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Résumé 

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

constitué d'un sous-sol et d'un Rez de chaussée plus (07) étages, implanté dans la wilaya de 

 « TISSEMSILT», Cette région est classée en zone sismique  «IIa » selon le RPA99 version 

2003. 

  En utilisant les nouveaux règlements de calcul et vérifications du béton armé 

(RPA99V2003 et B.A.E.L91 modifié99), cette étude se compose de quatre parties : 

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

caractéristiques des matériaux, ensuite le pré dimensionnement de la structure et enfin la 

descente des charges. 

  La deuxième partie a pour objectif d'étude des éléments secondaires (poutrelles, 

escaliers, acrotère, balcon, ascenseur, et dalle pleine). 

 L'étude dynamique de la structure a été entamée dans la troisième partie par logiciel 

ETABS  

Afin de déterminer les différentes sollicitations dues aux chargements (charges permanentes, 

d'exploitation et charge sismique). 

 En fin l’étude des éléments résistants de la structure (poteaux, poutres, voiles, radier 

général) sera calculé dans la dernière partie. 

 

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

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



 
 
 
 
 

Abstract 
  

 This project  presents a detailed study of a building used for residential and 

commercial 

consists of a basement and a ground floor addition (07) floors, implented  in the wilaya of  

«TISSEMSILT».  

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

Using the new rules of calculation and verification of reinforced concrete (RPA99 2003 

version, BAEL91 modifié99), this study consists of four parts: 

 The first starts the general description of the project with a presentation of material 

properties, then the Pre-design of the structure and finally the descent of the load. 

 The second part aims to study secondary elements (beams, stairs, parapet, balcony, 

elevator, and full slab). 

 The dynamic study of the structure was begun in the third part software ETABS  to 

determine the various stresses due to loads (permanent loads, operational and seismic 

loading). 

   At the end, the reinforcement of structural elements (columns, beams, walls sails, and 

raft) will be calculated in the last part. 

 
Key words :  Building , Reinforced concrete ETABS, RPA 99 modified 2003, BAEL 91 

modified 99. 

 

 

 



 

 

 ملخص

 
 طوابق 07  ارضي طابق +الارض تحت طابق من تتألف وتجارية سكنية  بناية لإنجاز مفصلة دراسة يقدم المشروع هذا

 هندسة المطبق في للبحث الوطني المركز حسب»IIa«رقم الزلزالية المنطقة ضمن المصنفة تيسمسيلتبولاية سينشأ 

 .الزلازل مقاومة

 RPA99V2003) (BAEL91modifié99  ,  المسلحة الخرسانة من والتحقق للحساب الجديدة القواعد باستخدام  

  : هم و أجزاء أربعة من الدراسة هذهتتكون 

 و المواد لخصائص عرض مع ه  ل المكونة للعناصر الأولية الأبعاد إعطاء ثم ع،للمشر العام بالوصف يبدأ : الأول الجزء

 .عنصر كل حمولة

 .للبناية  الثانوية العناصر دراسة إلى يهدف : الثاني الجزء

 .الحاسوب بواسطة للبناية الديناميكية الدراسة يتضمن : الثالث الجزء

 )الاساسات و المسلحة ،الجدران الروافد الأعمدة،   (للبناية المقاومة الأجزاء دراسة  يشمل : الأخير و الرابع الجزء

 

 : المفتاحية الكلمات

                                 RPA99V2003,  ،  BAEL91modifié 99    ETABS   ، العمارة   ,المسلحة الخرسانة 

 

 

 

 

 

 
  

 



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, 

Amax ;Amin 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, 
Fs

 Résultante Des Efforts De Compression Dans Le Béton, 
G Action Permanente, 
Io

 Moment D’inertie De La Section Totale Homogène, 
Ma

 Moment Sur Appui, 
Mser

 Moment Fléchissant A L’E.L.S, 
Mu

 Moment Fléchissant A L’E.L.U, 
Max

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

Moy
 

 

Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle Articulé Pour Une Bande De 
Largeur Unité Parallèle A l y  

Nser
 Effort Normal De Service, 

Nu Effort Normal Ultime, 
Pser Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.S, 
Pu Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.U, 
Vu 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, 
bo Largeur D’une Section Rectangulaire Ou De La Nervure D’une Section En T, 
bl Largeur d’une aile de tension en T, 
D hauteur utile d’une section, 
eo Excentricité par rapport au centre de gravité du béton, 
fcj Résistance caractéristique du béton à la comprà- j- jours, 

fC28 Résistance caractéristique du béton à la compression à 28 j, 
fe Limite d’élasticité de l’acier, 



ftj Résistance conventionnelle à la traction du béton àge de jours, 
Ft28 Résistance conventionnelle a la traction du béton a 28 j, 
H Hauteur totale d’une section, 
ho Hauteur d’une table de compression, 
I rayon de giration, 
la Portée d’ancrage, 
lf hauteur de flambement, 

li Portée de travée, 
lᵞ Longueur de recouvrement, 

ls Longueur de scellement, 
lo Longueur fictive, 

ņ =15 cœfficient d’équivalence, 
St Espacement des armatures transversales, 
ԑbc Raccourcissement relatif maximal du béton comprimé , 

ԑs Allongement relatif des aciers tendus, 

ԑsc Raccourcissement relatif des aciers comprimé, 

ԑsl Allongement relatif des aciers tendus lorsque leur contrainte atteint la résistance de 
calcul  
(fe/ys), 

Π Coefficient de fissuration, 

λ
 

Élancement géométrique, 

µ  Coefficient de frottement acier /béton, 
ν  Coefficient de poisson ; effort normal réduit, 

σbc Contrainte de compression du béton, 

σbc Contrainte limite du béton comprimé à L’E.L.S 

σs Contrainte de traction de l’acier, 

τSU Contrainte d’adhérence limite, 

τU Contrainte tangentielle conventionnelle, 

Φ Diamètre d’une barre, 

ϕl
 Diamètre d’une barre  longitudinale, 

Φt Diamètre d’une barre  transversale, 
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                                             Introduction général 

- 1 - 
 

   

 Le génie civil est un ensemble de disciplines alliant diverses techniques ; dont la 

mission fondamentale et de permettre la conception et par la suite la réalisation d’ouvrages. 

De nos jours, la construction connaît un grand essor dans la plupart des pays et très nombreux 

sont les professionnelles qui se livrent à l'activité de bâtir dans le domaine du bâtiment ou 

travaux publics. 

  Le présent projet a pour objectif l’étude technique d’un bâtiment à usage multiple 

composée  d’un rez de chaussée et de sept (07) étages avec un sous-sol contreventée par des 

voiles et  portiques. 

  Le problème posé est d’assurer la stabilité et la résistance de notre ouvrage aux différents 

effets tout en tenant compte  de l’aspect économique. 

Notre travail est structuré comme suit : 

- Etude préliminaire du prédimensionnement des éléments horizontaux (poutres, chainages et 

planchers) et des éléments verticaux (poteaux, murs voiles). 

- Calcul détaillé des différents éléments non structuraux (acrotère, balcon, escalier,  

l’ascenseur) 

- Etude sismique (l’analyse du comportement du structure sous l’action sismique et calcul des 

caractéristiques dynamiques “mode propre de vibration et la rigidité“). 

-  Calcul des éléments structuraux (le calcul des portiques longitudinaux et transversaux) qui 

constituent le squelette de notre structure. 

- Calcule des voiles qui sont des éléments de contreventement contre les efforts horizontaux 

dus au séisme. 

- Etude de l’infrastructure qui assure l’équilibre de la structure (radier général, voile 

périphérique) 
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I-1 Introduction : 

 Ce chapitre consiste à étudie un bâtiment en béton armé dans le but d’assurer la 

stabilité, la résistance et la sécurité, on sait que le développement économique dans les 

pays industrialisés privilégie la construction verticale dans un souci d’économie l’espace 

quels que soient les types des bâtiments. 

I-2 Présentation de l’ouvrage : 

 L’objet de ce projet est l’étude des éléments résistants  et secondaires d’un bâtiment à 

usage multiple (R+7) avec sous-sol. Implanté à « TISSEMSILT »Zone de moyenne 

séismicité « IIa » d’après les règles parasismiques algériennes.    

Le bâtiment est composé d’un : 

-sous-sol   

- rez de chaussée à usage commercial et de sept  étages à usage d’habitation. 

I-3 Caractéristiques géométriques de l’ouvrage : 

a) Dimensions en élévation :  

- hauteur du sous- sol est de                  :   3,40  m 

- hauteur du rez  de chaussée est de       :   3,40  m 

- hauteur de l’étage courant est de         :   3,06  m 

- hauteur total de la structure                :    27,32 m 

b) Dimensions en plan :  

- Dimension totale (sens longitudinal) :   L= 19,20 m 

- Dimension totale (sens transversal)   :   L=  9,10  m 

I -4 Ossature et système constructif adopté : 

I-4-1 Ossature :  

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

I-4-2 Planchers : 

Les planchers adoptés pour notre structure sont : 

- Des planchers à corps creux  

- Dalle pleine pour les éléments  non structure 

I-4-3 Escaliers : 

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

faciliter le déplacement inter-étages. Nous avons pris un seul type d’escalier pour notre 

structure, c’est un escalier à deux volées avec palier de repos. 
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I-4-4 Ascenseur : 

            C’est un appareil automatique élévateur installé, comportant une cabine dont les 

dimensions et la constitution permettant l’accès des personnes et de matériels. 

I-4-5 Maçonnerie : 

- Les murs extérieurs « doubles cloisons » sont en briques  creuses de15 cm et de 10 cm   

séparées  par un vide d'air de 5cm;  

- les murs intérieurs  en simples cloisons de  10 cm d'épaisseur. 

I-4-6 Revêtement : 

- Enduit en plâtre pour les plafonds. 

- Enduit en ciment pour les murs extérieurs et les cloisons. 

- Revêtement  en carrelage pour les planchers. 

- Le plancher terrasse sera recouvert par une étanchéité multicouche imperméable  évitant 

la pénétration des eaux pluviale. 

I-4-7 Isolation : 

- L'isolation acoustique est assurée par la masse du plancher et par le vide d'air des murs   

extérieurs. 

- L'isolation thermique est assurée par les couches de liége pour les planchers terrasses; et  

par le vide d'air pour les murs extérieurs. 

I-5  Classification selon le RPA version 2003 [1] :  

           L’ouvrage est implanté à TISSEMSILT, Il est classe comme étant une zone de 

moyenne sismicité (zone IIa). 

           Il est classé aussi comme étant un ouvrage courant d’importance  moyenne, car sa 

hauteur ne dépasse pas 48m, (groupe 2). 

I-6  Caractéristiques géotechniques du sol : 

           Selon le rapport géotechnique, Le sol d'assise de la construction est un sol ferme SR2 

- La contrainte du sol est бRsolR = 1 ,4 bars  pour un ancrage D = 2.2 m. 

I-7 Caractéristiques mécaniques des matériaux : 

1-7-1 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. 

Le béton armé utilisé dans la construction de l'ouvrage sera conforme aux règles 

techniques de conception et de calcul des structures (B.A.E.L) [2] 
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La composition d'un mètre cube (m P

3
P) de béton courant est comme suit : 

 350 Kg de ciment …………………………….. CPA 325 

 400 L de sable………………………………… dg ≤ 5 mm 

 800 L de gravillons…………………………… dg ≤ 25 mm 

 175 L d'eau de gâchage. 

  La confection du béton est déterminée  mécaniquement à l'aide d'une bétonnière ou 

d'une centrale à béton. 

II--77--11--11 Principaux caractères et avantages : 

La réalisation d'un élément d'ouvrage en béton armé, comporte les 4 opérations: 

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

b) La mise en place des armatures dans le coffrage ; 

c) Le coulage du béton dans le coffrage ; 

d) Décoffrage ou démoulage après durcissement suffisant du béton. 

Les principaux avantages du béton armé sont : on cherche 

1) L’économie : le béton est plus économique que l'acier pour la transmission des efforts 

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

des efforts de traction ; 

2) La souplesse des formes : elle résulte de la mise en œuvre du béton dans les coffrages 

aux quels on peut donner toutes les sortes de formes ; 

3) La résistance aux agents atmosphériques : elle est assurée par un enrobage correct 

des armatures et une compacité convenable du béton ; 

4) La résistance au feu : le béton armé résiste dans les bonnes conditions aux effets des 

incendies. 

En contre partie, les risques de fissurations constituent un handicape pour le béton armé, et 

que le retrait et le fluage sont souvent des inconvénients dont il est difficile de palier tous 

les effets. 

II--77--11--22 Résistance mécanique : 

a) Résistance caractéristique à la compression : 

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

à "j" jour en fonction de la résistance à l’âge de 28 jours par les formules suivantes :  
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[B.A.E.L] 










+
=⇒>

+
=⇒≤

28ccj28c

28ccj28c

f.
j0,951,40

jfMPa40f

f.
j0,834,76

jfMPa40f
 

 - pour 28 jours < j < 60 jours …………………..fRcj R= fRc28 

 - pour j ≥ 60 jours ……………………………...fRcj R= 1,1 fRc28 

 -Pour notre étude, on prend :                              fRc28R=25 MPa 

Tableau I-1: Résistance fRcjR du béton à 7, 14 et 90 jours 

 

b) Résistance caractéristique à la traction : 

 La résistance caractéristique à la traction du béton à " j " jours est 

conventionnellement définie par la relation:    fRtjR = 0,6 + 0,06 fRcjR  

  Donc pour   fRc28 R= 25 MPa ; fRt28 R= 2,1 MPa 

II--77--11--33 Diagramme  contraintes - Déformation du béton : 

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

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

simplification un diagramme rectangulaire 

a) Diagramme parabole – rectangle : 

 

 

 

 

 

 

Figure  II-1: Diagramme parabole –rectangle 

 

 

 

fcR28R (MPa) 

 

16 

 

20 

 

22 

 

25 

 

30 

 

35 

 

40 

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

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

90 jours 17,6 22 24,2 27,5 33 38,5 44 

                                                  

Parabole        Rectangle              

                          
          2‰                             3,5  ‰                  εbc‰ 
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Avec : 

 εRbcR : Déformation du béton en compression 

 fRbcR : Contrainte de calcul pour 2 ‰ < εRbcR < 3,5 ‰ 

 fRcj R: Résistance caractéristique à la compression du béton à " j " jours 

 γRbR : Coefficient de sécurité 

     γRbR = 1,5 cas générale 

     γRbR = 1,15 cas de combinaisons accidentelles. 

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

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

caractéristiques obtenues par essaies sur éprouvettes. 

b) Diagramme rectangulaire : 

Utilisé dans le cas ou la section considère est partiellement comprimé. 

                                            2‰ 

               
h7
3  

 

 

 

 

 

Figure I-2 : Diagramme contrainte - déformation (cas flexion simple). 

  

II--77--11--44   Contrainte admissible de cisaillements : 









= MPa;5
γ

f0,2
minτ

b

cj
u

 ⇒  Fissuration peu préjudiciable.    









= MPa;4
γ

f0,15
minτ

b

cj
u

 ⇒ Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable. 

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

l'effort tranchant ultime TRu 

db
Tτ
0

u
u ×
=  

Avec :    bR0R : largeur de la pièce. 

               d : hauteur utile. 

   3,5 ‰      

 
    

  
h7
4 

h 

fbc fbc 

0,8h 

Axe neutre 
     Diagramme Parabole 

               rectangle 
                                             

             

Diagramme          
rectangle 
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II-7-1-5 Modules de déformation longitudinale du béton : 

- Module de déformation instantanée: 

 Sous des contraintes normales d'une durée d'application inférieure à 24h: 

 MPa  32164,192511000f11000E 33
c28i =⋅=⋅=  

- Module de déformation différée : 

 MPa  10818,86253700f3700E 33
c28v =⋅=⋅=  

La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée. 

II-7-1-6 Coefficient de poisson: 

















=

L
ΔL
d

Δd

υ  

Avec: 









d
Δd : Déformation relative transversale. 









L
ΔL : Déformation relative longitudinale. 

Il est pris égal à :  υ = 0,2 pour E.L.S (béton non fissuré) 

                             υ  =  0  pour E.L.U (béton fissuré) 

II-7-2 Les Aciers : 

 L'acier est un alliage (fer + carbone) en faible pourcentage ; les aciers pour le béton 

armé  sont ceux de: 

-Nuance pour 0.15à 0.25% de carbone. 

-Nuance mi-dure et dure pour 0.25 à 0.40% de carbone. 

Dans la pratique on utilise les nuances d'aciers suivantes: 

- Acier naturel  (Fe E215, Fe E235) 

- Acier à haute adhérence (Fe E400, Fe E500) 

-Treillis soudés de maille (150 x 150) mmP

2
P (T.S.L Fe E500) 

- le module d'élasticité longitudinal de l'acier est pris égal à: Es=200 000 MPa. 
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II-7-2-1 Diagramme contrainte- déformation : 

σRsR= f(ε‰) 

Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurité γRsR qui a les 

valeurs suivantes:   

γRs R= 1.15 cas général. 

γRs  R=1.00 cas des combinaisons accidentelles. 

Pour notre étude, on utilise des aciers Fe E400. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure II-3 : Diagramme contraintes- déformations de l’acier  

  

II-7-2-3 Contraintes limites de traction des armatures : 

 Fissuration peu préjudiciable……… stσ ≤ fReR   pas de limitation 

 Fissuration préjudiciable………….. stσ = min (
3
2 fReR;  110 tjf.η  ) MPa. 

 Fissuration très préjudiciable……… stσ = min (0.5fRe R;  90 tjf.η  ) MPa. 

 η : coefficient de fissuration. 

fRtjR : Résistance caractéristique à la traction du béton  

 fe : Limite d’élasticités des aciers. 

 

 Pours ronds lisses 

  Pour hautes adhérences avec Ø≥  6mm 

  Pour hautes adhérences avec Ø<  6mm 

 









=
=
=

3,1
6,1

1

η
η
η

Diagramme conventionnel                      
бs                                                 

Diagramme de calcul   

fe                                                
fe /γs 
                                             -10‰               -fe /Es   

εs                                                
 fe / Es                10‰ -fe /γs 

                                             
-fe                                                
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 Poids volumique : 

- Béton armé………………………. ………  γRbR=25  KN/m P

3 

- Béton non armé…………………………  ...γRbR=22  KN/m P

3 

- Acier………………………………………..γRbR =78,5 KN/m P

3 

I-8 Etats  limites : 

 Selon les règles B.A.E.L 91  [2], on distingue deux états de calcul : 

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

-Etats limites de service E.L.S 

I-8-1 E.L.U.R: 

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

résistantes calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de rupture 

minorée, ce qui correspond aussi aux règlements parasismique algériennes R.P.A 99 

(version 2003) [1]. 

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

sismiques étant des actions accidentelles. 

a) Hypothèses de calcul: 

- les sections droites avant déformation restent planes après déformation ; 

- pas de glissement relatif entre les armatures et le béton ; 

- la résistance à la traction du béton est négligée ; 

- le raccourcissement du béton est limite à: 

 εRbc R= 3,5‰  en flexion composé. 

 εRbcR= 2‰ en compression simple. 

- l'allongement de l'acier est limite à : εRbcR=10‰ 

- les diagrammes déformations contraintes sont définis pour: 

- Le béton en compression. 

- L'acier en traction et en compression. 

bb))  Règle des trois pivots : 

 On 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. 
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- la déformation est représentée par une droite passant par l'un des points A, B ou C 

appelés pivots. 

Tableau I-2: Les déformations limites des  pivots 

                     

 
Figure I-4 : Diagramme des déformations limitées de la section 

       « Régle des trios pivots » 

-Dans le domaine 1 : 

 Le diagramme passe par le point A, qui correspond à un allongement de 10‰ de 

l’armature plus tendue, supposée concentrée en son centre de gravité, 

-Dans le domaine 2 : 

Le diagramme passe par le point B, qui correspond à un raccourcissement de 3.5‰ de la 

fibre la plus comprimée, 

- Dans le domaine 3 

Le diagramme passe par le point C, qui correspond à un raccourcissement de 2‰ du béton, 

à une distance de la fibre la plus comprimée égale a 
7
3  de la hauteur totale h de la section. 

 

 

 

Pivot Domaine Déformations limites du pivot considéré 

A 1 Allongement unitaire de l'acier    10P

0
P/R00 

B 2     Raccourcissement unitaire du béton 3,5 P

0
P/R00 

C 3  Raccourcissement unitaire du béton 2 P

0
P/R00 
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  I-8-2 E.L.S:  

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

sollicitations résistantes calculées dépassant des contraintes limites. 

-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 proportionnalités aux déformations. 

sεEσ;εEσ ssbcbbc ×=×=  

- Le coefficient η correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de l'acier à 

celui du béton. 

15
E
Eη

b

s ==  

 η  : « Coefficient d'équivalence » 

I-9 Sollicitation du calcul vis-à-vis des états limites :   

 Etat limite ultime : 

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

1,35G+1,5Q 

 Etat limite de service : 

Combinaison d'action : G+Q 

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

  G+Q±E                         G: charge permanente 

  G+Q±1,2E    Avec:    Q: charge d'exploitation 

  0,8G±E                          E: effort de séisme 
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II-1 Introduction: 

 L’évaluation des différentes sections des éléments de notre structure : poutres, 

poteaux, voiles et planchers, passe impérativement par un dimensionnement préliminaire, 

appelé prédimensionnement.                                                                                                             

Ces dimensions doivent être satisfaites les conditions de premier genre (BAEL) [2] et 

règles de deuxième genre (RPA 99 version 2003) [1]                                                                                   

II-2 Pré dimensionnement du plancher :      

      Un plancher est la partie horizontale  d’une construction qui par la quelle est 

transmise les différents charge aux poutres et par la suite aux poteaux dont leurs épaisseurs 

est faibles par rapport à leurs dimensions en plan.                                                                                                

Notre structure comporte deux  types de planchers : à corps creux et en dalle pleine                  

 

                                      Figure II-1: Plancher à corps creux                                                  . 

 

II-2-1 Planchers à corps creux : 

           Pour dimensionner le plancher a corps creux, on utilise la condition de la flèche pour 

déterminer l’épaisseur de plancher,       

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

suffit que la condition suivante soit vérifiée : 

22,5
1

L
h t ≥  

 hRt R=  77,17
5,22

400
=                 =17.77 

On adopte un plancher à corps creux de hauteur hRtR=20cm, soit un plancher (16+4) cm 

 

 

 

 

                ht : hauteur totale du plancher   
Avec :  
                 L : portée maximale de la poutrelle entre nus 
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II-3 Descente de charges :   

II-3-1 charge permanente : 

II-3-1-1 plancher terrasse inaccessible : 

1-Protaction en gravillons roulé (4cm)                                                     0,80 KN/mP

2 

2-Etancheité multicouche (2cm)                                                              0,12 KN/mP

2 

3-Forme de pente en béton léger (10cm)                                                   2,20 KN/m² 

4-Isolaion thermique en liège (4 cm)                                                        0,16 KN/m² 

5-Plancher à corps creux (16+4)                                                               2,80   KN/m² 

6-Enduit en plâtre (2cm)                                                                           0,20 KN/mP

2 

                                                                                                                

                                                                                                                  Gt=6.28KN/mP

2 

 
Figure II-2: Plancher terrasse inaccessible 

 

II-3-1-2 plancher R.D.C et étage courant : 

1-Revêtement en carrelage (2cm)                                                         0,40 KN/mP

2 

2-Mortier de pose (2cm)                                                                       0,40 KN/mP

2 

3-Sable fin pour mortier (2cm)                                                             0,24 KN/mP

2 

4-Plancher à corps creux (16+4)                                                           2,80 KN/mP

2 

5-Enduit en plâtre (2cm)                                                                       0,20 KN/mP

2 

6-Cloison en briques creuses  (10 cm)                                                  0,90 KN/mP

2 

7-Isolation phonique (2.5 cm)                                                               0,10 KN/mP

2
P                                         

                                                                                                           GRt R=5.04 KN/mP

2 

II-3-1-3 plancher Sous-sol : 

1- Revêtement en carrelage (2cm) . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . =0,40 KN/mP

2 

2- Mortier de pose (3cm) . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . =1.00 KN/mP

2 

3- Sable fin pour mortier (3cm) . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . =0,36 KN/mP

2 

4- Plancher à corps creux (16+4) cm. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  =2,80 KN/mP

2 
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5- Cloison en briques creuses  (10 cm) . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . =0,90 KN/mP

2 

6- Enduit en plâtre (2cm) . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . =0,20 KN/mP

2                       

                                                                                                              G=5.66 KN/mP

2 

 II-3-1-4 Murs de façade (extérieur) : 
1-Enduit extérieur en ciment (mortier) (1.5cm)                                   0,27 KN/mP

2 

2-Brique creuses (15cm)                                                                      1,30 KN/mP

2 

3- Brique creuses (10cm)                                                                     0,90 KN/mP

2 

4-Enduit intérieur en plâtre (1.5cm)                                                     0,15 KN/mP

2 

                                                                                                             G=2,62KN/mP

2
P                                                    

 

    
    15cm   5cm    15cm                         Mur double cloison           Mur simple cloison   

 

Figure II-3 : Murs de  façade 

 

II-3-1-5 Murs intérieur : 

1-Enduit en plâtre (1.5cm)                                                                   0,15x2=0.30 KN/mP

2 

2- Brique creuses (10cm)                                                                     0,90 KN/mP

2 

 G=1.20 KN/mP

2 
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Tableau II-1: Charge permanente  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

II-3-2 surcharge  d’exploitations :  

1-surcharge du plancher terrasse inaccessible :………………………Q=1.00KN/mP

2 

2-surcharge du plancher étage (habitation) :…………………………Q=1,50KN/mP

2 

3-surcharge du plancher RDC (commercial) :……………………… Q=5.00KN/mP

2 

4-surcharge du plancher  sous –sol (stockage) :……………………..Q=1.50KN/mP

2 

II-3-2-1 Utilisation de la loi de dégression de la surcharge d’exploitation : 

 Dans les bâtiments à étages, à usage d'habitation, et pour calculer l’ossature 

(Poteaux, mur, fondation), on suppose que toutes les surcharges ne s'appliquent pas 

simultanément sur tous les planchers et on détermine comme suite la surcharge ∑n sur les 

éléments porteurs du niveau n en fonction des surcharges si appliquée sur les différentes 

niveaux : 

On applique la loi de dégression pour  5≥n  cas des charges différentes avec n nombre 

d’étages. 

                                                 ∑
=

×







×
+

+=
n

1i
00 Q

n2
n3QQ  

 

Niveau Charge permanente (KN / mP

2
P) 

Terrasse 6,28 

07 11.32 

06 16.36 

05 21.40 

04 26.44 

03 31.48 

02 36.52 

01 41.56 

RDC 46.60 

Sous-sol 53.21 
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ht : hauteur totale de la poutre 
b : largeur de la poutre  
L : la plus grande portée libre entre nus d'appuis 
d : hauteur utile   

 

Tableau II-2: Dégression de la surcharge d’exploitation: 

 

II-4  Prédimensionnement des poutres :    

 Selon le R.P.A 99(version 2003) [1], les dimensions des poutres doivent satisfaire 

les conditions suivantes : 

cm4
b
ht

cm30h
cm20b

<

≥
≥

  

Selon le B.A.E.L.91 [2], le critère de rigidité : 

d0,4bd0,3
10
Lh

15
L

t

≤≤

≤≤

 

On distinguera deux types de poutres: 

a- Poutre  principale : IRmax R= 4.20 m 

b- Poutre secondaire : IRmax R= 4,00 m. 

 

 

Niveau La loi de dégression (KN/mP

2
P) La charge (KN/mP

2
P) 

Terrasse NqR0R=1 1,00 

07 NqR1R=qR0R+qR1 2,50 

06 NqR2R=qR0R+0.95 (qR1R+qR2R) 3,85 

05 NqR3R=qR0R+0.9 (qR1R+qR2R+qR3R) 5,05 

04 NqR4R=qR0R+0.85 (qR1R+qR2R+qR3R+qR4R) 6,10 

03 NqR5R=qR0R+0.8 (qR1R+qR2R+qR3R+qR4R+qR5R) 7,00 

02 NqR6R=qR0R+0.75 (qR1R+qR2R+qR3R+qR4R+qR5R+qR6R) 7,50 

01 NqR7R=qR0R+071 (qR1R+qR2R+qR3R+qR4R+qR5R+qR6R+qR7R) 8,45 

RDC NqR8R=qR0R+0.69 (qR1R+qR2R+qR3R+qR4R+qR5R+qR6R+qR7R+qR8R) 11.69 

Sous-sol NqR9R=qR0R+0.66 (qR1R+qR2R+qR3R+qR4R+qR5R+qR6R+qR7R+qR8R+qR9R) 12.22 

Avec : 
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II-4-1 Sens longitudinal : 

II-4-1-1 Poutre principale: 





=
=

th0,9d
cm420L

 ⇒       
cm14.4bcm10.8

cm42hcm28 t

≤≤
≤≤

 

 

D'après le R.P.A 99(version 2003) [1] 

.vérifiéeCondition .....................................cm41.33
b
h

.vérifiéeCondition .................................cm30cm04h

.vérifiéeCondition ...................................cm20cm03b

t

t

<=

>=
>=

 

Donc on prend la section des  poutres  principales  (30x40) cmP

2 

II-4-2- Sens transversal : 

II-4-2-1- Poutre secondaire : 





=
=

th0.9d
cm400L

 ⇒       
cm12bcm9.45

cm40hcm26.66 t

≤≤
≤≤

         

                                                                                    

D'après le R.P.A 99(version 2003) [1] : 

 

vérifiée.Condition .......................................cm41.16
b
h

.vérifiéeCondition ..................................cm30cm35h
.vérifiéeCondition ...................................cm20cm30b

t

t

>=

>=
>=

                                                                                                                     

Donc en prend la section des poutres secondaires  (30x35) cm² 

II-5 Prédimensionnement des poteaux : 

On a 3 types de poteaux : 

-Type 1 :   Sous-sol+ R.D.C jusqu'à 1 P

éme
P étage. 

-Type 2 : du 2P

éme
P étage jusqu'au la 4P

éme 
Pétage 

-Type 3:   de l'étage 5 P

éme
P jusqu' à la terrasse  

 Le prédimensionnement s'effectue avec le choix du poteau le plus sollicité (poteau 

central). 

La section de calcul du poteau est faite de telle façon qu'il ne flambe pas; 

La surface afférente est donnée par: [ ] ²m31,76
2

4.30)+x(4.04.1)+(4.6=S1 =  

 On prend    b = 30cm 
 

   On prend    ht = 40cm 
  
 

    On prend      ht =35cm 
    On prend    b=30 cm 
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                                 Figure II-4 : La section la plus sollicitée du poteau 

 

 On calcul les efforts de compression qui agissant sur les poteaux dus  aux charges 

permanents suivant le R.P.A 99 (version 2003) [1] 

II-5-2- Prédimensionnement des poteaux de type 01: 

Calcul de l’effort normal sollicitant les poteaux : 

NRUR = (1,35NRGR +1 ,5NRQR) SR  

NRUR = [(1.35 x 53.21) + (1.5 x 12.22)] x31, 76 

NRUR=2863,60KN 

II-5-2 Détermination de la section du poteau (a. b): 

a) Détermination de "a" : 
- Vérification de flambement : 

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

dire :   λ≤ 50    

0f
f l0,7l;
i
lλ ==  

B
Ii =

 

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   

  

Avec : 

4,10/2 m 

4,60/2 m 

4,00/2 3,30/2 m 
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a0,289
12
a

b.a12.
a.bi

12
a.bI

b.aB

23

3

===

=

=

 

On a: LR0 R=3.4 m; LRf  R =0.7LR0 R= 2.38 m 

cm16.47
0,289.50

238a50
a0,289

238
i

Lλ f =≥⇒≤==  

On prend   :     a = 45cm 

b) Détermination de "b" : 

 Selon les règles du  B.A.E.L91 [2], l'effort normal ultime NRuR doit être : 









+×≤

s

e
s

b

28cr
u γ

f
.A

γ0,9
f.B

αN  

BRr.R= (a-2) (b-2) cm P

2 

BRr.R: section réduite 

BRr.R= (45-2) x (b-2) = 43 x (b-2) cm² 

ARsR=section d'armature longitudinale 

ARsR=0,8℅ BRrR…………….Zone IIa 

ARsR=0.8℅ [43(b-2)] = 0,34 (b-2) cm P

2 

α : étant un coefficient fonction de λ. 

5047.16
50.289,0

23850 <==⇒≤
i

L fλ  















+

=
²

35
2,01

85,0
λ

α  

81,0
²

35
47,162,01

85,0
=















+

=α  

81,0=α  

fRc28R=25MPa   ; Fe = 400MPa ;  γRbR=1,5 ;  γRsR=1,15  

 

Donc : on prend        b = 45cm. 
cm20.49b

1,15.10
2).400.0,34(b

0,9.1,5.10
2).2543(b0,81Nu

≥








 −
+

−
≤
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c) Vérification des conditions du R.P.A 99(version 2003) [1]: 

      .vérifiéeCondition  ...........................................................  41
b
a

4
1

.vérifiéeCondition ...............cm11.90
20
238

20
h

cm45b)(a,min

.vérifiéeCondition . ................................. ....cm25cm45b)(a,min

e

<=<

==>=

>=

 

 

Donc :   a = b = 45 cm 

 

Le tableau ci-dessous résume les sections des poteaux pris en compte  pour les différents 

étages de la construction : 

 

 

Tableau II-3: Sections des poteaux par niveau  

 

   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 
 

 

Types 

 

 

Niveaux 

 

NRG 
(KN) 

 

NRQ 

(KN) 

 

NRU 
(KN) 

 

Le choix 
(cm²) 

 

 

01 

terrasse 6.28 1.00 316,90 35x35 

7P

eme 11.32 2.5 604,46 35x35 

6P

eme 16.36 3.85 884,87 35x35 

5P

eme 21.4 5.05 1158,13 35x35 

 

02 

4P

eme 26.44 6.1 1424,25 40x40 

3P

eme 31.48 7.00 1683,22 40x40 

2P

eme 36.52 7.75 1935,04 40x40 

 

03 

1P

er 41.56 8.45 2184,50 45x45 

R.D.C 46.6 11.69 2554,93 45x45 

Sous-sol 53.21 12.22 2863,60 45x45 
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II-6 Prédimensionnement des voiles : 

L'épaisseur des murs voile (voile périphérique ou de contreventement) se fait selon 

les règle parasismique algériennes (version 2003) [1]. 

D’où leur l'épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, l'épaisseur doit être déterminée en  

fonction de la hauteur libre d'étage hReR et des conditions de rigidité aux extrémités 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure II-5: Coupe de voile en élévation 

  

  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 P

« 
PRPA99 version 2003P

 » 
Particle 7.7.1 [1] sont considérés comme voiles 

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

considérés comme des éléments linéaires. 

 

Avec : 

L : longueur de voile. 

e   : épaisseur du voile 
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 L'épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, l'épaisseur doit être déterminée en 

fonction de la hauteur libre d'étage hReR et des conditions de rigidité aux extrémités 

indiquées. 














≥

22
h;

25
he ee               hReR= 340 - 40 = 300cm 










==

==

cm6313.
22

300
22
h

cm 21
25

300
25
h

e

e

 

e ≥ (12 cm;13,63 cm;15cm)  

Donc l’épaisseur des voiles des contreventements est e = 20 cm 
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 III-1 Introduction :    
 Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les revêtements du 

sol ; ils assurent deux fonctions principales: 

 Fonction de résistance : les planchers supportant leur poids propre et surcharges 

d'exploitation, 

 Fonction d'isolation : ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents 

étages, comme notre projet est à usage d'habitation, on ad+opte un plancher à corps 

creux. 

- Le plancher à corps creux est constitué par des poutrelles en béton armé sur  lesquelles  

reposent les hourdis en béton. 

- Les poutrelles sont disposées suivant la petite portée et elles travaillent dans une seule 

direction. 

III-2  Dimensionnement du plancher à corps creux : 

On adopte un seul type des planchers :(  Plancher à corps  creux) (16+4) 

 

       16cm corps creux. 

      4 cm dalle de compression 

 

III-2-1 Dimensionnement  des poutrelles : 

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

lesquelles vient s’appuyer l’hourdis 

-Hauteur du plancher  ht = 20cm 

-Épaisseur de la dalle de compression  ho= 4cm 

-Largeur de la nervure bo  =12cm 
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Figure III-1 : Dimensionnement des poutrelles 

III-2-2 Calcul de la largeur (b) de la poutrelle : 

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

b = 2b1 + b0   ………………………………………………………………  (1) 

L = 430 m      L1 = 65cm  

𝑏1 =  
(𝑏 − 𝑏0)

2
 = min

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ b1  ≤ �

𝐿1 − 𝑏0

2
�

b1 ≤
𝐿

10
                

6h0    ≤ b1 ≤ 8h0

⇒  min  �

b1  ≤ (65 − 12) = 26,5 cm      

b1 ≤ �
430
10

� = 43𝑐𝑚                   

24 cm ≤ b1 ≤    32 cm                  

      

On  prend :  b1  = 26,5 cm⇒   b = 2(26,5) + 12 = 65 cm. …………………(1) 

III-3 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. 

III-3-1 Les conditions d'application de la méthode forfaitaire : 

Cette méthode est applicable si les 4 conditions suivantes sont remplies  

1)  la charge d’exploitation Q ≤ max (2G ; 5KN/m²) 

2) les moments d’inerties des sections transversales sont les même dans les différentes travées 

3)  le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25 

0,8 ≤
Li

Li + 1
≤ 1,25 
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4)  la fissuration est considérée comme non préjudiciable. 

 

III-3-2 Principe de calcul : 

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

isostatiques "M0" de la travée indépendante. 

 

 Travée isostatique :                                                                             

 
 Travée hyperstatique :  

 
Figure  III- 2 : types de travée 

  Selon le BAEL 91 [2], les valeurs de   𝐌𝟎 ; 𝐌𝐭 ; 𝐌𝐞doivent vérifier les conditions suivantes: 

III-3-3 Les moments en travées : 

Mt ≥ max[1,05M0   ; (1 + 0,3α)M0] − �
MW + ME

2
� 

Mt ≥   
1+0,3α

2
      Dans une travée intermédiaire. 

Mt   ≥  
1,2+0,3α

2
  Dans  une travée de rive. 

𝐌𝟎: Le moment maximal dans la travée de référence (moment isostatique)  

𝐌𝐭 : Le moment maximal dans la travée étudiée. 

𝐌𝐰: Le moment sur l’appui gauche de la travée. 

𝐌𝐞: Le moment sur l’appui droit de la travée. 

𝛂 =  𝐐
𝐆+𝐐

    Le  rapport des charges d’exploitations a la somme des charges permanentes et 

d’exploitations. 
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III-3-4 Valeurs des moments aux appuis: 

Les valeurs absolues des moments sur appuis doivent être comme suit : 

 Poutre continue a deux travées : 

 
 Poutre continue a trois travées : 

                      

 Poutre continue a plus de trois travées :      

 
III-3-5 Effort tranchant : 

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

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

prévoit que seul l'état limite ultime est vérifié: 

                                              �
TW =

MW − ME

L
+    

Q. L
2

TE =
MW − ME

L
−

Q. L
2

    
 

 

 Figure III-3 : répartition de l’effort tranchant 
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Remarque : 

Si le rapport des portées de deux travées successives n’est pas compris entre 0,8 et 1,25 on 

applique  la methode forfaitaire modifée. 

Le moment est données  par : 

M(x) = qu.
L − x

2
− MW +

MW + ME

L
. x 

x =
L
2

+
MW − ME

L. qu
 

ΙII-4 Calcul des poutrelles : 

ΙII-4-1 plancher étage courant : 

Notre construction comporte trois types de poutrelles 

 Type 01 : 

 

 

 

Type 02 :  

 

 

 

Type 03 : 

 

 

 

Figure III-4: Différents Type de poutrelles 

A 3,00 m 3,70 m 4,00 m 3,70 m B C D E F 
3,00 m 

G.Q 

3,00 m 3,70 m A B C 

   G. Q 

4,00 m 
A B 

G.Q 
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II-4-2 Les combinaisons de charges : 

a) Plancher  RDC   (commerce) : 

� G = 5,04 × 0,65 = 3,28KN/ml
Q = 5 × 0,65 = 3,25KN/ml       ⇒  �Qu = 1,35G + 1,5Q = 9,30KN/ml  

Qser = G + Q = 6,53KN/ml                                  

b) Plancher étage courant  (habitation)  

�G = 5,04 × 0,65 = 3,28KN/ml
Q = 1,50 × 0,65 = 0,98KN/ml ⇒  � Qu = 1,35G + 1,5Q = 5,90KN/ml 

Qser = G + Q = 4,26KN/ml                                  

c) Plancher  terrasse : 

�G = 6,28 × 0,65 = 4,08KN/ml
Q = 1 × 0,65 = 0,65KN/ml      ⇒  � Qu = 1,35G + 1,5Q = 6,48KN/ml 

Qser = G + Q = 4,73KN/ml                                  

III-4-3 Vérification des conditions de la méthode forfaitaire : 

1) La charge d’exploitation Q ≤ Max(2G; 5KN/m2). 

- Plancher RDC   ∶       G = 5,04KN/m  ; Q = 5KN/m 

                                      Q = 5KN/m < 2G = 10,08KN/m…………………………...vérifiée.  

- Étage courant   ∶       G = 5,04KN/m     ; Q = 1,50KN/m 

                                     Q = 1,5KN/m < 2G = 10,08 ……………………………..….vérifiée. 

- Plancher terrasse :   G = 6,28KN/m ; Q = 1KN/m 

                                     Q = 1KN/m < 2G = 12,56KN/m………………………….....vérifiée. 

2) Poutrelle à d’inertie constante (I =  cte )…………………………………………….vérifiée. 

3) Plancher 1ere…7eme étages fissuration peu préjudiciable…………………………….vérifiée. 

4) Plancher terrasse la fissuration est préjudiciable …………………….condition non vérifiée. 

5)  0,8 ≤ Li
Li+1

≤ 1,25    .................………………………………..Cette condition est  vérifiée. 

 

 

 

 

 

 

 

 



    Chapitre  III                                                                                         Calcul des Plancher 

         

- 29 - 
 

III-5 Plancher étage courant : 

Le calcul se fait à l'E.L.U : 

-Exemple de calcul : 

Type 01 : 

 

 

 

 

 �G = 5,04 × 0,65 = 3,28KN/m
Q = 1,50 × 0,65 = 0,98KN/m ⇒  � Qu = 1,35G + 1,5Q = 5,90KN/ml 

Qser = G + Q = 4,26KN/ml                                  

 

- Moments isostatiques :  

M0
AB =

Qu    × LAB
2

8
 =  

5,90 × 32

8
   =   6,64KN. m                                                                                

M0
BC =

Qu × LBC
2

8
=  

5,90 × 3,702

8
 = 10,10 KN. m                                                                              

M0
CD =

Qu × LCD
2

8
=  

5,90 × 42

8
    =   11,80KN. m                                                                                 

MO
DE = M0

BC = 10,10KN. m  

 M0
EF = M0

AB = 6,64KN. m                                                                                                                           

- Moments sur appuis : 

MA = 0,2M0
AB =   1,33KN. m 

MB = 0,5Max�M0
AB; M0

BC� = 5,05 KN. m 

MC = 0,4Max�M0
BC; M0

CD� = 4,72 KN. m  

MD = 0,4Max�M0
CD; M0

DE� = 4,72KN. m 

ME = 0,5Max(M0
DE; M0

EF) = 5,05  KN. m 

MF = 0,2M0
EF = 1,33 KN. m 

A 
  3,00 m 3,70 m 4,00 m 3,70 m 

B C D E F 
3,00 m 

5,90 KN/ml 
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- moments en travée : 

1)   Mt ≥ max{1,05M0   ; (1 + 0,3α)M0} − MW−ME
2

 

Mt     ≥    
1+0,3α

2
 M0     (travée intermédiaire) 

2)  

 Mt     ≥  
1,2+0,3α

2
 M0  (travée de rive)    

On a : 

 

 

 

α = Q
G+Q

 = 0,229 

 

1 + 0,3α = 1,069 > 1,05 

1,2+0.3𝛼
2

  = 0,63(travée de rive) 

1+0,3α
2

 = 0,53(travée intermédiaire) 

 

Travée (A- B) ∶  �
Mt

AB ≥ 1,069M0
AB − MA+MB

2
= 3,91KN. m   

Mt
AB ≥ 0,63M0

AB  = 4,18KN. m                     
       ⇒MT

(AB) = 4,18KN. m  

 

Travée (B - C) : �
Mt

BC      ≥ 1,069M0
BC − MB  +MC

2
= 5,91KN. m       

Mt
BC ≥ 0,53M0

BC = 5,35KN. m                               
⇒Mt

(BC) = 5,91KN. m 

 

 

Travée (C -D) :   �
Mt

CD ≥ 1,069M0
CD − MC  +MD

2
= 7,89KN. m  

Mt
CD ≥ 0,53M0

CD = 6,25KN. m                        
     ⇒Mt

(CD) = 7,89KN. m 

 

Travée (D-E) ∶   �
Mt

DE ≥ 1,069M0
DE − MD  +ME 

2
= 5,91KN. m        

Mt
DE ≥ 0,53M0

DE = 5,35KN. m                           
⇒Mt

(DE) = 5,91KN. m 

 

  Travée (E-F) ∶ �
Mt

EF ≥ 1,069M0
EF − ME+MF

2
= 3,91KN. m 

Mt
EF ≥ 0,63M0

EF = 4,18KN. m                     
         ⇒ Mt

(EF) = 4,18KN. m 
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- L’effort tranchant: 

Pour le calcul des efforts tranchants on utilise les formules suivantes ;  





aucheg a tranchant effort:Te
droit a tranchant effort:Tw

 

   ⇒  �
T W     =

Q ×   L 
2

−
MW − ME

L
                       

TE   = −
Q × L

2
−

MW − ME

L
                          

 

Travée (A –B) : 

�
T w     =

5,90 ×   3 
2

−
1,33 − 5,05

3
= 7,61   KN   

Te   = −
5,90 × 3

2
−

1,33 − 5,05
3

= −10,90 KN 
 

Travée (B-C) : 

⎩
⎨

⎧Tw =
5,90 × 3,70

2
+

5,05 − 4,72
3,70

 =   11 KN                                                                                        

Te =
−5,90 × 3,70

2
+

5,05 − 4,72
3,70

= −10,83 KN                                                                                
 

  

Travée (C-D) : 

�
Tw     =

5,90 ×   4  
2

−
4,72 − 4,72

4
= 11,80KN

Te   = −
5,90 × 4

2
−

4,72 − 4,72
4

= −11,80 KN 
   

Travée (D-E) : 

⎩
⎨

⎧ Tw     =
5,90 ×  3,70  

2
−

4,72 − 5,05
3,70

= 10,83 KN         

Te   = −
5,90 × 3,7

2
−

4,72 − 5,05
3,70

= −11 KN                 
 

Travée (E-F) : 

�
Tw     =

5,90 ×    3  
2

−
5,05 − 1,33

3
= 10,90 KN.

Te   = −
5,90 × 3

2
−

5,05 − 1,33
3

= −7,61 KN.
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Figure III-5: Diagramme des efforts tranchants T [KN] 

- Contrôle  de l’équilibre statique : 

Il faut que : 

RA + RB + ⋯ = � charges appliquées  

Vérification : 

(RA + RB + RC + RD + RE + RF) =(7,61 + 10,09 + 11 + 10,80 + 11,80 + 11,80 +

10,83 + 11 + 10,09 + 7,61) = 102,63KN 

� charges appliquées = 𝑄𝑢. L = 5,90 ×  17,4 = 102,66KN   

Donc la condition est  satisfaite. 

 

 

Figure III-6: Diagramme des moments fléchissant, M [KN .m] 
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III-6  Résultats de calcul : on va récapitule les résultats obtenus dans les tableaux suivants : 

Pour étage courant : 

 

Tableau III-1: Les sollicitations pour la poutrelle de type 01 

  

Tableau  III-2: Les sollicitations pour la poutrelle de type 02 

Type de 

Poutrelle 
 

Travée 

 

 

L(m) 

 

𝐄. 𝐋. 𝐔 𝐄. 𝐋. 𝐒 

𝐌𝟎 𝐌𝐓 

 

𝐌𝐖 

 

𝐌𝐄 

 

𝐓𝐖 

 

𝐓𝐄 𝐌𝟎 𝐌𝐓 𝐌𝐖 𝐌𝐄 

 

 

 

 

 

 

01 

𝐀 − 𝐁 

 

3,00 

  

6,64 

 

4,18 

 

1,33 

 

5,05 

 

7,61 

 

-10,09 

 

4,79 

 

3,02 

 

0,96 

 

3,65 

𝐁 − 𝐂 

 

3,70 

  

10,10 

 

5 ,91 

 

5,05 

 

4,72 

 

11 

 

-10 ,83 

 

7,29 

 

4,26 

 

3,65 

 

3,41 

 

C – D 

 

4,00 

 

11,80 

 

7,89 

 

4,72 

 

4,72 

 

11,80 

 

-11,80 

 

8,52 

 

5,70 

 

3,41 

 

3,41 

 

D – E 

 

3,70 

 

10,10 

 

5,91 

 

4,72 

 

5,05 

 

10,83 

 

-11 

 

7,29 

 

4,26 

 

3,41 

 

3,65 

 

E- F 

 

3.00 

 

6,64 

 

4,18 

 

5,05 

 

1,33 

 

10,09 

 

-7,61 

 

4,79 

 

3,02 

 

3,65 

 

0,96 

Type de 

Poutrelle 

 

Travée 

 

 

L(m) 

 

𝐄. 𝐋. 𝐔 𝐄. 𝐋. 𝐒 

𝐌𝟎 𝐌𝐓 

 

𝐌𝐖 

 

𝐌𝐄 

 

𝐓𝐖 

 

𝐓𝐄 𝐌𝟎 𝐌𝐓 𝐌𝐖 𝐌𝐄 

 

 

02 

𝐀 − 𝐁 

 

3,00 

 

6,64 

  

4,18 1,33 

 

6,06 

 

7,28 

 

 

−10,43 

 

 

4,78 

 

2,45 

 

0,958 

 

4,37 

 

𝐁 − 𝐂 

 

3,70 

 

10,10 

 

 

6,76 

 

6,06 

 

2,02 

 

12 

 

 

−8,90 

 

 

7,2 

 

4,87 

 

4,37 

 

1,458 
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Tableau  III-3 : Les sollicitations pour la poutrelle de type 0 3 

 

- Sollicitations de calcul: 

E.L.U :        E.L.S : 

 M T max = 10,03 KN. m                                M T max =    7,24 KN. m 

Mrive  max = 2,36 KN. m                               Mrivemax =  1,70 KN.m 

Minter max = 6,06 KN. m                              Minter max  =  4,37KN. m 

Tmax = 12,00KN 

 

 Pour plancher  de  RDC :  

Tableau III-4 : Les sollicitations pour la poutrelle de type 01 

 

Type de 

Poutrelle 

 

Travée 

 

 

 

 L(m) 

 

𝐄. 𝐋. 𝐔 

 

𝐄. 𝐋. 𝐒 

𝐌𝟎 

 

𝐌𝐓 𝐌𝐖 

 

𝐌𝐄 

 

𝐓𝐖 

 

𝐓𝐄 

 

𝐌𝟎 𝐌𝐓 𝐌𝐖 𝐌𝐄 

 

 

03 

 

 

 

 

a) 

 

 

 𝐀 − 𝐁 

 

3,00 

 

6,64 

 

5,64 

 

1,33 

 

1,33 

 

8,85 

 

-8,85 

 

4,79 

 

4,07 

 

0,958 

 

0,958 

b) 

 

 

 

 𝐀 − 𝐁 

 

3,70 

 

10,10 

 

8,59 

 

2,02 

 

2,02 

 

10,92 

 

-10,92 

 

7,29 

 

6,20 

 

1,46 

 

1,46 

c) 

 𝐀 − 𝐁 

  

4,00 

 

11,80 

 

10,03 

 

2,36 

 

2,36 

 

11,80 

 

-11,80 

 

8,52 

 

7,24 

 

1,70 

 

1,70 

 

Type de 

poutrelle 

 

 

 

Travée 

 

 

L(m) 

𝐄. 𝐋. 𝐔 

 

𝐄. 𝐋. 𝐒 

𝐌𝟎 

𝟒𝟒. 𝐦 

𝐌𝐓 

 

𝐌𝐖 

 

𝐌𝐞 

 

𝐓𝐖 

 

𝐓𝐞 

KN 

𝐌𝟎 𝐌𝐓 𝐌𝐖 𝐌𝐞 

 

𝟎𝟏 

 

 

 

 

𝐀 − 𝐁 

3,00 

 

10,46 

  

7,00 2,09 

 

9,54 

 

11,47 

 

−16,43 

 

7,34 

 

4,92 

 

1,468 

 

6,70 

 

 

B – C 

 

3,70 

 

15,91 

 

15,06 

 

9,54 

 

3,18 

 

18,92 

 

-15,49 

 

11,17 

 

8,35 

 

6 ,70 

 

2,2

3 
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Tableau III-5 : les sollicitations pour  la poutrelle de type 02 

 

 - Sollicitations de calcul : 

 E.L.U :                                                                  E.L.S :  

M t max              = 13,89KN. m                                      M t max             = 15,06KN. m     

M  a inter max = 9,54KN. m                                        M a  inter  max = 6,70 KN. m              

 M a  rive max = 3,18 KN. m                                       M  a rive max       = 2,23 KN. m 

 Tmax = 18,92KN. m  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Travée 
 

AB BC CD DE EF 

L (m) 3,00 3,70 4,00 3,70 3,00 

𝐌𝟎 =
𝐪𝐋²

𝟖
 (𝟒𝟒. 𝐦) 

E.L.U 10,46 15,91 18,60 15,91 10,46 

E.L.S 7,34 11,17 13,06 11,17 7,34 

Appui 
 

A B C D E F 

Coefficient forfaitaire 0 ,20 0,50 0,40 0,40 0,50 0,20 

𝐌𝐚 (Appui) 
E.L.U 2,09 7,95 7,44 7,44 7,95 2,09 

E.L.S 1,47 5,59 5,22 5,22 5,59 1,47 

𝐌𝐭 (Travée) 
E.L.U 7,00 10,55 13,89 10,55 7,00 

E.L.S 4,92 7,41 9,76 7,41 4,92 

𝐓 =
𝐌𝐰 − 𝐌𝐞

𝐋
±

𝐪𝐋
𝟐

 (𝟒𝟒) 
𝑻𝒘 12 17,34 18,60 17,06 15,90 

𝑻𝒆 -15,90 -17,06 -18,60 -17,34 -12 
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III-7 Calcul du ferraillage des poutrelles (à l’E.L.U) : 

  Les moments maximaux en travée tendent à comprimer les fibres supérieures et à 

tendre les fibres inférieures et par conséquent les armatures longitudinales seront disposées en 

bas pour  reprendre l'effort de traction puisque le béton résiste mal à la traction. 

Pour le calcul du ferraillage des poutrelles on prend le cas le plus défavorable. 

Les poutrelles sont des sections en "T" dont les dimensions sont données comme suit: 

                                                                   65cm 

 𝟒 𝐜𝐦 

 

 

 𝟏𝟔𝐜𝐦 

 

                                                       12 cm 

 

Figure III-7: Section de calcul 

Données : 

 Largeur de la poutrelle b = 65cm 

 Largeur de la b0 = 12cm 

 La hauteur de la sectionht = 20 cm. 

 La hauteur de la section   h0 = 4 cm 

 Hauteur utile des aciers tendus d = 0,9h = 18 cm 

et on a la : 

 Contrainte des aciers utilisés Fe = 400 MPa 

 Contrainte du béton à 28 jours fc28 = 25MPa 

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

 Fissuration peu préjudiciable 
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III -7-1 Plancher  RDC : 

III-7-1-1 Calcul des armatures longitudinales : 

 En  travée : 

 On doit calculer le moment d’équilibre de la table 𝐌𝐭 pour déterminer la position de 

l’axe neutre 

 Mt = b × h0 × fbc × �d −
h0

2
� = 65 × 4 × 14,17 × �d −

4
2

� × 10−3 =  58,9472 kN. m 

 Mt max = 13,89 KN. m < 58,9472  𝐾𝑁. 𝑚   

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

flexion simple comme une section rectangulaire  de dimension : (b x h)  = (65x20) cm2 

 Soumise  à : 

 𝐌𝐭 𝐦𝐚𝐱 = 13,89 kN. m 

 µ =
Mt max

b × d² × fbc
=

13,89 × 103

65 × 18² × 14,17
= 0,046 < µl = 0,392 →  As

′ = 0                          

 µ = 0,046 ⇒ β = 0,976    ; β est tirée du tableau. 

σs =
fe

γs
=

400
1,15

= 348 MPa  

As =
Mt max

β × d × σs
=

13,89 × 103

0,976 × 18 × 348
= 2,27 cm2 

- Condition de non fragilité (section en Té) : 

     Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V2 × fe
 

Avec : 

 V2 =
�b × h0 × �h − h0

2 �� + �b0 × (h − h0) × �h − h0
2 ��

(b × h0) + �b0 × (h − h0)�
              

V2 =
�65 × 4 × �20 − 4

2�� + �12 × (20 − 4) × �20 − 4
2 ��

(65 × 4) + �12 × (20 − 4)�
= 13.75cm                                                   
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A.N 

 

 

   

 Figure III-8: notation  utilisées pour le calcul du ferraillage pour une section en T 

  V1 = ht − V2 = 20 − 13.75 = 6.24 cm     

I =
bV1

3 − �(b − b0) × (V1 − h0)3�
3

+
b0 × (h − V1)3

3
 

 I =
(65 × 6.243) − �(65 − 12) × (6.24 − 4)3�

3
+

12 × (20 − 6.24)3

3
 

I = 5065.80 + 10421.1415 = 15486.9418 cm4 

  Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V1 × fe
=

15486,9418 × 2,1
0,81 × 20 × 13,5 × 400

=  0,37cm² 

 As cal = 2,27 cm² > Amin = 0,37cm² …………………..Condition  vérifiée 

 

On prend : 𝟑𝐓𝟏𝟐 ⇒  𝐀𝐬 = 3,39cm2/ml 
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 Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) : 

 µ =
Ma

b0 × d² × fbc
=

9,54 × 103

12 × 18² × 14,17
= 0,173 < µl = 0,392 →  As

′ = 0        

µ = 0,173 → β = 0,9045   ; β est tirée du tableau. 

As =
Ma

β × d × σs
=

9,54 × 103

0,9045 × 18 × 348
= 1,68cm2 

- Condition de non fragilité (section en Té) : 

  Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V1 × fe
=

15486,9418  × 2,1
0,81 × 20 × 6,24 × 400

=  0,8cm² 

  𝐀𝐬 𝐜𝐚𝐦 = 1,68 cm² > Amin = 0,8 cm² …….. Condition  vérifiée 

 On prend    : 𝟐𝐓𝟏𝟐 ⇒ 𝐀𝐬 = 2,26 cm2/ml 

 Sur appui de rive : 

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

rectangulaire de dimension (b0 x h) = (12x20) cm² 

µ =
Ma

b0 × d² × fbc
=

3,18 × 103

12 × 18² × 14,17
= 0,058 < µl = 0,392 →  As

′ = 0 

 µ = 0,058 →  β = 0,970 ;  β est tirée du tableau 

As =
Ma

β × d × σs
=

3,18 × 103

0,970 × 18 × 348
= 0,52cm² 

 

- Condition de non fragilité (section en Té) : 

 Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V1 × fe
=

15486.9418  × 2,10
0,81 × 20 × 6,24 × 400

= 0,80 cm² 

 As cal = 0,52 cm² < Amin = 0,80 cm² ;  Condition non vérifiée  

 On prend     Amin= 0,80 cm2         

Donc : 1T12 ⇒𝐀𝐬 = 1,13 cm²/ml 
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III-7-1-2 Vérification à l’E.L.S 

  a) 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 = 3,39 cm2;  d = 18 cm           

b
2

y² + ηA′(y – c′) −  ηA(d –  y) = 0 ⇒ 32,5y2 +  50,85y − 915,3 = 0                                      

⇒ y = 4,58 cm 

y = 4,58 cm > h0 = 4 cm ⇨ On utilise la formule suivante ∶ 

b
   2

y2 + [(b − b0)h0 + 15(A + A′)]y − �(b − b0)
h2

0

2
+ 15(Ad + A′c′)�  = 0                            

⇒ 32,5y² +  262,85y − 1197,96 = 0 →  y = 3,25cm 

b) Moment d’inertie : 

I =  
b
3

y3 +  ηAs(d –  y)2 =  
65 × 3,253

3
+  (15 × 3,39 × (18 − 3,25)2) = 11806,83 cm4 

c) Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝛔𝐛𝐜 : 

σbc = K × y =  
Mser

I
×  y =  

15,06 × 103

11806,83 
× 3,25 = 4,15 MPa 

σbc = 0,6fc28 = 15 MPa 

σbc = 4,15MPa < σbc = 15 MPa ; Condition vérifié 

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la contrainte 

maximale dans l'acier tendu σst. 

d) Contrainte de cisaillement (effort tranchant) : 

L'effort tranchant maximal T max =18,92 KN. 

0,87MPa
0,12.0,18

18,92.10
.db

T
τ

3

0

u
u ===

−

 

Fissuration peu préjudiciable 
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 vérifieéion....condit....................3,25MPa...τ MPa87,0τ

3,33MPa.;5MPa)min(0,13fτ

uu

c28u

__

=<=

==  

 Donc il n’y a pas de risque de cisaillement 

III-7-1-3 Les armatures transversales At (armatures de l’âme): 

  D’après le B.A.E.L  99 (A.5.1.23),  [ 2] on a : 

a) Diamètre : 

Фt ≤ min �
h

35
;

b
10

; ФL� 

Фt ≤ min �
200
35

;
120
10

; 12� = 5,71mm   

On adopte : Фt  =6mm 

 b) Calcul des espacements : 

St ≤ min (0,9d ; 40cm) 

St ≤ min (16,2 ; 40cm)          ⇒ St ≤ 16,20cm ⇒ St =15 cm 

c) La section des armatures transversales : 

( )cosαsinα0,9

0,3k.f
2
hτ

γs
fe.

.stb
At tju

0 +

−







≥  

ftj=0,06+0,6fcj 

 k =1 (fissuration non préjudiciable) 

ftj= min (2,1; 3,3 MPa) =2,1 MPa 

 α=90°⇒sin α + cos α = 1 

fe = 235 MPa; γs = 1,15 

 D’où:
.db
2
hT

2
hτ

0

u

u









=





      

On calcul la valeur de l'effort tranchant 







2
hTu  par la méthode des triangles semblables 

 

 

 

 
X

2
hX.T

2
hT

2
X

2
hT

X
T max

u

u
max















−

=





⇒







−









=
h
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 On calcul la distance "X":             T max=11,80KN     







2
hTu   ? 

 X =
L
2

+
MW   − Me

q. L
 

 X =
3,70

2
+

9,54 − 3,18
6,53.3,70

= 2,11 cm      

h
2

=
0,20

2
= 0,1 m 

X − �
h
2

� = 2,11 − 0,10 = 2,01 m 

 

 

 

 

 

Figure III-9: Effort tranchant par la méthode des triangles semblables  

Donc: 
      

Tu �
h
2

� =
 18,92 × 2,01

2,11
= 18,02 MPa    

  

Tu �
h
2

� = 18,02 MPa    
 

τu �
h
2

� =
 18,02. 10−3

0,12.0,18
= 0,83 MPa    

 
D’où: 

τu �
h
2

� = 0,83 MPa    
 

( ) cm0,013
23510,9

1,15.122,110,30,83
s
At

calt

=
××

×××−
≥








 

 

𝑇𝑢 = �
ℎ
2

� ? 

 

Tma=18,92KN       

X=2,11m 

ℎ
2

 

L = 3,70m 

𝑋 −
ℎ
2
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d)  Pourcentage minimal des armatures transversales : 


























≥
×
× ;0,40MPa

2
2
hτ

max
sb
feAt μ

t0

 

MPa0,42MPa;0,40
2

0,83max
sb
feAt

t

=





≥

×
×

 

cm.0,02
235

120,42
fe

b0,42
S
At 0

mint

=
×

=
×

≥







 

En prend le max entre (1) et (2)  ⇒ cm020,0
S
At

t

≥







  

Pour St =10 cm ⇒ At ≥ 0,02x10= 0,20 cm²  

On prend :   2φ6 ⇒As= 0,57cm²/ml   avec un espacement : St =10 cm 

D'après le RPA 99 (version 2003) [1]  

- Espacement dans la zone nodale : 

 St ≤ min(10Φl ;  15 cm) = min(10 cm ; 15 cm) = 10 cm       

- Espacement dans la zone courante : 

 St ≤ 15 cm ;  On prend St = 15 cm          

  On adopte     : 

                       St=10 cm………….zone nodale 

    St=15cm …………zone courante 

e)Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

Fu =
Mappui

z
=

Mappui

0,9d
=

9,54
0,9 × 18 × 10−2 = 58,88 KN 

Fu = 58,89KN > Tu = 18,92 kN  Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas 

soumises à un effort de traction. 

f) Compression de la bille d'about : 

La contrainte de compression dans la biellette est: 

S
Fb

b =σ    Avec       








=

=

2
ab

S

2TF

0

b
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D’où    
0

b
b.a
T2σ =  

a: la longueur d'appuis de la biellette 

On doit avoir    
b

28c
b

γ
f

σ <  

Mais pour tenir compte du fait que l'inclinaison de la biellette est légèrement différente de 450 

donc on doit vérifier que : 

28c0

b

b

28c

0

b

28c
b

f.b0,85.
Tγ2

a
γ

f0,85.
b.a
T2

γ
f

0,85.σ

≥⇒≤

≤

 

a ≥
2 × 18,92 × 1,5

0,85 × 12,25 × 10
= 0,022cm = 2,20 

a = min (a′; 0,9d) 

a′: Largeur d’appui 

a′ = c − c′ − 2 cm 

c′ = 2cm    (Enrobage) 

c ∶ La largeur de l’appui (poteau) = 30cm 

a′ = 30 − 2 − 2 =  26cm
 

............................cm2,20cm 16,2 = 18 x 0,9= d 0,9 = a ≥  Condition vérifiée  

g) Entraînement des armatures : 

-Vérification de la contrainte d’adhérence : 

τuser =
T

0,9d. µ. n
≤ τuser

— = ψs. ft28 

ψs : Coefficient de cisaillement  ψs =1,5 pour H.A  

T   : effort tranchant max T=18,92 KN 

n   : nombre d'armatures longitudinales tendues n = 3 

μ : périmètre d’armature tendue μ = πФ = 3,14 x 1,2 = 3,76 cm 

τ ser =
T

0,9d × µ × n
=

18,92 × 103

16.2 × 3,76 × 3 × 102 = 1,04MPa            

τser����� = 1,5 × 2,1 = 3,15 MPa 

τser = 1,04 MPa < τser����� = 3,15 MPa  …………………  Condition vérifiée  
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-Ancrage des armatures tendues : 

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

τ s = 0,6 × ψs² × ft28 = 0,6 × 1,5² × 2,1 = 2,835 MPa 

Ls =
Φ × fe

4 × τs
=  

1,2 × 400
4 × 2,835

= 42,33 cm         

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

de courber les armatures d’une valeur « r » : r = 5,5Φ = 5,5 × 1,2 = 6,6 cm 

f) Vérification de la flèche 

 D'après les règles B.A.E.L 91 [2], il n'est pas nécessaire de calculer la flèche d'une 

poutre ou d'une poutrelle si cette dernière est associée à un hourdis et si toutes les inégalités 

suivantes sont vérifiées : 

a) 
22,5

1
L
h
≥  

b)   
servicea

servicet

M
M

15
1

L
h

⋅>  

 c)    
e0 f

3,6
db

A
≤

⋅
  

Avec :  

L : La portée de la travée entre nus d'appui. 

h : La hauteur totale de la section droite. 

d : La hauteur utile de la section droite. 

0b : La largeur de la nervure. 

tserviceM  : Le moment en travée maximal à E.L.S. 

aserviceM  : Le moment en appui maximal à E.L.S. 

A  : La section des armatures tendue. 

ef  : La limite élastique de l'acier utilisé (en  MPa). 
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Les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

ht

L
≥

1
22,5

⇨
20

370
= 0,054 > 0,044                                                    ;      Condition vérifiée                                                                  

ht

L
≥

Mser

15 × M0 ser
⇨

20
370

= 0,054 ≥
15,06

15 × 11,17
= 0,089             ;     Condition non vérifiée                                                           

As

b0d
≤

3,6
fe

⇨
3,39

12 × 18
= 0,016 <

3,60
400

= 0,009                            ;    Condition   non vérifiée                                                            

 

Les deux  conditions ne sont pas vérifiées, donc le calcul de la flèche est nécessaire. 

    G: Charge permanente après mise en place des cloisons. 

P : Charge Totale (P = G + charge d'exploitation). 

J : Charge permanente avant la mise en place des cloisons. 

On a: �
G = 5,04KN/m2                                                                
P = G + Q = 5,04 + 5 = 10,04KN/m2                     

  J = 2,80 KN/m2                                                                  
    

Pour b= 0,65 

           �
 G = 5,04 × 0,65 = 3,276 KN/ml

P = 10,04 × 0,6 = 6,53KN/ml
J = 2,80 × 0,65 = 1,82KN/ml 

 

g) Calcul des moments fléchissant : 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧MG = 0,85

GL2

8
= 0,85 ×

3,276 × 3,7²
8

= 4,77KN. m

MP = 0,85
PL2

8
= 0,85 ×

6,53 × 3,7²
8

= 9,49KN. m

MJ = 0,85
JL2

8
= 0,85 ×

1,82 × 3,7²
8

= 2,65KN. m  

 

 

h) Module du modèle de déformation longitudinale : 

MPa  32164,192511000f11000E 33
28ci =⋅=⋅=  

MPa  10818,86253700f3700E 33
28cv =⋅=⋅=  
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i) Détermination du centre de gravité : 

12,56cmy
3,39154)12(204)(65

23,3915
2

4)12(204)(204)204)(2(65
y

Aη)bh(h)h(b

cAη
2

)h(h)bh(h)hh
2

h()(b.h

A
.yA

y

G

G

s000

s
000

0
0

0

i

ii
G

=
×+−+×

××+













 −×−

+−+×
=

×+−+×

××+













 −−

+−+×
==

∑
∑

 

j) Détermination du moment d'inertie : 

4
g

2
333

g

2
Gs

3
Gt0

3
0G0

3
G

g

cm94,45930I

)56,12815.3,39.(1
3

)56,1212.(20
3

4)12).(12,56(65
3

65.(12,56)I

)y(d15A
3

)y(hb
3

)h)(yb(b
3

by
I

=

−+
−

+
−−

−=

−+
−

+
−−

−=

 

- Calcul  des coefficients   𝐟  ;   𝛌𝐢   ;  𝛌𝐕  : 

ρ =
A

b0. d
=

3.39
12 × 18

= 0,015 ⇒ β = 0,9925 

λi =
0,05ft28

�2 + 3 b0
b � . ρ

=
0,05 × 2,1

�2 + 3 12
65� × 0,015

= 2,74 

λv =
2
5

λi = 1,096 

- Contraintes suivant les sollicitations : 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧ σSG =

MG

A. β1. d
=

4,77 × 103N. m
3,39 × 0,9925 × 18

= 78,76 MPa

σSP =
MP

A. β1. d
=

9,49 × 103N. m
3,39 × 0,9925 × 18

= 156,69 MPa

σSJ =
MJ

A. β1. d
=

2,65 × 103N. m
3,39 × 0,9925 × 18

=  43,76 MPa
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- Calcul de   𝛍𝐣 ;  𝛍𝐆 ; 𝛍𝐏  : 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧ µj = 1 − �

1,75ft28

4. ρ. σSj + ft28
� = 1 − �

1,75 × 2,1
4 × 0,015 × 43,76 + 2,1

� = 0,22

µG = 1 − �
1,75ft28

4. ρ. σSG + ft28
� = 1 − �

1,75 × 2,1
4 × 0,015 × 78,76 + 2,1

� = 0,46

µp = 1 − �
1,75ft28

4. ρ. σSp + ft28
� = 1 − �

1,75 × 2,1
4 × 0,015 × 156,69 + 2,1

� = 0,66

 

- Calcul des moments d'inertie après fissuration : 

If =
1,1I0

(1 + λ. µ)
= IG = 45930,94 cm4 

λi =
0,05ft28

�2 + 3 b0
b � . ρ

=
0,05 × 2,1

�2 + 3 12
60� × 0,011

= 2,74 

λv =
2
5

λi = 1,096 

Ifi
G =

1,1. I0

(1 + 𝛌𝐢. µG) =
1,1 × 45930,94

(1 + 2,74 × 0,46) =  22351,81cm4 

Ifv
G =

1,1. I0

(1 + 𝛌𝐯. µG) =
1,1 × 45930,94

(1 + 1,096 × 0,46) = 33589,53cm4 

Ifi
P =

1,1. I0

(1 + 𝛌𝐢. µP) =
1,1 × 45930,94

(1 + 2,74 × 0,66) = 17990,33cm4 

Ifi

J =
1,1. I0

�1 + 𝛌𝐢. µJ�
=

1,1 × 45930,94
(1 + 2,74 × 0,22) = 31522,36cm4 

- Calcul de flèche (total et admissible) : 

g
fi

2
g

g
i

i IE10
LM

f
⋅⋅

⋅
=  

fGi =
MG. L²

10. Ei. Ii
G =

4,77 × 107 × (3.70)²
10 × 32164,20 × 22351,81

= 0,09cm 

fGv =
MG. L²

10. Ev. Iv
G =

4,77 × 107 × (3.70)²
10 × 10818,86 × 33589,53

= 0,18cm 

fPi =
MP. L²

10. Ei. Ii
P =

9,49 × 107 × (3,70)²
10 × 32164,20 × 17990,33

= 0,22cm 

fJi =
MJ. L²

10. Ei. Ii
J =

2,64 × 107 × (3,70)²
10 × 32164,20 × 31522,36

= 0,03cm 
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- La flèche totale : 

( ) ( ) ( ) ( )0,090,220,030,18ffffΔf
iiiv gPJgt −+−=−+−=  

cm0,28Δf t =  

Δfmax=
l

500
=

370
500

= 0,74 

0,74cmΔfcm0,28Δf maxt =<= ………..….Condition vérifiées 

III-7-2 Poutrelles planchers étages : 

- Sollicitations de calcul : 

E.L.U :                                                E.L.S : 

M T max = 10,03 KN. m                                                             M T max =    7,24 KN. m 

M a rive  max = 2,36 KN. m   M  a rive  max =  1,70 KN. m     

 M  a inter max = 6,06 KN. m                                                     M a inter max  =  4,37KN. m       

Tmax = 12,00KN 

 

III-7-2-1 Calcul des armatures longitudinales : 

 En  travée : 

 On doit calculer le moment d’équilibre de la table 𝐌𝐭 pour déterminer la position de 

l’axe neutre 

 𝐌𝐭 = b × h0 × fbc × �d −
h0

2
� = 65 × 4 × 14,17 × �d −

4
2

� × 10−3 =  58,9472 kN. m 

 𝐌𝐭 𝐦𝐚𝐱 = 10,03 KN. m < 58,9472  𝐾𝑁. 𝑚  

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

simple comme une section rectangulaire  de dimension (b x h t) = (65x20) cm2 

Soumise  à : 

 Mt max = 10,03 KN. m 

 µ =
Mt max

b × d² × fbc
=

10,03 × 103

65 × 18² × 14,17
= 0,034 < µl = 0,392 →  As

′ = 0                          

 µ = 0,034 ⇒ β = 0,983   ; β est tirée du tableau. 
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σs =
fe

γs
=

400
1,15

= 348 MPa  

As =
Mt max

β × d × σs
=

10,03 × 103

0,983 × 18 × 348
= 1,63 cm2 

- Condition de non fragilité (section en Té) : 

Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V2 × fe
 

Avec : 

  V2 =
�b × h0 × �h − h0

2 �� + �b0 × (h − h0) × �h − h0
2 ��

(b × h0) + �b0 × (h − h0)�
 

 V2 =
�65 × 4 × �20 − 4

2�� + �12 × (20 − 4) × �20 − 4
2 ��

(65 × 4) + �12 × (20 − 4)�
= 13.75cm                                                  

  V1 = ht − V2 = 20 − 13.75 = 6.24 cm     

I =
bV1

3 − �(b − b0) × (V1 − h0)3�
3

+
b0 × (h − V1)3

3
 

 I =
(65 × 6.243) − �(65 − 12) × (6.24 − 4)3�

3
+

12 × (20 − 6.24)3

3
 

I = 5065.80 + 10421.1415 = 15486.9418 cm4 

Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V1 × fe
=

15486,9418 × 2,1
0,81 × 20 × 13,5 × 400

=  0,37cm² 

As cal = 1.63 cm² > Amin = 0,37cm² …………………..Condition  vérifiée 

On prend : 𝟑𝐓𝟏𝟎 ⇒  𝐀𝐬 = 2,36cm2/ml 

 Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) : 

 µ =
Ma

 b0 × d² × fbc
=

6,06 × 103

12 × 18² × 14,17
= 0,109 < µl = 0,392 →  As

′ = 0        

µ = 0,109 → β = 0,943 ; β est tirée du tableau. 

 As =
Ma

β × d × σs
=

6,06 × 103

0,943 × 18 × 348
= 1,03cm2 
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- Condition de non fragilité (section en Té) : 

  Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V1 × fe
=

15486,9418  × 2,1
0,81 × 20 × 6,24 × 400

=  0,8cm² 

  𝐀𝐬 𝐜𝐚𝐦 = 1,03 cm² > Amin = 0,8 cm² …….. Condition  vérifiée 

 On prend   : 2T 10⇒ 𝐀𝐬 = 1,57 cm2/ml 

 Sur appui de rive : 

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

rectangulaire de dimension (b0 x h) = (12x20) cm² 

µ =
Ma

b0 × d² × fbc
=

2,36 × 9103

12 × 18² × 14,17
= 0,043 < µl = 0,392 →  As

′ = 0 

 µ = 0,043 →  β = 0,9785 ;  β est tirée du tableau 

As =
Ma

β × d × σs
=

2,36 × 103

0,9785 × 18 × 348
= 0,39cm² 

 

- Condition de non fragilité (section en Té) : 

 Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V1 × fe
=

15486.9418  × 2,10
0,81 × 20 × 6,24 × 400

= 0,80 cm² 

 As cal = 0,39 cm² > Amin = 0,80 cm² ;  Condition non vérifiée  

 On prend :   Amin = 0,80 cm2         

Donc : 1T12  ⇒ 𝐀𝐬 = 1,13 cm²/ml 

III-7-2-2 Vérification à l’E.L.S : 

𝐌 𝐭𝐬𝐞𝐫 = 7,24KN. m 

𝐌 𝐚𝐬𝐞𝐫 = 4,37KN. m 

 En travées : 

a) 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            

b
2

y² + ηA′(y – c′) −  ηA(d –  y) = 0 ⇒ 32,5 +  35,4y − 637,20 = 0                                           
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⇒ y = 3,91 cm < 4𝑐𝑚 

Donc L'axe neutre tombe dans la table de compression. 

b) Moment d’inertie : 

I =  
b
3

y3 +  ηAs(d –  y)2 =  
65 × 3,913

3
+  (15 × 2,36 × (18 − 3,91)2) = 8323,05 cm4 

c) Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝛔𝐛𝐜 : 

σbc = K × y =  
Mser

I
. y =  

7,24 × 103

8323,05 
. 3,91 = 3,40 MPa 

σbc = 0,6fc28 = 15 MPa 

σbc = 3,40MPa < σbc = 15 MPa ; Condition vérifiée 

 En appuis : 

a) Position de l'axe neutre : 

.0)yd(A)'cy('A
2

by2

=−η−−η+  

b = 65cm ; η = 15 ; A'=  0,  A=1,13 cm2. 

32,5.y2+ 16,95y – 305,1 = 0 ⇒y = 2,81cm 

y =2,81cm < 4cm ; Donc L'axe neutre tombe dans la table de compression. 

b) Le moment d'inertie : 

.4391,57cm 2,81)1,13(1815)  21,67(2,81I

y)ηA(d)c'(yηA'
3

b.yI

4 23
G

2
3

G

=−×+=

−+−+=
 

c) Calcul des contraintes : 

- Contrainte maximale dans le béton comprimé 𝛔𝐛𝐜 : 

.vérifiéedition.......conMPa.......15σ<MPa2,80σ

MPa.150,6fσ

2,80MPa.2,81
4391,57

 4,37.10.y
I

M
σ

bcbc

c28bc

3

G

ser
bc

==

==

===

 

La vérification de Contrainte maximale dans l'acier tendu σst. n'est pas nécessaire puisque la 

fissuration et peu préjudiciable. 
 

 

 



    Chapitre  III                                                                                         Calcul des Plancher 

         

- 53 - 
 

d) Contrainte de cisaillement (effort tranchant) : 

L'effort tranchant maximal T max=12 KN. 

0,55MPa
0,12.0,18
12.10

.db
T

τ
3

0

u
u ===

−

 

Fissuration peu préjudiciable: 

 vérifieéndition........co..........3,33MPa...τ0,55MPaτ

3,33MPa.;5MPa)min(0,13fτ

uu

c28u

__

=<=

==

 

 Donc il n’y a pas de risque de cisaillement. 

III-7-2-3 Les armatures transversales At (armatures de l’âme): 

 D’après le B.A.E.L  99 (A.5.1.23),[2] on a : 

a) Diamètre : 

Фt ≤ min �
h

35
;

b
10

; ФL� 

Фt ≤ min �
200
35

;
120
10

; 10� = 5,71mm 

On adopte : Фt  =6mm 

b) Calcul des espacements : 

 St ≤ min (0,9d ; 40cm)       

                                               ⇒ St ≤ 16,20cm ⇒ St =15 cm 

  St ≤ min (16,2 ; 40cm)       

c) La section des armatures transversales : 

( )cosαsinα0,9

0,3k.f
2
hτ

γs
fe.

.stb
At tju

0 +

−







≥  

 k =1 (fissuration non préjudiciable) 

ftj= min (2,1; 3,3 MPa) =2,1 MPa 

α=90°⇒sin α + cos α = 1 

fe = 235 MPa; γs = 1,15  

D’où:
.db
2

T

2
τ

0

u

u









=







h
h
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   On calcul la valeur de l'effort tranchant  ?
2
hTu 





=  par la méthode des triangles semblables 

 

 

 

 

On calcul la distance "X":             T max=  12KN       ?
2
hTu 





=   

              
X =

L
2

+
MW   − Me

q. L  

  

X =
3,70

2
+

 6,06 − 2,36
5,90 .3,70

= 2,02 m     

h
2

=
0,20

2
 = 0,10m 

X − �
h
2

� = 2,02 − 0,10 = 1,92 m 

Donc:   11,41KN
2,02

1,9212Tu =
×

=                         

Tu  = 11,41 KN  

D’ où : MPa0,53
0,12.0,18

10 11,41.
2
hτ

-3

μ ==





=  

MPah 53,0
2

=





=µτ  

( ) cm0,0065
23510,9

1,15.122,110,30,53
s
At

calt

−=
××

×××−
≥








 

d) Pourcentage minimal des armatures transversales : 


























≥
×
× ;0,40MPa

2
2
hτ

max
sb
feAt μ

t0
 

X
2
hX.T

2
hT

2
X

2
hT

X
T max

u

u
max















−

=





⇒







−









=
h

𝑇𝑢 = �
ℎ
2

� ? 
Tmax  = 12KN   
  

X=2,02m 

 ℎ
 2

 

    L=  3,70m 

𝑋 − �
ℎ
2� 
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0,4MPa40,0;
2

0,53max
sb
feAt

t

=





≥

×
× MPa

 

cm0,02
235

120,40
fe

b0,40
S
At 0

mint

=
×

=
×

≥







 

En prend la valeur  maximale ⇒ cm020,0
S
At

t

≥







 , 

Pour St =10 cm ⇒ At ≥ 0,02x10= 0,20 cm²  

On prend : 2φ6 ⇒As= 0,57cm² avec un espacement : St =10 cm 

D'après le RPA 99 (version 2003)  [1] : 

- Espacement dans la zone nodale : 

 St ≤ min(10Φl ;  15 cm) = min(10 cm ; 15 cm) = 10 cm            

- Espacement dans la zone courante : 

St ≤ 15 cm ;  On prend St = 15 cm  

On adopte : 

                      St=10 cm………….zone nodale 

    St=15cm …………zone courante 

 

e) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

𝐓𝐮 = 12KN 

 𝐌𝐚𝐩𝐩𝐮𝐢 = 6,06 KN. m 

Fu =
Mappui

z
=

Mappui

0,9d
=

6,06
0,9 × 18 × 10−2 = 37,41 KN 

Fu = 37,41KN > Tu = 12 KN   

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

f) Compression de la bille d'about : 

La contrainte de compression dans la biellette est: 

S
Fb

b =σ    Avec       








=

=

2
ab

S

2TF

0

b

 

D’où    
0.

2
ba
T

b =σ  
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a : la longueur d'appuis de la biellette 

On doit avoir    
b

28
b

γ
fc

σ <  

Mais pour tenir compte du fait que l'inclinaison de la biellette est légèrement différente de 450 

donc on doit vérifier que : 

28c0

b

b

28c

0

b

28c
b

f.b0,85.
Tγ2

a
γ

f0,85.
b.a
T2

γ
f

0,85σ

≥⇒≤

≤
 

a ≥
2 × 12 × 1,5

0,85 × 12 × 25 × 10
= 0,014m = 1,40cm 

a = min (a′; 0,9d) 

a' : largeur d’appui 

a′ = c − c′ − 2 cm 

c′ = 2cm    ( enrobage ) 

c : la largeur de l’appui (poteau) = 35cm 

a' = 35-2-2=31cm 
 .............................40,1cm 16,2 = 18 x 0,9= d 0,9 = a cm≥ Condition vérifiée 

g) Entraînement des armatures : 

-Vérification de la contrainte d’adhérence : 

τuser =
T

0,9d. µ. n
≤ τser����� = ψs. ft28 

ψs  : coefficient de cisaillement  ψs =1,5 pour H.A 

T   : effort tranchant max T=12 KN 

n    : nombre d'armatures longitudinales tendues n = 3 

µ    : Périmètre d’armature tendue μ = πФ= 3,14 x1 = 3,14 cm 

τ ser =
T

0,9d × µ × n
=

12 × 103

16.2 × 3,14 × 3 × 102 = 0,79MPa            

τser����� = 1,5 × 2,1 = 3,15 MPa 

τser = 0,79 MPa < τser����� = 3,15 MPa ; Condition vérifiée. 
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-Ancrage des armatures tendues 

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

de diamètre Φ pour équilibrer une contrainte d’adhérenceτs. 

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

τ s = 0,6 × ψs² × ft28 = 0,6 × 1,5² × 2,1 = 2,835 MPa 

Ls =
Φ × fe

4 × τs
=  

1 × 400
4 × 2,83

= 35,33 cm         

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

de courber les armatures d’une valeur « r » : r = 5,5Φ = 5,5 × 1 = 5,5 cm 

f) Vérification de la flèche : 

- Les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

ht

L
≥

1
22,5

⇨
20

370
= 0,054 > 0,044                                                 ;         Condition vérifiée                                                                                 

ht

L
≥

Mser

15 × M0 ser
⇨

20
370

= 0,054 >
7,24

15 × 8,52 
=  0,056          ;     Condition  non  vérifiée                                                                          

As

b0d
≤

3,6
fe

⇨
3,39

12 × 18
= 0,016 <

3,60
400

= 0,009                          ;     Condition   non vérifiée                                                                            

 

Ces trois conditions ne sont pas vérifiées, donc le calcul de la flèche est nécessaire. 

G: Charge permanente après mise en place des cloisons. 
P: Charge Totale (P = G + charge d'exploitation). 

J: Charge permanente avant la mise en place des cloisons. 

On a:    �
G = 5,04KN/m2                                                                                                          

 P = G + Q = 5,04 + 1,50 = 6,54KN/m2                                                               
 J = 2,80KN/m2                                                                                                            

           

Pour b = 0.65 

              �
 G = 5,04 × 0,65 = 3,276 KN/ml

P = 6,54 × 0,6 = 4,25KN/ml  
J = 2,80 × 0,65 = 1,82KN/ml

 

g) Calcul des moments fléchissant : 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧MG = 0,85 ×

GL2

8
= 0,85 ×

3,276 × 3,7²
8

= 4,77KN. m

MP = 0,85 ×
PL2

8
= 0,85 ×

4,25 × 3,7²
8

= 7,27KN. m

MJ = 0,85 ×
JL2

8
= 0,85 ×

1,82 × 3,7²
8

= 2,65KN. m  
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h) Module du modèle de déformation longitudinale : 

MPa32164,192511000f11000E 33
c28ij =⋅=⋅=  

   MPa10818,86253700f3700E 33
c28vj =⋅=⋅=  

i) Détermination du centre de gravité : 

YG =
∑ Ai Yi

Ai
=

(b. h0) �h0
2 + h − h0� + �b0(h − h0)(h − h0)

2 � + η. As. c

(b. h0) + (h − h0)b0 + η. As
 

 

YG =
(65 × 4) �4

2 + 20 − 4� + �12(20 − 4)(20 − 4)
2 � + 15 × 2,36 × 2

(65 × 4) + (20 − 4)12 + 15 × 2,36
= 12,89cm 

j) Détermination du moment d'inertie : 

4
g

2
333

g

2
Gs

3
Gt0

3
0G0

3
G

g

cm06,36353I

)89,12815.2,36.(1
3

)89,1212.(20
3

4)12).(12,89(65
3

65.(12,89)I

)y(d15A
3

)y(hb
3

)h)(yb(b
3

by
I

=

−+
−

+
−−

−=

−+
−

+
−−

−=

 

-  Calcul  des coefficients     𝐟 ;     𝛌𝐢     ;  𝛌𝐕 : 

ρ =
A

b0. d
=

2,36
12 × 18

= 0,011 ⇒ β = 0,9945 

λi =
0,05ft28

�2 + 3 b0
b � . ρ

=
0,05 × 2,1

�2 + 3 12
65� × 0,011

= 3,74 

λv =
2
5

λi = 1,50 

- Calcul des contraintes suivant les sollicitations : 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧σSG =

MG

A. β1. d
=

4,77 × 103N. m
2,36 × 0,9945 × 18

= 112,90MPa

σSP =
MP

A. β1. d
=

7,27 × 103N. m
2,36 × 0,9925 × 18

= 170,43MPa

σSJ =
MJ

A. β1. d
=

2,65 × 103N. m
2,36 × 0,9925 × 18

= 62,85 MPa
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- Calcul de    𝝁𝒋; 𝝁𝑮  ; 𝝁𝒑 : 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧ µj = 1 − �

1,75ft28

4. ρ. σSj + ft28
� = 1 − �

1,75 × 2,1
4 × 0,011 × 62,85 + 2,1

� = 0,24

µG = 1 − �
1,75ft28

4. ρ. σSG + ft28
� = 1 − �

1,75 × 2,1
4 × 0,011 × 120,90 + 2,1

� = 0,50

µp = 1 − �
1,75ft28

4. ρ. σSp + ft28
� = 1 − �

1,75 × 2,1
4 × 0,011 × 170,43 + 2,1

� = 0,38

 

- Calcul des moments d'inertie après fissuration : 

If =
1,1I0

(1 + λ. µ)
= IG = 36353,06 cm4 

λi =
0,05ft28

�2 + 3 b0
b � . ρ

=
0,05 × 2,1

�2 + 3 12
60� × 0,011

= 3,74 

λv =
2
5

λi = 1,50 

Ifi
G =

1,1. I0

(1 + 𝛌𝐢. µG) =
1,1 × 36353,06

(1 + 3,74 × 0,50) =  13933,23cm4 

Ifv
G =

1,1. I0

(1 + 𝛌𝐯. µG) =
1,1 × 36353,06

(1 + 1,50 × 0,50) = 22850,49cm4 

 

Ifi
P =

1,1. I0

(1 + 𝛌𝐢. µP) =
1,1 × 36353,06

(1 + 3,74 × 0,38) = 16515,93cm4 

Ifi

J =
1,1. I0

�1 + 𝛌𝐢. µJ�
=

1,1 × 36353,06
(1 + 3,74 × 0,24) = 21073,13cm4 

- Calcul de flèche (total et admissible) : 

g
fi

2
g

g
i

i IE10
LM

f
⋅⋅

⋅
=  

fGi =
MG. L²

10. Ei. Ii
G =

4,77 × 107 × (3.70)²
10 × 32164,20 × 13933,23

= 0,15cm 

fGv =
MG. L²

10. Ev. Iv
G =

4,77 × 107 × (3.70)²
10 × 10818,86 × 22850,49

= 0,26cm 

fPi =
MP. L²

10. Ei. Ii
P =

7,27 × 107 × (3,70)²
10 × 32164,20 × 16515,93

= 0,19cm 
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fJi =
MJ. L²

10. Ei. Ii
J =

2,65 × 107 × (3,70)²
10 × 32164,20 × 21073,13

= 0,05cm 

- La flèche totale 

( ) ( ) ( ) ( )0,150,190,050,26ffffΔf
iiiv gPJgt −+−=−+−=  

cm0,25Δf t =  

Δfmax=
l

500
=

370
500

= 0,74 cm 

0,74cmΔf0,25cmΔf maxt =<=   …….  Condition vérifiée 

III-7-3 Poutrelles planchers sous-sol (+0,00) : 

Tableau III-6 : les sollicitations pour la poutrelle de type 01 et 02 

 

- Sollicitations de calcul : 

E.L.U :                                                E.L.S : 

M T max = 8,53 KN. m                                                              M T max =    6,16KN. m 

Mrive  max = 2,20 KN. m  Mrive  max =  1,592 KN. m     

 Minter max = 6,6 KN. m                                                           Minter max  =  4,78KN. m       

 Tmax = 13,08KN 

 

 

 

 

 

 

 

Type 

ELU ELS 

MA (KN 

.m) 

(rive) 

MA (KN .m) 

Inter 

Mt (KN .m) 

(Travée) 

Tu       

(KN) 

MA (KN. m) 

(rive) 

MA (KN. m) 

Inter 

Mt (KN. m) 

(Travée) 

01 1,446 5,50 8,53 12,86 1,046 3,98 6,16 

02 2,2 6,60 7,29 13,08 1,592 4,78 5,27 

Max 2,2 6,60 8,53 13,08 1,592 4,78 6,16 
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III-7-3-1 Calcul des armatures longitudinales : 

 En  travée : 

 On doit calculer le moment d’équilibre de la table 𝐌𝐭 pour déterminer la position de 

l’axe neutre 

𝐌𝐭 = b × h0 × fbc × �d −
h0

2
� = 65 × 4 × 14,17 × �d −

4
2

� × 10−3 =  58,9472 KN. m        

 

 𝐌𝐭 𝐦𝐚𝐱 = 8,53 KN. m < 58,9472  𝐾𝑁. 𝑚   

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

simple comme une section rectangulaire  de dimension : (b x h) = (65x20) cm2 

Soumise  à : 

 Mt max = 8,53 KN. m 

 µ =
Mt max

b × d² × fbc
=

8,53 × 103

65 × 18² × 14,17
= 0,029 < µl = 0,392 →  As

′ = 0                          

 µ = 0,029 ⇒ β = 0,9855   ;  β est tirée du tableau. 

σs =
fe

γs
=

400
1,15

= 348 MPa  

As =
Mt max

β × d × σs
=

8,53 × 103

0,98955 × 18 × 348
= 1,38 cm2 

-Condition de non fragilité (section en Té) : 

Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V 2 × fe
 

Avec : 

  V2 =
�b × h0 × �h − h0

2 �� + �b0 × (h − h0) × �h − h0
2 ��

(b × h0) + �b0 × (h − h0)�
 

 V2 =
�65 × 4 × �20 − 4

2�� + �12 × (20 − 4) × �20 − 4
2 ��

(65 × 4) + �12 × (20 − 4)�
= 13.75cm                                            

  V1 = ht − V2 = 20 − 13.75 = 6.24 cm     
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I =
bV1

3 − �(b − b0) × (V1 − h0)3�
3

+
b0 × (h − V1)3

3
 

 I =
(65 × 6.243) − �(65 − 12) × (6.24 − 4)3�

3
+

12 × (20 − 6.24)3

3
 

I = 5065.80 + 10421.1415 = 15486.9418 cm4 

Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V1 × fe
=

15486,9418 × 2,1
0,81 × 20 × 13,75 × 400

=  0,37cm² 

As cal = 1,38 cm² > Amin = 0,37cm² …………………..Condition  vérifiée 

On prend : 𝟑𝐓𝟏𝟎 ⇒  𝐀𝐬 = 2,36cm2/ml 

 

 Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) : 

  µ =
Ma

b0 × d² × fbc
=

6,6 × 103

12 × 18² × 14,17
= 0,119 < µl = 0,392 →  As

′ = 0       

 µ = 0,119 → β = 0,9365 ; β est tirée du tableau. 

 As =
Ma

β × d × σs
=

6,6 × 103

0,9365 × 18 × 348
= 1,13cm2 

- Condition de non fragilité (section en Té) : 

  Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V1 × fe
=

15486,9418  × 2,1
0,81 × 20 × 6,24 × 400

=  0,8cm² 

  As cal = 1,13 cm² > Amin = 0,8 cm² …….. Condition  vérifiée 

 On prend    : 2T 10 ⇒ 𝐀𝐬 = 1,57 cm2/ml 

 Sur appui de rive : 

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

rectangulaire de dimension (b0 x h) = (12x20) cm² 

µ =
Ma

b0 × d² × fbc
=

2,2 × 9103

12 × 18² × 14,17
= 0,040 < µl = 0,392 →  As

′ = 0 

 µ = 0,040 →  β = 0,980 ;  β est tirée du tableau 

As =
Ma

β × d × σs
=

2,2 × 103

0,980 × 18 × 348
= 0,36cm² 

 



    Chapitre  III                                                                                         Calcul des Plancher 

         

- 63 - 
 

- Condition de non fragilité (section en Té) : 

 Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V1 × fe
=

15486.9418  × 2,10
0,81 × 20 × 6,24 × 400

= 0,80 cm² 

 As cal = 0,36 cm² > Amin = 0,80 cm² ;  Condition non vérifiée  

 On prend :    Amin = 0,80 cm2         

Donc : 1T12 ⇒ 𝐀𝐬 = 1,13 cm²/ml 

III-7-3-2 Vérification à l’E.L.S 

𝐌𝐭𝐬𝐞𝐫 = 6,16KN. m 

𝐌𝐚𝐬𝐞𝐫 = 4,78KN. m 

 En travées : 

a) 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           

b
2

y² + ηA′(y – c′) −  ηA(d –  y) = 0 ⇒ 32,5y2 +  35,4y − 637,2 = 0                                

⇒ y = 3,91 cm < 4𝑐𝑚 

Donc L'axe neutre tombe dans la table de compression. 

b) Moment d’inertie : 

I =  
b
3

y3 +  ηAs(d –  y)2 =  
65 × 3,913

3
+  �15 × 2,36 × (18 − 3,91)è2� = 8323,05cm4 

c) Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝛔𝐛𝐜 : 

σbc = K × y =  
Mser

I
. y =  

6,16 × 103

8323,05 
. 3,91 = 2,89 MPa 

σbc = 0,6fc28 = 15 MPa 

σbc = 2,89MPa < σbc = 15 MPa ; Condition vérifié 
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 En appuis : 

a) Position de l'axe neutre : 

.0)yd(A)'cy('A
2

by2

=−η−−η+  

b =65cm ; η = 15 ; A'=  0,  A=1,13 cm2. 

32,5.y2+ 16,95y – 305,1 = 0 ⇒ y = 2,81cm 

y =2,81cm < 4cm ; Donc L'axe neutre tombe dans la table de compression. 

b) Le moment d'inertie : 

. 4391,57cm2,81)1,13(1815)   21,67(2,81I

y)ηA(d)c'(yηA'
3

b.yI

4 23
G

2
3

G

=−×+=

−+−+=
 

d) Calcul des contraintes : 

- Contrainte maximale dans le béton comprimé 𝛔𝐛𝐜 : 

vérifiée.dition.......conMPa.......15σ<MPa3,06σ

MPa.150,6fσ

3,06MPa2,81
4391,57

 4,78.10.y
I

M
σ

bcbc

c28bc

3

G

ser
bc

==

==

=×==

 

La vérification de Contrainte maximale dans l'acier tendu σst. n'est pas nécessaire puisque la  

fissuration et peu préjudiciable 

e) Contrainte de cisaillement (effort tranchant) : 

L'effort tranchant maximal T max =13,08KN  

0,61MPa
0,12.0,18

13,08.10
.db

T
τ

3

0

u
u ===

−

 

Fissuration peu préjudiciable 

 vérifieéndition........co..........3,33MPa...τMPa61,0τ

3,33MPa.5MPa)   ; min(0,13fτ

uu

c28u

__

=<=

==

 

 Donc il n’y a pas de risque de cisaillement. 

 

 

 



    Chapitre  III                                                                                         Calcul des Plancher 

         

- 65 - 
 

III-7-3-3 Les armatures transversales At (armatures de l’âme): 

  D’après le B.A.E.L  99 (A.5.1.23), [2] on a : 

a) Diamètre : 

Фt ≤ min �
h

35
;

b
10

; ФL� 

Фt ≤ min �
200
35

;
120
10

; 10� = 5,71mm 

On adopte : Фt  =6mm 

b) Calcul des espacements : 

 St ≤ min (0,9d ; 40cm)  

                                             ⇒ St ≤ 16,20cm ⇒ St =15 cm  

 St ≤ min (16,2 ; 40cm)        

 c) La section des armatures transversales : 

( )α cosαsin  0,9

0,3k.f
2
hτ

γs
fe.

.stb
At tju

0 +

−







≥  

    k =1 (fissuration non préjudiciable) 

ftj = min (2,1; 3,3 MPa ) =2,1 MPa 

    α=90°⇒sin α + cos α = 1 

fe = 235 MPa; γs = 1,15 

    D’où:
.db
2
hT

2
hτ

0

u

u









=





  

On calcul la valeur de l'effort tranchant Tu 







2
h

 par la méthode des triangles  semblables 

 

   

 

 

 

 

On calcul la distance "X":             T max=  13,08 KN                

X
2
hX.T

2
hT

2
X

2
hT

X
T max

u

u
max















−

=





⇒







−









=
h 𝑇𝑢 = �

ℎ
2

� ? Tma=13,08KN       

X=2,03
 

h
2

 

L=3,70m 

X −
h
2
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?

2
hTu 





=

  

 X =
L
2

+
MW   − Me

q. L
 

 𝐗 =
3,70

2
+

6,6 − 2,2
6,43 .3,70

= 2,03 m                                                                                                      

h
2

=
0,20

2
= 0,10m 

X − �
h
2

� = 2,03 − 0,10 = 1,93 m 

Donc:  12,44KN
2,03
1,9313,08

2
hTu =×=







          ⇒ 12,44KN
2
hTu =





  

 D’où’ : MPa 0,58
18,0.12,0

10.44,12
2
h 3

u ==





 −

τ  

 MPa 0,58
2
h

u =





τ  

( ) cm0,0033
23510,9

1,15.122,110,30,58
s
At

calt

−=
××

×××−
≥








 

d) Pourcentage minimal des armatures transversales : 

 

 

 

 

0,4MPa;0,40MPa
2

0,58max
sb
feAt

t

=





≥

×
×

 

cm0,02
235

120,40
fe

b0,40
S
At 0

mint

=
×

=
×

≥







 

En prend la valeur  maximale ⇒ cm020,0
S
At

t

≥







  

Pour St =10 cm ⇒ At ≥ 0,02x10= 0,20 cm²  

On prend:   2φ6 ⇒As=0,57cm² avec un espacement : St =10 cm 


























≥
×
× ;0,40MPa

2
2
hτ

max
sb
feAt μ

t0
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D'après le RPA 99 (version 2003) [1] : 

- Espacement dans la zone nodale : 

 St ≤ min(10Φl ;  15 cm) = min(10 cm ; 15 cm) = 10 cm 

- Espacement dans la zone courante  

  St ≤ 15 cm ;  On prend St = 15 cm  

On adopte :                  St=10 cm………….zone nodale 

    St=15cm …………zone courante 

e) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

 𝐓𝐮 = 13,08KN 

 𝐌𝐚𝐩𝐩𝐮𝐢 = 6,6 KN. m 

Fu =
Mappui

z
=

Mappui

0,9d
=

6,6
0,9 × 18 × 10−2 = 40,74 KN 

Fu = 40,74KN > Tu = 13,08 KN   

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

f) Compression de la bille d'about : 

La contrainte de compression dans la biellette est: 

S
Fb

b =σ    Avec       








=

=

2
ab

S

2TF

0

b

 

D’où    
0.

2
ba
T

b =σ  

a: la longueur d'appuis de la biellette 

On doit avoir    
b

28c
b

γ
f

σ <  

Mais pour tenir compte du fait que l'inclinaison de la biellette est légèrement différente de 450 

donc on doit vérifier que : 

28c0

b

b

28c

0

b

28c
b

f.b0,85.
Tγ2

a
γ

f0,85.
b.a
T2

γ
f

0,85σ

≥⇒≤

≤
 

a ≥
2 × 13,08 × 1,5

0,85 × 12 × 25 × 10
= 0,015cm = 1,50cm 
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a = min (a′; 0,9d)  

a' : largeur d’appui 

a′ = c − c′ − 2 cm  

c′ = 2cm    (Enrobage) 

c : la largeur de l’appui (poteau) = 45cm 

a' = 45-2-2=41 cm 
 ..........................50,1cm 16,2 = 18 x 0,9= d 0,9 = a cm≥  Condition vérifiée 

g) Entraînement des armatures  

-Vérification de la contrainte d’adhérence : 

τuser =
T

0,9d. µ. n
≤ τuser

— = ψs. ft28 

ψs : coefficient de cisaillement ψs =1,5 pour H.A 

T: effort tranchant max T=13,08KN 

n : nombre d'armatures longitudinales tendues n = 3 

µ : Périmètre d’armature tendue μ = πФ= 3,14 x1 = 3,14cm 

τ ser =
T

0,9d × µ × n
=

13,08 × 103

16.2 × 3,14 × 3 × 102 = 0,86MPa            

τser����� = 1,5 × 2,1 = 3,15 MPa 

τser = 0,86 MPa < τser����� = 3,15 MPa ; Condition vérifiée. 

-Ancrage des armatures tendues 

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

de diamètre Φ pour équilibrer une contrainte d’adhérenceτs. 

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

τ s = 0,6 × ψs² × ft28 = 0,6 × 1,5² × 2,1 = 2,835 MPa 

Ls =
Φ × fe

4 × τs
=  

1 × 400
4 × 2,835

= 35,27 cm         

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

de courber les armatures d’une valeur « r » : r = 5,5Φ = 5,5 × 1 = 5,5cm 
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f) Vérification de la flèche : 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

ht

L
≥

1
22,5

⇨
20

370
= 0,054 > 0,044                                                  ;       Condition vérifiée                                                                                   

ht

L
≥

Mser

15 × M0 ser
⇨

20
370

= 0,054 >
6,16

15 × 7,96 
= 0,052          ;     Condition    vérifiée                                                                                   

As

b0d
≤

3,6
fe

⇨
2,36

12 × 18
= 0,011 <

3,60
400

= 0,009                          ;    Condition   non vérifiée                                                                            

 

 La 3 ème condition n’est pas vérifiée, donc le calcul de la flèche est nécessaire. 

G: Charge permanente après mise en place des cloisons. 
P: Charge Totale (P = G + charge d'exploitation). 

J: Charge permanente avant la mise en place des cloisons. 

On a:  �
 G = 5,66KN/m2                                                                                        
P = G + Q = 5,66 + 1,50 = 7,16KN/m2                                           
 J = 2,80KN/m2                                                                                          

 

Pour b=0.65 

          �
 G = 5,66 × 0,65 = 3,679 KN/ml 
P = 7,16 × 0,65 = 4,654KN/ml  

 J = 2,80 × 0,65 = 1,82KN/ml       
 

g) Calcul des moments fléchissant : 

 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧MG = 0,85

GL2

8
= 0,85 ×

3,679 × 3,7²
8

= 5,35KN. m

MP = 0,85
PL2

8
= 0,85 ×

4,654 × 3,7²
8

= 6,77KN. m

MJ = 0,85
JL2

8
= 0,85 ×

1,82 × 3,7²
8

= 2,65KN. m   

 

h) Module du modèle de déformation longitudinale : 

MPa32164,192511000f11000E 33
c28v =⋅=⋅=  

MPa10818,86253700f3700E 33
c28j =⋅=⋅=  

i) Détermination du centre de gravité : 

YG =
∑ Ai Yi

Ai
=

(b. h0) �h0
2 + h − h0� + �b0(h − h0)(h − h0)

2 � + η. As. c

(b. h0) + (h − h0)b0 + η. As
 

 

YG =
(65 × 4) �4

2 + 20 − 4� + �12(20 − 4)(20 − 4)
2 � + 15 × 2,36 × 2

(65 × 4) + (20 − 4)12 + 15 × 2,36
= 12,89cm 
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j) Détermination du moment d'inertie : 

4
g

2
333

g

2
Gs

3
Gt0

3
0G0

3
G

g

cm06,36353I

)89,12815.2,36.(1
3

)89,1212.(20
3

4)12).(12,89(65
3

65.(12,89)I

)y(d15A
3

)y(hb
3

)h)(yb(b
3

by
I

=

−+
−

+
−−

−=

−+
−

+
−−

−=

 

- Calcul  des coefficients     𝐟;   𝛌𝐢   ;  𝛌𝐕 : 

ρ =
A

b0. d
=

2,36
12 × 18

= 0,011 ⇒ β = 0,9945 

λi =
0,05ft28

�2 + 3 b0
b � . ρ

=
0,05 × 2,1

�2 + 3 12
65� × 0,011

= 3,74 

λv =
2
5

λi = 1,50 

- Calcul des contraintes suivant les sollicitations : 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧σSG =

MG

A. β1. d
=

5,35 × 103N. m
2,36 × 0,9945 × 18

= 126,64MPa

σSP =
MP

A. β1. d
=

6,77 × 103N. m
2,36 × 0,9945 × 18

= 160,25MPa

σSJ =
MJ

A. β1. d
=

2,65 × 103N. m
2,36 × 0,9945 × 18

=  62,73MPa

 

- Calcul de       𝝁𝒋; 𝝁𝑮;  𝝁𝒑 : 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧ µj = 1 − �

1,75ft28

4. ρ. σSG + ft28
� = 1 − �

1,75 × 2,1
4 × 0,011 × 62,73 + 2,1

� = 0,24

µG = 1 − �
1,75ft28

4. ρ. σSG + ft28
� = 1 − �

1,75 × 2,1
4 × 0,011 × 126,64 + 2,1

� = 0,48

µp = 1 − �
1,75ft28

4. ρ. σSG + ft28
� = 1 − �

1,75 × 2,1
4 × 0,011 × 160,25 + 2,1

� = 0,40

 

- Calcul des moments d'inertie après fissuration : 

If =
1,1I0

(1 + λ. µ)
= IG = 36353,06 cm4 

λi =
0,05ft28

�2 + 3 b0
b � . ρ

=
0,05 × 2,1

�2 + 3 12
60� × 0,011

= 3,74 

λv =
2
5

λi = 1,50 
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Ifi
G =

1,1. I0

(1 + 𝛌𝐢. µG) =
1,1 × 36353,06

(1 + 3,74 × 0,48) =  14306,08cm4 

Ifv
G =

1,1. I0

(1 + 𝛌𝐯. µG) =
1,1 × 36353,06

(1 + 1,50 × 0,48) = 23249,05cm4 

Ifi
P =

1,1. I0

(1 + 𝛌𝐢. µP) =
1,1 × 36353,06

(1 + 3,74 × 0,40) = 16020,98 cm4 

 Ifi

J =
1,1. I0

�1 + 𝛌𝐢. µJ�
=

1,1 × 36353,06
(1 + 3,74 × 0,24) = 21073,13cm4 

- Calcul de flèche (total et admissible) : 

g
fi

g
g

i

i IE
LM

f
⋅⋅

⋅
=

10

2

 

fGi =
MG. L²

10. Ei. Ii
G =

5,35 × 107 × (3.70)²
10 × 32164,20 × 14306,08

= 0,16cm 

fGv =
MG. L²

10. Ev. Iv
G =

5,35 × 107 × (3.70)²
10 × 10818,86 × 23249,05

= 0,29cm 

fPi =
MP. L²

10. Ei. Ii
P =

6,77 × 107 × (3,70)²
10 × 32164,20 × 16020,98

= 0,18cm 

fJi =
MJ. L²

10. Ei. Ii
J =

2,65 × 107 × (3,70)²
10 × 32164,20 × 21073,13

= 0,05cm 

- La flèche totale : 

( ) ( ) ( ) ( )0,160,180,050,29ffffΔf
iiiv gPJgt −+−=−+−=  

cm0,26Δf t =  

Δfmax=
l

500
=

370
500

= 0,74cm 

cm0,74Δfcm0,26Δf maxt =<=   …………..….. Condition vérifiée 

III-7-4 Plancher terrasse : 

Méthode des trois moments: 

Puisque la fissuration est considérée comme préjudiciable dans ce genre des planchers, 

la méthode forfaitaire n’été plus applicable, donc le calcul RDM de ces poutrelles doit 

effectuer par « la méthode des trois moments »  

a) Motivation: La formule des trois moments est une écriture particulière de la méthode des 

forces adaptée aux poutres continues. 
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b) Hypothèses: Nous traiterons par la suite une poutre droite posée sur (N+2) appuis simples 

chargée par des forces concentrées ou réparties dont la direction est perpendiculaire à l’axe de 

la poutre. 

 

 

 

Figure III-10 : Poutre droite 

 

Le problème posé possède une mobilité correspondant à la translation suivant l’axe de la 

poutre. 

 Si cette mobilité est gênante, il suffit de remplacer une liaison ponctuelle par une rotule. 

Le problème se situe dans le plan (x, y) et est à flexion dominante. L’inertie de section et le 

module d’élasticité sont constants sur la poutre. 

c)  Notations des appuis: Les appuis sont notés C0, C1, ...., C n+1. 

 La portion de poutre = [Ci-1, Ci] est la travée i de longueur  Li  

 

 

 

 

 

 

 

Figure III-11 : Détermination des moments selon la position de poutre (Ci) 

d) Résolution: 

 Le problème est hyperstatique d’ordre N, on utilise la méthode des forces avec une 

décomposition particulière. 

e) Décomposition du problème:  

 Plutôt que de considérer que le problème isostatique associé est une poutre sur deux 

appuis-dans ce cas les inconnues hyperstatiques seraient N réactions d’appuis-on introduit une 

rotule entre chaque travée au doit des appuis C1 à  Cn.  

Le problème isostatique associé correspond à N + 1 poutres sur deux appuis correspondant à 

chaque travée. 

Les inconnues hyperstatiques sont les moments Mi exercés par la travée  i+1 Sur la travée i. 

Le moment exercé par la travée i sur la travée i+1 étant -Mi 
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Les moments Mi sont également les moments fléchissant du problème hyper statique au droit 

des appuis. 

f) Equations de continuité de la rotation : Les inconnues Mi sont calculés de façon à ce que 

la rotation de section soit continue (θ '=θ '') 

 

 

 

 

 

 

 

Gn, Gn+1: les centres d'inertie des aires de diagramme des moments. 

𝐚𝐧 ; 𝐛𝐧    ;  𝐚𝐧+𝟏;  𝐛𝐧+𝟏: Sont des distances entre centres de gravités et les appuis adjacent.  

Sn. et Sn+1 : les Aires des diagrammes des moments pour les travées Ln et Ln+1 

θ '=θ '(Mn-1)+θ '(Mn)+ θ '(q) 

D’où : q : le chargement des travées. 

Selon le théorème des Aires des moments, on aura : 













+

+++−=++++++−⇒=

+++++
+

++=

+−+=

1nL
1n.b1nS

nL
n.anS

61n.L1nM)1nLn(Ln2Mn.L1nMθ"θ'

I6.E
1n.L1nM

I3.E
1n.LnM

I.E1nL
1n.b1nS

'θ'

I3.E
n.LnM

I6.E
n.L1nM

I.EnL
n.anS

θ'

 
III-7-4-1 Etude des poutrelles Plancher terrasse :  

On à deux(02) types de poutrelles. 

Type 01 : poutrelles à 5 travées 

 

   

 

 

 

 

Figure III-12 : Poutrelles à 5 travées (plancher terrasse)  

A 
3,00 m 3,70 m 4,00m 3,70 m 

B C D E F 
3,00 m 

𝐐𝐭 = 𝟔, 𝟒𝟒𝟒𝟒/𝐦𝐦 
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Type 02 :   poutrelles à 2 travées 

 

    

 

 

 

Figure III-13 : Poutrelles à 2 travées (plancher terrasse)  

 

Exemple de calcul: 

Pour La plancher terrasse :      G = 6,28 KN/m2 

                                                 Q = 1,00 KN/m2 

Sollicitation à l’E.L.U : 

Qu= (1,35G+1,5Q) × 0,65 = [(1,35×6,28) + (1,5×1,00)] × 0,65 ……⇒  𝐪𝐮 = 6,49KN/ml 

Sollicitation à l’E.L.S : 

Qser = (G + Q) × 0,65 = (6,28 + 1) × 0,65……………………...⇒  𝐪𝐬𝐞𝐫 = 4,73KN/ml  

 

Type (01) : poutrelles à 5 travées 

 

 

 

 

 

Le calcul se fait selon la formule: 















+

+++−=+++






+++−
)1n(L

)1n(b.)1n(S

nL
na.nS

6)1n(L.)1n(M)1n(LnLnM2nL.)1n(M  

 

 

 

 

 

3,00 m 3,70 m A B C 

𝐐𝐭 = 𝟔, 𝟒𝟒𝟒𝟒/𝐦𝐦 

A 
3,00 m 3,70 m 4,00 m 3 ,70 m 

B C D E F 
3,00 m 

𝐐𝐭 = 𝟔, 𝟒𝟒𝟒𝟒/𝐦𝐦 
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En isolant deus travées adjacentes, on prend A-B et B-C 

Partie AB et BC: 

M0
AB =

QL2

8
= 7,30KN. m                                                                                                                           

an = bn =
3
2

= 1,5m                                                                                                                                

 Sn =
2
3

LnM0
AB = 14,60m2 

 

M0
BC =

QL2

8
= 11,11KN. m                                                                                                                         

an+1 = bn+1 =
3,70

2
= 1,85m                                                                                                                    

 Sn+1 =
2
3

Ln+1M0
BC = 27,40m2 

⇒   3MA + 2( 3 + 3,70)MB + 3,70 MC  =   −6(7,3 + 13,70)      

Avec : 𝐌𝐀 = −𝟎, 𝟐M0
AB = −0,2. 7,30 = −1,46 KN. m 

 ⇒ 13,40MB + 3,70MC + 121,62 = 0      

 

Partie BC et CD   : 

M0
BC =

Q. L2

8
= 11,10 KN. m                                    

an = bn =
3,70

2
= 1,85m                                         

 Sn =
2
3

Ln. M0
BC = 27,40m2 

     

M0
CD =

QL2

8
= 12,98KN. m    

an+1 = bn+1 =
4
2

= 2m                                                                                                                                

 Sn+1 =
2
3

Ln+1. M0
CD = 34,61m2 

⇒   3,70MB + 2( 3,70 + 4)MC + 4 MD  =   −6(13,70 + 17,31)      

Ln = 3,00m Ln+1 = 3,7m A B C 

𝐐𝐭 = 𝟔, 𝟒𝟒𝟒𝟒/𝐦𝐦 

Ln = 3,7m Ln+1 = 4,00m B
         

C D 

𝐐𝐭 = 𝟔, 𝟒𝟒𝟒𝟒/𝐦𝐦 
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⇒   3,70MB + 15,4MC + 4 MD + 186,06 = 0        

Partie CD et DE   :  

M0
𝐶𝐷 =

QL2

8
= 12,98  KN. m   

an+1 = bn+1 =
4
2

= 2m                                                                                                                                

 Sn =
2
3

Ln. M0
CD = 34,61m2 

 
 

M0
DE =

QL2

8
= 11,10  KN. m                                                    

 an+1 = bn+1 =
3,70

2
= 1,85m                                                                                                     

 Sn+1 =
2
3

Ln+1. M0
BC = 27,40m2 

 ⇒ 4MC + 2( 3,70 + 4)MD + 3,70 ME  =   −6(17,31 + 13,70) 

 ⇒  4MC + 15,4MD + 3, ME + 186,06 = 0          

 

Partie DE et EF : 

M0
DE =

QL2

8
= 11,11KN. m                                                                                                                         

an = bn =
3,70

2
= 1,85m             

 Sn =
2
3

LnM0
DE = 27,40m2 

 

M0
EF =

QL2

8
= 7,30KN. m                                                                                                                           

 an+1 = bn+1 =
3
2

= 1,5m                                                                         

 Sn+1 =
2
3

LnM0
EF = 14,60m2 

Ln = 4,00m Ln+1 = 3,70m C    D E 

𝐐𝐭 = 𝟔, 𝟒𝟒𝟒𝟒/𝐦𝐦 

Ln = 3,70m Ln+1 = 3,00m D E F 

𝐐𝐭 = 𝟔, 𝟒𝟒𝟒𝟒/𝐦𝐦 
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⇒   3,70MD + 2( 3,70 + 3,00)ME + 3 MF  =   −6(13,70 + 7,30)      

Avec : 𝐌𝐄 = −𝟎, 𝟐𝐌𝟎
𝐃𝐄 = −0,2.7,30 = −1,46 KN. m    

  

  ⇒ 13,40ME + 3,70MD + 121,62 = 0           

 

Après résoudre des quatre  équations on aura : 

 
MA = −1,46KN. m 

MB = −7,49KN. m   

MC = −8,112KN. m 

MD = −8,346KN. m 

ME = −6,77KN. m 

MF = −1,46KN. m 

-Les moments en travées : 

Mt
AB = �

(𝑀𝐴 + 𝑀𝐵)
2

� + M0
AB = 2,83KN. m 

Mt
BC = �

(𝑀𝐵 + 𝑀𝐶)
2

� + M0
BC = 3,31 KN. m 

Mt
CD = �

(𝑀𝐶 + 𝑀𝐷)
2

� + M0
CD = 4,75KN. m 

Mt
DE = �

(𝑀𝐷 + 𝑀𝐸)
2

� + M0
DE = 3,55 KN. m 

Mt
EF = �

(𝑀𝐸 + 𝑀𝐹)
2

� + M0
EF = 3,19 KN. m 
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- Calcul de l’effort tranchant T : 

L’effort tranchant est donnée par : 

�
Tw =   

ql
2

+
Mw − Me

l
 (KN)      

Tw = −
ql
2

+
Mw − Me

l
 (KN)

 

 

 Travée AB : 

⎩
⎨

⎧TW =
qlAB

2
+

MA − MB

lAB
=

6,49 × 3
2

+
1,46 − 7,49

3,5
= 7,73KN       

TE = −
qlAB

2
+

MA − MB

lAB
−

6,49 × 3
2

+
1,46 − 7,49

3,5
= −9,94KN

 

 Travée BC : 

⎩
⎨

⎧TW =
qlBC

2
+

MB − MC

lBC
=

6,49 × 3,7
2

+
7,49 − 8,112

3,70
=    11,84KN           

TE = −
qlBC

2
+

MB − MC

lBC
= −  

6,49 × 3,7
2

+
7,49 − 8,112

3,70
= −12,17KN

 

 Travée CD : 

⎩
⎨

⎧TW =
qlCD

2
+

MC − MD

lCD
=

6,49 × 4
2

+
8,112 − 8,346

4
=       12,92KN          

TE = −
qlCD

2
+

MC − MD

lCD
= −

6,49 × 4
2

+
8,112 − 8,346

4
=   −   13,09KN

 

 Travée DE : 

⎩
⎨

⎧TW =
qlDE

2
+

MD − ME

lDE
=

6,49 × 3,7
2

+
8,346 − 6,77

3,7
=  12,43KN                  

TE = −
qlDE

2
+

MD − ME

lDE
= −  

6,49 × 3,7
2

+
8,346 − 6,77

3,7
= −11,58KN      

 

 

 Travée EF : 

⎩
⎨

⎧TW =
qlEF

2
+

ME − MF

lEF
=

6,49 × 3
2

+
6,77 − 1,46

3
= 11,51KN            

TE = −
qlEF

2
+

ME − MF

lCD
= −

6,49 × 3
2

+
6,77 − 1,46

3
= −7,97KN  

 

 

 

 



    Chapitre  III                                                                                         Calcul des Plancher 

         

- 79 - 
 

Tableau III-7 : récapitulatif des résultats obtenus au plancher terrasse 
U

sa
ge

 

 

Type 

ELU ELS 

MA 

(KN.m) 

(rive) 

MA 

(KN.m) 

(inter) 

Mt 

(KN.m) 

(travée) 

Tu 

(KN) 

MA 

(KN.m) 

(rive) 

MA 

(KN.m) 

(inter) 

Mt 

(KN.m) 

(travée) 

T
er

ra
ss

e 

In
ac

ce
ss

ib
le

 01 1,46 8,346 4,75 13,09 1,406 7,18 5,08 

02 2,22 8,46 5,77 10,86 1,618 6,17 4,20 

Max 2,22 8,46 5,77 13,09 1,618 7,18 5,08 

 

- Les sollicitations maximales sont : 

E.L.U :                                                E.L.S : 

M T max = 5,77 KN. m                                                              M T max =    5,08 KN. m 

Mrive  max = 2,22 KN. m  Mrive  max =  1,618KN. m     

 Minter max = 8,46 KN. m                                                      Minter max  =  7,18KN. m    

Tmax = 13,09KN 

 

III-7-4-2 Calcul des armatures longitudinales à (l'E.L.U): 

 En  travée : 

On doit calculer le moment d’équilibre de la table 𝐌𝐭 pour déterminer la position de 

l’axe neutre 

 𝐌𝐭 = b × h0 × fbc × �d −
h0

2
� = 65 × 4 × 14,17 × �d −

4
2

� × 10−3 =  58,9472 KN. m 

    𝐌𝐭 𝐦𝐚𝐱 = 5,77 KN. m <  58,9472  KN. m   

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

simple comme une section rectangulaire  de dimension   (b x h) = (65x20) cm2 

Soumise  à : 

 𝐌𝐭 𝐦𝐚𝐱 = 5,77 KN. m 
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 µ =
Mt max

b × d² × fbc
=

5,77 × 103

65 × 18² × 14,17
= 0,019 < µl = 0,392 →  As

′ = 0                          

 µ = 0,019 ⇒ β = 0,9905    ;β est tirée du tableau. 

σs =
fe

γs
=

400
1,15

= 348 MPa  

As =
Mt max

β × d × σs
=

5,77 × 103

0,9905 × 18 × 348
= 0,93cm2 

- Condition de non fragilité (section en Té) : 

   Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V2 × fe
 

   Avec : 

  V2 =
�b × h0 × �h − h0

2 �� + �b0 × (h − h0) × �h − h0
2 ��

(b × h0) + �b0 × (h − h0)�
 

V2 =
�65 × 4 × �20 − 4

2�� + �12 × (20 − 4) × �20 − 4
2 ��

(65 × 4) + �12 × (20 − 4)�
= 13.75cm                                               

  V1 = ht − V2 = 20 − 13.75 = 6.24 cm     

I =
bV1

3 − �(b − b0) × (V1 − h0)3�
3

+
b0 × (h − V1)3

3
 

 I =
(65 × 6.243) − �(65 − 12) × (6.24 − 4)3�

3
+

12 × (20 − 6.24)3

3
 

I = 5065.80 + 10421.1415 = 15486.9418 cm4 

 Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V1 × fe
=

15486,9418 × 2,1
0,81 × 20 × 13,5 × 400

=  0,37cm² 

 As cal = 0,93 cm² > Amin = 0,37cm² …………………..Condition  vérifiée 

On prend : 𝟐𝐓𝟏𝟎 ⇒  𝐀𝐬 = 1,57cm2/ml 
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 Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) : 

µ =
Ma

b0 × d² × fbc
=

8,46 × 103

12 × 18² × 14,17
= 0,150 < µl = 0,392 →  As

′ = 0        

 

µ = 0,150 → β = 0,918 ; β est tirée du tableau. 

 As =
Ma

β × d × σs
=

8,46 × 103

0,918 × 18 × 348
= 1,47cm² 

-Condition de non fragilité (section en Té) : 

Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V1 × fe
=

15486,9418  × 2,1
0,81 × 20 × 6,24 × 400

=  0,8cm² 

As cal =  1,47cm² > Amin = 0,8 cm² …….. Condition  vérifiée  

On prend    :𝟐𝐓𝟏𝟐 ⇒ 𝐀𝐬 = 2,26 cm2/ml 

 

 Sur appui de rive : 

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

rectangulaire de dimension (b0 x h) = (12x20) cm² 

µ =
Ma

b0 × d² × fbc
=

2,22 × 103

12 × 18² × 14,17
= 0,040 < µl = 0,392 →  As

′ = 0 

 µ = 0,040 →  β = 0,980 ;  β est tirée du tableau 

As =
Ma

β × d × σs
=

3,18 × 103

0,980 × 18 × 348
= 0,52cm² 

 

- Condition de non fragilité (section en Té) : 

 Amin =
I × ft28

0,81 × ht × V1 × fe
=

15486.9418  × 2,10
0,81 × 20 × 6,24 × 400

= 0,80 cm² 

 𝐃𝐨𝐧𝐜 ∶          Ascal = 0,52 cm² < Amin = 0,80 cm² ;  Condition non vérifiée  

On prend :   Amin=0,80 cm2         

Le choix :     1T12 ⇒ 𝐀𝐬 = 1,13 cm²/ml 
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III-7-4-3 Vérification à l’E.L.S : 

 En travées : 

  a) 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 = 0,93 cm2;  d = 18 cm           

b
2

y² + ηA′(y – c′) −  ηA(d –  y) = 0 ⇒ 32,5y2 +  14,7y − 251,1 = 0              

⇒ y = 2,56 cm 

y = 2,52 cm < h0 = 4 cm  

Donc L'axe neutre tombe dans la table de compression 

b) Moment d’inertie : 

I =  
b
3

y3 +  ηAs(d –  y)2 =  
65 × 2,523

3
+  (15 × 0,98 × (18 − 2,52)2) =  3869,30cm4 

c) Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝛔𝐛𝐜 : 

σbc = K × y =  
Mser

I
×  y =  

5,08 × 103

3869,30 
. 2,52 = 1,31 MPa 

σbc = 0,6fc28 = 15 MPa 

σbc = 1,31MPa < σbc = 15 MPa ; Condition vérifiée  

 En appuis: 

𝐌𝐬𝐞𝐫 = 7,18 KN. m 

a)Position de l'axe neutre : 

.0)yd(A)'cy('A
2

by2

=−η−−η+  

b=65cm ; η = 15 ; A'= 0 , A= 1,13cm2. 

32,5y2+16,95 y -305,1 = 0 ⇒y =2,81cm 

y =2,81cm < 4cm ; Donc L'axe neutre tombe dans la table de compression. 

b) Le moment d'inertie: 

.  4391,79cm2,81)   1,13(1815)   21,67(2,81I

y)ηA(d)c'(yηA'
3

b.yI

423
G

2
3

G

=−×+=

−+−+=
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c) Calcul des contraintes : 

 - Contrainte maximale dans le béton comprimé σbc : 

vérifiée.dition.......conMPa.......15σ<MPa4,59σ

MPa.150,6fσ

4,59MPa.2,81
4391,79

 7,18.10.y
I

M
σ

bcbc

c28bc

3

G

ser
bc

==

==

===

 

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la 

Contrainte maximale dans l'acier tendu σst. 

d) Contrainte de cisaillement (effort tranchant) : 

L'effort tranchant maximal T max =13,09 KN. 

0,61MPa
0,12.0,18

13,09.10
.db

T
τ

3

0

u
u ===

−

 

Fissuration peu préjudiciable: 

 vérifieéndition........co..........3,25MPa...τMPa61,0τ

3,33MPa.;5MPa)min(0,13fτ

uu

c28u

__

=<=

==

 

 Donc il n’y a pas de risque de cisaillement. 

III-7- 4 -4 Les armatures transversales At (armatures de l’âme): 

 D’après le B.A.E.L  99 (A.5.1.23) [2]  , on a : 

 a) Diamètre : 

Фt ≤ min �
h

35
;

b
10

; ФL� 

Фt ≤ min �
200
35

;
120
10

; 10� = 5,71mm 

On adopte : Фt  =6mm 

b) Calcul des espacements : 

      St ≤ min (0,9d ; 40cm)  

                                                  ⇒ St ≤ 16,20cm ⇒ St =15 cm 

      St ≤ min (16,2 ; 40cm)        
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 c) La section des armatures transversales : 

( )cosαsinα0,9

0,3k.f
2
hτ

γs
fe.

.stb
At tju

0 +

−







≥  

 k =1 (fissuration non préjudiciable) 

ftj= min (2,1; 3,3 MPa) =2,1 MPa 

 α=90°⇒sin α + cos α = 1 

fe = 235 MPa; γs = 1,15 

     D’où:
.db
2

T

2
hτ

0

u

u









=







h

 

     On calcul la valeur de l'effort tranchant  







2
hTu   par la méthode des triangles semblables 

X
2
hX.T

2
T

2
hX

2
hT

X
T max

u

u
max





 −

=





⇒







−









=
h

 

On calcul la distance "X":             T max=13,09KN        

 

 X =
L
2

+
MW   − Me

q. L
 

 X =
4
2

+
8,46 − 2,22

6,49.4,00
= 2,24cm              

h
2

=
0,20

2
 = 0,10m 

X − �
h
2

� = 2,24 − 0,10 = 2,14m 

Tmax = 13,09KN  

Donc: 







2
hTu   =13,09

2,24
2,14

× =12,51 KN                          









2
hTu  = 12,51 KN  

𝑇𝑢 = �
ℎ
2

� ? 
Tmax=13,09KN       

X=1,96m 

ℎ
2

 

L=4,00m 

X −
h
2
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D’où: 0,58MPa
0,180,12

12,51.10
2
hτ

3

u =
×

=





 −

 

0,58MPa
2
hτu =





  

 
( ) cm0,003

23510,9
1,15.122,110,30,58

s
At

calt

−=
××

×××−
≥








 

d) Pourcentage minimal des armatures transversales : 


























≥
×
× MPa;0,4

2
2
hτ

max
sb
feAt u

t0
 

MPa0,42MPa;0,40
2

0,58max
sb
feAt

t0

=





≥

×
×

 

cm0,02
235

120,42
fe

b0,42
S
At 0

mint

=
×

=
×

≥







 

En prend  la valeur  maximale ⇒ cm020,0
S
At

t

≥







  

Pour St =10 cm ⇒ At ≥ 0,02x10= 0,20 cm²  

On prend: 2φ6 ⇒ As =  0,57cm² avec un espacement : St =10 cm 

D'après le RPA 99 (version 2003) [1] : 

- Espacement dans la zone nodale : 

St ≤ min(10Φl ;  15 cm) = min(10 cm ; 15 cm) = 10 cm  

-Espacement dans la zone courante : 

St ≤ 15 cm ;  On prend St = 15 cm 

On adopte :                  St=10 cm………….zone nodale 

    St=15cm …………zone courante 

e)Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

Fu =
Mappui

z
=

Mappui

0,9d
=

8,46 103

0,9 × 18 × 10−2 = 52,22 kN 

Fu = 52,22KN > Tu = 13,09 KN  

 Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises à un effort de traction. 
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f) Compression de la bille d'about : 

La contrainte de compression dans la biellette est: 

S
Fb

b =σ    Avec       








=

=

2
ab

S

2TF

0

b

 

D’où    
0.

2
ba
T

b =σ  

a: la longueur d'appuis de la biellette 

On doit avoir    
b

28c
b

γ
f

σ <  

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

de 450 donc on doit vérifier que : 

28c0

b

b

28c

0

b

28
b

f.b0,85.
Tγ2

a
γ

f0,85.
b.a
T2

γ
f0,85

σ

≥⇒≤

≤ c

 

mc 1,60 =m0,016
.100,85.12.25
52.13,09.1,a =≥

 
a = min (a′; 0,9d) 

a' : largeur d’appui 

a′ = c − c′ − 2 cm 

c′ = 2cm    (enrobage) 

c : la largeur de l’appui (poteau) = 35cm 

a' = 35-2-2= 31cm
 vérifiéecondition ..........................cm....40,2cm 16,2 = 18 x 0,9= d 0,9 = a ≥  

g) Entraînement des armatures : 

-Vérification de la contrainte d’adhérence : 

τuser =
T

0,9d. µ. n
≤ τuser

— = ψs. ft28 

ψs: coefficient de cisaillement  ψs =1,5 pour H.A 

T: effort tranchant max T=13,09 KN 

n: nombre d'armatures longitudinales tendues n = 2 

µ : périmètre d’armature tendue μ = πФ= 3,14 x1 = 3,14 cm 
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τ ser =
T

0,9d × µ × n
=

13,09 × 103

16.2 × 3,14 × 2 × 102 = 1,29MPa            

τser����� = 1,5 × 2,1 = 3,15 MPa 

τser = 1,28 MPa < τser����� = 3,15 MPa ;             Condition vérifiée. 

-Ancrage des armatures tendues 

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

de diamètre Φ pour équilibrer une contrainte d’adhérenceτs. 

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

τ s = 0,6 × ψs² × ft28 = 0,6 × 1,5² × 2,1 = 2,835 MPa 

Ls =
Φ × fe

4 × τs
=  

1 × 400
4 × 2,835

= 35,27 cm         

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

courber les armatures d’une valeur « r » :  r = 5,5Φ = 5,5 × 1 = 5,5 cm 

f) Vérification de la flèche 

Les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

ht

L
≥

1
22,5

⇨
20

400
= 0,05 > 0,044                                           ;    Condition vérifiée                                              

ht

L
≥

Mser

15 × M0 ser
⇨

20
370

= 0,054 >
7,18

15 × 9,46
= 0,051  ;     Condition vérifiée                                             

As

b0d
≤

3,6
fe

⇨
1,57

12 × 18
= 0,007 <

3,6
400

= 0,009                       Condition    vérifiée                                             

 

III- 8  Ferraillage de la dalle de compression : 

 La dalle de compression doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, elle est 

légèrement armée par un quadrillage des barres, les dimensions de la maille ne doivent pas 

dépasser : 

20cm (soit 5 barres par mètre) pour les armatures perpendiculaire aux poutrelles. 

33cm (soit 3 barres par mètre) pour les armatures parallèle aux poutrelles. 

- Section minimale des armatures perpendiculaire aux poutrelles : 

A⟘ ≥ 200
fe [MPa]      (cm²/ml)  si      l < 50𝑐𝑚 

A⟘ ≥ 4  
fe[MPa]

     (cm²/ml)   si    50cm < l = 65𝑐𝑚 < 80𝑐𝑚 

Avec  l : l’écartement entre axe des nervure 
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Figure III-14: Ferraillage de la dalle de compression 

 

- Section minimale des armatures parallèles aux poutrelles : 

A  ̸ ̸ ≥
A⟘

2
 

Fe = 235MPa 

50cm ≤   L = 65 cm ≤ 80 cm 

A⟘ ≥    
4  ×  65

235
 [cm2/ml]                                                       

A⟘ ≥  1,11 [cm2/ml]                                                                                                                                   

On prend  A┴ = 6φ 5 = 1,18 cm²/ml 

A  ̸ ̸ ≥    
1,18

2
= 0,59[cm2/ml]              

On prend un quadrillage en  6φ 5   avec un espacement de 25cm. 
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Pl
an

ch
er

  T
er

ra
ss

e 

1T12 

2T10                    
                               1T10suplémentaire   
 

 
2T12 

 
2T10 
                           1T10supplémentaire 

 

 

Appuis de rive Travée Appuis intermédiaire 

Pl
an

ch
er

 E
ta

ge
s  

C
ou

ra
nt

s 

 
 
1T12 
 

3T10 
 

 

  

Appuis de rive Travée Appuis intermédiaire 
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Tableau III-8 : récapitulatif de ferraillage des  poutrelles 

 
 

Pl
an

ch
er

 R
D

C
 

 
1T12 
 

3T12 
 

 
2T12 

 
3T12 
  

Appuis de rive Travée Appuis intermédiaire 

Pl
an

ch
er

   
– 

So
us

 –
So

l 

     
1T12 
 

3T10 
 
 

2T10

 
3T10 

 

Appuis de rive Travée Appuis intermédiaire 
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IV-1 Acrotère : 

IV-1-1 Introduction 

 L'acrotère est un couronnement placé à la périphérie d'une  terrasse, il assure la 

sécurité en formant un écran pour toute chute, Il est assimilé à une console au niveau de sa 

base au plancher terrasse soumise à son poids propre et aux charges horizontales qui sont 

dues à une main courante et au séisme qui créent un moment de renversement. 

IV-1-2 Dimensions: 

La hauteur    h = 60 cm  

L’épaisseur  ep = 10 cm 

 Le calcul se fera sur une bande de 1m linéaire d’acrotère, cet élément est exposé 

aux intempéries ce qui peut entraîner des fissures ainsi a des déformations importantes 

(fissuration préjudiciable) 

IV-1-3 Calcul des sollicitations: 

a) Poids propre:  

KN/ml1,71G
KN/ml1,71250,0685γSG

 ²m  0,06850,2)(0,070,5)(0,1
2

0,1)0,03(0,2S

b

=
=×=×=

=



 ×+×+

+
=

  

 

 

    

 

 

 

 

  

 

 

 

 

Figure IV-1 : Représentation des actions  agissantes sur l’acrotère 

 

 

 

20cm 

10cm 

3cm 

7cm 

50cm 

60cm 

  Q 

G L 

Q.l 

 M T 
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 b) Surcharge : 

Une surcharge due à l’application d'une  main courante Q=1,00KN/m   

Nu = 1,35 G =1,35 x 1,71 = 2,31KN/ml 

Mu = 1,5x Q x h = 1,5 x 1 x 0,6 = 0,9 KN .m 

La section d’encastrement sera soumise à la flexion composée 

c) Enrobage : 

 Vu que la fissuration préjudiciable 

 On prend C = C’ = 2cm 

 d) Le centre de pression:  m 0,39
2,31
0,9

Nu
Mue ===                         

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 :  

24,79KN.m0,81KN.m
24,79KN.m10,11014,170,02)0,810,1(0,337hbf  )0,81c'(0,337h

0,80KN.m0,972,310,02)(0,09M)Nc'(d

thb)fc'0,81th(0,337M)Nc'(d

0,97KN.m0,02
2

0,10,392,31M

c
2
heNM

3
bc

uu

bcuu

u

uu

<−
=×××××−×=××−

−=−×−=−−

×××−×≤−−

=





 −+×=







 −+=

  

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

rectangulaire (b x h)= (100x10) cm²  

IV-1-5 Calcul du ferraillage E. L. U. R : 

Mu   = 0,97 KN. m 

µ = 
14,17)9(100

3100,97

fbc2bd

Mu
2 ××
×

= = 0,0084 

-  Verification de l’existence  des armatures comprimée A' : 

µ l  =0.8 )α0,4..(1α ll −  

0,668
1,743,5

3,5
ε  10003,5

3,5α
sl

l =
+

=
+

=   
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Avec : 

41,7
1,15102

400
δE

fε 1000 5
s

e
sl =

××
=

×
=  

 µ l  = 0,8x 0,668(1- 0,4x 0,668)= 0.392 > µ=0,0084 ⇒ A' = 0 

 µ =0,0084 ⇒    β=0,996                     

On calcul: 

Afs: section d'armatures en flexion simple. 

Afc : section d'armatures en flexion composée. 

²  cm  0,31
90,996348

100,97
dβσ

MuA
3

S
fs =

××
×

=
××

=  

²  0,243cm
100.348

  2,378.10  0,311
100.σ

N
AA

3

s

u
fsfc =−=−=  

- Section minimale des armatures en flexion composée pour une section 

rectangulaire: 

Nser = G =1,71 KN/ml 

Mser = Q x h = 1 x0,6 = 0,6 KN .m 

ser

ser

N
M

e = 35cm0,35m
1,71
0,60

===  

d = 0,9ht =9cm    ; b = 100 cm  

ml/ ²cm  1,010,23
d 0,185e
d  0,45e

fe
fbd

ser

ser28t
min =×

−
−

×
××

=As    

/ml²cm  1,01)A;A;max(AAs minslsu ==  

On adopter 4T6 p .m   ⇒ As = 1,13 cm²/ml   ;  St =33cm 

- Les armatures  de répartition: 

Ar =  =
4
As

=
4
13,1 0,28 cm²/ml 

On adopte : As =1,13cm²/ml soit 4φ 6p.m 
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IV-1-6 Vérification des contraintes  (E. L. S) : 

)
2

 (Mser
hceNser +−=  

m.N.K0,65)
2

0,10,02 1,71(0,35Mser =+−=  

Mser =0,65 KN .m 
 

- Position de l'axe neutre: 

1,59cmy0   152,5516,95y 50y 

0)y.(dη.Ay
2
b

11
2
1

1s
2
1

=⇒=−+

=−−
. 

- Moment d'inertie : 

4

3

1
3
1

1064,68cmI

1,59)²(91,1315
3
(1,59)100)²yη.As.(dy

3
bI

=

−××+
×

=−+=   

- Détermination des contraintes dans le béton comprimé σbc : 

15MPa0,6.fc28σ

0,97MPa1,59
1064,68

650.y
I

Mserσ

____

bc

1bc

==

=×==
 

     vérifiéecondition ..................MPa15σMPa0,97σ bcbc =<=  

- Détermination des contraintes dans l'acier tendue σst : 









= 28

___
.110;

3
2min ntst fnfeσ   Fissuration préjudiciable  

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

 vérifiéecondition ............202MPa...σ69,86MPaσ

69,86MPa1,59)(9
1064,68

65015)y(d
I

Mserησ

___

stst

1st

=<=

=−××=−=
 

- Contrainte de cisaillement : 

0,017MPa16,67KN/m²
10,09

1,5τ

1,5KN1,5QT
db

T

u

u

==
×

=

==
×

=τ

 

;4MPa)min(0,1fτ c28u =  Fissuration préjudiciable. 
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4 6p.m(st=25cm)        

            Coupe A-A 

       10cm 

4 6p.m (st=25cm)        

vérifiéecondition  .............2,5MPa....τ0,017MPaτ

2,5MPa;4MPa)min(2,5MPaτ

uu

u

=<=

==
 

-Vérification du ferraillage vis-à-vis au séisme: 

      D'après le R.P.A 99 (version 2003), les éléments de structure secondaires doivent être 

vérifiés aux forces horizontales selon la formule suivante: 

Fp =4. Cp. A. Wp  

A: coefficient d'accélération de zone A = 0,15 

Cp: facteur de force horizontal Cp=0,8 

Wp: poids propre de l'acrotère Wp = 1,71 KN 

Fp: force horizontale pour les éléments secondaires des structures 

Il faut vérifier que: Fp < 1,5Q 

Fp = 4. 0,15. 1,71. 0,8= 0,82KN 

Fp =0,82 KN < 1,5Q = 1,5KN …………condition  vérifiée. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV-2 : Schéma du ferraillage d’acrotère 

A A 

              4 6 p.m.  

              4 6 p.m.  
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IV-2 Balcon : 

IV-2-1 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.                                                               

L'épaisseur des dalles pleines  résulte des conditions suivantes: 

On a : 

Suivant Ly : encastré au poutre  

Suivant Lx : encastré au deux consoles  

Avec   : Lx=1,20 m 

   Ly= 3,60 m 

⇒=== 0,4<0,33
3,60
1,20

Ly
Lxα  La dalle travail dans un seul sens (suivant Lx) 

Donc le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur. 

L'épaisseur des dalles pleines  doit respecter les conditions suivantes: 

 Résistance à la flexion : cm6
20

120
20
Lxh 0 ==≥  

 Isolation acoustique   cm12h 0 ≥  

 Sécurité en matière d'incendie  h0 = 11cm pour 2 heurs de coup feu 

Donc on adopte  h0 = 15 cm 

 

Dans notre étude, les différents types des balcons sont les suivantes 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV-3 : Types des balcons 

 

1,55 

0,98 

0,15 

1,20 

0,98 

0,15 

 Type 1 : (loggia) 

 Type 2 : (séchoir) 
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Le calcul se fera à la flexion simple pour une bonde d’un mètre  linéaire. 

IV-2-2 Descente de charge : 

Tableau IV-1: Descente de charge 

 

N° 
Désignation Epaisseur (m) Densité 3m

KN Poids 
²m

KN 

1 

2 

3 

4 

5 

Carrelage 

Mortier de pose 

Lit de sable 

Dalle pleine 

Enduit en ciment 

0,02 

0,02 

0,02 

0,15 

0,02 

20,00 

20,00 

17,00 

25,00 

18.00 

0,40 

0,40 

0,34 

3,75 

0,36 

 

∑ G =    5,25 

 

 

 

 

 

 

 

 

. 

Figure IV-4: Descente de charge 

 

Poids propre : G= 5,25 KN/m² 

Surcharge :     Q =3,5KN/m2 

Qu  = 1,35G +1,5Q =12,33 KN/m²    

Qu  =12,33x1=12,33KN/ml 

Qser = G+Q=5,25+3,5=8,75 KN/m² 

 

 

 

1 

2 

3 
4 
5 
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- Calcul de la charge concentrée 

Le balcon supporte deux charges concentrées différentes ; pour le calcul des sollicitations. 

On  à : 

- Poids propre du mur : 

 P= 𝛾 x b x h x1m=13x 0,1x0.98x1m =1,27 KN 

 PU = 1,35P = 1,72KN 

 PS  = 1,27KN 

- Calcul du moment Max et de l'effort tranchant max :  

 
Figure  IV-5 : Schéma statique  du séchoir   

 

10,95KN.mlP
2

l²Q
M u

u
max −=−−=  

Tmax   = Qu .l+ Pu=16,53  KN 

d =0,9 h = 13,5 cm 

IV-2-3 Ferraillage du balcon : 

La section a calculé (100x15) ; d=0,9 h ;  on prend d=13.5cm 

A l’E.L.U : M max=10,95KN.m 

µ =
M

fbc × d2 × b
=

10,95 × 103

14,17 × 13,52 × 100
= 0,042 < 0,392 ⇒ As′ = 0 

 𝛽 = 0,986 

Asx =
M

β × d × σs
=

10,95 × 103

0,986 × 13,5 × 348
= 2,36cm2/ml 
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Tableau IV-2 : Ferraillage de balcon type 02 

 

M 

(KN.m) 
µ β A’ A cal 

Aadop 

(cm²/ml) 
Ar= 𝐴𝑠

4
 

Aadop (cm²/ml) 

10,95 0,042 0,986 0 2,36 

4T10 Pm 

As =3,14 

St=25cm 

0,78cm² 

4T6 

As=1,13 

St=25cm 

 

IV-2-4 Vérifications : 

- Condition de non fragilité : 

Amin = 0,23. b. d.
ftj
fe

= 0,23 × 100 × 13,5 ×
2,1
400

= 1,63cm2/ml 

Asx = 2,36 cm² > Amin = 1,63 cm²/ml ……………..…Condition Vérifiée. 

Le choix : 4T10  ⇒  AS = 3,14cm2…………………...Condition vérifiée  

- Contrainte  de cisaillement : 

ifiéedition vér.......con..........2,5MPa....τ0,12MPa τ

iable) préjudic  issuration2,5MPa..(f;4MPa)f.min(0,10τ

0,12MPa
10013,5
1016,53

db
T

uu

c28u

u
u

=<=

==

=
×
×

=
×

=τ

 

Il n'y a pas de reprise de bétonnage, donc les armatures transversales ne sont pas 

nécessaires. 

- Contrainte d’adhérence : 

vérifiéecondition..........MPa3,15τMPa08,1τ

MPa3,152,11,5fψτ

tenduesarmaturesd'périmetre:cm3,14
2
1π2μ

tenduesaleslongitudinarmaturesd'.nombre:4n

MPa08,1
1014,3413,50,9

1053,61
μnd0,9

Tτ

sese

28tsse

2

3
u

se

=<=

=×=×=

==

=

=
××××

×
=

×××
=
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- La vérification des contraintes à l'E.L.S : 

 Qser  = G+Q = 8,75KN.ml     

 m.KN7,83lP
2

²lQ
M ser

ser
ser =−−=  

  Mser  = 7,83KN.m           

- Détermination de la position de l'axe neutre :  

 
2

by2

-15As (d –y)=0     AS=3,14cm2 

 50y²+47,10y -635,85 =0⇒ y =3,13cm  (position de l'axe neutre à la fibre la plus comprimée) 

- Détermination du moment d'inertie : 

  
4

3

1
3
1

6087,13cmI

3,13)²4,52(13,515
3

100(3,13))²yηAs(dy
3
bI

=

−×+=−+=  

- Détermination de contrainte dans le béton comprimé σbc : 

15MPa0,6.fc28σ

4,03MPa3,13
6087,13

107,83y
I

Mserσ

____

bc

3

1bc

==

=×
×

==
 

 e on vérifié...conditi..........15MPa.....σ4,03MPaσ bcbc =<=  

- Détermination des contraintes dans l'acier tendue σst : 

 








= 28

___

110;
3
2min tst nffeσ Fissuration préjudiciable  

Avec η : coefficient de fissuration pour HA 61,ηmm;6φ =≥   

MPa202MPa2)min(267;20σ st

___
==  

ée    vérifi.condition..........202MPa....σ   200,09MPaσ

 200,09MPa3,13)(13,5
13,6087
107,8315)y(d

I
Mserησ

___

stst

3

1st

=<=

=−
×

×=−=
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- Vérification de la flèche : 

Pour les éléments supportés en console, la flèche F est égale à : 

F = F1 + F2  avec : 
8EI
QLF

4

1 = ……………. flèche due à la charge repartie. 

                              
3EI
PLF

3

2 = ……………... flèche due à la charge concentrée. 

- Détermination du centre de gravité : 

7,68cmYY

7,68cm
154,5215100

13,54,52157,515100Y

Asηhb

dAsη
2
hhb

A
YA

Y

G1

G

i

ii
G

==

=
×+×

××+××
=

×+×

××+××
=

×
=

∑
∑

 

Y2 = h – YG = 7,32 cm 

- Calcul du moment  d’inertie : 

I =
bY13

3
+

bY23

3
+ ηA(d − Y1)² 

I =
100(7,68)3

3
+

100(7,32)3

3
+ 15 × 3,14(13,5 − 7,68)² = 29768,99cm4 

F =
L3

EI
�
QL
8

+
P
3
� 

F =
(1,20)3 × 102

32164,2 × 10−5 × 29768,99
�
8,75 × 1,20

8
+

1,27
3
� = 0,03cm 

F=0,03cm 

Fadm =
L

250
=

120
250

= 0,48cm 

 Fcal = 0,03cm < Fadm = 0,48cm  ………………Condition vérifiée. 
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Tableau IV-3: Récapitulatif des armatures des différents types des balcons 

 

Type 01 02 

Mu (KN. m) 17,47 10,95 

Tu (KN) 20,83 16,53 

Mser (KN. m) 12,48 7,83 

Acal (cm2/ml) 3,85 2,36 

Amin (cm2/ml) 1,63 1,63 

Choix d’acier (p. m) 4T12 4T10 

Adopté (cm2/ml) 4,52 3,14 

Ar (cm2/ml) 1,13 0,79 

Choix d’acier (p. m) 4T6 4T6 

𝜎𝑏𝑐(𝑀𝑃𝑎) 5,86 4,03 

)(MPabcσ  15 15 

(MPa)τ u  0,15 0,12 

(MPa)τ u  2,5 2,5 

 Flèche (cm) 0,11 0,33 

Fadm (cm) 0,62 0,48 

 
                                                                   

                               4T10p.m                                                                        4T12 p.m 

                                                                                   
                  4T6 p.m                                                                           4T6p.m                                                                                                          

 

 
 

Figure IV-6 : Schéma de ferraillage du balcon   (Type 01 et Type 02 ) 
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IV-3 Escaliers :         

IV-3-1 Introduction :  

 Les escaliers sont des éléments constitués d’une succession de gradins permettant 

le passage entre les différents niveaux d’un bâtiment, dans notre cas on distingue un seul 

type d’escalier, c’est un escalier a deux volées, la seule différence est dans la hauteur 

d’étage. 

IV-3-2 Terminologie : 

           Un escalier se compose d'un nombre de marches, on appelle emmarchement la 

longueur de ces marches, la largeur d'une marche "g" s'appelle le giron, et la hauteur 

d'une marche "h", le mur qui limite l'escalier s'appelle le mur déchiffre. 

Le plafond qui monte sous les marches s'appelle paillasse, la partie verticale d'une 

marche s'appelle la contre marche, la cage est le volume se situe l'escalier, les marches 

peuvent prendre appui sur une poutre droite ou courbe on l’appelle le limon. La 

projection horizontale d’un escalier laisse au milieu un espace appelé jour 

 
 

Figure  IV-7 : Schéma d’un escalier 
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IV-3-3 Dimensions des escaliers: 

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

formule de BLONDEL  (pour une volée d’escalier). 

59 ≤ 2h + g ≤ 66cm 

Avec : 

h : Hauteur de la marche (contre marche),  

g : Largeur de la marche,  

On prend :  2h+g=64cm , 

H : Hauteur entre les faces supérieurs des deux paliers successifs d'étage ∶ 𝐻 = ℎ× 𝑛 = ℎ𝑒
2  

n : Nombre de contre marches 

L : Projection horizontale de la longueur total du volée : L = (n − 1). g 

 Dimensionnement des marches et contre marches : 

⎩
⎨

⎧H = n × h ⇒ h =
H
n

                 

L = (n − 1). g ⇒ g =
L

(n − 1)

 

D'après BLONDEL on a : m
n
H2

1)(n
L

=×+
−

   

Et puis : m n²-(m+L +2H) n+2H=0  

Avec : m = 64 cm      

H =
340

2
= 170cm et  L = 270cm 

Donc l'équation (2) devient : 64n²-674n+346=0 

La solution de l'équation est : n=10 (nombre de contremarche) 

Donc : n-1=9 (nombre de marche) 

Puis:  

𝐡 =
H
n

=
170
10

= 17cm      ;  𝐝𝐨𝐧𝐜 𝐨𝐧 𝐩𝐫𝐞𝐧𝐝 ∶  h = 17 cm  

𝐠 =
L

(n − 1)
=

270
9

= 30cm 

D'après la formule de BLONDEL on a : 

59 ≤ 2h+g≤ 66  

2×17+30 = 64  et  59cm < 64cm < 66cm 
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L'inégalité  est vérifiée, on a 9 marches avec g=30cm et h=17cm. 

0,87cosα29,54α0,567
30
17tgα 0 =⇒=⇒==

 
 Epaisseur de la paillasse (ev): 

20cosα
Le

30cosα
L

20
le

30
l

vv ≤≤⇔≤≤  

                       ⇔ cm15.52e10.34
0,8720

270e
0,8730

270
vv ≤≤⇔

×
≤≤

×
 

 On prend : ev =15 cm  

 Epaisseur de palier (ep) : 

cm17,24
0,87
15

cosα
e

e v
p ===       

On prend : ep=18cm. 

IV-3-3  Descente  de charges   : 

a) paillasse : 

Tableau IV-4: Evaluation des charges et surcharges  (paillasse)   

 

N° Désignation Poids KN/m2 

1 Revêtement en carrelage horizontal (e=3cm) 0,60 

2 Mortier de ciment horizontal (e=2cm) 0,40 

3 Revêtement en carrelage vertical : CH × 𝒉
𝒈

 0,34 

4 Mortier de ciment vertical :  MH × 𝒉
𝒈

 0,23 

5 Poids propre de la paillasse : 
epaillasse .γBA

cosα
 4,31 

6 Poids propre des marches  γB × h
2

 1,87 

7 Enduit en plâtre (e=15cm) 0,17 

Σ G = 7,92 

 

 Charge permanente :    G=7,92KN/m²        
 Charge d'exploitation : Q=2,5KN/m²   

� 𝐪𝐮 =  (1.35G + 1.5Q). 1m = 14,14KN/ml
𝐪𝐬𝐞𝐫 = (G + Q). 1m = 10,42KN/ml                  
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b) Palier : 

Tableau IV- 5 : Evaluation des charges et surcharges (palier)   

 

 

 Charge permanente          : G =5,65KN/m²         

 Surcharge d'exploitation : Q =2,5KN/m²                                                                                       

�  𝐪𝐮 =  (1.35G + 1.5Q). 1m = 11,38KN/ml
  𝐪𝐬𝐞𝐫 = (G + Q). 1m = 8,15KN/ml                                                                                                    

 

 IV-3-4-Détermination des sollicitations  à  l’E.L.U. :  

     Charge due au paillasse : q1 = 14,14KN/ml 

    Charge due au palier : q2 = 11,38KN / m 

 

- Schéma statique de l’escalier : 

 q1=14,14KN/m 

                  q2= 11,38 KN/m                                  q2= 11,38KN/m 

                  

              A             

                          1,20                     2,70                  1,30   

 

qpaillasse − qpalier
qpalier 

=
14,44 − 11,38

11,38
 

= 26,88% > 10% 
On garde le schéma  statique  réel  

 

 

N=0 Désignation Poids (KN /m2) 

1 Poids propre du palier 𝑒𝑝𝑎𝑙𝑖𝑒𝑟 × 𝛾𝐵𝐴 4,50 

2 Carrelage (3cm) 0,60 

3 Mortier de pose (2cm) 0,40 

4 Enduit en plâtre(1,5) 0,15 

Σ G= 5,65 
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Avec :  

- Calcul du moment  maximal : 

�𝑭/𝒚 = 𝟎 ⇒ RA + RB − 11,38 × 1,20 − 14,14 × 2,70 − 11,30 × 1,× 30 = 0 

RA + RB = 66,63KN 

�M/A = 0 ⇒ 3,9RA − 11,38 × 1,20 �
1,20

2
� − 14,44 × 2,70 �

2,70
2

+ 1,2� − 11,38

× 1,30 �
1,30

2
+ 3,90� = 0 

RB=44,32KN 

RA=22,31KN  

 

 

Schéma statique Effort tranchant (T) Moment fléchissant (M) 

     0 ≤ 𝑥 ≤ 1,20 𝑚           

 

∑ Fv=0⇒-T+22.31-11.38x 

⇒T(x)= -11.38x+22.31 

x=0⇒T(0)=22.31KN 

x=1.2⇒T(1.2)=8.65KN 

∑M/0=0⇒ 

M(x) + 11,38X2

2
− 22,31x=0 

⇒M(x) = −5,65x2 + 22,31x 

x=0⇒M(0)=0KN.m 

x=1.2⇒M (1.2)=18.58KN.m 

1,20 ≤ 𝑥 ≤ 3,9 𝑚 

 

 

 

∑fv=0⇒ 

-T+22,31-11,38(1,2)-14,14(x-

1,2)=0 

⇒T(x)= -14,14x+25,62 

x=1,2⇒T(1,2)=8,65KN 

x=3,9⇒T(3,9)=-29,53KN 

�
x − 1,2

2
� + 14,14(x − 1,2) �

x − 1,2
2

� = 0 

∑M/0=0 

⇒M(x) − 22,31x + 11,38(1.2) 

M(x)= -7,07x2+25,62x-1,99 

M(1,2)=18,58KN.m 

M(3,9)= - 9,62N.m 

M(1,81)=21,22KN.m 

    0 ≤ 𝑥′ ≤  1,30 𝑚                

 

∑fv=0 

⇒-T+11,38x’=0 

T=11,38x’ 

T(0)=0KN 

T(1,30)=14,79KN 

∑M/0=0 

⇒M(x’) +5,69x’²  

⇒M(x’) = -5,69x’² 

x’=0⇒M(0)= 0KN.m 

x’=1,30 ⇒M(1,30)= - 9,62KN.m 
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T(KN) 

          22,31 

 14,79 

 8,65 

 (+)                                                      (+)  

  

                                                                     (-) 

 

 

 

29,53 

 

                                                                                9,62   

 

 (-) X(m) 

 

 (+) 

 

 

 21,22  

      M(KN.m) 

 

 

 

Figure IV-8 : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant (escalier) 
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IV-3-5 Calcul du Ferraillage : 

Donc : Mmax = 21,22KN.m   (x=1,81m) 

D’où : MT =0,85 .21, 22=   18,04 KN.m 

            Ma= 0,40 .21, 22=   8,49KN.m        

Tableau IV-6 : Ferraillage d’un escalier  

Caractéristique 

 

ht=15cm 

ha=18cm 
b=100cm Fe=400 𝝈𝒔 =348 MPa 

dt=0,9.h=13,5cm 

da=0,9.h=16,2cm 

/ M(KN.m) µ  β 
Acal 

(cm2) 
Aad(cm²) 

Ar=A

ad/4 
Ar adoptée 

Travée 18 ,04 0,061 0,968 3,96 

5T12/ml 

=5,66cm2 

St=25cm 

 

1,42 

4φ8/ml 

=2,01cm2 

St=25cm 

Sur 

Appuis 
8,49 0,023 0,9885 1,52 

3T10/ml 

=2,36cm2 

St=30cm 

0,59 

3φ6/ml 

=0,85cm2 

St=25cm 

 

Tableau IV-7 : Vérifications 

Condition Vérification 
 

Condition de non 
fragilité 

En travée 
Amin=0,23b.d.ft28/Fe=1,30cm2 

A=3,96cm2 
A>Amin 
Condition vérifiée 

Justification vis à  
vis de l'effort 

tranchant 

MPa0,1810
16,2100

29,53
d.b

Tτ =×
×

==  

uτ =min(0,13fc28,5MPa)=3,25MPa 

uτ  > uτ  
Condition vérifiée 

Vérification au 
niveau des appuis 

Amin ≥
1,15
Fe

�Tu +
Ma

0,9d
� 

²17,0)
2,169,0

8491053,29(
400
15,1 3

min cmA =
×

+×≥ −  

Aadm = 2,35cm2 

Aadm=2,35cm2 

Aadm > Amin
 

Condition vérifiée 
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-Vérification des contraintes à l'E.L.S: 

M0   = 15,63  KN.m    

Mt = 0,85M0 =13,28 KN.m 

Ma=0,40M0 = 6,25KN.m 

 En travée : 

Mt = 0,85M0 =13,28 KN.m     ;  As=5,66cm²/m.l 

- Position de l'axe neutre: 

cm01,4y015,1146y9,8450y

0y)As(d15
2

by

2

2

=⇒=−+

=−×−
 

- Détermination du moment d'inertie :    

éeion vérifi....condit15MPa.....σ5,43MPaσ

15MPafc0,6σ

5,43MPa4,01
9795,47

1013,28y
I

M
σ

9795,47cm4y)15As(d
3

byI

bc

___

bc

28bc

___

3
ser

bc

2
3

=≤=

=×=

=×
×

=×=

=−+=

  

 Sur appui : 

 Maser =6,25KN.m,  As=2,36cm²/ml 

- Position de l'axe neutre : 

cm05,3y48,573y4,3550y

0y)As(d15
2

by

2

2

==⇒−+

=−×−
 

- Détermination du moment d'inertie : 

fiée i tion  vér....condi15MPa.....σ2,69MPaσ

15Mpafc0,6σ

2,69MPa3,05
7067,21

106,25y
I

M
σ

cm21,7067y)15As(d
3

byI

bc

___

bc

28bc

___

3
ser

bc

42
3

=<=

=×=

=×
×

=×=

=−+=
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Tableau IV-8   : Vérification de La flèche Selon le B.A.E.L 91[2]  

Condition Vérification 

h
L
≥

1
30

 0,05 ≥0,033 Condition vérifiée 

As

b. d
≤  

2
Fe 0,0042≤0,005 Condition vérifiée 

 

IV-3-6 Etude de La poutre palière: 

La poutre palière est considérée comme semi encastrée sur les deux extrémités (poteaux). 

a) Dimensionnement: 

Selon le BAEL91 [2] , le critère de rigidité est: 

L : la portée de la poutre L = 430 m 

cm30b             cm12,60bcm9,45d0,4bd0,3

cm40h                 cm43hcm28,66
10
430h

15
430

=≤≤⇒≤≤

=≤≤⇒≤≤  

b) Vérification des conditions RPA99 (version 2003)   [1] : 

 













<=

>
>

⇒













≤

≥
≥

verifiéeCondition   ..4.........3,1
30
40

verifiéeCondition  ....20cm......30cm
verifiéeCondition  ....30cm......cm 40

4
b
h

20cmb
30cmh

 

c) Charge supportée par la poutre:  

-Poids propre de la poutre :   0,4×0,30×25=3,00KN/m 

-Poids du mur situé sur la poutre :2,62 × (1,70 − 0,40) = 3,41𝐾𝑁/𝑚 

- La charge d’exploitation :    Q =2,50KN/m 

-Réaction du palier sur la poutre  Ra = 22,31 KN/m 

On a:   q u   = [1,35 ( 3, 00 + 3,41)+ 22,31+1,5×2,5) +22,31KN/m= 34,71KN/m 

            qser  = 3+3,41+22,31+2,50 =  31,22KN/m 

d) Calcul des sollicitations (E.L.U) : 

  m.KN22,80
8

(4,30)71,34
8

l.q
M

22
u

0 =×==  

Mt =0,85.M0=68,19KN.m 

Ma =0,40.M0= 32,09KN.m.  
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Figure IV- 9 : Diagramme des moments que subit la poutre palière. 

 

Tableau IV- 9 : Le Ferraillage de la poutre palière 

 

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

 M ( KN. m) µ β Acal (cm²) Adopté 

En travée 68,19 0,123 0,934 5,82 
AS=6,98cm2         

3T10 +3T14 

Sur  appui 32,09 0,058 0,970 2,64 
AS=3,39         

3T12 

 

IV-3-7 Vérifications: 

- Condition de non fragilité:  

Amin = 0,23. b. d.
ftj
fe

= 0,23 × 30 × 36 ×
2,1
400

= 1,30cm2/ml 

En travée :  6,98 cm2>1,30cm2 

En appuis : 3,39cm2>1,30cm2 

- Vérification de la contrainte de compression du béton: 

Qser =31,22N/m 

Mser  =
8

(4,30)22,31
8

Ql 22

×= = 72,15 KN. m 

Mtser =0,85×72,15 = 61,33 KN. m 

Ma    =0,4×72,15 =28,86 KN. m 
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 En  travée : 

-Position de l'axe neutre:    As =6,98 cm2 ;  d=36cm 

cm74,12y

0y)As(d15
2

by2

=

=−×−  

-Détermination du moment d'inertie: 

 iée tion verif.....Condi15MPa.....σ10,10MPaσ

15MPafc0,6σ

10,10MPa12,74
77323,57

1061,33y
I

M
σ

77323,57cmy)15As(d
3

byI

bc

___

bc

28bc

___

3
ser

bc

42
3

=≤=

=×=

=×
×

=×=

=−+=

 

 Sur appui: 

As=3,39cm² ; ⇒ y=9,48cm 

-Détermination du moment d'inertie: 

 iée tion verif.....Condi15MPa.....σ6,18MPaσ

15MPafc0,6σ

MPa18,648,9
77323,57

1028,86y
I

M
σ

cm05,44283y)15As(d
3

byI

bc

___

bc

28bc

___

3
ser

bc

42
3

=≤=

=×=

=×
×

=×=

=−+=

 

- Contrainte de cisaillement : 

{ }
rifiée.ndition vé........co3,25MPa...τMPa  0,62τ

MPa 3,25,5MPa0,13fminτ

MPa62,0
0,360,30
1067,12τ

67,12KN
2
30,422,31

2
Q.LT

b.d
T

τ

uu

c28u

3-

u

u
u

=≤=
==

=
×
×

=

=×==

=

 

Pas de  risque de cisaillement 
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IV-3-10 Armatures transversales At: 

a) Diamètre des armatures At : 

Фt ≤ min �
h

35
,

b
10

,ФL� = min{ 11,43mm; 30mm; 10} 

On prend  Фt   =8mm 

b) Espacement St: 

St { } { }cm40 ; 4,32mincm.40d0,9min =≤  

D'après le  R.P.A 99 (version 2003) [1] 

Zone nodale St≤ min{15cm; 10ФL} = min{15cm; 10} = 10cm 

Zone courante  St≤ min{15cm; 10ФL} = min{15cm; 10} = 10cm 

c) Ancrage des armatures tendues: 

2,835MPa2,11,50,6.f0,6.ψτ 2
tj

2
s =××==  

La longueur  de scellement droit ls: 

On prévue une courbe égale à :  r =5,5Ф=7,7cm                                                         

                                                                                                                                   L1

cm96,3
1,87

25,107,702,1949,38
1,87

L2,19rL
L

25,10cm7,70)0,70(2,5036r
2

cdL

2s
1

2

=
−×−

=
−−

=

=++−=





 ++−=

φ

               L 2  

IV-3-11 Calcul de la flèche : 

Si les trois conditions sont vérifiées, il est inutile de vérifier la flèche. 

Condition Vérification 

ht
L
≥

1
16

 
40

430
= 0,093 > 0,0625 Condition vérifiée 

ht
L
≥

Mtser

10. M0
 

40
430

= 0,093 ≥
61,33

10.72,15
= 0,0085 Condition Vérifiée 

As

b. d
≤ 4,2fe 

2,36
30,36

= 0,0022 < 0,0105 Condition Vérifiée 
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Donc il est inutile de calculer  

 

 

 

 

 

   

 

 

 

 

Figure IV-10: Ferraillage de la poutre palière 

 

IV-3- 12 Etude escalier d’étage courant   : 

On distingue deux  volées  

Pour une hauteur d’étage de 3,06 m   

H =
306

2
= 153cm et  L = 240cm 

n=9 (nombre de contre marche) 

n-1= 8 (nombre de marche)  

h : La hauteur de la marche (contre marche)   h=17cm  

g : Largeur de la marches g=30cm 

 En travée : 

On prend   : 5T12⇒As = 5,66cm2  /ml   et  st = 25  cm 

 Sur appuis : 

On prend :   3T10⇒ As = 2,36  cm2  /ml et st= 25   cm 

 

 

 

 

 

 

 

 

A 

A 

3T14+3T10 

3T12 

4 ,30m 

-Coupe A-A- - Poutre palière - 

cadreØ8 

3T14fil 

3T12 

  30 

40 3T10chapeau 
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IV-4 L'ascenseur : 

IV-4-1 Introduction : 

 L'ascenseur est un appareil mécanique, servant à déplacer verticalement des 

personnes ou des chargements vers différents étages ou niveaux à l'intérieur d'un bâtiment. 

Il est prévu pour les structures de cinq étages et plus, dans lesquelles l'utilisation des 

escaliers devient très fatigant. 

 Un ascenseur est constitué d'une cabine qui se déplace le long d'une glissière 

verticale dans une cage d'ascenseur, on doit bien sur lui associer les dispositifs mécaniques 

permettant de déplacer la cabine (le moteur électrique; le contre poids; les câbles).  

 

 

 

                                   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

      

 

 

 

 

Figure IV-11 : Coupe longitudinale de la cage d’ascenseur 
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IV-4-2 Etude de l'ascenseur :  

L'ascenseur moderne est mécaniquement composé de trois constituants essentiels : 

 le treuil de levage et sa poulie  

 la cabine ou la benne  

 le contre poids  

 

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

la poulie le treuil soit : 

Pm « poids mort » : le poids de la cabine, étrier, accessoire, câbles. 

Q : la charge en cabine  

 Pp : le poids de contre poids tel que   Pp=Pm+
2
Q  

D’après la norme (DTI75-1), la charge nominale est de 675 kg pour 5 personnes avec une 

surface utile de la cabine de 1,96 m². 

Les dimensions sont : 

- Largeur      : 1,4 m 

- profondeur : 1,5 m 

- hauteur      : 2,5 m 

- la largeur de passage libre : 0,86m 

- la hauteur de passage libre : 2,00m 

- la hauteur de la course      :27,32m 

La surface latérale   S= (2×1,4+1,5)×2,5=10,75 m² 

L’épaisseur de la dalle qui supporte l’ascenseur : h0=15 cm 
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Soit (S) la surface des parois :  

 Tableau IV-10: Le poids mort 

 

-Le poids mort total est : ∑
=

=

==
8i

1i
im 1303,08kgMP     

-le contre poids : Pp = Pm+ kg58,1640
2

6751303,08
2
Q

=+= . 

IV-4-3 Calcul de la charge total  qu : 

IV-4-3-1 Calcul de la charge de rupture : 

 Selon (NFP-82-202) [ 4]   , la valeur minimale du coefficient du sécurité Cs est de 

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

qu’elle que soit le nombre des tirons  

Prenons et D = 550mm  ⇒d = 12,22 mm           45
d
D
=  

On a : Cr = Cs. M………(1)  

   CS : cœfficient de sécurité du câble Cs=12 ; 

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

   M : charge statique nominale portée par la nappe  

Et :   M=Q +Pm+ Mg……(2) 

 Mg : Poids du câble. 

On  néglige Mg devant (Q+ Pm)   (Mg<<Q +Pm) ⇒M=Q+P 

 

 

Poids de la cabine :S=(2×1,4+1,4)x2,5=10,75  M1 = 11,5×10,75x1, 40 = 173,075 kg 

Poids de plancher : S=2,00×2, 50=5,00 m² M2 = 110×5,0 = 550kg 

Poids du toit : M3 = 20×5,0 = 100kg 

Poids l’arcade : M4 = 60+ (80×1, 50) = 180kg 

Poids de parachute : M5 = 40 kg 

Poids des accessoires : M6 = 80 kg 

Poids des poulies de moulage : M7 = 2×30 = 60 kg 

Poids de la porte de cabine : =0,20 ×0,80=1,60m² M8 = 80+ (1,60×25) =120 kg 
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Donc Cr = Cs.M = Cs.(Q+P)=12(675+1303,08)=23736,96kg 

C’est la charge de rupture effective, elle doit être devisée par le coefficient de câblage 

« 0.85 » 

27925,83kg
0.85

23736,96Cr ==⇒  

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

 

Avec    m : type de mouflage (2brins, 3brins, ..) 

           n : nombre des câble  

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

( )
1,71

28152
27925.83

mC
Cn

1câbler

r =
×

=
×

=  Soit  n = 2 câbles. 

Le nombre de câbles doit être paire et cela pour compenser les efforts de tension des 

câbles.   

IV-4-3-2 Le poids des câbles (Mg) 

gM = m × n ×L 

m : la masse linéaire du câble m=0,515 Kg/m 

L : longueur du câble  = 27,32m 

n : nombre des câbles = 2. 

Mg = m×n×L= 0,515 × 2 ×27,32 = 28,14 kg 

(2)⇒ M = Q +Pm+ Mg = 675 +1033,08 +28,14 = 1736,22 kg 

IV-4-3-3 Vérification de Cr : 

Cr = Cr (1 câble ) x m x n = 8152 x 2 x 2 x 0,85 = 27716,8 kg    

Cr =  Cs . M ⇒ Cs =
Cr
M

=
27716,8
1736,22

= 15,96 > 12 … … … … . Condition vérifiée             

IV-4-3-4 Calcul de la charge permanente total G: 

gtreuilpm MPPPG +++=  

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

 La charge permanente totale : G =1303,08 +651,54 +1200 +28,14 = 3182,76 kg 

 la surcharge : Q = 675 kg  

      Qu = 1,35G+1,5Q = 5309,23 kg 
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IV- 4- 4 Vérification de la dalle au poinçonnement : 

 La dalle de l’ascenseur risque le poinçonnement sous l’effet de la force concentrée 

appliquée par l’un des appuis du moteur (supposé appuyer sur 04 cotes) . 

La charge totale ultime : qu = 5309,23 kg 

Chaque appui reçoit le 
4
1  de cette charge qu 

Soit :q0 la charge appliquée sur chaque appui  

kg1327,31
4

5309,23
4

q
q u

0 ===  

Selon le  BAEL 91 [2]  la condition de non poinçonnement à vérifier est : 

b

c28
0c0 γ

f
..h0.045μq ≤  

Avec : 

qu : charge de calcul à l'E.L.U 

h0 : Epaisseur totale de la dalle. 

uc : Périmètre du contour au niveau du feuillet moyen. 

La charge concentrée q0 est appliquée sur un carré de (10 x10) cm² 

{
{

1588,04kgq11250.22kg
1.5

1025151000.045

100cm25)2(25μ
25cm1510hbV

25cm1510haU
15cmh;V)2(Uμ

0

c

0

0

0c

=>=
×

×××⇒

=+=
=+=+=
=+=+=
=+=

                                                                                                          

Donc il n’ya pas de risque de poinçonnement.   
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IV-4-5 Evaluation des moments dus aux charges concentrées : 

 

 

 

 

 

  

     (1)                         (2)   (3)     (4) 

 

Figure IV-12   : Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle 

 

- Distances des rectangles : 

 
1) le rectangle (1) : 

  U=105 cm 

  V=140 cm 

2) le rectangle (2): 

cm140V
cm55U

=
=  

3) le rectangle (3)     

 

                      Figure IV- 13 : Dessin montrant la concentration des charges 

4) le rectangle (4) 

U=105cm 

V=90cm  

-Les moments suivant les deux directions : 

)PνM(MM 21x +=  

)PνM(MM 12y +=  

Avec   ν  : coefficient de Poisson   

À L'E L U    ( 0=ν ) 







=

=

PMM

PMM

2y

1X  

.SPP ′=   

_ _ +  = 

  

    

 
 Ly=2,10m 

v1=0,25 

v2=0,90 

 v3 =0,25 
                        

           u1=0,25 u2= 0,55 u3=0,25              

Lx=1,75m 

cm90V
cm105U

=
=                 
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La charge surfacique appliquée sur le rectangle A (25x25) cm² est :

2μ /m21236,80kg
0,25.0,25
1327,3

u.v
q

P ===′  

Tableau IV-11 :   Les résultats des moments isostatiques des rectangles. 

Rectangle 
xL

u
 

yL
v

 M1 M2 
Surface 

S (m²) 

P’ 

(Kg/m²) 

P=P'.S 

(Kg) 

Mx 

(Kg.m) 

My 

(Kg.m) 

1 0,60 0,66 0,084 0,052 1,47 21236,80 31218,097 2622,32 1623,34 

2 0,31 0,66 0,112 0,062 0,77 21236,80 16352,34 1831,46 1013,85 

3 0,60 0,54 0,100 0,076 0,95 21236,80 20174,96 2017,50 1533,22 

4 0,31 0,42 0,142 0,091 0,50 21236,80 10618,40 1507,81 966,27 

 

- Les moments dues aux charges concentrées : 

Kg.m42,54MMMMM
Kg.m281,17MMMMM

y4y3y2y1Y1

x4x3x2x11X

=+−−=

=+−−=
 

- Moments dues aux charges reparties (poids propre): 

- Chargement : 

Lx=1,75 m 

Ly=1,10 m    h0=15 cm 

Poids propre : G=0,15 x 2500 = 375 Kg/m 

Charge d'exploitation : Q = 100 Kg /m 

Charge ultime: qu=1,35G+1,5Q=656,25 kg/m 

- Sollicitations : 

⇒>=== 0.40,91
2,10
1,75

l
lα

y

x   La dalle travaille suivant les deux sens  







=

=

x2yy2

2
xμxx2

.MμM

.l.qμM
   





=
=

⇒=
0,8036μ
0,0447μ

0.9α
y

x
     





=
=

⇒
kg.m  69,26M
kg.m  106,72M

Y2

X2  
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- Les moments appliqués à la dalle: 

111,83Kg.mkg.m 69,2642,54MMM
kg.m 387,89106,72281,17MMM

Y2Y10Y

X2X10X

=+=+=
=+=+=

  

- Moments retenus : 

 En travée: 

Mtx = 0,75.M0X =290,92 kg.m 

Mty = 0,75.M0y =83,87kg.m 

 Sur appuis: 

Max = May = 0,5.M0x =193,95 kg.m 

IV-4-6 Calcul du ferraillage de la dalle: 

 Le ferraillage se fait sur une bande de (1m)  de largeur   

  Données : 

 Largeur de la poutre b=100cm. 

 Hauteur de la section  h=15cm 

 Hauteur utile des aciers tendus d=0,9h=13,5 cm. 

 Contrainte des aciers utilisés   fe=400 MPa , σs=348MPa 

 Contrainte du béton à 28 jours   fc28=25 MPa ,fbc=14,17MPa. 

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

 Fissuration peu préjudiciable 

 

a)  En travée : 

 : Sens Lx 

Le moment ultime : Mtx = 290,92 kg.m  =2909,20 N.m  

 Le moment réduit µu : 

0,985β0,01μ

0.A0,392µ0,01
σd²b

M
µ

tableau

l
bc

tx

= →=

=′→=<=
××

=
  

- La section d'acier (Asx ):  cm²/ml0,63
34813,50,985

2909,2
σdβ

M
As

s

tx
x =

××
=

××
=  
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Sens Ly: 

- Le moment ultime:    Mtx =83,87 kg.m   =838,7N.m 

 -Le moment réduit µu : 

0,998β0,003μ

0.A0,392µ0,003
14,17(14,4)²100

838,7
σd²b

M
µ

tableau

l
bc

tx

= →=

=′→=<=
××

=
××

=
  

La section d'acier (Asx) :  cm²/ml0,18
34813,50,998

838,7
σdβ

M
As

s

tx
x =

××
=

××
=  

b) Sur appui: 

  - Le moment ultime : Max =May =193,95 kg.m =1939,5 N.m 

  - Le moment réduit µu : 

0,997β0,007μ

0.A0,392µ0,0075
14,17(13,5)²100

1939,5
σd²b

M
µ

tableau

l
bc

tx

= →=

=′→=<=
××

=
××

=
  

- La section d'acier (Asx):  

 cm²/ml0,41
34813,50,997

1939,5
σdβ

M
As

s

tx
x =

××
=

××
=  

-  Section minimale des armatures: 

Puisque h0=15 cm (12 cm ≤ h0 ≤ 30 cm) 

On peut appliquée la formule suivante: 

Sens Ly:  

A y min = 8.ho (m)=8.0,15=1,20 cm²/ml. 

Aty = 0,18 cm²/ml < Aymin =1,20 cm²/ml → on prend Aty= Aymin =1,20 cm²/ml 

Aay = 0,41cm²/ml< Aymin =1,20 cm²/ml → on prend Aay= Aymin =1,20 cm²/ml 

 

Sens Lx: 

./mLcm1,30
2
0,8331,2

2
α3AyAx 2

minmin =





 −

=





 −

=  

Atx = 0,63 cm²/ml < Axmin =1,30 cm²/ml → on prend Atx= Axmin =1,30 cm²/ml 

Aax = 0,41 cm²/ml< Axmin =1,30 cm²/ml → on prend Aax= Axmin =1,30 cm²/ml 
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Choix des aciers: 

Le diamètre: h0 =15cm = 150 mm 

On à : .mm15φ
10
h

φ o ≤⇔≤  

 En travée: 

Sens Lx: 

    Atx =1,30 cm²/ml                     4T10 p.m = 3,14 cm²/ml 

    Stx ≤ min (3h0  , 33 cm)   ⇒     Stx = 25 cm 

    Stx ≤ 33 cm  

        Sens Ly: 

        Aty=1,20 cm²/ml                     4T8 p.m = 2,01 cm²/ml 

         Sty ≤ min (4h0 , 45 cm)   ⇒    Sty = 25 cm 

         Sty ≤ 45cm  

 Sur appuis (chapeaux) : 

Aa=1,30 cm²/ml              ⇒     4T10 =3,14 cm²/ml 

St ≤ 33 cm                                St=25cm    

 

Nécessité de disposer des armatures transversales : 

 1) La dalle est bétonnée sans reprise  

 

{
{ LySensVV V

LxSensVV V

;5Mpa)c.min(0,13f
3

10.h
τet;

b.d
V

τ:avec

ττ2)

uytotu

VXtotu

28
0

___
totu

u

___

uu

+=

+=

==

≤

 

 

On calcule Vx et Vy :( efforts tranchants dus aux charges reparties): 

 













=

>
+

=

⇒>

3
L

qV

VV;

2
α1

1
2

L
qV

0,4α

x
uy

yx
x

ux
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Donc : xy

x

V0,38KN382,8N
3

1,75675,25V

0,41KN405,83N

2
0,831

1
2

1,75656,25V

<==
×

=

==
+

××=

 

On calcule  Vv et Vu (efforts tranchants dus aux charges localisées): 

17,69KN
3.0,25
13,27Vu)

3.u
p

(Vv

17,69KN
0,252.0,25

13,27
v2u

p
Vu

?
u

u

=⇔≤=

=
+

=
+

=

 

Comme (u=v=25 cm) ⇒Vu=Vv=17,69 KN 

Donc l'effort  total Vtot  : 

Sens Lx : Vtot=Vx +Vv = 0,41+17,69 =18,10 KN 

Sens Ly : Vtot=Vy +Vu = 0,38 +17,69=18,07 KN 

D’où : Vtot    = max (Vtot x  ,  Vtot y) 

            Vtot =18,10 KN 

Donc:   

vérifiée .conditionMPa....... 2,5;5MPa)Pa.min(3.25M
3

10.0,15τ0,134MPaτ

;5MPa)c.min(0,13f
3

10.h
ττ

:quevérifiéeon30cm15cmh15cm

MPa. 0,134
1000.135
18,10.10

b.d
V

τ

ulim

__

u

28
0

ulim

__

u

0

3
tot

u

==<=

=<

<=<

===

  

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

IV-4-7 Les vérifications à L’E.L.S : 

- Calcul des sollicitations à L’E.L.S : 

a) charge localisée : 

M0x = (M1+νM2) pser 

M0y = (M2+νM1) pser  Avec: 0,2(E.L.S)ν =  

Pser = ×′serp S = .S
u.v
qaser  

4
1Q).(Gq;

u.v
qp aser

aser
ser +==  
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    qaser = (1327,30 + 675).
1
4

= 964,44Kg 

q′ser =
964,44
(0,25)2

= 15431,04Kg/m2 

Donc :   P'ser =15431,04 kg/m²    

Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1),(2),(3)et (4) sont résumés dans le  
 

Tableau IV-12 : Les résultats des moments isostatiques des rectangles. 

 

- Moment due aux charges localisées : 

MR0xcR = MR0x1R -MR0x2 R-MR0x3R +MR0x4 R= 470,71 kg.m 

MRoycR= MR0y1R -MR0y2 R-MR0y3 R+MR0y4R = 62,69 kg.m 

b) Moment due aux charges réparties (E.L.S): 

G= 0,15.2500 = 375Kg/m²; ep =15cm 

Q =100kg/m² .  

QRserR =100+375 = 475Kg/m² 

sensdeuxlesdanstravailledallela0,40,83
L
Lα

y

x →>==  

kg.m65,4680,750x87,2.M.µM
kg.m87,281,75)²0,06x475.(.L.qµM

0,750µ
0,06µ

(E.L.S)0,83α

oxryoyr

2
xserxoxr

y

x

===
===





=
=

⇒=

 

Les moments appliqués au centre de rectangle d'impact seront donc : 

MR0xR= MR0xcR+ MR0xrR=470,71+87,28=497,99 kg.m 

MR0yR= MR0ycR+ MR0yrR= 62,69+65,46=128,15 kg.m 

 

 

rectangle U/Lx V/Ly MR1 MR2 S 

(m²) 

PRserR= 

P'ser.S 

MR0xR(kg.m

) 

MR0yR(Kg.m) 

1 0,60 0,66 0,048 0,052 1,47 22683,62 2141,33 1560,63 

2 0,31 0,66 0,112 0,062 0,77 11881,90 1217,87 1002,83 

3 0,60 0,542 0,100 0,076 0,95 14659,49 1688,77 1407,31 

4 0,31 0,42 0,142 0,091 0,5 77415,52 1236,02 912,20 
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- Les moments en travées et en appuis : 

248,99kg.m0,50MMM

96,11kg.m0,75MM
373,49kg.m0,75MM

oxayax

oyty

oxtx

===

==
==

 

IV-4-8 Vérification des contraintes dans le béton : 

Suivant Lx : 

 En travée : 

0A;/mL3,14cmA;N.m373,49Mt 2
tx =′==  

- Position de l’axe neutre (y) : 

0)(y)(dAs'15
2

by2

=−−−×+ ydnAs  

On à : 

As’=0  

D’ou : 

50y²-15×3,14 (13,5-y)=0 

Donc : y=3,13cm  

- Calcul du moment d’inertie:   

0y)As(d15
3

byI 2
3

=−×+=  

03,13)3,14(13,515
3

100(3,24)I 2
3

=−×+=  

I=6087,13 cm4 

- La contrainte dans le béton σbc :                         Figure IV-14 :Réparation des 

moments  

σbc = K. y = �
Mser

I
� . y 

σbc = K. y = �
3734,9

6087,13
� . 3,13 = 1,92MPa 

- La contrainte admissible du béton  σbc : 

σbc =0,6 fc28=15MPa 

Alors : 

σbc =1,92 MPa < σbc  =15MPa ………………condition vérifiée 

Donc les armatures calculées à l'E.L.U conviennent. 

 

0,75Mo

 

    0,75 Mox  

0,5Mox 

0,5Mox         
0,5Mox 

 

 

0,5Mox 
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 Sur appuis : 

 Ma =248,99 kg.m  , Aa=3,14cm²/ml   , =′A 0. 

- Position de l’axe neutre (y) : 

Y=3,13cm 

- Moment d’inertie  (I): 

I=6087,13 cm4 

- La contrainte dans le béton σbc : 

σbc = K. y = �
Mser

I
� . y 

σbc = �
248,99

6087,13
� . 3,13 = 1,28MPa 

- La contrainte admissible du béton  σbc : 

σbc=0,6 fc28=15MPa 

Alors : 

σbc =1,28 MPa < σbc=15MPa ………………condition vérifiée 

Donc les armatures calculées à l'E.L.U conviennent. 

 

Suivant Ly : 

 En travée : 

0A;2,01cm²/mlA;96,11kg.mMt ty =′==  

- Position de l’axe neutre (y) :  

0y)nAs(dy)(dAs'15
2

by2

=−−−×+  

On à : 

As’=0 ; et n=15 

D’ou : 

50y² - 15.2,51  (13,5-y)=0 

Donc : y=3,17cm 

- Calcul du moment d’inertie : 

0y)As(d15
3

byI 2
3

=−×+=  

0)3175,13(01,215
3

)17,3(100I 2
3

=−×+=  
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I= 4279,11 cm4 

- La contrainte dans le béton σbc : 

σbc = K. y = �
Mser

I
� . y 

σbc = �
961,10

4279,11
� . 3,17 = 0,96MPa 

-  La contrainte admissible du béton  σbc : 

σbc=0,6 fc28=15MPa 

Alors : 

σbc =0,96 MPa < σbc=15MPa ………………condition vérifiée 

Donc les armatures calculées à l'E.L.U conviennent. 

IV-4-9 Disposition du ferraillage : 

 Arrêt des barres :  

C’est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage total. 

Fe400 ; fc28=25MPa. 

 Donc : Ls = 40Ф = 40×0,8 = 32cm. 

-Cas des charges uniformes. 

Arrêt des armatures en travée et des chapeaux par moitié, les aciers traversant le contour et 

ancrés au de la de celui-ci. 

 Arrêt des barres sur appuis : 

L1=max ( Ls   ; 







+

xM
Ma

0

3,0
4
1  Lx)=max (32cm ; 33cm). 

L1=33cm. 

L2 = max �Ls ;
L1
2
� = max (32cm; 16 cm) 

L2=32cm. 

 Arrêt des barres en travée dans les deux sens : 

  Les aciers armant à la flexion la région centrale d’une dalle sont prolongés jusqu’aux 

appuis a raison d’un sur deux dans le cas contraire, les autres armatures sont arrêtées à une 

distance des appuis inférieurs au   
Lx
10

  de la portée. 

LX
10

=
175
10

= 17,5cm 
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- Armatures finales : 

Suivant Lx : At=3,14cm²/ml  soit4T10 /mL  avec  St=25cm 

          Aa=3,14cm²/ml soit4T10 /mL  avec  St=25cm  

Suivant Ly : At=2,01cm²/ml  soit 4T8 /mL   avec  St=25cm 

          Aa=3,14cm²/ml soit4T10 /mL  avec  St=25cm 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV-15: Ferraillage supérieur du panneau de dalle 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV-16 : Ferraillage inférieur du panneau de dalle 

4T8/ml 

4T10/ ml 

Lx=1,75m 

4T10/mL 

4T8/mL 

Ly=2,10m 
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IV- 4 -10  Voile de la cage d’ascenseur : 

  D'après le R.P.A 99 (version 2003) [1] ; l'épaisseur du voile doit être ≥ 15 cm.                                 

On adopte une épaisseur  ep =20 cm.                                                                                            

Dans notre cas le voile de la cage d’ascenseur n’est pas un élément porteur, il sera ferraillé 

par:    Amin= 0,1% b. h t = 0,1×0,01×100×20 = 2cm²/ml 

 Le voile est ferraillé en deux nappes avec 5T10/ml soit ( Aadopte = 3,93cm2/ml) 

 L’espacement St=20cm.  
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V-1 Généralités  sur les séismes : 

 Les séismes sont parmi les catastrophes naturelles les plus fréquentes et les plus 

dévastatrices de la planète. Ces phénomènes engendrent, en effet, de graves dégâts matériels 

et humains. Cependant, les séismes, contrairement aux autres catastrophes naturelles tuent 

surtout du fait de l’effondrement des structures et autres chutes d’objets. 

 Séisme provient du mot grec seismos, signifiant « secousse ». Donc le séisme 

correspond à un mouvement de glissement le long d'une faille. Le glissement résulte d'une 

libération d'énergie qui s’accumule en fonction des contraintes générées par le mouvement 

des plaques tectoniques. La libération d’énergie, parfois considérable, se fait sous forme de 

vibrations (ondes sismiques) qui peuvent parcourir de grandes distances.  

Il existe trois différentes formes de séismes :  

 les séismes d’origine tectonique (les plus dévastateurs) dus aux mouvements des 

plaques terrestres ;  

 les séismes d’origine volcanique résultant d’éruptions volcaniques : nombreux 

microséismes ;  

 les séismes d’origine humaine (exploitation des sous-sols, explosions dans les 

carrières.) : ces séismes sont tout de même de faible magnitude. 

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

rapport aux autres en s'écartant, en convergeant, ou encore en coulissant. Environ 90% des 

séismes sont localisés dans des régions proches des extrémités de ces plaques appelées des 

failles (zones de fractures de l’écorce terrestre). En profondeur, les plaques se déplacent de 

manière régulière, d’une distance allant de quelques millimètres à quelques centimètres par an. 

Dans la partie supérieure de la croûte terrestre comprenant les trente premiers kilomètres, le 

mouvement n’est pas régulier. Les failles restent parfois bloquées durant de longues périodes 

alors que le mouvement de la croûte terrestre continue. L’accumulation d’énergie se libère alors 

subitement créant des fractures et des mouvements à la surface de la terre.  
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V-2 Calcul sismique : 

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

éléments de la structure. On distingue essentiellement deux méthodes d'analyse: 

- Analyse statique équivalente : Pour les bâtiments réguliers et moyennement réguliers, on 

peut simplifier les calculs en ne considérant que le premier mode de la structure (mode 

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

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

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

où la méthode statique équivalente n'est pas permise. On utilise directement les spectres de 

dimensionnement puisque ce sont surtout les maximums des réponses qui intéressent le 

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

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

V-3 Méthode de calcul : 

        Pour l’évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel ETABS qui peut se calculer 

suivant différentes méthodes : Réponse Spectrum Function, Time History Function, … 

Réponse Spectrum Function a été choisi parce qu’elle est basée sur la méthode dynamique 

modale spectrale et qui 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 maitre) ; 

-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 modale soit au moins égale à 90%. 

V- 4 Présentation du logiciel ETABS : 

  ETABS (Extended  Three Dimensional Analyse of  Building Systems): 

        ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul  des  bâtiments. Il 

permet de modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à une interface 

graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour l’analyse statique et dynamique. 

Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que le 

calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en 

vigueur à travers le monde de plus de sa spécificité pour le calcul  des  bâtiments,  ETABS  

offre  un  avantage  certain  par  rapport  aux  codes  de  calcul  à utilisation  plus  étendue.  En  

effet,  grâce  à  ces  diverses  fonctions  il  permet  une  descente  de charge  automatique  et  

rapide,  un  calcul  automatique du  centre  des  masses  et  des  rigidités, ainsi que la prise en 
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compte implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel  utilise  une  

terminologie  propre  au  domaine du  bâtiment  (plancher,  dalle,  trumeau, linteau etc.). 

La modélisation des éléments structuraux est effectuée comme suit :  

-Les voiles ont été modélisés par des éléments « SHELL » à quatre nœuds.  

-Les dalles ont été modélisées par des éléments « SHELL » (dalles pleines). 

La  masse  des  planchers est  calculée de manière à inclure la quantité βQ selon 

RPA99/version 2003 (dans notre cas β=0,2) correspondant à la surcharge d’exploitation. La 

masse des éléments modélisés est introduite de façon implicite, par la prise en compte du 

poids volumique correspondant à celui du béton armé à savoir 2,5 t/m3. 

V-5 Méthode d’analyse modale spectrale : 

V-5-1 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. 

a) Spectre de réponse de calcul : 
L’action sismique est représenté par le spectre de calcul suivant : 

𝑆𝑎
𝑔

=

⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧ 1,25𝐴 �1 +

𝑇
𝑇1
� �2,5𝜂

𝑄
𝑅
− 1�             0 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇1                                                      

2,5𝜂(1,25𝐴) × �
𝑄
𝑅
�                             𝑇1 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇2                                                    

2,5𝜂(1,25𝐴) �
𝑄
𝑅
� �
𝑇2
𝑇
�
2
3�

                 𝑇2 ≤ 𝑇 ≤ 3.0𝑠𝑒𝑐                                                  

2,5𝜂(1,25𝐴) �
𝑇2
3
�
2
3�

�
3
𝑇
�
5
3�

�
𝑄
𝑅
�      𝑇 > 3.0 𝑆𝑒𝑐                                                   
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b) Nombre de mode à considérer : 

 D’après le RPA 99/2003 (article 4.3.4- a) : 

1. Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales, 

le nombre de mode de vibration à retenir dans chacune des deux directions d’excitation 

doit être tel que : 

-La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90 % au moins 

de la masse totale de la structure. 

-Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse totale 

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

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

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

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

être tel que : 𝐾 ≥ 3√𝑁 𝑒𝑡 𝑇𝑘 ≤ 0,20 𝑠𝑒𝑐 

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

V-6  Calcul sismique : 

V-6-1 Définition des masses : 

On définit chaque masse ou moment d’inertie massique affectée aux nœuds de chaque 

niveau d’où : 

Im =
M
S
�Ixg + Iyg�

Im : Inertie massique (t.m²) ; 

M : masse sismique qui égale au rapport W/g  

Wi : le poids de chaque niveau i.                                                

g : l'accélération de pesanteur 9,81.                              
S : surface du plancher.                                                
Ixg : inertie du plancher suivant l'axe X. 

Iyg : inertie du plancher suivant l'axe Y. 

 

�
XG = xg + 0,05Lmax
YG = yg + 0,05Lmax

 

XG et YG : coordonnées de l'excentricité fictive de 5% de la longueur maximale 
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V-6-2 Calcul des coefficients de participation modale : 

On doit vérifier que : ∑𝛼𝚤� ≥ 90% avec : 

  

 αı� = �∑ WkΦKi
n
k=1 �²

∑ WkΦ²Kin
k=1

× 1
∑ Wk
n
k=1

 

 𝑊 = ∑𝑊 

Le logiciel ETABS peut déterminer directement les valeurs des coefficients de participation 

modale, les valeurs données sont : 

-Sens longitudinal : ∑αx = 90,01% > 90% ; Condition  vérifée 

-Sens transversal :   ∑αy = 91,46% > 90% ; Condition  vérifée 

 

Tableau V-1:Tableau de periode 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                      

 

 

 

 

Mode Période 

1 0.521962 

2 0.479414 

3 0.407969 

4 0.316036 

5 0.21587 

6 0.155371 

7 0.148857 

8 0.121178 

9 0.118023 

10 0.110845 

11 0.090379 

12 0.082635 
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V-6-3 Calcul de l’effort sismique à la base : 

a) Calcul de la force sismique totale : 

La force sismique totale « V » est appliqué à la base de la structure et doit être calculée 

successivement dans deux directions horizontales et orthogonales, selon la formule : 

𝑉 =
𝐴 × 𝐷 × 𝑄

𝑅
× 𝑊 

A : Coefficient d’accélération de zone, il est tiré à partir du tableau 4.1 (RPA 2003) [1] ; 

Tableau V-2 : Coefficient d’accélération de zone. 

 
 
 
 
 
 
 

 

 

Dans ce cas, A = 0,15 ; 

  Q : Facteur de qualité : 𝑄 = 1 + ∑ 𝑃𝑞6
1  

  Pq : est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité Q est satisfait ou non, sa valeur est 

donné par le tableau suivant  

Tableau V-3 : Pénalité à retenir pour le critère de qualité 

Critère q Observé 
Non 

observé 

1. Condition minimales sur les filles de 

contreventement 
0 0,05 

2. Redondance en plan 0 0,05 

3. Régularité en plan 0 0,05 

4. Régularité en élévation 0 0,05 

5. Contrôle de la qualité des matériaux 0 0,05 

6. Contrôle de la qualité de l’exécution 0 0,10 

 

 

 

Zone 

Groupe I II III 

1A 0,12 0,25 0,35 

1B 0,10 0,20 0,30 
2 0,08 0,15 0,25 
3 0,05 0,10 0,15 
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Voici les critères à prendre en compte : 

𝑄𝑥 = 1 + (0,00 + 0,00 + 0,00 + 0,05 + 0,05 + 0,10) = 1,20 

𝑄𝑦 = 1 + (0,00 + 0,00 + 0,00 + 0,05 + 0,05 + 0,10) = 1,20 

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

tableau 4.3 du RPA 2003[𝟏] en fonction du système de contreventement, en cas d’utilisation 

de systèmes de contreventement différents dans les deux directions considérée, il y a lieu 

d’adopter pour les coefficient R la valeur la plus petite, dans ce cas R = 5 

W:Poids totale du bâtiment, W est égal à la somme des poids 𝑊𝑖calculés à chaque niveau (i)  

𝑊 = �Wi  ; avec Wi = WGi +  βWQi

n

i=1

 

WGi : Poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels, solidaire 

de la structure ; 

WQi : Charges d’exploitation ; 

𝛽 : Coefficient de pondération, il est en fonction de la nature et de la durée de la charge 

d’exploitation et donnée par le tableau suivant : 

Tableau V-4 : Coefficient de pondération. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Dans ce cas, le poids a été tiré directement du logiciel ETABS :  

W = �Wi = 209,87 +  199,68 + 160,97 + 159,91 + 160,28 +  157,22 + 161,17
n

i=1

+ 154,93 + 145,57 + 7,77 = 1517,37   

 

 

Cas TYPE D’OUVRAGE  𝛽 

01 Bâtiments d’habitation, bureaux ou assimilés 0,20 

02 Bâtiments recevant du public temporairement : 
Salles d’exposition, … 

Salles de classes, … 

 
0,30 
0,40 

03 Entrepôts, hangars 0,50 

04 Archive, bibliothèques, réservoirs et ouvrage 
assimilés 

1,00 

05 Autre locaux non visés ci-dessus 0,60 
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D : Facteur d’amplification dynamique moyen, il est en fonction de la catégorie du site, du 

facteur de correction d’amortissement « η » et de la période fondamentale de la structure 

« T ». 

D =

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

    2,5η                          0 ≤ T ≤ T2                                                                    

   2,5η �
T2
T
�
2
3

                  T2 ≤ T ≤ 3 sec                                                                 

 2,5η �
T2
3
�
2
3
�

3
T
�
5
3

          T ≤ 3 sec                                                                          

 

 

T1𝑒𝑡 T2 : Périodes caractéristiques associées à la catégorie de site, leurs valeurs sont donné par 

le tableau suivant : 

 

Tableau V-5 : Périodes associées à la catégorie de site. 

 

 

 

 

 

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

η = �
7

2 + ξ
≥ 0,7  

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

structure et de l’importance des remplissages, il est donné par le tableau suivant : 

Tableau V-6 : Pourcentage d’amortissement critique. 

 

 

 

 

 

b) Estimation de la période fondamentale de la structure : 

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 = CthN
3
4�                  

Site 
 

S1 S2 S3 S4 

T1 0,15 0,15 0,15 0,15 

T2 0,30 0,40 0,50 0,70 

Remplissage Portiques Voiles ou murs 

Léger 6 4 Béton armé 
/Maçonnerie 

Dense 7 5 10 
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hN : Hauteur mesurée en mètres à partir de la base de  la structure jusqu’au dernier niveau 

(N) ; 

Ct : Coefficient en fonction du système de contreventement et du type de remplissage, il est 

donné par le tableau 4.6 du RPA 2003 [1]  

Si on est dans le cas n°3 ou4, on peut également utiliser la formule : 

T = 0,09.
hN
√D

                           

D : Dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considérée. 

Dans ce cas de figure, il y a lieu de retenir dans chaque directions considérée la plus petite des 

deux valeurs donnée. 

On a un sol  ferme ⇨ site 1 donc  T1 = 0,15 sec      et T2 = 0,4 sec 

Ta = CthN
3
4 = 0,05 × 28,22

3
4 = 0,61sec 

Tb =

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧Tx = 0,09

hn
√Dx

 = 0,09
28,22
√19,2

=  0,57sec                                                                              

Ty = 0,09
hn
�Dy

= 0,09 ×
28,22
√9,100

= 0,84sec                                                                       
 

Tsta = min ( Ta      ;   Tb  ) 

 

Tb �
Tx =  0,57sec                                                                                                                                                    

   Ty =   0,61sec                                                                                                                                                       

η = �
7

2 + ξ
≥ 0,7 ⇨ η = � 7

2 + 10
= 0,76 ; ξ = 10%                                                                        

T2 ≤ T ≤ 3      ⇒   T2  = 0,40 sec                                            

D =

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧D x = 2,5η �

T2
Tx
�
2
3

= 1,50sec

Dy = 2,5η �
T2
Ty
�
2
3

= 1,43 sec

 

c) Calcul de l’effort : 

Vx =
A × Dx × Q

R
× W =

0,15 × 1,50 × 1,20
5

× 1517,37 =  81,94t 

Vy =
A × Dx × Q

R
× W =

0,15 × 1,43 × 1,20
5

× 1517,37 = 78,11t 
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 On doit vérifier que la résultante des forces sismiques à la base 𝑉𝑡  obtenue par 

combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80% de la résultante de la force 

sismique déterminée par la méthode statique équivalente. 

On vérifié aussi que la période dynamique 𝑇𝑑𝑦𝑛ne doit pas être supérieur à la majoration de 

30% de la période statique fondamentale T : 

�
Tdyn = 0,52sec < 1,3Tsta = 0,64 sec                                   

et
Tdyn = 0,52sec < 1,3Tsta =  0,68 sec                                    

⇨ verifiée 

  

- Sens longitudinale : 

Vdx = 107,12t > 80%Vst = 65,55  t ⇨ Condition vérifiée             

- Sens transversal  

Vdy =  100,21t > 80%Vst = 61,49 t ⇒  Condition vérifiée              

d) Calcul des déplacements : 

           Sous l’action des forces horizontales, la structure subira des déformations horizontales. 

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

déplacements doivent être calculés pour chaque élément de contreventement, les 

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

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

𝛥𝑘 = 𝛿𝑘 − 𝛿𝑘−1 ≤ 𝛿𝑘���    𝑎𝑣𝑒𝑐 ∶  𝛿𝑘 = 𝑅𝛿𝑒𝑘 

R : Coefficient de comportement ; R = 5 

δek : Déplacement du aux forces sismiques 𝐹𝑖(y compris l’effort de torsion) 

δk�  : Déplacement admissible (égale à 1%he) 
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Tableau V-7 : les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux sens 

 
 On remarque que tous les déplacements relatifs ne dépassent pas les 1,0% de la hauteur 
d'étage donc la condition est vérifiée. 
 
e) Justification vis-à-vis de l’effet P-Δ : 
 
         Les effets du 2° ordre (ou effet P-Δ) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments, si 
la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux : 

𝛳 =
𝑃𝑘 × 𝛥𝑘
𝑉𝑘 × ℎ𝑘

≤ 0,10 

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

niveau K » : 

Pk = ��WGi +  βWQi�
n

i=k

 

Vk : Effort tranchant d’étage au niveau « K » 

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

hk : Hauteur de l’étage « K » : 

Sens y-y Sens  x-x 

Niveaux δek 
(cm) δk= R. δek ∆RkR=δRkR -

δRk1 
δRekR 

(cm) 
δRkR=R. 
δRek 

∆RkR=δRkR -δRk-

1 
𝛅𝐤��� 𝜟𝒌 ≤ 𝜹𝒌��� 

Terrasse 0,00 0 0 0,00 0 / 2,50 Vérifié 

7 0,82 4,10 - 4,10 0,9 4,50 -4,50 3,06 Vérifié 

6 0,75 3,75 0,35 0,78 3,90 0,60 3,06 Vérifié 

5 0,66 3,30 0,45 0,67 3,35 0,55 3,06 Vérifié 

4 0,56 2,80 0,50 0,54 2,70 0,65 3,06 Vérifié 

3 0,44 2,20 0,60 0,41 2,50 0,20 3,06 Vérifié 

2 0,32 1,60 0,60 0,29 1,45 1,05 3,06 Vérifié 

1 0,20 1,00 0,60 0,18 0,90 0 ,55 3,06 Vérifié 

RDC 0,09 0,45 0,55 0,08 0,40 0,50 3,40 Vérifié 

Sous-sol 0,004 0,02 0,43 0,01 0,05 0,35 3,40 Vérifié 
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-Si  0,10 < 𝛳𝑘 ≤ 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−𝛳𝑘
  

-Si ϴk > 0,20, la structure est partiellement instable et doit être redimensionnée. 

Les résultats obtenus sont regroupés dans le tableau suivant : 

Tableau V-8: Justification Vis A Vis De l’effet P-∆(sens x) : 

 

Tableau V-9: Justification Vis A Vis De l’effet P-∆(sens y) 

Niveau Wi (t) Pk ∆K Vk(t) hi (cm) Ɵ 

Terrasse 7,77 7,77 0 1,89 250 0 

7 145,57 153,34 0,45 23,43 306 -0,09 

6 154,93 308,27 0 ,60 41,72 306 0,008 

5 161,17 469,44 0,55 57,36 306 0,012 

4 157,22 626,66 0,65 70,71 306 0,014 

3 160,28 786,94 0,20 81,77 306 0,018 

2 159,9 946,84 1,50 90,19 306 0,020 

1 160,97 1107,81 0,55 96,03 306 0,022 

RDC 199,68 1317,69 0,50 100,04 340 0,021 

Sous-sol 209,87 1517,37 0,35 100,57 340 0,019 

Niveau Wi (T) Pk ∆K Vk(T) Hi (Cm) Ɵ 

Terrasse 7,77 7,77 0 1,87 250 0 

7 145,57 153,34 -4,10 27,4 306 -0,08 

6 154,93 308,27 0,35 47,25 306 0,012 

5 161,17 469,44 0,45 63,15 306 0,013 

4 157,22 626,66 0,50 76,15 306 0,017 

3 160,28 786,94 0,60 86,95 306 0,005 

2 159,9 946,84 0,60 95,20 306 0,019 

1 160,97 1107,81 0,60 101,27 306 0,04 

RDC 199,68 1307,49 0,55 106,28 340 0,018 

Sous –sol 209,87 1517,36 0,43 108,01 340 0,01 
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D’après les résultats obtenus  et puisque les valeurs des y
K

x
K etθθ     sons inferieur a 0,1donc la 

structure étudiée est justifiée vis à vis de l'effet P-Δ (Stable). 

Remarque : d’après  le document  de  règlement  parasismique algérienne  

Si la hauteur totale des bâtiments  ne dépasse pas 30 m l’étude  de vent  n’est pas nécessaire.  
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VI-1 Introduction : 

 L’étude sous charge verticales et horizontales, nous permet de déterminer tous les 

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

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

portiques. 

VI-2 Les combinaisons de calcul : 

  Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont 

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

charges sur la base des règlements BAEL91et RPA 99(version 2003) [1], [2]  

  a) Poutres : 

 - Sollicitation du 1P

er
P genre (BAEL 91) : 

           1,35 G +1,5 Q 

 - Sollicitation du 2P

éme
P genre [RPA 99 (version 2003)] [1]: 

           0,8G ± E 

           G + Q ± E 

 

b) Poteaux : 

- Sollicitation du 1P

er
P genre (BAEL 91) : 

            1,35 G +1,5 Q 

- Sollicitation du 2P

éme
P genre [RPA 99 (version 2003)]  [1]: 

              

          G + Q ± 1,2 E 

          G + Q ± E 

          0,8G ± E 

 

Avec : 

G : Charges permanentes ; 

Q : Charges d’exploitation ; 

 E : Effort sismique. 
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VI -3 Ferraillage des portiques : 

VI -3-1 Ferraillage des  poutres : 

a) Méthode de calcul : 

          En général, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion, 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. 

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1P

er
P et du 2 P

eme
P genre 

 

- Sollicitation du 1P

er
P genre :       SpR1R=1,35G+1,5Q   ⇒  Moment correspondant Msp1 

 

                                                     SpR2R=0,8G± E.     

- Sollicitation du 2P

eme
P genre :                                    ⇒  Moment correspondant Msp2 

                                             R            RSPR2R=G+Q± E.R  

Si : 

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧Msp1

Msp2
< 1,15 ; On détermine les armatures sous Sp2

Msp1

Msp2
> 1,15 ; On détermine les armatures sous Sp1

 

Dans le calcul relatif à l’ELU, on induit des coefficients de sécurités (𝛾𝑠 ;  𝛾𝑏). 

Pour la situation accidentelle :                �
γs = 1       ⇨ σs = 400 MPa        
γb = 1,15 ⇨ σb = 18,48 MPa        

Pour la situation normale ou durable :   � γs = 1,15 ⇨ σs = 384 MPa
γb = 1,5 ⇨ σb = 14,17 MPa  

b) Recommandations du DTR  pour les armatures longitudinales : 

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

- Section d’armature minimale :     Amin = 0,5% × b × ht     

- Section d’armature maximale : �
Amax1 = 4% × b × ht ;  Zone courante               

  Amax2 = 6% × b × ht ;  Zone de recouvrement
 

- Le diamètre minimum est de 12 mm  

- La longueur minimale des recouvrements est de : � 40Φ en zone I et II
50Φ en zone III      

- Les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent être coudées à 90°. 
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c) Armatures transversales : 

 La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par :   At = 0,003 St .b 

L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :  

Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires                     

        St ≤ min ( ht
4

     ;  12L) 

 -En dehors de la zone nodale (en zone courante):   𝑆𝑡 ≤  (ht
4

) 

Les valeurs des moments max en appuis et en travées ainsi l’effort tranchant de 1 P

er
P et 2P

eme
P 

genre sont résumées dans les tableaux suivants : 

 

Tableau VI-1: Moments max des Poutres principales de rive : 

 

 

 

 

 

 

 

 

Etages Position 
Moments max (KN .m) Rapport Moments de T max 

MspR1 MspR2 MspR1R/MspR2 calcul (KN .m) (KN) 

7P

éme 
Appuis 26,53 22,48 1,18 26,53 

32,3 
Travées 3,72 11,24 0,33 11,24 

06P

éme 

et 

01P

er 

Appuis 25,73 28,92 0,88 28,92 
32,10 

Travées 3,78 18,27 0,21 18,27 

RDC 
Appuis 30,48 24,82 1,23 30,48 

34,00 
Travées 3,60 18,01 0,20 18,01 

Sous-Sol 
Appuis 7,23 10,55 0,68 10,55 

15,50 
Travées 5,75 14,43 0,39 14,43 
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Tableau VI-2 : Moments max des poutres principales intermédiaires 

 

Tableau VI-3: Moments max des poutres secondaires de rive 

 

 

 

 

Etages Position 
Moments max (KN .m) Rapport Moments de T max 

MspR1 MspR2 MspR1R/MspR2 calcul (KN .m) (KN) 

7 P

éme 
Appuis 25,35 18,54 1,36 25,35 

8,10 
Travées 4,97 13,87 0,36 13,87 

06P

éme 

et 

01P

er 

Appuis 23,93 21,65 1,11 21,65 
28,10 

Travées 4,35 16,59 0,26 16,59 

RDC 
Appuis 87,87 62,89 1,40 87,87 

77,6 
Travées 7,70 15,96 0,48 15,96 

Sous-Sol 
Appuis 11,60 10,62 1,09 11,62 

10,1 
Travées 4,62 11,52 0,40 11,52 

Etages Position 
Moments max (KN .m) Rapport Moments de T max 

MspR1 MspR2 MspR1R/MspR2 calcul (KN .m) (KN) 

7P

éme 
Appuis 14,27 15,66 0,91 15,66 

26,60 
Travées 13,97 11,25 1,24 13,97 

06P

éme 

et 

01P

er 

Appuis 16,26 22,96 0,71 22,96 
26,5 

Travées 11,44 10,57 1,08 11,44 

RDC 
Appuis 16,28 21,09 0,77 21,09 

32,10 
Travées 11,22 15,37 0,73 15,37 

Sous-Sol 
Appuis 7,81 7,84 0,99 7,84 

21,70 
Travées 9,32 10 0,93 10 
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Tableau  VI- 4 : Moments max des poutres secondaires intermédiaires 

 

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

une situation accidentelle (le cas le plus défavorable). 

VI-3-1-1 Exemple de calcul (RDC) : Poutres principales intermédiaires (30x40) cm² 

VI-3-1-2 Armatures longitudinales : 

  Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la 

section à adopter, on a : 

ARminR = 0,5%( b x h) = 0,5x30x40/100 = 6,00cm² (sur toute la section) 

ARmax1R = 4%(b x h) = 4x30x40/100 = 48cm² (zone courante) 

ARmax2R = 6% (b x h) = 6x30x40/100 = 72cm² (zone de recouvrement) 

  a) Ferraillage sur travée : 

On a ∶  �
Msp1 = 7,70KN. m 
Msp2 = 15,96KN. m ⇨

Msp1

Msp2
= 0,48 < 1,15 ⇨ Donc le calcul se fait sous Sp2 

 

 

 

 

Etages Position 
Moments max (KN .m) Rapport Moments de T max 

MspR1 MspR2 MspR1R/MspR2 calcul (KN .m) (KN) 

7P

éme 
Appuis 5,05 17,26 0,29 17,26 

8,10 
Travées 3,90 12,42 0,31 12,42 

06P

éme 

et 

01P

er 

Appuis 5,28 24,54 0,21 24,54 
7,70 

Travées 2,89 19,51 0,15 19,51 

RDC 
Appuis 5,07 20,42 0,73 20,42 

7,50 
Travées 3,08 15,56 0,19 15,56 

Sous-Sol 
Appuis 4,45 10,08 0,44 10,08 

7,00 
Travées 2,99 5,14 0,58 5,14 
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Données : 

 Largeur de la poutre : b = 30 cm ; 

 Hauteur de la section : h = 40 cm ; 

 Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9 h =36 cm ; 

 Contrainte des aciers utilisés :   fe = 400 MPa ; 

 Contrainte du béton à 28 jours : fc28 = 25 MPa ; 

 Contrainte limite du béton   : ft28 = 2,1  MPa   ; 

 Fissuration peu préjudiciable. 

- Le moment réduit 𝝁𝒖 : 

µ =  
Msp2

b × d² × σbc
=

15,96 × 103

30 × 36² × 18,48
= 0,022 <  µ1 → A′ =  0 

On a : β =  0,989 

-La section d’acier : 

A𝑆 =  
Msp2

β × d × σs
=  

15,96 × 103

0,989 × 36 × 400
= 1,12 cm² / ml 

b) Ferraillage sur  appuis : 

𝑂n a ∶  �
Msp1 = 87,87KN. m
Msp2 = 62,89KN. m ⇨

Msp1

Msp2
= 1,39 > 1,15 ⇨ Donc le calcul se fait sous Sp1 

-Le moment réduit 𝝁𝒖 : 

µ =  
Msp2

b × d² × σbc
=

87,87 × 103

30 × 36² × 14,17
= 0,16 <  µ1 → A′ =  0 

On a : β =  0,912 

-La section d’acier : 

As =  
Msp2

β × d ×  σs
=  

87,87 × 103

0,912 × 36 × 348
= 7,69cm² / ml 
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 Les tableaux représentés ci-après regroupent l'ensemble des résultants des 

sollicitations de calcul (Moments de calcul), les sections d'armatures correspondantes et les 

sections de ferraillage adoptées pour l'ensemble des niveaux.  

Tableau VI-5 : Récapitulation du ferraillage des poutres principales de rive 

Tableau VI- 6 : Récapitulation du ferraillage des poutres principales intermédiaires 

 

Etages Position 
Moments de 

calcul (KN. m) 
As(calculé) As (min) Choix As 

07P

eme 
Appuis 26,53 2,17 

6,00 
3T14 fil + 2T14 chapeau 7,70 

Travées 11,24 0,78 3T14 fil + 2T14Renf 7,70 

06P

éme 

a 

01P

 er 

Appuis 28,92 2,01 
6,00 

3T14 fil + 2T14 chapeau 7,70 

Travées 18,27 1,29 3T14 fil +  2T14 Renf 7,70 

RDC 
Appuis 30,48 2,50 

6,00 
3T14 fil + 2T14 chapeau 7,70 

Travées 18,01 1,26 3T14 fil + 2T114 Renf 7,70 

Sous-Sol 
Appuis 10,55 0,74 

6,00 
3T14fil+2T14 chapeau 7,70 

Travées 14,43 1,01 3T14 fil+2T14 Renf 7,70 

Etages Position 
Moments de 

calcul (KN.m) 
As (RcalculéR) As (RminR) Choix As 

07P

eme 
Appuis 25,35 2,07 

6,00 
3T14 fil +2T14chapeau 7,70 

Travées 13,87 0,97 3T14 fil + 2T14Renf 7,70 

06P

eme 

a 

01P

 er 

Appuis 21,65 1,52 
6,00 

3T14 fil + 2T14chapeau 7,70 

Travées 16,59 1,16 3T14 fil + 2T14 Renf 7,70 

 

RDC 

Appuis 87,87 7,69 
6,00 

3T14fil + 3T12 chapeau 8,01 

Travées 15,96 1,12 3T14 fil+2T14 Renf 7,70 

Sous-Sol 
Appuis 11,62 0,93 

6,00 
3T14fil+2T14 chapeau 7,70 

Travées 11,52 0,81 3T14fil+2T14 Renf 7,70 
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Tableau VI-7 : Récapitulation du ferraillage des chaînages de rive 

Tableau VI-8 : Récapitulation du ferraillage des chaînages intermédiaires 

VI-3-1-3 Vérifications :  

a) Condition de non fragilité : 

Amin =
0,23 × b × d × ft28

fe
=  

0,23 × 30 × 36 × 2,10
400

= 1,30 cm²/ml  

 

Etages Position 
Moments de 

calcul (KN.m) 
As (RcalculéR) As (RminR) Choix As 

07P

eme 
Appuis 15,66 1,26 

5,25 
3T12fil + 2T12 chapeau 5,65 

Travées 13 ,97 1,30 3T12 fil + 2T12 Renf 5,65 

06P

eme 

a 

01P

er 

Appuis 22,96 1,86 
5,25 

3T12 fil + 2T12 chapeau 5,65 

Travées 11,44 1,05 3T12 fil + 2T12 Renf 5,65 

RDC 
Appuis 21,09 1,70 

5,25 
3T12 fil + 2T12 chapeau 5,65 

Travées 15,37 1,28 3T12 fil + 2T12 Renf 5,65 

Sous –Sol 
Appuis 7,84 0,63 

5,25 
3T12fil+2T12 chapeau 5,65 

Travées 10 0,80 3T12fil+2T12 Renf 5,65 

Etages Position 
Moments de 

calcul  (KN.m) 
As (RcalculéR) As (RminR) Choix As (cmP

2
P) 

07P

eme 
Appuis 17,26 1,39 

5,25 
3T12 fil+2T12 chapeau 5,65 

Travées 12,42 0,99 3T12 fil+2T12 Renf 5,65 

06P

eme 

a 

01P

er 

Appuis 24,54 1,99 
5,25 

3T12 fil+2T12 chapeau 5,65 

Travées 19,51 1,57 3T12 fil+2T12 Renf 5,65 

RDC 
Appuis 20,42 1,65 

5,25 
3T12 fil+2T12 chapeau 5,65 

Travées 15,56 1,25 3T12 fil+2T12 Renf 5,65 

Sous –Sol 
Appuis 10,08 0,81 

5,25 
3T12fil+2T12 chapeau 5,65 

Travées 5,14 0,41 3T12fil+2T12 Renf 5,65 
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- Les armatures minimales imposées par RPA99 sont : 

50,ARPA = %. b. h  = 0,5. 2cm6
100

4030
=

×  

2
RPAmincals cm6)A;A;max(AA ==  

Le choix :    3T14+3T12 ⇒  2
s cm8,01A =  

b) Contrainte de cisaillement : 

τu =  
T

b × d
=  

77,6 × 10
30 × 36

= 0,72 MPa 

τu��� = min(0,13fc28 ; 5 MPa)  ; Fissuration préjudiciable 

τu��� = min(3,25 MPa ; 5 MPa) =  3,25 MPa 

τu = 0,72 MPa < τu��� = 3,25 MPa    …….Condition vérifiée 

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

moyenne de la poutre. 

c) Détermination du diamètre des armatures transversal : 

Φt ≤ min �
h

35
 ;  

b
10

 ;  Φl� = min{11,43mm ;  30 mm ; 12 mm} ⇨ Φt = 8 mm 

d) L’espacement : 

St ≤ min{0,9d ; 40 cm} = min{36 cm ; 40 cm} ⇒St ≤ 30 cm 

D’après le R.P.A 99/2003 : 

- Zone nodale     : St ≤ min �  h
4

 ; 30 cm ; 12Φl� = min�10cm ; 30 cm ; 14,4cm� ⇨ St = 10 cm 

- Zone courante : St ≤
h
2

= 20cm ⇨ St = 20 cm  

e) Vérification de la section d’armatures minimale :  

At × fe
St × b

≥ max �
τu
2

 ; 0,4 MPa� 
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At × fe
St × b

≥ max{0,38 ; 0,4} = 0,4 MPa 

At

St
≥

0,4 × 30
235

= 0,051 cm                  (1) 

At × fe
b × St × γs

≥
τu − 0,3Kftj

0,9(sinα + cosα) ⇨
At

St
≥
�0,76 − (0,3 × 1 × 2,1)� × 30 × 1,15

0,9 × 1 × 235
= 0,02cm    

De (1) et (2) 

 cm
S
At

t

051,0≥







  , on prend  SRtR = 10 cm 

D’où   At ≥ 0,51 cm² ⇒    4φ 8= 2,01 cm²/ml 

                                           SRtR=10 cm 

f) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

𝐓 = 77,6KN  ;  𝐌𝐚 = 87,87  KN. m 

δu =
Map

Z
=

87,87
0,9 × 36 × 10−2

= 271,20KN                                                                                          

    δu > 77,6KN                                                                                   

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

g) Compression de la bielle d’about : 

La contrainte de compression dans la biellette est de : 

σb��� =
Fb
S

 ; Avec ∶  �
Fb = T√2

S =
ab
√2

      
⇨ σb��� =

2T
ab

 ; Où a est la longueur d′appuide la biellette. 

On doit avoir ∶  𝜎𝑏��� <
𝑓𝑐28
𝛾𝑏

 

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

45°, donc on doit vérifier que : 
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σb��� ≤
0,8 × fc28

γb
⇨

2T
ab

≤
0,8 × fc28

γb
⇨ a ≥

2Tγb
0,8 × b × fc28

⇨ a ≥
2 × 77,6 × 1,5

0,8 × 30 × 25 × 10
             

a = 0,038 m = 3,8 cm    

a′ = b − 4 = 26 cm 

a = min(a′; 0,9d) = min(26 cm ; 32,4 cm) = 26 cm ; a > 3,8cm ; Condition vérifiée. 

h) Entrainement des armatures : 

-Vérification de la contrainte d’adhérence : 

τser =
T

0,9d × µ × n
≤ τser����� = ψs × ft28 

ψs ∶ Coefficient de cisaillment ; ψs = 1,5 pour H. A ; 

T : L’effort tranchant maximum ; T = 77,6kN ; 

n   :   Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n =6 

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

τser =
T

0,9d × µ × n
=

77,6 × 103

36 × 4,40 × 6 × 10²
= 0,81MPa 

τser����� = 1,5 × 2,1 = 3,15 MPa  

τser =  0,81MPa <  τser����� = 3,15 MPa ; Condition vérifiée. 

-Ancrage des armatures tendues : 

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

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

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

�
τs = 0,6 × ψs² × ft28 = 0,6 × 1,5² × 2,1 = 2,84 MPa                                            

Ls =
Φ × fe
4 × τs

=  
1,4 × 400
4 × 2,835

= 49,38 cm                                                                           
 

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

de courber les armatures d’une valeur « r » : r = 5,5Φ = 5,5 × 1,4 = 7,7cm 
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 - Calcul des crochets :  

 Crochets courant d’angle de 90° :   d = 36cm ; 

  L2 = d − �c +  Φ
2+𝑟

  �    

   87,1
Lr19,2L

L 2s
1

−−
≥

  

  Lφ = 1,4 cm          ;        LR2R =25,6 cm         ;     LR1R =3,70 cm          

   Lφ =1,2 cm          ;        LR2R=26,80 cm       ;     LR1R=3,75m

-La longueur de recouvrement : 

D’après le RPA 99/2003[1], la longueur minimale de recouvrement est de 40Φ en zone IIa 

�40Φen zone Iet II
50Φen zone III       

   
⇒  �Φ = 1,4cm ⇒ l = 56cm

Φ = 1,2cm ⇒ l = 48cm
 

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

Mser = 60,28KN. m ; A =  8,01cm²  

- Position de l’axe neutre : 

 b
2

y² −  ηA(d –  y) = 0 → 15y² +  120,15y − 4325,4 = 0 →  y = 13,44 cm 

- Moment d’inertie : 

I =  
b
3

y3 +  ηAs(d –  y)2 =  
30 × 13,443

3
+  (15 × 8,01(36 − 13,44)2) = 85427,93cm4 

 

- Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝛔𝐛𝐜 : 

σbc = K × y =  
Mser

I
×  y =  

60,23 × 103 
85427,93

× 13,44 = 9,48 MPa 

σbc = 9,48MPa < σbc���� = 0,6fc28 = 15 MPa ……… Condition vérifiée. 
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j) Vérification de la flèche :  

Les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

Mt ser = 5,53KN. m; Tirée à partir du logiciel ETABS  

M0 ser =
(G + Q)l²

8
=

(5,04 + 5) × 4,60²
8

= 26,56KN. m                 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

ht
L
≥

1
16

⇨
40

      460     
= 0,086 > 0,063                                           ;   Condtion vérifiée .                                                                                                                                                                                   

ht
L
≥

Mt ser

10 × M0 ser
⇨

40
460

= 0,086 >
5,53

10 × 26,56
 = 0,021    ;    Condition vérifiée .                                                                                                                                                                                 

As

b × d
≤

4,2
fe

⇨
7,70

30 × 36
= 0,007 <

4,2
400

= 0,009                     ;      Condition vérifiée .                                                                                                                                                                                
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Tableau VI-9 : Ferraillage des poutres principales de rive  (30x40) cmP

2 

 

 

 

 

Niveaux En Appuis En Travées 

 
 
 
 

7P

éme 

 
                                         3T14            
                                         2T14 

      
                          ,,,,,       
                                         
                                         3T14 

 

                            
  3T14       

 
 

                                              
                                           2T14        
                                           3T14 
                                                                    

 
 

06 P

eme
P étage 
a 

01 P

eme
P étage 

 
       

3T14              
 2T14 
 

                                  
 
 
                                3T14 

 
   3T14                             

   
  Ф8       

 
 
 

2T14 
3T14 

 
 
 

 
 

R.D.C 
 
 

                      
                   3T14               
                   2T14                

 
                   

 
3T14                 

      

                  
                      3T14        

 
   
 

2T14 
                               3T14 

   

 
 

Sous -sol 
 

     
                         3T14          

                    2T14            
  

                  
 

3T14               
               

        
                 3T14          

 
                                                     

       
2T14            

           3T14            
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Tableau  VI-10 : Ferraillage des poutres principales intermédiaires  (30x40) cmP

2 

 

 

Niveaux En Appuis En Travées 

 
 
 
 

7P

éme 

 
                                         
                                        3T14            
                                       2T14 

      
                          ,,,,,       
 
                                   3T14 

 

                           
          

 3T14          
 
 

                                              
                                    2T14                      
                                    3T14         
                                                                    

 

 
 

06 P

eme
P étage 
a 

01 P

eme
P étage 

 
 3T14 
 2T14 
 
 
   
 

 3T14               

 
   3T14                             

 St=20 cm  
Ф8       

 
 

2T14 
 

3T14 
 
 
 

 
 

R.D.C 
 
 

                      
                   3T14               
                   3T12                

 
                    

 
3T14                 

      

                  
                      3T14            

 
 
  
 

2T14 
                           3T14 

 
 

Sous -sol 
 

    
                  3T14                   

                        2T14                  
 
  

         
3T14                  

               

        
                 3T14          

 
                                                     

        
 

 2T14            
      3T14               
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Tableau VI-11 : Ferraillage des poutres  secondaires de rive (30x35) cmP

2 

 

 

Niveaux En Appuis En Travées 
 
 
 
 

7P

éme 

 
                                       
                                    3T12            
                                       2T12 

      
                          ,,,       
                                     
                                  3T12 

 
 

                             
3T12      

 
                                              
                                           
 
                                          2T12        
                                           3T12 
                                                                    

 

 
06 P

éme
P étage 
a 

01 P

er 
Pétage 

 
 

3T12             
2T12             

 
 
 

3T12               

 
   

 3T12                             
St=20   Ф8       

 
 
 

2T12 
3T12 

 
 
 

  
 

R.D.C 
 
 

                      
                   3T12              

                   2T12                
 

                 
 

  3T12                 
      

                  
                      3T12        

 
   
 
 

2T12 
                           3T12 

 
 

Sous -sol 
 

    
                                  3T12                  
                              2T12                  

 
  

        
  

3T12                  
               

        
                 3T12          

                               
 
 
                 
                                  2T12            

                                                      
      3T12               
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Tableau VI-12 : Ferraillage des poutres secondaires  intermédiaires  (30x35) cmP

2 

 

Niveaux En Appuis En Travées 

 
 
 
 

7P

éme 

 
                                       
                                        3T12            
                                       2T12 

      
                          ,,,       
 
                                       3T12 

 
 

                             
3T12      

 
 
 
 

                                              
                                        2T12        
                                        3T12 
                                                                    

 
 
 

06 P

éme
P étage 
 
 
a 

01 P

er 
Pétage 

 
 

3T12             
2T12             

 
 
 

3T12               

 
   

 3T12                             
St=20  

  Ф8       
 

2T12 
 
 

3T12 
 
 
 

 
 

R.D.C 
 
 

                      
                   3T12              

                   2T12                
 

                   
 
 
                                    3T12                 

      

                  
                      3T12        

 
   
 
 

2T12 
                           3T12 

 
 

Sous -sol 
 

    
  3T12                  

                        2T12                  
 
  

        
 

 3T12                  
               

        
                 3T12          

 
                                                    

         
 

 2T12            
3T2                 
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VI-3-2 Ferraillage des poteaux : 

a) Méthode de calcul :  

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

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

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

⎩
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎧

Premier genre (1): 1,35G + 1,5Q ⇨

⎩
⎨

⎧
Nmax ;  Mcorrespondant  → A
Mmax ;  Ncorrespondant  → B
Nmin ;  Mcorrespondant  → C

Deuxième genre ∶ � (2): 0,8G ± E
(3): G + Q ± E  ⇨ �

Nmax ;  Mcorrespondant  → A
Mmax ;  Ncorrespondant  → B
Nmin ;  Mcorrespondant  → C

 

Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de sécurité 𝛾𝑠 ;  𝛾𝑏 : 

              �
Situation accidentelle ∶ �

γs = 1     ⇨    σs = 400 MPa        
 γb = 1,15 ⇨ σb = 18,48 MPa                                  

Situation normale     ∶   �γs = 1,15  ⇨ σs = 348 MPa       
 γb = 1,5  ⇨ σb = 14,17 MPa                              

 

b) Ferraillage exigé par le RPA 99/2003 [1] : 

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

- Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zone IIa) ; 

- Le pourcentage minimale 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 des recouvrements est de : �40Φ en zone I et II
50Φ en zone III      

- La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm en  

zone IIa   ; 

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

nodales. 

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

autres niveaux  sont donnés dans des tableaux suivants :  
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     TableauVI-13 : les sections minimales et maximales imposées par le RPA  (99/2003) [1] 

Poteaux ARminR=0,8 %x S ARmax1R=4%x S ARmax2R=6%x S 

(45x45) cm² 16,20(cm P

2
P) 81,00(cm P

2
P) 121,50(cm P

2
P) 

(40x40) cm² 12,80(cm P

2
P) 64,00(cm P

2
P) 96,00(cm P

2
P) 

(35x35) cm² 9,80(cm P

2
P) 49,00(cm P

2
P) 73,50(cm P

2
P) 

(30x30) cm² 7,20(cm P

2
P) 36,00(cm P

2
P) 54,00(cm P

2
P) 

 

 - Exemple de calcul :   

a) Les sollicitations défavorables : 

Tableau VI-14 : Sollicitations du premier genre 

 

Tableau VI-15: Sollicitations du deuxième genre 

1P

er 
PGenre 

[1.35G + 1.5Q]  

Type des poteaux (45x45) cmP

2 (40x40) cmP

2 (35x35) cmP

2 (30x30) cmP

2 

A 
Nmax[t] 92,67 57,11 27,27 13,15 

Mcor[t. m] 0,46 0,57 0,92 0,07 

B 
Nmin[t] 20,88 14,73 0,81 0,3 

Mcor[t.m] 0,13 0,33 0,28 0,07 

C 
Mmax[t.m] 2,77 2,14 2,02 1,14 

Ncor[t] 68,55 25,96 8,81 0,17 

2P

er 
PGenre 

[   𝟎,𝟖𝐆 ± 𝐄    et      𝐆 + 𝐐 ± 𝐄     ] 

Type des poteaux (45x45) cmP

2 (40x40) cmP

2 (35x35) cmP

2 (30x30) cmP

2 

A 
Nmax[t] 91,25 55,20 22,95 22,41 

Mcor[t. m] 4,00 2,42 1,70 0,19 

B 
Nmin[t] 13,58 0,57 2,01 7,38 

Mcor[t. m] 0,90 1,78 0,59 0,06 

C 
Mmax[t. m] 6,02 5,42 3,31 0,486 

Ncor[t] 24,76 30,42 15,53 4,65 
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b) Calcul d’un poteau : 

Un seul poteau de type 1 sera calculé en détail, les résultats des autres poteaux seront 

notés dans le tableau ci-après : tableau (VI-16) 

Données : 

 Hauteur utile des aciers tendus : d = h – c ; 

 Contrainte des aciers utilisés : fe = 400 MPa ; 

  Contrainte du béton à 28 jours : fc28 = 25 MPa ; 

 Contrainte limite du béton : ft28 = 2,1 MPa ; 

  Fissuration peu préjudiciable  

c) Méthode de calcul : 

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

 On détermine le centre de pression puis le moment 

  �
e =

M
N

                           

Mu = Nu �d −
ht
2

+ e�
                                        

 On vérifie si la section est surabondante : 

�
Nu   ≤   0,81fbc. b. h                                          

Mu ≤ Nud �1 − 0,514
Nu

b. d. fbc
�                   

 

 Si les conditions sont vérifiées, alors la section est surabondante et les armatures ne sont 

pas nécessaires (A=A’=0) 

 Sinon, on calcule la section des armatures :  

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧µ =

MU

b × d2 × σbc
 

AS =
MU

β × d × σbc
 

Asl = As −
NU

σs
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 On  calcule la section des armatures minimale, puis on choisit la plus grande section 

calculée  précédemment : 

�
Amin = 0,50% × b × ht                  
Aadoptée = {𝐴1;𝐴2;𝐴3;𝐴𝑚𝑖𝑛}      

Acal ∶ est tirée du  logiciel SOCOTE 
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Poteaux (45x45) cmP

2
P : 

 Combinaison de 1P

er
P genre (1,35G+1,5Q) : 

a)     NRmin R=926,7KN      ;     MRcorR = 4,60KN.m 

   - Détermination du centre de pression :  

   e =  M
N

 = 0,0049 m = 0,49cm 

  MRuR=NRuR(d-
2
ht +e)=926,96(0,405-

2
45,0 +0,0049)=162,27KN.m                                                                                          

-Vérification si la section est surabondante : 

NRuR ≤0,81fbc.b.h                            Nu=926,7KN < 2324,23KN……..Condition  vérifiée.       

MRuR ≤  NRu R.d (1-0,514 Nu
b.d.fbc

  )  ⇒     Mu=162,27KN.m < 368,39KN.m…..Condition vérifiée. 

Puisque les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne 

sont pas nécessaires (AR1R=0)  

b)    NRminR=208,8KN     ;    MRcorR =1,3KN. m         

-  Détermination du centre de pression : 

  e = M
N

 =0,0062m 

 Mu = Nu(d-
2
ht +e)= 208,80(0,405-

2
45,0 +0,0062) = 38,87KN.m        

-Vérification si la section est surabondante : 

 NRuR ≤0,81fbc.b.h                            Nu=208,80KN < 2324,23KN……..Condition  vérifiée.       

MRuR ≤  NRu R.d (1-0,514 Nu
b.d.fbc

  )  ⇒     Mu=38,87KN.m < 84,21KN.m……..Condition vérifiée. 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas  

Nécessaires (AR2R=A’R2R=0) 

c)  MRmax R= 27,7KN.m    ;   NRcorR  = 685,50KN   

  -Détermination du centre de pression : 

  e = M
N

 = 0,04           

Mu = Nu (d-
2
ht +e)=  685,50 (0,405-

2
45,0 +0,04)=150,81KN.m 

 

 

 

 

 



     Chapitre VI                                                                                        Etude des Portiques 

                                                                                         

- 168 - 
 

-Vérification si la section est surabondante: 

  Nu≤0,81fbc.b.h                              Nu =685,50KN < 3031,18KN........Condition vérifiée.   

 MRuR ≤  NRu R.d (1-0,514
Nu

b.d.fbc
)     ⇒    Mu = 150,81KN.m <274,72KN.m ...Condition vérifiée. 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas  

Nécessaires (AR3R=A’R3R=0)  

 Combinaison de 2P

eme
P genre : 

a)    NRmax R= 912,50KN    ;    MRcorR = 40 KN .m     

-Détermination du centre de pression   : 

   e = M
N

 =0,04 m 

 Mu =Nu(d-
2
ht +e)= 912,50(0,405-

2
45,0 +0,04) =  200,75KN.m 

 -Vérification si la section est surabondante: 

 Nu≤0,81fbc.b.h                           Nu = 912,50KN< 3031,18KN ...........Condition vérifiée. 

MRuR ≤  NRu R.d (1-0,514
Nu

b.d.fbc
)    ⇒   Mu = 200,75KN.m < 899,79KN.m... Condition vérifiée. 

 Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas 

nécessaires (AR4R=A’R4R=0)  

b)    𝐍𝐦𝐢𝐧 = 135,80 KN        ;    𝐌𝐜𝐨𝐫 = 9,00 KN. m                                                            

 - Détermination   du centre de pression: 

 e = M
N

 = 0,06 m 

 Mu =Nu (d-
2
ht +e) =135,80 (0,405-

2
45,0 +0,06) =32,59KN.m 

-Vérification si la section est surabondante:  

Nu≤0,81fbc.b.h                             Nu =135,80 KN<   3031,18KN.. ... Condition vérifiée. 

MRuR ≤  NRu R.d (1-0,514
Nu

b.d.fbc
   ⇒     Mu =32,59 KN.m <  54,88 KN. m ...Condition vérifiée. 

 Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas 

nécessaires (AR5R=A'R5R=0) 
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c)    MRmax R=  60,2KN.m   ;    NRcorR  = 247,6KN 

 -Détermination du centre de pression : 

e = M
N

  =0,24 m  

Mu = Nu (d-
2
ht +e) =247,60 (0,405-

2
45,0 +0,24) =103,99  KN. m 

-Vérification si la section est surabondante :                                                           

     Nu≤0,81fbc.b.h                          Nu = 247,6KN< 3742,2 KN ............Condition vérifiée. 

   Mu ≤ Nu(1 − 0,514 Nu
b.d.fbc )  ⇒ Mu=103,99 KN. m ˃99,89KN.m…Condition non vérifiée.              

Donc la section n'est pas surabondante, il faut vérifier si la section est partiellement ou 

entièrement comprimée. 

(d-c)NRuR-MRuR ≤ (0,337 h-0,81C) fRbcR.b.hP

2 

(d-c)NRuR-MRuR = (0,405 -0,04).247,6 -103,99 = -13,61 KN .m 

(0,337 h-0,81c) fRbcR.b.hP

2
P = (0,337. 0,45-0,81.0,04 ).18,48.10P

2
P.0,45.0,45P

2
P =20,08 KN. m 

(d-c)NRuR-MRuR =13,61 KN. m  ≤ (0,337 h-0,81C) fbc.b.h2 P

 
P= 20,08KN.m ….condition vérifiée 

Donc la section est partiellement comprimée 

- Section adoptée : 

La section d’armature qu’on doit tenir en compte c’est le max entre les trois sections calculées 

et la section minimale exigée par RPA 99 V.2003.    

Donc :  

A Radoptée R= max (AR1R, AR2R, AR3R, AR4R, AR5,R AR6,R ARminR) 

Pour une section de béton (45x45) cm P

2 

ARminR= 16,20 cm² 

On adopte 6T16+2T20 ⇒ ARSR=18 ,34 cmP

2
P  

-Vérifications de la contrainte de cisaillement :         

Le poteau le plus sollicité est de type 1 (45x45 cm²). 

τu =  
T

b × d
=  

30,03 ×  10
45 × 40,5

=  0,16MPa 

τu��� = min(0,13fc28 ; 5 MPa)  ; Fissuration préjudiciable 

τu��� = min(3,25 MPa ; 5 MPa) =  3,25 MPa 

τu = 0,16 MPa < τu��� = 3,33 MPa   ……………Condition vérifiée 
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Il n y a pas de risque de cisaillement. 

- Calcul des armatures transversales : 

Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par l’article 7.4.2.2 

du RPA 99/2003[1] : 

a) Le diamètre des armatures transversales : 

Φt =
Φl

3
=

14
3

= 4,67 mm 

Φt = 8mm 

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

At

St
=
ρa × Vu
hl × fe

 

Vu : Effort tranchant de calcul ;  

hl : Hauteur totale de la section brute ; 

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

ρa : Coefficient correcteur égale à :   �
2,5 si λg ≥ 5
3,5 si λg ≤ 5 

St : Espacement des armatures transversales. 

λg : L’élancement géométrique 

b) L’espacement : 

D’après le RPA 99/2003 On a : 

 �Zone nodale ∶ St ≤ min�10Φl ; 15 cm� = 14 cm → On prend St = 10 cm 
Zone courante ∶ St ≤ 15Φl = 21 cm → On prend St = 15 cm                       

  

c) Calcul de l’élancement géométrique : 

λRg  R= Lf
b

 

Avec :   

            LRf  R:   Longueur de flambement du poteau. 

  b : Dimension de la section droite du poteau. 

           LRf R=0,7 LR0 R                          

           λg =
Lf
b

=
0,7L0

b
=

0,7 × 3,40
0,45

= 5,28 > 5 → ρa = 2,5                                                       
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  Donc : 

At =
St × ρa × Vu

hl × fe
=

15 × 2,5 × 30,03
45 × 235

= 0,11 cm²                                                                      

d) Quantité d’armatures transversales minimales : 

      
At
T×b

   en % est donné comme suit :  𝜆𝑔 > 5 → 0,3% 

Alors ∶  �  Zone nodale    ∶  At = 0,3% × 10 × 45 = 1.35cm²        
Zone courante ∶ At = 0,3% × 15 × 45 = 2,025 cm²      

                                                  

 Le choix : ⇨ �At = 10Φ8 = 5,03 cm²/ml
St = 10 cm                              

e) Vérification de la section minimale d’armatures transversales : 
At × fe
b × St

≥ max{τu ; 0,4 MPa} = 0,4 MPa                                                                                     

 𝐙𝐨𝐧𝐞 𝐜𝐨𝐮𝐫𝐚𝐧𝐭:  
 5,03 × 400

45 × 15
= 2,98MPa ≥  0,4MPa …  Condtion vérifée.               

𝐙𝐨𝐧𝐞  𝐧𝐨𝐝𝐚𝐥𝐞 ∶
 5,03 × 400

45 × 10
=  4,47   MPa ≥  0,4MPa …  Condtion vérifée. 

f) Détermination de la zone nodale : 

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

extrémités des barres qui y concourent. Les longueurs à prendre en compte pour chaque barre 

sont données dans la figure suivante : 

 �h′ = max �he
6

 ; b ; h ; 60 cm� = max{71,66 cm ; 45cm ; 45 cm ; 60 m} = 71,66cm
L′ = 2h = 90cm                                                                                                                         

  

  

 

 

 

 

 

Figure VI -1 : La zone nodale 

 
            

Poteau poutre 
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VI-3-4 Disposition constructive des armatures des nœuds :  

 Les nœuds dans une construction sont des points critiques, donc selon les règles 

parasismiques algériennes au but  d’évité l’éclatement de  ces zones on doit prévoir des cadres 

traditionnels  ou deux U superposés formant un carré ou un rectangle avec un espacement 

maximum de 10cm et un nombre minimum de 03 cadres par nœud. 

 

 

 

 

 

Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant :  

Tableau VI-16 : détermination de la section  d’armature des poteaux 

 

 

Niveaux 

 
Combinaison  

1P

er
Pgenre 2P

eme
Pgenre  

ARmin 

cmP

2 

A Radoptée 

(cm²) NRUR (t) MRu 

(t. m) 

A Rcal 

(cm²) 

NRUR (t) MRu 

(t. m) 

A Rcal 

(cm²) 

(4
5x

45
) 

  

(a) 92,67 0,46 0 91,25 4,00 0 

16,2 
6T16+2T20 

As=18,34mP

2 
(b) 20,88 0,13 0 13,58 0,90 0,54 

(c) 2,77 68,55 0 6,02 24,76 0 

(4
0x

40
) 

 

(a) 57,11 0,57 0 55,20 2,42 0 

12,8 
4T16+4T14 

As=14,21 cmP

2 

 

(b) 14,73 0,33 0.27 0,57 1,78 2,53 

(c) 2,14 25,96 0 30,42 5,42 0 

(3
5x

35
) 

(a) 27,27 0,92 0 22,95 1,07 0 

9,8 
4T14+4T12 

As=10,68c mP

2 

 
(b) 0,81 0,28 1.70 2,01 0,59 0,03 

(c) 2,02 8,81 2.46 15,53 3,31 2,62 

(3
0x

30
) 

 

(a) 13,15 0,07 0 22,41 0,19 0 

7,2 
8T12 

As=9,05cmP

2 
(b) 0,30 0,07 0 7,38 0,06 0,72 

(c) 1,14 0,17 0 0,48 4,65 0 

02 U superposés 
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       6T16+2T20            Poteau   (45x45)  cmP

2
P                                                     

 

 (Sous-sol ; RDC ; 1P

er
P) 

  

 

 

     

       4T16+4T14 

 

  Poteau   (40x40)  cmP

2
P                                                     

 (2P

éme
P   ;  3P

éme
P ;  4P

éme  
P) 

  

 

           4T14+4T12 

 Poteau   (35x35)  cmP

2
P     

 (5P

éme
P   ; 7P

éme
P) 

  

 

 8T12 

 Poteaux (30x30) cmP

2 

                                       Terrasse 

 

 

Figure VI-2 : Ferraillages des poteaux  
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VI1-1 Introduction: 

 Le voile ou le mur en béton armé  est un élément de construction  vertical 

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

 Ces éléments comprennent habituellement des armatures de confortement fixées 

forfaitairement et des armatures prises en compte dans les calculs. 

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

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

 
 

Figure VII –1 : Disposition des voiles et poteaux –vue en plan. 

 

VII-2 Le système de contreventement : 

 Les systèmes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit 

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

géologique). 

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

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

résistance satisfaisante. Mais ce système structural est en fait un mélange de deux types de 

structures qui obéissent à des lois de comportement différentes, de l'interaction portique – 

voiles, naissent des forces qui peuvent changer de sens aux niveaux les plus hauts et ceci 

s'explique par le fait qu'a ces niveaux les portiques bloquent les voiles dans leurs 

déplacement.  
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Figure VII- 2 : Comportement d’un voile 

-  Conception : 

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

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

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

dans les deux directions soient très proches). 

VII -3 Principe de 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.   

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

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

défavorable  selon les combinaisons suivantes : 

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

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

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

contraintes et vérifier selon le règlement R.P.A 99(version 2003) [1]. 

Les murs en béton armé comportent deux catégories d'armature : 

- armatures verticales 

- armatures horizontales (parallèles aux faces des murs)  

  

 



CChhaappiittrree  VVIIII                                                                                                                                                                                                    EEttuuddee  ddee  vvooiilleess  

- 176 - 
 

 a) La méthode de calcul : 

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

MPa18,48
1,15

0,85.fc
σ

I
M.V

A
Nσ 28

___

1,2 ==≤±=  

Avec : N   : effort normal appliqué. 

            M   : moment fléchissant appliqué. 

            A   : section du voile. 

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

             I   : moment d'inertie. 

On distingue 3 cas : 

1P

er
P cas : 

Si : (σR1R et σR2R) > 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) [1] 

AR minR = 0,15xaxL  

2 P

eme
P cas : 

Si : (σR1R et σR2R)< 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 = 
fe
Ft ; on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version 2003) 

[1] 

-Si : Av < AR min R= 0,15 % L  a ×  , on ferraille avec la section minimale. 

-Si : Av > A RminR, on ferraille avec Av. 

3P

eme  
Pcas: 

Si : (σR1R et σR2R) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée  

b) Armatures verticales : 

 Ils sont disposés on deux nappes parallèles servant à répondre les contraintes de 

flexion composée, le R.P.A 99 (version 2003) [1] exige un pourcentage minimal égal à 

0,15% de la section du béton. 

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

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

l'épaisseur du voile  
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 c) Armatures horizontales : 
 
 Les armatures horizontales parallèles aux faces du mur sont distribuées d'une façon 

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

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

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit : 

- globalement dans la section du voile 0,15%  

- En zone courante  0,10 %  

VII-4 Ferraillage des voiles :                                           

Exemple de calcul :                                                                                                                                                                                                                              

A = 0,61 m² 

I=0,15 m P

4
P                                                           

V = 1,245 m                                                                                            

N = 118,76                                                                                               

M = 3,27 t.m 

T = 0,33 t.                                                                            

                              
Figure VII-3 : Dimensions  de voile (le  plus favorable) 

 

a) Détermination des contraintes : 

MPa1,69
0,15

101,2453,27
1,035

10118,76σ

I
M.V

A
Nσ

MPa2,21
0,15

101,2453,27
0,61

10118,76σ

I
M.V

A
Nσ

22

2

2

22

1

1

=
××

−
×

=

−=

=
××

+
×

=

+=

−

−−

 

On à (σR1 Ret σR2R)  ⇒ sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée,  
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b) Calcul des armatures verticales : 

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

La0,15%Amin ××=  

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

m1a0,15%.Amin ×= = 0,0015×20×100 = 3,00 cm²/ml 

-Le diamètre :  

200
10
1D ×≤  

mm12D ≤  
On adopte :     D= 12 mm 

 -L'espacement: 

-Selon le BAEL 91[2],  on à : 

St ≤ min {2a, 33 cm} 

St ≤ min {40 , 33 cm}   ⇒    St ≤ 33 cm  

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

St≤ min {1,5a ; 30 cm} 

St≤ min {30; 30 cm}   ⇒    St≤ 30 cm  

Donc  : St≤ min {StRBAELR ; StRRPA 99R} 

             St≤ 30 cm  

On adopte un espacement de 20 cm 

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

c)  Calcul des armatures horizontales : 

 D'après le R.P.A 99 (version 2003) [1], on adopte le même ferraillage que les 

armatures verticales soit 5 T 12 = 5,65 cm²/ml avec un espacement de 20 cm 

-Vérification de la contrainte de cisaillement τRb R: 

On calcul la contrainte de cisaillement 
a.L
Tτ
___

b =  

Avec : calTT 4,1
___

=    l'effort tranchant de calcul majoré de 40%  

a : Epaisseur du voile  

L : longueur du voile  
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Cette contrainte est limitée par: 28

___

0,05.fcτ = =1,25 MPa 

0,092
2,490,20

101,40,33
a.l
Ττ

2-
___

b =
×
××

==  

τR bR = 0,092 MPa < 0,05fcR28R =1,25 MPa  ...............condition vérifiée. 

VII-5  Disposition des armatures : 

 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[2], et ne doit pas dépasser 1,5 de 

l'épaisseur du mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003) [1] 

- 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 →  cm15cm10
2
St

<=  ................Condition vérifiée 

         L=249 cm  → 
10
L

≤  = 24,9 cm 

 

 

 

                                    St/2 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Armatures horizontales :  

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

de 10φ. 

L/10 L/10 

St 

L 

a=20 cm 

Figure VII-4: Disposition des armatures verticales dans les voiles 
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Elles doivent être  retournée 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. Deux  nappes d'armatures doivent être reliées avec au moins 4 

épingles au mètre carré. 

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

 

 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 

 
Figure VII-5 : Disposition du ferraillage  

5T12 p. m 

5T12 p. m 
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VIII-1 Calcul du voile périphérique : 

VII1-1-1 Introduction : 

Afin de donner plus de rigidité à la partie sous sol de la construction et une capacité 

de reprendre les efforts de poussée des terres à ce niveau, il est nécessaire de prévoir un 

voile périphérique armé d’un double quadrillage d’armatures.  

D’après le R.P.A 99 (version 2003), le voile doit avoir les caractéristiques 

minimales suivantes : 

- L’épaisseur ≥ 15cm. 

-Les armatures sont constituées de  deux nappes. 

-Le pourcentage minimal des armatures est de 0,1 P

o
P/RoR dans les deux sens (horizontal et 

vertical).  

On fait le calcul pour une bande de 1 m largeur : 

Q : surcharge d’exploitation  Q =1,5KN/m². 

γ  : Poids volumique de la terre 318KN/mγ =  

ϕ  : Angle de frottement interne du sol °= 35ϕ  

Ka : Coefficient de poussée des terres 





 −=

24
πtg²Ka ϕ   

( ) 0,27127,5tg²
2

3545tgKaaK

)0λ(β    avec     
λ)cos(βo

KaaK

2 =°=





 °

−°==′

°===′

 

==′ KaaK  0,271 

 

VIII-1-2 Le dimensionnement : 

D’après le R.P.A 99 (version 2003) [1] ;  l’épaisseur doit être supérieure ou égale à 

15cm. 

 On adopte : ep = 20cm. 
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VIII-1-3 Calcul des charges : 

 

 
Figure VIII -1 : Schéma de voile périphérique. 

 

a) Poussée des terres : 

t/ml82,240,31,82710,
2
1P

.du voilehauteur  :h
  terresdes  spécifique  poids :γ

.terresdespoussé:P
:avec  h.γ.k

2
1P

2
1

1
2

a1

=××=








=

 

b) Poussée supplémentaire due à la surcharge : 

.t/ml13,040,30,152710,h.q.KP a2 =××=′=  

Le diagramme des pressions correspondant à PR2R est alors un rectangle de hauteur h et de 

base ϕ.K a′ , et la résultante PR2R passe au milieu de la hauteur du mur. 

c) La charge pondérée : 

Q =1,35PR1R+1,5 PR 2R = 1,35×2,82+1,5×0,13 =4 t/ml 

Q=4 t/ml. (Pour une bande de 1 m largeur) 
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VIII-1- 4 Calcul du ferraillage : 

L'étude  se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée. 

LRx  R= 3,4-0,45 =  2,95m. 

LRyR = 4,30-0,45 =3,85  m. 

0,40,77
3,85
2,95

L
Lα

y

x >=== ⇒ La dalle qui est appuyée sur 4 cotés travaille dans les deux sens. 





=
=

⇒




=
=

0,5440µ
0596,0µ

0(E.L.U)ν
0,77α

:Avec
y

x
 

- Moment isostatique M Rox RetR RM RoyR : 
2
xxox LqμM ××=  

oxyox MμM ×=  

M Rox R= 0, 0596×4×  (2,95)² = 2,07t.m 

MR oy R= 0,5440×  2,07= 1,13t. m 

- Les valeurs des moments en travée : 

m.t96,0M0,85M
m.t76,1M0,85M

oyty

oxtx

==
==

 

 Sens x : 

./ml²cm15,3
34818981,,0

1076,1
σ.d.β

MA

981,0β

0.A0,392µ038,0
14,17100(18)²

1076,1
σ².bd

Mµ

cm18h0,9dcm;20hcm;100bm;.t76,1M

4

s

tx
S

e

4

bc

tx

tx

=
××

×
==

=

=′→=<=
×
×

==

=====

 

 Sens y : 

./ml²cm55,1
348189895,0

1096,0
σ.d.β

M
A

9895,0β

0.A0,392µ021,0
14,17(18)²100

1096,0
σ².bd

M
µ

cm18h0,9dcm;20hcm;100bm;.t96,0M

4

s

ty
S

e

4

bc

ty

ty

=
××

×
==

=

=′→=<=
××

×
==

=====
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- Condition de non fragilité : 

 Sens y : 

D’après R.P.A 99 (version 2003) [1] : 

AR y minR = 0,10%×b×h  = 0,001×100×20 =2,00 cm²/ mL. 

Et d’après B.A.E.L.91 [2] : 

AR y min R= 8hRo R= 8×0,20 = 1,6 cm²/mL. 

{ }B.A.E.L91minR.P.A2003mincalculéeadoptée A  ,     A   ,    A maxA: Donc = . 

{ }
cm²/mL.2A

 1,6   ,  2,00   1,55,   max   A

adoptée

adoptée

=

=
 

On prend : 5T10/ ml soit une section de 3,93cm²/ml et un espacement de 20cm. 

 Sens x : 

D’après  R.P.A 99 (version 2003), on à: 

ARx minR = 2,00 cm²/ mL. 

D’après B.A.E.L.91, on à :  

{ }
cm²/mL.15,3A

 2,23  ;2,00 ;   3,15   max A:donc

/ml.2,23cm
2
0,773 2

2
α3AA

adoptée

adoptée

2
minyminx

=

=

=





 −

=





 −

=

 

On prend : 5T10 /mL  soit une section de 3,93cm²/ml et un espacement de 20cm. 

 

VIII-1-5 Les vérifications : 

a) Vérification de l’effort tranchant : 

.vérifiéeconditionMPa80,1τ1,17τ

.MPa1,17
1,5
250,07

γ
f0,07τ

.MPa24,0
1018100

1029,4
db

Vτ

t29,4

2
70,71

1
2
95,24

2
α1

1
2

LqV

ulimu

b

28c
limiu

2

4

o

max
u

x
max

i
=>=

=×=×=

=
××

×
==

=
+

××=
+

××=

 

La dalle est bétonnée sans reprise. Alors les armatures transversales ne sont pas 

nécessaires. 

 



CChhaappiittrree  VVIIIIII                                                                                                                                                              EEttuuddee  ddee  ll''iinnffrraassttrruuccttuurree  

- 185 - 
 

b) Vérification des contraintes à L’E.L.S : 

t.m24,0M
t.m44,0M

0,28MμM
0,52t.m.L.qμM

2,95nt/ml.0,132,82ppq

ty

tx

oxy.oy

xserxox

21ser

=
=

==
==

=+=+=

 

Sens x : 

 

MPa.24,67
93,318925,0

100,44
β.d.A
Mσ

0,925.β;51,67Kabaque

0,22
100.18

1003,93
b.d
Aρ

0,44t.mM

4

s

ser
S

s

ser

=
××

×
==

==→

=
×

==

=

 

La fissuration préjudiciable : 

( )201,63 ;  266,67min2,11,6400;110
3
2minσ

ηffe;110
3
2minσ

s

t28s

=





 ×=







=

 

.MPa201,63σS =  

iée.tion vérif.....condi....................15MPa.....σ1,30MPaσ

15MPa.0,6fσ

1,30MPa.
51,67
67,24

k
σ

   vérifiée..Condition....................201,63MPa.σ67,24MPaσ

bcbc

c28bc

s

ss

=<=

==

===

=<=

bcσ
 

Donc Les armatures à L’.E.L.U.R  conviennent. 
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Sens y : 

MR tserR  = 0,24t.m 

 eon vérifié...Conditi....................15MPa.....σ0,71MPaσ

                                                 15MPa.σ

MPa. 0,71
51,67
36,68

k
στ

 vérifiéeCondition ....................201,63MPa.σ87,11MPaτ

201,63MPaσ

36,68MPa.
3,93180,925

100,24
β.d.A
Mσ

0,925.β;51,67kou   d'

0,218
18100
1003,93

b.d
Aρ

bcbc

bc

s
bc

ss

s

4

s

ser
s

s

=<=

=

===

=<=

=

=
××

×
==

==

=
×
×

==

   

 Donc les armatures à L’.E.L.U.R conviennent. 

 Le voile sera ferraillé en deux nappes avec 5T10 =3,93cm²/ml chacune et avec un 

espacement SRtR=20cm              

      
 

Figure VIII-2 : Schéma de ferraillage  du voile périphérique 
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VIII-2 Calcul des fondations : 

VIII-2-1 Introduction : 

 Les fondations d'une construction sont constituées par les parties de l'ouvrages qui 

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

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

réalisation découle la bonne tenue de l'ensemble. 

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

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

 D'après le rapport du sol notre terrain à une contrainte admissible de 1,4 bar  à un ancrage  

de 2,20 m. 

 Pour qu’il n’y a pas chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une 

distance de 40 cm ; 

 Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d’épaisseur ; 

      Le calcul des fondations se fait comme suit : 

1) Dimensionnement à l’E.L.S          NRserR = G+Q. 

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

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

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

dimensionnement des fondation donne des semelles de grandes dimensions qui se 

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

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

suivantes: 

 Assurer l'encastrement de la structure dans le sol ; 

 Transmettre au sol la totalité des efforts ; 

 Eviter les tassements différentiels. 

VIII-2-2 Choix du type de fondations : 

Le choix de type de fondation dépend de : 

 Type d’ouvrage à construire ; 

 La nature et l’homogénéité du bon sol ; 

 La capacité portante du terrain de fondation ; 

 La raison économique ; 

 La facilité de réalisation. 
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VIII-2-3 Vérification du chevauchement : 
Avec un taux de travail admissible du sol d’assise qui égale à 1,40 bars, il y a lieu de 

projeter à priori, des fondations superficielles de type : 

- Semelle filante ; 

- Radier général. 

 Nous proposons en premier lieu des semelles filantes pour cela, nous allons 

procéder à une petite vérification telle que : 

La surface  des semelles doit être inférieure à 50% de la surface totale du bâtiment 

50%
S
S

batiment

semelle <  

La surface de la semelle est donnée par : 

Avec :  

N = GRTR + QRTR =2072,47 t 

².t/m14bars1,4σSol ==  

-Surface totale du bâtiment : 204,02m² ; 

-Surface totale de la semelle : 148,03 m².  

%7272,0
204,02
148,03

S
S

b

s === >50% 

 La surface totale des semelles dépasse 50%de la surface d’emprise du bâtiment ce 

qui induit le chevauchement de ces semelles, ce qui effet, cela nous conduit à adopter pour 

un mode de fondation dont la modalité d’exécution du coffrage et du ferraillage est facile à 

réaliser : c’est le Radier général.  

Ce type de fondation présente plusieurs  avantages qui sont : 

 L’augmentation de la surface de la semelle qui minimise la forte pression apportée par 

la structure ; 

 La réduction des tassements différentiels ; 

 La facilité d’exécution ; 
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VIII-2-4 Définition  du radier : 

 Le radier c'est une surface d'appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant 

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

aux contraintes de sol.  

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

suivantes : 

 Assurer l’encastrement de la structure dans le sol ; 

 Transmettre au sol la totalité des efforts ; 

 Eviter les tassements différentiels. 

- Calcul du radier :    

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

construction. Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité  

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

VIII -2-4-1 Prédimensionnement du radier : 

Poids supporté par le radier. 

Superstructure GRT R: la charge permanente totale. 

   QRT R: la charge d’exploitation totale. 

 - Combinaison d’actions : 

 E.L.U: NRUR  = 1,35GRT R+1,5QRTR = 2832,45t 

 E.L.S: NRserR = GRTR + QRTR = 2072,47 t 

- Surface du radier: 

La  surface du radier est donnée par la formule suivante : solσ
S
N
≤  

N = NRserR = 2072,47 t 

S ≥  
14

2072,47 
Q
N

sol

= =148,03 m². 

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

donne une surface d’assise S RradierR = 204,02 m². 
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VII-2-5  Calcul de l’épaisseur du radier : 

L’épaisseur nécessaire du radier sera déterminée à partir des conditions suivantes : 

1 P

ere
P condition :  

28c
u

u f0,06
db

V
τ ≤

×
=  

VRu R: Effort tranchant ultime : 
2

QLVu =  

L : Longueur maximal d’une bande 1m ; L = 4,60 m 

 ²t/m19,13
148,03
2832,45

S
N

Q u
u ===  

Par ml: QRuR = 19,13 t/ml. 

t44
2

4,6019,13Vu =
×

=  

 
b0,06f

v
d0,06.f

db
v

c28

u
c28

u ≥⇒≤
×

 

0,29m
1250,06

1044d
2

=
××

×
≥

−

 

2 P

éme
P condition : 

30cmd;35cmh:prendon;28cm523cdh
29m,0d aon  (2)et  (1) De

cm23d18,40

460cmL        .
20
Ld

25
L

===+=+=
≥

≤≤

=≤≤

 

VIII- 2-5-1 Détermination de la hauteur de la poutre de libage: 

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier à un plancher infiniment rigide, la hauteur de 

la poutre de libage doit vérifier la condition suivante : 

cm76,76hcm11,15
6
Lh

9
L

≤≤⇒≤≤  

On prend : d=72 cm ; h = 80 cm ;  b= 45cm. 
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VIII-2-5-2 Vérification des contraintes : 

En tenant compte du poids propre du radier et de la poutre : 

[ ]
[ ]

verifiée.ondition  .........ct/m²......25t/m²24,11
204,02
2294,78

S
N

 t2294,782072,47222,316N:E.L.S
  t222,316103,100,450,80148,030,35 2,5G

LbhShγG

radier

ser

ser

radier

ipprrbradier

<==

=+=
=××+×=

××+×= ∑

 

- La longueur  élastique : 

La longueur élastique de la poutre est donnée par : 

4
e K.b

4EIL =    

Avec:   I : Inertie de la poutre : .m1920,0
12
(0,80)450,

12
bhI 4

33

=
×

==   

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

 b : Largeur de la poutre b=0,45 m. 

 K : Coefficient du raideur de sol k = 500 t/m P

3
P. 

vérifiée.on  ..conditi....................9,05m.....L
2
π4,60mL

m76,5
0,45500

0,0192  32164204L

emax

4e

=<=

=
×

××
=

 

L Rmax R: La longueur maximale entre nues des poteaux. 

VIII-2-5-3 Evaluation des charges pour le calcul du radier : 

 - Poids unitaire du radier : 

  
 t/m².13,1250,87514,00σσQ

 t/m².0,8750,352,5hγσ

radmax

BAraid

=−=−=
=×=×=

 

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

 Q = 13,125 t/m². 
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VIII-2-6 Ferraillage du radier : 

VIII-2-6-1 Ferraillage des dalles : 

Soit une dalle reposant sur 4 cotés de dimensions entre nus des appuis LRxR et LRyR avec 

LRx≤ RLRyR. 

Pour le ferraillage des dalles on a deux cas : 

1 P

ère
P cas : 

0,4
L
Lα:Si

y

x ≥=  La dalle portante suivant les deux directions. 

Les moments sont données par : 

.M.µM;L.q.µM oxyoy
2
xxox ==  

 Moment en travée : 

MRtR = 0,85MRoR……………….panneau de rive. 

MRtR = 0,75MRoR……………….panneau intermédiaire. 

 Moment sur appuis : 

MRaR = 0,2MRoR…………………appuis de rive. 

MRaR = 0,5MRoR…………………appuis intermédiaire. 

 

2 P

éme
P cas : 

0,4
L
Lα:Si

y

x <=  la dalle se calcule comme une poutre continue dans les sens de la petite 

portée. 

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

Exemple de calcul : 

40,0,927
4,15
3,85

L
Lα

y

x >===  

La dalle porte dans les deux sens. 

m. t02,718,4  0,83505M

M.μM
m.t18,4 (3,85)25113,  0,04325M

L.Q.μM

0,83505µ;0,04325µ0,927α

y0

xyy0

2
x0

2
xxx0

yx

=×=

=

=××=

=

==⇒=

 

                                                                                 Figure VIII-3 : Dalle reposé sur 4 cotés 
 

  
 

 

 

3,85 
4,15 

4,30 

4,60 
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 En travée : 

Sens Lx : 

².cm057,
480,971.30.3

 .10157,
σ.d.β

M

0,971β0,056μ.

0A'0,392μ0,056
4,17 100(30)².1
 .10157,

f².bd
M

µ

m.t157,18,40,85M0,85M

4

s

1

l

4

bc

tx

oxtx

===

=→=

=⇒=≤===

=×==

txA

 

On adopte   6T14 / ml   ⇒  A = 9,24 cmP

2
P/ml,    SRtR = 12 cm 

Sens Ly : 

².cm5,92
480,975.30.3

106,03
σ.d.β

M

0,975β0,048μ.

0A'0,392μ0,048
4,17100(30)².1

6,03.10
f².bd

M
µ

m.t6,037,090,85M0,85M

4

s

1

l

4

bc

ty

y0ty

=
×

==

=→=

=⇒====

=×==

tyA



 

On adopte   6T12 / ml   ⇒  A = 6,79 cmP

2
P/ml, SRtR = 20 cm 

 En appuis : 

Sens Lx : 

4,13cm².
480,983.30.3

4,24.10
σ..

MA

983,0034,0
0A'0,392μ

t.m4,24,4980,50,5MM

4

s

l

oxax

===

=→=
=⇒=

=×==

dβ

βµ  

 On adopte     5T12 / ml, A = 5,65 cmP

2
P/ml, St = 20 cm 

Sens Ly : 

².cm13,4
480,986.30.3

.1013,5
σ.d.β

MA

0,986β0,028μ.

0A'0,392μ0,028
4,17100(30)².1

1013,5
f².bd

M
µ

m.t13,527,00,5M0,5M

4

s

l

4

bc

ty

y0ay

===

=→=

=⇒==
×

==

=×==
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On adopte     5T12 / ml , A =5,65 cmP

2
P/ml , St = 20 cm 

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

VIII-2-7 Ferraillage des poutres de libages : 

Le rapport 0,4
L
Lα

y

x >=  pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges 

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

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

sens et on considère des travées isostatiques. 

 

a) Sens  longitudinal  (y) : 

L RmaxR = 4,15 m  

 

 

 

 

  

 ≅  

 

Figure VIII-4: Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture(4,15). 

 

Calcul de Q': 

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

Avec :    LxR1 R= 2,75m 

               LyR1 R= 4,15m 

               LxR2R = 2,75m 

               Q  = 13,125t/m²                             

Donc : 

t.m22,66
8

 4,1530,76
8

Q'.LM

t/m76,302,75
4,153

2,7512,75
 4,153

75,21
2

13,125Q'

22

0

2

2

2

2

=
×

==

=







×







×

−+×







×

−=
 

 

 

 

Q 

4,15 m 

 
 

 

 

1,925 0,30 1,925 

2,75  

1,925 0,30 1,925 

2,75 

4,15 

450 

450 
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VIII-2-7-1 Calcul du ferraillage : 

 En travée : 

27,80cm²A;
5T14lit3
5T16lit2

5T16lit1
:adopteon

 cm².78,24
348 72 0,906
 1056,27

.d.σ
MA

906,0170,0

0A0,392µ0,170
4,17145.(72)²
  1056,27

.σb.d
M

µ

cm720,9.hdcm,08hcm,45bt.m,56,2766,200,850,85MM

eme

éme

ere

4

S

l

4

bc
2

t

ot

=








=
××

×
==

=→=

=′→=<=
×
×

==

=====×==

β

βµ

 

Sur appuis : 

Appuis intermédiaires: 

MRa R= 0,5MRoR = 0,5x66,22 =33 ,11 t. m 

µ = 0,26<µRlR=0,392⇒ (A'=0) 

µ=0,271→β=0,846 

ARSR =37,49cm P

2
P      

     On adopte :    (5T20) Fil + (5T20+5T16) chap  ;  A = 41,48 cm². 

 Appuis de rive: 

MRaR= 0,2MR0 R= 0,2x66,22 =13,24t.m 

µ  = 0,110<µRlR=0,392⇒ (A'=0) 

µ=0,110→β=0,942. 

ARSR =13,46cm P

2
P  

              On adopte :    (5T16) Fil + (5T14) chap. ; A =18,73 cm². 
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b) Sens  transversal (x) : 

 

L Rmax R= 3,85 m. 

 

 

 

 

 ≅  

 

 

Figure VIII-5:Répartition des charges sur les poutres selon Les lignes de rupture (3,85 m). 

Calcul de Q': 

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

1LxQ
3
2Q ××=′  

Tel que : Q =13,125 t/m² 

 LxR1R =3,85 m 

Q' = 33,68 

62,40t.m
8

3,85 33,68
8

Q'.LM
22

o =
×

==  

 - Calcul du ferraillage : 

 En travée : 

. 

27,80cm²A;
5T14lit3
5T16lit2

5T16lit1
:adopteon

 cm².21,23
348 72 0,912
 1053,04

.d.σ
MA

912,0044,0

0A0,392µ0,160
4,17145.(72)²
  1053,04

.σb.d
M

µ

cm720,9.hdcm,08hcm,45bt.m,53,0462,400,850,85MM

eme

éme

ere

4

S

l

4

bc
2

t

ot

=








=
××

×
==

=→=

=′→=<=
×
×

==

=====×==

β

βµ

 

           

 

Q 

3,85 m 

 

 

 

 

2,75 

2,75 

3,85 

1,925 1,925 

450 

450 
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 En appuis : 

Appuis intermédiaires: 

MRaR=0,5MR0R=0,5×62,40=31,20 t.m             b=45cm      h=80cm      d=0,9h=72cm 

µ = 0,094< µRl R=0,392   ⇒ (A'=0) 

µ=0,094 → β =0,951 

ARSR = 13,09cm P

2
P      

  On adopte :    (5T16) Fil+ (5T14) chap ; A =17,75 cm². 

Appuis de rive:  

MRaR=0,2.MR0R=0,2×62,40= 12,48 t.m             b= 45cm      h=80cm      d=0,9h=72cm 

µ  = 0,038<µRlR=0,392⇒ (A'=0) 

µ=0,038→β=0,981 

ARSR =5,08cm P

2
P      

  On adopte :    (5T14) ;    A =7,70 cm²). 

 

VIII-2-8 Armature de peau : 

 Selon le BAEL 91 la hauteur de l'âme de la poutre : hRa R≥ 2 (80 - 0,1 fe) =80 cm . 

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

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

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

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

risquent d'apparaître dans la zone de béton tendue.  

 Ces armatures, qui doivent être placées le long de la paroi de chaque coté de la 

nervure, elles sont obligatoire lorsque la fissuration est préjudiciable ou très préjudiciable, 

mais il semble très recommandable d'en prévoir également lorsque la fissuration peu 

préjudiciable; leur section est d'au moins 3 cm² par mètre de longueur de paroi; pour ces 

armatures, les barres à haute adhérence sont plus efficaces que les ronds lisses.  

Donc pour une poutre de section (bR0R×h) = (0,45x 0,80) m², on a : 

ARspR =3×2 (bR0R+h) [cm²] 

ARsp R= 3×2 (0,45+ 0,80) = 7,50 cm² 

 

On adopte  4T16 Fil ; A = 8,04 cm² 
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                                             Figure VIII-6:Représente les armatures de peau. 

 

- Contrainte de cisaillement : 

.vérifiéecondition ........................MPa2,50τMPa1,46τ

.MPa2,50MPa);4fmin(0,10τ

.MPa1,46
 1000,720,45

47,28
d.b

T
τ

t47,28T
2

4,6013,125)(33,68
2

L
Q)(Q'T

uu

28cu

__

max
u

max
max

max

=<=

==

=
××

==

=⇒−=−=

 

- Armatures transversales : 

 

- Diamètre:     
( )

mm10φprendon

mm6145mm; 16mm; 22,85mmmin
10
b;φ;

35
hminφ

t

lt

=

==





≤

  

-Espacement : 

( )

( ) MPa.21,223
3,140,8

15 2,10,31,4645fe

0,8A
)S0,3f(τ b

fe
)0,3f(τ b

.f0,8.A
S

15cm.S   prendon

cm 19,20cm   20cm;19,20min,12φ
4
hminS

t

tt28u

c28u

et
t

t

lt

=
×

×−×
≥

−
≥⇒

−
≤

=

==





=

 

Donc on utilise des armatures HA, Fe400, soit 4T10, A=3,14cm² 

( )

vérifiée.on ..conditi ...........MPa.......0,833,14
1540
4004,71

0,83MPa0,4MPa0,83;maxMPa;0,4
2

max
.Sb
.fA

t0

et

>=
×
×

==





≥ uτ

 

Armatures principales 
 

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

 Le projet de fin d’étude se relève être d’une grande importance pour tout 
étudiant embrassant une carrière dans le bâtiment.  
La nécessité se relève plus impérative qu’elle met l’étudiant en application directe des 

connaissances acquises et les différents règlements en vigueur.  

 Cette expérience dans le domaine nous a incité non seulement à connaître toutes 

les étapes de calcul d’un bâtiment, mais aussi à se documenter et à enrichir nos 

connaissances.  

 Ce projet de fin d’étude, nous a beaucoup aidé à mettre en pratique toutes nos 

connaissances acquises et non acquises durant notre cycle de formation de master, 

d’approfondir nos connaissances en basant sur les documents techniques et même 

d’application des règlements et de certaines méthodes, de mettre en évidence quelques 

principes de base qui doivent être pris en considération dans la conception des 

structures.  

  À partir de cette étude, il convient de souligner que pour la conception 

parasismique, il est très important que le master en génie civil et l’architecte travaillent 

en étroite collaboration dès le début du projet pour éviter toutes les conceptions 

insuffisantes et pour arriver à une sécurité parasismique réalisée sans surcoût 

important.  

Notons qu’à la fin de ce projet qui constitue pour nous une première expérience, 

que l’utilisation de l’outil informatique pour l’analyse et le calcul des structures est 

très bénéfique en temps et en effort à condition de maîtriser les notions de bases des 

sciences de l’ingénieur, ainsi que le logiciel lui-même. « Nous constatons que 

l’élaboration d’un projet ne se base pas uniquement sur le calcul théorique mais 

surtout sur sa concordance avec le côté pratique d’où la nécessité d’une bonne critique 

des résultats ».  



REFERENCE  BIBLIOGRAFIQUE : 
 

Livrets et règlements:  

[1] Règles Parasismiques Algériennes RPA99/version (2003). 
[2] Cours et Exercices : Calcul de Béton Armé Aux Etats Limites BAEL (1991) 
[3] Règles de Conception et de Calcul des Structures en Béton Armé CBA (1993). 
[4] Document technique réglementaire : DTRB.C.2.48  
[ 5] DTU BAEL 91 : Règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et 
constructions en béton armé suivant la méthode des états limites Révisées (1999). 
[ 6] Document technique réglementaire : DTR B.C.2.2, charges permanentes et charges 
d’exploitation(1988). 

Mémoire: 

[7] Etude d’un bâtiment (R+4) avec sous-sol à usage d’habitation Promotion (2015/2016) 
«Université  Tiaret » 
[8] Etude d’une tour en (R+7) avec sous-sol à usage multiple Promotion (2014/2015) 
«Université Beskra » 
[9]  Etude d’un bâtiment en béton armé (R+6) à usage multiple Promotion (2014/2015) 
«Université Tiaret » 
 
[10]Etude d’un bâtiment en béton armé (R+9)  à usage d’habitation  Promotion   (2014/2015)  
«Université Tiaret» 
Cours: 
[11] Polycopié, Béton armé (Mr : Mimouni Mohamed) 1er Année Master (2013-2014) 
«Université de Tiaret »  
 
 [12] Polycopié, Analyse des structures II (Mr : Bouderba  Bachir) 1er Année Master 
Novembre 2014, Université de Tiaret.  

Logiciels : 

Logiciel de dessin : AUTO CAD 2004 
Logiciel d’analyse des structures : ETABS version 9.6.0 
Logiciel SOCOTEC 
EXCEL 2007 
WORD 2010 


	page de garde
	01 basmala              amina diriha hi lola
	02remerciment
	Dedicace momia
	Résumé
	notationes et symboles
	liste des Figures
	Figure III-3: Répartition de l’effort tranchant

	liste des Tableaux
	00SommaireMOMIA
	II-6 : Pré dimensionnement des voiles                                                                           21
	III-3 : Méthode de calcul des poutrelles                                                                         U24
	ΙII-4 : Calcul des poutrelles                                                                                            U27
	Chapitre I : Présentation de projet et caractéristique  des matériaux
	Chapitre II : Pré dimensionnement des éléments principaux
	Chapitre III: Calcul des planchers
	Chapitre IV : Calcul  et  Ferraillage  des éléments non structuraux
	Chapitre V :   Etude Sismique
	Chapitre VI : Etude des portiques
	Chapitre VII : Etude des voiles
	Chapitre VIII : Etude de l’infrastructure

	séparatin de chapitre I
	Introduction générale00
	chapitre 01 ( Présentation de l’ouvrage et hypothèses de calcul)
	séparation chapitre  II
	chapitre  02( Pré-dimensionnement des éléments principaux)
	II-2-1 Planchers à corps creux :
	Pour dimensionner le plancher a corps creux, on utilise la condition de la flèche pour déterminer l’épaisseur de plancher,
	II-6 Prédimensionnement des voiles :

	séparation chapitreIII
	chapitre 03 III Etude  des plancher
	III-1 Introduction :
	Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les revêtements du sol ; ils assurent deux fonctions principales:
	 Fonction de résistance : les planchers supportant leur poids propre et surcharges d'exploitation,
	 Fonction d'isolation : ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages, comme notre projet est à usage d'habitation, on ad+opte un plancher à corps creux.
	- Le plancher à corps creux est constitué par des poutrelles en béton armé sur  lesquelles  reposent les hourdis en béton.
	- Les poutrelles sont disposées suivant la petite portée et elles travaillent dans une seule direction.
	III-2  Dimensionnement du plancher à corps creux :

	On adopte un seul type des planchers :(  Plancher à corps  creux) (16+4)
	16cm corps creux.
	4 cm dalle de compression
	III-2-1 Dimensionnement  des poutrelles :
	Les poutrelles sont disposés perpendiculaire au sens porteur et espacées de 65cm et sur lesquelles vient s’appuyer l’hourdis
	-Hauteur du plancher  hRt R= 20cm
	-Épaisseur de la dalle de compression  hRoR= 4cm
	-Largeur de la nervure bRo  R=12cm
	III-2-2 Calcul de la largeur (b) de la poutrelle :

	Le calcul de la largeur "b" se fait à partir des conditions suivantes:
	III-3 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.
	4)  la fissuration est considérée comme non préjudiciable.
	III-3-2 Principe de calcul :
	Il exprime les maximaux en travée et sur appuis en fonction des moments fléchissant isostatiques "MR0R" de la travée indépendante.
	Selon le BAEL 91 [2], les valeurs de   ,𝐌-𝟎. ;,𝐌-𝐭. ;,𝐌-𝐞.doivent vérifier les conditions suivantes:
	III-3-3 Les moments en travées :
	,𝐌-𝟎.: Le moment maximal dans la travée de référence (moment isostatique)
	,𝐌-𝐭. : Le moment maximal dans la travée étudiée.
	,𝐌-𝐰.: Le moment sur l’appui gauche de la travée.
	,𝐌-𝐞.: Le moment sur l’appui droit de la travée.
	III-3-4 Valeurs des moments aux appuis:
	Les valeurs absolues des moments sur appuis doivent être comme suit :

	 Poutre continue a deux travées :
	 Poutre continue a trois travées :
	L'étude de l'effort tranchant permet de vérifier l'épaisseur de l'âme et de déterminer les armatures transversales et l'épure d'arrêt des armatures longitudinales.Le règlement BAEL 91, prévoit que seul l'état limite ultime est vérifié:
	Si le rapport des portées de deux travées successives n’est pas compris entre 0,8 et 1,25 on applique  la methode forfaitaire modifée.
	Le moment est données  par :

	Type 01 :
	Type 02 :
	Type 03 :
	II-4-2 Les combinaisons de charges :
	- Plancher RDC    :      G=5,04KN/m  ; Q=5KN/m
	Q=5KN/m<2G=10,08KN/m…………………………...vérifiée.
	- Étage courant    :      G=5,04KN/m     ;Q=1,50KN/m
	Q=1,5KN/m<2G=10,08 ……………………………..….vérifiée.
	- Plancher terrasse :   G=6,28KN/m ;Q=1KN/m
	Q=1KN/m<2G=12,56KN/m………………………….....vérifiée.
	2) Poutrelle à d’inertie constante (I =  cte )…………………………………………….vérifiée.
	3) Plancher 1PereP…7PemeP étages fissuration peu préjudiciable…………………………….vérifiée.
	4) Plancher terrasse la fissuration est préjudiciable …………………….condition non vérifiée.
	Type 01 :
	- Moments isostatiques :
	- Moments sur appuis :
	On a :
	- L’effort tranchant:
	Travée (A –B) :
	Travée (B-C) :
	Travée (C-D) :
	Travée (D-E) :
	Travée (E-F) :
	Pour plancher  de  RDC :
	Tableau III-4 : Les sollicitations pour la poutrelle de type 01
	Tableau III-5 : les sollicitations pour  la poutrelle de type 02
	Les moments maximaux en travée tendent à comprimer les fibres supérieures et à tendre les fibres inférieures et par conséquent les armatures longitudinales seront disposées en bas pour  reprendre l'effort de traction puisque le béton résiste mal à l...
	Pour le calcul du ferraillage des poutrelles on prend le cas le plus défavorable.
	Les poutrelles sont des sections en "T" dont les dimensions sont données comme suit:
	et on a la :
	 Contrainte des aciers utilisés Fe=400 MPa
	 Contrainte du béton à 28 jours ,f-c28.=25MPa
	 Contrainte limite de traction du béton ,f-t28.=2,1 MPa
	 Fissuration peu préjudiciable
	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 h)  = (65x20) cmP2

	,  𝐀-𝐬 𝐜𝐚𝐥.=1,68 cm²>,A-min.=0,8 cm² …….. Condition  vérifiée
	On prend    : 𝟐𝐓𝟏𝟐⇒𝐀𝐬=2,26 ,cm-2./ml
	 Sur appui de rive :
	Puisque le béton tendu  est négligé dans le calcul, donc La section de calcul est une section        rectangulaire de dimension (bR0R x h) = (12x20) cm²
	a) Diamètre :
	g) Calcul des moments fléchissant :
	h) Module du modèle de déformation longitudinale :
	i) Détermination du centre de gravité :
	j) Détermination du moment d'inertie :
	- Calcul  des coefficients   𝐟  ;,  𝛌-𝐢  . ; ,𝛌-𝐕.  :
	- Contraintes suivant les sollicitations :
	- Calcul de   ,𝛍-𝐣. ;, 𝛍-𝐆. ;,𝛍-𝐏.  :
	- Calcul des moments d'inertie après fissuration :
	- Calcul de flèche (total et admissible) :
	- La flèche totale :

	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 hR tR) = (65x20) cmP2

	,  𝐀-𝐬 𝐜𝐚𝐥.=1,03 cm²>,A-min.=0,8 cm² …….. Condition  vérifiée
	On prend   : 2T 10⇒𝐀𝐬=1,57 ,cm-2./ml
	 Sur appui de rive :
	Puisque le béton tendu est négligé dans le calcul, donc La section de calcul est une section        rectangulaire de dimension (bR0R x h) = (12x20) cm²
	D’après le B.A.E.L  99 (A.5.1.23),[2] on a :
	g) Calcul des moments fléchissant :
	h) Module du modèle de déformation longitudinale :
	i) Détermination du centre de gravité :
	j) Détermination du moment d'inertie :
	-  Calcul  des coefficients     𝐟 ;,    𝛌-𝐢  .   ; ,𝛌-𝐕. :
	- Calcul des contraintes suivant les sollicitations :
	- Calcul de    ,𝝁-𝒋.;,𝝁-𝑮.  ;,𝝁-𝒑. :
	- Calcul des moments d'inertie après fissuration :
	- La flèche totale

	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 h) = (65x20) cmP2

	,  A-s cal.=1,13 cm²>,A-min.=0,8 cm² …….. Condition  vérifiée
	On prend    : 2T 10 ⇒𝐀𝐬=1,57 ,cm-2./ml
	Puisque le béton tendu est négligé dans le calcul, donc La section de calcul est une section  rectangulaire de dimension (bR0R x h) = (12x20) cm²
	D’après le B.A.E.L  99 (A.5.1.23), [2] on a :
	g) Calcul des moments fléchissant :
	h) Module du modèle de déformation longitudinale :
	j) Détermination du moment d'inertie :
	- Calcul des contraintes suivant les sollicitations :
	- Calcul de       ,𝝁-𝒋.;,𝝁-𝑮.;, 𝝁-𝒑. :
	- Calcul des moments d'inertie après fissuration :


	- Calcul de flèche (total et admissible) :
	- La flèche totale :

	III-7-4 Plancher terrasse :
	Méthode des trois moments:
	III-7-4-1 Etude des poutrelles Plancher terrasse :
	Q = 1,00 KN/mP2
	,Q-u.= (1,35G+1,5Q) × 0,65 = [(1,35×6,28) + (1,5×1,00)] × 0,65 ……, 𝐪-𝐮.=6,49KN/ml
	Avec : ,𝐌-𝐄.=−𝟎,𝟐,𝐌-𝟎-𝐃𝐄.=−0,2.7,30=−1,46 KN.m
	⇒13,40,M-E.+3,70,M-D.+121,62=0
	On doit calculer le moment d’équilibre de la table ,𝐌-𝐭. pour déterminer la position de l’axe neutre
	,A-s cal.= 1,47cm²>,A-min.=0,8 cm² …….. Condition  vérifiée
	On prend    :𝟐𝐓𝟏𝟐⇒𝐀𝐬=2,26 ,cm-2./ml
	 Sur appui de rive :
	Puisque le béton tendu est  négligé dans le calcul, donc La section de calcul est une section       rectangulaire de dimension (bR0R x h) = (12x20) cm²


	séparation chapitreIV
	Chapitre0 4 calcul des ferrallage des element structurant
	séparation chapitreV
	X05 - L'étude sismique du bâtiment
	La croûte terrestre est constituée de plusieurs grandes plaques qui évoluent les unes par rapport aux autres en s'écartant, en convergeant, ou encore en coulissant. Environ 90% des séismes sont localisés dans des régions proches des extrémités de ces...
	V-2 Calcul sismique :
	V-3 Méthode de calcul :
	Pour l’évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel ETABS qui peut se calculer suivant différentes méthodes : Réponse Spectrum Function, Time History Function, …
	V- 4 Présentation du logiciel ETABS :
	V-5 Méthode d’analyse modale spectrale :
	V-5-1 Principe de la méthode :
	a) Spectre de réponse de calcul :

	V-6  Calcul sismique :
	V-6-1 Définition des masses :
	V-6-2 Calcul des coefficients de participation modale :

	V-6-3 Calcul de l’effort sismique à la base :
	a) Calcul de la force sismique totale :


	séparation chapitreVI
	ETUDE des portique momia
	VI-1 Introduction :
	L’étude sous charge verticales et horizontales, nous permet de déterminer tous les efforts qui sollicitent les éléments (poteaux et poutres) dans les différents nœuds et travées. Le logiciel ETABS a été utilisé pour déterminer les sollicitations, ce ...
	VI-2 Les combinaisons de calcul :
	Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont donnée ci-dessous, les éléments de la structure doivent être ferraillés par les combinaisons des charges sur la base des règlements BAEL91et RPA 99(version 2003) ...

	a) Poutres :
	- Sollicitation du 1PerP genre (BAEL 91) :
	b) Poteaux :
	b) Recommandations du DTR  pour les armatures longitudinales :
	VI-3-1-3 Vérifications :

	VI-3-2 Ferraillage des poteaux :
	a) Méthode de calcul :
	a) Les sollicitations défavorables :
	Tableau VI-14 : Sollicitations du premier genre
	-Vérifications de la contrainte de cisaillement :
	- Calcul des armatures transversales :


	séparation chapitreVII
	chapite 7(etude des voiles)
	séparation chapitreVIII
	chapitre08.l'infrastructure
	VIII-2-2 Choix du type de fondations :
	VIII-2-3 Vérification du chevauchement :

	conclusion.doc verifié
	Bibliographie
	Livrets et règlements:
	Mémoire:
	Logiciels :


