².
480,981.30.3

4,84.10
σ..

MA

981,0037,0.

0A'0,392µ 0,037
4,17100(30)².1

4,84.10
bd².f

M
µ

t.m4,849,680,50,5MM

4

s

l

4

bc

ay

0yay









d





 

On adopte     5T12 / ml, A =5,65 cm2/ml, St = 20cm 

On adopte le même ferraillage pour tous les panneaux du radier. 

VIII.1.4- Ferraillage des poutres de libages : 

Le rapport 0,4/LLα yx   pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges 

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoïdales et deux charges 

triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens 

et on considère des travées isostatiques. 

  a- Sens longitudinal (y) : 

 
L max = 5,95 m  
 
 
 
 
  

   
 
 
 
                                Figure.VIII.1-Répartition des charges sur les poutres selon 
                                                    Les lignes de rupture. 
Calcul de Q': 

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments. 

































 22

1

2
2

12
1

2
1 .Lx

3.Ly
Lx

1.Lx
3.Ly
Lx

1
2
QQ'   

Avec :     Lx1 = 4,70m 

              Ly1 = 5,95m 

              Lx2 = 4,87m 

              Q  = 13,39 t/m² 

Q 

 5,95 m 

 
 

 

 

   

 

   

 

5 ,95 

450 

450 
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Donc : 

t.m181,92
8

 5,9541,11
8

Q'.LM

t/m11,41.2,60
5,953

2,601.4,70
 5,953

70,41
2

13,39Q'

22

0

2

2

2

2



































 

 

a.1- Calcul du ferraillage : 

En travée :  

t o

4
t

l2
bc

M 0,85M 0,85.181,   92    154,63  t.m, b 50cm, h 85cm, d 0,9.h 76,5cm

M 154,63.10  µ 0,372  µ 0,392  A                                                              
b.d .σ 50.(76,5)².    14,17

      

    

1 1

4 2
1

             

0,753
A / . .

A 154,63.10 / 348.0,753.76,5 77,13

1 15 20
on adopte:   ;   A 94,24cm²

2 15 20

S

ere

eme

M d
cm

lit T
lit T


 




 

 


En appuis : 
 
Appuis de rive: 

Ma= 0,4.M0 = 0,4.181,92 =72,76 t.m 

µ  = 0,175l=0,392 (A'=0) 

µ=0,175→β=0,902 

AS =30,30cm2      

              On adopte :    10T20. ; A =31,42 cm². 

b- Sens transversal(x) : 

L max = 4,70 m. 

 
 
 
 

   
Calcul de Q': 

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments. 

1.Q.Lx
3
2Q   

Tel que : Q =13,39 t/m² 

           Lx1 = 4,70 m 

Q' = 2/3.13,39.4,70 = 41,86 t/m 

Q 

4,70 m  

 
 

 

 

2,35 

2,35 

4,70 

2,35 2,35 

450 

450 
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t.m115,58
8

  41,86.4,70
8

Q'.LM
22

o   

b.1- Calcul du ferraillage : 

En travée : 

44,18cm²A;259:adopteon

 cm².42,75
48 3  76,5.  0,863.

 98,24.10
.d.σ
MA

863,0236,0

0A0,392µ0,236
14,17  .50.(76,5)²
  98,24.10

.σb.d
M

µ

cm76,50,9.hdcm,85hcm,50bt.m,98,2458  0,85.115,0,85MM

4

S

l

4

bc
2

t

ot











T




                    

En appuis : 

Appuis de rive:  

Ma=0,4.M0=0,4.115,58= 46,23 t.m             b= 50cm      h=85cm      d=0,9h=76,5cm 

µ  = 0,111l=0,392 (A'=0) 

µ=0,111→β=0,940 

AS =18,47cm2 (1,2)lit     

  On adopte :   
1 3 20

on adopte:   ;   A 18,84cm²
2 3 20

ere

eme

lit T
lit T

 


   

VIII.2. Armature de peau : 

Selon le BAEL 91 la hauteur de l'âme de la poutre : ha  2 (85 - 0,1 fe) =85 cm . 

Dans notre cas ha=80 cm (vérifiée), donc notre poutre est de grande hauteur, dans ce 

cas il devient nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la poutre 

(armatures de peau). En effet, les armatures déterminées par le calcul et placées à la partie 

inférieure de la poutre n'empêchent pas la fissuration que dans leur voisinage et les fissures 

risquent d'apparaître dans la zone de béton tendue. Ces armatures, qui doivent être placées le 

long de la paroi de chaque coté de la nervure, elles sont obligatoire lorsque la fissuration est 

préjudiciable ou très préjudiciable, mais il semble très recommandable d'en prévoir également 

lorsque la fissuration peu préjudiciable; leur section est d'au moins 3 cm² par mètre de 

longueur de paroi; pour ces armatures, les barres à haute adhérence sont plus efficaces que les 

ronds lisses.  

Donc pour une poutre de section (h x b0 ) = (0,85 x 0,50 ) m², on a : 

Asp =32 (b0+h) [cm²] 
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Asp = 32 (0,50 +0,85) = 8,10 cm² 

On adopte  4T 20 ; A = 12,56cm². 

 

 

 

 

 

 
  

Figure. VIII .2-Représente les armatures de peau. 

 

VIII.2.1- Contrainte de cisaillement : 

vérifiée. .condition....................2,50MPa...τ1,04MPaτ

2,50MPa.;4MPa)min(0,10fτ

1,04MPa.
.100  0,50.0,765

39,83
b.d
T

τ

t83,39T

uu

c28u

__

max
u

max









 

Armatures transversales : 

Diamètre:     
   

mm12φprendon
mm125012;24,29;minb/10;φ;h/35minφ

t

lt




 

Espacement : 

 

  81,60MPa.
4,710,8

15 2,10,31,0450.fe

0,8A
)S0,3f(τ b

fe
)0,3f(τ b

.f0,8.A
S

15cm.Sprendon

cm 1221,25;12min;12φ
4
hminS

t

tt28u

c28u

et
t

t

lt























 

Donc on utilise des armatures HA, Fe400, soit 4T10, A=4,71cm². 

   

vérifiée.on ...conditi..........MPa.......520,2,51
50.15

4,71.400

0,52MPa0,4MPa0,52;maxMPa;0,4/2τmax
.Sb
.fA

u
t0

et




 

 
 
 

Armatures principales 
 

Armatures de peau: Asp =32 (b0+h) [cm²] 

Armatures principales 

h 

b0
0
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VII.1-Introduction: 
Le voile ou le mur en béton armé  est un élément de construction  vertical surfacique 

coulé dans des coffrages à leur emplacement définitif dans la construction. 

Ces éléments comprennent habituellement des armatures de comportement fixées 

forfaitairement et des armatures prises en compte dans les calculs. 

On utilise les voiles dans tous les bâtiments quelle que soit leurs destination 

(d'habitations, de bureaux, scolaires, hospitaliers, industriels,...). 

            

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

   

Figure VII – 01.  Disposition des voiles et poteaux –vue en plan. 

 

VII.2-Le système de contreventement : 
Les systèmes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit 

reprendre les forces horizontales dues aux vents "action climatique" ou aux séismes (action 

géologique). 

Dans notre construction, le système de contreventement est mixte (voile - portique); ce 

système de contreventement est conseillé en zone sismiques car il a une capacité de résistance 

satisfaisante. 

Mais ce système structural est en fait un mélange de deux types de structures qui 

obéissent à des lois de comportement différentes.de l'interaction portique – voiles, naissent 

des forces qui peuvent changer de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s'explique par le fait 

qu'a ces niveaux les portiques bloquent les voiles dan leurs déplacement .Par conséquent une 

attention particulière doit être observée pour ce type de structure: 
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a) Conception : 

 Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu'il n'y ait pas d'excentricité (torsion). 

 Les voiles ne doivent pas être trop éloignés (flexibilité du plancher). 

 L'emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les rigidités 

dans les deux directions soient très proches). 

          

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                           Figure VII – 02.Vue en 3D de la structure 

b) Calcul : 

Dans les calculs, on doit considérer un modèle comprenant l'ensemble des éléments 

structuraux (portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de 

comportement de chaque type de structure. 

   

Principe de calcul : 

L'étude des voiles consiste à les considérer comme des consoles sollicitées par un 

moment fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable  

selon les combinaisons suivantes : 

1) G + Q  E  (vérification du béton) 

2) 0,8G + E     (calcul des aciers de flexion)  

Le calcul des armatures sera fait à la flexion composée, par la méthode des contraintes 

et vérifier selon le règlement R.P.A 99(version 2003).  

Les murs en béton armé comportent trois catégories d'armature : 
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 Armatures verticales 

 Armatures horizontales (parallèles aux faces des murs)  

 Armatures transversales 

La méthode de calcul : 

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) : 

MPa18,48
1,15

0,85.fc
σ

I
M.V

A
Nσ 28

___

1,2   

Avec: N : Effort normal appliqué. 

          M : Moment fléchissant appliqué. 

          A : Section du voile. 

          V : Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée. 

           I : Moment d'inertie. 

On distingue 3 cas : 

1er cas : 

Si : (1 et 2)  0    la section du voile est entièrement comprimée " pas de zone tendue ". 

La zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003)  

A min = 0,15.a.L  

2eme cas : 

Si : (1 et 2) 0   la section du voile est entièrement tendue " pas de zone comprimée" 

On calcul le volume des contraintes de traction, d’où la section des armatures verticales : 

Av = Ft / fe ; on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version 2003). 

-Si : Av  A min = 0,15 % a.L, on ferraille avec la section minimale. 

-Si : Av  A min, on ferraille avec Av. 

3eme  cas: 

Si : (1 et 2) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on 

calcul le volume des contraintes pour la zone tendue. 

  

VII.2.1- Armatures verticales : 
Elles sont disposées on deux nappes parallèles servant à répondre les contraintes de 

flexion composée, le R.P.A 99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal à 0,15% de 

la section du béton. 

Le ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement de 

direction du séisme avec le diamètre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de l'épaisseur 

du voile.  
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VII.2.2- Armatures horizontales : 
Les armatures horizontales parallèles aux faces du mur sont distribuées d'une façon 

uniforme sur la totalité de la longueur du mur ou de l'élément de mur limité par des 

ouvertures; les barres horizontales doivent être disposé vers l'extérieure. 

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit : 

- Globalement dans la section du voile 0,15% . 

- En zone courante  0,10 %. 

  

VII.2.3- Armatures transversales : 
Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont à prévoir d'une 

densité de 4 par m² au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diamètre inférieure 

ou égal à 12 mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un 

espacement au plus égal à 15 fois le diamètre des aciers verticaux. 

Les armatures transversales peuvent être des épingles de diamètre 6 mm lorsque les barres 

longitudinales ont un diamètre inférieure ou égal à 20 mm, et de 8 mm dans le cas contraire. 

 

VII. 3 - ferraillage des voiles : 

Exemple de calcul : 

VII. 3.1- voile de rive: 
A = 1,52  m² 

I = 2, 21 m4  

V = 3,05m 

N = 92, 319 t 

M = 0, 285 t.m  

T = 0,139 t. 

Détermination des contraintes : 

1

2 2

1

2

2 2

2

N M.Vσ
A I
92,32.10 0,285 3,05.10σ 0,61 MPa

1,52 2,21
N M.Vσ
A I
92,32.10 0,285 3,05.10σ 0,60 MPa

1,52 2,21

 

 

 


  

 


  

 

On à (1 et 2) 0  la section du voile est entièrement comprimée " pas de zone tendue". 

0,50 m 

5,10 m 

0,50m 

0,20 m 
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Alors la zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003). 

 

1- Calcul des armatures verticales :: 

D'après le R.P.A 99 (version 2003) on à : 

A min =0,15%.a.L  

On calcul le ferraillage pour une bande de 1 mètre (L = 1 m)  

A min =0,15%a1 m = 0,001520100 = 3,00 cm²/ml 

Le diamètre : D 1/10a   (mm) 

                      D (1/10).200 

                      D 20 mm 

 On adopte :     D= 12 mm 

 L'espacement: 

 Selon le BAEL 91, on a : 

St Min {2.a, 33 cm} 

St Min {40, 33 cm}       St 33 cm.......................................... (1). 

 Selon le R.P.A 99 (version 2003) on à: 

St Min {1, 5a; 30 cm} 

St Min {30, 30 cm}       St 30 cm.......................................... (2). 

Donc: St min {StBAEL ; StR.P.A 99} 

           St 30 cm  

On adopte un espacement de 20 cm. 

Le choix de la section des armatures verticales est 5T12 = 5,65 cm²/ml. 

 

2- Calcul des armatures horizontales : 

D'après le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le même ferraillage que les armatures 

verticales soit 5T12 = 5,65 cm²/ml avec un espacement de 20 cm. 

- calcul des armatures transversales : 

D'après le D.T.R-B.C-2,42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diamètre des aciers 

verticaux est inférieur ou égal à 12 mm, les armatures transversales sont à prévoir à raison 

d'une densité de 4/m² au moins; on prend donc 4 6 par m². 

-Vérification de la contrainte de cisaillement b : 

On calcul la contrainte de cisaillement 
a.L
Tτ
___

b   
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Avec : calTT 4,1
___

    l'effort tranchant de calcul majoré de 40%  

a : Epaisseur du voile  

L : longueur du voile  

Cette contrainte est limitée par: 28

___

0,05.fcτ  =1,25 MPa 

___

b
Τ 0,00139.1,4τ 0,0019 Mpa
a.l 0,20.5,10

    

 b = 0,0019 MPa  0,05fc28 =1,25  MPa  ...............condition vérifiée. 

 

VII.3.2- Voile intermédiaire :  
A = 0,71 m². 

I = 0,20 m4 . 

V = 1,15 m. 

N = 126,45 t. 

M = 0,551 t.m . 

T = 0,23 t. 

Détermination des contraintes : 

1

2 2

1

2

2 2

2

N M.Vσ
A I
126,45.10 0,55.1,15.10σ 1,81MPa .

0,71 0,20
N M.Vσ
A I
126,45.10 0,55 1,15.10σ 1,75 MPa .

0,71 0,20

 

 

 

  

 


  

 

On à (1 et 2) 0  la section du voile est entièrement comprimée " pas de zone tendue" 

Alors la zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003). 

1- Calcul des armatures verticales :: 

D'après le R.P.A 99 (version 2003) on à : 

A min =0,15%.a.L  

On calcul le ferraillage pour une bande de 1 mètre (L = 1 m)  

A min =0,15%a1 m = 0,001520100 = 3,00 cm²/ml 

Le diamètre : D 1/10a   (mm) 

On adopte :     D= 12 mm 

 

0,50 m 

2,30m 

0,50 m 

0,20 m 
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L'espacement: 

-Selon le BAEL 91, on à : 

St Min {2.a, 33 cm} 

St Min {40, 33 cm}       St 33 cm.......................................... (1). 

- Selon le R.P.A 99 (version 2003) on à: 

St min {1, 5a; 30 cm} 

St min {30, 30 cm}       St 30 cm.......................................... (2). 

Donc: St min {StBAEL; StR.P.A 99} 

           St 30 cm  

On adopte un espacement de 20 cm. 

Le choix de la section des armatures verticales est 5T12 = 5,65 cm²/ml. 

 

2- Calcul des armatures horizontales : 

D'après le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le même ferraillage que les armatures 

verticales soit 5T12 = 5,65 cm²/ml avec un espacement de 20 cm. 

3- calcul des armatures transversales : 

D'après le D.T.R-B.C-2,42, dans le cas ou le diamètre des aciers verticaux est inférieur ou 

égal à 12 mm, les armatures transversales sont à prévoir à raison d'une densité de 4/m² au 

moins; on prend donc 4 6 par m². 

-Vérification de la contrainte de cisaillement b : 

On calcul la contrainte de cisaillement 
a.L
Tτ
___

b   

___

b
Τ 0,0023.1,4τ 0,007 Mpa
a.l 0,20.2,30

    

 b = 0,007MPa  0,05fc28 =1,25 MPa  ...............condition vérifiée. 

 

VII.4-Disposition des armatures : 

VII.4.1-armatures verticales : 

 Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués 

conformément aux règles de béton armé en vigueur. 

 La distance entre axes des armatures verticales d'une même face ne doit pas dépasser 

deux fois l'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL 91, et ne doit pas dépasser 1,5 

de l'épaisseur du mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003). 
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 A chaque extrémité du voile l'espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 

de la largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit être au plus égal à 15 cm 

On à  St=20 cm  St/2 = 10 cm  15 cm .......Condition. Vérifiée 

 

         L=510 cm   L/10 = 51 cm. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

VII.4.2-Armatures horizontales : 

Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de 10. 

Elles doivent être  retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les 

ouvertures sur l'épaisseur du mur. 

Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués 

conformément aux règles de béton armé en vigueur St min (1,5a; 30 cm). 

 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 

de l'épaisseur du voile. 

 

VII.4.3-Armatures transversales: 
Les deux nappes d'armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre carré. 

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l'extérieur. 

 

 

 

 

 

 

 

 

L/10 L/10 

St/2 St 

L 

a=20 cm 

Figure.VII. 3-Disposition des armatures verticales dans les voiles. 
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5T12 p. m 

Figure.VII.4-Disposition du ferraillage du voile. 
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VI-1. Introduction : 
L’étude sous charge verticales et horizontales, nous permet de déterminer tous les 

efforts qui sollicitent les éléments (poteaux et poutres) dans les différents nœuds et travées. Le 

logiciel ETABS a été utilisé pour déterminer les sollicitations, ce qui permettra le calcul des 

portiques. 

 

VI- 1.1. Les combinaisons de calcul : 
Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont 

donnée ci-dessous, les éléments de la structure doivent être ferraillés par les combinaisons des 

charges sur la base des règlements BAEL 91 et RPA 99/2003. 

 Poutres :ቐ
Sollicitations	du	1ier	genre	(BAEL	91) :	1,35ܩ + 1,5ܳ

Sollicitations	du	2éme	genre	(RPA	99/2003) :	 ൜ ܩ0,8 ± ܧ
ܩ + ܳ ± ܧ

 

 Poteaux :ቐ
Sollicitations	du	1ier	genre	(BAEL	91) :	1,35ܩ + 1,5ܳ

Sollicitations	du	2éme	genre	(RPA	99/2003) :	 ൜ܩ + ܳ ± ܧ1,2
ܩ + ܳ ± ܧ

 

Avec : 

G : Charges permanentes ; 

Q : Charges d’exploitation ; 

E : Effort sismique. 

 

VI- 2.Ferraillage des poutres : 

VI- 2.1. Méthode de calcul : 
 En cas générale, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort 

normal et un effort tranchant. Par conséquent, le calcul doit se faire en flexion composée, 

mais l’effort normal dans les poutres est très faible, donc on fait le calcul en flexion simple. 

Le ferraillage se fera à l’ELU, car la fissuration est jugée peu préjudiciable. 

 Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1ier et du 2éme 

genre : 

Sollicitations du 1ier genre (BAEL 91) : 

ܵ௣ଵ = ܩ1,35 + 1,5ܳ ⇨  ௦௣ଵܯ	ݐ݊ܽ݀݊݋݌ݏ݁ݎݎ݋ܿ	ݐ݊݁݉݋ܯ

Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : 

൜
ܵ௣ଶ = ܩ0,8 ± ܧ
ܵ௣ଶ = ܩ + ܳ ± ܧ ⇨  ௦௣ଶܯ	ݐ݊ܽ݀݊݋݌ݏ݁ݎݎ݋ܿ	ݐ݊݁݉݋ܯ
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Si	:	

⎩
⎪
⎨

⎪
௦௣ଵܯ⎧

௦௣ଶܯ
< 1,15	;ܱ݊	݀é݁݊݅݉ݎ݁ݐ	ݏ݈݁	ݏ݁ݎݑݐܽ݉ݎܽ	ݏݑ݋ݏ	ܵ௣ଶ

௦௣ଵܯ

௦௣ଶܯ
> 1,15	;ܱ݊	݀é݁݊݅݉ݎ݁ݐ	ݏ݈݁	ݏ݁ݎݑݐܽ݉ݎܽ	ݏݑ݋ݏ	ܵ௣ଵ

 

Dans le calcul relatif à l’ELU, on induit des coefficients de sécurités	(ߛ௦	;  .(௕ߛ	

Pour la situation accidentelle :             ൜ ௦ߛ = 1 ⇨ ௦ߪ = ܽܲܯ	400
௕ߛ = 1,15 ⇨ ௕ߪ =   ܽܲܯ	18,48

Pour la situation normale ou durable : ൜ ௦ߛ = 1,15 ⇨ ௦ߪ = ܽܲܯ	384
௕ߛ = 1,5 ⇨ ௕ߪ =   ܽܲܯ	14,17

 

VI- 2.2. Recommandations du DTR pour les armatures longitudinales : 

D’après le RPA 99/2003 (article 7.4.2) on a : 

 Section d’armature minimale : ܣ௠௜௡ = 0,5% × ܾ × ℎ௧ ; 

 Section d’armature maximale : ቊ ୫ୟ୶ܣ ଵ = 4% × ܾ × ℎ௧ ; 	Zone	courante
୫ୟ୶ܣ				 ଶ = 6% × ܾ × ℎ௧  ; 	Zone	de	recouvrement

 ; 

 Le diamètre minimum est de 12 mm ; 

 La longueur minimale des recouvrements est de : ቄ40ߔ	݊݁	݁݊݋ݖ	ܫ	ݐ݁	ܫܫ
ܫܫܫ	݁݊݋ݖ	݊݁	ߔ50  

 Les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent être coudées à 90°. 

 Dans ce cas, le ferraillage se fera sur les poutres les plus sollicitées, et il se fera pour 

une situation accidentelle (le cas le plus défavorable). 

 Les poutres en travées seront ferraillées pour une situation durable et sur appuis pour 

une situation accidentelle. 

 

VI- 2.3. Exemple de calcul : 
Une seule poutre sera calculée en détail, les résultats des autres poutres seront résumés 

dans un tableau. 

 

VI- 2.3.1. Ferraillage d’une poutre : 
1) L’exemple ci-dessous sera fait sur une poutre principale de rive, les moments 

 .sont tirés à partir du logiciel ETABS	௦௣ଶܯ	ݐ݁	௦௣ଵܯ

a) Ferraillage sur appuis : 

ܱ݊	ܽ ∶ 	 ൜
௦௣ଵܯ = ݉.ݐ	5,35
௦௣ଶܯ = ݉.ݐ	10,41 ⇨

௦௣ଵܯ

௦௣ଶܯ
= 0,51 < 1,15 ⇨  ௣ଶܵ	ݏݑ݋ݏ	ݐ݂݅ܽ	݁ݏ	݈ݑ݈ܿܽܿ	݈݁	ܿ݊݋ܦ

Données :  
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 Largeur de la poutre : b = 35 cm ; 

 Hauteur de la section : h = 45 cm ; 

 Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9h = 40,5 cm ; 

 Contrainte des aciers utilisés : ௘݂ =  ; ܽܲܯ	400

 Contrainte du béton à 28 jours : ௖݂ଶ଼ =  ; ܽܲܯ	25

 Contrainte limite du béton : ௧݂ଶ଼ =  ; ܽܲܯ	2,1

 Fissuration peu préjudiciable. 

Le moment réduit ߤ௨ : 

ߤ = 	
௦௣ଶܯ

ܾ × ݀² × ௕௖ߪ	
=

104,15 × 10ଷ

35 × 40,5² × 14,17
= 0,128 < 	 ଵߤ → ᇱܣ = 	0 

On a : ߚ = 	0,931 

La section d’acier: 

௦௫ܣ = 	
௦௣ଶܯ

ߚ × ݀ × ௦ߪ	
= 	

104,15	 × 10ଷ

0,931 × 40,5 × 348 = 7,93	ܿ݉²	 

Donc on prend : 3T14 + 3T12 ce qui nous donne A = 8,01 cm²  

b) Ferraillage en travée : 

ܱ݊	ܽ ∶ 	 ൜
௦௣ଵܯ = ݉.ݐ	2,74
௦௣ଶܯ = ݉.ݐ	6,35 ⇨

௦௣ଵܯ

௦௣ଶܯ
= 0,43 < 1,15 ⇨  ௣ଶܵ	ݏݑ݋ݏ	ݐ݂݅ܽ	݁ݏ	݈ݑ݈ܿܽܿ	݈݁	ܿ݊݋ܦ

Le moment réduit ߤ௨ : 

ߤ = 	
௦௣ଶܯ

ܾ × ݀² × ௕௖ߪ	
=

63,55	 × 10ଷ

35 × 40,5² × 14,17
= 0,078 < 	 ଵߤ → ᇱܣ = 	0 

On a : ߚ = 	0,959 

La section d’acier : 

௦௫ܣ = 	
௦௣ଶܯ

ߚ × ݀ × ௦ߪ	
= 	

63,55	 × 10ଷ

0,959 × 40,5 × 348 = 4,70	ܿ݉²	 

Donc on prend : 3T16 ce qui nous donne A =6,03  cm². 

2) L’exemple ci-dessous sera fait sur une poutre principale intermédiaire, les moments 

 .sont tirés à partir du logiciel ETABS	௦௣ଶܯ	ݐ݁	௦௣ଵܯ

a) Ferraillage sur appuis : 

ܱ݊	ܽ ∶ 	 ൜
௦௣ଵܯ = ݉.ݐ	11,28
௦௣ଶܯ = ݉.ݐ	10,36 ⇨

௦௣ଵܯ

௦௣ଶܯ
= 1,08 < 1,15 ⇨  ௣ଶܵ	ݏݑ݋ݏ	ݐ݂݅ܽ	݁ݏ	݈ݑ݈ܿܽܿ	݈݁	ܿ݊݋ܦ
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Le moment réduit ߤ௨ : 

ߤ = 	
௦௣ଶܯ

ܾ × ݀² × ௕௖ߪ	
=

103,61 × 10ଷ

35 × 40,5² × 14,17
= 0,127 < 	 ଵߤ → ᇱܣ = 	0 

On a : ߚ = 	0,931 

La section d’acier: 

௦௫ܣ = 	
௦௣ଶܯ

ߚ × ݀ × ௦ߪ	
= 	

103,61	 × 10ଷ

0,931 × 40,5 × 348 = 7,89	ܿ݉²	 

Donc on prend : 3T14 + 3T12 ce qui nous donne A = 8,01 cm²  

b) Ferraillage en travée : 

ܱ݊	ܽ ∶ 	 ൜
௦௣ଵܯ = ݉.ݐ	8,06
௦௣ଶܯ = ݉.ݐ	6,30 ⇨

௦௣ଵܯ

௦௣ଶܯ
= 1,27 > 1,15 ⇨  ௣ଵܵ	ݏݑ݋ݏ	ݐ݂݅ܽ	݁ݏ	݈ݑ݈ܿܽܿ	݈݁	ܿ݊݋ܦ

Le moment réduit ߤ௨ : 

ߤ = 	
௦௣ଵܯ

ܾ × ݀² × ௕௖ߪ	
=

80,6	 × 10ଷ

35 × 40,5² × 14,17
= 0,099 < 	 ଵߤ → ᇱܣ = 	0 

On a : ߚ = 	0,947 

La section d’acier : 

௦௫ܣ = 	
௦௣ଵܯ

ߚ × ݀ × ௦ߪ	
= 	

80,6	 × 10ଷ

0,947 × 40,5 × 348 = 6,03	ܿ݉²	 

Donc on prend : 3T14 + 3T12 ce qui nous donne A =8,01  cm² 

 

VI- 2.3.2. Vérification du ferraillage de la poutre : 
a) Condition de non fragilité : 

௠௜௡ܣ =
0,23 × ܾ × ݀ × ௧݂ଶ଼

௘݂
= 	

0,23 × 35 × 40,5 × 2,10
400 = 1,71	ܿ݉² 

௔ௗ௣௧ܣ >  é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	௠௜௡ܣ

௠௜௡ܣ = 0,5% × ܾ × ℎ௧ = 7,087	ܿ݉²/݈݉	 ⇨ Condition vérifiée sur toute la section. 

b) Contrainte de cisaillement : 

߬௨ = 	
ܶ

ܾ × ݀ = 	
6,60	 × 	10
35 × 40,5 =  ܽܲܯ	0,46	

߬௨തതത = min(0,13 ௖݂ଶ଼	; (ܽܲܯ	5  ; Fissuration préjudiciable 

߬௨തതത = min(3,25	ܽܲܯ	; (ܽܲܯ	5 =  ܽܲܯ	3,25	

߬௨ = ܽܲܯ	0,46 < ߬௨തതത =  Condition vérifiée ; ܽܲܯ	3,25

Il n y a pas de risque de cisaillement, les cadres seront perpendiculaire à la ligne moyenne de 

la poutre. 
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c) Détermination du diamètre des armatures transversales : 

௧ߔ ≤ ݉݅݊ ൜
ℎ

35 	 ; 	
ܾ

10 	 ; ௟ൠߔ	 = ݉݅݊{12,85	݉݉	; 	35	݉݉	; 14	݉݉} ⇨ ௧ߔ = 8	݉݉ 

d) L’espacement:  

௧ܵ ≤ ݉݅݊{0,9݀	; 40	ܿ݉} = ݉݅݊{36,45	ܿ݉	; 40	ܿ݉} 

D’après le R.P.A 99/2003 : 

Zone nodale : ௧ܵ ≤ ݉݅݊ቄℎ 4ൗ ; 30	ܿ݉	; ௟ቅߔ12 = ݉݅݊{11,25	; 30	ܿ݉	; 16,8	ܿ݉} ⇨ ௧ܵ = 10	ܿ݉ 

Zone  courante : ௧ܵ ≤ ℎ
2ൗ = 22,5	ܿ݉ ⇨ ௧ܵ = 15	ܿ݉ 

e) Vérification de la section d’armatures minimale: 

௧ܣ × ௘݂

௧ܵ × ܾ ≥ ݔܽ݉ ቄ
߬௨
2 	 ; ቅܽܲܯ	0,4 = ;	0,23}ݔܽ݉ 0,4} =  ܽܲܯ	0,4

௧ܣ
௧ܵ
≥

0,4 × 35
235 = 0,059	ܿ݉									(1) 

௧ܣ × ௘݂

ܾ × ௧ܵ × ௦ߛ
≥

߬௨ − ܭ0,3 ௧݂௝

0,9(sinߙ + cosߙ) ⇨
௧ܣ
௧ܵ
≥
൫0,23− (0,3 × 1 × 2,1)൯ × 35 × 1,15

0,9 × 1 × 235

= 0,007	ܿ݉								(2) 

On prend le max (1) et (2)	ቐ
௧ܣ ≥ 0,007 ௧ܵ

	݀݊݁ݎ݌	ܱ݊ ௧ܵ = 15	ܿ݉	
௧ܣ ≥ 0,105	ܿ݉²

 

f) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis: 

ܶ = ;	ݐ	6,60 ௔௣ܯ	 =  ݉.ݐ	10,41

௨ߜ =
௔௣ܯ

ܼ =
10,41

0,9 × 40,5 × 10ିଶ = ݐ	28,55 >  ݐ	4,93

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

g) Compression de la bielle d’about: 

La contrainte de compression dans la biellette est de : 

௕തതതߪ =
௕ܨ
ܵ 	 ܿ݁ݒܣ; ∶ 	

ቐ
௕ܨ = ܶ√2

ܵ =
ܾܽ
√2

⇨ ௕തതതߪ =
2ܶ
ܾܽ 	 ;ܱù	ܽ	݁ݐݏ	݈ܽ	ݎݑ݁ݑ݃݊݋݈	݀ᇱܽ݁݀݅ݑ݌݌	݈ܽ	݁ݐݐ݈݈ܾ݁݁݅. 

ݎ݅݋ݒܽ	ݐ݅݋݀	ܱ݊ ∶ 	 ௕തതതߪ < ௖݂ଶ଼

௕ߛ
 

 Mais pour tenir compte du fait que l’inclinaison de la biellette est légèrement 

différente de 45°, donc on doit vérifier que : 
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௕തതതߪ ≤
0,8 × ௖݂ଶ଼

௕ߛ
⇨

2ܶ
ܾܽ ≤

0,8 × ௖݂ଶ଼

௕ߛ
⇨ ܽ ≥

௕ߛ2ܶ
0,8 × ܾ × ௖݂ଶ଼

⇨ ܽ ≥
2 × 6,60 × 1,5

0,8 × 35 × 25 × 10

= 0,0028	݉ = 0,28	ܿ݉ 

ܽᇱ = ܾ − 4 = 31	ܿ݉ 

ܽ = min(ܽᇱ; 0,9݀) = min(31	ܿ݉	; 36,45	ܿ݉) = 31	ܿ݉	;ܽ >  .é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	݉ܿ	0,28

h) Entrainement des armatures: 

h.1) Vérification de la contrainte d’adhérence : 

߬௦௘௥ =
ܶ

0,9݀ × ߤ × ݊ ≤ ߬௦௘௥തതതതത = ߰௦ × ௧݂ଶ଼ 

߰௦ ∶ ;	ݐ݈݈݊݁݉݅ܽݏ݅ܿ	݁݀	ݐ݂݂݊݁݅ܿ݅݁݋ܥ 	߰௦ =  ; ܣ.ܪ	ݎݑ݋݌	1,5

T : L’effort tranchant maximum ; T = 66,04kN ; 

n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n = 3 ; 

µ : Périmètre d’armatures tendue ; μ = πΦ = π x 1,4 = 4,40 cm 

߬௦௘௥ =
ܶ

0,9݀ × ߤ × ݊ =
66,04 × 10ଷ

36,45 × 4,40 × 3 × 10²
=  ܽܲܯ	1,37

߬௦௘௥തതതതത = 1,5 × 2,1 =  ܽܲܯ	3,15

߬௦௘௥ = ܽܲܯ	1,37 < 	 ߬௦௘௥തതതതത =  .é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	ܽܲܯ	3,15

h.2) Ancrage des armatures tendues : 

La longueur de scellement droit « ܮ௦ » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre 

droite de diamètre Φ pour équilibrer une contrainte d’adhérence	߬௦. 

La contrainte d’adhérence ߬௦ est supposée constante et égale à la valeur limite ultime. 

ቐ
߬௦ = 0,6 × ߰௦² × ௧݂ଶ଼ = 0,6 × 1,5² × 2,1 = ܽܲܯ	2,83

௦ܮ =
ߔ × ௘݂

4 × ߬௦
= 	

1,4 × 400
4 × 2,83 = 49,46	ܿ݉

 

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre principale (b = 35 cm), on est obligés de 

courber les armatures d’une valeur « r » : ݎ = ߔ5,5 = 5,5 × 1,4 = 7,7	ܿ݉ 

h.3) Calcul des crochets:  

Crochets courant d’angle de 90° : ܮଶ = ݀ − ൫ܿ + ߔ
2ൗ + ;	൯ݎ ଵܮ	 ≥

௅ೞିଶ,ଵଽ௥ି௅మ
ଵ,଼଻

	 

ߔ = 1,2	ܿ݉	 ⇨ ൜ܮଶ = 27,2	ܿ݉
ଵܮ = 2,89	ܿ݉ 

ߔ = 1,4	ܿ݉	 ⇨ ൜ܮଶ = 27,1	ܿ݉
ଵܮ = 2,94	ܿ݉ 

h.4) La longueur de recouvrement: 
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D’après le RPA 99/2003, la longueur minimale de recouvrement est de : 

൜40ߔ	݊݁	݁݊݋ݖ	ܫ	ݐ݁	ܫܫ
ܫܫܫ	݁݊݋ݖ	݊݁	ߔ50 ⇨ ൜ߔ = 1,4	ܿ݉	 ⇨ ݈ = 56	ܿ݉

ߔ = 1,2	ܿ݉	 ⇨ ݈ = 48	ܿ݉ 

- Vérification des contraintes à l’ELS : 

௦௘௥ܯ = ܣ;	݉.ݐ	8,10 = 8,01	ܿ݉² 

 Position de l’axe neutre : 

ܾ
²ݕ2 − –	݀)ܣߟ	 (ݕ	 = 0	 → ²ݕ17,5 + 	ݕ120,15	 − 4866,07	 = 0	 → ݕ	 = 13,59ܿ݉ 

 Moment d’inertie : 

ܫ = 	
ܾ
ݕ3

ଷ + 	 –	݀)௦ܣߟ ଶ(ݕ	 = 	
35	× 	13,59ଷ

3 + 	(15 × 8,01 × (40,5	 − 13,59)ଶ)

= 116288,69ܿ݉ସ 

 Détermination des contraintes dans le béton comprimé ો܋܊ : 

௕௖ߪ = ܭ × ݕ = 	
௦௘௥ܯ

ܫ × ݕ	 = 	
8,10 × 10ସ	
116288,69	× 13,59 =  ܽܲܯ	9,46

௕௖ߪ = 	ܽܲܯ	9,46 < ௕௖തതതതߪ = 0,6 ௖݂ଶ଼ =  Condition vérifiée ; ܽܲܯ	15

 Vérification de la flèche : 

1/ terrasse : 

Les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

௦௘௥	௧ܯ = ௦ܣ;	݉.ݐ	4,95 =  ܵܤܣܶܧ	݈݁݅ܿ݅݃݋݈	ݑ݀	ݎ݅ݐݎܽ݌	à	é݁ݎ݅ܶ;8,01ܿ݉²

௦௘௥	଴ܯ =
ܩ) + ܳ)݈²

8 =
(6,66 + 0,28) × 5,60²

8 =  ݉.ݐ27,20

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

ℎ௧
ܮ ≥

1
16 ⇨

40
560 = 0,07 > é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	0,062

ℎ௧
ܮ ≥

௦௘௥	௧ܯ

10 × ௦௘௥	଴ܯ
⇨

40
560 = 0,07 >

4,95
10 × 27,20 = é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	0,018

௦ܣ
ܾ × ݀ ≤

8,01
௘݂

⇨
8,01

30 × 36 = 0,007 <
8,01
400 = é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	0,020

 

2/ étage courant : 

Les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

௦௘௥	௧ܯ = ௦ܣ;	݉.ݐ	4,95 =  ܵܤܣܶܧ	݈݁݅ܿ݅݃݋݈	ݑ݀	ݎ݅ݐݎܽ݌	à	é݁ݎ݅ܶ;8,01ܿ݉²

௦௘௥	଴ܯ =
ܩ) + ܳ)݈²

8 =
(7,40 + 0,42) × 5,6²

8 =  ݉.ݐ	30,65
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⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

ℎ௧
ܮ ≥

1
16 ⇨

40
560 = 0,07 > é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	0,062

ℎ௧
ܮ ≥

௦௘௥	௧ܯ

10 × ௦௘௥	଴ܯ
⇨

40
560 = 0,07 >

4,95
10 × 30,65 = é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	0,016

௦ܣ
ܾ × ݀ ≤

8,01
௘݂

⇨
8,01

30 × 36 = 0,007 <
8,01
400 = é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	0,020

 

 

Les résultats obtenus sont notés dans les tableaux suivants : 

Poutre principale (35×45) cm2 : 

Poutre de rive : 

Sens y Section ܯ௦௣ଵ ܯ௦௣ଶ ܣ௦ Armatures adoptées  ܣ௦	adoptées 

PP (35 X 45 cm²) 
Appui 5,35 t.m 10,41 t.m 7,93 cm² 3T14 + 3T12 8,01 cm² 

Travée 2,74 t.m 6,35m.t 4,70 cm² 3T16 6,03 cm² 

Poutre intermédiaire : 

Sens y Section ܯ௦௣ଵ ܯ௦௣ଶ ܣ௦ Armatures adoptées ܣ௦	adoptées 

PP (35 X 45cm2)  
Appui 11,28 t.m 10,30t.m  7,89 cm² 3T14 + 3T12 8,01 cm² 

Travée 8,06 t.m 6,30t.m 6,03 cm²     3T14 + 3T12 8,01 cm² 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure : VI- 1. Ferraillage et coffrage  poutre principale. 
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Poutre secondaire (30×40) cm2 : 

Poutre de rive : 

Sens x Section ܯ௦௣ଵ ܯ௦௣ଶ ܣ௦ Armatures adoptées ܣ௦	adoptées 

Ps (30 X 40 cm²) 
Appui 7,10 t.m 9,42 t.m 8,31 cm² 3T16 + 3T12 9,42 cm² 

Travée 6,80 t.m 9,18t.m 8,06 cm² 3T16 + 3T12 9,42 cm² 

Poutre intermédiaire : 

Sens x Section ܯ௦௣ଵ ܯ௦௣ଶ ܣ௦ Armatures adoptées ܣ௦	adoptées 

Ps (30 X 40 cm²) 
Appui 4,52 t.m 4,89 t.m 4,09 cm² 2T12 + 2T14 5,34 cm² 

Travée 6,27t.m 6,32t.m 5,37 cm² 3T16 6,03 cm² 

 

 

 

 

 

 

 

 
                                   Figure : VI- 2. Ferraillage et coffrage  poutre secondaire 

 

VI-3. Ferraillage des poteaux : 

a) Méthode de calcul : 

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion, un effort normal et 

un effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée. La section des armatures doit 

être égale au maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes :  

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧
݁ݎ݊݁݃	ݎ݁݅݉݁ݎܲ ∶ ܩ1,35 + 1,5ܳ	 ⇨ ቐ

ܰ௠௔௫ 	; ௖௢௥௥௘௦௣௢௡ௗ௔௡௧ܯ	 	→ ଵܣ
ܰ௠௜௡	; ௖௢௥௥௘௦௣௢௡ௗ௔௡௧ܯ	 	→ ଶܣ
௠௔௫ܯ 	; 	 ௖ܰ௢௥௥௘௦௣௢௡ௗ௔௡௧ 	→ ଷܣ

݁ݎ݊݁݃	è݉݁݅ݔݑ݁ܦ ∶ ൜ ܩ0,8 ± ܧ
ܩ + ܳ ± ܧ 	⇨ ቐ

ܰ௠௔௫ 	; ௖௢௥௥௘௦௣௢௡ௗ௔௡௧ܯ	 	→ ସܣ
ܰ௠௜௡	; ௖௢௥௥௘௦௣௢௡ௗ௔௡௧ܯ	 	→ ହܣ
௠௔௫ܯ 	; 	 ௖ܰ௢௥௥௘௦௣௢௡ௗ௔௡௧ 	→ ଺ܣ
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Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de sécurité ߛ௦ 	;  : ௕ߛ	

൞
:݈݈݁݁ݐ݊݁݀݅ܿܿܽ	݊݋݅ݐܽݑݐ݅ܵ ൜

௦ߛ = 1 ⇨ ௦ߪ = ܽܲܯ	400
	௕ߛ	 = 1,15 ⇨ ௕ߪ = ܽܲܯ	18,48

݈݁ܽ݉ݎ݋݊	݊݋݅ݐܽݑݐ݅ܵ ∶ 		 ൜ ௦ߛ = 1,15 ⇨ ௦ߪ = ܽܲܯ	348
	௕ߛ	 = 1,5 ⇨ ௕ߪ = ܽܲܯ	14,17

 

b) Ferraillage exigé par le RPA 99/2003 : 

 Les armatures longitudinales doivent être haute adhérences droites et sans crochet ; 

 Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,7% (zone I) ; 

 Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,4% en zone courante, 

0,6% en zone de recouvrement ; 

 Le diamètre minimum est de 12 mm ; 

 La longueur minimale des recouvrements est de : ቄ40ߔ	݊݁	݁݊݋ݖ	ܫ	ݐ݁	ܫܫ
ܫܫܫ	݁݊݋ݖ	݊݁	ߔ50  

 Le distance dans les barres verticales dans une face du poteau no doit pas dépasser 25 cm 

en zone I ; 

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible à l’extérieure des zones 

nodales. 

 On fait un seul exemple de calcul, pour un seul niveau et les résultats des calculs des 

autres niveaux donnés dans des tableaux. 

Le tableau suivant donne les sections minimale et maximale imposée par le RPA 99/2003 : 

 

Tableau VI -1. Armatures minimales pour les poteaux. 

 
Type de poteaux ܣ௠௜௡ = 0,7% × ୫ୟ୶ଵܣ  ܵ = 4% × ܵ 

Type 1 (50 x 50 cm²) 17,50 (cm²) 100 (cm²) 

Type 2 (45 x 45 cm²) 14,18 (cm²)         81 (cm²) 

Type 3 (40 x 40 cm²) 11,20(cm2) 64(cm2) 

 
                  

VI-3.1. Exemple de calcul : 

VI-3.1. 1. Les sollicitations défavorables : 
Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre, l’unité est de t.m : 
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Tableau VI -2. Sollicitations du premier genre. 

Etages 
Type 1 (50 x 50 cm²) Type 2 (45x 45 cm²) Type 3 (40 x 40 cm²) 

Combinaison 

A 
ܰ௠௔௫ 184,02 121,27                   6,63 

௖௢௥ܯ  0,067 0 ,52                   0,89 

B 
ܰ௠௜௡ 39,76 20,72                   2 ,35 

௖௢௥ܯ  0,78 1,102                   1,81 

 

C 

௠௔௫ܯ  1,94 3,38                   4,53 

௖ܰ௢௥  110,51 50,87                   11,06 

 

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxième genre, l’unité est de t.m : 

Tableau VI -3. Sollicitations du deuxième genre. 

Etages 
Type 1 (50 x 50 cm²) Type 2 (45 x 45 cm²)      Type 3 (40 x 40 cm²) 

Combinaison 

A 
ܰ௠௔௫ 151,56 91,74 49,89 

௖௢௥ܯ              0,49 3,12 1,33 

B 
ܰ௠௜௡ 64,43 16,38 0,61 

௖௢௥ܯ  0,70 1,93 0,33 

C 
௠௔௫ܯ  5,16 6,74 7,23 

௖ܰ௢௥  3,89 24,46 20,31 

 

VI-3.1. 2. Calcul d’un poteau : 
Un seul poteau de type 1 sera calculé en détail, les résultats des autres poteaux seront 

notés dans un tableau. 

Données : 
 Enrobage : c = 2,5 cm ; 
 Hauteur utile des aciers tendus : d = h – c ; 
 Contrainte des aciers utilisés : ௘݂ =  ; ܽܲܯ	400
 Contrainte du béton à 28 jours : ௖݂ଶ଼ =  ; ܽܲܯ	25
 Contrainte limite du béton : ௧݂ଶ଼ =  ; ܽܲܯ	2,1
 Fissuration peu préjudiciable. 
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Méthode de calcul : 

Pour cet exemple le calcul se fera à l’aide des combinaisons de premier genre. 

1. On détermine le centre de pression puis le moment : 

൞
݁ =

ܯ
ܰ

௨ܯ = ௨ܰ ൬݀ −
ℎ௧
2 + ݁൰

 

 

1. On vérifie si la section est surabondante : 

ቐ
௨ܰ ≤ 0,81 ௕݂௖ × ܾ × ℎ

௨ܯ ≤ ௨ܰ × ݀ × ൬
1− 0,514 ௨ܰ

ܾ × ݀ × ௕݂௖
൰ 

Si les conditions sont vérifiées, alors la section est surabondante et les armatures ne sont pas 
nécessaires (A = A’ = 0) 

2. Sinon, on calcul la section des armatures : 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
ߤ⎧ = 	

௨ܯ

ܾ × ݀² × ௕௖ߪ	

௦ܣ = 	
௨ܯ

ߚ × ݀ × ௦ߪ	

௦௟ܣ = ௦ܣ −
௨ܰ

௦ߪ

 

3. On calcul la section des armatures minimale, puis on choisit la plus grande section calculée 
précédemment : 

൜
௠௜௡ܣ = 	0,5% × ܾ × ℎ௧

௔ௗ௢௣௧é௘ܣ = ;	ଵܣ}ݔܽ݉ ;	ଶܣ	 … ;  {௠௜௡ܣ	

Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant :  
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Tableau VI - 4.  Ferraillage des poteaux. 

Niveaux Cas 

1ier genre 2ème genre  

A adobtée 

(cm2) ௨ܰ (t) 
 ௨ (t.m)ܯ

  

 ௖௔௟ܣ

(cm²) 
௨ܰ (t) ܯ௨(t.m) 

 ௖௔௟ܣ

(cm²) 

Amin 

(cm2) 

 

Type 1 

(50 x 50 

cm²) 

A  184,02 41,47 0 151,56   34,59 0 

17,5 
2T20+1T16/ 

A= 16,6cm² 
B 39,76    9,72 0 64,43 15,20 0 

C 110,51 26,85 0 20,31  13,81 0 

Type 2 

(45 x 45 

cm²) 

A 121,27    24,74     0 91,74 21,46 0 

14,18 
2T16+1T14/ 

A=11,12cm² 
B 20,72 5,24 0 16,38 5,19 0 

C 50,87 13,53 0 24,46 11,49 0 

Type 3 
(40 x 40 

cm²) 

A 6,63 12,46 0 0,61 10,08 0 

11,20 3T14+3T16/ 
A=10,65 B 2,35 2,22 1,50 49,89 0,45 0,30 

C 11,06 6,47 4,50 20,31 10,66 7,65 

 

VI-3.1.3. Vérifications de la contrainte de cisaillement : 
Le poteau le plus sollicité est de type 1 (50 x 50 cm²). 

߬௨ = 	
ܶ

ܾ × ݀ = 	
1,65 × 10ଶ

50 × 47,5 =  ܽܲܯ	0,069	

߬௨തതത = min(0,13 ௖݂ଶ଼	; (ܽܲܯ	5  ;  

߬௨തതത = min(3,25	ܽܲܯ	; (ܽܲܯ	5 =  ܽܲܯ	3,25	

߬௨ = ܽܲܯ	0,069 < ߬௨തതത =  Condition vérifiée ; ܽܲܯ	3,25

Il n y a pas de risque de cisaillement. 

 

VI-3.2.Calcul des armatures transversales : 
 Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par l’article 

7.4.2.2 du RPA 99/2003. 

a) Le diamètre des armatures transversales : 

௧ߔ =
௟ߔ

3 =
16
3 = 5,33	݉݉ 

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule : 
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௧ܣ
௧ܵ

=
௔ߩ × ௨ܸ

ℎ௟ × ௘݂
 

௨ܸ : Effort tranchant de calcul ; 

ℎ௟  : Hauteur totale de la section brute ; 

௘݂  : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale ; 

௔ : Coefficient correcteur égale à : ൜ߩ
௚ߣ	݅ݏ	2,5 ≥ 5

௚ߣ	݅ݏ	3,75 ≤ 5 

௧ܵ  : Espacement des armatures transversales. 

b) L’espacement : 

D’après le RPA 99/2003 on a : 

൜ܼ݁݊݋	݈݁ܽ݀݋݊ ∶ ௧ܵ ≤ ;	௟ߔ10}݊݅݉ 15	ܿ݉} = 14	ܿ݉	 → 	݀݊݁ݎ݌	ܱ݊ ௧ܵ = 10	ܿ݉	
݁ݐ݊ܽݎݑ݋ܿ	݁݊݋ܼ ∶ ௧ܵ ≤ ௟ߔ15 = 21	ܿ݉	 → 	݀݊݁ݎ݌	ܱ݊ ௧ܵ = 15	ܿ݉  

c) Calcul de l’élancement géométrique : 

௚ߣ = ௅೑
௕

= ଴,଻௅బ
௕

= ଴,଻×ଷ,଴଺
଴,ହ

= 4,28 < 5 → ௔ߩ = 3,75	(d’après le RPA) 

Donc : 

௧ܣ = ௧ܵ × ௔ߩ × ௨ܸ

ℎ௟ × ௘݂
=

15 × 3,75 × 165
50 × 235 = 0,78	ܿ݉² 

d) Quantité d’armatures transversales minimales : 
௧ܣ

ܶ × ܾൗ 	en % est donné comme suit : 	3 < ௚ߣ < 5 → 0,25%  

ݏݎ݋݈ܣ ∶ 	 ൜ ݈݁ܽ݀݋݊	݁݊݋ܼ ∶ ௧ܣ = 0,25% × 10 × 50 = 1,25	ܿ݉²	
݁ݐ݊ܽݎݑ݋ܿ	݁݊݋ܼ ∶ ௧ܣ = 0,25% × 15 × 50 = 1,87	ܿ݉²

⇨ ൜ܣ௧ = 8ߔ4 = 2,01	ܿ݉²
௧ܵ = 10/15	ܿ݉  

 

e) Vérification de la section minimale d’armatures transversales : 
௧ܣ × ௘݂

ܾ × ௧ܵ
≥ ;	௨߬}ݔܽ݉ {ܽܲܯ	0,4 = ܽܲܯ	0,4 ⇨ ௧ܣ ≥

0,4 × ܾ × ௧ܵ

௘݂
= 0,85	ܿ݉²

<  é݂݁݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	²݉ܿ	2,01

f) Détermination de la zone nodale: 

La zone nodale est constituée par le nœud poutre-poteau proprement dit, et les extrémités des 

barres qui y concourent. Les longueurs à prendre en compte pour chaque barre sont données 

dans la figure suivante : 

൝ℎ
ᇱ = ݔܽ݉ ൜

ℎ௘
6 	 ; ܾ	;ℎ	; 60	ܿ݉ൠ = ;	݉ܿ	51}ݔܽ݉ 50	ܿ݉	; 50	ܿ݉	; 60	݉} = 60	ܿ݉

ᇱܮ = 2ℎ = 100	ܿ݉
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Figure : VI- 3. La zone nodale. 

 

Vérification avec effort normal réduit sous G+Q+E 

Suivant l’article 7.4.3.1 du RPA 99/2003 : la condition suivante est vérifiée : 

 

ߥ = ௗܰ

௖ܤ × ௖݂ଶ଼
=

1365,08 × 10
48 × 48 × 25 = 0,24 < 0,30 

 

 

                  

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

Figure : VI- 4. Ferraillage des poteaux (coupe transversale)  
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V-  Généralités  sur les séismes : 
Le mot séisme vient du grec seismos qui signifie « secousse ». C’est une série de 

secousses du sol, plus ou moins violentes, soudaines, imprévisibles et localisées. On parle 

également de tremblement de terre. Les séismes mettent en évidence l’activité interne de la 

planète Terre. Souvent, un séisme se compose d’une ou de plusieurs secousses principales, 

brèves (quelques dizaines de secondes) suivies par d’autres secousses (répliques) au cours des 

heures et jours suivants. 

La terre n’est pas un astre mort mais une planète vivante : les séismes et les éruptions 

volcaniques sont l’expression de l’instabilité de l’écorce terrestre. 

Un séisme, ou tremblement de terre, est provoqué par un brusque déplacement de 

matière en profondeur (foyer du séisme), il se produit  lors d'un relâchement brutal des 

tensions (de part et d'autre d'une faille, par exemple) à l'intérieur de la croûte terrestre ; la 

rupture qui s'ensuit provoque des vibrations, légères ou fortes, de la surface du sol. Le foyer 

du séisme est le point initial de la rupture. Immédiatement au-dessus, l'épicentre est le lieu 

d'intensité maximale du choc en surface, les destructions sont les plus importantes: 

éboulements, ouverture de larges fissures dans le sol, effondrements de bâtiments.  

Ces ondes de choc se propagent en cercles concentriques à partir du foyer et de 

l'épicentre, diminuant d'intensité à mesure qu'elles s'en éloignent.  

La principale cause des tremblements de terre est liée à la tectonique des plaques et 

aux contraintes engendrées par les mouvements d'une douzaine de plaques majeures et 

mineures qui constituent la croûte terrestre. La plupart des séismes tectoniques se produisent 

aux limites des plaques, dans les zones où une plaque glisse le long d'une autre  

Il est difficile de les prévoir mais on peut diminuer les risques humains en évitant de 

construire dans les régions réputées dangereuses. Des règles de construction ont été mises au 

point, préconisant l’usage de matériaux dotés d’une certaine élasticité : béton armé et acier.  

Cependant ces normes antisismiques ne sont pas adoptées partout (souvent pour des 

raisons économiques), d’où les récents séismes meurtriers, comme celui de boumerdes le 21 

mai  2003. 
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V- 1. Introduction : 
 Il est nécessaire d’étudier le comportement ou bien la réponse de la structure sous  

l’action sismique pour garantir un degré de protection acceptable à la construction en cas de 

séisme ou tremblement de terre, et éviter au maximum les dégâts qui pourraient être 

provoqués par ce phénomène. 

Calcul sismique: C’est le calcul de la réponse sismique et la répartition des efforts dans les 

différents éléments de la structure 

On distingue essentiellement deux méthodes d'analyse: 

 Analyse statique équivalente : Pour les bâtiments réguliers et moyennement  

réguliers, on peut simplifier les calculs en ne considérant que le premier mode de la structure 

(mode fondamental). Le calcul statique a pour but de se substituer au calcul dynamique plus 

compliqué en ne s’intéressant qu’à produire des effets identiques. 

 Analyse modale spectrale : peut être utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le 

cas ou la méthode statique équivalente n'est pas permise. On utilise directement les spectres 

de dimensionnement puisque ce sont surtout les maxima des réponses qui intéressent le 

concepteur et non la variation temporelle. Elle permet de simplifier les calculs. On procède 

alors à une analyse modale en étudiant un certain nombre de modes propres de la structure.   

- Méthode de calcul :  

  On applique la méthode statique équivalente  

- Article 4.1.2 de RPA:(Zone I et groupe d’usage 2, la hauteur du bâtiment atteint de33,60 m).  

Tout fois cette méthode sera utilisée pour vérification. 

  La règlementation parasismique algérienne RPA99/V2003 est le support réglementaire 

pour toutes les vérifications. 

  Le calcul dynamique consiste à déterminer les modes propres de vibration de la 

structure ainsi que leurs natures (modes de torsion ou de translation) ; les caractéristiques 

dynamiques  de la structure sont  déterminées par le logiciel  calcul et ceci on adoptant une 

modélisation par un modèle tridimensionnel encastré à la base et où les masses sont 

concentrées au niveau des centre de gravité des planchers avec trois degrés de liberté (2 

translations horizontales et une rotation d’axe vertical). 

V- 2. Présentation du logiciel : 
        Les réponses  de la structure sont  déterminées par le logiciel Etabs 9.7 celui c'est un 

programme de calcul statique et dynamique de structure à comportement linéaire mis au point 

à l'université de Berkeley en Californie aux états unis d’Amérique. 
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Nous avons fait appel au logiciel «Etabs 9.7» pour déterminer: 

 Les périodes propres. 

 Les coefficients de participation modale αi. 

 Les déplacements des planchers. 

 Les forces sismiques.  

 Les sollicitations internes (M, N, T) 

 

V- 3. Evaluation des efforts sismiques :  
Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse on utilise le programme « 

spectre» qui permet de donner les valeurs du spectre de réponse en fonction des périodes. 

L'action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant             

                             

 

 

1
1

1

2
3

2
2

1,25 1 2,5 1                   si    0  T  T

2,5 1,25                                  si    T   T  T2

2,5 1,25                      si    T   T  3

a

T QA
T R

QA
RS

g TQA
R T







       
  
    
 


        

 
2 5

3 3
2

,0sec

32,5 1,25         si    T  3,0sec
3,0
T QA

T R












                 

 

Avec : 

g
a  : Spectre de Réponse de calcul. 

A : Coefficient d'accélération de zone. 

η : Facteur de correction d'amortissement (quand l'amortissement est différent de 5%) 

  7,02/7    

ξ : pourcentage d'amortissement critique 

Q : Facteur de qualité (Q = 1+ΣPq) 

T1, T2 : périodes caractéristiques associées à la catégorie du site. 

- Sol meuble  site 3 donc T1 = 0,15 sec et T2 = 0,50 sec. 

D'après le R.P.A 99 (version 2003), on a : 

- Zone sismique Ι 

- Groupe d'usage 2  
 A = 0.1 
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                       -Portique en béton armé. 

                       -Remplissage léger.  

       7,08819,072/7   

R : Coefficient de comportement de la structure. 

 Mixte portiques/voiles avec interaction : R =5. 

 Pour avoir la valeur de Pq tout dépend des six critères de Q.  

- Critères : 

1 - Conditions minimales sur les files de contreventement. 

2 - Redondance en plan. 

3 - Régularité en élévation. 

4 - Régularité en plan 

5 - Contrôle de qualité de matériaux. 

6 - Contrôle de qualité de l'exécution. 

 Q = 1+ΣPq = 1,2 

                            

                                 Figure : V- 1. Spectre de Réponse de calcul 
g

a  

 

 

ξ = 7%- 
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V- 3.1. Calcul des masses de la structure : 
 La valeur w à prendre en compte est égale à la somme des poids wi calculés à chaque 

niveau i de la structure  

W=wi  avec wi =Gi+βPi  

Gi : poids du aux charges permanente et à celle des équipements fixés éventuelles solidaires 

de la structure. 

Pi : charge d’exploitation. 

β : Cœfficient de pondération fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation 

Pour notre projet  =0,2 

 

V- 3.2. Détermination des poids (Wt) de la structure : 

Tableau -V-1. Détermination (G,P,W) Niveau :terrasse(30,60m) 

 

 

 

 

 

 

 

 

Niveau : terrasse S =420,72m2  G(t) 

Plancher:ܩ × ܵ = 0,604 × 420,72     254,11 

Poteaux: )2/06,3(5,240,040,044)2/(  hthbn b  26,93 

Poutre principal: 125,5×2,5×0,45×0,35 Lhb b  49,41 

Poutre secondaire: 94,70×2,5×0,40×0,30 Lhb b  28,41 

Mur extérieur:   10953,1288,08,0)2/(.8.0 htLGm  38,42 

Mur voile:    53.14,235,22,0)2/( XhtLep b  17,90 

l’ acrotère: 0,1975	×112,60 22,24 

 G  437,42 
 

ܲ = ܳ × ܵ = 0,10 × 420,72 42,07 

ܹ = ܩ + (ܲ × (ߚ = 437,42 + (42,07 × 0,2) 445,83 



Chapitre –V–                                                                                       Etude sismique 
 

 
- 109 - 

Tableau -V-2. Détermination (G,P,W) Niveau : 7ème →9ème ( Poteaux    (40×40)) 

 
 

Tableau -V-3.Niveau : 4eme→6eme (Poteaux (45×45)) 

        

Niveau :7eme→9éme ;S=420,72 m² ; Poteaux(40×40) G(t) 
Plancher:ܩ × ܵ = 0,544 × 420,72 228,87 

Poteaux: 44)06,3(40,040,05,2  hthbn b  53,85 

Poutre principal: 125,5×0,45×0,35×5,2 Lhb b  49,41 

Poutre secondaire: 94,70×0,40×0,30×5,2 Lhb b  28,41 

Mur extérieur:   10906,3288,08,0.8.0 htLGm  76,84 

Mur voile:    06.340,235,22,0 XhtLep b  35,80 

L’escalier: GescxSesc = 2,7 × (1 + 1,40) × 4,86 + 2,7 × 2,4 × 7,27 78,60 

 G
 

551,78 
 ܲ = ܳ × ܵ = 0,15 × 470,72+0,25 x 13,58 66,50 

ܹ = ܩ + (ܲ × (ߚ = 551,78 + (66,50 × 0,2) 565,08 

Niveau :4eme→6eme ; S=420,72 m² Poteaux(45×45)  G(t) 

Plancher:ܩ × ܵ = 0,544 × 420,72 228,87 

Poteaux: 44)06,3(45,045,05,2  hthbn b  68,16 

Poutre principal: 125,50×0,45×0,35×5,2 Lhb b  49,41 

Poutre secondaire: 94,70×0,40×0,30×5,2 Lhb b  28,41 

Mur extérieur:   10906,3288,08,0.8.0 htLGm  76,84 

Mur voile:    06,340,235,22,0)(htLep b  35,80 

L’escalier: GescxSesc = 2,7 × (1 + 1,40) × 4,86 + 2,7 × 2,4 × 7,27 78,60 

 G  
 

566,09 

ܲ = ܳ × ܵ = 0,15 × 420,72+0,25 x 13,58 66,5 

ܹ = ܩ + (ܲ × (ߚ = 566,09 + (66,50 × 0,2) 579,39 
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  Tableau -V-4. Niveau : 1ére →2eme→3éme (Poteaux (50×50))   

 

Tableau -V-5. Niveau : RDC (3,06m) Poteaux (50×50) 

 

Niveau :1ére →2eme→3éme ;S=420,72 m² ; Poteaux(50×50) G(t) 
Plancher:ܩ × ܵ = 0,544 × 420,72 228,87 

Poteaux: 44)06,3(50,050,05,2  hthbn b  84,15 

Poutre principal: 125,5×0,45×0,35×5,2 Lhb b  49,41 

Poutre secondaire: 94,70×0,40×0,30×5,2 Lhb b  28,41 

Mur extérieur:   10906,3288,08,0.8.0 htLGm  76,84 

Mur voile:    06.340,235,22,0 XhtLep b  35,80 

L’escalier: GescxSesc = 2,7 × (1 + 1,40) × 4,86 + 2,7 × 2,4 × 7,27 78,60 

 G  582,08 
 ܲ = ܳ × ܵ = 0,15 × 470,72+0,25 x 13,58 66,50 

ܹ = ܩ + (ܲ × (ߚ = 582,08 + (66,50 × 0,2) 595,38 

Niveau :RDC (3,06m) S=370,14m² Poteaux (50×50) G(t) 

Plancher:ܩ × ܵ = 0,544 × 420,72 228,80 

Poteaux: 4459,450,050,05,2  hthbn b  126,22 

Poutre principal: 125,50×0,45×0,35×5,2 Lhb b     49,41 

Poutre secondaire: 94,70×0,40×0,30×5,2 Lhb b  28,41 

Mur extérieur:   10959,4288,08,0.8.0 htLGm  115,27 

Mur voile:    59,440,235,22,0 XhtLep b  53,70 

L’escalier: GescxSesc = 2,7 × (1 + 1,40) × 4,86 + 2,7 × 2,4 × 7,27 78,60 

 G= 680,41 

 
ܲ = ܳ × ܵ = 0,15 × 420,72+0,25 x 13,58 66,50 

ܹ = ܩ + (ܲ × (ߚ = 680,41 + (66,50 × 0,2) 693,71 
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V- 3.3. Définition des masses:  
On définit chaque masse ou moment d'inertie massique affectée aux nœuds de chaque niveau 

D’où: )I(I
S
MI ygxgM  . 

IM : inertie massique (t.m²). 

M:masse sismique qui égale au rapport  W/g. 

W: Le poids de chaque niveau . 

g : L’accélération de pesanteur 9,81. 

S :Surface du plancher. 

Ixg :Inertie du plancher suivant l'axe X. 

Iyg :Inertie du plancher suivant l'axe Y. 

xg  et yg : coordonnées du centre de gravité. 

XG et YG : coordonnées de l'excentricité fictive de 5% de la longueur 

Tableau -V- 6. Valeurs des sollicitations obtenues 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                                   ൜ܺܩ	 = ݃ݔ	 + ݔܽ݉ܮ0,05
	ܩܻ = ݃ݕ	 +                                                      ݔܽ݉ܮ0,05

 

 

 

 

 

 

N Im 
(t,m2) 

Masse 
Sismi. 
m(t) 

Iyg 
(m4) 

Ixg 
(m4) 

Xg 
(m) 

Yg 
(m) 

0,05L 
(m) 

 

Xg 
(m) 

 

Yg 
(m) 

 

S 
 

W 
(t) 

RDC   11086,88 70,71 20765,22 45201,03 15,35 11,90 1,535 16,88 13,43 420,72 693,71 

1er 9515,81 60,69 20765,22 45201,03 15,35 11,90 1,535 16,88 13,43 420,72 595,38 

2éme 9515,81 60,69 20765,22 45201,03 15,35 11,90 1,535 16,88 13,43 420,72  595,38 
3éme 9515,81 60,69 20765,22 45201,03 15,35 11,90 1,535 16,88 13,43 420,72 595,38 
4éme 9260,23 59,06 20765,22 45201,03 15,35 11,90 1,535 16,88 13,43 420,72 579,39 
5éme 9260,23 59,06 20765,22 45201,03 15,35 11,90 1,535 16,88 13,43 420,72  579,39 
6éme 9260 ,23   59,06 20765,22 45201,03 15,35 11,90 1,535 16,88 13,43 420,72 579,39 
7éme 9031,31 57,60 20765,22 45201,03 15,35 11,90 1,535 16,88 13,43   420,72 565,08 
8éme 9031,31   57,60 20765,22 45201,03 15,35 11,90 1,535 16,88 13,43 420,72 565,08 
9éme 7124,70 45,44 20765,22 45201,03 15,35 11,90 1,535 16,88 13,43 420,72 445,83 
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V.4. Calcul sismique : 

Nombre de mode à considérer : 
 D’après le RPA 99/2003 (article 4.3.4 -a) : 
1. Pour les structure représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales, le 

nombre de mode 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. 

 les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse totale de la 

structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure. Le minimum 

de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée. 

2. Dans le cas où les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas être satisfaites à cause de 

l’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) à retenir doit 

être tel que :	ܭ ≥ 	ݐ݁	ܰ√3 ௞ܶ ≤  ܿ݁ݏ	0,20

N : nombre de niveau au-dessus du sol et ௞ܶ : la période du mode K. 

V.4.1-calcul des coefficients de participation modale : 

On doit vérifier que :   90i ℅  

                                     Avec :




















 n

K
K

n

K
KiK

n

K
KiK

i

WW

W

11

2

2

1 1.  

W = ΣWK = 5794,01t 

Le logiciel etabs donne directement les valeurs des coefficients de participation 

modale, les valeurs données sont : 

a- Sens longitudinal: 

αx =  92,2960 %  90 % …………condition vérifiée. 

b- Sens transversal: 

αy = 92,5476 % 90% ………...... condition vérifiée. 
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Tableau -V- 7. Période et facteur de participation massique 

facteur de participation massique  

Mode Période UX UY UZ 

1 0,497807 67,6079 0,0139 0 

2 0,421549 0 ,0319 69,4158 0 

3 0,320414 3,7315 0,0754 0 

4 0,141414 15,2286 0,0000 0 

5 0,130194 0,0000 16,2294 0 

6 0,094050 0,0000 0,1983 0 

7 0,089811 0,5320 0,0000 0 

8 0,082145 0,0000 3,5577 0 

9 0,077342 0,0084 0,0000 0 

10 0,074498 5,1314 0,0000 0 

11 0,073097 0,0243 0,0000 0 

12 0,071263 0,0000 3,0570 0 

 

V- 4.2. Calcul  de l’effort tranchant pour la méthode statique équivalant : 

                           .W
R

A.D.QV   

D : facteur d'amplification dynamique moyen en fonction de la catégorie de site, du facteur de 

correction d'amortissement (η) et de la période fondamentale de la structure. 

                                

2
2

3
2

2

2 53 3
2

2,5                                        Si  0  T T                 

2,5                            Si  T   T 3,0 sec

3,02,5 .            Si  T 3,0 sec
3,0

TD
T

T
T








  
      

 


         

 

W : le poids total de la structure :       
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Tableau -V- 8. Coefficient d’accélération de zone. 

 

                         Zone 

Groupe I Iia Iib III 

1A 0,15 0,25 0,30 0,40 

1B 0,12 0,20 0,25 0,30 

2 0,10 0,15 0,20 0,25 

3 0,07 0,10 0,14 0,18 

                         

            A = 0,1 

            Q = 1,20 

            R = 5 

            W = 5794,01 t 

T1, T2 : période caractéristique associée à la catégorie du site. 

- Sol meuble  site S3 donc T1 = 0,15 sec et T2 = 0,50 sec. 

 

V- 4.3.Estimation de la période fondamentale de la structure :  

       
0,050.C

m6,33h
:Ou        .hCT

T

n43
nT








  

							ܶ = ݉݅݊ ቐ
ܶ = ௧ℎேܥ

య
ర = 0,05 × 33,60

య
ర = ܿ݁ݏ	0,69

ܶ = 0,09 ௛೙
√஽

= 0,09 × ଷଷ,଺଴
√ଶ଼,଺

= ܿ݁ݏ	0,56
⇨ ܶ =   ܿ݁ݏ	0,56

      
04,2

0.56
0.58819,05,2

T
T2,5η,D

3,0sec.TT

3
2

3
2

2

2


















 

Donc :   t67,28301,5794
5

1,202,040,1.W
R

A.D.QV 



 

                Vx = Vy = V 
 

Ou : 
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On doit 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-4.4.Sens longitudinal :  
Vdx = 315,34 t > 80%Vst = 0,8×283,67= 226,93 t                        condition vérifiée. 
 

V-4.5. Sens transversal :  
Vdy= 323,71 t > 80%Vst = 0 .8×283,67=226,93 t                           condition vérifiée. 
 

V-5.Calcul des déplacements : 

Sous l'action des forces horizontales ; la structure subira des déformations 

horizontales. 

Pour éviter l'augmentation des contraintes dans les systèmes de contreventement, les 

déplacements doivent être calculés pour chaque élément de contreventement, les 

déplacements relatifs latéraux d'un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne 

doivent pas dépasser 1,0% de la hauteur de l'étage. 

k=k -k-1   k          avec  k =R. ek  

R : Coefficient de comportement ; R= 5. 

ek : Déplacement dus aux forces sismiques Fi (y compris l'effort de torsion). 

Les deux tableaux suivants résument les déplacements relatifs aux différents niveaux 

dans les deux sens longitudinal et transversal. 
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Tableau – V-9. Les déplacements relatifs Sens longitudinal 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau – V-10. Les déplacements relatifs Sens transversal 

   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

On remarque que tous les déplacements relatifs ne dépassent pas les 1,0% de la 

hauteur d'étage 1,0% he=0,0306; donc la condition est vérifiée. 
 

Sens longitudinal 

Niveaux ek (m) k=R .ek k=k -k-1 

9 0,0056 0,028 0,003 
8 0,0050 0,025 0,003 
7 0,0044 0,022 0,003 
6 0,0038 0,019 0.004 
5 0,0031 0,015 0,003 
3 0,0024 0,012 0,003 
3 0,0018 0,009 0,003 
2 0,0012 0,006 0,003 
1 0,0006 0,003 0,002 

RDC 0,0002 0,001 / 

Sens transversal 
Niveaux ek (m) k=R .ek k=k -k-1 

9 0,0077 0,039 0,001 
8 0,0076 0,038 0,008 
7 0,006 0,030 0,004 
6 0,0051 0,026 0,004 
5 0,0042 0,021 0,004 
4 0,0033 0,017 0,005 
3 0,0024 0,012 0,0045 
2 0,0015 0,0075 0,0035 
1 0,0008 0,004 0,0025 

RDC 0,0003 0,0015 / 
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IV-1. Introduction: 
          Un plancher est un élément de structure généralement de surface plane, destiné à limiter 

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

Supporter son poids propre et les surcharges d’exploitations; 

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

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

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

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

On peut distinguer deux grandes classes de planchers: 

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

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

 

IV-1. 1. Planches à corps creux: 
 Le plancher à corps creux est utilisé dans tous dans les bâtiments et particulièrement 

ceux de  d'habitation (surcharges modérées).  

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

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

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

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

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

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

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

(treillis soudé).  

 

 

 

 

 

 

 

Figure - IV- 1.  Le plancher à corps creux 
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IV-1. 2. Dimensionnement du plancher: 
Nous avons un plancher à corps creux : 

 20 cm : Corps creux  

 04 cm : Dalle de compression  

 

 IV-1. 2.1. Dimensionnement des poutrelles : 
                                
 

 

 

 

 

 

 

 
Figure - IV- 2.  Coupe sur plancher 

 

 

 

 

 

 

 

 Figure - IV- 3.  Plancher à corps creux 

 
 
 
       

Selon les règles B.A.E.L91 
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         20cm : corps creux 

     4cm : dalle de compression 

Les poutrelles sont disposés perpendiculaire au sens porteur et espacées de 65cm et sur 

Lesquelles vient s’appuyer l’hourdis 

     Hauteur du plancher      ht=24 cm 

     Épaisseur de la dalle de compression h0=4 cm 

     Largeur de la nervure    b0=12 cm 

Le calcul de la largeur "b" se fait à partir des conditions suivantes : 

                     






















010

1

0
1

1

86
10

2

min

hbh

Lb

Lb

b

 

t

t ser

0ser

h 1 24 0, 049 0,0444                                            condition.vérifiée.
L 22,5 485

h M 24 8, 210, 049 0,110                      condition nonvérifié
L 15.M 485 15 4,98

           
   

         

s

0 e

e

A 3,6 3, 39 3,60,015 0,009                                condition vérifiée
b .d f 12.18 400

          
  

 

1

1

1

26,5
48,5

24 32

b cm
b cm

b cm


 
  

 

b = 65 cm, ܾ଴ = 12 cm, ℎ଴ = 4 cm, ℎ௧ = 24 cm  

 

IV- 3. Méthode de calcul des poutrelles : 
 Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, le règlement BAEL 91 

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

s'applique dans le cas des constructions courantes. 

Les conditions d'application de la méthode forfaitaire : 

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

 La charge d’exploitationܳ ≤ max	(2ܩ; 5݇݊/݉ଶ). 

 Les moments d'inertie des sections transversales sont les mêmes dans les différents travées. 
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 Le rapport des portées successives est compris entre	0,8	݁ݐ	1,25 ቀ0,8 ≤ ௅೔
௅೔ାଵ

	≤ 1,25ቁ. 

 La fissuration est considérée comme non préjudiciable. 

 

IV- 3.1.  Principe de calcul : 
 Les moments maximaux en travées et sur appuis sont fonction des moments 

fléchissant isostatiques "M0"de la travée indépendante. 

Avec : 

 

 

 

Les moments sur appuis doivent avoir les valeurs suivantes : 

1. Cas de 2 travées : 

 

 

2. Cas de 3 travées :  

 

 

3. Cas de plus de 3 travées : 
 

 

 

 

 Figure - IV- 4.Schémas explicatifs. 

 

b) Principe de calcul de l’effort tranchant : 

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

armatures transversales et l'épure d'arrêt des armatures longitudinales. Le règlement B.A.E.L 

91 prévoit que seul l’état limite ultime est vérifié 

 

M0 Le Moment  maximal dans la travée indépendante. 
Mt Le Moment maximale dans la travée étudiée. 
Mw Le Moment sur l’appui  gauche de la travée. 
Me Le Moment sur l’appui droit de la travée. 

         Le rapport suivant :  = Q / (G+Q). 
 

 ଴ܯ଴ 0,2ܯ଴ 0,6ܯ0,2

 ଴ܯ଴ 0,5ܯ଴ 0,5ܯ଴ 0,2ܯ0,2

 ଴ܯ଴ 0,4ܯ଴ 0,4ܯ଴ 0,5ܯ଴ 0,5ܯ଴ 0,2ܯ0,2



Chapitre –IV–                                                                              Etude des planchers 
 

 
- 74 - 

൞
௪ܶ =

௪ܯ ௘ܯ−

݈
+
݈ݍ
2

௘ܶ =
௪ܯ ௘ܯ−

݈
−
݈ݍ
2

 

IV- 3.2. Calcul des poutrelles : 
1. Type de poutrelles: 

 Plancher RDC et étage courants  

Dans notre cas, on a trois types de poutrelles : 

1er Type : 

 

 

.       

 

2ème Type : 

 

                    

 

3ème Type : 

 

    

  
 
2. Les combinaisons de charges: 

Plancher étage courant: 

ܩ = 5,44 × 0,65 =   ݈݉/ܰܭ	3,54

ܳ = 1,5 × 0,65 =   ݈݉/ܰܭ	0,97

൜ ܳ௨௟௧ = 1,35 × ܩ + 1,5 × ܳ = .݈݉/ܰܭ	6,24
ܳ௦௘௥ = ܩ + ܳ =  																												݈݉/ܰܭ	4,51

 

 Plancher terrasse:  

G=6,04× 0,65 =   ݈݉/ܰܭ	3,92

ܳ = 1,00 × 0,65 =   ݈݉/ܰܭ0,65

൜ ܳ௨௟௧ = 1,35 × ܩ + 1,5 × ܳ = .݈݉/ܰܭ	6,27
ܳ௦௘௥ = ܩ + ܳ =  																											݈݉/ܰܭ4,58			

 

  
 

  

  

    

   2, 45 2,30        2,75 
A B C D 

A                 4,20              B                2,75               C                 4,20             D       

A         4,20         B       2,75       C       4,20     D      4,70      E         4,20      F      2,75          G            4,20         H     
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IV- 3.3. Vérification des conditions d'application de la méthode forfaitaire: 

1- La charge d'exploitations ܳ ≤ max(2 × ;ܩ  (ଶ݉/ܰܭ5

a- Plancher étage courant: 

     ܳ = ଶ݉/ܰܭ0,97 < 2 × ܩ =  .ଶ          condition vérifée݉/ܰܭ	10,88

b - Plancher terrasse: 

     ܳ = ଶ݉/ܰܭ0,65 < 2 × ܩ =  .ଶ          condition vérifiée݉/ܰܭ	12,08

    2 - Poutrelle à inertie constante                              condition vérifiée. 

    3 - Le rapport		0,8 ≤ ௅೔
௅೔ାଵ

	≤ 1,25 

					0,8 ≤ ଶ,଻ହ
ଶ,ସହ

	≤ 1,25 → 0,8 ≤ 1,12 ≤ 1,25                condition vérifiée. 

					0,8 ≤ ଶ,ଷ଴
ଶ,଻ହ

	≤ 1,25 → 0,8 ≤ 0,83	 ≤ 1,25              condition vérifiée. 

4- Fissuration considérée comme étant non préjudiciable. 

 

IV- 4. Exemple de calcul : 

IV- 4.1. Plancher RDC & étage courants : 

IV- 4.2. Calcul des sollicitations que subit la poutrelle de type 1 
 

                                                                                

 

Calcul des moments isostatiques: 

Avec : LAB = 2,45 m,  ܳ௨௟௧ =  .݈݉/ܰܭ	6,24

஺஻ܯ =
6,24 × (2,45)ଶ

8 =  ݉.ܰܭ	4,68

            LBC = 2,75 m. 

஻஼ܯ =
6,24 × (2,75)ଶ

8 =  ݉.ܰܭ	5,89

            LCD = 2,30 m. 

஼஽ܯ =
6,24 × (2,30)ଶ

8 =  ݉.ܰܭ	4,12

a/Calcule du coefficient હ : 

ߙ               = ொ
ொାீ

= ଵ,ହ
ଵ,ହାହ,ସସ

= 0,216 

2,45      2,75      2,30  

  ଴ܯ଴ 0,2ܯ଴ 0,5ܯ଴ 0,5ܯ0,2

A      B      C      D    
D 
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⎩
⎨

⎧
(1 + ଴ܯ(ߙ0,3 = ଴ܯ1,06 > 																																																	଴ܯ1,05

(ଵ,ଶା଴,ଷఈ)
ଶ

଴ܯ = 														.݁ݒ݅ݎ	݁݀	ݏé݁ݒܽݎݐ	ݏ݈݁	ݎݑ݋݌	଴ܯ0,63
(ଵା଴,ଷఈ)

ଶ
଴ܯ = .ݏ݁ݎé݀݅ܽ݅݉ݎ݁ݐ݊݅	ݏé݁ݒܽݎݐ	ݏ݈݁	ݎݑ݋݌	଴ܯ0,53

 

 

b/Moments sur appuis: en valeur absolue: 
Tableau: - IV- 1.   Les moments sur appuis Plancher étage courant 

 

 

 

 

 

Moments sur appuis : 

஺ܯ				 = ஺஻	଴ܯ0,2 = 0,93	݇ܰ.݉ 
஻ܯ				 = ;	஺஻	଴ܯ)ݔ0,5݉ܽ (஻஼	଴ܯ	 = 2,94	݇ܰ.݉ 

௖ܯ				 = ஻஼	଴ܯ)0,5 (஻஼	଴ܯ; = 2,94	݇ܰ.݉ 
஽ܯ		   = ஼஽	଴ܯ0,2 = 0,82	݇ܰ.݉ 

 

Moments en travée : 

  Travée de rive  : AB 

 ܯ஺஻ =  ݉.ܰܭ	4,68
 ܯ௧ = ஺஻ܯ1,06 −

ெಲାெಳ
ଶ

= ௧ܯ on prend																																݉.ܰܭ	3,02 =  ݉.ܰܭ	3,02

 	ܯ௧ ≥
ଵ,ଶା଴,ଷఈ	

ଶ
஺஻ܯ =2,94 KN. 

Travée intermédiare : BC 

 ܯ஻஼ =  ݉.ܰܭ	5,89

 ܯ௧ = ஻஼ܯ1,06 −
ெಳାெ಴

ଶ
= ௧ܯ on prend                             ݉.ܰܭ	3,30 =  ݉.ܰܭ	3,30

 ܯ௧ ≥
ଵା଴,ଷఈ	

ଶ
஻஼ܯ =3,12 KN.m 

Travée de rive  : CD 

 ܯ஼஽ =  ݉.ܰܭ	4,12

 ܯ௧ = ஼஽ܯ1,06 −
ெ಴ାெವ

ଶ
= ௧ܯ on prend                             ݉.ܰܭ	2,48 =    ݉.ܰܭ	2,59

 ܯ௧ ≥
ଵ,ଶା଴,ଷఈ	

ଶ
஼஽ܯ =2,59 KN 

 

Appuis 1 2 3 4 

Ki&M0i 0,2ܯ஺஻ 0,5ܯ஻஼  ஼஽ܯ஼஽ 0,2ܯ0,5 

Ma 0,93 2,94 2,94 0,82 
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IV- 4.3. Les efforts tranchants: 

																	 ௪ܶ = (ெೢିெ೐)
௅

+ ொೠ௟
ଶ

        ௘ܶ = (ெೢିெ೐)
௅

− ொೠ௟
ଶ

  

Tableau: - IV- 2.   Les moments en travées / Les efforts tranchants 

 

 

 

 

 

   

 

 

Type :1 

                                                            2,94                       2,94  

 

 

                                   3,02                              3,30 

 

  

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Travée AB BC CD 

 2,59 3,30 3,02 (݉.ܰܭ)	௧ܯ

௪ܶ  8,09 8,58 6,81 (ܰܭ)	

௘ܶ  6,24- 8,58- 8,46- (ܰܭ)	

M (kN.m) 

T (kN) 

 

0,93   
 

0,82 

   2,59  

  

 

   6,81 

   8,58   8,09 

6,24 

   8,58 
   8,46 
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Type :2                                   6,87                       6,87  

                                  2,75                                                                       2,75        M( KN.m) 

 

                                                   
    9,76                   3,12                    9,76 

  

 

  

  

 

 

Type :3 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Figure : - IV- 5.   Diagramme des moments fléchissant [KN.m] 

et des efforts tranchants  [KN] 
 

 Plancher étage courant 

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

les autres types de poutrelles I'E.L.U et E.L.S 

 

 

 T (kN) 

   14,08 

  14,08                8,58 

   12,12                   8,58 

12,12 

   M (kN.m)   2,75         6,87               5,5           6,89           6,89             5,5    6,87           2,75 

   9,76       3,12                 8,38         11,37               8,38           3,12           9,76 

T (kN) 

 

   12,12         9,07          12,77          14,66         13,43            8,08            14,08 

   14,08          8,08          13,43       14,66               12,77              9,07           12,12 
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Tableau: - IV- 3. Les  résultats obtenus (M en KN.m et T en KN) Plancher étage 
courant 

Type de 

poutrelle 
Travée L(m)  ELU  ELS 

 ௧ܯ ଴ܯ ௧ ௪ܶ ௘ܶܯ ଴ܯ   

01 

 

AB 

BC 

CD 

 

2,45 

2,75 

2,30 

 

0,93 

2,94 

2,94 

 

3,02 

3,30 

2,59 

 

6,81 

8,58 

8,09 

8,46 

8,58 

6,24 

0,67 

2,13 

2,13 

2,18 

2,38 

1,87 

02 

AB 

BC 

CD 

4,20 

2,75 

4,20 

 

2,75 

6,87 

6,87 

9,76 

3,12 

9,76 

 

12,12 

8,58 

14,08 

14,08 

8,58 

12,12 

1,98 

4,97 

4,97 

 

7,06 

2,25 

7,06 

03 

AB 

BC 

CD 

DE 

EF 

FG 

GH 

 

4,20 

2,75 

4,20 

4,70 

4,20 

2,75 

4,20 

 

2,75 

6,87 

5,5 

6,89 

6,89 

5,5 

6,87 

9,76 

3,12 

8,38 

11,37 

8,38 

3,12 

9,76 

12,12 

9,07 

12,77 

14,66 

13,43 

8,08 

14,08 

14,08 

8,08 

13,43 

14,66 

12,77 

9,07 

12,12 

1,98 

4,97 

3,97 

4,98 

4,98 

3,97 

4,97 

7,06 

2,25 

6,06 

8,21 

6,06 

2,25 

7,06 

    
Les sollicitations maximales de calcul sont: 

E.L.U: 

 ܯ௧௥௔௩é௘(୫ୟ୶) =  ݉.ܰܭ	11,37

 ܯ௔௣௣௨௜(୫ୟ୶) =  ݉.ܰܭ	6,89

 ௠ܶ௔௫ =  ݉.ܰܭ14,66

E.L.S: 

 ܯ௧௥௘௩é௘(୫ୟ୶) =  ݉.ܰܭ	8,21

 ܯ௔௣௣௨௜(୫ୟ୶) =  ݉.ܰܭ	4,98

 

Données : 

         12 cm 

        65 cm 

24cm 

4cm 

Figure:IV.6. Coupe transversale de poutrelle. 
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 Largeur de la poutrelle b=65 cm. 

 b0=12cm. 

 Haute de la section ht=24 cm. 

 Epaisseur de la table de compression h0= 4 cm. 

 Hauteur utile d=0,9ht = 21,6 cm. 

 Contrainte aciers longitudinaux utilisés fe=400 Mpa 

 Contrainte aciers transversaux utilisés fe= 235 Mpa 

 Contrant du béton à 28jours fc28=25 Mpa. 

 Contrainte limite de traction du béton ft28=2,1 Mpa. 

 Fissuration non préjudiciable ߪ௕௖ = ;	ܽ݌ܯ14,17 ௖ߪ = ସ଴଴
ଵ,ଵହ

=  ܽܲܯ	348

IV- 4.4. Calcul des armatures longitudinales à L'E.L.U:  

1-En travée :  
On calcule le moment de résistance de la table: 

௧௕ܯ = ܾ × ℎ଴ × ௕௖ߪ × ൬݀ −
ℎ଴
2 ൰ 

௧௕ܯ = 65 × 04 × 14,17 × ൬21,6−
4
2൰× 10ିଷ =  ݉.ܰܭ	72,21

௧(௠௔௫)ܯ = ݉.ܰܭ	11,37 <  ݉.ܰܭ72,21

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

flexion simple comme une section rectangulaire  (ܾ × ℎ௛) = (65 × 24)ܿ݉ଶ soumise à 

soumise à ܯ௧(௠௔௫) =  ݉.ܰܭ	11,37

ߤ =
௧ܯ

௕௖ߪ × ݀ଶ × ܾ =
11,37 × 10ଷ

14,17 × (21,6)ଶ × 65 = 0,026 < ݈ߤ = 0,392	 → ′ݏܣ	 = 0 

ߤ = 0,026 → ߚ	 = 0,987 ; β est tirée du tableau. 

௦ߪ = ௘݂

௦ߛ
=

400
1,15

=  ܽܲܯ	348

௦ܣ =
௠௔௫	௧ܯ

ߚ × ݀ × ௦ߪ
=

11,37 × 10ଷ

0,987	 × 21,6 × 348
= 1,53ܿ݉² 

Vérification de la condition de non fragilité (section en Té): 
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   

 000

2
00

2
0

2
000

3
0

0

2

0

t28
min

h)b(bhb2
h)b(bhb

V

VhtV'

Vh)b(bhtb
3

h
bb

3
htbI:Avec

fe
f

V'ht0,81
IA















 

 
12 (24)² (65 12) (4)²V 7,76cm
2 12 24 (65 12) 4
   

 
   

 

   
2 3

2 4(24) 4I 12 65 12 12 24 (65 12) 4 (7,76) 26674,13
3 3

cm             

V' 24 7,76 16, 24cm   . 

2
min

26674,13 2,1A 0,44
0,81 24 16,24 400

cm  
 

 

௖௔௟	௦ܣ = 1,53ܿ݉ଶ > ௠௜௡ܣ = 0,44ܿ݉ଶ																																		ܿ݊݋݅ݐ݅݀݊݋	ݒé݂݅݅ݎé݁. 

 On prend : 3T12 ; ܣ௦ = 3,39	ܿ݉² 

Sur appuis: 

 La section de calcul est une section rectongulaire de dimension (ܾ଴ × ℎ	) = (12 × 24)cm2  

 Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) : 

ߤ =
௔ܯ

ܾ × ݀² × ܾܿߪ
=

6,89 × 10ଷ

12 × 21,6² × 14,17
= 0,086 < ௟ߤ = 0,392	 → ௦ᇱܣ	 = 0 

ߤ = 0,086	 → ߚ	 = 0,955 ; β est tirée du tableau. 

௦ܣ =
௔ܯ

ߚ × ݀ × ௦ߪ
=

6,89 × 10ଷ

0,955 × 21,6 × 348
= 0,95	ܿ݉ଶ 

Vérification de condition de non fragilité : 

 

 

 

2
min

26674,13 2,1A 0,92
0,81 24 7,76 400

cm  
 

 

௖௔௟	௦ܣ = 0,95ܿ݉ଶ > ௠௜௡ܣ = 0,92ܿ݉ଶ																																									ܿ݊݋݅ݐ݅݀݊݋	ݒé݂݅݅ݎé݁ 

Le choix :1T10 filante + 1T10 chapeau ; ܣ௦ = 1,57	ܿ݉² 
 

Sur appui de rive : 

La section calculée est une section rectangulaire de dimension (12 x 24) cm². 

fe
f

V'ht0,81
IA t28

min 



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ߤ =
௔ܯ

ܾ × ݀² × ௕݂௖
=

2,75	 × 10ଷ

12 × 21,6² × 14,17
= 0,034 < ௟ߤ = 0,392	 → ௦ᇱܣ	 = 0 

ߤ = 0,034	 → ߚ	 = 0,983 ; β est tirée du tableau. 

௦ܣ =
௔ܯ

ߚ × ݀ × ௦ߪ
=

2,75 × 10ଷ

0,983 × 21,6 × 348
= 0,37	ܿ݉² 

 Condition de non fragilité (section en Té) : 

௠௜௡ܣ =
ܫ × ௧݂ଶ଼

0,81 × ℎ௧ × ܸ′ × ݂݁
=

26674,13 × 2,1
0,81 × 24 × 16,24 × 400

= 0,44	ܿ݉² 

Donc : ܣ௦	௖௔௟ = 0,37	ܿ݉² < ௠௜௡ܣ = 0,44	ܿ݉² …………………… Condition non vérifiée ; ܣ௦ ≥ 0,44	ܿ݉²  

On prend : 1T10 ; ܣ௦	 = 0,79	ܿ݉² 

  

 

 

 

 

 

Figure - IV.7 - Diagramme des contraintes à E.L.S 

 

IV- 4.5. Vérification des contraintes à I.E.L.S: 

(௦௘௥)	௧ܯ = 8,21 KN.m 

Position de l'axe neutre: 

Soit "y" la distance entre le centre de gravité de section homogène "s" et la fibre la 

plus comprimée. 

0)()'('
2

2


 ydAcyAyb   

b = 65cm ; η = 15 ; A'= 0. 

32,50 × ଶݕ − 15 × 1,57 × (݀ − (ݕ = 0																																																																																																	 

y = 4,55cm  L'axe neutre tombe dans la table de compression. 

ht 

b 

ho 
V 

bo 

V' 
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3
2

3 2

3 2 4

. '( ') ( ) .
3

65 ( ) .
3
65 (4,55) 15 1,57 (21,6 4,55) 8886,82 .
3

G

G

G

b yI A y c A d y

I y A d y

I cm

 



    

  

     
 

 

IV- 4.5.1. Calcul des contraintes: 

Contrainte maximale dans béton comprimé ો܋܊: 

௕௖ߪ =
௦௘௥ܯ

ܫீ × ݕ =
8,21 × 10ଷ

8886,82
× 4,55 =  .ܽܲܯ	4,20

.156,0 28 MPafcbc   

௕௖ߪ	 = ܽܲܯ	4,20 < bc = 15	MPa																																				Condition	vérifiée. 

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

maximale dans l'acier tendu. 

 Contrainte de cisaillement (efforts tranchants): 

௠ܶ௔௫ =  ݉.ܰܭ 14,66

߬ఓ = ௨ܶ

ܾ଴ × ݀ =
14,66 × 10ିଷ

0,12 × 0,216 =  .ܽܲܯ	0,56

Fissuration non préjudiciable: 

MPaMPaf cu 25,3)5;13,0min( 28

__
  

	
			߬ఓ = ܣܲܯ	0,56 < u

__
 = 3,25	MPa																																													Condition	vérifiée. 

 

IV- 4.6. Calcul des armatures transversales At : 

Le diamètre: 

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

߮௧ ≤ ݉݅݊ ൬
ℎ

35
[݉݉];

ܾ଴
10

[݉݉];߮௅൰ 

߮௧ ≤ ݉݅݊ ൬
240
35

[݉݉];
120
10

[݉݉]; 100൰ 

߮௧ ≤ ݉݅݊(6,85; 12; 10) = 6,85 ≈ 8݉݉																																			߮௧ = 8݉݉	 
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Calcule des espacements: 

௧ݏ ≤ min	(0,9݀; 40ܿ݉)
௧ݏ ≤ (19,44; 40ܿ݉)

ൠ ௧ݏ ≤ 19,44ܿ݉ 

La section des armatures transversales: 

 


 cossin9,0
3,0)2/( *

0 





tju

t

fKh
s
fe

sb
At . 

K=1 (fissuration non préjudiciable). 

௧ܣ
ܾ଴ × ௧ܵ

× ௘݂

௦ߛ
≥
ቆ߬௨ × ቀℎ2ቁቇ − ൫0,3݇ × ௧݂௝൯

0,9(sinߙ + cosߙ) 																																									(1) 

݇ = 1	; 	 ௧݂௝ = ;	ܽܲܯ	2,1 ߙ	 = 90° → sinߙ + cosߙ = 1	; 	 ௘݂ = ௦ߛ	;	ܽܲܯ	235 = 1,15 

߬௨ × ൬
ℎ
2
൰ =

௨ܶ ቀ
ℎ
2ቁ

ܾ଴݀
 

On calcul la valeur de l’effort tranchant ௨ܶ ቀ
௛
ଶ
ቁ par la méthode des triangles semblables. 

*

0

0

min(2,1;3,3) 2,1

90 sin cos 1
235 ; 1,15.

( / 2)( / 2)

tj

s

u

f MPa

fe MPa
Tu hh

b d

  






   
 




 

Calcule la valeur de l'effort tranchant Tu(h/2) par la méthode des triangles semblables. 

௠ܶ௔௫

ܺ =
ݑܶ × (ℎ/2)
ܺ − (ℎ/2) ⇒ ݑܶ × ൬

ℎ
2൰ = ௠ܶ௔௫[ܺ − (ℎ/2)]

ܺ  

 Calcule la distance X 

ܺ =
ܮ
2 +

௪ܯ ௘ܯ−

ݍ × ܮ  

ܺ =
4,70

2 +
6,89 − 6,89
6,24 × 4,70 = 2,35	݉ 

ℎ
2 =

0,24
2 = 0,12	݉ 

௨ܶ ൬
ℎ
2
൰ =

14,66 × (2,35 − 0,12)
2,35

= 13,91	݇ܰ 

߬௨ × ൬
ℎ
2
൰ =

13,91 × 10ିଷ

0,12 × 0,216
=  ܽܲܯ	0,53

߬௨ ൬
ℎ
2൰ =  .ܽܲܯ0,53

h/2=0,12 X=2,23m 

௨ܶ ൬
ℎ
2
൰ 

௠ܶ௔௫ =14,66 

4,70m 
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ݐܣ
ܾ଴ × ௧ݏ × ௟௦ߛ

≥
߬௨ ቀ

ℎ
2ቁ − ܭ0,3 × *

tjf
0,9 × ߙ݊݅ݏ) +  (ߙݏ݋ܿ

D’après (1) : 

൬
௧ܣ
௧ܵ
൰
௖௔௟

≥
൫0,53 − (0,3 × 2,1)൯ × 12 × 1,15

0,9 × 235
= −	6,52 × 10ିଷ	ܿ݉																																									(2) 

Pourcentage minimal des armatures transversales: 










 Mpah

sb
feAt u

t

4,0;
2

)2/(max
0


 

0

0,53max ; 0, 4 0, 4
2t

At fe Mpa MPa
b s
      

 

cm
fe

b
S
At

t

02,0
235

124,04,0 0

min















 

On prend le max entre 
min

   
















tcalt S
Atet

S
At

 

൬
ݐܣ
൰௠௜௡ݐܵ

≥ ݐܵ	݀݊݁ݎ݌	݊݋	0,02ܿ݉ = 15ܿ݉ 

ݐܣ ≥ 0,02 × 15 = 0,3ܿ݉ଶ 

max݅ݏݏݑܽ	݀݊݁ݎ݌	ܱ݊ ൬
ݐܣ
൰௖௔௟ݐܵ

	ݐ݁ ൬
ݐܣ
൰௠௜௡ݐܵ

		 

:ݔ݅݋ℎܿ	݁ܮ ቄ2∅6 = 0,57	ܿ݉ଶ

									
 

Zone nodale:	ݏ௧ ≤ min	(10∅௅; ௧ݏ         (15ܿ݉ ≤ min	10ܿ݉    

Zone courante: ݏ௧ ≤ 15cm         

:ݔ݅݋ℎܿ	݁ܮ          ቊ ௧ݏ =         ݈݁ܽ݀݋݊	݁݊݋ݖ			10ܿ݉
௧ݏ	 =        ݁ݐ݊ܽݎݑ݋ܿ	݁݊݋ݖ  15ܿ݉

 

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis: 

 ௠ܶ௔௫ =  ܰܭ	14,66

௔௣௣௨௜ܯ =  ݉.ܰܭ	6,89

௨ܨ =
௔௣௣௨௜ܯ

ݖ
=
௔௣௣௨௜ܯ

0,9݀
=

6,89
0,9 × 21,6 × 10ିଶ

= 35,44	݇ܰ 

௨ܨ = 35,44	݇ܰ > ௨ܶ = 14,66݇ܰ ; Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises 

à un effort de traction. 
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Compression de la bielle d'about: 

  Compression de la bielle d’about : 

 

 

 

 

 

 Figure : - IV- 8.   Schéma de la bielle d’about. 

 

La contrainte de compression dans la biellette est de : 

௕തതതߪ =
௕ܨ
ܵ
ܿ݁ݒܣ;	 ∶ 	 ቐ

௕ܨ = ܶ√2

ܵ =
ܾܽ଴
√2

⇨ ௕തതതߪ =
2ܶ
ܾܽ଴

 

Où :  

a : La longueur d’appui de la biellette. 

ݎ݅݋ݒܽ	ݐ݅݋݀	ܱ݊ ∶ 	 ௕തതതߪ < ௖݂ଶ଼

௕ߛ
 

Mais pour tenir compte du fait que l’inclinaison de la biellette est légèrement différente de 

45°, donc on doit vérifier que : 

௕തതതߪ ≤
0,8 × ௖݂ଶ଼

௕ߛ
⇨

2ܶ
ܾܽ଴

≤
0,8 × ௖݂ଶ଼

௕ߛ
⇨ ܽ ≥

௕ߛ2ܶ
0,8 × ܾ଴ × ௖݂ଶ଼

⇨ ܽ ≥
2 × 14,66 × 1,5

0,8 × 12 × 25 × 10

= 0,018	݉ 

ܽ = min(ܽᇱ; 0,9݀) 	;ܽᇱ = ܿ − ܿᇱ − 2	; ܿᇱ = 2	ܿ݉	; 	ܿ = 50	ܿ݉ 

a’ : La largeur d’appui ; 

c : La largeur de l’appui du poteau ; 

c’ : L’enrobage. 

ܽᇱ = 50− 2 − 2 = 46	ܿ݉	 

ߙ = min(46ܿ݉; 19,44) = 19,44ܿ݉ >  .é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܿ																																					1,4ܿ݉

 Entrainement des armatures : 

 Vérification de la contrainte d’adhérence : 

߬௦௘௥ =
ܶ

0,9݀ × ߤ × ݊ ≤ ߬௦௘௥തതതതത = ߰௦ × ௧݂ଶ଼ 

߰௦ ∶ ;	ݐ݈݈݊݁݉݅ܽݏ݅ܿ	݁݀	ݐ݂݂݊݁݅ܿ݅݁݋ܥ 	߰௦ =  ; ܣ.ܪ	ݎݑ݋݌	1,5
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T : L’effort tranchant maximum ; T = 14,66 kN ; 

n : Nombre d’armatures longitudinales tendues ; n = 3 ; 

µ : Périmètre d’armatures tendue ; μ = πΦ = π x 1 = 3,14 cm 

߬௦௘௥ =
ܶ

0,9݀ × ߤ × ݊ =
14,66 × 10ଷ

19,44 × 3,14 × 3 × 10²
=  ܽܲܯ	0,80

߬௦௘௥തതതതത = 1,5 × 2,1 =  ܽܲܯ	3,15

߬௦௘௥ = ܽܲܯ	0,80 < 	 ߬௦௘௥തതതതത =  .é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	ܽܲܯ	3,15

 

Ancrage des armatures tendues : 

 La longueur de scellement droit « ܮ௦ » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre 

droite de diamètre Φ pour équilibrer une contrainte d’adhérence	߬௦. 

La contrainte d’adhérence ߬௦ est supposée constante et égale à la valeur limite ultime. 

߬௦ = 0,6 × ߰௦² × ௧݂ଶ଼ = 0,6 × 1,5² × 2,1 =  ܽܲܯ	2,83

௦ܮ =
ߔ × ௘݂

4 × ߬௦
= 	

1 × 400
4 × 2,83 = 35,33	ܿ݉ 

 Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 30 cm), on est obligés 

de courber les armatures d’une valeur « r » : 

ݎ = ߔ5,5 = 5,5 × 1 = 5,5	ܿ݉  

 

IV-4.7.Vérification de la flèche : 

Les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

⎩
⎪⎪
⎪
⎨

⎪⎪
⎪
⎧ t

t ser

0ser

h 1 24 0,049 0,0444                                            condition.vérifiée.
L 22,5 485

h M 24 8, 210,049 0,110                      condition nonvérifié
L 15.M 485 15 4,98

           
   

         

s

0 e

e.

A 3,6 3,39 3,60,015 0,009                                condition vérifiée.
b .d f 12.18 400

          
  

 

La 2éme et la 3éme condition ne sont pas vérifiées; on procédera donc au calcul de la flèche. 

On va calculer: 

D’après BAEL 91 modifiée 99, il faut que les conditions qui suivantes soient vérifiées : 

Avec : 

 f adm = 
500

Lmax  ou  Lmax : la portée maximal  

Dans notre cas, on a : Lmax  = 4,85m 
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485adm 0,97m 
500

f    

33bhI 15 ' ' 0,1
3 2

hAut d d h      
 

 

     

S

0

t28
i

0

A 3,39f 0,013 m
b .d 12 21,6

0,05f 0,05 2,1λ 3,16
(2 3b /b)f (2 3 12/65)0,013

  



  

    
 

U*=1-
t28si

t28

f)(4.f.σ
1,75.f


 

U*=0,818 

40
Fi

i

1,1.II 0,144m
(1 λ .μ )

 


 

2
i

i
i FI

2 -3
-6

-6

M L
10E .I

11,37x( 4,85 ) 10 5,77.10 m
( 10 32164,2 0,144)

Avec :Ei= 11000( fc28)1/3 =32164,2MPa

Donc : F =5,77.10 m   fadm=0,9 ..  7cm condition vérifiée

F

F






 

  

 



                  

Dessin de ferraillage des poutrelles : 

          

 
  
                                Appuis de rive                                             Appuis intermédiaire 

                 Figure : - IV- 9. Dessin de ferraillage des poutrelles des étages courants. 
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IV- 5. Calcule de ferraillage de la dalle de compression:  

ୄܣ ≥
200
௘݂
ቆ
ܿ݉ଶ

݈݉ ቇ ܮ			݅ݏ ≤ 50ܿ݉ 

ୄܣ ≥
200
௘݂
ቆ
ܿ݉ଶ

݈݉ ቇ 50ܿ݉			݅ݏ ≤ ܮ ≤  ݏ݁ݎݑݒݎ݁݊	ݏ݁݀	݁ݔܽ	݁ݎݐ݊݁	ݐ݊݁݉݁ݐݎéܿܽ	ܿ݁ݒܽ	80

//ܣ ≥
ୄܣ
2  

L=0,65m ; fe=235Mpa 

50ܿ݉ ≤ 1 = 65ܿ݉ ≤ 80ܿ݉ 

ୄܣ ≥
ସ×଺ହ
ଶଷହ

= ଵ,ଵଵ௖௠మ

௠௟
															  On prend5 = ୄܣ	Ø	6 =1,41 cm² 

//ܣ ≥
ଵ,ସଵ
ଶ

= 0,71ܿ݉ଶ                    On prend A ⁄ ⁄  =36=0,85 cm²/m 

On prend 	݊ݑ	ܶܵ	Ø	6	avec un espacement de 15 cm 

 

 

 

 

 

 

 

 Figure : - IV- 10.  Ferraillage de la dalle de compression 
 

IV- 6. Plancher terrasse: 

Dans notre cas, on a trois types de poutrelles: 

Type 1 : 

 
 

 

Type 2 : 
 
  

 
 

 //ܣ

L 

Les axes des poutrelles 

 ୄܣ

     2,45      2,75      2,30  
A C D 

              

     B 

     4,20      2,75        C A    B    4,20              D  
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     B 

Type 3: 
 

   

 

Méthode de calcul: 

 Vu que la 4eme condition de la méthode forfaitaire n'est pas vérifiée c'est-à-dire la 

fissuration est préjudiciable cas du plancher terrasse pour calcul des moments sur appuis. 

 

IV- 6.1. La méthode des trois moments: 
 Méthode des trois moments : 

Cette méthode est appliquée pour les poutres à plusieurs appuis. 

 

 
 

 

 Figure : - IV- 11. Schéma explicatif. 
  
 En isolant deux travées adjacentes de notre poutre, qui sont chargées d’une manière 

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

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

 

  

 

 

 Figure : - IV- 12. Schéma explicatif. 
Avec : 
 ௡ାଵ : Les moments de flexion aux appuis (n-1), (n) et (n+1), Ils supposésܯ	ݐ݁	௡ܯ,௡ିଵܯ

positifs. 

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

Les moments de flexion pour chacune des travées ܮ௡݁ݐ	ܮ௡ାଵ sous les charges connues q et q’ 

peuvent être tracé selon la méthode classique, ܯ௡ିଵ,ܯ௡	݁ݐ	ܯ௡ାଵ sont provisoirement omis. 

2,75         C    4 ,75       D   4,70          E   4,20      F  2,75     G     4,20   H        A 4,20 

 ′ݍ ݍ ௡ܯ ௡ାଵܯ ௡ିଵܯ

݊ ݊ − 1 ݊ +  ௡ାଵܮ ௡ܮ 1

 ݍ ௡ܯ ௡ିଵܯ

௡ ܴ௡ିଵ ܴ௡ܮ  

 ′ߐ

 ′ݍ ௡ାଵܯ ௡ܯ

௡ାଵ ܴ௡ܮ  ܴ௡ାଵ 
 ′′ߐ
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 Figure : - IV- 13. Schéma explicatif. 

 .௡ାଵ : Les centres de gravité des aires des diagrammes des momentsܩ	ݐ௡݁ܩ

ܽ௡, ܾ௡,ܽ௡ାଵ	݁ݐ	ܾ௡ାଵ : Les longueurs de part et d’autre du centre de gravité. 

ܵ௡݁ݐ	ܵ௡ାଵ : Les aires des diagrammes des moments pour les travées ܮ௡݁ݐ	ܮ௡ାଵ. 

ᇱߐ = (ெ೙షభ)ߐ
ᇱ + (ெ೙)ߐ	

ᇱ +  (ݍ)ᇱߐ

Selon le théorème des aires des moments, on aura : 

ᇱߐ =
ܵ௡ × ܽ௡
௡ܮ × ܫܧ

+
௡ିଵܯ × ௡ܮ

ܫܧ6
+
௡ܯ × ௡ܮ

ܫܧ3
ᇱᇱߐ	ݐ݁	 =

ܵ௡ାଵ × ܾ௡ାଵ
௡ାଵܮ × ܫܧ

+
௡ܯ × ௡ାଵܮ

ܫܧ3
+
௡ାଵܯ × ௡ାଵܮ

ܫܧ6
 

ᇱߐ = ᇱᇱߐ ⇨ ௡ିଵܯ) × (௡ܮ + ௡ܮ)௡ܯ2 + (௡ାଵܮ + ௡ାଵܯ) × (௡ାଵܮ = −6 ൤
ܵ௡ × ܽ௡
௡ܮ

+
ܵ௡ାଵ × ܾ௡ାଵ

௡ାଵܮ
൨ 

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

est applicable à tous types de chargements. 

 

 Calcul des poutrelles du plancher terrasse : 

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

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

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

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

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

௡ିଵܯ) × (௡ܮ + ௡ܮ)௡ܯ2 + (௡ାଵܮ + ௡ାଵܯ) × (௡ାଵܮ = −6 ൤
ܵ௡ × ܽ௡
௡ܮ

+
ܵ௡ାଵ × ܾ௡ାଵ

௡ାଵܮ
൨													(1) 

 

IV- 6.2. Les types de poutrelles : 
 Avant de définir les types de poutrelles, on doit déterminer les combinaisons de 

charges par mètre linéaire du plancher terrasse : 

G=6.04× 0,65 =   ݈݉/ܰܭ	3,926

ܳ = 1,00 × 0,65 =   ݈݉/ܰܭ0,65

ܽ௡ ܾ௡ 

 ௡ܮ

ܽ௡ାଵ ܾ௡ାଵ 

 ௡ାଵܮ

 ௡ାଵܩ ௡ܩ
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൜ ܳ௨௟௧ = 1,35 × ܩ + 1,5 × ܳ = .݈݉/ܰܭ	6,27
ܳ௦௘௥ = ܩ + ܳ =  																										݈݉/ܰܭ	4,58			

Notre plancher terrasse comporte 3 types de poutrelles : 

Type 1 :   
 

 

 

 

 

 

 
Type 2 :  

 

 

 

                               

                                   

 

Type 3 :  
 

 

 

 

 

 

 

 Calcul des moments fléchissant : 

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

poutrelles suivent les même étapes de calcul. 

 On isole les deux premières travées adjacentes BC et CD 

 

 

Qu=6,27 KN/ml 

2,45 2,75 2,30 A B C D 

4,20 4,20            D 

Qu=6,27 KN/ml 

      A       C      B            2,75 

Qu= 6,27 KN/ml 

  4,70    E      4,20     F     2,75     A     4,20        B      2,75    C       4,20    D  G      4,20     H 
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௕ܯ = ;	௡ିଵܯ ௖ܯ	 = ௗܯ	ݐ݁	௡ܯ =  ௡ାଵܯ
1. Partie BC : 

஻஼	଴ܯ =
ܳ௨݈²

8 =
6,27 × 2,75²

8 = 5,92ܰ.݉ 

ܽ௡ାଵ = ܾ௡ାଵ =
௡ାଵܮ

2 =
2,75

2 = 1,37	݉ 

ܵ௡ାଵ =
2
3

௡ାଵܮ) × (஻஼	଴ܯ =
2
3

(2,75 × 5,92) = 10,86݉² 

2. Partie CD : 

஻஼	଴ܯ =
ܳ௨݈²

8 =
6,27 × 2,30²

8 = 4,14ܰ.݉ 

ܽ௡ାଵ = ܾ௡ାଵ =
௡ାଵܮ

2 =
2,30

2 = 1,15	݉ 

ܵ௡ାଵ =
2
3

௡ାଵܮ) × (஻஼	଴ܯ =
2
3

(2,30 × 4,14) = 6,35݉² 

1. Détermination de l’équation : 

௔ܯ = ஺஻	଴ܯ0,2− = 0	݇ܰ.݉ 

(1) ⇨ ௕ܯ2,75 + ௖ܯ12,8 + 112,63 =  (ܫ)														0

(2) ⇨ ௕ܯ2,30 + ௖ܯ13,4 + ௗܯ3,5 + 126,27 =  (ܫܫ)														0

 Détermination des moments aux appuis et en travées : 

1. Sur appuis : 

Il suffit de faire la résolution des trois équations trouvées précédemment : 

             ቊ
				

௕ܯ2,30 + ௖ܯ13,4 + ௗܯ3,5 + 126,27 = 0	
௖ܯ2,75	 + ௗܯ12,8 + 112,63 = 0														

 

Et  donc on a : 

௔ܯ = 0	݇ܰ.݉                             

 ௡ାଵܯ ௡ିଵܯ

௡ܮ = ௡ାଵܮ ݉	2,75 = 2,30	݉ 

 D 

௡ܯ				  

				ܳ௨ = 6,27	݇ܰ/݉ 

 

C B 
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௕ܯ = 4,23	݇ܰ.݉ 

௖ܯ = 3,88	݇ܰ.݉ 

஽ܯ = 0	݇ܰ.݉ 

1. En travée : 

஺஻	௧ܯ =
௔ܯ + ௕ܯ

2 + ஺஻	଴ܯ = 2,82݇ܰ.݉ 

஻஼	௧ܯ =
௕ܯ + ௖ܯ

2 + ஻஼	଴ܯ = 1,87	݇ܰ.݉ 

஼஽	௧ܯ =
௖ܯ + ௗܯ

2 + ஼஽	଴ܯ = 2,43	݇ܰ.݉ 

Calcul des efforts tranchant : 

 

ܤܣ	é݁ݒܽݎܶ ∶ 	൞
௪ܶ =

௔ܯ ௕ܯ−

݈ + ܳ௨
݈
2 = −5,52	݇ܰ

௘ܶ =
௔ܯ ௕ܯ−

݈ − ܳ௨
݈
2 = 9,41	݇ܰ

 

ܥܤ	é݁ݒܽݎܶ ∶ 	

⎩
⎨

⎧ ௪ܶ =
4,23 + 3,88

2,75 + ൬6,27 ×
2,75

2 ൰ = −8,75	݇ܰ

௘ܶ =
4,23 + 3,88

2,75 − ൬6,27 ×
2,75

2 ൰ = 8,49	݇ܰ
 

ܦܥ	é݁ݒܽݎܶ ∶ 	

⎩
⎨

⎧ ௪ܶ =
3,88 + 0

2,30 + ൬6,27 ×
2,30

2 ൰ = −8,90	݇ܰ

௘ܶ =
3,88 + 0

2,30 − ൬6,27 ×
2,30

2 ൰ = 5,52	݇ܰ
 

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

autres types de poutrelles I'E.L.U et I’.E.L.S 
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Tableau: - IV- 4.   Les résultats obtenus ( M en KN. m et T en KN) Plancher terrasse :          

 
Type de 

poutrelle 
Travée L(m)  ELU  ELS 

௧ܯ ଴ܯ     ௪ܶ ௘ܶ ܯ଴ ܯ௧  

01 

 

AB 

BC 

CD 

 

 

2,45 

2,75 

2,30 

 

 

- 

4,23 

3,88 

 

2,82 

1,87 

2,43 

 

 

5,52 

8,75 

8,90 

9,41 

8,49 

5,52 

- 

3,09 

2,84 

 

 

2,06 

1,37 

1,77 

 

 

02 

AB 

BC 

CD 

4,20 

2,75 

4,20 

 

- 

8,87 

8,87 

 

9,71 

3,00 

9,71 

 

1,06 

8,62 

15,28 

15,28 

8,62 

1,06 

- 

6,48 

6,48 

 

7,10 

2,15 

7,10 

03 

AB 

BC 

CD 

DE 

EF 

FG 

GH 

 

4,20 

2,75 

4,20 

4,70 

4,20 

2,75 

4,20 

 

  - 

9,47 

5,51 

11,33 

11,33 

5,51 

9,47 

 

9,47 

1,56 

5,56 

5,98 

5,56 

1,56 

9,47 

10,91 

10,06 

11,78 

14,73 

14,55 

7,18 

15,52 

15,42 

7,18 

14,55 

14,73 

11,78 

10,06 

10,91 

 - 

6,92 

4,02 

8,28 

8,28 

4,02 

6,92 

 

6,90 

1,37 

4,06 

4,37 

4,06 

1,37 

6,90 

  
 
Plancher terrasse 
Les sollicitations maximales de calcul sont: 

E.L.U: 

 ܯ௧௥௘௩é௘(୫ୟ୶) =      ݉.ܰܭ	9,71

 ܯ௔௣௣௨௜(୫ୟ୶) =  ݉.ܰܭ	11,33

 ௠ܶ௔௫ =  ܰܭ	15,42

 

E.L.S: 

 ܯ௧௥௘௩é௘(୫ୟ୶) =  ݉.ܰܭ	7,10

 ܯ௔௣௣௨௜(୫ୟ୶) =  ݉.ܰܭ	8,28
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IV- 6.3. Calcul du ferraillage des poutrelles : L’ELU 

IV- 6.3.1. Calcul des armatures longitudinales:  

- En travée :  

On calcule le moment de résistance de la table: 

௧௕ܯ = ܾ × ℎ଴ × ௕௖ߪ × ൬݀ −
ℎ଴
2 ൰ 

௧௕ܯ = 65 × 4 × 14,17 × ൬21,6 −
4
2൰ × 10ିଷ =  ݉.ܰܭ	72,21

௧(௠௔௫)ܯ = ݉.ܰܭ	9,71 <  ݉.ܰܭ	72,21

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

flexion simple comme une section rectangulaire  (ܾ × ℎ௧) = (65 × 24)ܿ݉ଶ soumise à  

௧(௠௔௫)ܯ =  ݉.ܰܭ	9,71

ߤ =
௠௔௫	௧ܯ

௕௖ߪ × ݀ଶ × ܾ =
9,71 × 10ଷ

14,17 × (21,6)ଶ × 65 = 0,022 < 0,392 ⇒ ᇱ௦ܣ = 0 

ߤ = 0,022	 → ߚ	 = 0,989 ; β est tirée du tableau. 

௦ߪ = ௘݂

௦ߛ
=

400
1,15 =  ܽܲܯ	348

௦ܣ =
௠௔௫	௧ܯ

ߚ × ݀ × ௦ߪ
=

9,71 × 10ଷ

0,989	× 21,6 × 348 = 1,30	ܿ݉² 

Condition de non fragilité:  

fe
f

V'ht0,81
IA t28

min 


 . 

2
min

26674,13 2,1A 0,44
0,81 24 16,24 400

cm  
 

 

௦ܣ = 	1,30ܿ݉ଶ > ௠௜௡ܣ = 0,44ܿ݉ଶ																																								ܿ݊݋݅ݐ݅݀݊݋	ݒé݂݅݅ݎé݁. 

Choix : 3T10=2,36cm2  

 Sur appuis: 

Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) : 

ߤ =
௔ܯ

ܾ × ݀² × ௕݂௖
=

11,33 × 10ଷ

12 × (21,6)² × 14,17
= 0,142 < ௟ߤ = 0,392	 → ௦ᇱܣ	 = 0 

ߤ = 0,142	 → ߚ	 = 0,923 ; β est tirée du tableau. 

௦ܣ =
௔ܯ

ߚ × ݀ × ௦ߪ
=

11,33 × 10ଷ

0,923 × 21,6 × 348 = 1,63	ܿ݉² 



Chapitre –IV–                                                                              Etude des planchers 
 

 
- 97 - 

Condition de non fragilité : section en "T" 

fe
f

V'ht0,81
IA t28

min 


  

2
min

26674,13 2,1A 0,44
0,81 24 16,24 400

cm  
 

 

௖௔௟	௦ܣ = 1,63ܿ݉ଶ > ௠௜௡ܣ = 0,44ܿ݉ଶ																																														ܿ݊݋݅ݐ݅݀݊݋	ݒé݂݅݅ݎé݁ 

Le choix :1T10(filante) + 1T10 (chapeau) =1,57 cm2 

 

IV- 6.3.2. Vérification à L'E.L.S: 

y=4,55cm < 4 cm  L'axe neutre tombe dans la table de compression 
3

2

3 2

3 2 4

. '( ') ( ) .
3

65 ( ) .
3
65 (4,55) 15 1,57 (21,6 4,55) 8886,82 .
3

G

G

G

b yI A y c A d y

I y A d y

I cm

 



    

  

     
 

 

IV- 6.3.3. Calcul des contraintes: 

 Contrainte maximale dans béton comprimé ࢈࣌: 

௕ߪ =
௦௘௥ܯ

ܫீ × ݕ =
7,10 × 10ଷ

8886,82
× 4,55 =  .ܽܲܯ0,79

.156,0 28 MPafcb   

௕ߪ = ܽܲܯ	0,79 < b = 15	MPa																																									Condition	vérifiée. 

௕௖ߪ =
௦௘௥ܯ

ܫீ ×  ݕ

 Contrainte maximale dans l'acier tendue ߪ௦௧: 

௦௧ߪ = ߟ × ெೞ೐ೝ(ௗି௬)
ூ

= 15 × 10ଷ × ଻,ଵ଴(ଶଵ,଺ିସ,ହହ)

8886,82
= 204,32 MPa 

 ௦௧ = min ൬
2
3 × ௘݂ ; 110ට݊ ௧݂௝ ൰ܽ݌ܯ	  .݈ܾ݁ܽ݅ܿ݅݀ݑé݆ݎ݌	݊݋݅ݐܽݎݑݏݏ݂݅						

௦௧ߪ = 204,32 >  ௦௧ =  .é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܿ												ܽ݌ܯ202

 Contrainte de cisaillement (efforts tranchants): 

௠ܶ௔௫ =  ܰܭ	15,42

߬ఓ = ௨ܶ

ܾ଴ × ݀ =
15,42 × 10ିଷ

0,12 × 0,216 =  .ܽܲܯ0,59
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Fissuration est préjudiciable: 

MPaMPafcu 5,2)4;10,0min( 28

__
  

߬ఓ = ܣܲܯ	0,59 < u

__
 = 2,5	MPa																																					Condition	vérifiée. 

 

IV- 6.4.  Calcul des armatures transversales At : 
Le diamètre: 

߮௧ ≤ ݉݅݊ ൬
ℎ

35
[݉݉];

ܾ଴
10

[݉݉];߮௅൰ 

߮௧ ≤ ݉݅݊ ൬
240
35

[݉݉];
120
10

[݉݉]; 100൰ 

߮௧ ≤ ݉݅݊(6,85; 12; 100) = 6,85 ≈ 8݉݉																								߮௧ = 8݉݉	 

Calcule des espacements: 

௧ݏ ≤ min	(0,9݀; 40ܿ݉)
௧ݏ ≤ (19,44; 40ܿ݉)			

ൠ ௧ݏ ≤ 19,44ܿ݉ 

La section des armatures transversales: 

 


 cossin9,0
3,0)2/( *

0 





tju

t

fKh
s
fe

sb
At . 

K=1 (fissuration est préjudiciable). 

db
hTuh

MPafe

MPaMpaf

u

s

tj









0

0

*

)2/()2/(

.15,1;235
1cossin90

2,1)3,3;2,1min(






 

Calcule la valeur de l'effort tranchant Tu(h/2) par la méthode des triangles semblables. 

௠ܶ௔௫

ܺ =
ݑܶ × (ℎ/2)
ܺ − (ℎ/2) ⇒ ݑܶ × ൬

ℎ
2൰ = ௠ܶ௔௫[ܺ − (ℎ/2)]

ܺ  

Calcule la distance X 

ܺ =
ܮ
2 +

௪ܯ ௘ܯ−

ݍ × ܮ  

ܺ =
4,7
2 +

11,33− 11,33
6,27 × 4,7 = 2,35	݉ 

ℎ
2 =

0,24
2 = 0,12݉ 

ݔ −
ℎ
2 = 2,35 − 0,12 = 2,23	݉ 
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ݑܶ	ܿ݊݋ܦ ൬
ℎ
2൰ =

15,42 × (2,35− 0,12)
2,35 =  .ܰܭ	14,63

ݑܶ ൬
ℎ
2൰ =  ܰܭ14,63

߬௨ ൬
ℎ
2൰ =

14,63 × 10ିଷ

0,12 × 0,216 =  ܰܭ	0,56

ݐܣ
ܾ଴ × ௧ݏ × ௟௦ߛ

≥
߬௨ ቀ

ℎ
2ቁ − ܭ0,3 ×

*
tjf

0,9 × ߙ݊݅ݏ) +  (ߙݏ݋ܿ

D’après (1) : 

൬
௧ܣ
௧ܵ
൰
௖௔௟

≥
൫0,56− (0,3 × 2,1)൯ × 12 × 1,15

0,9 × 235 = −	4,56 × 10ିଷ	ܿ݉																																									 

Pourcentage minimal des armatures transversales: 










 Mpah

sb
feAt u

t

4,0;
2

)2/(max
0


 

0

0,56max ; 0, 4 0, 4
2t

At fe Mpa MPa
b s
      

 

cm
fe

b
S
At

t

02,0
235

124,04,0 0

min















 

max݀݊݁ݎ݌	ܱ݊ ൬
ݐܣ
൰௖௔௟ݐܵ

	ݐ݁ ൬
ݐܣ
൰௠௜௡ݐܵ

 

൬
ݐܣ
൰௠௜௡ݐܵ

≥ ݐܵ	݀݊݁ݎ݌	݊݋	0,02ܿ݉ = 15ܿ݉ 

ݐܣ ≥ 0,02 × 15 = 0,3ܿ݉ଶ 

:ݔ݅݋ℎܿ	݁ܮ ൜2∅6 = 0,57	ܿ݉ଶ

௧ݏ = 15	ܿ݉									 

Zone nodale:	ݏ௧ ≤ min	(10∅௅; 15ܿ݉)          

௧ݏ  ≤ min	10ܿ݉    

Zone courante: ݏ௧ ≤ 15cm         

:ݔ݅݋ℎܿ	݁ܮ ൜ ௧ݏ = 								݈݁ܽ݀݋݊	݁݊݋ݖ			10ܿ݉
௧ݏ	 =  							݁ݐ݊ܽݎݑ݋ܿ	݁݊݋ݖ		15ܿ݉

 

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis: 

 ௠ܶ௔௫ =  ܰܭ	15,42

௔௣௣௨௜ܯ =  ݉.ܰܭ	8,28
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௨ܨ =
௔௣௣௨௜ܯ

ܼ =
8,28

0,9 × 21,6 × 10ିଶ = ܰܭ	42,59 > ௨ܶ =  ܰܭ	15,42

 

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

 Compression de la bille d'about: 

La contrainte de compression dans la billette est : 

bc = ୊ౘ
ୗ
	avec	 ൝

Fୠ = T√2
s = ஑×ୠబ

√ଶ

            bc = ଶ୘
஑×ୠబ

 

ܿ݁ݒܣ ∶ ߙ →  																					.݁ݐݐ݈݈ܾ݁݅	݈ܽ	݁݀	݅ݑ݌݌ᇱܽ݀	ݎݑ݁ݑ݃݊݋ܮ

On doit vérifier que:  

bc =
0,85 × fୡଶ଼

γୠ
 

bc =
2T

α× b଴
≤

0,85 × fୡଶ଼
γୠ

→ α ≥
2T × γୠ

0,85 × b଴ × fୡଶ଼
 

α ≥
2 × 15,42 × 1,5

0,85 × 12 × 25 × 10 = 0,018m = 1,8cm 

ߙ = min	(ߙᇱ; 0,9݀) 

ߙ = min(36	ܿ݉; 19,44	ܿ݉) = 19,44	ܿ݉ >  .é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܿ																																					݉ܿ	1,5

 Entrainement des armatures : 

 Vérification de la contrainte d'adhérence: 

߬௨	௦௘௥ =
ܶ

0,9 × ݀ × ݑ × ݊ ≤ u

__

 = ψୱ × f୲ଶ଼ 

߬௨	௦௘௥ =
15,42

0,9 × 21,6 × ψୱ
 

ψୱ: coffictent	de	seellement	ψୱ = 1,5	pour	H. A	 

T: effort tranchant maximale. 

µ : Périmètre d’armatures tendue ; μ = πΦ = π x 1 = 3,14 cm 

ߟ =  ݏ݁ݑ݀݊݁ݐ	ݏ݈݁ܽ݊݅݀ݑݐ݅݃݊݋݈	݁ݎݑݐܽ݉ݎᇱܽ݀	݁ݎܾ݉݋݊	3

߬௦௘௥ =
ܶ

0,9݀ × ߤ × ݊
=

15,42 × 10ଷ

19,44 × 3,14 × 3 × 10²
=  ܽܲܯ	0,84

߬௦௘௥തതതതത = 1,5 × 2,1 =  ܽܲܯ	3,15

߬௦௘௥ = ܽܲܯ	0,84 < 	 ߬௦௘௥തതതതത =  .é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	ܽܲܯ	3,15

 Encrage des armatures tendues: 

߬௦:݁ݐ݊݅ܽݎݐ݊݋ܥ	݀ᇱܽ݀ℎé݁ܿ݊݁ݎ	ݏ݋݌݌ݑݏé݁	ݏ݋݌݌ݑݏé݁	ܿ݁ݐ݊ܽݐݏ݊݋	ݐݏ݁	é݈݃ܽ݁	à	݈ܽ	ݎݑ݈݁ܽݒ	ݐ݈݅݉݅	݁݉݅ݐ݈ݑ:	 



Chapitre –IV–                                                                              Etude des planchers 
 

 
- 101 - 

߬௦ = 0,6 × ψୱ
ଶ × f୲ଶ଼ = 0,6 × 1,5ଶ × 2,1 =  ܽܲܯ2,835

La longueur de scellement doit : ܮ௦ = ∅௙೐
ସ×ఛೞ

 

 ݉ܿ	1.0	é݈݃ܽ݁	݁ݎݎܾܽ	݁݊ݑᇱ݀	݁ݎݐé݉ܽ݅ܦ:∅

௦ܮ = ଵ×ସ଴଴
ସ×ଶ,଼ଷହ

= 35,27ܿ݉ Cette longueur de telle sorte que: 

 Courber les armatures de telle sorte qui: 

ݎ = 5,5 = 5,5 × 1 = 5,5ܿ݉ 

 

IV- 6.5. Vérification de la flèche: 

⎩
⎪⎪
⎪
⎨

⎪⎪
⎪
⎧ t

t ser

0ser

h 1 24 0,049 0,0444                                           condition.vérifiée.
L 22,5 485

h M 24 8, 210,049 0,110                     condition nonvérifiée.
L 15.M 485 15 4,98

           
   

         

s

0 e

A 3,6 3,39 3,60,015 0,009                               condition vérifiée.
b .d f 12.18 400

          
  

  

La 2éme et la 3éme condition ne sont pas vérifiées; on procédera donc au calcul de la flèche. 

On va calculer: 

D’après BAEL 91 modifiée 99, il faut que les conditions qui suivantes soient vérifiées : 

Avec fadm   =  
500

Lmax  ou Lmax  : la portée maximal  

Dans notre cas, on a : Lmax  = 4,85m 

485 0,97m 
5

  
00

fadm    

33bhI 15 ' ' 0,1
3 2

hAut d d h      
 

 

     

S

0

t28
i

0

A 3,39f 0,013 m
b .d 12 21,6

0,05f 0,05 2,1λ 3,16
(2 3b /b)f (2 3 12/65)0,013

  



  

    
 

U* = 1-
t28si

t28

f)(4.f.σ
1,75.f


 

U* = 0,818 
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40
Fi

i

1,1.II 0,144m
(1 λ .μ )

 


 

2
i

i
i FI

2 -3
-6

-6

M L
10E .I

11,37x( 4,85 ) 10 5,77.10 m
( 10 32164,2 0,144)

Avec :Ei= 11000( fc28)1/3 =32164,2MPa

Donc : f =5,77.10 m  f adm=0,9 ..  7cm condition vérifiée

f

f






 

  

 



 

 

- Dessin de ferraillage des poutrelles  

 

            Appuis de rive                                                Appuis intermédiaire   

  Figure : - IV- 14..Dessin de ferraillage des poutrelles du plancher terrasse 
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III - 1. Acrotère :  

III -1.1. Introduction :  
L’acrotère est un élément  structural  contournant le bâtiment conçu pour la protection 

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

           Il est assimilé à une console encastrée au plancher terrasse.  

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

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

moment de flexion. 

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

Soit une section de  

  La hauteur h=70 cm 

  L'épaisseur ep=10 cm 

 

III -1.2 Calcul des sollicitations, enrobage et excentricité : 

III -2. Calcul des efforts : 
a) Poids propre : 

ܵ = ቂ(0.1 × 0.7) + (0.08 × 0.1) + ଵ
ଶ

(0.02 × 0.1)ቃ=0,079 m² 

ܩ = ܵ × ௕ߛ	 = 0,079 × 25 = 1,975	݇ܰ/݈݉	 

ܳ = 1	݇ܰ/݉l 

b) Effort normal : 

௎ܰ = ܩ1,35 = 1,35 × 1,975 = 2,66	݇ܰ/݈݉		 

௦ܰ௘௥	 = 	 ீܰ = 1,975	݇ܰ/݈݉		 

c) Moment de flexion : 

௎ܯ = 1,5 × 	 ொܰ × ℎ = 

1,50 × 1 × 0,70 = 1,05	݇ܰ.݉  

௦௘௥ܯ = ொܯ	 = 	 ொܰ × ℎ = 1 ×
0,70 = 0,70	݇ܰ.݉	 

d) Effort tranchant : 

ܸ = 	 ொܰ = 1	݇ܰ.݉ 

௎ܸ = 1,5ܸ = 1,50	݇ܰ.݉  

௦ܸ௘௥ = ܸ = 1	݇ܰ.݉ 

10 cm     10 cm 
2 cm 

8 cm 
70 cm 

G                 ீܰ    

Q 

 ொܯ
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e) Enrobage : 

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

f) Excentricité :                                                          

݁ = 	
௎ܯ

௎ܰ
= 	

1,05
2,66

= 0,39	݉ 

݁௣
2

= 	
0,10

2
= 0,05	݉	 < 0,39	݉ 

݁௣ : Epaisseur de l’acrotère. 

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

 

III -2.1. Vérification de la compression (partielle ou entière) de la section : 

௨ܯ = 	 ௎ܰ ൤݁ + 	
ℎ
2
− ൨ܥ	 = 	2,66 ൤0,39 + 	

0,1
2
− 0,02൨ = 1,11	݇ܰ.݉ 

(݀ − ܿᇱ) ௎ܰ ௎ܯ	− 	≤ ൫0,337ℎ	 − (0, 81ܿᇱ)൯ ௕݂௖ × ܾ × ℎ 

(݀ − ܿᇱ) ௎ܰ ௎ܯ	− = ൫(0,09	 − 0,02) × 2,66൯ − 	1,05 = 	 −0,86	݇ܰ.݉ 

൫(0,337 × ℎ) 	− (0,81 × ܿᇱ)൯ ௕݂௖ × ܾ × ℎ
= 	 ൫(0,337 × 0,1) 	− (0,81 × 0,02)൯14,17 × 10ଷ × 1 × 0,1 

         = 24,80	݇ܰ.݉ 

−	0,86	 < 24,80	݇ܰ.݉ ; Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour 

une section rectangulaire (b X h) = (100 x 10) cm². 

 

III -3. Calcul  du ferraillage (E.L.U.) : 

ߤ = 	
௎ܯ

ܾ × ݀² × ௕݂௖
=

1,05 × 	10ଷ

100 × 	9ଶ × 14,17
= 0,009 

 

III-3.1. Vérification de l’existence des armatures comprimée A’ : 
௟ߤ = ௟ߙ0,8 × (1	–  ((௟ߙ0,4)

௟ߙ = 	
3,5

3,5 + ௦௟ߝ1000
= 	

3,5
3,5 + 1,74

= ௦௟ߝ	ܿ݁ݒܣ;	0,668 = 	 ௘݂

ܧ × 	 ௦ߛ
=

400
2 × 10ହ × 1,15

= 0,00174 

௟ߤ = 0,8 × 0,668 × ൫1	– (0,4	 × 	0,668)൯ = 	0,392	 > ߤ	 = 0,0091	 → ᇱܣ = 0 

ߤ = 0,0091	 → ߚ	 = 0,995 
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On calcul : 

 ; ௙௦ : Section d’armatures en flexion simpleܣ

௙௖ܣ  : Section d’armatures en flexion composée. 

௙௦ܣ = 	
௎ܯ

௦ߪ 	× ݀ × ߚ	
= 	

1,05 × 	10ଷ

348 × 0,995 × 9
= 0,34	ܿ݉²/݈݉ 

௙௖ܣ = 	 ௙௦ܣ −	
௎ܰ

௦ߪ100
= 0,34−	

2,66 × 	10ଷ

100 × 348
= 0,26	ܿ݉²/݈݉ 

 
III -3.2. Section minimale des armatures en flexion composée pour une section 

rectangulaire : 
a) Les armatures principales : 

௦ܰ௘௥	 = 	 ீܰ = 1,975	݇ܰ/݈݉ 

௦௘௥ܯ = ொܯ	 = 	 ொܰ × ℎ = 1 × 0,70 = 0,70	݇ܰ.݉	 

݁௦௘௥ = 	
௦௘௥ܯ

௦ܰ௘௥
= 	

0,70
1,975

= 0,35	݉ = 35	ܿ݉ 

݀ = 0,9ℎ௧ = 0,9 × 10 = 9	ܿ݉	; ܾ = 100	ܿ݉ 

௠௜௡	௦ܣ = 	
݀ × ܾ × 	 ௧݂ଶ଼

௘݂
	× 	

݁௦௘௥ − 	0,45݀
݁௦௘௥ − 	0,185݀

× 0,23 = 	
9 × 100 × 	2,1

400
	× 	

35	 − 4,05
35	 − 	1,665

× 0,23

= 	1,01	ܿ݉²/݈݉ 

On adopte 6T8 p.m. ; ܣ௦ = 3,02	ܿ݉²/݈݉ ; 	 ௧ܵ = 16,5	ܿ݉ 

b) Les armature de répartitions :	ܣ௦ = 2,01	ܿ݉²/݈݉ 

௥ܣ = 	
௦ܣ
4

= 	
3,02

4
= 0,76	ܿ݉²/݈݉ 

On adopte 4T8 p.m. ;ܣ௦ = 2,01	ܿ݉²/݈݉	; 	 ௧ܵ = 25	ܿ݉ 

 

III-4. Vérification des contraintes (E.L.S.) : 
a) Moment de service : 

௦௘௥ܯ = 	 ௦ܰ௘௥ × ൬݁ − ܿ + 	
ℎ
2
൰ = 	1,975 × ൬0,35	– 	0,02 + 	

0,10
2
൰ = 	0,75	݇ܰ.݉ 

b) Position de l’axe neutre : 

ܾ
2
²ݕ − (ݕ–	݀)௦ܣߟ	 = 0	 → ²ݕ50 − 	ݕ16,95	 − 152,55	 = 0	 → ݕ	 = 1,57	ܿ݉ 

c) Moment d’inertie : 

ܫ = 	
ܾ
3
ଷݕ + –	݀)௦ܣߟ	 ଶ(ݕ	 = 	

100	 × 	1,57ଷ

3
+ 	(15 × 1,13 × (9	 − 1,57)ଶ) = 	1064,71	ܿ݉ସ 
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III-4.1. Détermination des contraintes dans le béton comprimé ો܋܊ : 

௕ߪ = 	
௦௘௥ܯ

ܫ × ݕ	 = 	
750

1064,71 × 1,57 =  ܽܲܯ	1,11

௕௖തതതതߪ = 0,6 ௖݂ଶ଼ =  ܽܲܯ	15

௕ߪ = 1,11	 < 	 ௕௖തതതതߪ =  Condition vérifiée ; ܽܲܯ	15

  

III-4.1.1. Détermination des contraintes dans l’acier tendu ોܜܛ : 

௦௧തതതതߪ = ݉݅݊ ൬
2
3 ௘݂ 	; 110ඥߟ × ௧݂ଶ଼൰	  ݈ܾ݁ܽ݅ܿ݅݀ݑé݆ݎ݌	݊݋݅ݐܽݎݑݏݏ݅ܨ;

Avec : 

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

௦௧തതതതߪ = min(266,67	MPa	; 	201,63	MPa) 	= 	201,63	Mpa 

௦௧ߪ = 	η
Mୱୣ୰

I
(݀ − (ݕ	 = 	15 × 	

750
1064,71 	×

(9 − 1,57) =  ܣܲܯ	78,50	

௦௧ߪ = 	ܽܲܯ	78,50 < 	 ௦௧തതതതߪ = 	201,63MPa ; Condition vérifiée 

 

III -4.1.2.Contrainte de cisaillement : 

߬௨ = 	
ܶ

ܾ × ݀ 

ܶ = 1,5ܳ = 1,5 × 1 = 1,50	݇ܰ 

߬௨ = 	
1,50

1 × 0,09 = 16, 67	݇ܰ/݉ଶ =  ܽܲܯ	0,01667

߬௨തതത = min(0,1 ௖݂ଶ଼	; (ܽܲܯ	4  ; Fissuration préjudiciable 

߬௨തതത = min(2,5	ܽܲܯ	; (ܽܲܯ	4 =  ܽܲܯ	2,5	

߬௨ = ܽܲܯ	0,01667	 < 	 ߬௨തതത =  Condition vérifée ; ܽܲܯ	2,5

 

III-4.2. Vérification du ferraillage vis-à-vis au séisme : 
D’après le R.P.A. 99/2003, les éléments non structuraux doivent être vérifiés  aux forces 

horizontales selon la formule suivante : 

௣ܨ = 4 × ௣ܥ	 × ܣ × 	 ௣ܹ  

Avec : 

A : Coefficient d’accélération de zone ܣ = 0,1 

௣ܥ ௣ : Facteur de force horizontaleܥ = 0,8 

௣ܹ  : Poids propre de l’acrotère ௣ܹ = 1,975	݇ܰ 
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 ௣ : Force horizontale pour les éléments secondaires des structuresܨ

௣ܨ = 4 × 0,8 × 0,1 × 1,975 = 0,63	݇ܰ < 1,5ܳ = 1,5	݇ܰ ; Condition vérifié 

         

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                   

                  Figure : ΙII- 1. Schéma du ferraillage et coffrage de l’acrotère 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

6T8 ; esp = 16,5 cm 

4T8 ; esp = 25 cm 

60 cm 

10 cm 10 cm 

2 cm 

8 cm 
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III–5. Balcon: 

III -5.1. Introduction :  
Le balcon est une dalle pleine encastrée dans la poutre, entourée d'une rampe ou un 

mur de protection, elle est assimilée à une console qui dépasse de la façade d'un bâtiment et   

communique avec l'intérieur par une porte ou une fenêtre.                                                               

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

L'épaisseur des dalles pleines  résulte des conditions suivantes: 

 Résistance à la flexion. 

 Isolation acoustique   e cm12 . 

 Sécurité en matière d'incendie  e =11cm pour 2 heurs de coup feu. 

Donc on adopte  e = 15cm. 

Dans notre étude, les différents types des balcons sont les suivantes : 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure : ΙII- 2. Schéma représente les types des balcons. 

 

Le calcul se fera à la flexion simple pour une bonde d’un mètre  linéaire. 

III -5.2. Exemple de calcul :( Type 1) 

III -5.2.1. Descente de charge : (Balcon) 

1. Revêtement en carrelage   0,02×20=  0,40 KN /m² 

2. Mortier de pose                0,02×20 = 0,40 KN /m² 

3. Couche de sable                0,02×18 = 0,36 KN /m² 

4. Dalle pleine en béton armé 0,15×25 =   3,75 KN /m² 

1,40 

1,10 

0,15 

2,40 

1,40 

0,15 

Type 1 : (Balcon) 

Type 2 : (Séchoir) 
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5-Enduit de ciment 0,02×18 =  0,36 KN /m² 

On adopte pour les balcons, les séchoirs une épaisseur de 15cm 

Qu = 1,35G +1,5Q =12,36 KN/m² 

G = 5,27 KN /m² 

Q=3,5 KN /m² 

Qu = 1,35G +1,5Q =12,36 KN/m² 

Charge par ml: Qu =12,36x1 = 12,36 KN/ml 

- Calcul de la charge concentrée: 

- Poids propre du mur : 

P=  x b x h x1m=13x 0,1x 1,1x1m =1,43 KN 

PU = 1,35P = 1,93KN 

PS  = 1,43KN 

- Calcul du moment Max et de l'effort tranchant max: 

 

 

Tmax = Qu.l+Pu=19,23KN 

d =0,9 h = 13,5 cm 

 

III -5.2.2. Ferraillage: 

M (KN.m) µ  A' Acal Aadop (cm²/ml) Ar=As/4 Aadop (cm²/ml) 

14,81 0,057 0,970 0 3,25 

4T12 Pm 

As =4,52 

St =33cm 

1,13cm² 

3T8 

As =1,51 

st=45 cm 

 

III -5.3.Vérifications : 

III -5.3.1.Condition de non fragilité : 
Amin = 0,23bd ft28 /fe = 0,23x100 x13,5x 2,1 /400 = 1,63 cm²/ml 

A =4,01cm² > Amin =1,63cm2……………condition Vérifiée. 

 

 

mKNlPlQM u
u .81,14
2

²
max 
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III -5.3.2.Contrainte   de cisaillement:  

ifiéedition.vér.......con..........2,5MPa....τ0,14MPa  τ1)

able).préjudiciissuration2,5MPa..(f;4MPa)fmin(0,10τ

0,14MPa
10013,5
1019,23

db
T

uu

c28u

u
u














 

2) Il n'y a pas de reprise de bétonnage,                                                                                      

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

III -5.3.3.Contrainte d’adhérence : 

vérifiéendition........co3,15MPa...τMPa 1,26τ

3,15MPa2,11,5fψτ

tenduesarmaturesd'périmetre:3,14cm
2
12πµ

tenduesaleslongitudinarmaturesnombre.d':4n

1,26Mpa
1012,5613,50,9

1019,23
µnd0,9

T
τ

sese

t28sse

2

3
u

se


















  
La vérification des contraintes à l'E.L.S: 

Qser =G+Q = 8,77KN.ml   et  Pser = 1,43KN 

Mser = -10,60KN.m 

Détermination de la position de l'axe neutre: 

by²/2-15As (d –y)=0 

50y²+67,80y -915,3 = 0    y =3,65cm (position de l'axe neutre /à la fibre la plus comprimée) 

Détermination du moment d'inertie: 

4

3

1
3
1

8199,02cmI

3,65)²4,52(13,515
3

100(3,65))²yηAs(dy
3
bI




 

Détermination de contrainte dans le béton comprimé bc : 

15Mpa0,6.fc28σ

4,71MPa3,65
8199,02

1010,60y
I

Mser

____

bc

3

1






 bc
 

éeon..vérifi...conditi..........15MPa.....σ4,71MPaσ bcbc   

Détermination des contraintes dans l'acier tendue st : 
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







 28

___
110;

3
2min tst nffe Fissuration préjudiciable  

Avec  : coefficient de fissuration pour HA 6,1;6   mm   

MPaMpast 202)202;267min(
___

  

..vérifiée.condition..........202Mpa....σ191,01Mpaσ

191,01MPa3,65)(13,5
8199,02

1010,6015)y(d
I

Mserησ

___

stst

3

1st








  
 

III -5.4.Vérification de la flèche : 
Pour les éléments supportés en console, la flèche F est égale à: 

F = F1 + F2  avec: 
8EI
QLF

4

1  ……………flèche due à la charge repartie. 

                            
3EI
PLF

3

2  …………… flèche due à la charge concentrée. 

Détermination du centre de gravité : 

7,75cmYY

7,75cm
154,5215100

13,54,52157,515100Y

Asηhb
dAsηh/2hb

A
YA

Y

G1

G

i

ii
G




















 

Y2 = h – YG = 7,25 cm. 
Calcul du moment d’inertie : 
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vérifiée.n..conditio..............................0,56cm....F0,056cmF
0,56cm140/250L/250F

0,056cmF

0,056cm
3

1,43
8

1,408,77
30460,371032164,2

10(1,40)F

3
P

8
QL

EI
LF

30460,37cm7,75)²(13,54,5215
3
(7,25)100

3
100(7,75)I

)²YηA(d
3

bY
3

bY
I

admcal

ad

5

23

3

4
33

1

3
2

3
1










 











 










 

Tableau III -1.  Récapitulatif des armatures des différents types des balcons : 
  

Type  01 02 

Mu (KN.m) 14,81 16,35 

Tu (KN) 19,23 19,23 

Mser (KN.m) 10,60 11,05 

µ 0,057 0,063 

 0,967 0,970 ߚ

Acal (cm2/ml) 3,25 3,59 

Amin(cm2/ml) 1,63 1,63 

Choix d’acier (p.m) 4T12 4T12 

Aadopte (cm2/ml) 4,52 4,52 

Ar (cm2/ml) 1,13 1,13 

Choix d’acier (p.m) 3T8 3T8 

)(Mpabc  5,79 5,16 

)(Mpabc  15 15 

)(Mpau  0,14 0,14 

)(Mpau  2,5 2,5 

Flèche (cm) 0,056 0,43 

Fadm(cm) 0,56 0,96 
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Figure : ΙII- 3 . Ferraillage dalle pleine 
 

III-6.Escaliers : 

III-6.1.Introduction : 
             L’escalier : Ouvrage constitué d’une suite régulière de plans horizontaux (marches et 

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

  L’emmarchement (Figure : ΙII- 4.) : largeur utile de l’escalier, mesurée entre murs ou 

entre limons. 

  La hauteur de marche (Figure : ΙII- 4.) : distance verticale qui sépare le dessus d’une 

marche du dessus de la marche suivante.  

Les hauteurs des marches des escaliers intérieurs varient de 17 à 20 cm environ. 

Dans les calculs de dimensionnement d’escalier, la hauteur est souvent désignée par la lettre 

H. 

 Le giron (Figure : ΙII- 4.) : distance horizontale mesurée entre les nez de deux marches  

consécutives. Les girons des marches de l’escalier intérieur varient de 27 à 32 cm environ. 

Dans les calculs de dimensionnement d’escaliers, le giron est souvent désigné par la lettre G. 

 La contremarche (Figure : ΙII- 4.) : désigne soit la face verticale  située entre deux 

marches consécutives, soit la pièce de bois ou de métal obturant l’espace entre ces deux 

marches. 

 La marche (Figure : ΙII- 4.) : surface plane de l’escalier sur laquelle on pose le pied pour 

monter ou descendre. Par extension, le terme désigne également la pièce de bois ou de métal 

qui reçoit le pied.  Le mot« marche » est aussi employé pour nommer l’ensemble formé par la 

marche et la contremarche notamment dans le cas des escaliers massifs en béton. 

On distingue deux principaux types de marches : 

 La marche droite, de forme rectangulaire. 
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 La marche balancée de forme trapézoïdale. Dans les escaliers balancés, ce type de marche 

permet le changement de direction. 

 

 

 

 

 

Figure : ΙII- 4. Volée d’escalier 

 Le palier : plate-forme en béton, en bois ou en métal située en extrémité d’une volée. On 

distingue plusieurs types de paliers 

 Le palier d’arrivée ou palier d’étage appelé aussi parfois palier de communication : 

palier situé dans le prolongement d’un plancher d’étage. 

 Le palier intermédiaire ou palier de repos : palier inséré entre deux volées et situé entre 

deux étages. En principe, un palier intermédiaire ne dessert aucun local. Ce type de palier est 

rendu nécessaire quand le nombre de marches est trop important pour une seule volée ou 

lorsque la seconde volée n’est pas placée dans le prolongement de la première.  
Dans ce cas, il est parfois appelé palier d’angle ou palier de virage 

 

 

 

 

 

 

 

Figure : ΙII- 5. Vue de dessus de deux volées d'escalier 
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III-6.2. Dimensions  de l’escalier: 
 Dimensions des escaliers : 

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

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

constatation empirique suivante : 

59	ܿ݉	 ≤ 2ℎ + ݃ ≤ 66	ܿ݉ ; Avec : 

h : La hauteur de la marche (contre marche) ; 

g : La largeur de la marche. 

On prend : 2ℎ + ݃ = 64	ܿ݉ 

On a aussi c’est deux formules : 

ܪ = ݊ × ℎ = 	
ℎ௘
2 ܮ	ݐ݁	 = (݊ − 1)݃… … … … … (1) 

Avec : 

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

n : Le nombre de contre marche : 

L : La projection horizontale de la longueur total de la volée. 

 

III-6.3. Etude d’un escalier à deux volées : 
a) Dimensionnement des marches et contre marches : 

D’après (1), on a :  

ℎ = 	
ܪ
݊ ݃	ݐ݁	 = 	

ܮ
݊ − 1 

Donc d’après Blondel on a : 

݉ = ൬
ܮ

݊ − 1 + 	2൰ × 	
ܪ
݊  

Et puis : ݉݊² − (݉ + ܮ + ݊(ܪ2 + ܪ2 = 0 … … … … … (2) 

Avec : ݉ = ܪ,݉ܿ	64 = ܮ	ݐ݁	݉ܿ	153 = 240	ܿ݉	 

Donc l’équation (2) devient : 64݊²− 610݊ + 306 = 0 

La solution de l’équation est : ݊ =  (ℎ݁ܿݎܽ݉	݁ݎݐ݊݋ܿ	݁݀	݁ݎܾ݉݋݊)	9

Donc : ݊ − 1 =  (ℎ݁ܿݎܽ݉	݁݀	݁ݎܾ݉݋݊)	8

ℎ = 	
153

9 = ݃	ݐ݁	݉ܿ	17 = 	
ܮ

݊ − 1 = 30	ܿ݉ 

On vérifie avec la formule de Blondel : 

59	ܿ݉	 ≤ (2 × 17) + 30 ≤ 66	ܿ݉ = 	59	ܿ݉	 ≤ 64	ܿ݉ ≤  é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	݉ܿ	66

L’inégalité vérifiée, on a : 11 marches avec ݃ = ℎ	ݐ݁	݉ܿ	30 = 17	ܿ݉. 
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L’angle d’inclinaison est : 

tan ߙ = 	
17
30 = 0,56	 ⇨ ߙ	 = 29,54°	 → 	 cosߙ = 0,87 

b) Epaisseur de la volée (݁௩) : 

݈
30 ≤ ݁௩ ≤

݈
20 →	

ܮ
30 cosߙ ≤ ݁௩ ≤

ܮ
20 cosߙ → 	

240
30 × 0,87 ≤ ݁௩ ≤

240
20 × 0,87 

→ 	9,20 ≤ ݁௩ ≤ 13,79 

݁௩ = 15	ܿ݉ 

c) Epaisseur du palier (݁௣): 

݁௣ =
݁௩

cosߙ = 	
15

0,87 = 17,24	ܿ݉	; ݁௣ = 15	ܿ݉ 

Tableau ΙII- 2. Charges est surcharges d’escalier 
  

N Désignation Ep (m) 
Densité

3mKN  

Poids
2mKN  

1 Revêtement en carrelage horizontal 0,02 20,00 0,40 

2 Mortier de ciment horizontal 0,02 20,00 0,40 

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

4 
Revêtement en carrelage ep ×20× 

h/g 
0,02 20,00 0,23 

5 
Mortier de ciment vertical   ep×20× 

h/g 
0,02 20,00 0,23 

6 Garde- corps0,10   0,10 

7 
Poids propre de la paillasse 

ev×25/cosߙ  
0,12 25,00 3,45 

8 Poids propre des marches 222
h    22,00 1,87 

9 Enduit en ciment 2×0,1/cos0,23   ߙ 

 Charge 
permanente G G=7,27 KN/m2 

Surcharge Q Q=2,5 KN/m2 
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Evaluation des charges et surcharges à E.L.U et E.L.S :   

G = 7,27kN/m² 

Q = 2,50 kN/m² 

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :൜ܳ௨ = 	13,56	݇ܰ/݉²
ܳ௦௘௥ = 	9,77	݇ܰ/݉²

 

Tableau ΙII- 3. Charges est surcharges de la poutre palière : 

G = 4,86kN/m² 

Q = 2,50kN/m² 

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

ܳ௨ = ܩ1,35) + 1,5ܳ) × 1 = 	10,31	݇ܰ/݈݉ 

ܳ௦௘௥ = ܩ) + ܳ) × 1 = 	7,36	݇ܰ/݈݉ 

 

III-6.4. Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max à l’E.L.U : 
 

 

 

 

Figure : ΙII- 6 . Schéma statique d’une volée + paliers 

 

 

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

1 Poids propre du palier ep 25  0,14 25,00 3,50 

2 Carrelage 0,02 20,00 0,40 

3 Mortier de pose 0,02 20,00 0,40 

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

5 Enduit de ciment 0,2 10 0,20 

Charge 

Permanente G 
4,86 

Surcharge Q 2,5 

1,00 m 2,40 m 1,40 m 

10,31 kN/m 10,31 kN/m 
13,56 kN/m 

28,96 kN 28,32 kN 
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a) Détermination des réactions : 

ܴ௔ + ܴ௕ = (10,31 × 1,00) + (13,56 × 2,40) + (10,31 × 1,40) 	= 57,28	݇ܰ 

෍ܯ௕ = (10,31 × 1,00 × 4,30) + (13,56 × 2,40 × 2,6) + (10,31 × 1,4 × 0,7)

− (ܴ௔ × 4,80) ⇨ ܴ௔ = 28,96	݇ܰ 

⇨ ܴ௕  = 28,32 kN 

b) Détermination du moment fléchissant et effort tranchant : 

Distance Schéma statique Cas 

0 ≤ ݔ ≤ 1,00 

 

 

1 

1,00 ≤ ݔ ≤ 3,40 

 

 

 

2 

 

 

 

 

 

 

3 

 

Figure : ΙII- 7. Schéma statique de la volée et le palier. 

 

b.1.) Cas 1 : (૙ ≤ ܠ ≤ ૚,૙૙) : 

T 

T 

M 

M 

X 

X 

3,40 ≤ ݔ ≤ 4,80  X 

M 

T 
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b.1.1) Effort tranchant : 

෍ F୴ = 0 ⇨ T + 10,31x− 28,96 = 0 ⇨ 

	T = 28,96− 10,31x 

x = 0 ⇨ T଴ = 28,96	kN 

x = 1,00 ⇨ Tଵ,଴଴ = 18,65	kN 

b.1.2) Moment fléchissant : 

෍ܯ଴ = 0 ⇨ ௫ܯ +
ଶݔܳ

2
− ܴ௔ݔ = 0 ⇨ 

௫ܯ = ݔ28,96 −
²ݔ10,31

2
 

ݔ = 0 ⇨ ଴ܯ = ݔ                     0 = 1,00 ⇨ ଵ,଴଴ܯ = 23,81	݇ܰ.݉ 

 

b.2) Cas 2 (૚,૙૙ ≤ ࢞ ≤ ૜,૝૙) : 

b.2.1) Effort tranchant : 

෍ܨ௩ = 0 ⇨ ܶ + (10,31 × 1,00) + ൫13,56 × ݔ) − 1,00)൯ − 28,96 = 0 

⇨ ܶ = 32,21 −  ݔ13,56

ݔ = 1,00 ⇨ ଵܶ,଴଴ = 18,65	݇ܰ 

ݔ = 3,40 ⇨ ଷܶ,ସ଴ = −	13,89	݇ܰ 

b.2.2) Moment fléchissant : 

෍ܯ଴ = 0 ⇨ ௫ܯ + (ܳଵ × 1,00 × ݔ) −
1,00

2
)) +

ܳଶ × ݔ)			 − 1,00)ଶ

2
− ܴ௔ݔ = 0 ⇨ ௫ܯ

= ²ݔ6,78− + ݔ32,31 − 1,63 

ݔ = 1,00 ⇨ ଵ,଴଴ܯ = 23,80	݇ܰ.݉ 

ݔ = 3,40 ⇨ ଷ,ସ଴ܯ = 29,50	݇ܰ.݉ 

 

b.3.) Cas 3 (૜,૝૙ ≤ ࢞ ≤ ૝,ૡ૙) : 

b.3.1.) Effort tranchant : 

෍ܨ௩ = 0 ⇨ ܶ + (10,31 × 1,00) + (13,56 × 2,40) + ൫10,31 × ݔ) − 3,40)൯ − 28,96 = 0 

⇨ ܶ = 21,16 −  ݔ10,31

ݔ = 3,40 ⇨ ଷܶ,ସ଴ = −13,89	݇ܰ 

ݔ = 4,80 ⇨ ସܶ,଼଴ = −	28,32	݇ܰ 

b.3.2.) Moment fléchissant : 
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෍ܯ଴ = 0 ⇨ ௫ܯ + (ܳଵ × 1,23 × ݔ) −
1,00

2
)) + (ܳଶ × 2,40 × ݔ) −

2,40
2

)) +
ܳଷ × ݔ) − 3,40)ଶ

2
− ܴ௔ݔ = 0 ⇨ ௫ܯ = ²ݔ5,15− + ݔ21,16 − 15,34 

ݔ = 3,40 ⇨ ଷ,ସ଴ܯ = −2,93	݇ܰ.݉ 

ݔ = 4,80 ⇨ ସ,଼଴ܯ = −32,42	݇ܰ.݉ 

c) Le moment fléchissant maximal : 
௙ܯ݀

ݔ݀
= 	
²ݔ6,78−)݀ + ݔ32,21 − 1,63)

ݔ݀
= ݔ13,56	− + 32,21 = 0 ⇨ ݔ = 	2,37	݉	 

௠௔௫ܯ = 36,62	݇ܰ.݉  

Les diagrammes : 
 

 

 

 

 

 

 

 

Figure : ΙII- 8. Diagramme des moments fléchissant  

et effort tranchants de l’escalier 

 

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

On a :  ܯ௠௔௫ = 36,62	݇ܰ.݉ 

௧ܯ  = 0,85 × ௠௔௫ܯ = 31,12	݇ܰ.݉ 
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௔ܯ  = 0,40 × ௠௔௫ܯ = 14,64	݇ܰ.݉ 

 

III-6.5. Ferraillage: 
En travée: 

Mt=31,12KN.m; d=0,9h=0,9×15=13,5; b=100 cm 

ߤ =
௧ܯ

ܾ × ݀ଶ × bc
=

31,12 × 10ଷ

100 × 13,50ଶ × 14,17
= 0,134 < ௅ߤ → ᇱܣ = 0 

ߤ = 0,134			 → ߚ			 = 0,928 

௦ܣ = 	
௧ܯ

ߚ × ݀ × ௦ߪ	
= 	

34,82 × 10ଷ

0,928 × 13,5 × 348
= 7,07	ܿ݉²	/	݈݉ 

On adopte 8T12 avec : ܣ௔ௗ௠ = 9,05ܿ݉ଶ/݈݉	݁ݐ	 ௧ܵ = 12,5	ܿ݉ 

Armatures de répartition: 

௥ܣ =
௔ௗ௠ܣ

4
=

9,05
4

= 2,26
ܿ݉ଶ

݈݉
 

 5T10 =3,93 cm2/ml 

 ௧ܵ=20 cm  

Condition de non fragilité : 

௠௜௡ܣ = 0,23 × ܾ × ݀ × ௧݂ଶ଼

݂݁
= 0,23 × 100 × 13,50 ×

2,1
400

= 1,63ܿ݉ଶ/݈݉ 

 .௦ = 9,05 cm² > Amin =1,63                         condition Vérifiéeܣ

Sur appuis: 

ߤ =
௔ܯ

ܾ × ݀ଶ × bc
=

14,64 × 10ଷ

100 × 13,50ଶ × 14,17
= 0,056 < ௅ߤ → ᇱܣ = 0 

ߤ = 0,056		 → ߚ			 = 0,971 

௦ܣ =
௔ܯ

ߚ × ݀ × ௦ߪ	
=

14,64 × 10ଷ

0,971 × 13,5 × 348
= 3,20	ܿ݉ଶ/݈݉ 

On adopte 5T12 avec : Aୟୢ୫ = 5,65 ୡ୫మ

୫୪
	et	S୲ = 20	cm 

Armatures de répartition: 

௥ܣ =
௔ௗ௠ܣ

4
=

5,65
4

= 1,41	ܿ݉ଶ/݈݉ 

On adopte:4T10=3,14 cm2/ml ; S୲ = 20	cm 

Condition de non fragilité : 

௠௜௡ܣ = 0,23 × ܾ × ݀ × ௧݂ଶ଼

݂݁
= 0,23 × 100 × 13,50 ×

2,1
400

= 1,63	ܿ݉ଶ/݈݉ 

Aୱ= 5,65 cm² > Amin =1,63                      condition Vérifiée. 

Max (Acal;Amin)=5,65ܿ݉ଶ/݈݉ 
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Tableau: ΙII-4.Vérifications 

 

Vérifications: 

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

M୲	୫ୟ୶ = 	26,37	kN. m	; 

M୲	ୱୣ୰ = 0,85 × M୲	୫ୟ୶ = 22,41	kN. m 

Mୟ	ୱୣ୰ = 0,4 × M୲	୫ୟ୶ = 10,54	kN. m 

 En travée : 

௔ௗ௠ܣ = 9,05	ܿ݉²	/	݈݉ 

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

ܾ
	²ݕ2 − ݀)ௌܣ15 − (ݕ = ²ݕ50	 + ݕ135,75 − 1832,625 = 0	 → ݕ = 4,84	ܿ݉	 

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

b) Détermination du moment d’inertie : 

ܫ = 	
ܾ
3
ଷݕ + ݀)௦ܣߟ	 − ଶ(ݕ	 = 	

100 × 4,84ଷ

3
	+ (15 × 9,05)(13,5 − 4,84)ଶ = 	13959,98	ܿ݉ସ 

Condition Vérification 

Condition de non 

fragilité 0,23 × ܾ × ݀ × ௧݂ଶ଼

݂݁ = 1,63ܿ݉ 

En travée 
 cm2A>Amin	௔ௗ௠=9,05ܣ

C.V 

Justification vis à  

vis de l'effort 

tranchant 

Mpa
db

T 21,0
5,13100

1096,28
.





  

u =min (0,13fc28, 

5Mpa)=3,25Mpa 

u < u  vérifiée 

 

Vérification au 

niveau des appuis 

A )
9,0

(15,1
d

MaT
Fe

 = 

11,0)
50,13

4,14696,28(
400

15,1
  

 cm2A>0,11cm2	௔ௗ௠=5,65ܣ

C.V 
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c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé ߪ௕௖  : 

௕ߪ = 	
௦௘௥ܯ

ܫ
× ݕ	 = 	

22,41 × 	10ଷ

13959,98
× 4,84 =  ܽܲܯ	7,76

௕௖തതതതߪ = 0,6 ௖݂ଶ଼ =  ܽܲܯ	15

௕ߪ = 7,76	 < ௕௖തതതതߪ =  Condition vérifiée ; ܽܲܯ	15

Sur appuis : 

௔ௗ௠ܣ = 5,65	ܿ݉²	/	݈݉ 

a) Détermination de la position de l’axe neutre : 
ܾ
2
	²ݕ − ݀)ௌܣ15 − (ݕ = ²ݕ50	 + ݕ84,75 − 1144,12 = 0	 → ݕ = 4,01	ܿ݉	 

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

b) Détermination du moment d’inertie : 

ܫ = 	
ܾ
3
ܻଷ + ݀)௦ܣߟ	 − ଶ(ݕ	 = 	

100 × 4,01	ଷ

3
	+ (15 × 5,65)(13,5 − 4,01)ଶ = 9781,96	ܿ݉ସ 

c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé σୠୡ  : 

௕ߪ = 	
௦௘௥ܯ

ܫ
× ݕ	 = 	

10,54 × 	10ଷ

9781,96
× 4,01 =  ܽܲܯ	4,32

௕௖തതതതߪ = 0,6 ௖݂ଶ଼ =  ܽܲܯ	15

௕ߪ = 4,32 < ௕௖തതതതߪ =  Condition vérifiée ; ܽܲܯ	15

2. Vérification de la flèche : 
On doit vérifier 2 conditions : 
ℎ
݈
≥

1
30

⇨
17

480
= 0,035 >  ;	é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	0,033

௦ܣ
ܾ × ݀

≥
2
௘݂
⇨

9,05
100 × 13,5

≥
2

400
⇨ 0,006 >  .é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	0,005
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Figure : ΙII- 9. Ferraillage de l’escalier 

 
 

III-7.  Etude de la poutre palière : 

III-7.1.Dimensionnement : 
Selon le B.A.E.L 91/1999, le critère de rigidité est : 

ܮ
15 ≤ ℎ ≤

ܮ
10 ⇨

485
15 ≤ ℎ ≤

485
10 ⇨ 32,33	ܿ݉ ≤ ℎ ≤ 48	ܿ݉ 

On prend : ℎ = ݀	ܿ݊݋݀	݉ܿ	45 = 0,9ℎ = 40,5	ܿ݉ 

0,3݀ ≤ ܾ ≤ 0,4݀ ⇨ 12,15	ܿ݉ ≤ ܾ ≤ 16,2	ܿ݉ 

On prend : ܾ = 30	ܿ݉ 

Les vérifications des conditions du R.P.A. 99/2003 : 

ℎ = 45	ܿ݉ >  ;	é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	݉ܿ	30

ܾ = 30ܿ݉ >  ;	é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	݉ܿ	20
ℎ
ܾ = 1,5 <  .é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	4

 

III-7.2.Charges supportées par la poutre : 
 Poids propre de la poutre : ܩ௣ = 0,45 × 0,30 × 25 = 3,38	݇ܰ/݉ 

 Charge d’exploitation : ܳ = 2,5݇ܰ/݉ 

 Réaction du palier : ܴ௕௚ = 28,32	݇ܰ/݉ 

ܳ௨ = 1,35 × 3,38 + 1,5 × 2,5 + 28,32 = 36,32	݇ܰ/݉ 

ܳ௦௘௥ = 3,38 + 2,5 + 28,32 = 34,19	݇ܰ/݉ 
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III-7.3.Calcul des sollicitations à l’E.L.U : 

଴ܯ =
ܳ௨ × ݈ଶ

8
=

36,62 × 4,85ଶ

8
= 107,67	݇ܰ.݉ 

௧ܯ = ଴ܯ0,85 = 91,51	݇ܰ.݉ 

௔ܯ = ଴ܯ0,40 = 43,06	݇ܰ.݉ 

 

III-7.4.Calcul du ferraillage à l’E.L.U : 
On a :ܾ = 30	ܿ݉	; 	ℎ = 45	ܿ݉	;݀ = 0,9ℎ = 40,5	ܿ݉ 

 En travée : 

Le moment ultime :  

௧ܯ = 91,51	݇ܰ.݉ 

Le moment réduit ߤ௨ : 

ߤ = 	
௧ܯ

ܾ × ݀² × ௕௖ߪ	
= 	

91,51 × 10ଷ

30 × 40,5² × 14,17
= 0,131 < ଵߤ → ᇱܣ = 	0 

On a : ߚ = 	0,929 

La section d’acier : 

௦ܣ = 	
௧ܯ

ߚ × ݀ × ௦ߪ	
= 	

91,51 × 10ଷ

0,929 × 40,5 × 348
= 6,98	ܿ݉²	/	݈݉ 

On prend comme choix 3T14+3T12 avec : ܣ௔ௗ௠ = 8,01	ܿ݉²	/	݈݉	 

 Sur appuis : 

Le moment ultime : 

௔ܯ = 43,06		݇ܰ.݉	 

Le moment réduit ߤ௨ : 

ߤ = 	
௔ܯ

ܾ × ݀² × ௕௖ߪ	
= 	

43,06 × 10ଷ

30 × 40,5² × 14,17
= 0,062 < ଵߤ → ᇱܣ = 	0 

On a : ߚ = 	0,968 

La section d’acier : 

௦ܣ = 	
௔ܯ

ߚ × ݀ × ௦ߪ	
= 	

43,06 × 10ଷ

0,968 × 40,5 × 348
= 3,15	ܿ݉²	/	݈݉ 

On prend comme choix 3T14 avec : ܣ௔ௗ௠ = 4,62	ܿ݉²	/	݈݉	 

 

III-7.5. Les vérifications : 
a) Condition de non fragilité : 

௠௜௡ܣ = 	
0,23 × ܾ × ݀ × ௧݂ଶ଼

௘݂
= 	

0,23 × 30 × 40,5 × 2,1
400

= 1,47	ܿ݉² 

௧	௦ܣ = 8,01	ܿ݉²	/	݈݉ > ௠௜௡ܣ =  .é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅݀݊݋ܥ;	݈݉	/	²݉ܿ		1,47	

௔	௦ܣ = 4,62	ܿ݉²	/	݈݉ > ௠௜௡ܣ =  .é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅݀݊݋ܥ;	݈݉	/	²݉ܿ		1,47	
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III-7.6. Les vérifications des contraintes à l’E.L.S : 
ܳ௦௘௥ = 34,19	݇ܰ/݉ 

௦௘௥ܯ = 100,52	݇ܰ.݉ 

௦௘௥	௧ܯ = 0,85 × ௦௘௥ܯ = 85,44	݇ܰ.݉ 

௦௘௥	௔ܯ = 0,4 × ௦௘௥ܯ = 40,20	݇ܰ.݉ 

 En travée : 

Aୱ = 8,01	cm²	/	ml 

a) Détermination de la position de l’axe neutre : 
b
2 y²	 − 15Aୗ(d− y) = 	15y² + 120,15y− 4866,675 = 0	 → y = 14,44	cm	 

b) Détermination du moment d’inertie : 

I = 	
b
3 yଷ + 	ηAୱ(d − 	y)ଶ = 	

30 × 14,44ଷ

3 	+ (15 × 8,01)(40,5− 14,44)ଶ

= 	111706,06	cmସ 

c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé σୠୡ : 

σୠ = 	
Mୱୣ୰

I × 	y = 	
85,44	× 	10ଷ

111706,06 × 14,44 = 11,04	MPa 

σୠୡതതതത = 0,6fୡଶ଼ = 15	MPa 

σୠ = 11,04 < σୠୡതതതത = 15	MPa ; Condition vérifiée 

 Sur appuis : 

Aୱ = 4,62	cm²	/	ml 

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

b
2 y²	 − 15Aୗ(d− y) = 	15y² + 69,3y − 2806,65 = 0	 → y = 11,56	cm	 

b) Détermination du moment d’inertie : 

ܫ = 	
ܾ
3
ଷݕ + ݀)௦ܣߟ	 − ଶ(ݕ	 = 	

30 × 11,56	ଷ

3
	+ (15 × 4,62)(40,5 − 11,56	)ଶ = 73488,43	ܿ݉ସ 

c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé σୠୡ : 

௕ߪ = 	
௦௘௥ܯ

ܫ
× ݕ	 = 	

40,20 × 	10ଷ

73488,83	
× 11,56 =  ܽܲܯ	6,32

௕௖തതതതߪ = 0,6 ௖݂ଶ଼ =  ܽܲܯ	15

௕ߪ = 6,32	 < ௕௖തതതതߪ =  Condition vérifiée ; ܽܲܯ	15

Justification vis-à-vis de l’effort tranchant : 

௨ܶ =
݈ܳ
2

=
34,19 × 4,85

2
= 82,91	݇ܰ 
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߬௨ = 	 ௨ܶ

ܾ × ݀
× 10 = 	

82,91 × 10ିଷ

0,3 × 0,405
=  	ܽܲܯ	0,68

߬௨ < ߬௨തതത = min(0,13 ௖݂ଶ଼	; (ܽܲܯ	5 = min(0,13 × 25	; (ܽܲܯ	5 =  	ܽܲܯ	3,25

߬௨ = 	ܽܲܯ		0,68	 < ߬௨തതത =  .é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	ܽܲܯ	3,25	

Il n’y a pas de risque de cisaillement. 

 

III-7.7. Ferraillage des armatures transversales : 
a) Détermination du diamètre des armatures transversal : 

௧ߔ ≤ ݉݅݊ ൜
ℎ

35
	 ; 	
ܾ

10
	 ; ௟ൠߔ	 = ݉݅݊{12,86	݉݉	; 	30	݉݉	; 10	݉݉} ⇨ ௧ߔ = 8	݉݉ 

b) L’espacement : 

௧ܵ ≤ ݉݅݊{0,9݀	; 40	ܿ݉} = ݉݅݊{36,45	ܿ݉	; 40	ܿ݉} 

D’après le R.P.A 99/2003 : 

Zone nodale : ௧ܵ ≤ ݉݅݊{15	ܿ݉	; {௟ߔ10 = ݉݅݊{15	ܿ݉	; 14	ܿ݉} ⇨ ௧ܵ = 10	ܿ݉ 

Zone  courante : ௧ܵ ≤ ⇨௟ߔ15 ௧ܵ ≤ 	݀݊݁ݎ݌	ܱ݊;	݉ܿ	1,4ݔ15 ௧ܵ = 15	ܿ݉ 

c) Vérification de la section d’armatures minimale : 
௧ܣ × ௘݂

௧ܵ × ܾ
≥ ݔܽ݉ ቄ

߬௨
2
	 ; ቅܽܲܯ	0,4 = ;	0,28}ݔܽ݉ 0,4} =  ܽܲܯ	0,4

 

III-7.8.Vérification de la section des armatures minimales: 

 

verifieeMPaMPa ....4,0>61,3
1030
23562,4

0,4MPa0,28;0,4max0,4MPa;
2
τmax

Sb
fA u

t0

et

















 

d) L’ancrage des armatures tendues : 

߬௦ = 0,6߰² ௧݂௝ = 0,6 × 1,5² × 2,1 =  ܽܲܯ	2,835

La longueur de scellement droit ݈௦ : 

݈௦ =
௟ߔ ௘݂

4߬௘
=

1,4 × 400
4 × 2,835

= 49,38	ܿ݉ 

On adopte une courbure égale à :	ݎ = ௟ߔ5,5 = 7,7	ܿ݉ 

ଶܮ = ݀ − ൬ܿ +
ߔ
2

+ ൰ݎ = 40,5− (3 + 0,7 + 7,7) = 29,10	ܿ݉ 

ଵܮ =
௦ܮ − ݎ2,19 − ଶܮ

1,87
=

49,38 − 16,86 − 29,10
1,87

= 1,82	ܿ݉ 

e) Calcul de la flèche : 
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ℎ௧
ܮ
≥

1
16

⇨
45

485
>

1
16

⇨ 0,092 >  ;	é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	0,06

ℎ௧
ܮ
≥

௦௘௥	௧ܯ

10 × ௦௘௥	଴ܯ
⇨

45
485

>
85,44

10 × 100,52
⇨ 0,092 >  ;	é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	0,08

௦ܣ
ܾ × ݀

≤ 4,2 ௘݂ ⇨
8,01

30 × 40,5
≤ 4,2 × 400 ⇨ 0,0065 <  .é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ;	1680

Donc il est inutile de calculer la flèche. 

 

 

 

 

  

 

 

 Figure : ΙII-10 . Ferraillage de la poutre palière.  
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III-8. Ascenseur: 

III-8.1. Introduction: 
Un ascenseur est un appareil mécanique conçu pour le but d’assurer une circulation 

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

au-delà de cinq étages. 

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

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

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

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

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

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

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

 

III-8.2. Etude de l'ascenseur: 
On a opté pour l'utilisation d'un  ascenseur de taille moyenne de dimensions suivantes: 

 

 

 

 

 

 

 Figure : III.11. Vue en plan de l'ascenseur 

 

 Une largeur de : 1,4 m 

 Une langueur  de: 1,4 m 

 Une hauteur de cabine de : 2,2 m 

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

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

 Une hauteur de course de : 30,60 m 

 Une surface latérale   S= (2x1,4+1,4)x2,2=9,24 m² 

 Epaisseur de la dalle qui supporte l’ascenseur : h0=15cm 
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Ayant ainsi les caractéristiques suivantes: 

 Cabine et contre poids aux extrémités d'un câble en acier  porté dans les gorges d'une 

poulie lié à un levier électrique. 

 Pm « poids mort » : Le poids de la cabine, étrier, accessoire, câbles. 

 Q : surcharges dans la cabine  

 Pp : Le poids de contrepoids tel que Pp=Pm+
2
Q  

 Une charge nominale de 675 kg pour 9 personnes avec une surface utile de la cabine de 

1,96 m². D’après la norme (NFP82-201), dimensionnés selon le (NFP82-22). 

 

Le poids mort : 

Poids de la cabine  s = (2x1.40+1.4)2.20 = 9.24m² M1 = 11.5x9.24x1,4=148,76 kg 

Poids de plancher s=2.20 x 2,2 = 4,84 m² M2 = 110x4.84 = 532,4 kg 

Poids de toit M3 = 20X4.84= 96,8 kg 

Poids de l'arcade M4= 60 + (80x1.4)=172 kg 

Poids de parachute M5=40 kg 

Poids des accessoires M6=80 kg 

Poids de poulies de mouflage M7=2x30=60kg 

Poids de la porte de cabine M8=80 + (1,6x25)=120 kg 

 Le poids mort total est a  : 





8i

1i
im kg 96,2491MP  

 Le contre poids : kgQPP mp 46,1587
2

67596,1249
2

  

 
Calcul de la charge de rupture : 
       Selon  le  (NFP-82-202), la valeur minimale du coefficient de sécurité Cs est de 10. on 

prend Pour notre cas Cs=12.à titre créance . 
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Le rapport 
d
D  ; (D : diamètre de poulie et d : diamètre du câble) est au moins de 40 qu’elle 

que soit le nombre des tirons , Prenons 45
d
D

 et D = 500mm   d = 12,22 mm  

On a alors : Cr = Cs.M    (1) 

Avec : 

CS : coefficient de sécurité du câble. 

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

M : charge statique nominale portée par la nappe. 

M=Q +Pm+Mg          (2) 

dont :  Mg : Poids du câble. 

On  néglige Mg devant (Q+Pm)   (Mg<<Q+Pm) M=Q+P 

on aura donc :    Cr  =Cs× M = Cs.(Q+P)= 12(675+1249,96)=23099.52 kg 

Celle-ci est  la charge de rupture effective, elle doit être devisée par le coefficient de câblage « 0,85 » : 

⇒Cr = ଶଷ଴ଽଽ,ହଶ
଴,଼ହ

= 27175.90	kg 

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

Avec  : 

m : type de mouflage (2brins, 3brins,…..) 

n : nombre des câble  

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

݊ = େ୰
େ୰(ଵ	ୡୟୠ୪ୣ)	୶	୫

= ଶ଻ଵ଻ହ,ଽ଴
଼ଵହଶ୶ଶ

= 1.67  soit n=2 câbles.  

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

un nombre pair . 

Le poids des câbles (Mg) : 
Mg = m x n x l   

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

L : Longueur du câble  L =30,60 m 

n : nombre des câbles   n =2  

Mg= m x n x l =0,515x2x30,60=31,52 kg 

(2) ⇒M = Q + Pm+ Mg= 675+1249,96 +31,52=1956,48 kg 

Vérifications de Cr : 

Cr = Cs x M⇒Cs = େ୰
ெ
⇒ଶ଻ଵ଻ହ.ଽ଴

ଵଽହ଺,ସ଼
= 13.89 > 12………………vérifiée. 

Calcul de la charger permanente total G : 

G= Pm+ Pp+ Ptreuil+ Mg 

Le poids de (treuil+le moteur) : Ptreuil =1200kg 
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La charge permanente totale : G=1249,96+ 46,1587 +1200+31,52 = 4068,94kg 

Les surcharges :Q=675kg. 

  Qu=1,35G +1,5Q = 6505.56 kg. 

III- 8.3. Vérification  de dalle au poinçonnement : 
Cette vérification est incontournable car l'appui du moteur (supposé appuyé sur 04 

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

poinçonnement. 

La charge totale ultime : qu= 6505.56 kg 

Chaque appui reçoit le ଵ
ସ
 de cette charge qu 

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

q଴ =
q୳
4 =

6505.56
4 = 1626,39	kg 

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

q଴ ≤ ஼ߤ.0,045 .ℎ଴. ௖݂ଶ଼

௕ߛ
 

Avec : 

qu : charge de calcul à l'E.L.U 

h0 : Epaisseur totale de la dalle. 

uc : Périmètre du contour au niveau du feuillet moyen. 

La charge concentrée  ݍ଴ est appliquée sur un carré de (10x10) cm² 

஼ߤ 	 = 2(ܷ + ܸ)	; 	ℎ଴	 = 15ܿ݉ 

ܷ	 = ܽ + 	ℎ଴	 = (10 + 15) = 25ܿ݉ 

ܸ = ܾ + 	 ℎ଴	 = (10 + 15) = 25ܿ݉ 

஼ߤ 	 = 2(25 + 25) 	= 100ܿ݉ 

⇒ 0,045 × 100 × 15 ×
25 × 10

1,5 = 11250 > q଴ = 1626,56	kg 

Ce résultat est interprété en absence d'un risque de poinçonnement. 

 

Evaluation des moments dus aux charges concentrées : 
 

 

 



Chapitre –III–                                                                      Eléments non structuraux 
 

 
- 59 - 

III-8.4. Distances des rectangles : 

 Rectangle 1 

ቄ ݑ = 90ܿ݉
ݒ = 120ܿ݉ 

 Rectangle 2 

ቄ ݑ = 40ܿ݉
ݒ = 120ܿ݉ 

 Rectangle 3 

ቄݑ = 90ܿ݉
ݒ = 70ܿ݉ 

 Rectangle 4 

ቄݑ = 40ܿ݉
ݒ = 70ܿ݉ 

Les moments suivant les deux directions : 

)PνM(MM 21x   

)PνM(MM 12y   

Avec     : coefficient de Poisson. 

À L'E L U    ( 0 ) 








PMM
PMM

2y

1x

 

.SPP   

La charge surfacique appliquée sur le rectangle A (26x26)cm²  est :   

ܲᇱ =
଴ݍ
.ݑ ݒ

=
1626,39

0,25 × 0,25
= 26022,24	݇݃/݉² 

 Les résultats des moments isostatiques des rectangles 1,2,3 ,4 sont résumés dans le  
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    Tableau Ci-dessus :  Lx=2,20 m; Ly=2,20m 

 

Rectangle 

xL
u

 
yL

v
 

M1 M2 Surface 

S (m²) 

P’ 

(Kg/m²) 

P=P'.S 

(Kg) 

Mx 

(Kg.m) 

My 

(Kg.m) 

1 0.41 0.55 0.109 0,066 1.08 26022.24 28104.02 2810.40 2836.4 

2 0.18 0.55 0,151 0,076 0.48 26022.24 12490.68 1274.04 3929.35 

3 0.41 0.32 0,126 0,086 0.63 26022.24 16394.01 1836.12 3278.80 

4 0.18 0.32 0,181 0,102 

 

0.28 26022.24 7286.23 1100.22 4710.02 

 

Les moments dus aux charges concentrées : 
௫ଵܯ = ௫ଵܯ ௫ଶܯ− ௫ଷܯ− + ௫ସܯ	 = 338.27	݇݃.݉ 

௬ଵܯ = ௬ଵܯ ௬ଶܯ− ௬ଷܯ− + ௬ସܯ	 = 238.88	݇݃.݉ 

Moments dus aux charges réparties (poids propre de la dalle): 
Lx =2,20 m 

Ly=2,20 m    

ℎ0 = 15	ܿ݉ 

  Poids propre :ܩ = 0.15 × 2500 = 375݇݃/݉ 

  Charges d’exploitation : ܳ = 100݇݃/݉ 

Charge ultime :ݑݍ = ܩ1,35 + 1,5ܳ = 656.25݇݃/݉ 

Sollicitations : 

ߙ =
݈௫
݈௬

=
2,2
2,2

= 1,0 > 0.4 ⇒ La	dalle	travaille	suivant	les	deux	sens	 

൜
௫ଶܯ = ௫ߤ . .௨ݍ ݈²௑		
௬ଶܯ = ௬ߤ ௫ଶܯ.

 

ߙ = 1,0 ⇒ ൜
௫ߤ = 0,0368
௬ߤ = 1,0000 ⇒ ൜

௫ଶܯ = 116,89	݇݃.݉
௬ଶܯ = 116,89	݇݃.݉ 

Les moments appliqués à la dalle: 
0௫ܯ = ௫ଵܯ ௫ଶܯ+ = 338.27	 + 116,89 = 455.16	݇݃.݉ 
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0௬ܯ = ௬ଵܯ + ௬ଶܯ = 238.88	 + 116,89 = 355.77	݇݃.݉ 

Moments retenus: 

- En travée: 

௧௫ܯ = ଴௫ܯ.0,75 = 341.37	݇݃.݉ 

௧௬ܯ = 0௬ܯ.0,75 = 266.82	݇݃.݉ 

- Sur appuis: 

௔௫ܯ = ௔௬ܯ = ଴௫ܯ.0,5 = 227.58	݇݃.݉ 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

III- 8.5. Calcul du ferraillage de la dalle:  
Le ferraillage se fait sur une bande de (1m) de largeur   

Données : 

 Largeur de la poutre : ܾ = 100ܿ݉ 

 Hauteur de la section : ℎ = 30ܿ݉ 

 Hauteur utile des aciers tendus :݀ = 0,9ℎ = 27ܿ݉ 

 Contrainte des aciers utilisés : ݂݁ = ௦ߜ			,ܽ݌ܯ400 =  ܽ݌ܯ348

 Contrainte du béton à 28jours : ௖݂ଶ଼ = 			,ܽ݌ܯ25 ௕݂௖ =  ܽ݌ܯ14,17

 Contrainte limite de traction du béton: ௧݂ଶ଼ =  ܽ݌ܯ2,1

 Fissuration peu préjudiciable  

 En travée : 

Sens lx: 

Le moment ultime : ܯ௧௫ = 3413,7	ܰ.݉ 

Le moment réduit   ߤ = ெ೟ೣ
௕.ௗ².ఋ್೎

= ଷସଵଷ,଻
100.13,5².14,17

= 0,013 < ଵߤ = 0,392 → À = 0 
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ߤ = 0,013
௧௔௕௟௘௔௨
ሱ⎯⎯⎯⎯ሮߚ = 0,9935 

La section d'acier (Asx): 

௫ݏܣ =
௧௫ܯ

.݀.ߚ ௦ߜ
=

3413,7
0,9935	. 13,5. 348

= 0,73	ܿ݉²/݈݉ 

Sens Ly: 

Le moment ultime :   ܯ௧௬ = 2668,20	ܰ.݉ 

Le moment réduit  ߤ =
ெ೟೤

௕.ௗ².ఋ್೎
= ଶ଺଺଼,ଶ଴

100.13,5².14,17
= 0,010 < ଵߤ = 0,392 → 	À = 0 

ߤ = 0,010
௧௔௕௟௘௔௨
ሱ⎯⎯⎯⎯ሮߚ = 0,995 

La section d'acier (Asx): 

௬ݏܣ =
௧௬ܯ

.݀.ߚ ௦ߜ
=

2668,20
0,995	. 13,5. 348

= 0,57	ܿ݉²/݈݉ 

Sur appui: 

Le moment ultime :    

௔௫ܯ = ௔௬ܯ = ଴௫ܯ.0,5 = 2275,8ܰ.݉ 

ߤ =
௔௫ܯ

௕௖ߜ.²݀.ܾ
=

2275,8
100	. 13,5².		14,17

= 0,008 < ଵߤ = 0,392 → À = 0 

ߤ = 0,008
௧௔௕௘௔௨
ሱ⎯⎯⎯ሮߚ = 0,996 

La section d'acier (Asx): 

௫ݏܣ =
௔௫ܯ

.݀.ߚ ௦ߜ
=

2275,8
0,996	. 13,5. 348

= 0,49	ܿ݉²/݈݉ 

Section minimale des armatures: 

Puisque h0=15 cm (12 cm h030 cm) 

On peut appliquer la formule suivante: 

Sens ly: 

௠௜௡ݕܣ = 8.ℎ଴ = 8	.0,15	 = 1,2	ܿ݉²/݈݉ 

ቊ
௬ݐܣ = 0,57/݈݉ < ௠௜௡ݕܣ = 1,2 → ௒ݐܣ = ௠௜௡ݕܣ = 1,20ܿ݉ଶ/݈݉																							
௬ܽܣ	 = 0,49/݈݉ < ௠௜௡ݕܣ = 1,2 → ௒ܽܣ = ௠௜௡ݕܣ = 1,20	ܿ݉ଶ/݈݉																		

 

Sens lx: 

௠௜௡ݔܣ = ௠௜௡ݕܣ ൬
3 − ߙ

2
൰ = 1,2 ൬

3 − 1,0
2

൰ = 1,20	ܿ݉²/݈݉ 
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ቐ ௫ݐܣ =
0,73ܿ݉ଶ

݈݉
< ௠௜௡ݔܣ = 1,20 → ௫ݐܣ = ௠௜௡ݔܣ = 1,20ܿ݉²/݈݉

௫ܽܣ = 0,49ܿ݉ଶ/݈݉ < ௠௜௡ݔܣ = 1,20 → ௫ܽܣ = ௠௜௡ݔܣ = 1,20ܿ݉ଶ/݈݉
 

Choix des aciers: 

Le diamètre : ℎ0 = 15ܿ݉ = 150݉݉ 

On à : ∅ ≤ ௛బ
ଵ଴
⇔∅ ≤ 15݉݉. 

En travée: 

Sens Lx: 

 

 

 

 Sens Ly: 

 

 

 

 

Sur appuis (chapeaux): 

 

 

 

 

Nécessité de disposer des armatures transversales : 

On note toutefois les critères suivants :  

1. La dalle est bétonnée sans reprise  

2. ߬௨ ≤ ߬௨ 

Avec :  ߬௨ = ௏ೠ೟೚೟
௕.ௗ

; ௨߬ݐ݁ = ଵ଴.௛బ
ଷ

× min(0,13	 ௖݂మఴ;  (ܽ݌ܯ5

௨ܸ௧௢௧ = { ௫ܸ + ௩ܸ 	;  ௫ܮݏ݊݁ܵ	

௨ܸ௧௢௧ = ൛ ௬ܸ + ௨ܸ	;  ௬ܮݏ݊݁ܵ	

On calcule Vx et Vy:( efforts tranchants dus aux charges reparties): 

ߙ > 0,4 ⇒

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ ௫ܸ = q୳

L୶
2 .

1

1 + α
2

௬ܸ = q୳
L୷
3

; ௫ܸ = ௬ܸ  

௫ܸ = 650,55 × ଶ,ଶ
ଶ

× ଵ
ଵାభమ

= 477,07	ܰ =0,477 KN 

Atx =1,20 cm²/ml 
Stx  min (2h0 ,25 cm)   
Stx 33 cm 

5T10 p.m = 3,93 cm²/ml 
Stx = 20 cm 

Aty=1,20 cm²/ml  
Sty  min (4h0 ,33 cm) 
Sty 33cm 

5T10 p.m = 3,93 cm²/ml 
Sty = 20 cm 

Aa=1,20 cm²/ml 
St 33 cm 

5T10 =3,93 cm²/ml 
St=20 cm    
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௬ܸ = 650,55 ×
2,2
3 = 477,07	N = 0,477	KN = ௫ܸ 

On calcule Vv et Vu (efforts tranchants dus aux charges localisées): 

௩ܸ =
଴ݍ

ݑ2 + ݒ
=

1626,39
2 × 25 + 25

=  ܰܭ	21,69

( ௨ܸ =
଴ݍ

ݑ.	3
≤ ܸ)௨ ⇔

1626,39
3	. 25

=  ܰܭ	21,69

ݑ)	 = ݒ = 25ܿ݉) ⇒ V୳ = V୴ =  ܰܭ	21,69

L'effort  total Vtot : 

 Sens lx : V୲୭୲ = V୶ + V୷ = 0,477	 + 21,69 = 22,17	KN 

 Sens ly : V୲୭୲ = V୷ + V୳ = 0,477 + 21,69 = 22,17	KN 

Donc :  V୲୭୲ = max൫V୲୭୲	୶	; V୲୭୲	୷൯ = 22,17	KN 

߬௨ =
V୲୭୲
ܾ.݀

=
22,17 × 10ଷ

1000 × 135
=  ܽ݌ܯ	0,164

ℎ0 = 15ܿ݉ 

߬ < ߬௨ =
10 × 0,15

3
min൫0,13 ௖݂మఴ ; ൯ܽ݌ܯ5 = 1,625		 

߬ :  ܿ݊݋݀ <  ݂݁݅݅ݎéݒ		݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܿ																													࢛࣎

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

III- 8.6. Les vérifications à L’E.L.S : 
Calcul des sollicitations à L’E.L.S : 

Charge localisée: 

M଴୶ = (Mଵ + vMଶ)Pୱୣ୰ሖ  

0௬ܯ = 2ܯ) + (1ܯݒ ௦ܲ௘௥ሖ ݒ			ܿ݁ݒܣ		 = .ܧ)0,2 .ܮ ܵ) 

௦ܲ௘௥ሖ = ௦௘௥́ݍ . ܵ	′ = ௔ܲ௦௘௥

.ݑ ݒ
. ܵ	′ 

௦௘௥ݍ = ௔ܲ	௦௘௥

ݒ.ݑ ; 	 ௔ܲ	௦௘௥ = ܩ) + ܳ).
1
4 	= 1185,99݇݃ 

Donc : ݍ௦௘௥ = ଵଵ଼ହ,ଽଽ
଴,ଶହ²

= 18975,84	݇݃/݉² 

௦ܲ௘௥ሖ = 18975,84 × ܵ	ᇱ 

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

tableau ci-dessus :   
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Rectangle U/Lx V/Ly M1 M2 S'(m²) P'ser=qser.S' M0x(kg.m) M0y(Kg.m) 

1 0.41 0.55 0.109 0.066 1.08 20493.90 2504.35 1799.36 

2 0.18 0.55 0.151 0.076 0.48 9108.40 1513.82 967.31 

3 0.41 0.32 0.126 0.086 0.63 11954.78 1711.92 1329.37 

4 0.18 0.32 0.181 0.102 0.28 5313.24 1070.08 734.28 

 

Moment dû aux charges localisées : 
଴௑஼ܯ = ଴௑ଷܯ - ଴௑ଶܯ - ଴௑ଵܯ  ଴௑ସ=348.69 kg.mܯ+

଴௬஼ܯ = ଴௬ଷܯ - 	଴௬ଶܯ - ଴௬ଵܯ  ଴௬ସ=236.96 kg.mܯ+

Moment dû aux charges réparties (E.L.S): 

G=0,15 x 2500 = 375kg /m²   ;  ep = 15cm  

Q=100 kg/m² 

ܳ௦௘௥ = 100 + 375 = 475	݇݃/݉² 

α= ௟ೣ
௟೤	

=1.00> 0,4 →la dalle travaille dans les deux sens  

α=1 ; E.L.S⇒ ൜
௫ߤ = 0,0441
	௬ߤ = 1,0000 

	଴௫௥ܯ = ௫ߤ . .௦௘௥ݍ ݈ଶ௫ = 2,2ଶ	ݔ	475	ݔ	0,0441 = 101,39	kg/m 

଴௬௥ܯ =  ଴௫௥=1,00 x 101,39 = 101,39 kg/mܯ .௬ߤ

Les moments appliqués au centre de rectangle d'impact seront donc : 

଴௫ܯ = ଴௫஼ܯ ଴௫௥ܯ+ = 348,69 + 	101,39 = 450,08	kg	. m 

଴௬ܯ = ଴௬஼ܯ ଴௬௥ܯ+ = 236,96 + 101,39 = 338,35	kg	. m 

 

III-8.7. Les moments en travées et sur appuis : 

௧௫ܯ = ଴௫ܯ0,75 = 0,75 × 	450,08 = 337,56	kg	. m 

௧௬ܯ       = ଴௬ܯ0,75 = 0,75 × 	338,35 = 253,76	kg	. m 

௔௫ܯ       = ௔௬ܯ = ଴௫ܯ0,5 = 225,04	kg	. m 
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III-9.Vérification des contraintes dans le béton : 
Suivant Lx : 

- En travée : 

         M୲୶ = 3375,6	N. m						; A୲		 = 3.93 ୡ୫మ

୫୪
; A = 0ሖ  

Position de l’axe neutre (y) : 

Y = 	by²/2 + nAሖ
ୗ(y − d) = 0 

On	a		Aሖ ୗ = 0					; 	et	n	 = 	15 

D’où 

50y² +58,95y − 795,82 = 0 

Donc :  y=3,34 cm  

Calcul du moment d’inertie: 

I =byଷ/3+15 Aୱ(d – y )² 

I		 = 	100	x	3,34ଷ/	3	+ 	15	x	3.93(13,5− 	3,34)²  

I		 = 7327,14	cmସ 

La contrainte dans le béton σୠୡ : 

δୠୡ = K. y	 = (Mୱୣ୰/	I). y		 

δୠୡ =
3375,6	
7327,14 × 	3,34 = 	1,54	Mpa		 

La contrainte admissible du béton  σbc : 

δୠୡ	 = 0.6fୡଶ଼ = 15Mpa 

Alors :  

δୠୡ	 = 1,54	Mpa	 < δୠୡ	 = 15	Mpa 																																							condition	véréfiée	 

Donc les armatures calculées à l'E.L.U, ca nous convient. 

Sur appuis : 

Mୟ୮୮ = 225,04	kg. m	; 			Aୟ = 3.93	cm²/	ml						, Aሖ = 0 

Position de l’axe neutre (y) : 

Y=3,34cm  

Moment d’inertie  (I): 

I = 7327,14	cmସ 

La contrainte dans le béton σbc : 

δୠୡ	 = K. y = (Mୱୣ୰/I). y 

δୠୡ	 = ൬
2250,4

7327,14 		.		3,34൰ = 1,03	Mpa 
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La contrainte admissible du béton  σୠୡ : 

δୠୡ	 = 0.6fୡଶ଼ = 15	Mpa 

Alors  

δୠୡ	 = 1,03	Mpa	 < δୠୡ	 = 15	Mpa 																																									condition	véréfiée	 

Donc les armatures calculées à l'E.L.U sont  convenables. 

Suivant Ly : 

En travée : 

Mt୷ = 253,76	kg. m; 			A୲ = 3,14	cm²	/ml			; Aሖ = 0 

Position de l’axe neutre (y) : 

Y= by²/2+nAሖ ୗ(y − d) = 0 

On à Aሖ ୗ = 0    ; et n = 15 

Donc :   y=2 ,57 cm  

Calcul du moment d’inertie: 

I =byଷ/3+15 Aୱ(d – y )² 

I  = 100 x2,573/ 3 + 15 x 3,14(13,5- 2,57)² 

I  =6192,62 cmସ 

La contrainte dans le béton σbc : 

δୠୡ	 = K. y = (Mୱୣ୰/I). y 

δୠୡ	 = ൬
2537,6	
6192,62 		.		2,57൰ = 1,09	Mpa 

La contrainte admissible du béton  σୠୡ : 

δୠୡ	 = 0.6fୡଶ଼ = 15	Mpa 

Alors  

δୠୡ	 = 1,09	Mpa	 < δୠୡ	 = 15	Mpa 																																		véréfie	 

Donc les armatures calculées à l'E.L.U sont convenables. 

Armatures finales : 

Suivant Lx : At=3,93cm²/ml  soit 5T10 /mL  avec  St=20cm 

  Aa=3,93cm²/ml soit5T10 /mL  avec  St=20cm  

 Suivant Ly : At=3,93cm²/ml  soit 5T10 /mL   avec  St=20cm 
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                       Figure : III. 12. Ferraillage du voile et dalle d'ascenseur 
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II-1. Détermination de l’épaisseur du plancher :   

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

   
1

22,5
  

C.B.A.93) Avec: L : la portée la plus grande dans le sens des poutrelles. 

Pour notre cas on a : Lmax = 470m d’où ht  4 7 0
2 2  .5

 
 20.88 cm 

- On adopte alors un plancher à corps creux de hauteur totale ht =24 cm 

Soit : (20+4) cm avec: 

  20 cm pour le corps creux. 

  4 cm pour la dalle de compression. 

 

II- 2. Descente de charge:  

II- 2.1. Charge permanente: 

II- 2.1.1. Plancher terrasse inaccessible: 
Tableau-II.01.Charge permanente & surcharge d’exploitation plancher terrasse 

(inaccessible). 

Designation de la charge Valeur en KN/m2 

1 – Protection en gravillons roulé (4cm) 0.2×4 0.80 

2- Etonchèitè multicouche (2cm) 0.12 0.12 

3 - Forme de pente en béton léger (5cm) 0.9 0.9 

4 – Asphatte coulé sable(2.5cm) + polystyrène 0.66 0.66 

5 - Plancher à corps creux + dalle de compression (20+4) 3.2 3.2 

6 - Enduit en ciment (e = 2cm) 0.18×2 0.36 

La charge Permanente G=∑Gi 6.04 

La surcharge exploitation Q 1.00 
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II- 2.1.2. Plancher étage courant à usage d’habitation: 
Tableau –II. 02. Charge permanente & surcharge d’exploitation Plancher étage courant. 

 

Désignation de la charge Valeur en KN/m2 

1 – Revêtement en carrelage(2cm) 

 

2× 0.2 0.40 

2 – Morter de pose(2cm) 2× 0.2 0.40 

3 - Sable fin pour mortier (2cm) 2× 0.17 0.34 

4 - Plancher à corps creux (20+4) 3.20 3.20 

 5 - Enduit en plâtre (2cm) 0.1x2 0.20 

6 - Cloison en briques creuses 9x0.1 0.90 

La charge Permanente G=5.44 

La surcharge d’exploitation Q=1.5 

 
 
II- 2.1.3. Dalle pleine terrasse inaccessible: 
Tableau –II.03. Charge permanente & surcharge  d’exploitation dalle pleine terrasse 

inaccessible sur cage d’escalier. 

 

Désignation de la charge Valeur en KN/m2 

1 – Protection en gravillons roulè (4cm) 0.2×4 0.80 

2– Etonchèitè multicouche (2cm) 0.12 0.12 

3 – Forme de pente en béton lèger (5cm) 0.9 0.9 

4 – Asphatte coulè sable(2.5cm) + polystyrèn 0.66 0.66 

5  – plancher à dalle pleine en bèton armè (e =15cm) 0.15× 25 3.75 

6 – Enduit en ciment (2cm) 0.18× 20 0.20 

La charge permanent G=6.43 

La charge d’exploitation Q= 1,00 
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II- 2.1.4.Dalle pleine étages courants: séchoirs 
 
Tableau –II.04. Charge permanente & surcharge d’exploitation dalle pleine étages  
courants. 

Désignation de la charge Valeur en KN/m2 

1- Carrelage y compris mortier de pose (2cm) 0.75 0.75 

2- Sable fin pour mortier (2cm) 18x0.02 0.36 

3- Dalle pleine (e =15 cm) 0.15x25 3.75 
4- Enduit en plâtre (2cm) 0.1x20 0.20 

La charge permanente G=∑Gi = 5.06 

La surcharge d’exploitation Q = 3.50 

 

II- 2.1.5.Dalle  pleine pour auvent terrasse (inaccessible): 

 

Tableau –II.05. Charge permanente & surcharge d’exploitation  

dalle pleine auvent (+3.06). 
 

Désignation de la charge Valeur en KN/m2 

1 - Protection en gravillons roulè(4cm) 0.2×4 0.80 

2 - Etonchèitè multicouche(2cm) 0.12 0.12 

3 - Forme de pente en béton léger (5cm) 0.9 0.90 

4 - Asphatte coulè sable (2.5cm) + polystyrèn 0.66 0.66 

La charge permanente G=∑Gi 2.48 

La surcharge d’exploitation Q 1.00 
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II- 2.1.6.Murs de façade (extérieur): 

Tableau –II.06. Charge permanente des Murs extérieur. 

Désignation de la charge Valeur en KN/m2 

1 - Enduit extérieur en ciment (e =2cm) 2x0.18 0.36 

2 - Parois en brique creuse extérieur (e =15cm) 9x0.15 1.35 

3 - Parois en brique creuse intérieur (e =10cm) 9x0.10 0.90 

4 - Enduit intérieur en ciment (e =1.5cm) 1.50x0.18 0.27 

 G=∑Gi 2.88 

 

II-2.1.7.Murs intérieurs: 
 Tableau –II– 07. Charge permanente Murs intérieurs. 

 
Désignation de la charge Valeur en KN/m2 

1- Enduit en ciment face 1 (e=1.5cm) 1.5x0.18 
0.27 

2- Parois en brique creuse intérieur(e=10cm) 9x0.10 
0.90 

3- Enduit en ciment face 2 (e=1.5cm) 1.5x0.18 0.27 

 G=∑Gi 1.44 

 
II- 2.1.8. Acrotère en béton armé: 

1 
Ga = [(0.1 × 0.7) + (0.08 × 0.1) + 2 (0.02 × 0.1)] × 25 

Ga  = 1.975 KN/ml 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                           Figure –II.01. Coupe sur acrotère. 
 

20cm 

2cm 

8cm 
  3  

2 

10cm 60cm 
1 

10cm 



Chapitre –II–                              Pré-dimensionnement des éléments de la structure  

 
- 19 - 

II- 2.2. Surcharge d'exploitation: 
 Surcharge d'exploitation du plancher (du RDC au 09éme étages) habitations Q=1.5 KN/m² 

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

 

II-2.2.1.Utilisation de la loi de dégression de la surcharge d'exploitation: 

Soit q0 la charge d’exploitation sur le toit ou la terrasse couvrant le bâtiment Q1 Q2 Q3…Q n les 

charges d’exploitations respectives des planchers des étages 1, 2,3…n numérotés à partir du 

sommet du bâtiment. 

On adoptera pour le calcul des points d’appui les charges d’exploitation suivantes: 
 
Sous toit ou  terrasse Q0 

Sous  dernier étage (Étage 1)  Q0+ Q1 

Sous étage immédiatement inférieur : 

(Étage 2)  Q0+ 0,95 (Q1+ Q2) 

(Étage 3).  Q0+ 0,90 (Q1+ Q2+ Q3) 

(Étage 4) Q0+ 0,85 (Q1+ Q2+ Q3+ Q4) 

(Étage n)  Q0+ 3
2

n
n
  (Q1 + Q2 + Q3+…..Qn) 

Le coefficient 3
2

n
n
  étant valable pour [n 5] 

Tableau –II.08. La loi de dégression. 

 

Niveau La dégression des charges par niveau (kN/m²) charge 
(kN/m²) 

Terrasse NQ0=1 1 

09 NQ1= Q0+ Q1 2,50 

08 NQ2= Q0+0,95 (Q1+ Q2) 3,85 
07 NQ3= Q0+0,90 (Q1+ Q2+ Q3) 5,05 

06 NQ4= Q0+0,85 (Q1+ Q2+ Q3+ Q4) 6,10 

05 NQ5= Q0+0,80 (Q1+ Q2+ Q3+ Q4+ Q5) 7,00 

04 NQ6= Q0+0,75 (Q1+ Q2+ Q3+ Q4+ Q5+ Q6) 7,75 

03 NQ7 = Q0 + 0,71(Q1 + Q2 + Q3+ Q4 + Q5 + Q6 + Q7) 8,45 

02 NQ8 = Q0 + 0,69(Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6 + Q7 + Q8) 9,28 

01 NQ9 = Q0 + 0,67(Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6 + Q7 + Q8 + Q9) 10,04 

R.D.C NQ10 = Q0 + 0,65(Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6 + Q7 + Q8 + Q9 
+ Q10) 

10,75 
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II- 3.Prédimensionnement des poutres : 

           D’après le R.P.A.99 Révisées en 2003 articles 7.5.1, les dimensions des poutres 

doivent satisfaire les conditions suivantes ቐ
ܾ ≥ 20ܿ݉
ℎ ≥ 30ܿ݉

௛
௕

< 4
 

Selon le B.A.E.L.91, le critère de rigidité est le suivant : 
15
L  ≤ ℎt≤

10
L  

 ℎt: hauteur total de la poutre 

 b : largeur de la poutre 

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

Deux types de poutres: 
 Poutres principales :   L max= 560 cm 

 Poutres secondaires :  L max= 520 cm    

 

II- 3.1. Pré dimensionnement des poutres principales : 
Poutre principale : L max= 560cm 

  
560
15

h t < 560
10

h  

37,33 cm≤ ℎ t ≤ 56 cm 

D'après le R.P.A.99 Révisées en 2003 article 7.5.1: 

 b = 35cm ≥  20cm – – – – – – –  →  condition vérifiée. 

 ℎ t = 45cm ≥ 30cm– – – – – – → condition vérifiée. 

 ht = 1,28 < 4 – – – – – – – – – – →  condition vérifiée. 
       b 

On prend la section des poutres principales :(35x45). 

 

II- 3.2. Pré dimensionnement des poutres secondaires : 

Poutre principale : L max= 520 cm 

                ହଶ଴ 
ଵହ

≤ ℎt ≤ ହଶ଴
ଵ଴

     

34,66cm ≤ ℎ t ≤52 cm 

D'après le R.P.A.99 Révisées en 2003 article 7.5.1: 

 b = 30cm ≥ 20cm  – – – – – –  – → condition vérifiée. 

 ℎt  = 40cm ≥ 30cm– – – –  – – – → condition vérifiée. 

 ௛೟
௕

 = 1,33 < 4 – – – – – – – – – – –  → condition vérifiée. 
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 On prend la section des poutres secondaires :(30x40). 

 
II-4. Pré dimensionnement des poteaux: 
Le calcul est basé sur la section du poteau le plus sollicité. 

La section afférente est la section résultante de la moitié des panneaux entourant 

le poteau. 

 On a choisi 3 types de coffrage (section) : 

 Type 1- du RDC jusqu'au 3éme étage. 

 Type 2- du 4éme au 6éme étage. 

 Type 3 - du 7éme au 9éme étage. 

Calcul de l'effort normal ultime sollicitant les poteaux:                      

Nu = 1, 35 NG + 1, 5 NQ 

G = n × (S x G + G pp + G ps ). Avec: n (le nombre de niveaux en dessus du poteau.) n = 09 

S :La surface afférente est donnée par : 

S = (ସ଻ହ
ଶ

 + ଺ସହ
ଶ

 ) ×(଺ସହ
ଶ

 + ସହହ
ଶ

 ) 

S=21,84 m2 

 
Figure –II.02. Le poteau (C5) le plus sollicité du plancher. 

 
II- 4.1.Prédimensionnement des poteaux type1: Du RDC jusqu'au 3émeétag 

II- 4.1.1. Efforts de compression dus aux charges permanentes Nu  

Nu = 1,35 × NG + 1,5 × NQ 
 

 4,75 
   2 

6,45
2

2 

3,25 
2 

4,55 
2 
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Avec 

G= Gterrasse+10Gètage 

    = 60,44 

Gpp = 0,35 × 0,45 × 25 × 5,60 = 22,05 KN 

G ps = 0,30 × 0,40 × 25 × 5,20 = 15,6KN 

G = G×S+10Gpp+10Gps . Avec: =G = G terrasse +10 G étage 

G = 60,44 ×21,84+10(22,05)+10(15,6)             

G=1696,50 kN                                                                                        

NG=1,1×G=1,1×1696,50=1866,15KN 

 

II- 4.1.2.Efforts de compression dus aux charges d'exploitation NQ 

NQ = Q × S × 1,1 

Q = 10,75 KN/m2 

S = 21,84m2 

NQ = 1,1(21,84 × 10,75) = 258,25 KN 

Nu = 1,35 × NG + 1,5 × NQ 

Nu = 1,35 × 1866,15 + 1,5 × 258,25   

Nu = 2906,68 KN 

 

II-4.1.3. Détermination de la section du poteau (a×b) 

 Détermination de a: 

 Vérification de flambement : 

On doit dimensionner les poteaux de telle façon qu'il n’y ait pas de flambement 

c'est-à-dire λ ≤ 50 

B
Ii

i
L

i
L f



 07,0


 

aa
ba

abi

abI

baB

290,0
12..12

.
12
.
.

23

3







 

Avec: 

 Lf : longueur de flambement 

 i : rayon de giration  

 B: section des poteaux 

 λ : L'élancement du poteau 

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

Pa par son centre de gravité et perpendiculaire au plan de flambement   
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l଴ = 3,06 m 
l୤ = 0,7 × 3,06 = 2,14m = 214 cm 

λ ≥ 50 

l0 = 3,06 m 

lf = 0,7 × 3,06 = 2,14m = 214,2 cm 

λ ≥ 50 

λ
 ≥ 

fL
i

≤ 

a≤ ଶଵସ,ଶ
଴,ଶ଼ଽ×ହ଴

a≤ 14.82 

On prend : a= 50 cm. 

 Détermination de b: 

Selon les règles B.A.E.L 91, l’effort normal ultime Nu 

N୳ ≤ α × ቈ
B୰ × fୡଶ଼ 

0,9γୠ
+ Aୱ   ×

fୣ 

γୱ
቉ 

Br = (a − 2)(b − 2) , Br = (50 − 2)(b − 2) Br = 48(b − 2) 
 
As = 0,7%(zone I) Selon RPA 99 version 2003 
 
As = 0,007[48(b − 2)] As = 0,336(b − 2) 
 
Avec: 

 Br : section   réduite. 

 α: coefficient  fonction de λ  . 

 As : section d′armature  longitudinales. 

 α =? Donc ∶ ona : 

λ ≥ 50  

λ ≥
l୤

i =
214,2

0,289 × 50
 

≤ 50 

14,82 ≤ 50 

λ = 14,82 

α =
0,85

1 + 0,2 ቆ 
35ቇ ²
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α =
0,85

1 + 0,2 ቀ14,82
35 ቁ ²

=
0,85
1,03 = 0,82 

α = 0,82 
 

N୳ ≤ α × ቈ
B୰ × fୡଶ଼ 

0,9γୠ
+ Aୱ   ×

fୣ 

γୱ
቉ 

fc28 = 25Mpa, fe = 400 Mpa, γb = 1,5, γs = 1,15. 
 
N୳ ≤ 0,82 × ൤

48(b − 2) × 25
0,9 × 1,5 × 10 + 0,336(b − 2) ×

400
1,15 × 10൨ 

Nu ≤ 100,56 b−201,14 

2906,68 ≤ 82,45b − 164,93 
 

b ≥
3071,61

82,45  

b ≥ 37,25cm 
Donc on prend : b = 50 cm 

Donc les poteaux ont la section suivante : du RDC au 3éme étage (50 × 50)cm2. 

 

Vérification des conditions du R.P.A.99 Révisées en 2003 article 7.5.1: 

min( a.b)  50cm  25cm ..................................................................  Condition vérifiée. 

min( a.b)  50cm>  
20

eh
= 

306
20

 15,3cm…………………………...Condition vérifiée 

1/ 4  a / b  1/ 4 > 1………………………………………………... Condition vérifiée 

 

II- 4.2.Prédimensionnement des poteaux type2: Du 4éme au 6éme étage  
 
n=6                
                                       Q = 7,75KN/m                               

                                       Nu=1,35×NG +1,5×NQ 

G poutre principale = G pp= 0,35 × 0,45 × 25 × 5,60 = 22,05 KN 

G poutre secondaire =  G ps=  0,3 × 0,4 × 25 × 5,20  =  15,60 KN   

G =   (6,04 + 6(5,44))S + (22,05)6 + (15,6)6  

G = 1070,67KN 

NG=1,1G = 1,1×1070,67KN 

NG = 1177,73 KN 
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NQ = Q × S × 1,1 Q = 7,75 KN/m2 S = 21,84 m2 

NQ= 1,1(7,75 × 21,84)=186,18 KN 

 Nu = 1,35 × NG + 1,5 × NQ 

Nu =1,35 × 1177,73 + 1,5 ×186,18 = 1869,22 KN Nu = 1869,22 KN 

a ≥ 14,82 

On prend : a = 45cm. 

 Détermination de b : 

௟௙ =ߣ  
௜

 = ଶଵସ,ଶ
଴,ଶ଼ଽ௔

 ≤ 50   Donc 16,47 = ߣ 
 

α =
0,85

1 + 0,2 ቀ16,47
35 ቁ ²

=
0,85
1,04 = 0,81 

α = 0,81 
 

N୳ ≤ α × ቈ
B୰ × fୡଶ଼ 

0,9γୠ
+ Aୱ   ×

fୣ 

γୱ
቉ 

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

Nu ≤ 0,81 ×  4 3   2 2 5
0 , 9   1, 5   1 0    

b  
 

+ 0,301(b − 2) ×   
4 00

1,15   1 0
] 

1869,22 ≤ 72 ,97b – 145,95 

b ≥
2015,17

72,97  

b ≥ 27,61 

b = 45 cm 
Donc les poteaux supérieurs ont : du 4éme au 6éme étage (45 ×45) cm2 

 

Vérification des conditions du R.P.A.99 Révisées en 2003 

min( a.b)  45 cm  25cm …………………………………Condition vérifiée 

min( a.b)  45 cm
 2 0

eh


306
 20

 15,3cm …………………Condition vérifiée 

1 / 4  a / b  1 / 4  1…………………………………………Condition vérifiée 

II- 4.3.Prédimensionnement des poteaux type3 :  Du  7éme au  9éme étage 
n=3 

                              Q = 5,05KN 
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                             NU = 1,35NG + 1,5NQ 

G = (6,04 + 3(5,44))S + 3(22,05) +3(15,60) 

G =601,29KN 

NG =1,1 G = 661,42KN 

NG = 661,42KN 

NQ = 1,1 × Q × S 

Q = 5,05KN 

S = 21,84KN 

NQ = 1,1 × (5,05×21,84) = 121,32KN 

NU = 1.35(661,42) +1,5(121,32) 

NU = 1074,90KN 

L0 = 3,06m ; Lf =0,7 l0 = 2,141m = 214,20 cm 

a  ≥ 14,82 

on prend : a = 40 cm 

- Détermination de b :  

௟௙ =ߣ 
௜

 = ଶଵସ,ଶ
଴,ଶ଼ଽ௔

 ≤ 50   Donc 18,53 = ߣ 
                 

α =
0,85

1 + 0,2 ቀ18,53
35 ቁ ²

=
0,85
1,05 = 0,80 

 
                         
NU ≤ ߙ ቂ஻௥×௙௖ଶ଼

଴,ଽ ఊ௕
+ ௙௘ ݏܣ

ఊ௦
ቃ 

 
NU  ≤ 0,80ቂଷ଼(௕ିଶ)ଶହ

଴,ଽ×ଵ,ହ×ଵ଴
+ 0,266(ܾ − 2) ସ଴଴

ଵ,ଵହ×ଵ଴
ቃ 

 
1046,64 ≤ 63,69 b – 127,39 
 
b  ≥  ଵଵ଻ସ,଴ଷ

଺ଷ,଺ଽ
           

                                                                       

b≥16,87 
on prend : = 40cm 

Donc les poteaux supérieurs ont : du 7éme au 9éme étage (40 ×40) cm2 

Vérification des conditions du R.P.A.99 Révisées en 2003 



Chapitre –II–                              Pré-dimensionnement des éléments de la structure  

 
- 27 - 

                  

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

.ࢇ)ܖܑܕ (࢈ = ૝૙࢓ࢉ > ૛૞࢓ࢉ … … … … .࡯ ࢂ

.ࢇ)ܖܑܕ (࢈ = ૝૙࢓ࢉ >
ࢋࢎ
૛૙

=  
૜૙૟
૛૙

૚
૝

<
ࢇ
࢈

=   ૙, ૛૞ < ૚ … … … … .࡯ ࢂ

= ૚૞, ૜ … … … … .࡯  ࢂ

 

II-5. Prédimensionnement des voiles de contreventement : 
Les voiles sont des éléments qui résistent aux charges horizontales, dues au vent et au        

séisme Le R.P.A 99(version2003) considère comme voiles de contreventement les voiles 

satisfaisant 

La condition suivante :൜ ࡸ ≥ ૝ࢇ
ࢇ ≥  : ૛૛   avec/ࢋࢎ

 L:longueur de voile. 

 he : hauteur d′étage(3,06)m. 

 a:épaisseur du voile / avec amin = 15cm. 

 a ≥ ଷ଴଺
ଶଶ

 = 13,90 cm on prend a = 20cm 
 

Tableau –II.09. Dimensions des éléments porteurs 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

  

 Sections Sections Sections 

 

Poteaux 

RDC jusqu'au 3éme 
étage 4émeau 6éme étage 7éme au 9éme étage 

(50x50) cm2 (45x45) cm2 (40×40)cm 

Poutres 
principales (35x45) cm 2 

Poutre 
secondaires (30x40) cm 2 

Voiles 20 cm 

Plancher (20+4) cm 
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I.1- Présentation du projet : 
 Notre projet fin d’études consiste à faire le dimensionnement de l’ossature en béton 

armé d’un bâtiment à RDC +9 à usage d'habitation avec 4 F4 par étage,  implantée dans le 

territoire de la ville de Tiaret, classée zone de faible sismicité : zone I selon les règles 

parasismiques algériennes (RPA99 version 2003). 

 Le bloc à étudier est de forme régulière (forme rectangulaire en plan) composé de 04 

travées dans le sens transversal (axe B à D) à l’exception des axes A et l qui ont 02 travées. 

Dans le sens longitudinal : 03 travées sur les axes 01et 06,  07  travées sur les axes 02 et 05. 

 

I.2- Caractéristiques géométriques de la structure : 

I.2.1-Dimensions en élévation: 
    ̶ La hauteur de R.D.C…………………………….............. 3.06 m. 

   ̶ La hauteur des étages courants………………………….  3.06 m. 

                     ̶   La hauteur totale de bâtiment………………………….... 30.6 m. 

 

I.2.2-Dimensions en plans: 
̶   Longueur totale…………………………………………..30.70 m. 

̶   Largeur totale……………………………………………23.80 m. 

 

I-2.3.Ossature et système constructif adopté : 

I-2.3.1. Ossature : 
 Elle est constituée par l’ensemble des éléments structuraux qui sont les poteaux, 

poutres et voiles de contreventement. Ils assurent la stabilité de l’ouvrage sous l’effet des 

charges verticales (charges permanentes et surcharges d’exploitation) et horizontales (vent et 

séisme). 

 

I-2.3.2. Planchers : 
Les planchers adoptés pour notre structure sont : 

                        ̶   Des planchers à corps creux. 

                        ̶   Dalles pleines pour les balcons. 

I-2.3.3. Escaliers : 
On a un seul type d'escalier : 
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 Escalier à deux volées avec un seul palier utilisé pour l'accès aux étages (du RDC jusqu'au 

09éme étage). 

I-2.3.4.Maçonnerie : 
Les murs extérieurs sont faits en doubles cloisons en briques de 30 cm d’épaisseur 

(15+10+5). Les cloisons de répartition au niveau des étages ont une épaisseur brute de 10 cm. 

 

I-2.3.5.Revêtement : 
 Enduit en plâtre pour les plafonds. 

 Enduit en ciment pour les murs extérieurs et les cloisons. 

 Revêtement de carrelage pour les planchers. 

 Le plancher terrasse sera couvert par une étanchéité multicouche imperméable évitant la 

pénétration des eaux pluviales. 

 

I-2.3.6- Isolations : 
 L'isolation acoustique est assurée par la masse du plancher (épaisseur) et par le vide d'air 

(lame d’air) des murs extérieurs. 

 L'isolation thermique est assurée par une couches d’isolant (liège, polystirene etc.…)  pour  

les planchers terrasses; et par le vide d'air pour les murs extérieurs. 

 

I-3. Caractéristiques géotechniques du sol : 
     Selon le rapport géotechnique du laboratoire LTPO, le sol d'assise de la 

construction  est un sol meuble dont les caractéristiques sont les suivantes : 

 La contrainte du sol est бsol = 2 bars pour un ancrage D = 2 m. 

 Le poids spécifique de terre γ = 1,8 t / m3. 

 L'angle de frottement interne du sol φ = 30°. 

 La cohésion C = 0 (sol pulvérulent). 

 

I-4.Caractéristiques mécaniques des matériaux: 

I-4.1.Le Béton : 
 Le béton est un matériau constitué par le mélange de ciment, granulats (sables, 

gravillons) et de l'eau de gâchage. Le béton armé est obtenu en introduisant dans le béton des 

aciers (armatures) disposés de manière à équilibrer les efforts de traction. 
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Le béton armé utilisé dans la construction des ouvrages doit être  conforme  aux 

normes et règles techniques de conception et du calcul des structures ( B.A.E.L.91, CBA 93  

et R.P.A 99 V.2003). 

La composition d'un mètre cube (m3) de béton courant est définit comme suit : 

   350 Kg de ciment      CPJ42.5 

   400 L de sable                  dg ≤ 5 mm 

 800 L de gravillons          dg ≤ 25 mm 

      ̶     175 L d'eau de gâchage. 

La préparation du béton (malaxage) se fait mécaniquement  à  l'aide  d'une  bétonnière 

ou d'une centrale à béton. 

La réalisation d'un élément d'ouvrage en béton armé, comporte les 4 étapes suivantes : 

      ̶    La mise  en place d'un coffrage (moule) en bois ou en métal.     

      ̶    La mise  en place du ferraillage (armatures) dans le coffrage. 

      ̶    Le coulage du béton dans le coffrage. 

      ̶    Décoffrage ou démoulage après durcissement suffisant du béton. 

Les principaux avantages du béton armé sont: 

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

compression. Son association avec des armatures en acier lui permet de résister à des efforts 

de traction importants. 

 Souplesse des formes: Elle résulte de la mise en œuvre du béton dans les coffrages  

auxquels on peut donner toutes les sortes de formes. 

 Résistance aux agents atmosphériques: elle est assurée par un enrobage correct et suffisant 

des armatures et une compacité convenable du béton. 

 Résistance au feu; le béton armé résiste dans les  bonnes conditions aux effets des 

incendies. 

Les inconvénients du béton armé sont : 

La fissuration constitue un handicap majeur pour le béton armé, particulièrement le 

retrait et le fluage qui constituent des inconvénients difficile cernés. 

 

I- 4.1.1- Résistance mécanique : 
a- Résistance caractéristique à la compression : 

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

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

⎧ƒc28 ≤ 40Mpa ⇒ ƒc28 =
j

4,76 + 0,83j
. fc28

ƒc28 > 40Mpa ⇒ ƒcj =
j

1,40 + 0,95	j
. fc28

 

 

      ̶   Pour : 28 jours < j < 60 jours :   fcj= fc28 
      ̶   Pour : j ≥ 60 jours :             fcj= 1,1 fc28 

      ̶   Pour notre étude, on prend :            fc28=25 Mpa 

 

b - Résistance caractéristique à la traction : 

 La résistance caractéristique à la traction du béton à "j" jours est 

conventionnellement définie  par la relation: ftj = 0,6 + 0,06 fcj 

Donc pour   fc28 = 25 Mpa ; ft28 = 2,1 Mpa 

 

c - Méthode de calcul: 

Définition des états limites: 

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

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

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

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

aspect, ou encore le confort des usagers. 

Les états limites sont classés en deux catégories: 

̶  Etat limite ultime (E.L.U) : 

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

(flambement) et surtout à la perte de résistance (rupture) qui conduit à la ruine de l'ouvrage. 

 ̶  Etat limite de service (E.L.S): 

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

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

 

I- 4.1.2. Définition des contraintes de calcul : 
       ̶  Etat limite de résistance : 

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

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

simplification un diagramme rectangulaire. 



Chapitre –I–                                                         Présentation du projet et généralité 

 
- 8 - 

a - Diagramme parabole-rectangle : 

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

les cas  

 

 

 

 

 

 
Figure –I . 01 .Diagramme parabole-rectangulaire (idéalisé). 

Avec : 

εbc : Déformation du béton en compression ; 

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

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

γb : Coefficient de sécurité ; 

γb = 1,5 cas générale ; 

γb = 1,15 cas de combinaisons accidentelles ; 

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

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

caractéristiques obtenues par essais sur éprouvettes. 

b - Diagramme rectangulaire : 

Utilisé dans le cas où la section considère est partiellement comprimée en flexion simple. 

  

 

 

 

 

 

 

Figure –I. 02. Diagramme rectangulaire 
 

3,5 ‰ 

3/7
h 

 
2‰ 0,8h 

4/7
h 

Axe neutre 

fbc fbc 

Diagramme Parabole  
rectangle 

Diagramme rectangulaire 
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I- 4.1.3. Contrainte admissible de cisaillement: 

߬u   min(0.2 ƒcj / ߛ b ,5Mpa) Fissuration peu préjudiciable. 

߬ u  min(0.15 ƒcj / ߛ b ,4Mpa) Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable. 

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

l'effort tranchant ultime Tu. 

τµ =Tu/b0.d avec : b0 : largeur de la pièce.  d : hauteur utile. 

 

I- 4.1.4. Modules de déformation longitudinale du béton: 
 Module de déformation instantanée: 

Sous des contraintes normales d'une durée d'application inférieure à 24h: 

Eij= 11000(fcj)1/3 ; pour fc28= 25Mpa ;Ei28= 32129,70Mpa. 

 Module de déformation différée:

Evj=3700(fcj) 1/3 ; pour fc28= 25Mpa; Ei28= 10807,26Mpa 

La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée. 

 
I- 4.1.5. Coefficient de Poisson: 
ν = (∆d/d) / (∆L/L). 

 Avec: 

(∆d/d): déformation relative transversale ;  

(∆L/L): déformation relative longitudinale ;  

Il est pris égal à : 

0,2 pour E.L.S (béton non fissuré),  

et 0 pour E.L.U (béton fissuré) ; 

I- 4.2. Les Aciers : 
           L'acier est un alliage (fer + carbone) en faible pourcentage ; les aciers pour le béton 

armé sont ceux de: 

 Nuance pour 0.15à 0.25% de carbone. 

 Nuance mi-dure et dure pour 0.25 à 0.40% de carbone. Dans la pratique, on utilise les 

nuances d'aciers suivants: 

 Acier naturel (feE215, feE235); 

 Acier à haute adhérence (feE400, feE500) ; 
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-fe 

εs 10‰ fe / Es 
 -fe /γ 

fe 

fe /γs -fe /Es -10‰ 

Diagramme conventionnel 

Diagramme de calcul 

бs 

 

 

 Treillis soudés de maille (150 x 150) mm2 avec Ø = 3,5 mm (T.S.L feE500) ; 

 Le module d'élasticité longitudinal de l'acier est pris égal à: Es=200 000 Mpa ; 

 

I- 4.2.1. Diagramme déformation-contrainte de calcul 
 

 

 

 

 

 

 

 

 σs= f (ε ‰) 

 Figure –I .03. Diagramme de déformations-contraintes 

 

Dans les calculs relatifs aux états limites,  on introduit un coefficient  de sécurité γs qui  

a les valeurs suivantes: 

      γs=1.15 cas général. 

      γs=1.00 cas des combinaisons accidentelles.  

Pour notre étude, on utilise des aciers FeE400. 

 

I- 4.2.2. Contraintes limites de traction des armatures 

Fissuration peu préjudiciable……… σ st ≤ fe pas de limitation ; 

Fissuration préjudiciable…………..σ st = min (2/3fe; 110          ) Mpa ; 

Fissuration très préjudiciable………σ st = min (0.5fe; 90                ) Mpa 

η: coefficient de fissuration ; 
 

൝
		η = 1	pour	ronds	lisses;

η = 1,6	pour	hautes	adhérences	avec	ϕ ≥ 6mm;
η = 1,3	pour	hautes	adhérences	avec	ϕ ≤ 6mm;
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- Poids volumique: 
 

 Béton armé : γb=25 KN/m3 

 Béton non armé : γb=22 KN/m3 

 Acier : γa =78,5 KN/m3 

 

I- 5. Etats limites: 
Selon les règles B.A.E.L91, on distingue deux états de calcul : 

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

  Etats limites de service E.L.S. 

 

I-5.1. E.L.U.R:  
Il consiste à l'équilibre entre les sollicitations d'actions majorées et les 

sollicitations résistantes calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites 

de rupture minorée, ce qui correspond aussi aux règlements parasismique algériennes 

R.P.A 99 (version2003). 

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

actions sismiques étant des actions accidentelles. 

 

I-5.1.1. Hypothèses de calcul:  

 Les sections planes avant déformation restent planes après déformation. 

 Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton. 

 La résistance du béton à la traction est négligée. 

 Le  raccourcissement  du  béton est  limité  à: εbc= 3,5‰ en flexion composé et à 2‰ en 

compression simple. 

 L'allongement de l'acier est limité à : εbc=10‰. 

 Les diagrammes déformations-contraintes sont définis pour: 

 Le béton en compression. 

 L'acier en traction et en compression. 
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I-5.1.2. Règles des trois pivots : 
En fonction des sollicitations normales la rupture d'une section en béton armé, on peut 

intervenir : 

 Par écrasement du béton comprimé. 

 Par épuisement de la résistance de l'armature tendue. 

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

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

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

pivots. 

Pivot  Domaine  Déformations limites du pivot considéré 
   A                         1                          Allongement unitaire de l'acier 100/00 
   B         2   Raccourcissement unitaire du béton 3,50/00      

    C              3   Raccourcissement unitaire du béton 20/00 

 

Figure –I. 04. Diagramme des déformations limitées de la section 
 

 
I-5.2. E.L.S: 
          Il consiste à l'équilibrer des sollicitations d'actions réelles (non majorées) et les 

sollicitations résistances calculées dépassant des contraintes limites. 

 

I-5.2.1. Hypothèses de calcul : 
 Les sections droites restent planes 

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

 Le béton tendu est négligé dans les calculs. 

 Les contraintes sont proportionnalités aux déformations. 
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௕௖ߝbc  Eb  ߪ         ௦ߝs   Es  ߪ ;   

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

celui béton. 

                 η = Es/Eb=15 «coefficient d'équivalence ». 

I-5.2.2. Sollicitation du calcul vis-à-vis des états limites : 
Etat limite ultime : 

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

suivante : Combinaison d'action 1,35G+1,5Q 

Etat limite de service : Combinaison d'action : G+Q 

 Les règles parasismiques algériennes préconisent les combinaisons d'actions suivantes: 

 
 G+Q+E   G: Charge permanente  

 G + Q ± 1,2 E  Avec : Q : Charge d'exploitation  

 0,8G±E   E: Effort de séisme. 
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  ملخص
ات طابق أرضي رسانة المسلحة ذمنشأة عمارة سكنیة من الخ دراسة ا العمل هوذن الهدف من هإ    

مقاومة البنایة محققة بواسطة  ،ارت المصنفة ضمن نشاط زلزالي ضعیفوتسعة طوابق تمت بنایتها في ولایة تی
میزة المشروع  ،شكل مستطیلجدران) مسلحة كما أن لها منظر على  + نظام تدعیم مختلط (أعمدة وعارضات

تتطلب ضمان قوة البناء في مواجهة التأثیرات المختلفة والأخذ بعین الاعتبار الجانب الاقتصادي ثم التصمیم 
  ئر .وفقا لقوانین ومعاییر البناء المطبقة في الجزا

 (.RPA99 version 2003 CBA93 , BAEL91, ETABS v 9.7) الدراسة الدینامیكیة تمت بواسطة برنامج
                                                                               

 .دراسة دینامیكیة ،نموذج ،تدعیم مختلط ،خرسانة مسلحة: كلمات مفتاحیة
 

Résumé 
Le  but  de  ce  travail  est  l'étude  de  l’ossature  d’un  bâtiment à  usage d'habitation en béton  

armé  (R+9)  implanté à Tiaret, wilaya  classée  comme  zone  de  faible sismicité  (zone I). 

Le  bâtiment est de forme rectangulaire, et symétrique en plan  qu’en élévations .Sa  stabilité  

est  assurée  par  un   système   de   contreventement   mixte  (portiques +voiles), vis-à-vis des charges 

sismiques particulièrement. 

L’aspect  économique  est  un  facteur  important à ne  pas  omettre  et  la conception  a  été  

faite  selon  les  règlements  de  construction  en   vigueur  (RPA99 version 2003,  CBA93,  BAEL91).  

 L 'étude   dynamique  a  été faite par une modélisation en  3D sur  le Logiciel  (ETABS v 9.7)  

basé  sur  le  calcul  aux  éléments  finis. 

Mots clés : Ossature, Béton armé, contreventement mixte, modélisation, étude dynamique. 

 

Abstract 
The aim of this work is the study of the frame structure of dwelling building with use of 

reinforced concrete (R+9) established in Tiaret ,a town which is classified as a low seismicity zone . 

 The building is rectangular and symmetrically shaped and its stability is ensured by a mixed 

system of wind‐bracing (gantry +sails), the specificity of the project need to ensure the strength of our 

construction in the different effects while taking into account the economic side. 

The design was made according to the current building regulations (RPA99 version 2003, 

CBA93, BAEL91). The dynamic study was made by using3D modeling Software (ETABS v 9.6).  

Keywords : Frame, reinforced concrete, mixed bracing, modeling, dynamic study. 


