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  ملخص
 

مصنفة ال غليزانالواقعة في ولاية وسكنية طوابق ستةطابق أرضي و  تتألف مندراسة ديناميكية لبناية  إلىأساسا  ھدفھذا المشروع ي

  .RPA99 v.2003إصدار  حاليا، المطبق الزلازل الجزائري ھندسةحسب قواعد -2 -ضمن المنطقة الزلزالية رقم 

الخرسانة المسلحة لضمان استقرار البناية ،قياس وتسليح (رافدات) وأعمدة وجدران  مقاومةمن  تھذا المشروع منجز بواسطة العارضا

 BAELوالقوانين المعمول بھا حسب قواعدالخرسانة المسلحة في الحالات النھائية للمعايير  مختلف العناصر الأساسية المصممة طبقا

العناصر المحدودة برنامج ائج التحليل الإنشائي باستعمال ونت RPA99 v2003الزلازل الجزائري  قواعد ھندسة، وCBA 93و  91

)ETABS.(  

 : الكلمات المفتاحية    
 نموذج،دراسةديناميكية،,تدعيممختلط,خرسانة.مسلحة

 

RESUME : 

Ce projet consiste principalement à l’étude dynamique d'un bâtiment(R+06) en béton armé à 

usage habitation , il est implanté à Relizan, classé en zone moyenne sismicité (zone IIb) d’après le 

règlement parasismique algériennes (RPA 99) modifié en 2003. 

Cet ouvrage est une structure auto-stable contreventé par des voiles en béton armé, le pré 

dimensionnement des éléments porteurs a été fait conformément au BAEL 91, CBA93 et RPA99 

version 2003. L'analyse sismique de la structure a été réalisée par logiciel de calcul de structure par 

élément finis ETABS. 

 
Mots clés 
Béton armé, contreventement mixte, étude dynamique 
 

ABSTRACT: 

The aim of the present study is a dynamic analysis of a structure (G+06) for housing of 

reinforced concrete. The structure will have implemented in Relizan province that  has characterized by 

weak a seismic tremors (zone IIb) according to the RPA99 version 2003.  

This construction is a mixed building (Resistant Frame-Wall) and a freestanding structure 

braced by reinforced concrete shear-walls. The calculation of different elements has elaborated 

according to the BAEL 91, CBA93and RPA99 version 2003.The seismic structural analysis has 

conducted by ETABS finite element code. 

keywords 
Frame, reinforced concrete, mixed bracing, dynamic study 
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NOTATIONS ET SYMBOLES 

Symboles Signification 
E.L.S Etat Limite De Service, 
E.L.U Etat Limite Ultime, 

Cte Valeur Constance, 
As Section D’aciers, 
As’ Section D’aciers Comprimés, 

AA minmax
,  Section D’acier Maximale Et Minimale, 

A.N Axe Neutre, 
AS

 Armatures Supérieures, 

At
 Section D’un Cours D’armatures Transversales, 

Br
 Section Réduite, 

BO
 Section Homogène Totale, 

ES
 Module D’élasticité, 

F bc
 Résultante Des Efforts De Compression Dans Le Béton, 

G Action Permanente, 
I 0

 Moment D’inertie De La Section Totale Homogène, 

M a
 Moment Sur Appui, 

M Ser
 Moment Fléchissant A L’E.L.S, 

M U
 Moment Fléchissant A L’E.L.U, 

M àx
 Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle Articulé, 

M oy
 Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle Articulé 

Pour Une Bande De Largeur Unité Parallèle Al y
 

NSer
 Effort Normal De Service, 

N u  Effort Normal Ultime, 

PSer  Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.S, 

Pu  Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.U, 

V u  Effort Tranchant A L’.L.U, 
a Plus Petite Dimension D’une Section Transversale, 

a-b Dimensions En Plans D’un Poteau, 
B Largeur D’une Table De Compression, 
b0  Largeur D’une Section Rectangulaire Ou De La Nervure D’une 

Section En T, 
b1  Largeur d’une aile de tension en T, 
d Hauteur utile d’une section, 
e0  Excentricité par rapport au centre de gravité du béton, 
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f
cj  Résistance caractéristique du béton à la compression à-j-jours, 

f
C 28  Résistance caractéristique du béton à la compression à 28 j, 

f
e  Limite d’élasticité de l’acier, 

f
tj  Résistance conventionnelle à la traction du béton âge de jours, 

f
t28  Résistance conventionnelle a la traction du béton a 28 j, 

h Hauteur totale d’une section, 

0h Hauteur d’une table de compression, 

i rayon de giration, 

al Portée d’ancrage, 

fl
 

Hauteur de flambement, 

il Portée de travée, 

rl Longueur de recouvrement, 

sl Longueur de scellement, 

ol Longueur fictive, 

n =15 Coefficient d’équivalence, 

tS Espacement des armatures transversales, 

 bc  Raccourcissement relatif maximal du béton comprimé , 

 S  Allongement relatif des aciers tendus, 

 SC  Raccourcissement relatif des aciers comprimé, 

 Sl  Allongement relatif des aciers tendus lorsque leur contrainte atteint 
la résistance de calcul ( yf

Se
/ ), 

π Coefficient de fissuration, 
 Élancement géométrique, 
 Coefficient de frottement acier /béton, 
 Coefficient de poisson ; effort normal réduit, 
 bc  Contrainte de compression du béton, 

 bc  Contrainte limite du béton comprimé à L’E.L.S 

 S  Contrainte de traction de l’acier, 

 SU  Contrainte d’adhérence limite, 

 U  Contrainte tangentielle conventionnelle, 
 Diamètre d’une barre, 


l  Diamètre d’une barre longitudinale, 


t  Diamètre d’une barre transversale, 

 ,  Coefficient pour calculer l’ancrage des courbes, 

S
  Coefficient de scellement, 
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                                                     Introduction générale :    

 

Le Génie Civil représente l’ensemble des techniques concernant les constructions civiles. 

Lesingénieurscivilss’occupentdelaconception,delaréalisation,del’exploitationetdelaréhabilitation 

d’ouvrages de construction et d’infrastructures urbaines dont ils assurent la gestion afin de répondre 

aux besoins de la société, tout en assurant la sécurité du public et la protection de l’environnement et 

l’économie. 

Notre projet consiste à effectuer l’étude complète d’un bâtiment contreventé par (des voiles et 

des portiques) à usage habitation,  de six niveaux (RDC+6) implantée à RELIZAN, zone de sismicité 

moyenne (zone IIb) selon le Règlement Parasismique Algériennes RPA99 modifiées en 2003. 

Ce mémoire est constitué de sept chapitres : 

Le Premier chapitre est consacré à la présentation complète de bâtiment, la définition des 

différents éléments et le choix des matériaux à utiliser. Le deuxième et chapitre présente le pré-

dimensionnement des éléments structuraux. Le troisième et quatrième chapitre présente le calcul des 

éléments non structuraux (l'acrotère, les escaliers et les planchers et les balcons). Le 

5ièmechapitre portera sur l'étude dynamique du bâtiment, la détermination de l'action sismique et les 

caractéristiques dynamiques propres de la structure lors des vibrations. 

L’étude du bâtiment sera faite par l’analyse du modèle de la structure en 3D à l'aide du logiciel 

de calcul ETABS 9.7. Le calcul des ferraillages des éléments structuraux se fonde sur les résultats du 

logiciel ETABS 9.7 est présenté dans le 7ièmechapitre. Pour le dernier chapitre on présente l'étude des 

fondations suivie par une conclusion générale. 

Le dimensionnement et le ferraillage des éléments ont été fait conformément aux règles de 

conception et de calcul des structures en béton armé CBA93, en appliquant les principes de 

(BAEL91)et l’analyse dynamique de cette structure a été faite par logiciel de calcul ETABS. 

  



  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre I: 

Présentation du projet 
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Introduction : 

Toute étude de projet d’un bâtiment dont la structure est en béton armé, a pour but d’assurer la 

stabilité et la résistance des bâtiments afin d’assurer la sécurité du bâtiment. On sait que le 

développement économique dans les pays industrialisés privilégie la construction verticale dans un 

souci d’économie de l’espace. 

Cependant, il existe un danger représenté par ce choix, à cause des dégâts qui peuvent lui 

occasionner les séismes et le vent. Pour cela, il y a lieu de respecter les normes et les recommandations 

parasismiques qui rigidifient convenablement la structure, sans perdre de vue de l’aspect économique 

du projet. 

I.1. Présentation de l’ouvrage : 

Le présent travail est une étude technique d'une structure en béton armé à usage multiple 

composée d'un rez-de-chaussée et 06 étages sera implanté à la wilaya de RELIZAN, cette région est 

classée comme une zone de moyenne sismicité « zone ӀӀb» d’après le Règlement Parasismique 

Algérienne « R.P.A.99 modifiée en 2003 ». Elle est constituée en portiques contreventés par des voiles. 

Notre bâtiment comporte : 

 Le RDC à 6éme étage : à usage d’habitation 

I.1.1. Caractéristique géométrique de bâtiment : 

1) Dimensions en plans : 

 La longueur totale est de………………………….………20,95m.                                                    

 La largeur totale est de…. .……………………….……….8,65m . 

2)  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 :……………………………..21,42m. 

3) Données du site : 

Le site est considéré comme meuble (S3). 

Contrainte admissible de sol бsol =2 bar. 
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I.1.2-Ossature et système constructif adopté : 

1) Ossature : 

Le contreventement de la structure est assuré par des voiles et des portiques tout en justifiant 

l’interaction portiques‐voiles, pour assurer la stabilité de l'ensemble sous l'effet des actions verticales et 

des actions horizontales 

2) Plancher : 

C’est une aire généralement plane destinée à séparer les niveaux, on distingue :  

- Plancher à corps creux.  

- Plancher à dalle pleine. 

a) Planchers corps creux : 

Ce type de plancher est constitué de poutrelles préfabriquées en béton armé ou bétonné sur 

place espacées de 60 cm de corps creux (hourdis) et d'une table de compression en béton armé d’une 

épaisseur de 4 cm. 

 

Figure 0-1.Plancher à corps creux. 

b) Planchers dalle pleine : 

Ce sont des planchers réalisés en béton armé d’une épaisseur de 12 cm à 15 cm, si les 

dimensions sont importantes en peut envisager des nervures pour supporter mieux les charges 

verticales.  
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Figure 0-2. Plancher à dalle pleine. 
 

3) Les escaliers : 

Ce sont des éléments non-structuraux, qui servent à relier les niveaux successifs et faciliter le 

déplacement entre les étages, nous avons pris un seul type d’escalier pour notre structure, c’est un 

escalier droit à deux volées et un seulpalier de repos entre étage (départ, repos, arrivé). 

 

Figure 0-3. Escalier droit à deux volées 

4) Maçonnerie : 

a) Murs extérieure : 

  Les murs extérieurs sont réalisés en double parois de brique creuse 15 cm et de 10 cm, séparés 

par une lame d’air d’épaisseurs 5 cm afin d’assurer une isolation thermique et phonique. 

b) Murs intérieurs : 

 Constitue par une cloison de 10cm d’épaisseur qui sert à séparer deux services et une double 

cloison de 25cm d’épaisseur qui sert à séparer deux logements voisins une cloison de 10cm d’épaisseur 

pour la face externe et interne. 

c) Revêtements :  

Enduit en ciment pour les faces extérieures des murs, et en plâtre pour les faces intérieures des 

murs.  

 Enduit en plâtre pour les planchers.  

 Revêtement en plaque pour les escaliers (marche et contre marche).  

 Revêtements en carrelage pour les planchers. 

5) Isolation : 

L’isolation acoustique est assurée par la masse de plancher et par de vide d’air des murs 

extérieur. – l’isolation thermique est assurée par les couches de polystyrène pour les plancher terrasses,  

et par le vide d’air pour les mures extérieures. 

6) Acrotères : 
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La terrasse étant inaccessible, le dernier niveau est entouré d’un acrotère en béton armé d’une 

hauteur variant entre 60cm et 100cm et de 10cm d’épaisseur. 

 

Figure 0-4.Acrotère 

I.2-Caractéristiques mécaniques des matériaux : 

Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction seront conformes aux règles 

techniques de conception et de calcul des structures en béton armé CBA 93, le règlement du béton 

armé aux états limites à savoir le BAEL 91, ainsi que le règlement parasismique Algérien RPA 

99/2003. 

I.2.1-Le Béton : 

Le béton est un matériau constitué par le mélange de ciment, granulats (sables, gravillons) et 

d'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. 

1) Ciment : 

Le ciment joue le rôle d’un liant. Sa qualité et ses particularités dépendent des proportions de 

calcaire et d’argile, ou de bauxite et de la température de cuisson du mélange. 
 
2) Granulats : 

Les granulats comprennent les sables et les pierrailles : 

3) Sables : 

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

de ses grains est généralement inférieure à 5mm. Un bon sable contient des grains de tout calibre, mais 

doit avoir davantage de gros grains que de petits. 

4) Graviers : 

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

5mm et 25mm à 30 mm  
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Elles doivent être dures, propres et non gélives. Elles peuvent être extraites du lit de rivière 

(matériaux roulés) ou obtenues par concassage de roches dures (matériaux concassés). 

 

5) Eau de gâchage : 

Met en réaction le ciment en provoquant son hydratation, elle doit être propre et dépourvue de 

tous produit pouvant nuire caractéristique mécanique du béton. 

6) Dosage de béton :  

Le béton armé utilisé dans la construction de l’ouvrage sera conformé aux règles techniques de 

conception et de calcul des structure (B.A.E.L. 91 et R.P.A99). 

La composition d’un mètre cube (m3) de béton courant est comme suit : 

 350 kg………………….…de ciment CPA 325 

 400 L……………………..de sable. 

 800L ……………………. de gravillons. 

 175 L……………………..d’eau de gâchage. 

I.2.1.1-Résistances mécaniques du béton : 

Résistance à la compression : 

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

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

c28 cj c28

c28 cj c28

j
f 40 MPa f  f

4.76  0.83j

j
f 40 MPa f  f

1.40  0.95j

   


 













  

Pour 28 jours < j < 60 jours, on prend : ௖݂௝ ൌ ௖݂ଶ଼ 

Pour j ≥ 60 jours, on prend  281 ,1cj cf f   ; (à condition que le béton ne soit pas traité thermiquement). 

Pour notre étude, on prend : ௖݂ଶ଼ ൌ  ܽܲܯ25

La résistance à la traction : 

La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours, notée ftj, est conventionnellement 
définir par les relations : 

 

280,6 0,06 2,1 tj cf f MPa    ; Pour
28 25 cf MPa  . 

La 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. 
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 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 : 

 État Limite Ultime (ELU) : 

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. 

 État Limite de Service (ELS): 

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

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

I.2.1.2 Déformation et contraintes de calcul : 

 État Limite Ultime 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. 

 Diagramme parabole – rectangle : 

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

 

 

 

 

 

 
Figure 0-5. Diagramme Parabole – Rectangle 

La contrainte du béton comprimé : 

௕௖ߪ ൌ 	
0,85	 ൈ ௖݂௝

ɵ ൈ	ߛ௕
 

௕௖ߪ ൌ 	
0,85	 ൈ 25	
1 ൈ 	1,50

ൌ ;	ܽܲܯ	14,17	  ݈݁ܽݎé݊é݃ݏ݈ܽܿ݁ݎݑ݋ܲ

௕௖ߪ ൌ 	
0,85	 ൈ 25	
1 ൈ 	1,15

ൌ ;	ܽܲܯ	18,48	  ݏ݈݈݁݁ݐ݊݁݀݅ܿܿܽݏ݊݋ݏܾ݅ܽ݊݅݉݋ܿݏ݁݀ݏ݈ܽܿ݁ݎݑ݋ܲ

Avec : 

 ; ௕௖ : Déformation du béton en compressionߝ

 ; ‰ ௕௖ : Contrainte de calcul pour 2 ‰ <εbc< 3,5ߪ

:௕௖ߪ ܽܮ ݁ݐ݊݅ܽݎݐ݊݋ܿ ݀݁ ݊݋݅ݏݏ݁ݎ݌݉݋ܿ ݑ݀ ܾé݊݋ݐ 

Parabole                Rectangle                                        

         2‰3,5‰εbc (‰) 

ࢉ࢈࣌ ൌ ૙, ૡ૞࢈ࢽ/࢐ࢉࢌ 
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௖݂௝ : Résistance caractéristique à la compression du béton à " j " jours ; 

 : ௕ : Coefficient de sécurité avecߛ

௕ߛ ൌ 1,50	; Cas	générale	;	

௕ߛ ൌ 1,15	; Cas	des	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 essaies sur éprouvettes. 

État Limite de Service : 

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

௕௖ߪ ൌ 0,6 ൈ ௖݂ଶ଼ ൌ 0,6 ൈ 25 ൌ  .ܽܲܯ	15

 Diagramme rectangulaire : 

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

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 0-6. Diagramme rectangulaire 

I.2.1.3 Contrainte admissible de cisaillement : 

ە
ۖ
۔

ۖ
τ୳ۓ ൌ minቆ

0,2 ൈ fୡ୨
γb

	; 5	MPaቇ ; Pour	une	fissuration	peu	préjudiciable	;																																			

τ୳ ൌ min ቆ
0,15 ൈ fୡ୨

γb
	; 4	MPaቇ ; Pour	une	fissuration	préjudiciable	ou	très	préjudiciable.

 

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

tranchant ultime߬௨. 

τ୳ ൌ 	
Tu

ܾ଴ ൈ d
 

0  :     
 : 

 :   

b largeur de la pièce
Avec

d hauteur utile





 

τ୳ ൌ min ൬
0,2 ൈ 25
1,50

	; 5	MPa൰ ൌ minሺ3,34	; 5	Mpaሻ 

τ୳ ൌ 3,34	MPa	; 	Fissuration	peu	préjudiciable 

3,5 ‰ 
3/7h 

 2‰ 

 

 

 fbc 

0,8h 

Axe neutre 

    Diagramme Parabole 
               Rectangle 

Diagramme       
rectangulaire 
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τ୳ ൌ min ൬
0,15 ൈ 25
1,50

	; 4	MPa൰ 

τ୳ ൌ minሺ2,5	; 4	Mpaሻ ൌ 2,5	MPa ; Fissuration	préjudiciable	ou	très	préjudiciable.  

I.2.1.4 Modules de déformation longitudinale du béton : 

Module de déformation instantanée : 

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

déformation instantanée ܧ௜௝du béton âgé de j jour égal à : 

௜௝ܧ ൌ 11000ට ௖݂௝
య ൌ 	11000√25

య
ൌ  ܽܲܯ	32164,19

Module de déformation différée : 

௩௝ܧ ൌ 3700ට ௖݂௝
య ൌ 	3700√25

య
ൌ  ܲܯ	10818,86

La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée. 

I.2.1.5- Module de déformation transversale : 

 Coefficient de poisson : 

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

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

transversale est donnée par l’expression suivante : 

G ൌ 	
ܧ

2 ൈ ሺ1 ൅ ሻߥ
 

Où : ߥ est le coefficient de poisson 

→ Pour le calcul des sollicitations (dans E.L.U.) ; 0 = ߥ ܩ ൌ 16082,1 

→ Pour le calcul des déformations (dans E.L.S.) ; 0,2 = ߥ ܩ ൌ 13401,75 

I.2.2-Les Aciers : 

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

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

 Ronds lisses bruts obtenue par laminage ; 

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

 Fils à haute adhérence obtenue par laminage à chaud suivi d’un écrouissage par tréfilage et/ou 

laminage à froid ; 

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

Les barres utilisées sont caractérisées par leur diamètre nominal (ø). Sauf accord préalable avec 

le fournisseur, la longueur développée des barres n’excédera pas 12 m (longueur commerciale 

courante). 
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Le poids volumique de l’acier est de : 78,5 kN/m3 et son module d’élasticité longitudinal est de : 

200 GPa 

 

I.2.2.1-Diagramme déformation - contrainte : 

Pour notre étude, on utilise des aciers longitudinaux (FeE400) et des aciers transversaux 

(FeE235).Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurité γs qui a les 

valeurs suivantes :   

௦ߪ ൌ 	
௘݂

γୱ
 

 γୱ ൌ 1,15	; Cas	générale, on	a	ߪ௦ ൌ  ;	ܽܲܯ	348	

 γୱ ൌ 1,00	; Cas	des	combinaison	accidentelles, on	a	ߪ௦ ൌ  .ܽܲܯ	400	

 

 

 

 

 

 

 

Figure 0-7. Diagramme de déformation – contraintes. 

I.2.2.2-Contraintes limites de traction des armatures 

௦௧ߪ 	൑ ௘݂ (Pas de limitation) ;  Fissuration peu préjudiciable. 

௦௧ߪ 	൑ min 	ሺଶ
ଷ
ൈ ௘݂	; 110 ൈ	ඥߟ ൈ ௧݂௝    ܽܲܯ

௦௧ߪ ൑ min 	ሺ
2
3
ൈ 400	; 110 ൈ	ඥ1,6 ൈ 2,1 

࢚࢙࣌ 	ൌ ૛૙૚, ૟૜ࢇࡼࡹ 

௦௧ߪ ൑ min 	ሺଵ
ଶ
ൈ ௘݂	; 90 ൈ	ඥߟ ൈ ௧݂௝    ܽܲܯ

௦௧ߪ 	൑ min 	ሺ
1
2
ൈ 400	; 90 ൈ	ඥ1,6 ൈ 2,1 

࢚࢙࣌ ൌ ૚૟૞ࢇࡼࡹ 

 ; Coefficient de fissuration : ߟ

ߟ ൌ 1 ; Pour rond lisse ; 

ߟ ൌ 1,6 ; Pour hautes adhérences avec Φ ≥ 6 mm ; 

ߟ ൌ 1,3 ; Pour haute adhérences avec Φ < 6 mm 

Diagramme conventionnel бs 

Diagramme de calcul 

fe 
fe/γs 

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

-fe 

; Fissuration préjudiciable. 

; Fissuration très préjudiciable. 
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௧݂௝ : Résistance caractéristique à la traction du béton ; 

 ௘݂ : Limite d’élasticité des aciers. 

I.3-Hypothèse de calcul : 

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

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

 États limites de service E.L.S 

I.3.1-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 parasismiques algériennes R.P.A 99 (version 2003). 

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

étant des actions accidentelles. 

I.3.1.1-Hypothèses de calcul : 

 Les sections planes avant déformation restent planes après déformation ; 

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

 La résistance du béton à la traction est négligée ; 

 Le raccourcissement du béton est limité à : 

 ߝ௕௖ ൌ 3,5‰en flexion composé ; 

 ߝ௕௖ ൌ 2‰ en compression simple. 

 L'allongement de l'acier est limité à : ߝ௕௖ ൌ 10‰ ; 

 Les diagrammes déformations contraintes sont définis pour : 

 Le béton en compression ; 

 L'acier en traction et en compression. 

I.3.1.2 Règles des trois pivots : 

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

 Par écrasement du béton comprimé. 

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

Les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont déterminées à partir 

des déformations limites du béton et de l'acier. La déformation est représentée par une droite passant 

par l'un des points A, B ou C appelés pivots. 
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Tableau 0-1. Les déformations limites du pivot 

Pivot Domaine Déformation du pivot considéré 

A 1 Allongement unitaire de l’acier 100/00 

B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,50/00 

C 3 Raccourcissent unitaire du béton 20/00 

 

Figure 0-8. Diagramme des déformations limitées de la section– Règles des trois pivots – 

 
I.3.2-E.L.S : 

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

résistantes calculées dépassant des contraintes limites. 

I.3.2.1-Hypothèses de calcul : 

 Les sections droites restent planes. 

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

 le béton tendu est néglige ; 

 Les contraintes sont proportionnelles aux déformations. 

௕௖ߪ ൌ ௕ܧ ൈ	ߝ௕௖ ;ߪ௦ ൌ ௦ܧ ൈ	ߝ௦  

Avec : ߝ ൌ 	 ௱௅
௅

 

Pour convention η correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de 

l'acier à celui de béton. 

η ൌ 	
௦ܧ
௕ܧ

ൌ 15	;  .݈݁ܿ݊ܽܽݒ݅ݑݍᇱé݀ݐ݂݂݊݁݅ܿ݅݁݋ܥ
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I.3.2.2-Sollicitation du calcul vis-à-vis des états limites : 

 États limite ultime 

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

1.35G+1.5Q 

 État limite de service 

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

G+Q 

 RPA-99 version 2003 

Les réglés parasismique algériennes ont prévu les combinaisons d’action suivant : 

 Pour les poutres : 

൜
G ൅ Q േ E
	ܩ0.8 േ Q	 

Avec : 

൝
G ∶ 	charge	permanente			
Q ∶ 	charge	d’exploitation
E	 ∶ de	séisme																						

 

 Pour les poteaux : 

ቄ
G ൅ Q േ 1.2E
0.8G േ E										
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Introduction : 

Le pré dimensionnement des éléments résistants (Les planchers, Les poutres, Les poteaux, Les 

voiles) est une étape régie par des lois empiriques. Cette étape représente le point de départ et la base 

de la justification à la résistance, la stabilité et la durabilité de l’ouvrage aux sollicitations suivantes : 

 Sollicitations verticales 

Elles sont dues aux charges permanentes et aux surcharges d’exploitation de plancher, 

poutrelle, poutres et poteaux et finalement transmises au sol par les fondations. 

 Sollicitations horizontales 

Elles sont généralement d’origine sismique et sont requises par les éléments de contreventement 

constitué par les portiques. 

Le pré dimensionnement de tous les éléments de l’ossature est conforme aux règles CBA93 

(B.A.E.L 91) et R.P.A 99 Ver. 2003 

II.1-Pré-dimensionnement des planchers : 

II.1.1- Détermination de l’épaisseur des planchers : 

Les planchers sont des aires, généralement horizontal limitant les étages et supportant le 

revêtement des sols. 

Comme notre construction est à usage multiple, on adopte plancher (corps creux). 

Planchers à corps creux : 

Connaissant la flexibilité et la rigidité du plancher, la vérification de la flèche est inutile, il 

suffit que la condition suivante soit vérifiée : 

ݐ݄
ܮ
൒

1
22,5

 

ݐ݄ ൒ 	
ܮ

22,5
⇨ ݐ݄ ൒ 	

425
22,5

⇨ ݐ݄ ൒ 18,89CM 

Avec : ൜
ݐ݄ ∶ 	Hauteur	totale	du	plancher		

			L:	Portée	maximale	de	la	poutrelle	 

݄௧ ൌ 20	ܿ݉ ∶ 	 ൜
16ܿ݉ ∶ éݔݑ݁ݎܿݏ݌݋ݎܿݑ݀ݎݑ݁ݏݏ݅ܽ݌

		4	ܿ݉	é݊݋݅ݏݏ݁ݎ݌݉݋݈݈݈ܿ݁݀݁ܽ݀ܽ݁݀ݎݑ݁ݏݏ݅ܽ݌ 

On adopte un plancher à corps creux de hauteur࢚ࢎ ൌ ૛૙࢓ࢉ, soit un plancher (16+4) cm. 

II.1.2-Evaluation des charges et des surcharges : 

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

élément porteur au niveau de chaque plancher. 
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a) Plancher terrasse inaccessible : 

 

Figure 0-9. Plancher terrasse inaccessible 

Tableau  0-2. Charges et surcharge du plancher terrasse inaccessible 

Désignation e (m) ࡳ ሺ࢓/ࡺ࢑૛) 

1-Protection en gravillons 0,04 0,80 

2-Etanchéité multicouche 0,02 0,12 

3-Forme de pente en béton léger 0,1 2,20 

4-Asphalte coulé sablé 2.5 cm+polystyrène 1,32 0.66 

5-Plancher à corps creux 20+4 3,2 

G 5.82 

Q 1,00 

a) Plancher étages courants : 

Tableau  0-3. Charges et surcharge du plancher des étages courants 

Désignation e (m) ࡳ ሺ࢓/ࡺ࢑૛) 

1-Revêtement en carrelage 0,02 0,40 

2-Mortier de pose 0,02 0,40 

3-Sable fin pour mortier 0,02 0,36 

4-Plancher à corps creux 20+4 3,20 

5-Enduit en plâtre 0,02 0,20 

6-Cloison en briques creuses 0,1 0,90 

G 5.44 

Q plancher étage courant(habitation) 1,50 

b) Mur extérieur (double cloison) : 

Tableau  0-4. Charges et surcharge du mur extérieure 
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ݐ݄ ∶ ݎݑ݁ݐݑ݄ܽ ݈݁ܽݐ݋ݐ ݀݁ ݈ܽ  ݁ݎݐݑ݋݌
ܾ ∶ ݎݑ݁݃ݎ݈ܽ ݀݁ ݈ܽ  ݁ݎݐݑ݋݌
ܮ ∶  ݏ݅ݑ݌݌ܽ′݀	ݏݑ݊	݁ݎݐ݊݁	݁ݎܾ݈݅	é݁ݐݎ݋݌	
݀ ∶ ݎݑ݁ݐݑ݄ܽ  ݈݁݅ݐݑ

                Désignation      e (m) ࡳ ሺ࢓/ࡺ࢑૛) 

Brique creuses extérieur 0,15 1,35 

Brique creuses intérieur 0,10 0,90 

Enduit de ciment extérieur 0,02 0,36 

Enduit intérieur en plâtre 0,015 0.27 

G 2,88 

Remarque : 

Le mur de la façade contient des ouvertures (portes, fenêtres) donc il est nécessité d’opter un 

coefficient de pourcentage d’ouvertures : 

 Murs avec portes(90%G). 

 Murs avec fenêtres(80%G). 

 Murs avec porte set fenêtres(70%G) 

On prend Gext=G×70%=2.88×0.7=2.2 kN/m2 

	
II.2-Pré dimensionnement des poutres : 

Nous avons deux types de poutres : 

On trouvera deux types de poutres :൜
݈݁ܽ݌݅ܿ݊݅ݎ݌݁ݎݐݑ݋ܲ ∶ ܮ ൌ 5.00	݉
݁ݎ݅ܽ݀݊݋ܿ݁ݏ݁ݎݐݑ݋ܲ ∶ ܮ ൌ 4,60	݉

 

Selon le B.A.E.L.91, le critère de rigidité est comme suit : 



















3

4.03.0
1015

b

h

dbd

L
h

L

t

t

  

Et selon le R.P.A 99 (version 2003) on a : 

൞

ܾ ൒ 20	ܿ݉
݄ ൒ 30	ܿ݉
݄
ܾ
൑ 4	

 

II.2.1-Poutres principales : 

൜
௠௔௫ܮ ൌ 500	ܿ݉
݀ ൌ 0,9	݄௧

൜
33.33	ܿ݉ ൑ ݄௧ ൑ 50	ܿ݉

݄௧ ൌ 45	ܿ݉  Etቄ12,15	ܿ݉ ൑ ܾ ൑ 16,2ܿ݉
ܾ ൌ 30ܿ݉

 

Vérification des conditions de l’RPA : 

൞

ܾ ൒ 20	ܿ݉	 → ܾ ൌ 30	 ൒ 20	 → é݂݁݅݅ݎéܸ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ
݄ ൒ 30	ܿ݉	 → ݄ ൌ 45	 ൒ 30	 → é݂݁݅݅ݎéܸ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ
݄
ܾ
൑ 4		 → 	

݄
ܾ
ൌ 1,15 ൑ 4			 → é݂݁݅݅ݎܸ݁݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

 

Donc on prend (30× 45) cm² comme  section des poutres principales . 

Avec :   
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II.2.2-Poutres secondaires : 

൜
௠௔௫ܮ ൌ 460	ܿ݉
݀ ൌ 0,9	݄௧

൜
30,66	ܿ݉ ൑ ݄௧ ൑ 46ܿ݉

݄௧ ൌ 35	ܿ݉ ቄ9,45	ܿ݉ ൑ ܾ ൑ 12,60	ܿ݉
ܾ ൌ 30ܿ݉

 

Vérification des conditions de l’RPA : 

൞

ܾ ൒ 20	ܿ݉	 → ܾ ൌ 35 ൒ 20	 → é݂݁݅݅ݎéܸ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ
݄ ൒ 30	ܿ݉	 → ݄ ൌ 40 ൒ 30	 → é݂݁݅݅ݎéܸ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ
݄
ܾ
൑ 4		 → 	

݄
ܾ
ൌ 1,16	 ൑ 4			 → é݂݁݅݅ݎܸ݁݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

 

Donc on prend (30 X35) cm² comme section des poutres secondaires. 

II.3-Pré dimensionnement des poteaux : 

 Le pré dimensionnement s’effectue avec le choix du poteau le plus sollicité. 

 La section de calcul du poteau est faite sur la base que ce dernier ne flambe pas 

 Le calcul est basé sur la descente des charges et la loi de dégression des charges 

d’exploitations. 

II.3.1- Loi de dégression de la surcharge d’exploitation : 

On utilise la méthode de dégression des surcharges d’exploitation en fonction du nombre 

d’étages. Soit ܳ0 la surcharge d’exploitation sur la terrasse du bâtiment et ܳ1, ܳ2, ܳ3, . . . ܳ݊ les 

surcharges d’exploitation relatives aux planchers 1, 2, … , ݊ qui sont numérotés à partir du sommet du 

bâtiment.On adoptera pour le calcul des sections des poteaux les surcharges d’exploitation suivantes : 

Tableau 0-5. Dégression des charges d’exploitation 

Niveau Dégression des charges par niveau La char2ge (kN/m2) 

Terrasse Nq0=1,00 1 

Étage 06 Nq1=q0+q1 2,5 

Étage 05 Nq2=q0+q1+q2 4 

Étage 04 Nq3=q0+0,95 (q1+q2+q3) 5,28 

Étage 03 Nq4=q0+0,9 (q1+q2+q3+q4) 6,4 

Étage 02 Nq5=q0+0,85 (q1+q2+q3+q4+q5) 7,38 

Étage 01 Nq6=q0+0,8 (q1+q2+q3+q4+q5+q6) 8,2 

R.D.C Nq7=q0+0,75 (q1+q2+q3+q4+q5+q6+q7) 8,88 

D’ou :  

	݁ݏݏܽݎݎ݁ݐݏݑ݋ܵ …………………… 		ܳ0	

	1	݁݃ܽݐé	ݏݑ݋ܵ …………………… . . ܳ0 ൅ ܳ1.	

	2	݁݃ܽݐé	ݏݑ݋ܵ …………………… .		ܳ0	 ൅ 0,95	ሺܳ1	 ൅ 	ܳ2ሻ.	

	3	݁݃ܽݐé	ݏݑ݋ܵ …………………… .		ܳ0	 ൅ 0,90	ሺܳ1	 ൅ 	ܳ2	 ൅ 	ܳ3ሻ.	

	4	݁݃ܽݐé	ݏݑ݋ܵ …………………… .		ܳ0	 ൅ 	0,85	ሺܳ1	 ൅ 	ܳ2	 ൅ 	ܳ3	 ൅ 	ܳ4ሻ. 
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……………………	݊݁݃ܽݐé	ݏݑ݋ܵ . . ܳ0 ൅
3 ൅ ݊
2݊

ሺܳ1 ൅ ܳ2 ൅⋯……… .൅ܳ݊ሻܲ݊ݎݑ݋ ൒ 5	

II.3.2-La surface afférente du poteau : 

Le poteau le plus sollicité dans la présente structure se trouve dans le centre : 

ࡿ ൌ 	 ൬
5.00
2

൅
3.70
2
൰ x	 ൬

4.60
2

൅
3,70
2
൰ 

S	ൌ 18.5	݉ଶ 

 

 

 

 

 

 

 

 Figure 0-10. La section le plus sollicité du poteau  

II.3.3 -Les efforts de compression due aux charges permanentes NG : 

ࢋ࢒ࢇ࢖࢏ࢉ࢔࢏࢘࢖.࢖ࡳ ൌ ൬
5.00
2

൅
3,70
2
൰ 0,45	 ൈ 	0,30	x	25 ൌ 16,88	݇ܰ 

ࢋ࢘࢏ࢇࢊ࢔ܗࢉࢋ࢙.࢖ࡳ ൌ ൬
4.60
2

൅
3,70
2
൰ 0,35	 ൈ 	0,30 ൈ 	25 ൌ 12,08	݇ܰ 

ࢋ࢙࢙ࢇ࢘࢘ࢋ࢚ࡳ ൌ 5,82	KN 

࢚࢔ࢇ࢛࢘࢕ࢉࢋࢍࢇ࢚ࢋࡳ ൌ 5,44KN 

࢒ࢇ࢚࢕࢚ࡳ ൌ ሺ5,82 ൈ 18,05ሻ 	൅ ሺ5,44 ൈ 6 ൈ 18,05ሻ ൅ ሾሺ16,88 ൅ 12,08ሻ ൈ 7ሿ ൌ 896,36KN 

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

NG ൌ 	1030,81݇ܰ 

NQ ൌ ሺ1,1	x	18,05ሻ ൅ ሺ1,5 ൈ 18,05 ൈ 6ሻ ൌ 180,05	݇ܰ 

NQ ൈ 1,15	de	majoration 

NQ ൌ 207,58	KN 

Nu ൌ 	 ሺ1,35		 ൈ 	1030,81ሻ ൅ ሺ1,5	 ൈ 207,58ሻ ൌ 1702,96	݇ܰ 

II.3.4-Détermination de la section du poteau (a. b) : 

a) Détermination de "a" : 

a.1) Vérification de flambement : 

On doit dimensionnement les poteaux de telle façon qu'il n’y ait pas de flambement c-d-r λ≤ 50 

λ ൌ 	
L୤
i
ൌ 	
0,7L଴
i

					 ; 							i ൌ 	ඨ
I
B
							 ; 									B ൌ a ൈ b					; 								I ൌ 	

b ൈ aଷ

12
 

   4,60/2   
4/7h

3,70/2 

       5,0/2          3,70/2fbc 
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݅ ൌ 	ඨ
ܾ. ܽଷ

12. ܽ. ܾ
ൌ 	ඨ

ܽଶ

12
ൌ 0,289ܽ 

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 rapport a un point passant par son centre de 

gravité  

et perpendiculaire au plan de flambement   

On a: ܮ଴ ൌ 	3,06	݉	; ௙ܮ	 	ൌ 3,06	ݔ	0,7	 ൌ 	2,14݉	 ൌ 	214	ܿ݉ 

λ ൌ 	
L୤
i
ൌ 	

214
0,289ܽ

൑ 50	 ⇒ ܽ	 ൒ 	
214

0,289 ൈ 50
ൌ 14,76cm 

On prend :     a = 40 cm 

 ൌ ݅/0ܮ0,7
214
13,05

ൌ 16,40	50………………… .… . . . Condition	vérifiée. 

b) Détermination de b :    

 Selon les règles du B.A.E.L91, l'effort normal ultime Nu doit être : 











s

e
s

b

c28r
u γ

f
.A

0,9γ

.fB
N




 

݂ܿ28 ൌ ;	ܽܲܯ25 	݁ܨ	 ൌ ;	ܽܲܯ400	 ܾߛ	 ൌ 1,5	; ݏߛ		 ൌ 1,15 

ݎܤ ൌ 	 ሺܽ െ 2ሻ	ሺܾ െ 2ሻ	ܿ݉2				 

            Section réduite :ݎܤ

ݎܤ ൌ 	 ሺ40 െ 2ሻݔሺܾ െ 2ሻ ൌ 	38	x	ሺܾ െ 2ሻ	ܿ݉² 

	ݏܣ ൌ Section d'armature longitudinale 

ݏܣ ൌ 0, ……………ݎܤ	℅9 .  ሻܾܫܫሺ	݁݊݋ܼ

ݏܣ ൌ 0, 9℅	ሾ43ሺܾ െ 2ሻሿ 	ൌ 	0, 40ሺܾ െ 2ሻ	ܿ݉2 

 .étant un coefficient fonction de λ : ߙ

ߙ ൌ ଴.଼ହ

ଵା଴,ଶቀ ಓ
యఱ
ቁ
మ ൌ

଴.଼ହ

ଵା଴.ଶቀభఴ,రఱ
యఱ

ቁ
మ ൌ 0,81 

 ௎ܰ ൑ 	0,81 ቂସ଴ሺ௕ିଶሻ.ଶହ.ଵ଴²
଴,ଽ.ଵ,ହ

൅	଴,ସ଴ሺ௕ିଶሻ.ସ଴଴.ଵ଴²
ଵ,ଵହ

ቃ 

d’où : b ≥25,89 cm 

On prend : b = 40cm 

c) Vérification des conditions du « RPA99 version 2003 » : 

D’après l’article 7.4.1 pour une zone sismique I, on doit avoir au minimum : 
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ە
ۖ
۔

ۖ
ۓ
minሺܽ	; ܾሻ ൌ 40	ܿ݉ ൐ 25	ܿ݉……………… . . ……… . . é݂݁݅݅ݎéܸ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

minሺܽ	; ܾሻ ൌ 40ܿ݉ ൐
݄௘
20

ൌ
374
20

ൌ 18,7	ܿ݉…… .… . é݂݁݅ݎéܸ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

1
4
൏
ܽ
ܾ
൏ 4 ⇨ 0,25 ൏ 1 ൏ 4…………………………… . é݂݁݅݅ݎéܸ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

 

Donc, On adopte pour des poteaux de type 01 une section carrée (a=b) = (40x40) cm2 

 
II.3.5-Choix de la sexions des poteaux (Rive, Angle, centrale)  

Tableau  0-6. Choix des sections des poteaux 

Niveau (a b) cm² 

6 (35 35) 

5 (35 35) 

4 (35  35) 

3 (35 35) 

2 (40  40) 

1 (40  40) 

RDC (40  40) 

 

II.4- Pré dimensionnement des voiles : 

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

(séisme et/ou vent), et d’autre part, à reprendre les efforts verticaux (charges et surcharges) et les 

transmettent aux fondations. 

D’après le « RPA99 version 2003 » article 7.7.1sont considérés comme voiles les éléments 

satisfaisant à la condition: L≥4e. Dans le cas contraire, les éléments sont considérés comme des 

éléments linéaires. 

II.4.1-Pré-dimensionnement : 

൝ ݁ ൒ ݉aݔ ൬
݄௘
22
	; 15൰ ܿ݉

ܮ ൒ ௠௜௡݁ݐ4݁݁ ൌ 15	ܿ݉
⇨ ݁	 ൒ 	15	ܿ݉ 

Avec : 

 Longueur du voile : ܮ

݁ : Epaisseur du voile 

݄௘ : Hauteur d’étage 

On adopte des voiles d’épaisseur ܍ ൌ 	૛૙	ܕ܋. 
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Figure 0-11. Coupe de voile en élévation 

II.4.2-Tableau récapitulatif : 

Le tableau suivant résume les sections des poutres (principales et secondaires), poteaux ainsi 

que l’épaisseur des voiles calculés pour les différents niveaux de la construction : 

Tableau  0-7. Sections des poteaux, poutres et épaisseur des voiles 

Niveau Section des 

poteaux (cm²) 

Section des 

poutres 

principales (cm²) 

Section des poutres 

secondaires (cm²) 

Épaisseur des 

voiles (cm²) 

R.D.C. 40 40 30 45 30 35 20 

01 40  40 30 45 30 35 20 

02 40  40 30 45 30 35 20 

03 35  35 30 45 30 35 20 

04 35  35 30 45 30 35 20 

05 35  35 30 45 30 35 20 

06 35  35 30 45 30 35 20 

Terrasse / 30 45 30 35 / 
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Introduction : 
Les planchers sont des surfaces planes limitant les étages et supportant les revêtements 

du sol, ils assurent principalement deux fonctions : 

 La résistance : ils doivent supporter leurs poids propres et les surcharges 

d’exploitations appliquées sur eux ; 

 L’isolation : ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages. 

La structure étudiée a un seul type de planchers : 
Planchers à corps creux : qui est constitué par des poutrelles en béton armé sur 

lesquelles reposent les hourdis en béton ; les poutrelles sont des poutres de section en T et 

disposées suivant la petite portée et elles travaillent dans une seule direction. 

 

Figure 0-12. Schéma d'un plancher à corps creux 

D’après le pré dimensionnement déjà fait on a un plancher à corps creux de 24 cm de 

hauteur dont : 

 Hauteur du corps creux = 16cm 

 Épaisseur de la dalle de compression = 4 cm 

III.1- Calcul du plancher à corps creux : 

III.1.1- Pré dimensionnement des poutrelles : 

Les poutrelles sont disposées perpendiculairement au sens porteur et espacées de 65 cm 

sur les quelles viennent s’appuyer l’hourdis sachant que : 

 Hauteur du plancher : ݄௧ ൌ 20	ܿ݉ 

 Épaisseur de la nervure : ݄଴ ൌ 4	ܿ݉ 

 Largeur de la nervure : ܾ଴ ൌ 12	ܿ݉ 

Le calcul des poutrelles se fait en 2 phases (avant et après le coulage de la dalle de 

compression). 

III.1.1.1- Calcul de la largeur de poutrelle (b) : 

Le calcul de la largeur (b) se fait à partir de la condition suivante :  
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ܾ ൌ 2ܾଵ ൅ ܾ଴								ሺ1ሻ 

On a : ܮ ൌ 4,3	݉	;	݈ଵ ൌ 0,65	݉ 

ܾଵ ൌ
ሺܾ െ ܾ଴ሻ

2
ൌ ݉݅݊ ൬ܾଵ ൑

ሺ݈ଵ െ ܾ଴ሻ
2

	; 	ܾଵ ൑
ܮ
10
	; 	6݄଴ ൑ ܾଵ ൑ 8݄଴൰ 

ൌ min	ሺܾଵ 	൑ 26,5	ܿ݉	;	ܾଵ ൑ 50,0ܿ݉	; 24	ܿ݉ ൑ ܾଵ ൑ 32	ܿ݉ሻ 

On prend : ܾଵ ൌ 26,5	ܿ݉ et d’après (1) on a : ܾ ൌ 65	ܿ݉ 

Après durcissement du béton, la poutrelle forme un corps creux monolithe et continu 

avec la table de compression, elle sera donc sur des appuis continus et elle forme un système 

hyperstatique. 

III.1.1.2-Méthode de calcul des poutrelles : 

Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, le B.A.E.L 91/99 propose 

une méthode simplifiée dite « méthode forfaitaire » pour le calcul des moments fléchissant et 

efforts tranchants concernant les planchers des étages courant, pour le plancher terrasse on 

utilisera la méthode des trois moments car il ne vérifié pas l’une des 4 conditions et pour le 

plancher haut du premier étage, la méthode de Caquot est utilisée. 

III.1.1.2.1-Méthode forfaitaire : 

Cette méthode s’applique quand les conditions suivantes sont vérifiées : 

 La surcharge d’exploitation est dite modérée c’est-à-dire ܳ ൑ max	ሺ2ܩ	; 5݇ܰ/݉²ሻ	;	 

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

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

0,85 ൑
௡ܮ
௡ାଵܮ

൑ 1,25 

 Fissuration considérée comme non préjudiciable. 

a) Principe de calcul des moments : 

Il exprime les maximaux des moments en travée et sur appuis en fonction des 

moments fléchissant isostatiques ܯ଴ de la travée indépendante. 

 

Travée isostatique            Travée hyperstatique 

Avec : 

 ; ଴ : Moment max de la travée indépendanteܯ

 ; ௧ : Moment max de la travée étudiéeܯ

 ௪ܯ ௘ܯ ௧ܯ ଴ܯ
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 ; ௪ : Moment sur l’appui gauche de la travéeܯ

 .௘ : Moment sur l’appui droit de la travéeܯ

α : Le rapport des charges d’exploitation Q à la somme des charges 

permanentes G et les surcharge d’exploitation Q : ߙ ൌ ீ

ீ	ାொ
 

Les valeurs ܯ௧,ܯ௪	݁ݐ	ܯ௘ doivent vérifier les conditions suivantes : 

 Travée de rive : 

௧ܯ ൒ max൞
ሾሺ1ݔܽ݉ ൅ 0,3αሻܯ଴; ଴ሿܯ1,05 െ

௪ܯ ൅ܯ௘

2

൬
1,2 ൅ 0,3α

2
൰ܯ଴

 

 Travée intermédiaire : 

௧ܯ ൒ max൞
ሾሺ1ݔܽ݉ ൅ 0,3αሻܯ଴; ଴ሿܯ1,05 െ

௪ܯ ൅ܯ௘

2

൬
1 ൅ 0,3α

2
൰ܯ଴

 

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 : 

 

 

Principe de calcul de l’effort tranchant :ቐ
௪ܶ ൌ ெೢିெ೐

௟
൅ ௤௟

ଶ

௘ܶ ൌ
ெೢିெ೐

௟
െ ௤௟

ଶ

 

 

Figure 0-13. Schéma explicatif des efforts tranchants 

L Te T w 

 ଴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
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III.1.1.2.2- Méthode forfaitaire modifiée : 

Cette méthode est applicable, si le rapport des portées de deux travées successives 

n’est pas compris entre 0,8 et 1,25. Selon les travées, on distingue deux cas :                     

 Cas ou la travée comprise entre deux grandes travées : 

 

      

 

Il suffit de porter sur l’appui (B) la petite des valeurs admissibles pour le moment sur 

appuis, soit dans le cas de la figure ci-dessus. 0,5M0 (M0 correspond à la travée AB) puis de 

portée sur l’appui (C) à la petite des valeurs admissibles, c’est-à-dire dans le cas traité 0,4M0 

(M0 correspond au moment isostatique maximal de travée CD). 

Ayant obtenu la ligne de fermeture des moments sur appuis entre B et C, on devra 

porter à partir de cette ligne le moment isostatique maximal de la travée (BC) 

 

 

 

Les appuis B et C devront avoir une section correspondante au moment résultant 

(partie hachurée de la figure ci-dessus) qui peut être déterminée par la formule suivante : 

௫ܯ ൌ
ܳ௫ሺܮ௕௖ െ ሻݔ

2
൅ ௕ܯ ൬1 െ

ݔ
௕௖ܮ

൰ െܯ௖ ൬
ݔ
௕௖ܮ

൰	; ݔ ൌ
௕௖ܮ
2
൅
௕ܯ െܯ௖

ܳ ൈ ௕௖ܮ
 

Les moments en travées des poutrelles (AB) et (BC) sont calculés par la méthode 

forfaitaire.La travée (BC) sera armée à la partie inférieure par un moment correspondant à 

0,5M0 (M0 : Le moment isostatique maximal de la travée BC).  

  Cas d’une travée de rive : 

 

 

 

 

Il suffit de porter sur l’appuis (A) la valeur du moment admissible tenu de 

l’encastrement possible,  en (B) ou devra porter la valeur du moment admissible, c'est-à-dire 

0,6M0(BC) s’il y a que deux travées ou 0,5 M0( BC) s’il existe plus de deux travées, il est 

alors possible de tracer la ligne de fermeture AB puis de porter à partir de cette ligne le 

0,2M0 
0,5M0        

0,2M0 

0,5M0 

A B E D C 
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moment isostatique maximal de ( AB)  les prévus en A devront avoir une section 

correspondante en moment résultant (partie hachurée de la figure ci-dessus). 

Comme précédemment les armatures inférieures de la travée (AB) devront 

correspondre au moment 0,5M0 (BC) si la poutrelle est à plus de deux travées et 0,6M0 (AB) 

s’il n’y a que deux travées. 

III.1.1.3 -Les types des poutrelles : 

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

charges par mètre linéaire du plancher : 

 Plancher RDC+ETAGES COURANTS 

 

ܩ ൌ 5,46 ൈ 0,65 ൌ 3,55	݇ܰ/݉ Donc :  ܳ௨ ൌ 6,25݇ܰ/݉ 

ܳ ൌ 1,50 ൈ 0,65 ൌ 0,97	݇ܰ/݉   ܳ௦௘௥ ൌ 4,52	݇ܰ/݉ 

Plancher terrasse : 

ܩ ൌ 5,82 ൈ 0,65 ൌ 3,78݇ܰ/݉ Donc :  ܳ௨ ൌ 6,09݇ܰ/݉ 

ܳ ൌ 			1 ൈ 0,65 ൌ 0,65		݇ܰ/݉   ܳ௦௘௥ ൌ 4,43	݇ܰ/݉ 

Notre construction comporte un suel types de poutrelle : 

 Type 01 : 

  

  

 

 

III.2.1- Calcul des poutrelles des planchers RDC et étage courant: 

III.2.1.1-Vérification des conditions de la méthode forfaitaire : 

1) La surcharge d’exploitation : 

 Plancher RDC : G = 5,44 kN/m² ; Q = 1,5kN/m² 

 Q = 1,5 KN/m² < 2G = 10,88 KN/m² …………………..Condition Vérifiée. 

 Poutres à inerties transversales constantes ……………. Condition Vérifiée. 

 Le rapport	0,85 ൑ ௅೙
௅೙శభ

൑ 1,25 

 Type 01 : 



CHAPITRE	III																																																																																																																		ETUDE	DES	PLANCHER		

 

27 
 

 

 

 0,8 ൑ ଷ,ସ଴

ସ,ଷ଴
൑ 1,25….. Condition non vérifiée (on utilise la méthode forfaitaire 

modifiée). 

 Fissuration non préjudiciable. 

 

III.2.1.2- Exemple de Calcul (Plancher RDC + étage courant) : 

  Type 01 : 

Les conditions de la méthode forfaitaire sont non vérifiées 

 

A. Calcule de solicitation: 

࢛ࡽ ൌ ૟, ૛૝ࡺ࢑ ⁄࢓  

Q’u=1,35ൈ ሺ૞, ૝૝ ൈ ૙, ૟૞ሻ 

Q’u=4,77KN/m 

B. Calcule des moments minima de travee AB min: 

 
Q u=6,24KN/ml 
q’ u =4,77KN/ml 
 
AA             4.30m                 B             3.40m        C  
 
c. Moment  isostatique : 

M଴
୅୆ ൌ

Q΄u. l²AB
8

	ൌ
4,77 ൈ 4.30ଶ

8
ൌ 10.77KN.m 

M଴
୆େ ൌ

Qu. l²BC
8

	ൌ
6,25 ൈ 3,40ଶ

8
ൌ 9,03KN.m 

d. Moment sur appuis : 

MA ൌ 0,2M଴
୅୆ ൌ 0,2 ൈ 10,77 ൌ 2,15KN.m	
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MB ൌ 0 , 6Max൫M଴
୅୆;	M଴

୆େ൯ ൌ 0,6M଴
୅୆ ൌ 0,6 ൈ 10,77 ൌ 6,46	KN.m	

MC ൌ 0,2	M଴
୆େ ൌ 0,2M଴

୆େ ൌ 0,2 ൈ 8,75 ൌ 1,75KN.m 

e. Moments en travée :  

Travée AB:« forfaitaire modifier » 

X=3 ,40/2+(6,46-1 ,75)/4,77×3,40=1,91 

M୲୫୧୬
୅୆ ൌ ሺ4,77ሻ

3,4 െ 1,91
2

൅ 6,46 ൬1 െ
1,91
3,4

൰ െ 1,75
1,91
3,40

ൌ 2,22KN.m	

 

F. Calcul du moment maximal de la travée AB max : 

 
Qu=6,24KN/ml 
 
 
A               4.30m        B          3.4m    C 
 
J. Moment isostatique : 

M଴
୅୆ ൌ

Qu. l²AB
8

	ൌ 14.08KN.m 

M଴
୆େ ൌ

Q΄u. l²BC
8

	ൌ 6,69KN.m 

h. Moment sur appuis: 

MA ൌ 0,2M଴
୅୆ ൌ 2.82KN.m	

MB ൌ 0 , 6Max൫M଴
୅୆;	M଴

୆େ൯ ൌ 0,6M଴
୆େ ൌ 0,6 ൈ 14.42 ൌ 8.45	KN.m	

MC ൌ 0,2	M଴
୆େ ൌ 0,2 ൈ 6.89 ൌ 1,34KN.	m 

i. Les moments en travées : 

TravéeAB :« forfaitaire modifier » 

X=3,4/2+(8,45-1,34)/6.24×3,4=1,91 

M୲୫ୟ୶
୅୆ ൌ ሺ6.24ሻ

3.4 െ 0,41
2

൅ 8.45 ൬1 െ
0,41
3,4

൰ െ 1,34 ൬
0,41
3,4

൰ ൌ 16,59KN.m	

Travée BC: 

M୲
୆େ ൒ 1,14 ൈ M଴

୆େ െ ଼.ସହି଴,ସଵ

ଶ
൒ 4.1

M୲
୆େ ൒ 0,67M଴

୆େ ൒ 4.48
ൡM୲

୆େ ൒ 4.48KN.m 

.g. Calcul de l’effort tranchant   T : 

L’effort tranchant est donnée par 
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൞
T୵ ൌ

ql
2
൅
M୵ െMୣ

l
	ሺkNሻ

T୉ ൌ െ
ql
2
൅
M୵ െMୣ

l
	ሺkNሻ

 

ܖܑܕ۰ۯ	܍éܞ܉ܚ܂

ە
۔

ۓ T୛ ൌ
ql୅୆
2

൅
M୅ െM୆

l୅୆
ൌ
4,77 ൈ 4.3

2
൅
2.15 െ 6.46

4.3
ൌ 9.12KN

T୉ ൌ െ
ql୅୆
2

൅
M୅ െM୆

l୅୆
ൌ െ

4,77 ൈ 4.3
2

൅
2.15 െ 6.46

4.3
ൌ െ11,14KN

 

ܠ܉ܕ۰ۯ	܍éܞ܉ܚ܂

ە
۔

ۓ T୛ ൌ
ql୅୆
2

൅
M୅ െM୆

l୅୆
ൌ
6.24 ൈ 4.3

2
൅
2.15 െ 6.46

4.3
ൌ 12.25KN

		T୉ ൌ െ
ql୅୆
2

൅
M୅ െM୆

l୅୆
ൌ െ

6.24 ൈ 4.3
2

൅
2.15 െ 6.46

4.3
ൌ െ14.27KN

 

 ۰۱	܍éܞ܉ܚ܂

ە
۔

ۓ T୛ ൌ
ql୆େ
2

൅
M୆ െMେ

l୆େ
ൌ
6.24 ൈ 3.4

2
൅
6.46 െ 1.75

3.4
ൌ 11.86KN

T୉ ൌ െ
ql୆େ
2

൅
M୆ െMେ

l୆େ
ൌ െ

6.24 ൈ 3.4
2

൅
6.46 െ 1.75

3.4
ൌ െ9.04KN

 

 

Tableau ΙV.3 : Tableau récapitulatif des résultats 

 

 

FigureΙV.13 : Digramme des efforts tranchants. 

 

 

NV 

 

Travée 

 

L(m

) 

E.L.U 

M (KN. m) et T(KN) 

E.L.S 

M (KN m) et 

T(KN) 

M0 Mt Mw Me Tw Te M0 Mt Mw Me 

RDC+06

étage 

 

 

 

ABmin 4.3 10,77 2.22 2,35 6,46 9,12 -11,14 19,90 0,59 10,38 2,81 

ABmax 4.3 14,09 5.05 2,82 8,45 12,25 -14,27 41,82 5,79 7,36 3,93 

BC 3.4 8.75 4,48 1.75 1,34 11,86 -9,04 5,63 3,34 2,82 1,54 
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Figure  ΙV.14 : Diagramme des moments. 

 Les sollicitations maximales de calcul sont : 

,ࡱ ,ࡸ ൞ࢁ

௧௠௔௫ܯ ൌ 5,05		݇ܰ.݉
௥௜௩௘௠௔௫ܯ ൌ 2,82	݇ܰ.݉
௜௡௧௘௥௠௔௫ܯ ൌ 8,45	݇ܰ.݉

௠ܶ௔௫ ൌ 11,86݇ܰ

,ࡱ ,ࡸ ࡿ ൝
௧௠௔௫ܯ ൌ 6,99	݇ܰ.݉
௥௜௩௘௠௔௫ܯ ൌ 1,40	݇ܰ.݉
௜௡௧௘௥௠௔௫ܯ ൌ 9,18kN.݉

 

 

III.2.1.3PLANCHE TERASSE : 

Le calcul se fait à l'E.L.U par la méthode des trois moments 

Le calcul se fait à l'E.L.U 

  

TYPE  

 

 

 

  

 Mୟ ൌ M୬ିଵ	; 	Mୠ ൌ M୬	et	Mୡ ൌ M୬ାଵ 

 Partie AB : 

M଴	୅୆ ൌ
Q୳l²
8

ൌ 14.08	kN.m 

 ௡ାଵܯ ௡ିଵܯ

௡ܮ ൌ 4.30݉	 ௡ାଵܮ ൌ 3.40 ݉

 

C 

 ௡ܯ

 

B A 

ܳ௨ ൌ 6,09 ݇ܰ/݉ 
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M଴	୆େ ൌ
Q୳l²
8

ൌ 8.79kN.m 

 
CALCULE DE MOMENT OU POINT B : 

Lଵ.M୅ ൅ 2ሺLଵ ൅ LଶሻM୆ ൅ Lେ.Mେ ൌ െ6EIሺφ୆୥ ൅ φ୆ୢሻ 
AVEC : 
M୅=െ2,81kN.m	;Mେ ൌ െ1,76݇ܰ.݉ 
6EIሺφ୆୥ ൅ φ୆ୢሻ= 1/24QLଷ+1/24QLଷ 
M୆ ൌ െ10,56	KN.m 

M୲	୅୆ ൌ
Mୟ ൅ Mୠ

2
൅ M଴	୅୆ ൌ 7,37kN.m 

M୲	୆େ ൌ
Mୠ ൅Mୡ

2
൅ M଴	୆େ ൌ 2,63	kN.m 

 
Calcul les réactions dues aux charges extérieures : 

۰ۯ܂ ൌ
܃ۿ ൈ ۺ
૛

ൌ ૚૝, ૡૡ	۹ۼ 

۰۱܂ ൌ
܃ۿ ൈ ۺ
૛

ൌ ૠ, ૠ૝۹ۼ 

Les réactions dues aux moments appliques aux niveaux des appuis : 
	

۰ۯ܂ ൌ
۰ۻ

ۺ
ൌ
െ૜, ૡ
૟, ૛

ൌ 	െ૚૚, ૛ૠ	۹ۼ 

۰۱܂ ൌ
۰ۻ

ۺ
ൌ
െ૜, ૡ
૝, ૙૞

ൌ െ૚૛, ૢ૜	۹ۼ 

 

                       Figure  ΙV.16.Diagramme des efforts tranchants 
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Figure  ΙV.17 : Diagramme des moments 

 

Les sollicitations maximales de calcul sont : 

 

                    Mt max =7,37kN.m                                              Mt max5, 37kN.m 

E.L.U           Maint max =10,56kN.m                E.L.S                Maint max 7,69kN.m 

                    M arrive  max = 2,81kN.m                                         M arive  max =2, 09kN.m 

T max=14,93kNTmax=10,84kN 

III.2.1.4-Calcul du ferraillage des poutrelles (à l’ELU) : 

Les moments max en travée tendent à comprimer les fibres supérieures et à tendre les 

fibres inférieures, de ce fait les armatures longitudinales seront disposées en bas pour 

reprendre l’effort de traction. Pour le calcul du ferraillage des poutrelles, on prend le cas le 

plus dé favorable .Les poutrelles sont des sections en T comme le montre le schéma suivant : 

 Largeur de la poutrelle (table) : b = 65 cm. 

 Largeur de la poutrelle (nervure) : b0 = 16 cm. 

 La hauteur de la poutrelle (table) : h0 = 4 cm. 

 La hauteur de la poutrelle (nervure) : ht = 20 cm. 

 Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9ht = 18 cm. 

 Contrainte des aciers utilisés fe = 400 MPa. 

 Contrainte du béton à 28 jours fc28 = 25 MPa. 

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

 Fissuration non préjudiciable (de RDC au 6éme étage). 

 Fissuration très préjudiciable (plancher terrasse). 

65 

4c
m

12 

20c
m

Figure 0-14. Section en 
Té
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III.2.1.4.1-Calcul Des Armatures Longitudinales à (l'E.L.U)(plancher rdc et 

l’etage courant ): 

 En travée : 

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

intéresse la table de compression ou si elle intéresse également la nervure. 

-On calcule le moment équilibre par la table « MT » 

௧ܯ ൌ ܾ ൈ ݄଴ ൈ ௕௖࣌ ൈ ൬
݀ െ ݄଴
2

൰ ൌ 65 ൈ 4 ൈ 14,17 ൈ ൬
18 െ 4
2

൰ ൈ 10ିଷ ൌ 25,79	݇ܰ.݉ 

௧௠௔௫ܯ ൌ 7,37	݇ܰ.݉ ൏ ௧ܯ ൌ 25,79	݇ܰ.݉	 

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

flexion simple comme une section rectangulaire de dimension (b x ht) = (65 x 24) cm² : 

௧௠௔௫ܯ ൌ 7,37݇ܰ.݉. 

ߤ ൌ
௧௠௔௫ܯ

ܾ ൈ ݀² ൈ ௕݂௖
ൌ

7,37 ൈ 10ଷ

65 ൈ ሺ18ሻ² ൈ 14,17
ൌ 0,025 ൏ ௟ߤ ൌ 0,392	 → ௦ᇱܣ	 ൌ 0 

ߤ ൌ 0,025 → ߚ	 ൌ 0,987 ; β est tirée du tableau. 

௦ߪ ൌ
௘݂

௦ߛ
ൌ
400
1,15

ൌ  ܽܲܯ	348

௦ܣ ൌ
௧௠௔௫ܯ

ߚ ൈ ݀ ൈ ௦ߪ
ൌ

7,37 ൈ 10ଷ

0,987 ൈ 18 ൈ 348
ൌ 1,19	ܿ݉² 

Condition de non fragilité (section en Té) : 

 

Figure 0-15. Condition de non fragilité (section en Té) 

௠௜௡ܣ ൌ
ܫ ൈ ௧݂ଶ଼

0,81 ൈ ݄௧ ൈ ଶܸ ൈ ௘݂
 

Avec : 

b 

A.N 
ht 

b0 

V1 

V2 

 ௦௧ߪ

h0 
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ଶܸ ൌ
൬ܾ ൈ ݄଴ ൈ ቀ݄௧ െ

௛బ
ଶ
ቁ൰ ൅ ൬ܾ଴ ൈ ሺ݄௧ െ ݄଴ሻ ൈ ቀ

௛೟ି௛బ
ଶ

ቁ൰

ሺܾ ൈ ݄଴ሻ ൅ ൫ܾ଴ ൈ ሺ݄௧ െ ݄଴ሻ൯
	

ଶܸ ൌ
൬65 ൈ 4 ൈ ቀ20 െ

ସ

ଶ
ቁ൰ ൅ ൬12 ൈ ሺ20 െ 4ሻ ൈ ቀ

ଶ଴ିସ

ଶ
ቁ൰

ሺ65 ൈ 4ሻ ൅ ൫12 ൈ ሺ20 െ 4ሻ൯
ൌ 13,75	ܿ݉ 

ଵܸ ൌ ݄௧ െ ଶܸ	 ൌ 20 െ 13,75 ൌ 6,25	ܿ݉ 

ܫ ൌ
ܾ ଵܸ

ଷ െ ൫ሺܾ െ ܾ଴ሻ ൈ ሺ ଵܸ െ ݄଴ሻଷ൯
3

൅
ܾ଴ ൈ ሺ݄௧ െ ଵܸሻଷ

3
 

	ܫ ൌ
65	 ൈ ሺ6,25ሻଷ 	െ ൫ሺ65 െ 12ሻ ൈ ሺ6,25 െ 4ሻଷ൯

3
൅
12 ൈ ሺ20 െ 6,25ሻଷ

3
 

ܫ ൌ 15486,92ܿ݉ସ 

௠௜௡ܣ ൌ
15486,92	 ൈ 2,10

0,81 ൈ 20 ൈ 13,75 ൈ 400
ൌ 0,36	ܿ݉² 

Donc : ܣ௦௖௔௟ ൌ 1,19ܿ݉² ൐ ௠௜௡ܣ ൌ 0,36	ܿ݉² ……… Condition Vérifiée 

On prend : 3T10    ܣ௦ ൌ 2,36	ܿ݉² 

 Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) : 

ߤ ൌ
௔ܯ

ܾ଴ ൈ ݀² ൈ ௕௖ߪ
ൌ

10,56 ൈ 10ଷ

12 ൈ 18² ൈ 14,17
ൌ 0,191 ൏ ௟ߤ ൌ 0,392	 → ௦ᇱܣ	 ൌ 0 

ߤ ൌ 0,191 → ߚ	 ൌ 0,893 ; β est tirée du tableau. 

௦ܣ ൌ
௔ܯ

ߚ ൈ ݀ ൈ ௦ߪ
ൌ

10,58 ൈ 10ଷ

0,893 ൈ 18 ൈ 348
ൌ 1,88	ܿ݉² 

Condition de non fragilité (section en Té) : 

௠௜௡ܣ ൌ
ܫ ൈ ௧݂ଶ଼

0,81 ൈ ݄௧ ൈ ଵܸ ൈ ௘݂
ൌ

15486,92 ൈ 2,10
0,81 ൈ 20 ൈ 6,25 ൈ 400

ൌ 0,80	ܿ݉² 

Donc : ܣ௦௖௔௟ ൌ 1,19		ܿ݉ଶ ൐ ௠௜௡ܣ ൌ 0,80	ܿ݉² ……… Condition Vérifiée 

On prend : 1T10 (filante) + 1T10 (chapeau)    ܣ௦ ൌ 1,57ܿ݉² 

 Sur appui de rive : 

Puisque le béton tendu est négligé dans le calcul, donc la section de calcul est une 

section rectangulaire de dimension (12 x 20) cm². 

ߤ ൌ
௔ܯ

ܾ଴ ൈ ݀² ൈ ௕௖ߪ
ൌ

2,81	 ൈ 10ଷ

12 ൈ 18² ൈ 14,17
ൌ 0,052 ൏ ௟ߤ ൌ 0,392	 → ௦ᇱܣ	 ൌ 0 

ߤ ൌ 0,052	 → ߚ	 ൌ 0,973 ; β est tirée du tableau. 

ୱܣ ൌ
௔ܯ

ߚ ൈ ݀ ൈ ௦ߪ
ൌ

2,81 ൈ 10ଷ

0,973 ൈ 18 ൈ 348
ൌ 0,46ܿ݉² 

Condition de non fragilité (section en Té) : 
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௠௜௡ܣ ൌ
ܫ ൈ ௧݂ଶ଼

0,81 ൈ ݄௧ ൈ ଵܸ ൈ ௘݂
ൌ

15486,92	 ൈ 2,10
0,81 ൈ 20 ൈ 6,25 ൈ 400

ൌ 0,80	ܿ݉² 

Donc : ܣ௦௖௔௟ ൌ 0,46	ܿ݉² ൏ ௠௜௡ܣ ൌ 0,80	ܿ݉² ……… Condition Non Vérifiée  

On prend :ܣ௦ ൌ 0,80	ܿ݉²  

On prend   : 1T10 (filante) + 1T10 (chapeau)   ܣ௦	 ൌ 1,57	ܿ݉² 

III.2.1.4.2 -Vérification à l’E.L. S : 

Le moment dans le plancher RDC est (Mser=5,37kN.m) 

 Position de l’axe neutre : 

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

la plus comprimée. 

b=65cm; η=15; A′=0; A=2,36cm²; d=18cm; b0=12cm. 

ܾ଴ ൈ ଶݕ

2
൅ ሾሺܾ െ ܾ଴ሻ݄଴ ൅ ܣሺߟ ൅ ݕᇱሻሿܣ െ ቈሺܾ െ ܾ଴ሻ

݄଴
ଶ

2
൅ ܣ݀ߟ ൅ ᇱ݀ᇱ቉ܣߟ ൌ 0	

				⇒ ଶݕ6 ൅ ݕ247,4 െ 1061,20 ൌ 0	

				⇒ ࢟ ൌ3,92cm 

 Moment d’inertie : 

ܫ ൌ
ܾ
3
ଷݕ െ ሺܾ െ ܾ଴ሻ

ሺݕ െ ݄଴ሻଷ

3
൅ ݕᇱሺܣߟ െ ݀ᇱሻଶ ൅ –	௦ሺ݀ܣߟ 	ሻଶݕ	

ܫ ൌ 1305,12 ൅ 0,009 ൅ 7017,92	

ܫ ൌ 8323,05	ܿ݉4 

Détermination des contraintes dans le béton comprimé σbc : 

௕௖ߪ ൌ ܭ ൈ ݕ ൌ 	
௦௘௥ܯ

ܫ
ൈ ݕ	 ൌ 	

5,37 ൈ 10ଷ

	8323,05
ൈ 3,92 ൌ  ܽܲܯ	2,53

௕௖തതതതߪ ൌ 0,6 ௖݂ଶ଼ ൌ  ܽܲܯ	15

௕௖ߪ ൌ ܽܲܯ	2,53 ൏ ௕௖തതതതߪ ൌ  Condition Vérifiée .………… ܽܲܯ	15

Remarque : pour le cas de fissuration peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la 

Contrainte maximale dans l'acier tendu σst 

a) Contrainte de cisaillement : 

߬௨ ൌ 	
௨ܶ

ܾ଴ ൈ ݀
ൌ 	
14,93 ൈ 10ଷ

120 ൈ 180
ൌ  ܽܲܯ	0,691

b) Fissuration non préjudiciable 

߬௨തതത ൌ min ൬
0,2 ௖݂ଶ଼

ܾߛ
	; 	൰ܽܲܯ	5

߬௨തതത ൌ minሺ3,33	ܽܲܯ	; ሻܽܲܯ	5 ൌ  ܽܲܯ	3,33	
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߬௨ ൌ ܽܲܯ	0,691	 ൏ ߬௨തതത ൌ  Condition Vérifée .………… ܽܲܯ	3,33

c) Les armatures transversales At : 

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

௧ߔ ൑ min ൬
݄
35
	; 	
ܾ଴
10
	; 	߶௅೘೔೙

൰	

௧ߔ ൑ min ൬
200
35

	; 	
120
10

	; 	10൰ ൌ 6,86݉݉ 

On adopte : ߔ௧8	݉݉ 

d) Calcul des espacements : 

ܵ௧ ൑ minሺ0,9݀	; 	40	ܿ݉ሻ
ܵ௧ ൑ minሺ16,2; 	40	ܿ݉ሻ

ൠ ⇒ ܵ௧ ൌ 16,2ܿ݉ 

On Prend: St = 15cm 

 

La section des armatures transversales : 

௧ܣ
ܾ଴ ൈ ܵ௧

ൈ ௘݂

௦ߛ
൒
൬߬௨ ൈ ቀ

௛

ଶ
ቁ൰ െ ൫0,3݇ ൈ ௧݂௝൯

0,9ሺsin ߙ ൅ cos ሻߙ
		…………… . . ሺ1ሻ 

k =1 (fissuration non préjudiciable) 

௧݂௝ ൌ ;	ܽܲܯ	2,1 ߙ	 ൌ 90° ⇒ sinߙ ൅ cos ߙ ൌ 1	;	 ௘݂ ൌ ;	ܽܲܯ	235 ௦ߛ	 ൌ 1,15 

D’où : ߬௨ ൈ ቀ௛
ଶ
ቁ ൌ

ೠ்ቀ
೓
మ
ቁ

௕బௗ
 

 On calcul la valeur de l’effort tranchant ௨ܶ ቀ
௛

ଶ
ቁ par la méthode des triangles 

semblables. 

 

Figure 0-16. Effort tranchant par la méthode des triangles semblables. 

௠ܶ௔௫

ܺ
ൌ

௨ܶ ቀ
௛

ଶ
ቁ

ܺ െ	ቀ௛
ଶ
ቁ
⇨ ௨ܶ ൬

݄
2
൰ ൌ

௠ܶ௔௫ ൈ ቂܺ െ ቀ௛
ଶ
ቁቃ

ܺ
 

On calcul la distance « X » :   

Avec : T max= 14,93kN 

ܺ ൌ
ܮ
2
൅
௪ܯ െܯ௘

ݍ ൈ ܮ
ൌ
4,30
2

൅
8,33 െ 8,33
6,13 ൈ 2,15

ൌ 3,85݉ 

௨ܶ ൬
݄
2
൰ ൌ? 

T max= 14, 93  kN 

4,30m 

2,15m 
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݄
2
ൌ
0,20
2

ൌ 0,10	݉ 

௨ܶ ൬
݄
2
൰ ൌ

14,93 ൈ ሺ2,15 െ 0,10ሻ

2,15
ൌ 14,73݇ܰ 

߬௨ ൈ ൬
݄
2
൰ ൌ

14,73 ൈ 10ିଷ

0,10 ൈ 0,180
ൌ  ܽܲܯ0,818

D’après (1) : 

൬
௧ܣ
ܵ௧
൰
௖௔௟

൒
൫0,683 െ ሺ0,3 ൈ 2,1ሻ൯ ൈ 12 ൈ 1,15

0,9 ൈ 235
ൌ 	െ3,46 ൈ 10ିସܿ݉……	ሺ2ሻ 

Pourcentage minimal des armatures transversales : 

௧ܣ ൈ ௘݂

ܾ଴ ൈ ܵ௧
൒ ݔܽ݉ ቌ

߬௨ ൈ ቀ௛
ଶ
ቁ

2
	; 	ቍܽܲܯ	0,4

⇨
௧ܣ ൈ ௘݂

ܾ଴ ൈ ܵ௧
൒ ;	ܽܲܯ	ሺ0,342ݔܽ݉ 	ሻܽܲܯ	0,4

⇨
௧ܣ ൈ ௘݂

ܾ଴ ൈ ܵ௧
ൌ  ܽܲܯ	0,40

൬
௧ܣ
ܵ௧
൰
௠௜௡

൒
0,40 ൈ ܾ଴

௘݂
⇨ ൬

௧ܣ
ܵ௧
൰
௠௜௡

൒
0,40 ൈ 12
235

ൌ 0,02	ܿ݉…… .… ሺ3ሻ 

On prend le max entre (2) et (3) ⇨ቀ஺೟
ௌ೟
ቁ
௠௜௡

൒ 0,02	cm 

On prend ܵ௧ ൌ 15	ܿ݉ 

On trouve : ܣ௧ ൒ 0,02 ൈ 15 ൌ 0,3	ܿ݉² ⇨ ൜
8ߔ2 ൌ 1,01	ܿ݉²/݈݉

ܵ௧ ൌ 15	ܿ݉
 

D'après le RPA 99 (version 2003) :  

 Espacement dans la zone nodale : 

ܵ௧ ൑ minሺ10ߔ௟	; 	15	ܿ݉ሻ ൌ minሺ10	ܿ݉	; 15	ܿ݉ሻ ൌ 5	ܿ݉ 

 Espacement dans la zone courante : 

ܵ௧ ൑ 15	ܿ݉	; ௧ܵ݀݊݁ݎ݌ܱ݊	 ൌ 10	ܿ݉ 

 Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

Tu = 14,93kN 

M appui = 4,16kN.m 

௨ܨ ൌ
௔௣௣௨௜ܯ

ݖ
ൌ
௔௣௣௨௜ܯ

0,9݀
ൌ

2,81
0,9 ൈ 18 ൈ 10ିଶ

ൌ 	17,35݇ܰ 

௨ܨ ൌ ܰܭ	17,35 ൐ ௨ܶ ൌ   ܰܭ	14,93

Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises à un effort de traction. 
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Compression 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݋ݒܽݐ݅݋ܱ݀݊ ∶ 	 ௕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 ൑
0,85 ൈ ௖݂ଶ଼

௕ߛ
⇨

2ܶ
ܾܽ଴

൑
0,85 ൈ ௖݂ଶ଼

௕ߛ
⇨ ܽ ൒

௕ߛ2ܶ
0,85 ൈ ܾ଴ ൈ ௖݂ଶ଼

	

⇨ ܽ ൒
2 ൈ 14,93 ൈ 1,5

0,85 ൈ 12 ൈ 25 ൈ 10
ൌ 0,017	݉ ൌ 1,70ܿ݉ 

ܽ ൌ minሺܽᇱ; 0,9݀ሻ 

ܽᇱ : La largeur d’appui. 

ܽᇱ ൌ ܿ െ ܿᇱ െ 2 

c : La largeur de l’appui du poteau = 40cm. 

c′ : L’enrobage = 2cm. 

ܽᇱ ൌ 40 െ 2 െ 2 ൌ 36	ܿ݉ 

ܽ ൌ minሺ36	ܿ݉	; 19,44	ܿ݉ሻ ൌ 19,44	ܿ݉ 

ܽ ൌ 	19,44ܿ݉ ൐ 1,70	ܿ݉	. . . . . . . . .  .é݂݁݅݅ݎéܸ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

Entrainement des armatures : 

 Vérification de la contrainte d’adhérence : 

߬௦௘௥ ൌ
ܶ

0,9݀ ൈ ߤ ൈ ݊
൑ ߬௦௘௥തതതതത ൌ ߰௦ ൈ ௧݂ଶ଼ 

߰௦ ∶ ;	ݐ݈݈݊݁݉݅ܽݏ݅ܿ݁݀ݐ݂݂݊݁݅ܿ݅݁݋ܥ 	߰௦ ൌ .ܪݎݑ݋݌	1,5  .ܣ

T : L’effort tranchant max ; T = 14,93kN. 

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

μ : Périmètre d’armatures tendue ; μ = π Φ = π x 1,0= 3,14 cm. 

߬௦௘௥ ൌ
ܶ

0,9݀ ൈ ߤ ൈ ݊
ൌ

14,93 ൈ 10ଷ

16,2 ൈ 3,14 ൈ 3 ൈ 10²
ൌ  ܽܲܯ	0,97

߬௦௘௥തതതതത ൌ 1,5 ൈ 0,97 ൌ  ܽܲܯ	1,46

߬௦௘௥ ൌ ܽܲܯ	0,97 ൏ ߬௦௘௥തതതതത ൌ .	ܽܲܯ	1,46 . . . . . .  .é݂݁݅݅ݎéܸ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ
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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’adhérence߬௦.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 ൈ 1,46

ൌ 35,33	ܿ݉ 

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre b = 30cm  

Nous sommes obligés de courber les armatures de telle sorte que : 

ݎ ൌ 5,5 ൌ 5,5 ൈ 1 ൌ 5,5	ܿ݉ 

III.2.1.4.3- Vérification de la flèche : 

Les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

ە
ۖۖ
۔

ۖۖ
ۓ

݄௧
ܮ
൒

1
22,5

⇨
20
430

ൌ 0,047	 ൒ 0,045. . . . . . . . . . é݂݁݅݅ݎéܸ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

݄௧
ܮ
൒

௦௘௥ܯ

15 ൈ ௦௘௥	଴ܯ
⇨

20
425

ൌ 0,047 ൒
5,37

15 ൈ 10
ൌ 0,03	. . é݂݁݅݅ݎVé		݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

௦ܣ
ܾ଴݀

൑
3,6

௘݂
⇨

2,36
12 ൈ 18

ൌ 0,010 ൌ
3,60
400

ൌ 0,009	. . . . . . é݂݁݅݅ݎéܸ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

 

Toutes les conditions sont vérifiées ; Donc il n’y a pas de risque de la flèche 

III.2.3.5-Dessin de ferraillage des poutrelles : 

P
la

n
ch

er
 R

D
C

 

  

Sur appui de rive Sur appui intermédiaire 

Figure 0-17. Dessin de ferraillage des poutrelles rdc 

III.2.1- Calcul des poutrelles de planche terrasse   : 

Les sollicitations maximales de calcul sont: 

 

1T10 (fil) 

1T10 (ch) 

Cadre ɸ 8 

3T10 

1T10 (fil) 

1T10 (ch) 

Cadre ɸ 8 

3T10 
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                    Mt max = 5,05kN.m                               Mt max5, 37kN.m 

E.L.U           Maint max =8,45kN.m         E.L.S          Maint max 7,69kN.m 

                     M arrive  max = 2,82kN.m                       M arrive  max =2, 09kN.m 

T max=11,86kNTmax=10,84kN 

 
 
III.2.2.1- Calcul des armatures longitudinales à (l'E.L.U) : 

 En travée : 

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

intéresse la table de compression ou si elle intéresse également la nervure. 

- On calcule le moment équilibre par la table « MT » 

௧ܯ ൌ ܾ ൈ ݄଴ ൈ ௕௖࣌ ൈ ൬
݀ െ ݄଴
2

൰ ൌ 65 ൈ 4 ൈ 14,17 ൈ ൬
18 െ 4
2

൰ ൈ 10ିଷ

ൌ 25,79	݇ܰ.݉ 

݉.݊ܭ	௧௠௔௫5,05ܯ ൏ ௧ܯ ൌ  	݉.݊ܭ	25,79

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

flexion simple comme une section rectangulaire de dimension (b x ht) = (65 x 20) cm² : 

௧௠௔௫ܯ ൌ 5,05݇ܰ.݉. 

ߤ ൌ
௧௠௔௫ܯ

ܾ ൈ ݀² ൈ ௕݂௖
ൌ

5,05 ൈ 10ଷ

65 ൈ ሺ18ሻ² ൈ 14,17
ൌ 0,017 ൏ ௟ߤ ൌ 0,392	 → ௦ᇱܣ	 ൌ 0 

ߤ ൌ 0,017 → ߚ	 ൌ 0,9915 ; β est tirée du tableau. 

௦ߪ ൌ
௘݂

௦ߛ
ൌ
400
1,15

ൌ  ܽܲܯ	348

௦ܣ ൌ
௧௠௔௫ܯ

ߚ ൈ ݀ ൈ ௦ߪ
ൌ

5,05 ൈ 10ଷ

0,9915 ൈ 18 ൈ 348
ൌ 0,81	ܿ݉² 

 

Condition de non fragilité (section en Té) : 

௠௜୬ܣ ൌ
ܫ ൈ ௧݂ଶ଼

0,81 ൈ ݄௧ ൈ ଶܸ ൈ ௘݂
 

 

 

Avec : 
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ଶܸ ൌ
൬ܾ ൈ ݄଴ ൈ ቀ݄௧ െ

௛బ
ଶ
ቁ൰ ൅ ൬ܾ଴ ൈ ሺ݄௧ െ ݄଴ሻ ൈ ቀ

௛೟ି௛బ
ଶ

ቁ൰

ሺܾ ൈ ݄଴ሻ ൅ ൫ܾ଴ ൈ ሺ݄௧ െ ݄଴ሻ൯
	

ଶܸ ൌ
൬65 ൈ 4 ൈ ቀ20 െ

ସ

ଶ
ቁ൰ ൅ ൬12 ൈ ሺ20 െ 4ሻ ൈ ቀ

ଶ଴ିସ

ଶ
ቁ൰

ሺ65 ൈ 4ሻ ൅ ൫12 ൈ ሺ20 െ 4ሻ൯
ൌ 11,34	ܿ݉ 

ଵܸ ൌ ݄௧ െ ଶܸ	 ൌ 20 െ 11,34 ൌ 8,66	ܿ݉ 

ܫ ൌ
ܾ ଵܸ

ଷ െ ൫ሺܾ െ ܾ଴ሻ ൈ ሺ ଵܸ െ ݄଴ሻଷ൯
3

൅
ܾ଴ ൈ ሺ݄௧ െ ଵܸሻଷ

3
 

				ൌ
65	 ൈ ሺ8,66ሻଷ 	െ ൫ሺ65 െ 12ሻ ൈ ሺ8,66 െ 4ሻଷ൯

3
൅
12 ൈ ሺ24 െ 8,66ሻଷ

3
 

ܫ ൌ 21590,06ܿ݉ସ 

 

Figure 0-18. Condition de non fragilité (section en Té) 

௠௜௡ܣ ൌ
21590,06 ൈ 2,10

0,81 ൈ 20 ൈ 11,34 ൈ 400
ൌ 061ܿ݉² 

Donc : ܣ௦௖௔௟ ൌ 0,81	ܿ݉² ൐ ௠௜௡ܣ ൌ 0,61	ܿ݉² ….… Condition Vérifiée 

On prend : 3T10   ܣ௦ ൌ 2,36	ܿ݉² 

 Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) : 

ߤ ൌ
௔ܯ

ܾ଴ ൈ ݀² ൈ ௕௖ߪ
ൌ

8,45 ൈ 10ଷ

12 ൈ 18² ൈ 14,17
ൌ 0,153 ൏ ௟ߤ ൌ 0,392	 → ௦ᇱܣ	 ൌ 0 

ߤ ൌ 0,153 → ߚ	 ൌ 0,9165 ; β est tirée du tableau. 

௦ܣ ൌ
௔ܯ

ߚ ൈ ݀ ൈ ௦ߪ
ൌ

8,45 ൈ 10ଷ

0,9165 ൈ 18 ൈ 348
ൌ 1,47	ܿ݉² 

Condition de non fragilité (section en Té) : 

௠௜௡ܣ ൌ
ܫ ൈ ௧݂ଶ଼

0,81 ൈ ݄௧ ൈ ଵܸ ൈ ௘݂
ൌ

21590,06 ൈ 2,10
0,81 ൈ 20 ൈ 8,66 ൈ 400

ൌ 0,81ܿ݉² 

Donc : ܣ௦௖௔௟ ൌ 1,47		ܿ݉ଶ ൐ ௠௜௡ܣ ൌ 0,61	ܿ݉² …. Condition Vérifiée 

On prend : 1T10 (filante) + 1T10 (chapeau)   ܣ௦ ൌ 1,57ܿ݉² 

b 

A.N 
ht 

b0 

V1 

V2 

௦௧ߪ

h0 
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 Sur appui de rive : 

Puisque le béton tendu est négligé dans le calcul, donc La section de calcul est une 

section rectangulaire de dimension (12 x 20) cm². 

ߤ ൌ
௔ܯ

ܾ଴ ൈ ݀² ൈ ௕௖ߪ
ൌ

2,82 ൈ 10ଷ

12 ൈ 18² ൈ 14,17
ൌ 0,0511 ൏ ௟ߤ ൌ 0,392	 → ௦ᇱܣ	 ൌ 0 

ߤ ൌ 0,051	 → ߚ	 ൌ 0,973 ; β est tirée du tableau. 

௦ܣ ൌ
௔ܯ

ߚ ൈ ݀ ൈ ௦ߪ
ൌ

2,82 ൈ 10ଷ

0,973 ൈ 18 ൈ 348
ൌ 0,46ܿ݉² 

 Condition de non fragilité (section en Té) : 

௠௜௡ܣ ൌ
ܫ ൈ ௧݂ଶ଼

0,81 ൈ ݄௧ ൈ ଵܸ ൈ ௘݂
ൌ

21590,06 ൈ 2,10
0,81 ൈ 20 ൈ 8,66 ൈ 400

ൌ 0,81	ܿ݉² 

Donc : ܣ௦௖௔௟ ൌ 0,46	ܿ݉² ൏ ௠௜௡ܣ ൌ 0,81ܿ݉² …. Condition Non Vérifiée  

On prend :ܣ௦ ൌ 0,92	ܿ݉²  

On prend : 1T10 (filante) + 1T10 (chapeau)  ܣ௦ ൌ 1,57	ܿ݉² 

III.2.2.2 -Vérification à l’E.L. S : 

Le moment dans le plancher courant est (Mser=6,99KN.m) 

 Position de l’axe neutre : 

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

la plus comprimée. 

b=65cm; η=15; A′=0; A=2,36 cm²; d=18 cm; b0=12cm. 

ܾ଴ ൈ ଶݕ

2
൅ ሾሺܾ െ ܾ଴ሻ݄଴ ൅ ܣሺߟ ൅ ݕᇱሻሿܣ െ ቈሺܾ െ ܾ଴ሻ

݄଴
ଶ

2
൅ ܣ݀ߟ ൅ ᇱ݀ᇱ቉ܣߟ ൌ 0	

				⇒ ଶݕ6 ൅ ݕ247,4 െ 1061,2 ൌ 0	

				⇒ ࢟ ൌ4,86cm 

 Moment d’inertie : 

ܫ ൌ
ܾ
3
ଷݕ െ ሺܾ െ ܾ଴ሻ

ሺݕ െ ݄଴ሻଷ

3
൅ ݕᇱሺܣߟ െ ݀ᇱሻଶ ൅ –	௦ሺ݀ܣߟ 	ሻଶݕ	

ܫ ൌ 1675,02 െ 0.31 ൅ 10192,90	

ܫ ൌ 11062,06	ܿ݉4 

 Détermination des contraintes dans le béton comprimé σbc : 

௕௖ߪ ൌ ܭ ൈ ݕ ൌ 	
௦௘௥ܯ

ܫ
ൈ ݕ	 ൌ 	

6,99 ൈ 10ଷ

11062,06
ൈ 4,86 ൌ  ܽܲܯ	3,07

௕௖തതതതߪ ൌ 0,6 ௖݂ଶ଼ ൌ  ܽܲܯ	15
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௕௖ߪ ൌ ܽܲܯ	2,34 ൏ ௕௖തതതതߪ ൌ  Condition Vérifiée .… ܽܲܯ	15

Remarque : pour le cas de fissuration peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la 

Contrainte maximale dans l'acier tendu σs 

 Contrainte de cisaillement : 

߬௨ ൌ 	
߬

ܾ଴ ൈ ݀
ൌ 	
12,56 ൈ 10ଷ

120 ൈ 180
ൌ  ܽܲܯ	0,581

 Fissuration non préjudiciable 

߬௨തതത ൌ min ൬
0,2 ௖݂ଶ଼

ܾߛ
	; 	൰ܽܲܯ	5

߬௨തതത ൌ minሺ3,34	ܽܲܯ	; ሻܽܲܯ	5 ൌ  ܽܲܯ	3,34	

߬௨ ൌ ܽܲܯ0,581	 ൏ ߬௨തതത ൌ  Condition Vérifée .…… ܽܲܯ	3,34

 Les armatures transversales At : 

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

௧ߔ ൑ min ൬
݄
35
	; 	
ܾ଴
10
	; 	߶௅೘೔೙

൰	

௧ߔ ൑ min ൬
200
35

	; 	
120
10

	; 	10൰ ൌ 6,71݉݉ 

On adopte : ߔ௧ ൌ 6݉݉ 

 Calcul des espacements : 

ܵ௧ ൑ minሺ0,9݀	; 	40	ܿ݉ሻ
ܵ௧ ൑ minሺ16,20	; 	40	ܿ݉ሻ

ൠ ⇒ ܵ௧ ൌ 19,44ܿ݉	

On Prend : St = 15cm 

III.2.2.3- Section des armatures transversales : 

௧ܣ
ܾ଴ ൈ ܵ௧

ൈ ௘݂

௦ߛ
൒
൬߬௨ ൈ ቀ

௛

ଶ
ቁ൰ െ ൫0,3݇ ൈ ௧݂௝൯

0,9ሺsin ߙ ൅ cos ሻߙ
		…………… . . ሺ1ሻ 

k =1 (fissuration non préjudiciable) 

௧݂௝ ൌ ;	ܽܲܯ	2,1 ߙ	 ൌ 90° ⇒ sinߙ ൅ cos ߙ ൌ 1	;	 ௘݂ ൌ ;	ܽܲܯ	235 ௦ߛ	 ൌ 1,15 

D’où : ߬௨ ൈ ቀ௛
ଶ
ቁ ൌ

ೠ்ቀ
೓
మ
ቁ

௕బௗ
 

 On calcul la valeur de l’effort tranchant ௨ܶ ቀ
௛

ଶ
ቁ par la méthode des triangles 

semblables. 
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Figure 0-19. Effort tranchant par la méthode des triangles semblables. 

௠ܶ௔௫

ܺ
ൌ

௨ܶ ቀ
௛

ଶ
ቁ

ܺ െ	ቀ௛
ଶ
ቁ
⇨ ௨ܶ ൬

݄
2
൰ ൌ

௠ܶ௔௫ ൈ ቂܺ െ ቀ௛
ଶ
ቁቃ

ܺ
 

On calcul la distance « X » :   

Avec : Tmax= 12,56 KN 

ܺ ൌ
ܮ
2
൅
௪ܯ െܯ௘

ݍ ൈ ܮ
ൌ
4,30
2

൅
6,29 െ 5,54
4,52 ൈ 4,30

ൌ 2,40	݉ 

݄
2
ൌ
0,20
2

ൌ 0,10݉ 

௨ܶ ൬
݄
2
൰ ൌ

12,52 ൈ ሺ2,15 െ 0,10ሻ
2,15

ൌ 11,98	݇ܰ 

߬௨ ൈ ൬
݄
2
൰ ൌ

12,56 ൈ 10ିଷ

0,10 ൈ 0,180
ൌ  ܽܲܯ0,69

D’après (1) : 

൬
௧ܣ
ܵ௧
൰
௖௔௟

൒
൫0,69 െ ሺ0,3 ൈ 2,1ሻ൯ ൈ 10 ൈ 1,15

0,9 ൈ 235
ൌ 	െ2,61 ൈ 10ିଷܿ݉…	ሺ2ሻ 

 Pourcentage minimal des armatures transversales :   

௧ܣ ൈ ௘݂

ܾ଴ ൈ ܵ௧
൒ ݔܽ݉ ቌ

߬௨ ൈ ቀ௛
ଶ
ቁ

2
	; 	ቍܽܲܯ	0,4

⇨
௧ܣ ൈ ௘݂

ܾ଴ ൈ ܵ௧
൒ ;	ܽܲܯ	ሺ0,295ݔܽ݉ 	ሻܽܲܯ	0,4

⇨
௧ܣ ൈ ௘݂

ܾ଴ ൈ ܵ௧
ൌ  ܽܲܯ	0,40

൬
௧ܣ
ܵ௧
൰
௠௜௡

൒
0,40 ൈ ܾ଴

௘݂
⇨ ൬

௧ܣ
ܵ௧
൰
௠௜௡

൒
0,40 ൈ 10
235

ൌ 0,02	ܿ݉.… ሺ3ሻ 

On prend le max entre (2) et (3) ⇨ቀ஺೟
ௌ೟
ቁ
௠௜௡

൒ 0,02	cm 

On prend ܵ௧ ൌ 15	ܿ݉ 

௨ܶ ൬
݄
2
൰ ൌ? 

Tmax= 12,56KN 

4,30 m 

 2,15 
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On trouve : ܣ௧ ൒ 0,02 ൈ 15 ൌ 0,3	ܿ݉² ⇨ ൜
8ߔ2 ൌ 1,01	ܿ݉²/݈݉

ܵ௧ ൌ 15	ܿ݉
 

 D'après le RPA 99 (version 2003) :  

 Espacement dans la zone nodale : 

ܵ௧ ൑ minሺ10ߔ௟	; 	15	ܿ݉ሻ ൌ minሺ10	ܿ݉	; 15	ܿ݉ሻ ൌ 5	ܿ݉ 

 Espacement dans la zone courante : 

ܵ௧ ൑ 15	ܿ݉	; ௧ܵ݀݊݁ݎ݌ܱ݊	 ൌ 10	ܿ݉ 

 Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

Tu = 12,56kN 

Mappui = 9 ,18kN.m 

௨ܨ ൌ
௔௣௣௨௜ܯ

ݖ
ൌ
௔௣௣௨௜ܯ

0,9݀
ൌ

9,18
0,9 ൈ 21,6 ൈ 10ିଶ

ൌ 56,67	݇ܰ 

௨ܨ ൌ 56,67	݇ܰ ൐ ௨ܶ ൌ 12,56	݇ܰ  

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

Compression de la bielle d’about : 

La contrainte de compression dans la biellette est de : 

௕തതതߪ ൌ
௕ܨ
ܵ
	; ܿ݁ݒܣ ∶ 	ቐ

௕ܨ ൌ ܶ√2

ܵ ൌ
ܾܽ଴
√2

⇨ ௕തതതߪ ൌ
2ܶ
ܾܽ଴

 

Où :  

a : La longueur d’appui de la biellette. 

ݎ݅݋ݒܽݐ݅݋ܱ݀݊ ∶ 	 ௕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 ൑
0,85 ൈ ௖݂ଶ଼

௕ߛ
⇨

2ܶ
ܾܽ଴

൑
0,85 ൈ ௖݂ଶ଼

௕ߛ
⇨ ܽ ൒

௕ߛ2ܶ
0,85 ൈ ܾ଴ ൈ ௖݂ଶ଼

	

⇨ ܽ ൒
2 ൈ 12,56 ൈ 1,5

0,85 ൈ 10 ൈ 25 ൈ 10
ൌ 0,017	݉ ൌ 1,7ܿ݉ 

ܽ ൌ minሺܽᇱ; 0,9݀ሻ 

ܽᇱ : La largeur d’appui. 

ܽᇱ ൌ ܿ െ ܿᇱ െ 2 

c : La largeur de l’appui du poteau = 40cm. 

c′ : L’enrobage = 2cm. 
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ܽᇱ ൌ 40 െ 2 െ 2 ൌ 36	ܿ݉ 

ܽ ൌ minሺ36	ܿ݉	; 16,20ܿ݉ሻ ൌ 16,20	ܿ݉ 

ܽ ൌ 	16,20ܿ݉ ൐ 1,7	ܿ݉	. . . . . . . . . . . . . . . . . .  .é݂݁݅݅ݎéܸ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

 Entrainement des armatures : 

 Vérification de la contrainte d’adhérence : 

߬௦௘௥ ൌ
ܶ

0,9݀ ൈ ߤ ൈ ݊
൑ ߬௦௘௥തതതതത ൌ ߰௦ ൈ ௧݂ଶ଼ 

߰௦ ∶ ;	ݐ݈݈݊݁݉݅ܽݏ݅ܿ݁݀ݐ݂݂݊݁݅ܿ݅݁݋ܥ 	߰௦ ൌ .ܪݎݑ݋݌	1,5  .ܣ

T : L’effort tranchant max ; T = 12,56KN. 

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

μ : Périmètre d’armatures tendue ; μ = πΦ = π x 1,0= 3,14 cm. 

߬௦௘௥ ൌ
ܶ

0,9݀ ൈ ߤ ൈ ݊
ൌ

12,56 ൈ 10ଷ

12,20 ൈ 3,14 ൈ 3 ൈ 10²
ൌ  ܽܲܯ	0,88

߬௦௘௥തതതതത ൌ 1,5 ൈ 2,1 ൌ  ܽܲܯ	3,15

߬௦௘௥ ൌ ܽܲܯ	0,88 ൏ ߬௦௘௥തതതതത ൌ .	ܽܲܯ	3,15 . . . . . . .  .é݂݁݅݅ݎéܸ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

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 b = 35cm. Nous sommes obligés de 

courber les armatures de telle sorte que :ݎ ൌ 5,5 ൌ 5,5 ൈ 1 ൌ 5,5	ܿ݉ 

III.2.2.4- Vérification de la flèche : 

Les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

ە
ۖۖ
۔

ۖۖ
ۓ

݄௧
ܮ
൒

1
22,5

⇨
20
430

ൌ 0,046 ൒ 0,045. . . . . . . . . . . . . . . . . . é݂݁݅݅ݎéܸ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

݄௧
ܮ
൒

௦௘௥ܯ

15 ൈ ௦௘௥	଴ܯ
⇨

20
430

ൌ 0,05 ൒
6,99

15 ൈ 9,17
ൌ 0,048	. . . . é݂݁݅݅ݎéܸ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

௦ܣ
ܾ଴݀

൑
3,6

௘݂
⇨

2,36
10 ൈ 18

ൌ 0,009 ൌ
3,60
400

ൌ 0,009	… . . . . . é݂݁݅݅ݎéܸ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

 

Toutes les conditions sont vérifiées ; Donc il n’y a pas de risque de la flèche. 
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III.2.2.5-Dessin de ferraillage des poutrelles : 

 
 

  

Sur appui de rive Sur appui intermédiaire 

 

 

Figure 0-20. Dessin de ferraillage des poutrelles de la terrasse  

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

1T10 (fil) 

1T10 (ch) 

Cadre ɸ6 

3T10 

1T10 (fil) 

1T10 (ch) 

Cadre ɸ6 

3T10 
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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 : (10 x100) cm2 

 

IV.1.2-Dimensions : 

 La hauteur h = 60 cm 

 L'épaisseur ep= 10 cm 

 

Figure 0-21. Schéma statique et dimensions de l'acrotère 

IV.1.3-Calcul des sollicitations : 

1) Poids propre : 

S ൌ ቂሺ0.1 ൈ 0.6ሻ ൅ ሺ0.08 ൈ 0.1ሻ ൅
ሺ଴.଴ଶൈ଴.ଵሻ

ଶ
ቃ=0,069 m² 

G ൌ S ൈ	γୠ ൌ 0,069 ൈ 25 ൌ 1,73	kN/ml 

Q ൌ 1	kN/ml 

2) Effort normal : 

N୙ ൌ 1,35G ൌ 1,35 ൈ 1,725 ൌ 2,33	kN/ml 

Nୱୣ୰	 ൌ 	Nୋ ൌ 1,725	kN/ml 

3) Moment de flexion : 

M୙ ൌ 1,5 ൈ	N୕ ൈ h ൌ 	1,50 ൈ 1 ൈ 0,60 ൌ 0.90	kN/ml 
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Mୱୣ୰ ൌ 	M୕ ൌ 	N୕ ൈ h ൌ 1 ൈ 0,60 ൌ 0,60	kN/ml 

4) Effort tranchant : 

V ൌ 	N୕ ൌ 1	kN.m 

V୙ ൌ 1,5V ൌ 1,50	kN.m 

Vୱୣ୰ ൌ V ൌ 1	kN.m 

Enrobage : 

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

Excentricité : 

e ൌ 	
M୙

N୙
ൌ 	

0.9
2.33

ൌ 0,386	m 

e୮
2
ൌ 	
0,10
2

ൌ 0,05	m	 ൏ 0,386	݉ 

e୮	: Epaisseur de l’acrotère. 

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

IV.1.4-Vérification si la section est partiellement ou entièrement comprimée 

M୳ ൌ 	N୙ ൤e ൅	
h
2
െ 	C൨ ൌ 	2,33 ൤0,386 ൅	

0,1
2
െ 0,02൨ ൌ 0.97	kN.m 

ሺd െ cᇱሻN୙ െ	M୙ 	൑ ൫0,337h	 െ ሺ0, 81cᇱሻ൯fୠୡ ൈ b ൈ h 

ሺd െ cᇱሻN୙ െ	M୙ ൌ ൫ሺ0,09	 െ 0,02ሻ ൈ 2,33൯ െ 	0.97 ൌ 	െ0,80	kN.m 

൫ሺ0,337 ൈ hሻ 	െ ሺ0,81 ൈ cᇱሻ൯fୠୡ ൈ b ൈ h

ൌ ൫ሺ0,337 ൈ 0,1ሻ 				െ ሺ0,81 ൈ 0,02ሻ൯14,17 ൈ 10ଷ ൈ 1 ൈ 0,1		

ൌ 24,80	kN.m 

24,80	kN.m	 െ 	0,80kN.m	 ൏ 24,80	݇ܰ.݉   

Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section 

rectangulaire (b ൈ h) = (100 × 10) cm². 

IV.1.5-Calcul du ferraillage (E.L.U.)  

μ ൌ 	
M୙

b ൈ d² ൈ fୠୡ
ൌ

0.97 ൈ	10ଷ

100 ൈ	9ଶ ൈ 14,17
ൌ 0,0084 

IV.1.5.1-Vérification de l’existence des armatures comprimée  

μ୪ ൌ 0,8α୪ ൈ ሺ1	– ሺ0,4α୪ሻሻ 

α୪ ൌ 	
3,5

3,5 ൅ 1000εୱ୪
ൌ 	

3,5
3,5 ൅ 1,74

ൌ 0,668	 
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Avec : 	

εୱ୪ ൌ 	
fୣ

E ൈ γୱ
ൌ 	

400
2 ൈ 10ହ ൈ 1.15

ൌ 0.00174 

μ୪ ൌ 0,8 ൈ 0,668 ൈ ൫1	– ሺ0,4	 ൈ 	0,668ሻ൯ ൌ 	0,392	 ൐ ߤ	 ൌ 0,008 → Aᇱ ൌ 0 

μ ൌ 0,008	 → 	β ൌ 0,996 

On calcul : 

 A୤ୱ	: Section d’armatures en flexion simple. 

 A୤ୡ	: Section d’armatures en flexion composée. 

A୤ୱ ൌ 	
M୙

σୱ 	ൈ d ൈ 	β
ൌ 	

0.97 ൈ	10ଷ

348 ൈ 0,996 ൈ 9
ൌ 0,311	cm²/ml 

A୤ୡ ൌ 	A୤ୱ െ	
N୙

100σୱ
ൌ 0,311 െ	

2,33 ൈ	10ଷ

100 ൈ 348
ൌ 0,244	cm²/ml 

IV.1.5.2- Section d’armatures minimale en flexion composée pour une section 

rectangulaire 

1) Les armatures principales : 

Nୱୣ୰	 ൌ 	Nୋ ൌ 1,73	kN/ml (Wp) 

Mୱୣ୰ ൌ 	M୕ ൌ 	N୕ ൈ h ൌ 1 ൈ 0,60 ൌ 0,60	kN.m 

eୱୣ୰ ൌ 	
Mୱୣ୰

Nୱୣ୰
ൌ 	
0,60
1,73

ൌ 0,35	m ൌ 35	cm 

d ൌ 0,9h୲ ൌ 0,9 ൈ 10 ൌ 9	cm	; b ൌ 100	cm 

Aୱ	୫୧୬ ൌ 	
d ൈ b ൈ	f୲ଶ଼

fୣ
	ൈ 	

eୱୣ୰ െ 	0,45d
eୱୣ୰ െ 	0,185d

ൈ 0,23

ൌ 	
9 ൈ 100 ൈ 	2,1

400
	ൈ	

35	 െ 4,05
35	 െ 	1,665

ൈ 0,23 ⇒ Aୱ	୫୧୬ ൌ 	1,01	cm²/ml 

As = max (Asu ; As ; Amin) ⟹ max (0,311 ; 0,244 ; 1,01 ) 

As = 1,01 cm2/ml 

On adopte4ɸ6 ;Aୱ ൌ 1,13	cm²/ml ; 	S୲ ൌ 25	cm 

2) Les armatures de répartitions : 

A୰ ൌ 	
Aୱ
4
ൌ 	
2,01
4

ൌ 0,50	cm²/ml 

On adopte : Aୱ ൌ 2,01 ୡ୫మ

୫୪
; 	S୲ ൌ 25	cm ⟶ Aୱ ൌ	4ɸ8 
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IV.1.6-Vérification des contraintes (E.L.S.) : 

Moment de service : 

Mୱୣ୰ ൌ 	Nୱୣ୰ ൈ ൬e െ c ൅	
h
2
൰ ൌ 	1,725 ൈ ൬0,35	– 	0,02 ൅	

0,10
2
൰ ൌ 	0,65	kN.m 

Position de l’axe neutre : 

b
2
yଶ െ 	ηAୱሺd	– yሻ ൌ 0	 → 50yଶ െ ሺ15ሻሺ2,01ሻሺ9 െ yሻ ൌ 0 

50yଶ െ 30,15y െ 271,35 ൌ 0 

y ൌ 2,00cm 

Moment d’inertie : 

I ൌ 	
b
3
yଷ ൅	ηAୱሺd	– 	yሻଶ ൌ 	

100	 ൈ	2,00ଷ

3
൅	ሺ15 ൈ 2,01 ൈ ሺ9	 െ 2ሻଶሻ 

I ൌ 	1744,02	cmସ 

a) Détermination des contraintes dans le béton comprimé ો܋܊ : 

σୠ ൌ 	
Mୱୣ୰

I
ൈ 	y ൌ 	

650
1744,02

ൈ 2 ൌ 0,74MPa 

σୠୡതതതത ൌ 0,6fୡଶ଼ ൌ 15	MPa 

σୠ ൌ 0,74	 ൏ σୠୡതതതത ൌ 15	MPa ;………… Condition Vérifiée 

b) Détermination des contraintes dans l’acier tendu ોܜܛ : 

σୱ୲തതതത ൌ min ൬
2
3
fୣ	; 110ඥη ൈ f୲ଶ଼൰	; Fissuration	préjudiciable 

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

σୱ୲തതതത ൌ minሺ266.67MPa	; 	201.63	MPaሻ 	ൌ 	201.63	Mpa 

σୱ୲ ൌ 	η
Mୱୣ୰

I
ሺd െ 	yሻ ൌ 	15 ൈ	

650
1744,02

	ൈ ሺ9 െ 2ሻ ൌ 	39,13	MPA 

σୱ୲ ൌ 39,13MPa	 ൏ σୱ୲തതതത ൌ 	201,63MPa ; ………Condition Vérifiée 

c) Contrainte de cisaillement : 

τ୳ ൌ 	
T

b ൈ d
 

T ൌ 1,5Q ൌ 1,5 ൈ 1 ൌ 1,50	kN 

τ୳ ൌ 	
1,50

1 ൈ 0,09
ൌ 16, 67	kN/mଶ ൌ 0,017	MPa 

τ୳തതത ൌ minሺ0,1fୡଶ଼	; 4	MPaሻ 	; Fissuration préjudiciable 

τ୳തതത ൌ minሺ2,5	MPa	; 4	MPaሻ ൌ 	2,5	MPa 

τ୳ ൌ 	0,017	MPa ൏ τ୳തതത ൌ 2,5	MPa ; ………...Condition Vérifiée 
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IV.1.7-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 : 

F୮ ൌ 4 ൈ	C୮ ൈ A ൈ	W୮ 

Avec : 

A : Coefficient d’accélération de zone A ൌ 0,15 

C୮ : Facteur de force horizontale C୮ ൌ 0,8 

W୮ : Poids propre de l’acrotère W୮ ൌ 1,73	kN 

F୮	: Force horizontale pour les éléments secondaires des structures 

F୮ ൌ 4 ൈ 0,8 ൈ 0,15 ൈ 1,73 ൌ 0,83	kN 

F୮ ൌ 0.83	KN	 ൏ 1,5ܳ ൌ 1,5	݇ܰ ; ………………...Condition Vérifiée 

 

 

Figure 0-22. Ferraillage acrotère. 

 

 

 

4ɸ8p.m(st=25cm) 

 10 cm 

4ɸ8p.m(st=25cm) 

Coupe A-A 

A A 

4ɸ8 
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IV.2-Escaliers : 

IV.2.1-Introduction : 

L’escalier se calcul comme une poutre à section rectangulaire travaillant à flexion simple, 

Le calcul des armatures se fait sur une bande de 1m de largeur. Notre bâtiment contient un seul 

type d’escalier.   

IV.2.2-Dimensionnement Des Escaliers : 

Pour les dimensions des marches "g" et contre marches "h", on utilise généralement la 

Formule de BLONDEL : 

59	cm ൑ ܐ2 ൅ ܏ ൑ 66	cm 

Avec : 

h : Hauteur de la marche (contre marche). 

g : Largeur de la marche. 

On prend 2h+g=64cm 

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

 (H= nൈ h=he/2) 

n : Nombre de contre marches. 

L : Projection horizontale de la longueur totale de volée : L=(n-1)g 

Selon BLONDEL on a trouvée : h=17cm, g=30 cm. 

IV.2.3-Dimensionnement des marches et contre marches : 

݁ܪ ൌ ܪݐ݁݉	3,06	 ൌ
݁ܪ
2
ൌ 1,53	݉	

݄ ൌ 	
ܪ
݊
݃ݐ݁ ൌ 	

ܮ
݊ െ 1

 

Donc d’après Blondel on a : 

݉ ൌ ൬
ܮ

݊ െ 1
൅ 	2൰ ൈ	

ܪ
݊

 

Et puis : ²࢔࢓ െ ሺ࢓൅ ࡸ ൅ ૛ࡴሻ࢔ ൅ ૛ࡴ ൌ ૙……………ሺ૛ሻ 

Avec : ݉ ൌ 64	ܿ݉	, ܪ ൌ ܮݐ݁݉ܿ	153 ൌ 240	ܿ݉ 

Donc l’équation (2) devient : ૟૝²࢔ െ ૟૚૙࢔ ൅ ૜૙૟ ൌ ૙ 

La solution de l’équation est : 

݊ ൌ 9	ሺ݄݊݁ܿݎܽ݉݁ݎݐ݊݋ܿ݁݀݁ݎܾ݉݋ሻ 

݊ െ 1 ൌ 8	ሺ݄݊݁ܿݎܽ݉݁݀݁ݎܾ݉݋ሻ 

Donc : 

݄ ൌ 	
153
9

ൌ 17	ܿ݉ → ݄ ൌ 17	ܿ݉. ݃	ݐ݁ ൌ 	
ܮ

݊ െ 1
ൌ 30	ܿ݉ 
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On vérifie avec la formule de Blondel : 

59	ܿ݉	 ൑ ሺ2 ൈ 17ሻ ൅ 30 ൑ 66	ܿ݉ ൌ൐ 	59	ܿ݉	 ൑ 64ܿ݉ ൑ 66	ܿ݉	;  é݂݁݅݅ݎéܸ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

L’inégalité vérifiée, on a : 8 marches avec ݃ ൌ ݄	ݐ݁	݉ܿ	30 ൌ 17	ܿ݉. 

L’angle d’inclinaison est :tanߙ ൌ 	 ଵ଻
ଷ଴
ൌ 0,56	 ⇨ ߙ	 ൌ 29,25°	 → 	 cos ߙ ൌ 0,87 

a) Épaisseur de la volée (࢜ࢋ) : 

݈
30

൑ ݁௩ ൑
݈
20

→ 	
ܮ

30 cos ߙ
൑ ݁௩ ൑

ܮ
20 cos ߙ

→ 	
240

30 ൈ 0,87
൑ ݁௩ ൑

240
20 ൈ 0,87

→	 

9,20 ൑ ݁௩ ൑ 13,79 

݁௩ ൌ 15	ܿ݉ 

b) Épaisseur du palier (࢖ࢋ): 

݁௣ ൌ
݁௩

cos ߙ
ൌ 	

12
0,87

ൌ 13,79	ܿ݉ 

݁௣ ൌ 15	ܿ݉ 

IV.2.4-Descente de charges 

1) Paillasse : 

Tableau 0-1. Charges et surcharge de la volée de l’escalier  

N=0 Désignation Ep(m) densité
3mkN  poids

2kN m

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 vertical Rh x20x h/g 0,02 20,00 0,23 

5 Mortier de ciment vertical   epx20x h/g 0,02 20,00 0,23 

6 Poids propre de la paillasse    
cos25ve

 0,12 25,00 3,45 

7 Poids propre des marches 
222

h 
 / 22,00 1,87 

8 Garde- corps / / 0,10 

9 Enduit en plâtre  2x0,1/0,87 0,02 10,00 0,23 

 G 7,27kN/m2 

Q 2,5kN/m2 

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :൜
௨ݍ ൌ 	13,56	݇ܰ/݉
௦௘௥ݍ ൌ 	9,77	݇ܰ/݉ 

 

2) Palier : 

Tableau 0-2. Charges et surcharge du palier de l’escalier (type1) 
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N° Désignation ep (m) Densité (kN/m3) Poids kN/m2 

1 Poids propre du palier epx25 0,15 25,00 3,50 

2 Revêtement en carrelage horizontal 0,02 20,00 0,40 

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

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

5 Enduit de plâtre 0,02 10,00 0,20 

 
G 4,87kN/m² 

Q 2,5kN/m² 

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :൜
௨ݍ ൌ 10,33	݇ܰ/݉
௦௘௥ݍ ൌ 	7,37	݇ܰ/݉ 

 Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max à l’E.L.U : 
࢘ࢋ࢏࢒ࢇ࢖ࢗିࢋ࢙࢙ࢇ࢒࢒࢏ࢇ࢖ࢗ

࢘ࢋ࢏࢒ࢇ࢖ࢗ
ൌ ૚૜,૞૟ି૚૙,૜૜

૚૙,૜૜
ൌ ૙, ૜૚> 10 % 

On garde le schéma statique réel. 

 

 Les réactions d’appuis : 

  B = 0ܪ⟹ 0 = ܺ/ܨ∑

 VA+VB = 10,33×0,65+ 13,56×2,4+10,33×1,65+4,67  ⇒ 0 = ܻ/ܨ∑

⟹ ஺ܸ+ ஻ܸ = 60,97kN 

  3,7VB– (10,33×0,65×0,325) – (13,56×2,4×1,85)⟹	0= ܣ/ܯ∑

– (10,33× 1,65×3,87) –4,67×4,70= 0 

⟹ VA = 20,34kN 

⟹ VB = 40,62kN 

 Moment fléchissant max et Effort tranchant : 

 Section 2-2 :૙, ૟૞ ൑ ܠ	 ൑ ૜, ૙૞	: 

ሻݔሺܯ ൌ െ6,78ሺݔ െ 0,65ሻଶ ൅ ݔ2,68 ൅ 24,55 

ܶሺݔሻ ൌ െ13,56ሺݔ െ 0,65ሻ ൅ 2,68 

 Position du moment max : 

→ ݔ ൌ 2,38	݉ ;           M (x)=18,33kN  
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• Calcul des sollicitations se fait en utilisant (RDM6) 

Diagrammes M et T : « SAP2000V14 » 

 

 

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

On a : ܯ௠௔௫ ൌ 18,33	݇ܰ.݉ 

௧ܯ ൌ 0,85 ൈ ௠௔௫ܯ ൌ 15,58	݇ܰ.݉ 

௔ܯ ൌ 0,2 ൈ ௠௔௫ܯ ൌ 3,67	݇ܰ.݉ 

௔௖ܯ ൌ 0,5 ൈ ௠௔௫ܯ ൌ 9,16	݇ܰ.݉ 

 

IV.2.5- Ferraillage de l’escalier : 

 En travée : (la paillasse) 

 

Les armatures principales (longitudinales) : 

 Le moment ultime : 

௧ܯ ൌ 15,58	݇ܰ.݉	; 	݄ ൌ 15ܿ݉	; ݀ ൌ 0,9݄ ൌ 13,5	ܿ݉	; ܾ ൌ 1	݉ 
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 Le moment réduit ߤ௨ : 

ߤ ൌ 	
௧ܯ

ܾ ൈ ݀² ൈ	ߪ௕௖
ൌ 	

15,58 ൈ 10ଷ

100 ൈ 13,5² ൈ 14,17
ൌ 0,060 ൏ ଵߤ → ᇱܣ ൌ 	0 

On a : ߚ ൌ 	0,997 

 La section d’acier : 

௦ܣ ൌ 	
௧ܯ

ߚ ൈ ݀ ൈ	ߪ௦
ൌ 	

15,58 ൈ 10ଷ

0,997 ൈ 13,5 ൈ 348
ൌ 3,32	ܿ݉²	/	݈݉ 

On adopte 5T12 avec : ܣ௔ௗ௠5.65
௖௠మ

௠௟
௧ܵݐ݈݁݉ ൌ 20ܿ݉ 

Les armatures de répartition (transversales) : 

௥ܣ ൌ 	
௔ௗ௠ܣ
4

ൌ 1,41	ܿ݉²	/	݈݉ 

On adopte 5T10avec : ܣ௔ௗ௠ ൌ ௧ܵݐ݈݁݉	/	²݉ܿ	3,93 ൌ 20	ܿ݉ 

 Sur appuis :(le palier) 

 

Les armatures principales (longitudinales) : 

௔ܯ ൌ 	9,16	݇ܰ.݉	; 	݄ ൌ 15	ܿ݉	; ݀ ൌ 0,9݄ ൌ 13,5	ܿ݉	; ܾ ൌ 1	݉ 

 Le moment réduit ߤ௨ : 

ߤ ൌ 	
௔ܯ

ܾ ൈ ݀² ൈ	ߪ௕௖
ൌ 	

9,16 ൈ 10ଷ

100 ൈ 13,5² ൈ 14,17
ൌ 0,035 ൏ ଵߤ → ᇱܣ ൌ 	0 

On a : ߚ ൌ 	0,9825 

 La section d’acier : 

௦ܣ ൌ 	
௔ܯ

ߚ ൈ ݀ ൈ	ߪ௦
ൌ 	

9,16 ൈ 10ଷ

0,9825 ൈ 13,5 ൈ 348
ൌ 1,98	ܿ݉²	/	݈݉ 

On adopte5T10 avec : ܣ௔ௗ௠ ൌ ௧ܵݐ݈݁݉	/	²݉ܿ	3,93 ൌ 20	ܿ݉ 

Les armatures de répartition (transversales) : 

௥ܣ ൌ 	
௔ௗ௠ܣ
4

ൌ 0,98	ܿ݉²	/	݈݉ 
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On adopte 5T10 avec : ܣ௔ௗ௠ ൌ ௧ܵݐ݈݁݉	/	²݉ܿ	3.93 ൌ 20	ܿ݉ 

IV.2.6-Vérifications ; 

Condition de non-fragilité : 

௠௜௡ܣ ൌ 	
0,23 ൈ ܾ ൈ ݀ ൈ ௧݂ଶ଼

௘݂
ൌ 	
0,23 ൈ 100 ൈ 13,5 ൈ 2,1

400
ൌ 1,63	ܿ݉ଶ 

௦ܣ ൌ 5,65	ܿ݉²݈݉ ൐ ௠௜௡ܣ ൌ 1,30	cmଶ;	݊݋݅݀݊݋ܥ	ݒé݂݅݅ݎé݁. 

Justification vis-à-vis de l’effort tranchant : 

߬௨ ൌ 	
ܶ

ܾ ൈ ݀
ൈ 10 ൌ 	

26,3 ൈ 10
100 ൈ 13,8

ൌ  ܽܲܯ0,19

߬௨ ൏ ߬௨തതത ൌ minሺ0,13 ௖݂ଶ଼	; ሻܽܲܯ	5 ൌ minሺ3,25	ܽܲܯ	; ሻܽܲܯ	5 ൌ  ܽܲܯ	3,25

߬௨ ൌ ܽܲܯ	0,19	 ൏ ߬௨തതത ൌ ;	ܽܲܯ	3,25	  .é݂݁݅݅ݎéݒ	݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

 Vérification au niveau des appuis : 

௠௜௡ܣ ൌ
1,15

௘݂
൬ܶ ൅

௔ܯ

0,9݀
൰ ൌ 	

1,15
400

ൈ 10 ൈ ൭ሺ26,3ሻ ൅
9,16 ൈ 10ଶ

0,9 ൈ 13,5
൱ ൌ 	2,92	ܿ݉² 

௔ௗ௠ܣ ൌ 3,93	ܿ݉ଶ ൐ ௠௜௡ܣ ൌ 2,92			ܿ݉²	;  é݂݁݅݅ݎéݒ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

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

 

௧௠௔௫ܯ ൌ 	12,78	݇ܰ,݉	;  SAP2000	ݎܽ݌	é݊݅݉ݎ݁ݐ݁݀

௧௦௘௥ܯ ൌ 0,85 ൈ ௧௠௔௫ܯ ൌ 10,86	݇ܰ,݉ 

௔௦௘௥ܯ ൌ 0,5 ൈ ௧௠௔௫ܯ ൌ 6,39	݇ܰ,݉ 

 En travée : 

࢙࡭ ൌ  ࢒࢓	/	²࢓ࢉ	3,93

 Détermination de la position de l’axe neutre : 

ܾ
2
ଶݕ െ ௌሺ݀ܣ15 െ ሻݕ ൌ ଶݕ50	 ൅ ݕ115,5 െ 1247,4 ൌ 0	 → ݕ ൌ 3,97	ܿ݉ 

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

Détermination du moment d’inertie : 
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ܫ ൌ
ܾ
3
ଷݕ ൅ ௦ሺ݀ܣߟ	 െ ሻଶݕ	 ൌ

100 ൈ 3,97ଷ

3
	൅ ሺ15 ൈ 7,70ሻሺ10,8 െ 3,97ሻଶ

ൌ 	7473,64	ܿ݉ସ 

Détermination de contrainte dans le béton comprimé ࢉ࢈࣌	: 

௕ߪ ൌ 	
௦௘௥ܯ

ܫ
ൈ ݕ	 ൌ 	

12,78	 ൈ	10ଷ

7473,64
ൈ 3,97 ൌ  ܽܲܯ6,79

௕௖തതതതߪ ൌ 0,6 ௖݂ଶ଼ ൌ  ܽܲܯ	15

௕ߪ ൌ ܽ݌ܯ	6,79 ൏ ௕௖തതതതߪ ൌ  Condition Vérifiée ,……… ܽܲܯ	15

 Sur appuis : 

࢙࡭ ൌ ૛, ૙૚²࢓ࢉ	/	࢒࢓ 

Détermination de la position de l’axe neutre : 

ܾ
2
	²ݕ െ ௌሺ݀ܣ15 െ ሻݕ ൌ ²ݕ50	 ൅ ݕ58,95 െ 742,77 ൌ 0	 → ݕ ൌ 3,31	ܿ݉ 

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

Détermination du moment d’inertie : 

ܫ ൌ 	
ܾ
3
ܻଷ ൅ ௦ሺ݀ܣߟ	 െ ሻଶݕ	 ൌ 	

100 ൈ 3,31	ଷ

3
	൅ ሺ15 ൈ 2,01ሻሺ12,6 െ 3,31ሻଶ

ൌ 	7110,91	ܿ݉ସ 

Détermination de contrainte dans le béton comprimé ࢉ࢈࣌	: 

௕ߪ ൌ 	
௦௘௥ܯ

ܫ
ൈ ݕ	 ൌ 	

6,39	 ൈ	10ଷ

7110,91
ൈ 3,31 ൌ  ܽܲܯ	2,97

௕௖തതതതߪ ൌ 0,6 ௖݂ଶ଼ ൌ  ܽܲܯ	15

௕ߪ ൌ ܽ݌ܯ2,97 ൏ ௕௖തതതതߪ ൌ  é݂݁݅݅ݎéܸ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ………………	ܽܲܯ	15

 Vérification de la flèche : 

݄௧
݈
൒

1
30

⇨
15
285

ൌ 0,052 ൐ 0,0333	;  ;	é݂݁݅݅ݎéݒ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

As
b. d

൑ 	
2
fe
⇨ 0,003 ൏  ,é݂݁݅݅ݎéݒ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ	0,005	

 Il n’est nécessaire de calculer la flèche 



CHAPITRE	IV																																																														ETUDE	DES	ELEMENT	NON	STRUCTUREAUX	

 

60 
 

 

Figure 0-23. Représentation du ferraillage de l’escalier 

IV.2.7-Etude de la poutre palière : 

1) Dimensionnement Selon le B.A.E.L 91/1999, 

 Le critère de rigidité est : 

ܮ
15

൑ ݄ ൑
ܮ
10

⇨
285
15

൑ ݄ ൑
285
10

⇨ 19ܿ݉ ൑ ݄ ൑ 28,5ܿ݉ 

On prend : ݄ ൌ ݀ܿ݊݋݀݉ܿ	30 ൌ 0,9݄ ൌ 27	ܿ݉ 

0,3݀ ൑ ܾ ൑ 0,4݀ ⇨ 9,45	ܿ݉ ൑ ܾ ൑ 12,6	ܿ݉ 

On prend : ܾ ൌ 30ܿ݉ 

2) Les vérifications des conditions du R.P.A 99 ver 2003 : 

݄ ൌ 30	ܿ݉ ൐ 30	ܿ݉	;  ;	é݂݁݅݅ݎéݒ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

ܾ ൌ 25	ܿ݉ ൐ 20	ܿ݉	;  ;	é݂݁݅݅ݎéݒ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

݄
ܾ
ൌ 1,16 ൏ 4	;  ,é݂݁݅݅ݎéݒ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

Donc on choisit une section de la poutre palière (30×30) cm2 

3) Charges supportées par la poutre : 

Poids propre de la poutre : ܩ௣ ൌ 0,3 ൈ 0,3 ൈ 25 ൌ 2,25	݇ܰ/݉ 

Poids de murs situe la poutre : Gm=9×0,15×1,53=2,06KN /m 

Charge d’escalier : 10,33+13,56=23,89 KN/m 

ܳ௨ ൌ 1,35 ൈ ሺ23,89 ൅ 2,25 ൅ 2,06ሻ ൅ ሺ1,5 ൈ 2,5ሻ ൌ 41,82	݇ܰ/݉ 

ܳ௦௘௥ ൌ 2,25 ൅ 2,06 ൅ 23,89 ൅ 2,5 ൌ 30,7KN	/m 

Calcul des sollicitations à l’E.L. U : 

଴ܯ ൌ
ܳ௨ ൈ ݈ଶ

8
ൌ
41,82 ൈ 2,85²

8
ൌ 42,06	݇ܰ.݉ 

௧ܯ ൌ ଴ܯ0,85 ൌ ௔ܯ, ݉.ܰ݇	36,09 ൌ ଴ܯ0,40 ൌ 16,98	݇ܰ.݉ 

 

Apr 5T12 p.m 

Apr 5T10 p.m 

Apr 5T10 p.m 

Ar 5T10 p.m 

Ar 5T10 p.m 
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Figure 0-24. Schéma statique de la poutre palière de l’escalier 

MOMENT FLECHISSENT :E.L.U 

 

EFFORT TRANCHANT :E.L. U 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

16,98	݇ܰ.݉ 16,98	݇ܰ.݉ 

42,79݇ܰ.݉

2,85 
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MOMENT FLECHISSENT : E.L. S 

 

4) Calcul du ferraillage à l’E.L. U : 

On a :ܾ ൌ 30ܿ݉	; 	݄ ൌ 30	ܿ݉	; ݀ ൌ 0,9݄ ൌ 27	ܿ݉ 

 En travée : 

 Le moment ultime : 

௧ܯ ൌ 31,50	݇ܰ,݉ 

 Le moment réduit ߤ௨ : 

ߤ ൌ 	
௧ܯ

ܾ ൈ ݀² ൈ	ߪ௕௖
ൌ 	

31,5 ൈ 10ଷ

30 ൈ 27² ൈ 14,17
ൌ 0,116 ൏ ଵߤ → ᇱܣ ൌ 	0 

On a : ߚ ൌ 	0,938 

 La section d’acier : 

௦ܣ ൌ 	
௧ܯ

ߚ ൈ ݀ ൈ	ߪ௦
ൌ 	

31,5 ൈ 10ଷ

0,938 ൈ 27 ൈ 348
ൌ 4,09ܿ݉²	/	݈݉ 

On prend comme choix 3T12FIL+1T12CHP avec : ܣ௔ௗ௠ ൌ 4,52	ܿ݉²	/	݈݉ 

 Sur appuis : 

 Le moment ultime : 

௔ܯ ൌ 16,98	݇ܰ,݉ 

 Le moment réduit ߤ௨ : 

ߤ ൌ 	
௔ܯ

ܾ ൈ ݀² ൈ	ߪ௕௖
ൌ 	

16,98 ൈ 10ଷ

30 ൈ 27² ൈ 14,17
ൌ 0,055 ൏ ଵߤ → ᇱܣ ൌ 	0 

On a : ߚ ൌ 	0,9705 

 La section d’acier : 

௦ܣ ൌ 	
௔ܯ

ߚ ൈ ݀ ൈ	ߪ௦
ൌ 	

16,98 ൈ 10ଷ

0,9705 ൈ 27 ൈ 348
ൌ 1,86	ܿ݉²	/	݈݉ 

- On prend comme choix 3T12 avec : ܣ௔ௗ௠ ൌ 3,39ܿ݉²	/	݈݉ 



CHAPITRE	IV																																																														ETUDE	DES	ELEMENT	NON	STRUCTUREAUX	

 

63 
 

IV.2.8- Vérification de la poutre palière 

1) Vérification à l’E.L. U : 

Condition de non-fragilité : BAEL 91 

࢔࢏࢓࡭ ൌ ૙, ૛૜ ൈ ࢈ ൈ ࢊ ൈ
૛ૡ࢚ࢌ
ࢋࢌ

ൌ ૙, ૛૜ ൈ ૜૙ ൈ ૛ૠ ൈ
૛, ૚
૝૙૙

ൌ ૙, ૢૡ࢓ࢉ૛ 

Pourcentage minimal :BAEL91 

,ୀ૙ۺۯ ૚%܊ ൈ ܐ ൌ ૙, ૙૙૚ ൈ ૜૙ ൈ ૜૙ ൌ ૙,  ૛࢓ࢉૢ

Contrainte de cisaillement :BAEL 91 

௨ܶ ൌ 60,06	݇ܰ ⇒ ߬௨ ൌ
௨ܶ

ܾ ൈ ݀
ൌ
60,06 ൈ 10ଷ

300 ൈ 270
ൌ  .ܽ݌ܯ	0.741

 Comme la fissuration est préjudiciable : 

280.2 0.2 25
min ;5 ;5 3.33 .

1.5
c

b

f
Mpa Mpa Mpa


        

    

߬ ൌ ܽ݌ܯ3.33 ൐ ߬௨ ൌ  .ܽ݌ܯ0.741

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

2) Vérification à l’E.L.S : 

Tant que la section est rectangulaire soumise à la flexion simple et dont les armatures 

sont de type feE 400, la vérification de σb est inutile, si la condition suivante est remplie : 

ߙ ൑ ൬
ߛ െ 1
2

൰ ൅ ൬ ௖݂ଶ଼

100
൰ ⇒ ߛ ൌ

௨ܯ

௦ܯ
ൌ
42,79
31.50

ൌ 1.36 

ߙ ൑ ൬
ߛ െ 1
2

൰ ൅ ൬ ௖݂ଶ଼

100
൰ ⇒ ൬

1,35 െ 1
2

൰ ൅ ൬
25
100

൰ ൌ 0.425 ൐ ߙ ൌ 0.293 ⇒ .ܥ ܸ 

-Comme la condition est vérifiée alors pas de vérification de σb. 

-Comme la fissuration est peu nuisible, alors pas de vérification de σs.  

-Tant que les deux conditions sont remplies, alors pas de vérification à E.L.S.  

Donc :  

A = max (Acal ; Amin ; AL) = max (4,09;0,98 ; 0,9) cm².  

A =4,09cm²;   On prend : A = 4T12= 4,52cm² 

Ferraillage adopté :  

 2( )calA cm
 

2
min ( )A cm 2( )LA cm 2

max ( )A cm 2( )adpA cm  

Travée 4,09 0 ,98 0,9 4,09 4T12 = 4,52 

Appuis 1,86 0,98 0,9 1,86 3T12 = 3,39 

 

 Ferraillage des armatures transversales : 
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a- Détermination du diamètre des armatures transversal 

௧ߔ ൑ ݉݅݊ ൜
݄
35
	; 	
ܾ
10
	; ௟ൠߔ	 ൌ ݉݅݊ሼ8,57	݉݉	; 	30	݉݉	; 10	݉݉ሽ ⇨ ௧ߔ ൌ 8	݉݉	

b- L’espacement : 

ܵ௧ ൑ ݉݅݊ሼ0,9݀	; 40	ܿ݉ሽ 

ൌ ݉݅݊ሼ24,3	ܿ݉	; 40	ܿ݉ሽ 

D’après le R,P,A 99/2003 : 

Zone nodale : ܵ௧ ൑ ݉݅݊ሼ15	ܿ݉	; ௟ሽߔ10 ൌ ݉݅݊ሼ15	ܿ݉	; 14	ܿ݉ሽ ⇨ ܵ௧ ൌ 10	ܿ݉ 

Zone courante : ܵ௧ ൑ ௟ߔ15 ⇨ ܵ௧ ൌ 15	ܿ݉	; ௧ܵ݀݊݁ݎ݌ܱ݊ ൌ 15	ܿ݉ 

c-La longueur de scellement droit ࢙࢒	: 

݈௦ ൌ
௟ߔ ௘݂

4߬௘
 

݈௦ ൌ
1,4 ൈ 400
4 ൈ 2,835

ൌ 49,38	ܿ݉ 

On adopte une courbure égale à :	ݎ ൌ ௟ߔ5,5 ൌ 7,7	ܿ݉ 

ଶܮ ൌ ݀ െ ൬ܿ ൅
ߔ
2
൅ ൰ݎ ൌ 27	 െ ሺ3 ൅ 0,7 ൅ 7,7ሻ ൌ 15,6	ܿ݉ 

ଵܮ ൌ
௦ܮ െ ݎ2,19 െ ଶܮ

1,87
ൌ
49,38 െ 16,86 െ 15,6

1,87
ൌ 9,05	ܿ݉ 

 Calcul de la flèche :  

݄௧
ܮ
൒

1
16

⇨
30
285

൐
1
16

⇨ 0,105 ൐ 0,0625	;  ;	é݂݁݅݅ݎéݒ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

݄௧
ܮ
൒

௧௦௘௥ܯ

10 ൈ ௦௘௥	଴ܯ
⇨

30
285

൐
26.78

10 ൈ 12.6
⇨ 0,105 ൐ 0,085		;  ,	é݂݁݅݅ݎéݒ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

௦ܣ
ܾ ൈ ݀

൑ 4,2/ ௘݂ ⇨
3.93

30 ൈ 27
൑ 4,2/400 ⇨ 0,0049 ൏ 0,0105	;  ,é݂݁݅݅ݎéݒ݊݋݅ݐ݅݀݊݋ܥ

Il n’est pas nécessaire de calculer la flèche. 

Dessin de ferraillage de la poutre palière : 

 
Figure 0-25. Schéma de ferraillage de la poutre palière. 

 

 Étriers ϕ8 

3T12 fil 

1T12 cha
3T12 fil 

cadresϕ8 
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IV.3-Balcon : 

IV.3.1-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 

Sécurité en matière d'incendie e =11cm pour 2 heures de coupe-feu. 

Donc on adopte e = 15cm 

Dans notre étude, le type de balcon : 

Un seul type :Balcon encastré  

 

Figure 0-26. Schéma représente le type de balcon 

Le calcul se fera à la flexion simple pour une bonde d’un mètre linéaire. 

 

 

 

IV.3.2-Calcul de balcon : 

Descente de charge : 

Poids propre G=5,27࢓/ࡺ࢑૛ 

Surcharge Q=3,50࢓/ࡺ࢑૛ 

Q୳=1,35G+1,5Q = 12,36	݇ܰ/݉ଶ ; charge surfacique 

Qୱୣ୰=G+Q = 8,77	݇ܰ/݉ଶ ; charge surfacique 

Q୳= 12,36×1 =12,36 ݇ܰ/݉ଶ ; charge linière 

Qୱୣ୰= 8,77×1 =8,77 ݇ܰ/݉ଶ ; charge linière 

Calcul de la charge concentrée : 

  × b × h × l = 9 ×0,1×1,2× 1 =1,08kN=࢛࢘࢓ࡼ

 Enduit en ciment  : 

P Extérieur=0,18×2×1,2×1= 0,432kN 

1,20m 

0,15 
1,25m
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P intérieur=0,18×1,5×1,2×1= 0,324kN 

P end= 0,432+0,324= 0,756kN 

P totale mur=1,08+0,756= 1,836kN  

Avec  un eréduction de 20% de la charge  du aux ouvertures on aura  : 

P mur= 80%×1,836=1,46kN 

× 1,35=࢛࢘࢓	࢛ࡼ ௠ܲ௨௥=1,35×1,46 =1,971kN 

Calcul de moment max et l’effort tranchant max : 

M୫ୟ୶ ൌ 	െ
Q୙lଶ

2
െ	P୳l 

M୫ୟ୶ ൌ െ	ቆ
12,36 ൈ	1,25ଶ

2
ቇ െ	ሺ1,971 ൈ 1,25ሻ ൌ െ12,12kN.m 

T୫ୟ୶ ൌ 	Q୳l ൅	P୳ ൌ ሺ12,36 ൈ 1,25ሻ ൅ 	1,971 ൌ 17,42	kN 

 Ferraillage : 

d ൌ 0,9h ൌ 0,9 ൈ 15 ൌ 13,50	cm 

μ ൌ 	
M୙

b ൈ d² ൈ σୠୡ
ൌ

12,12 ൈ 10ଷ

100 ൈ 13,50ଶ ൈ 	14,17
ൌ 0,0452 ൏ μ୰ ൌ 0,392	 

Donc : A’ n'existe pas et β ൌ0,976 

Aୡୟ୪ ൌ 	
M୙

β ൈ d ൈ σୱ
ൌ 	

12,12 ൈ	10ଷ

0,976 ൈ 13,50 ൈ 348
ൌ 2,64	cm² 

On adopte 4T10 et Aୟୢ୮୲ ൌ 3,14cm²	et	S୲ ൌ 25	cm 

A୰ ൌ 	
Aୟୢ୮୲
4

ൌ 0,78	cm²	et	Aୟୢ୮୲ ൌ 2,01	cm²	 

On prend 4T8, l’espacement S୲ ൌ 25	cm 

 
 
 
 

 

Tableau 0-3. Ferraillage de balcon 

M(KN.m) µ  A' Acal(cm) Aadop(cm²/ml) Ar=As/4 Aadop(cm²/ml)

12,12 0,0452 0,976 0,00 2,64 

4T10Pm 

As=3,14 

St =25 cm 

0,78cm² 

4T8 

Ar=2,01 

St=25cm 

 Vérifications : 

Condition de non fragilité: 
 

Amin =0,23bd ft28/fe=0,23x100x13,5x2,1 /400=1,63 cm²/ml 

 1,971KN=࢛ࡼ

 KN/m 12,36=࢛ࡽ

1,25m 
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A=3,14cm² >Amin =1,63 cm² …………….…Condition Vérifiée. 
 
Contrainte de cisaillement : 

τ୳ ൌ 	
T

b ൈ d
ൌ 	

17,42 ൈ 10
100 ൈ 13,50

ൌ 	0,13	MPa 

τ୳തതത ൌ minሺ0,1fୡଶ଼	; 4	MPaሻ 	; Fissuration préjudiciable 

τ୳തതത ൌ minሺ2,5	MPa	; 4	MPaሻ ൌ 	2,5	MPa 

1) τ୳ ൌ 0,13	MPa ൏ τ୳തതത ൌ 2,5	MPa	 ………………..Condition Vérifiée. 

2)Il n'ya pas de reprise de bétonnage , donc les armatures transversales ne sont 

pas nécessaires. 

Contrainte d’adhérence : 

τୱୣ ൌ
Tu

0,9	. d	. n. μ
ൌ

17,42 ൈ 10³
0,9 ൈ 13,5 ൈ 4 ൈ 3,77 ൈ 10²

ൌ 0,95MPa 

n= 4 nombre d’armature longitudinales tendues 

μ= π=3,77 cm ; Périmètre d’armatures tendues ; 
τୱୣതതതത ൌ 	ψୱ ൈ	 f୲ଶ଼ ൌ 1,50 ൈ 2,1 ൌ 3,15	MPa 

ψୱ : Coefficient de scellement relatif à l’acier selon sa nature lisse ou HA 

൜
ψୱ ൌ 1 → Pour	les	aciers	lisses
ψୱ ൌ 1,5 → Pour	les	aciers	HA  

߬௦௘ ൌ ܽܲܯ	0,95 ൏ ߬௦௘തതതത ൌ  Condition vérifiée...…….…ܽܲܯ	3,15	

 

Vérification des contraintes à l’E.L.S : 

௦௘௥ܯ ൌ 	െ	
ܳ௦௘௥݈ଶ

2
െ	 ௦ܲ௘௥݈ ൌ 	െ	

8,77 ൈ 1,25ଶ

2
െ	ሺ1,46 ൈ 1,25ሻ ൌ 	5,03	݇ܰ.݉ 

 Détermination de la position de l’axe neutre : 

ܾ
2
ଶݕ 	െ ௌሺ݀ܣ15 െ ሻݕ ൌ ଶݕ50	 ൅ ݕ67,8 െ 915,3 ൌ 0	 

ݕ ൌ 3,65	ܿ݉ 

 Détermination du moment d’inertie : 

ܫ ൌ 	
ܾ
3
ଷݕ ൅ ௦ሺ݀ܣߟ	 െ  ሻଶݕ	

I =
ଵ଴଴ൈଷ,଺ହయ

ଷ
	൅ ൫ሺ15 ൈ 3,14ሻሺ13,50 െ 3,65ሻଶ൯ ൌ 6190,66ܿ݉ସ 

 Détermination de contrainte dans le béton comprimé ࢉ࢈࣌	: 

௕ߪ ൌ 	
௦௘௥ܯ

ܫ
ൈ ݕ ൌ 	

5,03 ൈ	10ଷ

6190,66
ൈ 3,65 ൌ  ܽܲܯ	2,95
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௕௖തതതതߪ ൌ 0,6 ௖݂ଶ଼ ൌ  ܽܲܯ	15

௕ߪ ൌ 2,95	 ൏ ௕௖തതതതߪ ൌ  Condition Vérifiée..……………… ܽܲܯ	15

 Détermination des contraintes dans l’acier tendue ࢚࢙࣌	: 

௦௧ߪ ൌ min ൤
2
3
fୣ	; 110ඥηf୲ଶ଼൨ ; 	Fissuration	préjudiciable 

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

௦௧തതതതߪ ൌ min(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 202Mpa 

௦௧ߪ ൌ 	η
Mୱୣ୰

I
ሺ݀ െ ሻݕ	 ൌ 	15 ൈ	

5,03	 ൈ 	10ଷ

6190,66
	ൈ ሺ13,50 െ 3,65ሻ ൌ  ܣܲܯ120,05	

௦௧ߪ ൌ 	ܽܲܯ120,05 ൏ ௦௧തതതതߪ ൌ 	202	MPa ………….Condition Vérifiée. 

Vérification de la flèche : 

Pour les éléments supportés en console, la flèche F est égale à : ܨ ൌ ଵܨ	 ൅  ଶܨ

Avec :  

ە
۔

ۓ ଵܨ ൌ 	
݈ܳସ

ܫܧ8
	; ݁݅ݐݎܽ݌éݎ݁݃ݎ݄݈ܽܿܽ	à	݁ݑè݄݈ܿ݁݀ܨ

ଶܨ ൌ 	
݈ܲଷ

ܫܧ3
	; é݁ݎݐ݊݁ܿ݊݋ܿ݁݃ݎ݄݈ܽܿܽ	à	݁ݑè݄݈ܿ݁݀ܨ

 

 Détermination du centre de gravité : 

ܻீ ൌ 	
௜ܣߑ ൈ	 ௜ܻ

௜ܣߑ
ൌ 	
൬ሺܾ ൈ ݄ሻ

௛

ଶ
൰ ൅	ሺߟ ൈ	ܣ௦ ൈ ݀ሻ

ܾ ൈ ݄ ൅ ߟ ൈ	ܣ௦
 

ܻீ ൌ 	
ሺ100 ൈ 15 ൈ 7,5ሻ ൅	ሺ15 ൈ 3,14 ൈ 13,50ሻ

ሺ100 ൈ 15ሻ ൅	ሺ15 ൈ 3,14ሻ
 

ଵܻ ൌ ܻீ ൌ 7,68	ܿ݉ 

ଶܻ ൌ ݄ െ	 ܻீ ൌ 7,32	ܿ݉ 

 

 Calcul du moment d’inertie : 

ܫ ൌ 	
ܾ ଵܻ

ଷ

3
൅	
ܾ ଶܻ

ଷ

3
൅ ሺ݀ܣߟ	 െ	 ଵܻሻଶ 

ܫ ൌ 	
100 ൈ 7,68ଷ

3
൅	
100 ൈ	7,32ଷ

3
	

൅		ሺ15 ൈ 3,14 ൈ ሺ13,50 െ 7,68ሻଶሻ ൌ 29768,99	ܿ݉ସ 

Calcul de la flèche : 

ܨ ൌ 	
݈ଷ

ܫܧ
൤
݈ܳ
8
൅	
ܲ
3
൨ ൌ 	

1,25ଷ ൈ	10ଶ

32164,2 ൈ	10ିହ ൈ 30460,25
ൈ ൤

8,77 ൈ 1,25
8

൅	
1,46
3
൨

ൌ 0,037	ܿ݉ 
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௔ௗ௠ܨ ൌ 	
ܮ
250

ൌ 	
125
250

ൌ 0,5ܿ݉ 

௖௔௟ܨ ൌ 0,037	ܿ݉ ൏ ௔ௗ௠ܨ ൌ 0,5	ܿ݉ ………………… Condition Vérifiée 

 

 

Figure 0-27. Ferraillage du balcon 
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Chapitre V: 

Étude sismique 
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V.1-Généralités sur les séismes : 

Un séisme ou un tremblement de terre se traduit en surface par des vibrations du sol. Il 

provient de la fracturation des roches en profondeur. Cette fracturation est due à une grande 

accumulation d'énergie qui se libère, en créant ou en faisant rejouer des failles, au moment où le 

seuil de rupture mécanique des roches est atteint. 

La croûte terrestre est constituée de plusieurs grandes plaques qui évoluent les unes par 

rapport aux autres : certaines s'écartent, d'autres convergent, et d'autres coulissent. Environ 90% 

des séismes sont localisés au voisinage des limites de ces plaques. 

Lorsque les contraintes dépassent un certain seuil, une rupture d’équilibre se produit et 

donne naissance aux ondes sismiques qui se propagent dans toutes les directions et atteignent la 

surface du sol. Ces mouvements du sol excitent les ouvrages par déplacement de leurs appuis et 

sont plus ou moins amplifiés dans la structure. Le niveau d’amplification dépend essentiellement 

de la période de la structure et de la nature du sol. Ce qui implique de bien faire toute une étude 

pour essayer de mettre en exergue le comportement dynamique de l’ouvrage. 

V.2-Introduction : 

Il est nécessaire d’étudier le comportement ou bien la réponse de la structure sous l’action 

sismique pour garantie un degré de protection acceptable à la construction en cas de séisme ou 

tremblement de terre, et éviter au maximum les dégâts qui pourraient être provoqués par ce 

phénomène. 

V.3-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  

V.3.1-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. 

V.3.2-Analyse Modale Spectrale : 

Peut être utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le cas où la méthode statique 

équivalente n'est pas permise. On utilise directement les spectres de dimensionnement puisque ce 

sont surtout le maxima des réponses qui intéressent le concepteur et non la variation temporelle. 
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Elle permet de simplifier les calculs. On procède alors à une analyse modale en étudiant un 

certain nombre de modes propres de la structure.   

V.3.3-Méthode du calcul : 

Pour l'évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel « ETABS 9.7.0» qui contient 

différentes méthodes de calcul sismique (Réponse Spectrum Fonction ; Time Historie 

Fonction…)   Pour notre cas, on a choisi « Réponse Spectrum Fonction » qui est basée sur la 

méthode dynamique modale spectrale, la méthode prend en compte la réponse de la structure 

suivant les modes déterminés en se basant sur les hypothèses suivantes : 

– Masse supposée concentrée au niveau des nœuds principaux (nœud maître). 

– Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte. 

– Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan.  

– Le nombre de mode à prendre en compte est tel que la somme des coefficients de 

participation massique soit au moins égale à 90%.  

 

Figure 0-28. Modélisation de la structure a l’aide de logiciel « ETABS V9.6 » 
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V.3.4-Conditions à vérifier : 

Dans cette étude dynamique on doit s’assurer que : 

1) la période dynamique ࢔࢟ࢊࢀne doit pas être supérieur à la majoration de 30% de la période 

statique fondamentale ࢇ࢚࢙ࢀ : 

ௗܶ௬௡ ൏ 1,3	 ௦ܶ௧௔ 

2) la résultante des forces sismiques à la base ࢚ࢂ obtenue par combinaison des valeurs modales 

ne doit pas être inférieure à 80% de la résultante de la force sismique déterminée par la méthode 

statique équivalente : 

Vୢ୶ ൐ 80%	Vୱ୲ 

Vୢ୷ ൐ 80%	Vୱ୲ 

3) les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne 

doivent pas dépasser 1% de la hauteur de l’étage : 

௞߂ ൌ ௞ߜ െ ௞ିଵߜ ൑ ܿ݁ݒ௞തതതܽߜ ∶ 													 ௞ߜ ൌ  ௘௞ߜܴ

 R : Coefficient de comportement  

 ߜ௘௞	: Déplacement du aux forces sismiques ܨ௜(y compris l’effort de torsion) 

 ߜ௞തതത	: Déplacement admissible (égale à 1% he) 

4) Justification vis-à-vis de l’effet P-Δ : 

 ൌ
P୩ ൈ Δ୩
V୩ ൈ h୩

൑ 0,10 

 Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du :	࢑ࡼ

niveau « K » : 

 « Effort tranchant d’étage au niveau « K :	࢑ࢂ

 .« Déplacement relatif du niveau « K » par rapport à « K-1 :	࢑ࢤ

 : « Hauteur de l’étage « K :	࢑ࢎ

 Si 0,10	 ൏ ௞ߐ ൑ 0,20,	les effets P-Δ peuvent être pris en compte de manière 

approximative en amplifiant les effets de l’action calculés au moyen d’une analyse 

élastique du 1° ordre par le facteur : 1 1 െ ௞ൗߐ 	; 

 Si ߐ௞ ൐ 0,20,	la structure est partiellement instable et doit être redimensionnée. 

5) le facteur de participation massique dépasse 90 % : 

෍ߙపഥ ൒ 90% 
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పഥߙ:ܿ݁ݒܽ ൌ
൫∑ ௐೖః಼೔

೙
ೖసభ ൯²

∑ ௐೖః²಼೔
೙
ೖసభ

ൈ ଵ

∑ ௐೖ
೙
ೖసభ

 

Le logiciel ETABS peut déterminer directement les valeurs des coefficients de 

participation Massiques. 

6) la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité ; cette distance doit être très petite 

afin d’éviter des efforts de torsion élevés. 

V.4-Méthode d’analyse modale spectrale : 

V.4.1-Principe de la méthode : 

Le principe de cette méthode est de rechercher, pour chaque mode de vibration, le 

maximum des effets qu’engendrent les forces sismiques dans la structure, représentées par un 

spectre de réponse de calcul. Ces effets seront combinés pour avoir la réponse de la structure. 

La méthode la plus couramment employée pour le calcul dynamique des structures sont 

basées sur l’utilisation de spectre de réponse. 

La méthode d’analyse modale spectrale peut être utilisée dans tous les cas, et en 

particulier, dans le cas où la méthode statique équivalente n’est pas permise. 

Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse, on utilise le programme 

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

V.4.2-Spectre de réponse de calcul : 

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant : 

Sୟ
g
ൌ

ە
ۖ
ۖ
ۖ
۔

ۖ
ۖ
ۖ
1,25Aۓ ൬1 ൅

T
Tଵ
൰ ൬2,5η

Q
R
െ 1൰ 																		0 ൑ T ൑ Tଵ

2,5ηሺ1,25Aሻ ൈ ൬
Q
R
൰Tଵ ൑ T ൑ Tଶ

2,5ηሺ1,25Aሻ ൬
Q
R
൰ ൬
Tଶ
T
൰
ଶ
ଷൗ

Tଶ ൑ T ൑ 3.0	s

2,5ηሺ1,25Aሻ ൬
Tଶ
3
൰
ଶ
ଷൗ

൬
3
T
൰
ହ
ଷൗ

൬
Q
R
൰ 															T ൐ 3.0	ܵ
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Figure 0-29. Spectre de réponse 

V.4.3-disposition des voiles de contreventement : 

 

Figure 0-30. Disposition des voiles de contreventement 
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V.4.4-Calcul de la force sismique totale : 

La force sismique totale V, appliquée à la base de la structure, doit être calculée 

Successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.1 des 

RPA99/Version 2003  

ܸ ൌ
ܣ ൈ ܦ ൈ ܳ ൈܹ	

ܴ
	

Avec : 

- A : Le coefficient d'accélération de zone A est donne par le tableau (4.1) du RPA en 

fonction de la zone sismique et le groupe d’usage du bâtiment. Dans notre cas nous avons une 

structure située en Zone (IIb) avec un groupe d’usage 2.  

Tableau 0-4. Coefficient d’accélération de zone « A » 

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 

Donc A = 0,20 

- D : Le Facteur d’amplification dynamique moyenne D est fonction de la catégorie de 

site, du facteur de correction d’amortissement (η) et de la période fondamentale de la structure 

(T) selon formule : 

D ൌ

ە
ۖ
۔

ۖ
ۓ
2,5η																																									0 ൑ T ൑ Tଶ

2,5η ൬
Tଶ
T
൰

మ
య
																										Tଶ ൑ T ൑ 3	s

2,5η ൬
Tଶ
3
൰

మ
య
൬
3
T
൰

ఱ
య
																											T ൑ 3	s

 

 : Le facteur de correction d’amortissement « η » est donnée par la formule suivante : ࣁ

ߟ ൌ ඨ
7

2 ൅ ߦ
൒ 0,7	 

 Pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif du type de :	ߦ

structure et de l’importance des remplissages, il est donné par le tableauሺ4.2ሻdu RPA 2003 	ࣈ 

= 7 % 

Tableau 0-5. Pourcentage d’amortissement critique 	ࣈ 
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Structures 

 

Remplissage 

Portiques Voiles ou murs 

Béton armé Acier Béton armé/Maçonnerie 

Léger 6 4 
10 

Dense 7 5 

Donc ;  

η ൌ ඨ
7

2 ൅ ξ
ൌ 0.88 

T : La valeur de la période fondamentale « T » de la structure peut être estimée à partir de 

formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.La formule 

empirique à utiliser selon les cas est la suivante : 

T ൌ C୲h୒
ଷ
ସൗ  

h୒	: Hauteur mesurée en mètres à partir de la base la structure jusqu’au dernier 

niveauh୒ ൌ	21,42m 

C୲	: Coefficient en fonction du système de contreventement et du type de 

remplissage, il est donné par le tableau (4.6) du RPA 2003 C୲ ൌ 0.05 

	T ൌ C୲h୒
ଷ
ସൗ ൌ 0.05	x	21,42	

ଷ
ସൗ ൌ 0,497	sec 

T୉୫୮ ൌ
଴,଴ଽൈ୦ొ

√୐
ቐ

Tଡ଼ ൌ
଴,଴ଽൈଶଵ,ସଶ

√ଶ଴,ଽହ
ൌ ݏ	0,42

T୷ ൌ
଴,଴ଽൈଶଵ,ସଶ

√଼,଺ହ
ൌ ݏ	0,67

 

Sens x :Tଡ଼ ൌ min		ሺTଡ଼	; 	Tሻ	⇒Tଡ଼=0,42 s 

Sens y :T୷ ൌ min		ሺT୷	; 	Tሻ	⇒T୷=0,49 s 

ሺTଵ	, Tଶሻ : Période caractéristique associé la catégorie du sol :(Tableau 4.7) 

Tableau 0-6. Valeurs de T1 et T2 

Site S1 S2 S3 S4 

T1 (sec) 0,15 0,15 0,15 0,15 

T2 (sec) 0,3 0,4 0,5 0,7 
  

On a un sol meuble ⇨ site 3 donc : 

Tଵ ൌ 0,15	sec	et		Tଶ ൌ 0,50	sec 

On a: 

0 ൑ T ൑ Tଶ 0 ൑ 0,49	 ൑ 0,50 

D ൌ 2,5η ൌ 2,20 

Q : Facteur de qualité : Q ൌ 1 ൅ ∑ P୯ହ
ଵ  
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Tableau 0-7. Facteur de qualité 

Critère q Observé Non observé

Conditions minimales sur les filles de contreventement 0 0,05 

Redondance en plan 0 0,05 

Régularité en plan 0 0,05 

Régularité en élévation 0 0,05 

Control de la qualité des matériaux 0 0,05 

Control de la qualité de l’exécution 0 0,10 

Q ൌ 1 ൅ ሺ0,05 ൅ 0,05 ൅ 0,00 ൅ 0,00 ൅ 0,05 ൅ 0,010ሻ ൌ 1,25 

R : coefficient de comportement global de la structure, sa valeur unique est donnée par le 

(tableau 4.3) des RPA99/Version 2003 en fonction du système de contreventement. 

R = 3,5 

V.4.5-Lepoids total de la structure : 

Tableau 0-8. Poids de la structure 

Niveau W 

6 186,53 

5 187,48 

4 189,94 

3 189,94 

2 192,10 

1 193,98 

RDC 194,06 

TOTAL 1334,0491 

W ൌ෍Mൈ 9,81 ൌ 13086,83	kN

଺

ଵ

 

V.5-Vérification des forces sismiques : 

 (࢟ࢊࢂ ൐ ૡ૙%࢚࢙ࢂሻ ? 

V.5.1 -Le calcul de la force sismique totale : 

௦ܸ௧௔௧ ൌ
A ൈ D ൈ ܳ ൈܹ

ܴ
ൌ
0,20 ൈ 2,20 ൈ 1,20 ൈ 13086,83

3,5
ൌ 2056,53kN 

Selon le RPA99 ver. 2003 On doit vérifier que la résultante des forces sismiques à la 

base obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80% du résultant 

des forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente. 
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Les valeurs de la force sismique obtenue après l’analyse dynamique de l’ETABS 9.7.0 : 

 

Tableau 0-9. Valeurs de la force sismique totale 

 
(kN) ࢞ࢊࢂ  ࢟ࢊࢂ (kN)

Forces sismiques 1925,5 1905,38 

 

 

ௗܸ௫ ൌ  .N> 80 % ௦ܸ௧ = 1579,39 KN……..Condition Vérifiéeܭ1925,50

ௗܸ௬	= 1905,38KN > 80 % ௦ܸ௧ =1579,39KN ……..Condition Vérifiée. 

V.5.2- Nombre des modes a considérée : 

 
Tableau 0-10. Nombre de modes à considérer selon le RPA99 ver 2003 

 
 
Mode  Period  %Masse 

effectiveX 
%Masse 
effectiveY

Cumul/X Cumul/Y

1  0,417333 0,0196  68,0137 0,0196 68,0137

2  0,387484 68,2721  0,0211 68,2918 68,0348

3  0,315506 2,9191  0,0002 71,2109 68,035

4  0,104956 17,5045  0,0038 88,7153 68,0389

5  0,092242 0,0023  20,5 88,7176 88,5389

6  0,067013 0,0189  0,0001 88,7366 88,5389

7  0,048116 6,6142  0 95,3508 88,5389

8  0,040256 0  6,7721 95,3508 95,311

9  0,034918 0,0047  0,0045 95,3555 95,3155

10  0,032368 0,0043  0,0636 95,3598 95,3791

11  0,029887 2,8098  0 98,1696 95,3791

12  0,029167 0,0131  0 98,1827 95,3791

 

 

 

 

Les trois premiers modes de vibration sont comme suit : 
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 Mode01 

 
 

 Mode 02  
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 Mode 03  

 

V.5.3-Vérification de la période fondamentale : 

La valeur de la période du premier mode obtenu après l’analyse dynamique : 

Tୢ ୷୬ = 0,41 s 

	Tୢ ୷୬ ൌ 0,41 ൏ 1,3	T୶ ൌ 1.3	 ൈ 	0,42 ൌ 	0,55	sec………Condition Vérifiée 

V.5.4-Vérification des facteurs de participation massique : 

On constate qu’il faut 8 modes pour attendre 90% de participation des masses modales 

exigée par le RPA 99 Version 2003 ART 4.3.4.a : 

 Le 1er mode est un mode translation selon l’axe X 

 Le 2eme mode est un mode translation selon l’axe Y 

 Le 3eme mode est mode rotation 

V.5.5- Vérification 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% de la hauteur d’étage. 

k 1Δ   Avec : .k k k k ekR         

R : coefficient de comportement ; R= 3,5. 
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 .௘௞: Déplacement du aux forces sismiques Fi (y compris l'effort de torsion)ߜ

Le tableau suivant résume les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux sens 

longitudinal et transversal.  

Tableau 0-11. Vérifications des déplacements latéraux inter-étage (sens X) 

Niveau Ð݁݇x	 ð݇ൌੈ.ð݁݇x Δk	ൌð݇െð݇െ1 1%he (m) 

6 0,0042 0,0195 0,003 0,0306 

5 0.0035 0,0175 0,003 0,0306 

4 0.0029 0,0145 0,0035 0,0306 

3 0.0022 0,011 0,0035 0,0306 

2 0.0015 0,0075 0,003 0,0306 

1 0.0009 0,0045 0,003 0,0306 

R.D.C 0.0003 0,0015 0,0015 0,0306 

Tableau 0-12. Vérifications des déplacements latéraux inter-étage (sens Y) 

Niveau ð݁݇Y ð݇ = ੈ. ð݁݇Y Δk	ൌð݇െð݇െ1 1%he (m) 

6 0.0035 0,016 0,003 0,0306 

5 0.0029 0,0145 0,0025 0,0306 

4 0.0024 0,012 0,003 0,0306 

3 0.0018 0,009 0,0025 0,0306 

2 0.0013 0,0065 0,003 0,0306 

1 0.0007 0,0035 0,002 0,0306 

R.D.C 0.0003 0,0015 0,0015 0,0306 

On remarque que tous les déplacements relatifs ne dépassent pas les 1.0% de la hauteur 

d’étage 1%he =0.0306 ; donc la Condition est Vérifiée. 

V.6.Centre de gravité des masses : 

La détermination du centre de gravité des masses est basée sur le calcul des centres des 

masses de chaque élément (Acrotère, Balcon, plancher, poteaux, poutres,  voiles, …etc.).     Les 

coordonnées du centre de gravité des masses et données par : 

I I I I
G G

I I

M X M Y
X Et Y

M M

 
  

 
 MI : Masse de l’élément considéré.  
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XI : Cordonnées du centre de gravité de cet élément par rapport au repère (ox).  

YI : cordonnées du centre de gravité de cet élément par rapport l’axe (oy). 

V.6 .6  Vérification de la distance entre le centre de masse et le centre de 
rigidité : 
L’excentricité accidentelle  
L’excentricité est la distance entre le centre de gravite des masses et le centre de 
torsion. 
Pour toutes les structures comportant des planchers ou diaphragmes  rigides dans 
leur plan, le RPA99/Version2003 (art4.3.7) préconise de prendre en compte à 
chaque niveau et dans chaque direction une excentricité accidentelle par rapport au 
centre de torsion égale à la plus grande des deux valeurs suivantes : 
5% de la plus grande dimension du bâtiment à chaque niveau (cette excentricité 
doit êtres prise de part et d'autre du centre du torsion). 
L'excentricité théorique résultant des plans. 
• L'excentricité théorique : 
ex = | X G -X c t   |  
ey = | YG - Yct  | 

   Centre de masse Centre de torsion Excentricité 

plancher 
W étage 

(t) 
xG yG XCR YCR eX eY 

6 186,5308 15,213 8,334 15,261 7,918 0,048 0,416 

5 187,4854 15,208 8,334 15,4 7,97 0,192 0,364 

4 189,9440 15,202 8,332 15,557 8,04 0,355 0,292 

3 189,9440 15,202 8,332 15,715 8,129 0,513 0,203 

2 192,1045 15,187 8,32 15,8 8,257 0,613 0,063 

1 193,9804 15,242 8,333 15,489 8,541 0,247 0,208 

RDC 194,0600 13,052 10,498 13,844 10,717 0,792 0,219 

Total 1334,0491 

 
 
Tableau: L’excentricité. 
V.6.2-Vérification de l’effet P-Delta : 

0,10k k
k

k k

P

V h
 

 
  

Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du 

niveau« K ». 

 .
n

k Gi Qi
i k

P W W


   

௞ܸ : Effort tranchant d’étage au niveau « k » 
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n

k t i
i k

P F F


   

 : Force concentrée au sommet de la structure donnée par la formule suivante	௧:ܨ

0,7 ................. 0,7sec

0................................ 0,7sec
t

t

F T V SiT

F SiT

   
  

 

Dans notre structure (Ft = 0) puisque : T = 0,39 Sec˂ 0.7 Sec. 

Les forces Fi sont distribuées sur la hauteur de la structure selon la formule suivante : 

 

1

. .
. .

t
i i in

J jj

V F
F W h

W h




  

Avec : 

 .௜ : Effort horizontal revenant au niveau iܨ

݄௜ : Niveau du plancher ou s’exerce la force i. 

௝݄ : Niveau d’un plancher quelconque. 

௜ܹ 	; ௝ܹ: Poids revenant au plancher i ; j. 

∆௞ : Déplacement relatif du niveau « K » par rapport au niveau « k-1 » ; 

݄௞ : Hauteur de l’étage « k ». 

Tableau 0-13. Justification Vis A Vis De l’effet P-(sens x) 

Niveau R.D.C 1 2 3 4 5 

Hauteur 3,74 3,06 3,06 3,06 3,06 3,06 

Wi 4275,2961 4243,4136 4175,0379 4119,219 4119,219 3613,8078 

Δkx 0,0015 0,002 0,003 0,0025 0,003 0,0025 

Vkx 1265.99 1195.36 1074.09 904.39 642,61 389.89 

Pk 4275,2961 8518,7097 12693,7476 16812,9666 20932,1856 24545,9934

θ <0,10 0,00135 0,00465 0,0115 0,01518 0,03193 0,05143 

k

0,1................................ Effet (P Δ) peut être négliger.

1
0,1 0,2....................... Amplifiant les effets de  

1 θ

0,2................................ structure instable et doi

k

k

k

si







  

  


  t être redimensionnée.






  
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Tableau 0-14. Justification Vis A Vis De l’effet P-(sens-Y) 

 
Niveau R.D.C 1 2 3 4 5 

Hauteur 3,74 3,06 3,06 3,06 3,06 3,06 

Wi 4275,2961 4243,4136 4175,0379 4119,219 4119,219 3613,8078 

Δky 0,0015 0,002 0,003 0,0025 0,003 0,0025 

Vky 1271,06 1196,31 1073,37 904.79 685.93 396.61 

Pk 4275,2961 8518,7097 12693,7476 16812,9666 20932,1856 24545,9934

θ <0,10 0,0014 0,0046 0,0116 0,0151 0,0299 0,0505 

 

ર ൑ ૙, ૚૙⇨	Donc, l’effet P-Δ est négligeable pour les deux directions transversales et  

Longitudinal. 
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Introduction : 

L'étude des portiques sera effectuée en se basant sur le calcul du cas le plus défavorable 

et sous différentes sollicitations. Le portique est constitué par l'assemblage des poteaux et des 

poutres. 

Poutres : 

Ce sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé, elles transmettent les charges 

aux poteaux, leur mode de sollicitation est la flexion simple. 

– Sollicitation du 1er genre (BAEL 91)  

1,35 G + 1,5 Q      à l’E.L.U 

G + Q      à l’E.L.S 

– Sollicitation du 2éme genre [R.P.A 99/ (version 2003)] 

0,8G ± E 

G + Q ± E 

Poteaux : 

Ce sont des éléments porteurs verticaux en béton armé, ils constituent les points d'appui 

pour transmettre les charges aux fondations.Ils sont sollicités en flexion composée. 

–Sollicitation du 1ér genre (B.A.E.L 91 modifiée 99) 

1,35 G + 1,5 Q      à l’E.L.U 

G + Q      à l’E.L.S 

–Sollicitation du 2éme genre [R.P.A 99/ (version 2003)] 

0,8G ± E 

G + Q ± E 

Avec :  

G : Charge permanente 

Q : Charge d’exploitation  

E : Effort sismique 

VI.1-Ferraillage des poutres : 

VI.1.1-Méthode de calcul : 

En cas général, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort normal 

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

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

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



CHAPITRE	VI																																																																																																																						ETUDE	DES	PORTIQUES 

 

–86– 

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

genre : 

Sollicitations du 1ier genre (BAEL 91) : 

1 sp11, 35 1, 5 M oment correspondant : MpS G Q   

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

2

sp 2
2

: 0,8
Moment correspondant M

:

p

p

S G E

S G Q E

 




 
 

sp2
p1

sp1

sp2
p2

sp1

M
1,15 ;On détermine les armatures sous S

M

M
1,15 ;On détermine les armatures so

:

us S
M

si










  

situation accidentelle situation normale ou durable 

s  
b  

s b  
s  

b  
s  

b  

1 1,15 400 18,48 1,15 1,5 348 14,17 

VI.1.2- Armatures longitudinales : 

Selon le R.P.A 99 (version 2003), on a : 

 Section d’armature minimale : Amin=0,5% (b×h) 

 Section d’armature maximale : Amax1=4% (b×h) (Zone courante) 

                                                      Amax2=6% (b×h) (Zone de recouvrement) 

 Le diamètre minimum est de 12 mm  

 La longueur minimale des recouvrements est de: 40Φ en zone I  

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

VI.1.2.1- Sens longitudinal Poutre Principale 

Armatures longitudinales « poutre principale (30x45) cm² » 

Calculons d’abord les sections min. et max. des aciers qui devraient conditionner la 

section à adopter, on a : 

Amin = 0,5%(b×h) = 0,5×30×45/100 = 6,75 cm² (sur toute la section) 

Amax1 = 4%(b×h) = 4×30×45/100 = 54 cm² (zone courante) 

Amax2 = 6% (b×h) = 6×30×45/100 = 81 cm² (zone de recouvrement) 

Données :      

 Largeur de la poutre b = 30cm.                      

 Hauteur de la section ݄௧ ൌ 45	ܿ݉ 

 Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9×ht =40,5 cm 

 Contrainte des aciers utilisés fe=400MPa  
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 Contrainte du béton à 28 jours fc28=25 MPa  

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

 Fissuration peu préjudiciable 

Les résultats seront résumés sous forme des tableaux : 

Tableau 0-15. Moments max des Poutres principales de rive (30×45) 

 

Niveau 

 

Position 

Moments max (KN. m) Rapport

M2/M1 

Moments de calcul 

(KN.m) 

T max

(KN) Msp1 Msp2 

Terrasse 
Appui 78,08 90,90 1,16 90,90 

106,71
Travées 52,75 47,11 0,89 52,75 

étage courant 
Appui 75,49 121,33 1,61 121,33 

105,58
Travées 50,14 102 2,03 102 

RDC 

 

Appui 75,26 83,16 1,11 75,26 
105,39

Travées 49,78 48,31 0,98 49,78 

Tableau 0-16. Moments max des Poutres principales intermédiaires (30×45) 

 

Niveau 

 

Position 

Moments max (KN.m) Rapport

M1/M2 

Moments de calcul 

(KN.m) 

T max

(KN) Msp1 Msp2 

Terrasse 
Appui 44,58    122,37 2,75 122,37 

117,81
Travées 23,23 89,98 3,87 89,98 

étage courant 
Appui 43,59 121,33 2,78 121,33 

104,66
Travées 24,08 102 4,24 102 

RDC 

 

Appui 35,55 66,35 1,87 66,35 
103,24

Travées 24,05 48,13 2 48,13 

. 

VI.1.2.2- Sens transversale Poutre Secondaire  

 Armatures longitudinales « poutre secondaire (30×45) cm² » 

Calculons d’abord les sections min. et max. des aciers qui devraient conditionner la 

section à adopter, on a : 

Amin = 0,5%(b×h) = 0,5×30×35/100 =5,25cm² (sur toute la section) 

Amax1 = 4%(b×h) = 4×30×35/100 = 42 cm² (zone courante) 

Amax2 = 6% (b×h) = 6×30×35/100 = 63 cm² (zone de recouvrement) 

 

 

 

 

Tableau 0-17. Moments max des Poutres secondaires de rive (35x40) cm² 
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Niveau 

 

Position 

Moments max (kN.m) Rapport

M1/M2 

Moments de calcul 

(kN.m) 

T max

(kN) Msp1 Msp2 

Terrasse 
Appui 8,08 56,47 6,98 56,47  

36,10 Travées 5,51 45,26 8,22 45,26 

étage courant 
Appui 4,97 59,59 8,44 59,59  

37,12 Travées 3,04 53,12 17,7 53,12 

RDC 

 

Appui 4,70 24,03 5,11 24,03  

17,44 Travées 3,04 19,90 6,55 19,90 

Tableau 0-18. Moments max des Poutres secondaires intermédiaires (35x40) cm² 

 

Niveau 

 

Position 

Moments max (kN.m) Rapport

M1/M2 

Moments de calcul 

(kN.m) 

T max

(kN) Msp1 Msp2 

Terrasse 
Appui 14,32 38,68 2,7 38,68  

23,93 Travées 5,28 30,63 5,8 30,63 

étage courant 
Appui 17,08 34,58 1,94 34,58  

182,26Travées 7,42 21,68 2,92 21,68 

RDC 

 

Appui 12,24 61,87 5,05 61,87  

108,74Travées 9,22 42,65 4,63 42,65 

VI.1.3-Exemple de calcul : 

VI.1.3.1-Poutre principales (30x45)cm²: 

 Sur appuis : 

(Sp1) Mtsp1= 75,49kN.m 

(Sp2) Mtsp2=121,33kN.m 

1sp

2sp

Mt

Mt
= 1,6>1,15    donc le calcul se fait sous (Sp2) 

Le moment réduit ߤ : 

μ ൌ 	
Mୱ୮ଶ

b ൈ d² ൈ	σୠୡ
ൌ

121,33 ൈ 10ଷ

30 ൈ 40,5² ൈ 14,17
ൌ 0,174 ൏ μଵ ൌ 0,392 → Aᇱ ൌ 	0 

On a : β ൌ 	0,904 

La section d’acier : 

Aୱ ൌ 	
Mୱ୮ଶ

β ൈ d ൈ	σୱ
ൌ 	

121,33	 ൈ 10ଷ

0,904 ൈ 40,5 ൈ 348
ൌ 9,52	cm²	 

ௌ௖௢௟ܣ ൌ 9,52	cm² ൐ ௠௜௡ܣ ൌ 6,75cm² → ௦ܣ ൌ 9,52	cm²	 

Donc on prend :3T16+3T14ce qui nous donne A= 10,65cm²  

 En travée : 

(Sp1) Mtsp1= 50,14kN.m 

(Sp2) Mtsp2=102kN.m 
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1sp

2sp

Mt

Mt
= 2,03>1,15    donc le calcul se fait sous (Sp2 ) 

Le moment réduit ߤ : 

μ ൌ 	
Mୱ୮ଵ

b ൈ d² ൈ	σୠୡ
ൌ

102 ൈ 10ଷ

30 ൈ 40,5² ൈ 14,17
ൌ 0,146 ൏ μଵ ൌ 0,392 → Aᇱ ൌ 	0 

On a : β ൌ 	0,971 

La section d’acier : 

Aୱ ൌ 	
Mୱ୮ଵ

β ൈ d ൈ	σୱ
ൌ 	

102	 ൈ 10ଷ

0,971 ൈ 40,5 ൈ 348
ൌ 7,45	cm²	 

ௌ௖௢௟ܣ ൌ 7,45cm² ൐ ௠௜௡ܣ ൌ 6,75cm² → ௦ܣ ൌ 7,45	cm²	 

Donc on prend : 3T14+3T12ce qui nous donne A  = 8,01cm²  

VI.1.3.2-Vérification : 

a) Condition de non fragilité : 

௠௜௡ܣ ൌ
0,23 ൈ ܾ ൈ ݀ ൈ ௧݂ଶ଼

௘݂
ൌ 	
0,23 ൈ 30 ൈ 40,5 ൈ 2,1

400
ൌ 1,47	ܿ݉² 

Aୟୢ୮୲ ൐ 	୫୧୬ܣ ……………………… . Condition	Vérifiée 

b) Contrainte de cisaillement : 

߬௨ ൌ 	
ܶ

ܾ ൈ ݀
ൌ 	
105,58 ൈ 	10
30 ൈ 40,5

ൌ  ܽܲܯ	0,87	

u c28

0,2
τ min  ;5 MPa

1,15
f

   
 

	 

߬௨തതത ൌ minሺ3,25	ܽܲܯ	; ሻܽܲܯ	5 ൌ  ܽܲܯ	3,25	

߬௨ ൌ ܽܲܯ	0,87 ൏ ߬௨തതത ൌ  Condition Vérifiée………………	ܽܲܯ	3,25

Il n’y a pas de risque de cisaillement, les cadres seront perpendiculaires à la ligne 

moyenne de la poutre. 

c) Calcul des armatures transversales :  

c.1) Détermination du diamètre des armatures transversales : 

௧ߔ ൑ ݉݅݊ ൜
݄
35
	; 	
ܾ
10
	; ௟ൠߔ	 ൌ ݉݅݊ሼ12,86	݉݉	; 	30݉݉	; 8݉݉ሽ ⇨ ௧ߔ ൌ 8	݉݉	

c.2) L’espacement : 

ܵ௧ ൑ ݉݅݊ሼ0,9݀	; 40	ܿ݉ሽ ൌ ݉݅݊ሼ36,45	ܿ݉	; 40	ܿ݉ሽ 

D’après le R.P.A 99/2003: 

Zone nodale : 

ܵ௧ ൑ ݉݅݊ቄ݄ 4ൗ ; 30	ܿ݉	; 12Φ୪ቅ ൌ ݉݅݊ሼ11,25	; 30	ܿ݉	; 9,6	ܿ݉ሽ ⇨ ܵ௧ ൌ 10	ܿ݉ 

Zone courante : 

ܵ௧ ൑ ݄
2ൗ ൌ 22,5	ܿ݉ ⇨ ܵ௧ ൌ 15	ܿ݉ 
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c-4) Pourcentage minimal des armatures transversales : 

௧ܣ ൈ ௘݂

ܵ௧ ൈ ܾ
൒ ݔܽ݉ ቄ

߬௨
2
	; ቅܽܲܯ	0,4 ൌ ;	ሼ0,195ݔܽ݉ 0,4ሽ ൌ  ܽܲܯ	0,4

௧ܣ
ܵ௧
൒
0,40 ൈ 35
235

ൌ 0,059	ܿ݉…………… .… . ሺ2ሻ 

On prend 

ە
۔

ۓ
௧ܣ ൒ 0,059ܵ௧

௧ܵ݀݊݁ݎ݌ܱ݊ ൌ 15	ܿ݉
௧ܣ ൒ 1,35	ܿ݉ଶ

4Φ8 ൌ 2,01ܿ݉ଶ

 

d) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

௠ܶ௔௫ ൌ 105,58݇ܰ 

Mapp=122,37kN.m 

௨ߜ ൌ
௔௣௣ܯ

ܼ
ൌ

122,37
0,9 ൈ 40,5 ൈ 10ିଶ

ൌ 162,58݇݊ ൐ 55,04݇݊ 

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

e) 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 : 

௕തതതߪ ൑
0,8 ൈ ௖݂ଶ଼

௕ߛ
⇨
2ܶ
ܾܽ

൑
0,8 ൈ ௖݂ଶ଼

௕ߛ
 

⇨ ܽ ൒
௕ߛ2ܶ

0,8 ൈ ܾ ൈ ௖݂ଶ଼
⇨ ܽ ൒

2 ൈ 105,58 ൈ 1,5
0,8 ൈ 30 ൈ 25 ൈ 10

ൌ 0,052	݉ ൌ 5,2	ܿ݉ 

ܽᇱ ൌ ܾ െ 4 ൌ 26	ܿ݉ 

ܽ ൌ minሺܽᇱ; 0,9݀ሻ ൌminሺ26	ܿ݉	; 36,45	ܿ݉ሻ ൌ 26	ܿ݉	 

a ൌ 26cm ൐ 5,2	ܿ݉…………………………. Condition Vérifiée 

 

f) Entraînement des armatures : 

f-1)Vérification des contraintes d’adhérence : 

߬௦௘௥ ൌ
ܶ

0,9݀ ൈ ߤ ൈ ݊
൑ ߬௦௘௥തതതതത ൌ ߰௦ ൈ ௧݂ଶ଼ 

߰௦ ∶ ;	ݐ݈݈݊݁݉݅ܽݏ݅ܿ݁݀ݐ݂݂݊݁݅ܿ݅݁݋ܥ 	߰௦ ൌ .ܪݎݑ݋݌	1,5  ; ܣ
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T : L’effort tranchant maximum ; T = 105,58kN ; 

n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n = 6 ; 

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

߬௦௘௥ ൌ
ܶ

0,9݀ ൈ ߤ ൈ ݊
ൌ

105,58 ൈ 10ଷ

36,45 ൈ 4,40 ൈ 6 ൈ 10²
ൌ  ܽܲܯ	1,1

߬௦௘௥തതതതത ൌ 1,5 ൈ 2,1 ൌ  ܽܲܯ	3,15

߬௦௘௥ ൌ ܽܲܯ	1,1 ൏ ߬௦௘௥തതതതത ൌ  Condition Vérifiée.……………ܽܲܯ	3,15

f-2)Ancrage des armatures tendues : 

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 (b = 30 cm),  

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

ݎ ൌ ߔ5,5 ൌ 5,5 ൈ 1,4 ൌ 7,7	ܿ݉ 

La longueur de recouvrement : 

Selon le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est  

de 50 Φ en zone IIb. 

   Φ = 1,2cm    l = 60 cm 

   Φ = 1,4 cm    l = 70cm 

   Φ = 1,6cm    l = 80cm 

 Vérification des contraintes (ELS) : 

௦௘௥ܯ ൌ 17,98݇ܰ.݉ 

As= 1,29cm²  

 Position de l’axe neutre : 

ܾ
2
ଶݕ െ –	ሺ݀ܣߟ	 ሻݕ	 ൌ 0	 → ଶݕ17,5 ൅ ݕ19,35	 െ 783,675	 ൌ 0	 

→ ݕ	 ൌ 6,67ܿ݉ 

 Moment d’inertie :  

ܫ ൌ 	
ܾ
3
ଷݕ ൅	ܣߟ௦ሺ݀	– ሻଶݕ	 ൌ 	

30	 ൈ	6,67ଷ

3
൅	ሺ15 ൈ 1,29 ൈ ሺ40,5 െ 6,67ሻଶሻ

ൌ 25607,45ܿ݉ସ 

Contrainte maximale dans le béton comprimée bc: 

௕௖ߪ ൌ ܭ ൈ ݕ ൌ 	
௦௘௥ܯ

ܫ
ൈ ݕ	 ൌ 	

17,98 ൈ 10ଷ

25607,45	
ൈ 6,67 ൌ  ܽܲܯ	4.68

௕௖ߪ ൌ ܽܲܯ	4,68 ൏ ௕௖തതതതߪ ൌ 0,6 ௖݂ଶ଼ ൌ  Condition Vérifiée……… ܽܲܯ	15

Détermination des contraintes dans l’acier tendue ોܜܛ	: 
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28st e

2
σ m in  ;110 η ;  Fissuration préjudiciable

3 tf f
      

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

σୱ୲തതതത ൌ min(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 MPa 

௦௧ߪ ൌ ߟ
௦௘௥ܯ

ܫ
൫݀ െ ൯ݕ  ൌ  1,6 ൈ

17,98 ൈ 10ଷ 

25607,45
 ൈ ሺ40,5 െ 6,67ሻ ൌ  ܽܲܯ38

௦௧ߪ ൌ ൏ ܽܲܯ38 ௦௧ߪ ൌ .ܽܲܯ201,63  . . . . . . . . . . . . . .  ܍éܑ܎ܑܚé܄ ܖܗܑܜܑ܌ܖܗ۱

 Vérification de la flèche : 

௠௔௫்ܯ ൌ 107,94݇ܰ,݉ 

M0ൌ
ሺீାொሻ௟మ

଼
ൌ

ሺଵ଺.଼ାଶ,ଵସሻ௫ሺସ,଺଴ሻమ

଼
ൌ  ( à l’ELS)݉.ܰܭ50,09

As=3,63cm² 

 h/L>1/16  0,09>0,0625 ………………….… Condition Vérifiée 

 h/L >Mt/10M0  0,09 > 0,07 ……………….. Condition Vérifiée 

 As/b.d< 4,2/fe0,002<0,0105 ……………. Condition Vérifiée 

VI.1.4-Tableaux récapitulatifs du ferraillage des poutres : 

 

Tableau 0-19. Récapitulation du ferraillage des poutres principales de rive (30x45) cm² 

Niveau Position 
Moment 

(kN. m) 
As(cal) As (min) Choix As (adopté) 

Terrasse 
Appui 90,90 7,86 

6,75 
3T14+3T12 8,01 

Travées 52,75 3,90 3T14+3T12 8,01 

E.C 
Appui 121,33 9,52 

6,75 
3T16+3T14 10,65 

Travées 102 7,54 3T14+3T12. 8,01 

R.D.C 

 

Appui 83,16 6,29 
6,75 

3T14+3T12 8,01 

Travées 49,78 3,67 3T14+3T12 8,01 
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Tableau 0-20. Récapitulation du ferraillage des poutres principales intermédiaires (30×45) cm² 
 

Niveau 

 

Position 

Moment 

(KN. m) 

 
As(cal)  

 

As 

(min) 

 

Choix 

As 

(adopté)  

Terrasse  Appui 122,37 9,62 6,75 3T16+3T14 10,65 

Travées 89,98 6,85 3T14+3T12 8,01 

E.C Appui 121,33 9,52 6,75 3T16+3T14 10,65 

Travées 102 7,54 3T14+3T12. 8,01 

R.D.C 

 

Appui 66,35 4,96 6,75 3T14+3T12 8,01 

Travées 48,13 3,54 3T14+3T12 8,01 

 

Tableau 0-21. Récapitulation du ferraillage des poutres secondaires de rive (35x30) cm² 

 

Niveau 

 

Position 

Moment 

(KN. m) 

 
As(cal)  

 

As 

(min) 

 

Choix 

As 

(adopté)  

Terrasse  Appui 56,47 5,55 5,25 3T12+3T12 6,78 

Travées 45,26 4,38 3T14+3T12 6,78 

E.C Appui 59,59 5,87 5,25 3T14+3T12 6,78 

Travées 53,12 5,20 3T14+3T12 6,78 

R.D.C 

 

Appui 24,03 2,26 5,25 3T14+3T12 6,78 

Travées 19,90 1,86 3T14+3T12 6,78 

 

Tableau 0-22. Récapitulation du ferraillage des poutres secondaires intermédiaires (35×30) 
cm² 

 

Niveau 

 

Position 

Moment 

(KN. m) 

 
As(cal)  

 

As 

(min) 

 

Choix 

As 

(adopté)  

Terrasse  Appui 38,68 3,71 5,25 3T14+3T12 6,78 

Travées 30,63 2,90 3T14+3T12 6,78 

E.C Appui 34,58 3,30 5,25 3T14+3T12 6,78 

Travées 21,68 2,03 3T14+3T12 6,78 

R.D.C 

 

Appui 61,87 6,13 5,25 3T14+3T12 6,78 

Travées 42,65 4,12 3T14+3T12 6,78 

  



CHAPITRE	VI																																																																																																																						ETUDE	DES	PORTIQUES 

 

–94– 

Schémas des ferraillages :  

 

 

 

Figure 0-31. Schémas de ferraillage des poutres 
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VI.2-Ferraillage des poteaux : 

VI.2.1-Méthode de calcul : 

 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 : 

Sollicitations de 1éme genre (BAEL 91) :
max correspondant

1

min correspondant
1

max correspon

2

d t 3an

1.....

.....

...

N  ;  M
1, 35 1, 5

N  ;  M

M  ..;  N

p

p

A
S G Q

S G Q
A

A

 




   
  



 

Sollicitations 2éme genre (RPA 99/2003) :
max correspondant

2

min correspondant
2

max cor

4

5

6respondant

N  ;  M
0,8

N  ;  M

M  ;  N

.....

.....

.....

p

p

S G E

S G Q

A

A

A
E


   
 

 

 



 

situation accidentelle situation normale ou durable 

s  
b  

s b  
s  

b  
s  

b  

1 1,15 400 18,48 1,15 1,5 348 14,17 

VI.2.2-Ferraillage exigé par R.P.A 99 version 2003 

 Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence droites et sans crochet. 

 Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zone IIb) 

 Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4 % en zone courante, 6 

% en zone de recouvrement. 

 Le diamètre minimum est de 12 mm 

 La longueur minimale de recouvrement est de 40 Ø (zone IIb) 

 La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm 

en (zone IIb). 

Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible à l’extérieur des zones nodales. 
On fait un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des calculs des autres 

seront mis dans un tableau.  
 

Tableau 0-23. Les sections min et max imposée par le R.P.A 99(version 2003) 

Famille de poteaux Asmin=0,8%b.ht Amax1=4%b.ht Amax2=6%b.ht 

(35x35) cm² 9,8cm² 49cm² 73,5 cm² 

(40x40) cm² 12,8cm² 64cm² 96 cm² 

VI.2.3-Exemple de calcul : 

VI.2.3.1-Poteau de rive (RDC, 1er et 2eme étage) 

 Section (40x40) cm² 



CHAPITRE	VI																																																																																																																						ETUDE	DES	PORTIQUES 

 

–96– 

1.a-Sens longitudinale : 

Données :  

 Largeur du poteau b= 40 cm.                      

 hauteur de la section h୲= 40 cm. 

 Enrobage c = 2,5 cm.                        

 Hauteur utile  d =36 cm 

 Contrainte des aciers utilisés   fୣ= 400 MPa 

 Contrainte du béton à 28 jours  fୡଶ଼ = 25 MPa 

 Contrainte limite de traction du béton  f୲ଶ଼ = 2,1MPa. 

 Fissuration peu préjudiciable 

VI.2.3.2-Combinaison du 1ére genre : 

N୫ୟ୶ ൌ 92,33														Mୡ୭୰ୣୱ୮ ൌ 7,69	kN.m 

Détermination le centre de pression : 

e ൌ M/N ൌ 7,69/92,33 ൌ 0,083m 

M୳ ൌ N୳ ൬d െ
h୲
2
൅ e൰ ൌ 92,33 ൈ ൬0,36 െ

0,40
2

൅ 0,083൰ ൌ 47,37kN.m	 

a) Vérification si la section est surabondante : 

ቐ
N୳ ൑ 		0,81 ൈ fୠୡ ൈ b ൈ h																														

M୳ ൑ N୳ ൈ d	ሺ1 െ 0,514	N୳/b ൈ d ൈ fୠୡሻ
⟹ ൝

N୳ 	ൌ 92,33		 ൏ .ܥ……1836,32 ܸ	

M୳ ൌ 47,37 ൏ .ܥ……331,6 ܸ	
 

 Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont 

pas Nécessaires (A1=A’1=0). 

N୫୧୬ ൌ 1005,31																		Mୡ୭୰ୣୱ୮ ൌ 4,29 

 Détermination le centre de pression : 

		e ൌ M/N ൌ 	4,29/1005,31	 ൌ 	0,0043	m 

M୳ ൌ N୳ ൬d െ
h୲
2
൅ e൰ ൌ 1005,31 ൈ ൬0,36 െ

0,40
2

൅ 0,0043൰ ൌ 165,17 

b) Vérification si la section est surabondante : 

ቐ
N୳ ൑ 		0,81 ൈ fୠୡ ൈ b ൈ h																														

M୳ ൑ N୳ ൈ d	ሺ1 െ 0,514	N୳/b ൈ d ൈ fୠୡሻ
⟹ ቐ

N୳ 	ൌ 1005,31 ൏ .ܥ……1836,32 ܸ	

M୳ ൌ 		165,17 ൏ .ܥ……3713,15 ܸ	
 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont 

pas nécessaires (A2=A’2=0). 

M୫ୟ୶ ൌ 28,02																				Nୡ୭୰ୣୱ୮ ൌ 323,95 

 Détermination le centre de pression : 

e ൌ M/N ൌ 28,02/323,95	 ൌ 	0,086	m 
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M୳ ൌ N୳ ൬d െ
h୲
2
൅ e൰ ൌ 323,95 ൈ ൬0,36 െ

0,40
2

൅ 0,086൰ ൌ 79,69	 

c) Vérification si la section est surabondante : 

ቐ
N୳ ൑ 		0,81 ൈ fୠୡ ൈ b ൈ h																														

M୳ ൑ N୳ ൈ d	ሺ1 െ 0,514	N୳/b ൈ d ൈ fୠୡሻ
⟹ ቐ

N୳ 	ൌ 323,95 ൏ .ܥ……1836,32 ܸ	

M୳ ൌ 		79,69 ൏ .ܥ……1175,81 ܸ	
 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les 

armatures ne sont pas nécessaires (A3=A’3=0). 

VI.2.3.3-Combinaisons du 2eme genre : 

N୫ୟ୶ ൌ 1032,5	kN																				Mୡ୭୰ୣୱ୮ ൌ 5,43	kN.m 

Détermination le centre de pression : 

e ൌ M/N ൌ 5,43/1032,5 ൌ 0,0052	m 

M୳ ൌ N୳ ൬d െ
h୲
2
൅ e൰ ൌ 1032,5 ൈ ൬0,36 െ

0,40
2

൅ 0,0052൰ ൌ 170,57	KN.m 

a) Vérification si la section est surabondante : 

ቐ
N୳ ൑ 		0,81 ൈ fୠୡ ൈ b ൈ h																														

M୳ ൑ N୳ ൈ d	ሺ1 െ 0,514	N୳/b ൈ d ൈ fୠୡሻ
⟹ ቐ

N୳ 	ൌ 1032,5 ൏ .ܥ……1836,32 ܸ	

M୳ ൌ 	170,57 ൏ .ܥ……3816,26 ܸ	
 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les 

armatures ne sont pas Nécessaires (A4=A’4=0). 

N୫୧୬ ൌ 1363,86	kN																				Mୡ୭୰ୣୱ୮ ൌ 13,6	kN.m 

 Détermination le centre de pression : 

		e ൌ M/N ൌ 	13,6/1363,86 ൌ 	0,01	m 

M୳ ൌ N୳ ൬d െ
h୲
2
൅ e൰ ൌ 0,35 ൈ ൬0,36 െ

0,40
2

൅ 0,01൰ ൌ 231,86	KN.m 

b) Vérification si la section est surabondante : 

ቐ
N୳ ൑ 		0,81 ൈ fୠୡ ൈ b ൈ h																														

M୳ ൑ N୳ ൈ d	ሺ1 െ 0,514	N୳/b ൈ d ൈ fୠୡሻ
⟹ ൝

N୳ 	ൌ 1363,86	 ൏ .ܥ……1836,32 ܸ	

M୳ ൌ 		231,86 ൏ .ܥ……5084,58 . ܸ	
 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les 

armatures ne sont pas nécessaires (A5=A’5=0). 

 

 

M୫ୟ୶ ൌ 63,26kN.m																				Nୡ୭୰ୣୱ୮ ൌ 643,77kN 

Détermination le centre de pression : 

e ൌ M/N ൌ 63,26/643,77	 ൌ 	0,098	m 

M୳ ൌ N୳ ൬d െ
h୲
2
൅ e൰ ൌ 643,77 ൈ ൬0,36 െ

0,40
2

൅ 0,098൰ ൌ  ݉.ܰܭ	166,09
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c) Vérification si la section est surabondante : 

ቐ
N୳ ൑ 		0,81 ൈ fୠୡ ൈ b ൈ h																														

M୳ ൑ N୳ ൈ d	ሺ1 െ 0,514	N୳/b ൈ d ൈ fୠୡሻ
⟹ ൝

N୳ 	ൌ 643,77 ൏ .ܥ……1836,32 ܸ	

M୳ ൌ 		166,09 ൐ .ܥ……2355,77 . ܸ	
 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les 

armatures ne sont pas nécessaires (A6=A’6=0). 

 

VI.2.4-Les vérifications : 

VI.2.4.1-Vérification de la contrainte de cisaillement  

   « Le poteau le plus sollicité (40x40) cm² » 

T୫ୟ୶ ൌ 46,94	KN 

ە
۔

τ୳	:	tangente	Contrainteۓ ൌ
T

ሺb ൈ dሻ
ൌ 46,94 ൈ

100
40 ൈ 36

ൌ 3,36	MPa					

5
Contrainte	tangente	admissible	: τത ൌ minሺ0,13fୡଶ଼; 5Mpaሻ ൌ 3,25MPa

 

τത୳ ൌ 3,36 ൏ τ୳ ൌ 3,25Mpa……………………… . Condition	Vérifiée 

 Il n y a pas de risque de cisaillement. 

VI.2.4.2- Calcul des armatures transversales : 

a) Diamètre des armatures transversales : 

Φt  = Φl/3 

Φt  = 20/3 Φt  = 8 mm 

Donc le choix adopté est : Φ8. 

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

t a u

t l e

A ρ V

S h f





 

௨ܸ	: Effort tranchant de calcul ; 

݄௟	: Hauteur totale de la section brute ; 

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

  : : Coefficient correcteur égale à	௔ߩ
g

g

2,5  λ 5

3,75  λ 5

si

si








 

ܵ௧	: Espacement des armatures transversales. 

b) Calcul de l’espacement : 

D’après le R.P.A 99 (version2003) on a : 

    -En zone nodale :    St ൑ 	min	ሺ10	ØL	; 	15cmሻ 	ൌ 	15cm Soit St		 ൌ 		10	cm. 

    -En zone courante : St ൑ 		15	ØL		 ൌ 	18	cm																										Soit St		 ൌ 		15	cm. 

c) Calcul de l’élancement géométrique g : 
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λg		 ൌ 	Lf	/	b  

Avec : 

Lf: Longueur de flambement du poteau. 

b  : Dimension de la section droite du poteau. 

Lf	 ൌ 0,7	Lo	 

λg	 ൌ 	0,7 ൈ
Lo
b
ൌ 	
0,7	 ൈ 	3,06

0,40
ൌ 5,36	m 

λg	 ൌ 	5,36 ൐ 5	→ ρ0	 ൌ 	2,5  (d'après le RPA.99 "Art 7.4.2.2").  

Donc :	

A୲ ൌ
S୲ ൈ ρୟ ൈ V୳
h୍ ൈ fୣ

ൌ
15 ൈ 2,5 ൈ 40,20 ൈ 10

40 ൈ 235
ൌ 1,6cmଶ 

d) Quantité d’armatures transversales minimales : 

Aݐ/t.ben%est donnée comme suit: 

λgൌ5,36൐5∶0,3%	

Alors:        Zone nodale: At.ൌ0,003	ൈ10ൈ40ൌ1,20cm2 

Zone courante: At.ൌ0,003ൈ15ൈ40ൌ1,8cm²	

On adopte aux poteaux de RDC : 4∅8soit S = 2,01 cm2 

e) Vérification de la section minimale d’armatures transversales : 

A୲ ൈ fୣ
b ൈ S୲

൒ max ቀ
τ
2
; 0,4Mpaቁ ൌ 0,4Mpa 

At	 ൒ 	0,4. St. b	/	fe ; Ronds lisses → fe		 ൌ 	235	MPa 

At	 ൒ 	0,4	 ൈ 	15	 ൈ 	40	/	235	 ൌ 	1,02	cm² ൏  é݂݁݅݅ݎéܸ	݊݋݅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. 

 

 Figure 0-32. Zone nodale 

൝ h
ᇱ ൌ Max ൬

hୣ
6
; b; h; 60	cm൰ ൌ max ൬

306
6

; 40; 40; 60cm൰ ൌ 60cm

Lᇱ ൌ 	2. h	 ൌ 2	 ൈ 	40 ൌ 	80	cm																																																																			
 

 

 

L' L' 

40 
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Tableau 0-24. Récapitulation du ferraillage des poteaux 1er genre 

Étages Efforts 
Valeur en 

kN ; kN.m

As(calculer)

(cm2) 

As(min)

(cm2) 
Choix As(cm2)

RDC 

à 

étage eme02 

(40x40) cm2 

Nmax 92,33 
0 

 

12,8 

 

4T16 + 4T14 

 

14,20 

Mcorr 7,69 

Nmin 1005,31 
0 

Mcorr 4,29 

Mmax 28,02 
0 

Ncorr 323,95 

Nmax 131,43 
0 

 

9,8 

 

4T14 + 4T12 

 

10,68 

Mcorr 12,65 

Nmin 555,24 
0 

Mcorr 3,58 

Mmax 23,32 
0 

Ncorr 217,60 

 

 

Tableau 0-25. Récapitulation du ferraillage des poteaux 2eme genre 

Étages Efforts 
Valeur en 

kN ; kN.m

As(calculer)

(cm2) 

As(min)

(cm2) 
Choix As(cm2)

étage eme03 

 

a 

étage eme60 

 

 

 

 

(35x35) cm2 

Nmax 1032,5 
0 

12,8 4T16 + 4T14 14,20 

Mcorr 5,43 

Nmin 1363,86 
0 

Mcorr 13,60 

Mmax 63,26 
0 

Ncorr 643,77 

Nmax 298,58 
0 

9,8 4T14 + 4T12 10,68 

Mcorr 8,69 

Nmin 575,4 
0 

Mcorr 52,55 

Mmax 62,85 
0 

Ncorr 94,10 
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Figure 0-33. Dessin de ferraillages des sections des poteaux 

 

  

4T14+4T12 

Poteau (35x35) cm2    
3eme -5eme étage 

4T16+4T14 

Poteau (40x40) cm2    
R.DC-3er étage 



 
  

   
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Chapitre VII: 

Étude des voiles 
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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...). 

VII.1-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 dans leurs déplacement par conséquent une 

attention particulière doit être observée pour ce type de structure: 

a) Conception : 

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

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

rigidités dans les deux directions soient très proches). 

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.   

 Ne doivent pas être trop éloignés (flexibilité du plancher). 

VII.2-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)  
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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 : 

 Armatures verticales 

 Armatures horizontales (parallèles aux faces des murs)  

 Armatures transversales 

VII.3-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

N
σ 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 calcule le volume des contraintes pour la zone tendue. 

 

 

 

1) Armatures verticales : 
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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.  

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 %. 

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 où les armatures verticales ont un diamètre inférieure ou 

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

plus égal à 15 fois le diamètre des aciers verticaux. 

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

barres longitudinales ont un diamètre inférieur ou égal à 20 mm, et de 8 mm dans le cas 

contraire. 

VII.4-Ferraillage des voiles : 

 Exemple de calcul : 

Épaisseur du voile : type1 

ࢇ ൐
hୣ
22

ൌ 14	cm																																																																																																													 

On prend: a = 20 cm 

A ൌ ሺ0,20 ൈ 3,00ሻ ൅ 0,4ଶ ൌ 0,92mଶ 

I ൌ 	
a	Lଷ

12
ൌ 	
0,2 ൈ 3,00ଷ

12
ൌ 0,45	mସ 

V ൌ 0,4 ൅ ଷ,଴଴

ଶ
ൌ1,90 m 

A = 0,92 m² 

I = 0,45 m4 

V = 1,90 m 
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N =904,48kN 

M = 21,90kN.m 

T = 13,13  kN 

Détermination des contraintes : 

ଵߪ ൌ
ܰ
ܣ
൅
.ܯ ܸ
ܫ
	

ଵߪ ൌ
904,48
0,92

൅
21,90 ൈ 1,9

0,45
ൌ 	ܽܲܯ 1,0755

ଶߪ ൌ
ܰ
ܣ
െ
ܸ.ܯ
ܫ
	

ଶߪ ൌ
904,48
0,92

െ
21,90 ൈ 1,90

0,45
ൌ 0,8906ܲܽ 

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 calcule 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 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 {S t BAEL ; St R.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 : 
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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 et le BAEL 91, dans le cas où 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8par m². 

Vérification de la contrainte de cisaillement b : 

On calcul la contrainte de cisaillement 
a.L

T
τ

___

b   

Avec : calTT 4,1
___

    l'effort tranchant de calcul majoré de 40%  

a : Épaisseur du voile  

L : longueur du voile  

Cette contrainte est limitée par: 28

___

.fc2.0τ  =5MPa 

࢈࣎ ൌ
ࢴ
___

.ࢇ ࢒
ൌ
૚. ૝ ൈ ૚૜, ૚૜ ൈ ૚૙૜

૛૙૙ ൈ ૜૙૙
ൌ ૙, ૜૙૟	ࢇࡼࡹ 

 b = 0,306 MPa 0,05fc28 =1,25 MPa  ........Condition  Vérifiée 

Donc pas de risque de cisaillement 

VII.5-Disposition des armatures : 

1-armatures verticales : 

– Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément aux 

règles de béton armé en vigueur. 

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

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

ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003). 

– A chaque extrémité du voile l'espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la 

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

On à  St=20 cm  St/2 = 10 cm  15 cm ........Condition Vérifiée 
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Figure 0-34. Disposition des armatures verticales dans les voiles 

 

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. 

3-Armatures transversales : 

Les deux nappes d'armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre carré. 

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

 

Figure 0-35.Disposition du ferraillage du voile. 

 
  



  

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Chapitre VIII: 

Étude des fondations 
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INTRODUCTION :

La fondation est un organe de transmission des charges de la superstructure au sol. Elle ne 

peut être calculée que si l’on connait la superstructure et les charges d’une part et les 

caractéristiques du sol d’autre part. Les caractéristiques mécaniques du sol varient avec les 

conditions climatiques sur le premier mètre. La profondeur (ancrage) de la fondation dépend 

de la valeur de la résistance du sol sol ainsi que des autres caractéristiques du sol (humidité – 

compressibilité – gonflabilité – porosité – etc…). La fondation est constituée d’un bloc en 

béton armé appelé semelle. La distance minimale entre la sous-face de la semelle et le niveau 

0,00 m du sol peut être estimée à 80 cm à 1 m. pour ne pas perdre la sauce du béton (ciment + 

eau) la semelle de fondation doit être posée sur une plateforme dure, une couche de Gros-

béton (béton de propreté de 10 cm d’épaisseur) composée de tout-venant + ciment + eau. La 

poussée des terres doit être prise en compte dans le calcul des fondations. C'est notamment le 

cas des terrains en pente où, s'il n'est pas pris de précautions particulières, les semelles 

supérieures peuvent exercer une poussée sur les semelles inférieures ou risquent d'amorcer un 

glissement d'ensemble. Lorsque le sol d'assise peut donner lieu à un glissement d'ensemble, il 

faut disposer les niveaux des fondations de telle sorte qu'une pente maximale de 2/3 relie les 

arêtes inférieures dessemelles les plus voisines. 

VIII.1 Classification des Fondations : 

Les fondations peuvent être classées en 3types:  

 

 Fondations superficielles. 

 Fondations semi-profondes. 

 Fondations profondes. 

VIII.2 CONNAISSANCEDUSITEETDUSOL : 

Pour projeter correctement une fondation, Il est nécessaire d’avoir une bonne 

connaissance de l’état des lieux, au voisinage de la construction à édifier, mais il est 

surtout indispensable d’avoir des renseignements aussi précis que possible sur les 

caractéristiques géotechniques des différentes couches qui constituent le terrain.Le 

rapport du sol donne les informations suivantes: 

- Il s’agit d’un sol Argiles sableuses(CatégorieS3sitemeuble) 

- De faible  a forte humidité et de faible  a forte compacité.(W%=14.84%)
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- De Moyenne cohésion. (c=0.40bars) 

-  L’angle de frottement est de(࣐ൌ22°) 

-  Le PH est proche de la neutralité.(7.87) 

-  Le pourcentage en sulfate s indique que l’agressivité est nulle.(0%) 

-  Le taux de car bon a tes est moyen.(28%) 

 

 

VIII.3 ETUDEPRELIMINAIREDUCHOIXDETYPEDESEMELLE : 

-Lastructureenquestionserafondéesurunsoldontlacontrainteadmissibleestde2bars 

-Laprofondeurd’ancragede2,14mparrapportauniveaudusol. 

-Pour des raisons économiques on vérifie dans l’ordre suivant: 

Les semelles isolées, les semelles filantes et le radier et on adopte pour le choix qui     

assure la stabilité de la structure. 

VIII.4 CALCULDESSEMELLESISOLEES : 

VIII.4.1 Dimensionnement des semelles isolées : 

Le calcul de “A et B "de la semelles se fait sur la base de l'inéquation d’équilibre 

Statique: 

݁ ൌ  ܰ/ܯ

       Diagramme trapézoïdale :[௔
௕
ത௦௢௟]Bߪ

3-[N].B-[3e
0bߪത௦௢௟N]≥0 (même pour A) 

        Diagramme triangulaire : [1.995
௔

௕
ሿ.B3-[3.99݈݋ݏതߪ

௔

௕
e0bߪത௦௢௟]B-[2N]≥0(même pour A) 

 
 

 
	

	
	

Figure VI.2: Semelle isolée 
 

Mb

MA
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Tableau VI.1:Dimensionnement des semelles isolées à l’ELS. 
 

S 
a 

(cm) 
b 

(cm) 
N 

(KN) 
Mx 

(KN.m) 
My 

(KN.m)
Diagramme 

Acal 
(m) 

Bcal 
(m) 

Ach 
(m) 

Bch 
(m) 

hcal 
(cm) 

hch 
(cm) 

S1 40 40 1258.27 54.19 -8.33 Trapézoïdale 3,3 3,3 3,4 3,4 76 70 

S2 40 40 921.69 -3.06 1.37 Trapézoïdale 2,87 2,87 2,8 2,8 61 60 

S3 40 40 580.72 -1.80 0.99 Trapézoïdale 1.5 1.5 2.2 2.2 46 45 

 

VIII.4.2 Remarque: 

        D’après les résultats , on remarque qu'il ya un chevauchement des semelles, on 

passe à l’étude des semelles  filantes. 

VIII.5 Pré dimensionnement des semelles filantes 

 

La méthode de calcul d’une semelle filante est la même que pour une semelle 

isolée sauf que le calcul se fait dans un sens: transversal. 

Les armatures principales sont les aciers transversaux, les armatures secondaires 

servent de chaînages et d’aciers de répartition. 

Lecalculduferraillageestobtenupourunmètredelongueurdelasemelle,lahauteur

estcalculéedela même manière que pour une semelle isolée. 
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Figure VI.5: Vue en plan d’une semelle filante 

 

VIII.5.1. Exemple de calcul de la Semelle FilanteSF1 : 

VIII.5.1.1. Dimensionnement de la semelle filante : 

La surface nécessaire pour la semelle filante pour reprendre la totalité des efforts 

lui revenant est : 

SS= 
N 

= 
σSOL 

 3370,14  m2 
200

Nous avons prévu un débord de 1 m à partir du nu du poteau 

La longueur totale de la semelle filante est donnée par : 

 

L=22,6m 

La largeur de la semelle continue doit vérifier la condition 

suivante:ܤ ൒
௦೑
௅

 

 

Donc : 

 
B16,85 

22,6

 
= 0,75m  On prend: B=2 
 
 

Hauteurd
                    Hauteur de la paillasse de la semelle filante h : 

La hauteur de la paillasse est donnée par la relation suivante : 

h=d +0.05avec;d ≥(B-b)/4 

d:hauteurutile(enm) 

b:Cotés du poteau (en m) 
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h ≥(B-b)/4+0.05  h ≥ 0,2m  on prend h =40cm 

           Les résultats sont mentionnés dans le tableau suivant: 

Tableau VI.6: Dimensions des semelles filantes 
 

Semelle N(KN) L(m) B(m) h(m) 

SF1 7233,53 22,6 2 0.40 

SF2 2754,13 11,3 1,5 0,40 

 

VIII.5.2. Vérification des semelles filantes : 

VIII.5.2.1.Vérification a un on poinçonnement : 

Sousl’actiondesforceslocalisées,ilyalieudevérifierlarésistancedessemellesfilantesaupoinçonn

ement par l’effort tranchant 

Il faut vérifier que: 

 
 P:l’effort normal au niveau du poteau ou du voile le plus sollicite de chaque semelle 
 

τlim0.045fc28/γb: représente la valeur limite de la contrainte de cisaillement 

τlim0.04525/1.50.75MPa750KN/m2 

Le tableau suivant résume les résultats pour l’ensemble des semelles filantes: 

Tableau VI.7:Vérification des semelles filantes au poinçonnement 
 

Semelle P(KN) 
Badoptée 

(m) 

hadoptée 

(m) 
(KN/m2) 

Min 

(KN/m2) 
Vérifiée 

SF1 1332,08 2,00 0.40 549,48 750 Oui 

SF2 970,1 1,50 0.40 400,17 750 Oui 

 
 

VIII.6.1. Ferraillage des semelles filantes 

VIII.6.1.1 Exemple de calcul de la semelle filanteSF1 

VIII.6.1.2 Calcul des armatures principales 

Le ferraillage se calcul par la méthode des bielles à l’ELU 
 
                                      Nous avons: 
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 Avec : ௨ܲ ൌ ௨ܲଵ ൅ ௨ܲଶ 

 
- Pu2:Poids des terres+Poids dessemelles+Poids des amorces poteaux 

 L: longueur totale de la semelle +les débords (2D) 

VIII.6.1.3 Calcul du poids revenant à la semelle : 

Poids des semelles:1,60.4022,625 =361,6 KN 

Poids des amorces poteaux : 6 (0.40.41.5325) = 36,72KN 

 Poids des terres : 18*1,6*22,6=650,88KN 

 Pu2=1049,2KN 

  EtOna:Pu1=9908,75KN 

 Pu1=438,44 KN 

Pu=1487,64 KN. 



Nous 

choisissons12HA16/ml= 24,13 cm2/m l avec un espacement St= 8cm. 

VIII.6.1.4 Calcul des armatures de répartition : 

 

 

 

 Onchoisit8HA14= 12,32cm2avecunespacement.On prend St =12cm. 

Les résultats calculés sont représentés dans le tableau suivant: 
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p

 

Tableau VI.11:Tableau  récapitulatif du ferraillage des semelles filantes. 
 

Semelle As calculée 

(cm2/ml) 

Armature

principale

As choisie 

(cm2/ml) 
St(cm) 

Armature de 

Repartition 
Ar(cm2) St(cm) 

SF1 22,56 14HA16 24,13 15 8HA12 12,32 12 

SF2 8,61 8HA12 9,05 15 4HA12 4,52 25 

 

Schéma de ferraillage des semelles filantes 

 
Figure VI.6:Schéma exemplaire de ferraillagedelasemellefilanteSF1 

 
 
 
 
VIII.7.8 Pré-dimensionnement de la poutre de libage : 

La poutre de libage va reprendre toutes les charges verticales et les moments de 

flexion. La poutre de libage aura inferieur à la largeur b du poteau, sa hauteur hpsera 

déterminée par la 

théoriedelapoutresursolélastiquequiprévoirl’inégalitésuivanteàvérifier,pourassurerunerépartitionu

niformedelacontraintedusol:hp൒ ට଴.ହ௞௟ర௠௔௫

ா

య
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 E:Moduled’élasticitédubéton(E =32164,2MPa). 

 L: La plus grande travée dans la fille 

 K:Coefficient de réduire du sol(K=4kg/cm3 moyen sol). 

 hp: la hauteur de la  poutre de libage 

Tableau VI.10:Pré dimensionnement des poutres de libage. 
 

 
 

Poutre de libage 

Lmax

(m) 
hpcalculé 

(m) 
hpadopté 

(m) 
bp(
m) 

5 62,57 80 40 

 

VIII.7.1 Vérification de Poinçonnement de la poutre de Libage 
Fcj	

F൑F	Limiteൌ0,045.uc.h.γ	
b	

	

Tableau VI.11:Vérification de Poinçonnement des poutres de libage. 
 

 

VIII.7.2 Vérification de cisaillement de poutre de libage àl’ELU : 

On doit vérifier: τ ≤τ̅	

τൌT; 
b	ൈd	

 
 

  	

τ̅=min ሺ0,15ൈfऻ28;4MPaሻ=2,50  MPa……..(Fissuration préjudiciable). 
γb	

Tableau VI.12:Vérification de Poinçonnement de poutres. 

 

Elément 
b 

(cm) 
h 

(cm) 
T 

(KN) 
ૌ
(MPa) 

ૌ̅
(MPa) Vérification 

PL 40 80 936.57 2.43 2.50 Vérifiée 

 

Poutre de libage 
(cm²) 

Nu 
(KN) 

F limite 
(KN) 

Nu ൑Flimite 

80x40 1285.27 3480 Oui 
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VIII.7.3 Ferraillage Poutre de libage 

Pourleferraillageonadeuxpoutresdelibageaferraillédemêmesectionmaisd’effort normal 

diffèrent. 

Pour déterminer le ferraillage de la poutre de libage en commence à 

déterminer la réaction du sol q (KN/m2) par la formule suivante : 

 

 

 

Avec: 

 ∑Ni ∶la somme des efforts normaux. 

 L:Lalongueur totale de la poutre de libage. 

 B: la hauteur de la poutre de libage. 

Enobtientunepoutrecontinue(renversée),sousl’effetdelachargeq(KN/m).Lesvaleursdeqso

ntreprésentéesdansletableausuivant: 

FELU = ߪELUx B FELS = ߪELSx B 

Laquantitédeferraillagecalculéesttrèsgranddonconaadoptéunesolutiondecr

ée des poutres de libage à mi travée (dans les travées longs). 

Tableau VI.13:Détermination des valeurs de (F)des poutres de libage. 
 

Elément 
 ELU࣌

 m²/ۼ۹
 ELS࣌

 m²/ۼ۹
FELU 

 ml/ۼ۹
F ELS 

 ml/ۼ۹

PL 1.41 1.94 232.8 169.20 

 
VIII.7.4 Armatures calculées en travée et en appui 

Combinaison : 1,35G+1,5Q 

 
Tableau VI.14:Ferraillage longitudinal des poutres de libage. 
 

Elément 
bxh 

(cm²) 
Mt(

N.m) 
Ma(

KN. m) 
As1 

(cm²) 
As2 

(cm²) 

PL 40x80 298.736 -403.05 11.58 15.85 
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VIII.7.5 Armatures choisies en travée et en appui 

Tableau VI.15:Ferraillage longitudinal des poutres de libage choisis. 
 

 
Elément 

Mmax(KN. m) Acalculées

(cm²) 
Achoisie

(cm²) 

Travée Appui Travée Appui Travée Appui 

PL -403.05 298.736 15.85 11.58 6HA16=12,06 6HA20=18,85 

 

 

Sections minimale: 

Amin=0.5% bxh(cm²)RPA99v2003(Art.7.5.2.1). 

Section tendue =A tmin=0,1%bxh(cm²)CBA93(Art.B.6.4). 
 

Tableau VI.16:Vérification de sections d’armatures. 
 

 

VIII.7.6 Vérification des contraintes normales a L’ELS : 

	ߪ൑ܾܾ̅̅̅ߪ 	ݏߪ൑̅ݏߪ , 	ݏߪ൑̅	′ݏߪ ,
	

Tableau VI.17:Vérification des contraintes normales des poutres de libages. 

 

 

VIII.7.7 Armature transversales : 

Le calcul des armatures transversales et leurs espacements se fait suivant l’annexe D. 

 

 

 

Elément 
At(c
m²) 

Aa(c
m²) 

Amin(
cm²) 

Atmin(
cm²) Vérification 

PL 22.61 20.36 16 3,2 Vérifiée 

Elément 
Mser(

KN.m) 
ો܊
(MPa) 

ોܛ
(MPa) 

ોܛ ' 
(MPa) 

̅ો̅̅̅܊
(MPa) 

̅ો̅̅ܛ	
(MPa) Vérification 

 
PL 

Appui 211.624 7.06 201.63 0.00 20 201,63 Vérifiée 

Travée -285.52 5.69 201.63 0.00 20 201,63 Vérifiée 
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Tableau VI.18:Armatures transversales. 
 

Elément Espacement et  Armatures 

b 
(cm) 

h 
(cm) 

T 
(KN) 

ૌ
(MPa) 

ZN 
(cm) 

ZC 
(cm) 

ϕ 
(mm) 

At(cm²
) 

40 80 936.57 2.43 10 15 8.0 6HA8=3.02 

 

VIII.7.8 Vérification de la flèche a L’ELS 

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche siles3inégalitéssont vérifiées. 

 

Tableau VI.19:Vérifications préliminaire de la flèche. 
 

 
Elément 

1ere condition 2émecondition 3émecondition 

h/L 1/16 h/L≥1/16 h/L Mt/10M0 h/L≥Mt/10M0 A/b0aA 4,2/fe A/b0aA≥4,2/fe 

PL 0.16 0.0625 CV 0.16 0.10 CV 0.002 0.105 CNV 

 

Lesconditionsnesontpastoutesvérifiées,doncondoitfairelecalculdelaflècheen 

suivant la condition : fmax ≤ f adm 

ሾܨሿܽ݀݉ ൌ
ܮ
500

ܮ	݅ݏ	 ൑ 5݉ 

ሾܨሿܽ݀݉ ൌ 0.5ܿ݉ ൅	
ܮ

1000
ܮ	݅ݏ	 ൒ 5݉ 

                               Tableau VI.20:Vérification de la flèche de poutre de libage. 

Poutre Sollicitation à l'ELS 
Armatures 
Principales Flèche Vérification 

B h L Ma.g Mtravée Ma.d As1 As2 [f] [fadm] 
 

 
Oui Cm cm m KN.m cm² Mm 

40 80 5 0.00 264.53 -267.38 16.96 0.00 0.8 6.6 
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VIII.7.9 Armatures de peau 

Puisque la poutre de libage à une hauteur de 80 cm le CBA93exige en plus les 

armatures longitudinales, des armatures de peau d’au moins 3cm²/ml posées 

parallèlement à la fibre moyenne de la poutre. Ap= 3,90cm², donc on adopte 

4HA12=4,52cm². 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
IX.7.3 Ferraillage Poutre de libage 

 

 

 

 

4T16 fil 

4T16 

Double cadre en Ø8  

4T14 

4T14 

4T14fil 

80cm 

40cm 



  

 

 
 
 
 
Conclusion générale 
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Conclusion générale 

L’étude de ce projet, fut tout d’abord une très bonne expérience avant le début de la vie 

professionnelle et nous a aussi permis de mettre en application de nos connaissances accumulées 

pendant notre cursus universitaire de cinq années, en respectant les règlements de la construction 

(RPA99 Version2003,BAEL91/99 ,CBA 93) et les réglementations algériennes régissant les 

principes de conception et de calcul des ouvrages dans le domaine du bâtiment. 

En effet, les difficultés rencontrées au cours de cette étude nous a conduits à documenter 

et à étudier des méthodes que nous n’avons pas eu l’occasion d’étudier durant notre cursus, cela 

nous a permis d’approfondir davantage nos connaissances en génie civil en particulier dans le 

domaine de l’informatique(logiciels de calculs),par exemple : ETABS que nous avions appris à 

utiliser durant la réalisation de ce projet tout en tenant compte des préconisations du RPA qui 

font passer la sécurité avant l’économie  et WORD, EXCEL, RDM-6  

En fin nous espérons que cette étude servira de références pour les étudiants et les futurs 

ingénieurs en Génie Civil. 
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