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 ملخص

  

  من متكونة ةخراساني بنية  ات ذ ستخداماتلاا متعددة عمارة بدراسة قمنا التخرج مذكرة لمناقشة التحضير أطار في

 ذات الزلزالية المنطقة ضمن المصنفة تيارت بولاية هءبنا سيتم الإنجاز هذا.  طوابق و ثمانية رضي لأ الطابق

 . I الصنف

 . والجدران المسلحة عارضات بواسطة محقق و مضمون البناية استقرار

  الجزائر  في بها المعمول القوانين و للمعايير طبقا صممت للبناية المشكلة العناصر مختلف اختيار

(RPA99V2003,BAEL91)… 

 

RESUME 

Dans le cadre de la préparation de projet de la fin d’étude, on a étudié un 

bâtiment constitué d’un RDC et huit étages à usage d’habitation. Ce projet est 

implanté à Tiaret qui est classée en zone I de faible sismicité. 

La stabilisation du bâtiment est assuré par un système de portique plus des 

voiles de contreventement. 

Le choix des différents éléments constituants la structure est faite 

conformément aux règlements utilisés actuellement en Algérie (RPA99V2003, 

BAEL91…). 

 

ABSTRACT 

As part of the preparation for the defense of the end of the study project, 

we studied a building for multiple uses consist of ground floor and 8 stories. 

This project is located in TIARET which is classified as seismic zone I. 

The stabilisation of the building is provided by a system frame and bracing walls. 

 

The choice of different constituent’s structure is in accordance with the regulation currently 

used in Algeria (RPA99V2003, BAEL91…). 
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            L’Algérie se situe dans une zone de convergence de plaques tectoniques, donc elle se 

représente comme étant une région à forte activité sismique, c’est pourquoi elle a de tout 

temps été soumise à une activité sismique intense. Il existe un danger représenté par ce choix 

(construction verticale) à cause des dégâts comme le séisme qui peuvent lui occasionner. 

 

         L'expérience a montré que la plupart des bâtiments endommagés au tremblement de 

terre de Boumerdes du 21 mai 2003 n'étaient pas de conception parasismique. Pour cela, il y a 

lieu de respecter les normes et les recommandations parasismiques qui rigidifient 

convenablement la structure. 

     

        Chaque étude de projet du bâtiment a des buts: 

  

 - La sécurité (le plus important):assurer la stabilité de l’ouvrage.  

 - Economie: sert à diminuer les coûts du projet (les dépenses).  

 - Confort  

 - Esthétique. 

     

         L’utilisation du béton armé (B.A) dans la réalisation est déjà un avantage d’économie, 

car il est moins chère par rapport aux autres matériaux (charpente en bois ou métallique) avec 

beaucoup d’autres avantages comme par exemples :  

  

 - Souplesse d’utilisation.  

 - Durabilité (duré de vie).  

 - Résistance au feu. 

 

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

bâtiment R+8  à usage habitation, implanté à Tiaret (zone I) .Il est composé d'un rez de 

chaussée et de 8 étages, a contreventement mixte. 

    

         Le problème posé est d'assurer la résistance de notre construction aux différentes effets 

tout en prenant le coté économique en considération. 

 

         Notre travail  est élaboré de la manière suivante :  

 

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

éléments verticaux (poteaux, murs voiles). 

 

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

Ascenseur). 

 

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

conformément au RPA.  

 

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

 

-Le calcul des portiques longitudinaux et transversaux  

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

au séisme.  

- Etude des différents éléments de l'infrastructure.   
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I.1-Description du projet : 

      Pour qu’une étude  de génie civil soit bien faite, la reconnaissance des caractéristiques  

géotechniques  de  la  structure et des caractéristiques mécaniques des matériaux utilises dans sa 

réalisation doit être  disponible, c’est ce qui fait l’objet de ce premier chapitre. 

     La présent étude porte sur le calcul de résistance des éléments de 8 étages en béton arme et a usage 

d’habitation situe a Tiaret, qui est classe en zone de faible sismicité (zone I) d’après le règlement 

parasismique Algérien (RPA 99 version 2003).  

I.2- Les caractéristiques géométrique du béton :  

 Dimensions en plan : 

 

 Langueur totale …..28,60 m 

 Largeur total ……..18,50 m 

 Dimension en élévation : 

 

 Hauteur de RDC…………h RDC=3,06 m 

 Hauteur de étage…………..h e=3,06 m 

 Hauteur total de bâtiment…H=30,54 m 

 Hauteur de L’acrotère………ha= 0,6 m 

 

I.3-Description technique du bâtiment : 

 Structure Principale : 

Notre bâtiment est contreventé par un système de contreventement de structure en portique & 

par des voiles en béton armé. 

 Structure Secondaire: 

 

 Plancher : 

 

 Plancher d’étage courant.  

 Plancher terrasse inaccessible.   

La Terrasse est inaccessible, est munie d’une forme de pente en béton maigre de 1% pour  permettre 

l’évacuation des eaux pluviales. 

 Escalier en béton armé. 

 

 Acrotère en béton armé.  
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 Maçonnerie : 

 Les murs  extérieures de façade de (30cm) sont constitués par : 

 

 Double  cloisons en brique creuses de : 

o 15 cm d’épaisseur (parois extérieurs)  

o 10 cm d’épaisseur (parois intérieurs) 

 Une lame d’air de 5 cm pour l’isolation thermique et phonique. 

 

 Les murs intérieurs de séparation sont constitués d’une cloison en brique creuses de  

10 cm d’épaisseur.  

 

 Le revêtement  est en mortier de ciment. 

I.4-contrainte admissible du sol : 

               Selon le rapport géotechnique du sol, la contrainte admissible est de l’ordre 2 bar (Kg/cm2) 

pour un ancrage de 2,2 m par rapport au terrain naturel. 

I.5-Actions et sollicitations : 

             Pour assurer la stabilité du bâtiment, les éléments constructifs doivent résister aux  différentes 

actions et sollicitations 

 Actions : 

            Les actions sont des forces directement appliquées à la construction elles peuvent être  sous 

forme de : 

 Actions verticales : 

    Elles peuvent être permanentes avec une intensité constante ou très variable dans le temps. 

Elles comprennent : 

        - Le poids propre de la structure. 

        - Les poids propres des cloisons, des revêtements…. Etc. 

        - Les déformations permanentes imposées à la construction telles que les            

           Tassement différentiel des fondations. 

        - Séisme (composante verticale). 

 

 Actions horizontales : 

Généralement elles sont accidentelles dues à des effets qui se produisent rarement et avec une 

faible durée d’application comme l’action sismique, choc, explosion.  

 

 Les sollicitations : 

           Ce sont des efforts normaux et les efforts tranchants ainsi que les moments de flexion et de 

torsion développés dans une section par une combinaison d’action donnée. On notera : 

                     - G : l’ensemble des actions permanentes défavorables.
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                  - Q : action variable de base. 

 Sollicitation de calcul vis-à-vis d’ELU : 

 

- Combinaison fondamentale : 

 

1,35 G + 1,5 Q 

 

 Sollicitation de calcul vis-à-vis d’ELS : 

            Elles résultent de la combinaison d’actions suivantes : 

                             G + Q 

I.6- Caractéristiques mécaniques des matériaux utilisées : 

      Dans ce projet, on va utiliser le règlement du béton armé aux états limites (BAEL 91), le règlement 

parasismique Algérien (RPA 99 version 2003), 

 Le béton : 

Le béton est un terme générique qui désigne un matériau composé par du ciment, des granulats 

(sable et gravier ou gravillon) et de l’eau de gâchage. Le béton armé est obtenu en injectant de l’acier 

dans du béton disposé de manière à résister aux efforts de traction. 

La composition d’un mètre cube (1 m3) de béton ordinaire est de : 

 350 kg de ciment (CPA 325) ; 

 400 l  de sable (dg ≤ 5 mm) ; 

 800 l  de gravillon (dg ≤ 25 mm) ; 

 175 l  d’eau de gâchage. 

La préparation du béton se fait mécaniquement à l’aide d’une bétonnière ou d’une centrale à 

béton. La réalisation d'un élément d'ouvrage en béton armé, comporte quatre opérations : 

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

 La mise en place des armatures dans le coffrage ; 

 Le coulage du béton dans le coffrage ; 

 Décoffrage ou démoulage après durcissement suffisant du béton. 

 Résistance du béton : 

 

 La résistance à la compression : 

 

     La résistance caractéristique à la compression du béton fcj à  j  jours d’âge est             

déterminée à partir d’essais sur des éprouvettes normalisées de 16 cm de  diamètre et de 32cm 

de hauteur.
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  -Pour la résistance fc28≤ 28 Mpa. 

                          {
𝑓𝑐28 ≤ 40 𝑀𝑃𝑎 → 𝑓𝑐𝑗 = 

𝑗

4.76 + 0.83𝑗
× 𝑓𝑐28

𝑓𝑐28 ≥ 40 𝑀𝑃𝑎 → 𝑓𝑐𝑗 = 
𝑗

1.40 + 0.95𝑗
× 𝑓𝑐28

 

 

        - Pour 28 jours < j < 60 jours, on prend :𝑓𝑐𝑗 = 𝑓𝑐28 

        -Pour j ≥ 60 jours, on prend 𝑓𝑐𝑗 =  1,1𝑓𝑐28 ; (à condition que le béton ne soit pas traité 

thermiquement). 

Pour notre étude, on prend :𝑓𝑐28 = 25 𝑀𝑃𝑎 

 

 La résistance à la traction (ftj) : 

              La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours, notée ftj , est conventionnellement 

définie par la relation .    

            𝑓𝑡𝑗 = 0,6 + 0,06𝑓𝑐28           ; Pour fcj  ≤ 60 Mpa 

Dans notre cas on prend :   𝑓𝑐28 = 25 𝑀𝑃𝑎    ;    ftj =2,1 Mpa  

          

 Contraintes limites du béton : 

 

 Etat limite ultime : 

 

Pour le calcul à L’ELU, on adopte le diagramme parabole-rectangle suivant : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                              

  Figure 0.01 :Diagramme Contrainte – déformation du béton.
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La contrainte du béton comprimé : 

 

{
  
 

  
 σbc =  

0,85 × fcj

Φ× γ
b

σbc = 
0,85 × 25 

1 ×  1,50
=  14,17 MPa → Pour le cas générale

σbc = 
0,85 × 25 

1 ×  1,15
=  18,48 MPa → Pour le cas des combinaisons accidentelles

 

 

Avec: 

𝜺𝒃𝒄 : Déformation du béton en compression ; 

𝝈𝒃𝒄 : Contrainte de calcul pour 2 ‰ < εbc < 3,5 ‰ ; 

𝒇𝒄𝒋 : Résistance caractéristique à la compression du béton à " j " jours ; 

𝜸𝒃 : Coefficient de sécurité avec :{
γ
b
= 1,5 → Cas général

γ
b
= 1,15 → Cas 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. 

θ : coefficient qui dépend de la durée d'application du chargement ; 

                  1     pour t  >  24 heures 

 θ 0.9     pour 1 heures ≤ t ≤ 24 heures 

   0.85    Pour t ≤ 1 heure 

 Etat limite de service :  

               La contrainte limite a L’ELS vis avis de la durabilité du béton comprimé est par : 

𝝈bc ≤  𝝈 bc 

𝝈𝒃𝒄     =  0,6.fc28   

Pour Notre cas:     𝝈𝒃𝒄   = 0,6x25 = 15MPa 

 

 

 

 

 

 

Figure  0.02 : Diagramme rectangulaire.
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 Coefficient ultime de cisaillement du béton : 

 

 Fissuration peu préjudiciable :  

 

{
τu = min (

0,2 × fc28
γb

 ; 3 MPa)                                                                           

τu = min(3,33 MPa ; 3 MPa)       ;      τu = 3  MPa                                      

 

 

 Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable : 

 

{
τu = min (

0,15 × fc28
γb

 ; 4 MPa)                                                                           

τu = min(2,5 MPa ; 4 MPa)       ;      τu = 2,5  MPa                                      

 

 

 Déformation longitudinale du béton : 

 

 Déformation longitudinale instantané : 

               Sous des contraintes normales d’une durée d’application inferieure à 24 heurs, on admet 

qu’a l’âge de j jours, le module de déformation longitudinale instantané du béton Eij est égale a : 

                           𝐸𝑖𝑗 = 11000√𝑓𝑐𝑗
3 =  11000√25

3
= 32164,19 𝑀𝑃𝑎    ; Pour j ≤ 28 

                    Cette formule n’est valable que pour les bétons habituels durcissant naturellement sur le 

chantier. 

 Déformation longitudinale différé : 

                 Pour des contraintes de longue durée d’application le module de déformation longitudinale 

différé du béton Evj qui permet de calculer la déformation finale du béton est donné par :             

     𝐸𝑣𝑗 = 3700√𝑓𝑐28
3 =  3700√25

3
= 10818,86 𝑀𝑃𝑎 

 Coefficient de poisson : 

 𝝂 = 0 ;  Pour le calcul des sollicitations (dans E.L.U.). 

 𝝂 = 0,2 ; Pour le calcul des déformations (dans E.L.S.). 

 

 L’acier : 

            Les propriétés mécaniques des aciers employés doivent être connues avec précision afin que 

les constructions en béton armé résistent sans risque de rupture ou détérioration. Les caractéristiques 

mécaniques des aciers utilisés sont présentées dans le tableau suivant :
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Tableau I.01 : caractéristiques mécaniques des aciers utilisés. 

On prévoit des aciers : 

 Pour les armatures longitudinales : H.A FeE 400 

 Pour les armatures Transversales : R.L FeE 215 

 Treillis soudes : TSL 500 

 

 Contraintes limites de l’acier : 

 Etat limite ultime : 

       Pour le calcul, on utilise le diagramme contrainte-déformation suivant : 

                    

 

Figure I.03: Diagramme Contrainte –déformation de l’acier. 

𝝈𝒔 = 
𝒇𝒆
𝜸𝒔

 

Avec : 

𝝈𝒔 : Résistance de calcul des aciers a l’ELU. 

Fe : limite d’élasticité de l’acier. 

sγ  : Coefficient partiel de sécurité pour les aciers.

Acier Désignation Limite d’élasticité Fe(MPa) Utilisation 

H.A FeE 400 400 Tous Travaux en BA 

R.L FeE 215 215 Epingles cadres, «étriers 

T.S TSL 500 Les dalles de compression 

Ln=3,2 m Diagramme conventionnel 

qs 

Ln+1=3,25 m Diagramme de calcul 

fe 

fe/γs 

 
–10‰               –fe /Es 

εs 
fe / Es                10‰ 

-fe /γs 

 -fe 
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                         1    combinaisons accidentelles.   

sγ  

                  1,15  autres cas. 

   Pour notre cas : 

                                  𝝈𝒔 = 
𝟒𝟎𝟎

𝟏,𝟏𝟓
= 𝟑𝟒𝟕,𝟖𝟐 𝑴𝑷𝒂    

On prend :        

                                    𝝈𝒔 =  𝟑𝟒𝟖 𝑴𝑷𝒂 

 

 L’allongement (𝜺𝒔𝒍)  : 

𝜺𝒔 =
𝝈𝒔
𝑬

 

Avec : 

𝜺𝒔𝒍 : Allongement relatif des aciers tendus lorsque leur contrainte atteint la résistance de Calcul      
𝒇𝒆

𝜸𝒔
 

𝝈𝒔: Contrainte de traction de l’acier. 

𝐸𝑠 : Module d’élasticité de l’acier. 

𝐸𝑠= 2.105 MPa 

𝜺𝒔 =
348

2.105
= 1,74 ‰ 

-L’allongement et le raccourcissement sont limités à 10‰ 

 

 Etat limite de service : 

       On limite la contrainte dans l’acier uniquement à l’état limite d’ouverture de fissures  

                       {

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ ≤ 𝑚𝑖𝑛  (
2

3
× 𝑓𝑒  ; 110 × √𝜂 × 𝑓𝑡𝑗  𝑀𝑃𝑎

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ ≤ 𝑚𝑖𝑛  (
2

3
× 400 ; 110 × √1,6 × 2,1

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 201,63 𝑀𝑃𝑎

→ 𝐹𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒  
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                       {

𝜎𝑠𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛  (
1

2
× 𝑓𝑒  ; 90 × √𝜂 × 𝑓𝑡𝑗  𝑀𝑃𝑎

𝜎𝑠𝑡  ≤ 𝑚𝑖𝑛  (
1

2
× 400 ; 90 × √1,6 × 2,1

𝜎𝑠𝑡 = 165 𝑀𝑃𝑎

→ 𝐹𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑡𝑟è𝑠 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒 

 Avec : 

𝜂 : Coefficient de fissuration ; 

{
η = 1 → Pour rond lisse 

η = 1,6 → Pour haute adhérences
 

 

 Coefficient d’équivalence : 

𝜂 =  
𝐸𝑠
𝐸𝑏
= 15 ; Coefficient d′équivalance. 

 

I-7.Hypothèses de calcul :  

- Les sections droites planes avant déformation restent planes après déformation. 

- Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton. 

- La résistance du béton à la traction est négligée. 

- Le raccourcissement du béton est limité. 

 3,5‰
bc
ε Flexion simple et composée 

 2‰
bc
ε Compression simple 

 L'allongement de l'acier est limité à :휀𝑠 = 10‰ 

 Les diagrammes déformations contraintes sont définis pour : 

o Le béton en compression. 

o L'acier en traction et en compression. 
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II.1- Introduction : 

     Pour assurer la stabilité et une bonne tenue de l’ouvrage, il faut que tous les éléments de la structure 

(poteaux, poutres, voiles…etc.) soient bien dimensionnés afin de résister aux différentes sollicitations : 

 Sollicitations verticales : dues aux charges permanentes et surcharges d'exploitation. 

 Sollicitations horizontales : dues aux effets du vent et du séisme. 

Le pré dimensionnement de chaque élément de la structure est conforme au règlement parasismique en 

vigueur en Algérie (RPA 99-version 2003). 

 

II.2-Plancher : 

 Pré dimensionnement du plancher : 

         Les planchers sont des surfaces horizontales supportant des charges verticales également 

réparties ou concentrées, permanentes ou des surcharges. Ils isolent thermiquement et acoustiquement 

les différents étages et assurent essentiellement la transmission des charges aux éléments porteurs. 

Dans notre étude on a utilisé un plancher en corps creux. 

 

 

Figure II.01: Dessin d’un plancher en corps creux. 

 Planchers à corps creux : 

Type de plancher est très communément employé dans les bâtiments d’habitations, il 

se compose de poutres sur lesquelles se posent des poutrelles, ces dernières 

supportent des corps creux, sur l’ensemble on coule une dalle de compression. 

 

 

Figure II.02: Coupe d'un plancher à corps 

creux 

 

 

 

Figure II.1: Coupe d'un plancher à corps 

creux 
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- Détermination de l’épaisseur du plancher : 

On opte pour un plancher en corps creux d’ont l’épaisseur est estimée selon la condition de la flèche 

admissible : 

𝒉𝒕 ≥
𝑳𝒎𝒂𝒙
𝟐𝟐, 𝟓

 

𝒉𝒕 : Épaisseur du plancher. 

𝑳𝒎𝒂𝒙 : La portée maximale entre nus d’appuis des poutrelles. 

o 𝐋𝐦𝐚𝐱 =  5,20m 

𝒉𝒕 ≥
𝟓𝟐𝟎

𝟐𝟐,𝟓
  → 𝒉𝒕  ≥  𝟐𝟑,𝟏𝟏 𝒄𝒎  on prend  𝒉𝒕= 24 cm 

On adopte un plancher d’épaisseur (20 +4) cm, Soit (24) cm 

{
  20  𝑐𝑚 :  é𝑝𝑎𝑖𝑠𝑠𝑒𝑢𝑟 𝑑𝑢 𝑐𝑜𝑟𝑝𝑠 𝑐𝑟𝑒𝑢𝑥.

  4    𝑐𝑚 : é𝑝𝑎𝑖𝑠𝑠𝑒𝑢𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑑𝑎𝑙𝑙𝑒 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑠𝑖𝑜𝑛.
 

o 𝐋𝐦𝐚𝐱 =  3,55m 

𝒉𝒕 ≥
𝟑,𝟓𝟓

𝟐𝟐,𝟓
  → 𝒉𝒕  ≥  𝟏𝟓,𝟕𝟕 𝒄𝒎  On prend  𝒉𝒕= 20 cm 

On adopte un plancher d’épaisseur (16 +4) cm, Soit (20) cm 

 

{
  16  𝑐𝑚 :  é𝑝𝑎𝑖𝑠𝑠𝑒𝑢𝑟 𝑑𝑢 𝑐𝑜𝑟𝑝𝑠 𝑐𝑟𝑒𝑢𝑥.

  4    𝑐𝑚 : é𝑝𝑎𝑖𝑠𝑠𝑒𝑢𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑑𝑎𝑙𝑙𝑒 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑠𝑖𝑜𝑛.
 

    II. 3. Descente de charge: 

 

 Plancher terrasse inaccessible : 

 

 

 

 

 

 

 

 

   

            Figure- II.03 : coupe d'un plancher à corps creux du plancher terrasse.
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Désignation de la charge Valeur en KN/m
2
 

1 - Gravillon de protection de l’étanchéité (e = 5cm) 20x0.05 1.00 

2 - Complexe d’étanchéité en 4 couches 0.12 0.12 

3 - Forme de pente en béton (10 cm) 22x0.10 2.20 

4 - Isolation thermique à liège (e = 4cm) 0.04x4 0.16 

5 - Plancher à corps creux + dalle de compression (16+4) 2.80 2.80 

6 - Enduit en plâtre (e = 2cm) 0.10x2 0.20 

La charge permanente G=∑Gi 6.48 

La surcharge d’exploitation Q 1.00 

 

Tableau  II .01 : Charge permanente & surcharge d’exploitation  (plancher terrasse 

inaccessible) 

                 

 Plancher RDC et étage courant à usage d’habitation:  

  

 Tableau  II. 02 : Charge permanente & surcharge d’exploitation Plancher étage courant.

Désignation de la charge Valeur en KN/m
2
 

1 - Carrelage y compris mortier de pose (2cm) 0.75 0.75 

2 - Sable fin pour mortier (2cm) 18x0.02 0.36 

3 - Plancher à corps creux (16+4) 2.80 2.80 

4 - Enduit en plâtre (2cm) 0.1x2 0.20 

5 - Cloison en briques creuses 9x0.1 0.90 

La charge permanente G=5.01 

La surcharge d’exploitation Q=1.5 
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           Figure II.04 : coupe d'un plancher à corps creux du plancher étage courants. 

 Murs de façade (extérieur): 

Désignation de la charge Valeur en KN/m
2
 

1 - Enduit extérieur en ciment (e =2cm) 2x0.18 0.36 

2 - Parois en brique creuse extérieur (e =15cm) 9x0.15 1.35 

3 - Parois en brique creuse intérieur (e =10cm) 9x0.10 0.90 

4 - Enduit intérieur en ciment (e =1.5cm) 1.50x0.18 0.27 

G=∑Gi 

 

2.88 

 Tableau  II.03. : Charge permanente des Murs extérieur. 

 Murs intérieurs: 

                  

Tableau  II .04. Charge permanente Murs intérieurs.

Désignation de la charge Valeur en KN/m
2
 

1- Enduit en ciment face 1 (e=1.5cm) 1.5x0.18 
0.27 

 

 

2- Parois en brique creuse intérieur(e=10cm) 9x0.10 
0.90 

 

 

3- Enduit en ciment face 2 (e=1.5cm) 1.5x0.18 
0.27 

 

G=∑Gi 

 
1.44 
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 Acrotère en béton armé: 

Ga = [(0.1 × 0.6) + (0.08 × 0.1) +
1

2
(0.02 × 0.1)] × 25 

Ga = 1.725  KN/ml 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                                                                    

                                    Figure II.05 : Coupe de l’acrotère. 

Niveau  charges permanente (kN/m²) 

Terrasse 6 ,48 

8 11,49 

7 16,50 

6 21,51 

5 26,52 

4 31,53 

3 36,54 

2 41,55 

1 46,56 

RDC 51,57 

 

Tableau  II .05 : Charge permanente.

 2cm 

8cm 

20cm 

10cm 

10cm 

50cm 
1 

2 

3 
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 Utilisation de la loi de dégression de la surcharge d'exploitation: 

         Soit q0 la charge d’exploitation sur le toit ou la terrasse couvrant le bâtiment Q1 Q2 Q3…Qn les 

charges d’exploitations respectives des planchers des étages 1, 2,3…n numérotés à partir du 

sommet du bâtiment. 

         On adoptera pour le calcul des points d’appui les charges d’exploitation suivantes: 

- Sous toit ou  terrasse                  Q0  

- Sous  dernier étage (Étage 1)                    Q0+ Q1 

- Sous  étage immédiatement inférieur : 

- (Étage 2)                                                   Q0+ 0,90 (Q1+ Q2) 

- (Étage 3).                                                  Q0+ 0,80 (Q1+ Q2+ Q3) 

- (Étage n)                                                   Q0+ 
n

n

2

3
 (Q1 + Q2 + Q3+…..Qn) 

- Le coefficient 
n

n

2

3
 étant valable pour [n5] 

Niveau La dégression des charges par niveau (kN/m²) 
charge 

(kN/m²) 

Terrasse NQ0=1 1,00 

8 NQ1= Q0+ Q1 2,50 

7 NQ2= Q0+0,90 (Q1+ Q2) 3,70 

6 NQ3= Q0+0,80 (Q1+ Q2+ Q3) 4,60 

5 NQ4= Q0+0,70 (Q1+ Q2+ Q3+ Q4) 5,20 

4 NQ5= Q0+0,60 (Q1+ Q2+ Q3+ Q4+ Q5) 5,50 

3 NQ6= Q0+0,50 (Q1+ Q2+ Q3+ Q4+ Q5+ Q6) 5,50 

2 NQ7 = Q0 + 0,50(Q1 + Q2 + Q3+ Q4 + Q5 + Q6 + Q7) 6,25 

1 NQ8 = Q0 + 0,50 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6 + Q7 + Q8) 7,00 

RDC NQ9 = Q0 + 0,50 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6 + Q7 + Q8 +Q9) 7,75 

                                               

                                                Tableau  II.06 : La loi de dégression.
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II.4-Les  poutrelles : 

      II. 4.1-Définition : 

       Les poutrelles sont des sections en Té en béton armé, servant à transmettre les charges réparties ou 

concentrées aux poutres principales, elles sont calculées en flexion simple. 

 

II. 4.2.Dimensionnement des poutrelles : 

 Détermination de b0 : 

 

0,4ht  ≤ b0 ≤ 0,8ht                   0,4× 20 ≤ b0 ≤ 0.8× 20             8 cm≤  b0 ≤ 16cm 

     On adopte:     b0=12cm 

 

On suppose que L1= 60cm (distance entre axes de deux poutrelles) 

Lmax= 520 cm 

 

  b1 = min {

b1 ≤
L0

2
 

b1 ≤
L

10

6h0 ≤ b1 ≤ 8h0

→= min {
b1 ≤ 26,5 cm
b1 ≤ 52 cm

30 cm ≤ b1 ≤ 40 cm
 

On adopte:     b1=26,5cm 

 

 Détermination de la largeur (b) de la table de la compression : 

b = 2b1+ b0  

 

 

 

 

 

 

 

 

                                           

Tableau  II.07 : dimensionnement des poutrelles

L max = 355 cm L max = 520cm 

ht 20 24 

h0 4 4 

h 16 20 

b0 12 12 

b1 26,5 26,5 

b 65 65 
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II. 5- Les  poutres : 

 II. 5.1-  Définition : 

          Les poutres sont des éléments horizontaux en béton armé, leurs sections doivent respecter le 

critère de rigidité selon BAEL91 ainsi que  les conditions imposées par le règlement parasismique 

algérien RPA99 (modifié 2003). 

        II.5.2-Dimensionnement des poutres : 

 D’après  le R.P.A.99 Révisées en 2003 articles 7.5.1, les dimensions des poutres doivent  

 satisfaire les conditions suivantes   {

b ≥ 20 cm
h ≥ 30 cm

h

b
< 4

 

 Selon le B.A.E.L.91, le critère de rigidité est le suivant : {
L

15
≤ ht ≤

L

10
 

-ht: hauteur total de la poutre 

-b : largeur de la poutre  

-L: la plus grande portée libre entre axes d'appuis 

 

 On a deux types de poutres: 

 

 Poutres principales : L max     = 500 cm 

 Poutres secondaires : L 1max = 520 cm 

                                            L 2max = 355 cm 

 

 Pré dimensionnement des poutres principales : 

 Poutre principale : L max=500 cm   

 

 
500

15
 ≤ ℎ ≤  

500

10
 

 

             33,33 𝑐𝑚 ≤  ℎ ≤ 50 𝑐𝑚        On prend h= 40 cm 

          d = 0.9 h=36 cm 

         10,8 𝑐𝑚 ≤ b ≤ 14,4 cm           On prend b = 30cm 

 

 D'après le R.P.A.99 Révisées en 2003 article 7.5.1: 

            b ≥  20cm   ⇒  30 cm > 20cm      Condition vérifiée  

            h ≥  30cm   ⇒ 40 cm > 30 cm      Condition vérifiée 

           h ⁄ b < 4    ⇒   40/30 = 1.33 < 4    Condition vérifiée 

 

 

 Vérification de la flèche pour les poutres principales : 

             
ℎ

𝐿
 ≥ 

1

16
               

40

500
 ≥ 

1

16
              Condition vérifiée 

On prend la section des poutres principales: (30x40).



V.  

 

CHAPITRE II Pré dimensionnement des éléments de la structure 

22 

 Pré dimensionnement des poutres secondaires : 

 Poutre secondaires : L max= 520 cm  

520

15
 ≤  ℎ ≤ 

520

10
 

            34.66 𝑐𝑚 ≤  ℎ ≤  52 𝑐𝑚          On prend h= 40cm 

           d = 0.9 h= 36cm 

           10,8𝑐𝑚 ≤  𝑏 ≤ 14,4 𝑐𝑚            On prend b = 30cm 

 

 

 D'après le R.P.A.99 Révisées en 2003 article 7.5.1: 

           b ≥  20cm   ⇒  30 cm > 20cm      Condition vérifié. 

           h ≥  30cm   ⇒  40 cm> 30 cm       Condition vérifié. 

          h ⁄ b  < 4    ⇒   40/30 = 1,33< 4           Condition vérifié 
 

 Vérification de la flèche pour les poutres secondaires : 

           
ℎ

𝐿
 ≥ 

1

16
             

40

520
 ≥ 

1

16
      Condition vérifié. 

         On prend la section des poutres secondaires:(30x40).  

 

 Poutre secondaires : L max= 355 cm  

355

15
 ≤  ℎ ≤ 

355

10
 

            23,66 𝑐𝑚 ≤  ℎ ≤  35,5𝑐𝑚          On prend h= 30cm 

           d = 0.9 h= 27 cm 

           8,1 𝑐𝑚 ≤  𝑏 ≤ 21,6 𝑐𝑚            On prend b = 30 cm 

 

 D'après le R.P.A.99 Révisées en 2003 article 7.5.1: 

           b ≥  20cm   ⇒  30 cm > 20cm      Condition vérifiée. 

           h ≥  30cm   ⇒  30 cm> 30 cm       Condition vérifiée. 

            h ⁄ b< 4    ⇒   30/30 = 1< 4           Condition vérifiée 
 

 Vérification de la flèche pour les poutres secondaires : 

           
ℎ

𝐿
 ≥ 

1

16
             

30

355
 ≥ 

1

16
      Condition vérifiée. 

 On prend la section des poutres secondaires:(30x30). 
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II.6-Les poteaux: 

    II.6.1-Définition :  

     Un poteau est un organe de structure d'un ouvrage sur lequel se concentrent de façon ponctuelle 

les charges de la superstructure (par exemple via un réseau de poutres ou de dalles d'un niveau 

supérieur) et par lequel ces charges se répartissent vers les infrastructures de cet ouvrage (par exemple 

les fondations).  

 

    II.6.2-Pré dimensionnement des poteaux: 

           Le pré dimensionnement des poteaux se fera en fonction des sollicitations de calcul en 

compression centrée selon les règles du BAEL91, en appliquant les trois critères suivant :  

 - Critère de résistance. 

 - Critère de stabilité de forme.  

 - Règles du RPA99 (version2003). 

 

 

                 On a  choisi 5 types de coffrage (section) : 

Type 1- du RDC jusqu'au 1ére étage.  

Type 2- du  2éme   jusqu'au 3éme étage. 

Type 3- du  4éme   jusqu'au 5éme étage. 

Type 4- du  6éme   jusqu'au 7éme étage. 

Type 5- du 8éme étage jusqu’au Terrasse. 

1
,4

7
5
 

m
2
,0

0
m

 

1
,4

5
 

m
2

,5
0

 

m
 

2,2 m1, 

775 m 

2,05 m1, 

475 m 

Figure 0-1 : La section le plus sollicitée du poteau 

Figure 0.06 : La section le plus sollicitée du poteau. 

 



V.  

 

CHAPITRE II Pré dimensionnement des éléments de la structure 

24 

 Pré dimensionnement des poteaux type1: Du RDC jusqu'au 1ére étage. 

- S : La surface afférente est donnée par : 

𝑠 = (1,475 + 1,775) × (2,00 + 2,50) = 14,62 𝑚² 

 Calcul de l’effort normal sollicitant les  poteaux NU : 

  

 Efforts de compression dus aux charges permanentes NG : 

Nu = 1,35 × NG + 1,5 × NQ 

Avec: 

n = 09 

G terrasse = 6,48 KN / m2 

G étage = 5,01 KN / m2 

 

G = (GT×S) + [   n × (S × GE )]  

G =  (6,48×14,62) + [   9× (14,62 × 5,01)]  

G =753,95  KN  

 (On doit majorer l’effort normal ultime de 10% suivant les règles BAEL 91 modifié 99) 

NG = 1.1 × G = 1.1 × 753,95= 829,34KN 

 

 Efforts de compression dus aux charges d'exploitation NQ 

NQ = Q × S × 1.1  

Q = 7,75 KN / m2 

S = 14,62 m² 

NQ = 7,75 × 14,62 × 1.1 = 124,63 KN 

Nu = 1,35 NG + 1,5 NQ 

Nu = 1,35(829,34) + 1,5(124,63) 

Nu = 1306,55 KN  

 

 Détermination de la section des poteaux (a× b) :  

 

 Vérification de flambement : 

 

 On doit dimensionner le poteau de sorte qu’il n y ait pas de flambement, c’est-à-dire λ ≤ 50. 

λ = 
lf

i
= 

0.7l0

i
i = √

I

B
 

B= a.b 

𝐼 =  
𝑏. 𝑎3

12
 

𝑰 =  √
𝒃.𝒂𝟑

𝟏𝟐.𝒂.𝒃
 = √

𝒂𝟐

𝟏𝟐
 = 0,289a

𝒍𝒇 : Longueur de flambement. 

i : rayon de giration. 

B: section des poteaux. 

λ : L'élancement du poteau. 

I : moment d'inertie de la section par rapporte a 

passant par son centre de gravité et perpendiculaire 

au plan de flambement. 

  Avec : 



V.  

 

CHAPITRE II Pré dimensionnement des éléments de la structure 

25 

 Détermination de « a » : 

𝑙0= 3, 06 m 

𝑙𝑓 = 0, 7 × 306 =214cm =  

𝜆 =  
𝑙𝑓

𝑖
= 

214

0,289𝑎
 ≤ 50 a ≥  

214

0,289×50
 = 14,80 cm  

 On prend : a = 50cm 

𝛾 =
0,7𝑙0

𝑖


0,7 ×306

0,289 × 50
 = 14,82˂ 50 ...... Condition vérifiée. 

 Détermination de b : 

 Selon les règles B.A.E.L 91, l’effort normal ultime 
᷾
 Nu  ͐

𝑁𝑢 ≤  𝛼 [ 
𝐵𝑟 . 𝑓𝑐28
0.9𝛾𝑏

+ 𝐴𝑠 .
𝑓𝑒
𝛾𝑠
 ] 

 Avec: 

 

        𝑩𝒓 : Section réduite. 

    𝜶 : Facteur réducteur de 𝑁𝑈 , il est en fonction de λ ; 

     𝑨𝒔 : Section d′armature longitudinales. 

𝐵𝑟  = (a − 2) (b − 2), 

𝐵𝑟  = (50− 2) (b − 2) 

𝐵𝑟   = 48 (b − 2) 

𝐴𝑠 = 0,7%(zone I) …….Selon RPA 99 version 2003 

𝐴𝑠 = 0,007[48(b − 2)] 

 

𝐴𝑠 = 0,336(b − 2) 

λ≤ 50  

𝜆 =
0.7𝑙0

𝑖


0.7 ×306

0.289 × 50
 = 14,82 ˂ 50 

𝜆 = 14,82 

𝛼 =  
0,85

[ 1 + 0,2(
𝜆

35
)2]

 

𝛼 =  
0,85

[ 1+ 0,2(
14,82

35
)2]

= 0,82 

𝛼 = 0,82
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        𝑁𝑢 ≤  𝛼 [ 
𝐵𝑟.𝑓𝑐28

0,9𝛾𝑏
+ 𝐴𝑠 .

𝑓𝑒

𝛾𝑠
 ] 

𝑓𝑐28= 25 Mpa , 𝑓𝑒 = 400 Mpa , 𝛾𝑏 = 1,5, 𝛾𝑠 = 1,15 

𝑁𝑢 ≤  𝛼 [ 
48(𝑏 − 2). 25

0,9 × 1,5 × 10
+  0,336(𝑏 − 2)  × 

400

1,15 × 10
 ] 

𝑁𝑢 ≤  0.82 [ 
48(𝑏 − 2). 25

0,9 × 1,5 × 10
+  0,336(𝑏 − 2)  × 

400

1,15 × 10
 ] 

𝑁𝑢 ≤ 82,47𝑏 − 164,94  

𝑁𝑢 ≤ 82,47𝑏 − 164,94  

       1306,55 ≤ 82,47𝑏 − 164,94 

𝑏 ≥  17,84 

 Donc on prend : b = 50 cm 

 Les poteaux ont la section suivante : du RDC au 1ére étage (50 × 50) cm
2
. 

 

 Vérification des conditions du R.P.A.99 Révisées en 2003 article 7.5.1: 

 min(a, b) = 50 ˃ 25 cm ........................................Condition vérifiée. 

 min(a, b) = 50 cm ˃ he / 20 = 306 / 20 = 15,30 cm .Condition vérifiée . 

 ¼ ˂ a/b = ¼ ˂ 1 ................................ ........................Condition vérifiée.  

 

 Donc : 

                                   𝐓𝐲𝐩𝐞 𝟎𝟏: (𝐝𝐮 𝐑. 𝐃. 𝐂 𝐚𝐮 𝟏é𝐫𝐞é𝐭𝐚𝐠𝐞) → (𝟓𝟎 × 𝟓𝟎)𝐜𝐦² 

𝐓𝐲𝐩𝐞 𝟎𝟐: (𝐝𝐮  𝟐é𝐫𝐞𝐚𝐮 𝟑é𝐫𝐞é𝐭𝐚𝐠𝐞) → (𝟒𝟓 × 𝟒𝟓)𝐜𝐦𝟐 

𝐓𝐲𝐩𝐞 𝟎𝟑: (𝐝𝐮 𝟒é𝐫𝐞 𝐚𝐮 𝟓é𝐫𝐞é𝐭𝐚𝐠𝐞) → (𝟒𝟎 × 𝟒𝟎)𝐜𝐦𝟐 

𝐓𝐲𝐩𝐞 𝟎𝟒: (𝐝𝐮𝟔é𝐫𝐞  𝐚𝐮 𝟕é𝐫𝐞é𝐭𝐚𝐠𝐞) → (𝟑𝟓 × 𝟑𝟓)𝐜𝐦² 

                                   𝐓𝐲𝐩𝐞 𝟎𝟓: ( 𝟖é𝐫𝐞é𝐭𝐚𝐠𝐞 𝐚𝐮 𝐓𝐞𝐫𝐫𝐚𝐬𝐬𝐞) → (𝟑𝟎 × 𝟑𝟎)𝐜𝐦² 
 

II.7- Les voiles: 

II.7.1-Définition : 

  Les voiles sont des éléments qui résistent aux charges horizontales, dues au vent et au séisme. 

II.7.2-Pré dimensionnement des voiles : 

 Le R.P.A99 (version 2003) considère comme voiles de contreventement les voiles satisfaisant 

la condition suivante : 

      L ≥ 4a et a ≥ he /25 

Avec : L : longueur du voile 

e: épaisseur des voiles (e min=15cm) 

he: hauteur d'étage (3.06m)
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𝑒 ≥  
ℎ𝑒

22
=

306

22
= 13,90 𝑐𝑚   Onprend e = 20cm. 

 

 

 Avec : 

L  : Longueur du voile 

e  : Epaisseur du voile 

eh : Hauteur d’étage 

 On adopte des voiles d’épaisseur 20cm.e   

 

 

 

 

 Sections 1 Sections 2 Sections 3 Sections 4 Sections 5 

  Poteaux RDC jusqu'au 

1ére étage 

2éme au 3éme 

étage 

4éme au 5éme 

étage 

6éme au 7éme 

étage 

8éme étage au 

Terrasse 

(50x50) cm2 (45x45) cm2 (40x40) cm2 (35x35) cm2 (30x30) cm2 

Voiles 20 cm 20 cm 15 cm 15 cm 15 cm 

Plancher 16 + 4 20 + 4 

Epaisseur de 

plancher 

20 cm 24 cm 

Poutre 

secondaires 

(30×30) cm2 (30×40) cm2 

Poutres 

principales                                          

(30×40) cm2 

 

Tableau II.08 : Dimensions des éléments porteurs. 

 

 

 

 

 

Figure 0.08 : Schéma de voile 
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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'exploitations. 

 
 Fonction d'isolation : ils isolent thermiquement et acoustiquement les différentes  étages, On 

adopte dans notre projet un plancher à corps creux (étages courante). 

Le plancher à corps creux est constitué par des poutrelles en béton armé sur les quelles reposent les 

hourdis en béton, les poutrelles sont des poutres de section en T et disposées suivant la petite portée et 

elles travaillent dans une seule direction. 

D’après le pré dimensionnement déjà fait on a un plancher à corps creux de 20 cm et autre de 

24 cm 

 

III.2-Calcul du plancher à corps creux : 

Le plancher à corps creux est utilisé dans tous dans les bâtiments et particulièrement ceux de  

d'habitation (surcharges modérées).  

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

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

corps creux en produits rouges), ils  sont disposés entre les poutrelles et servent de coffrage à la dalle 

coulée sur toute la surface du plancher; 

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

renversé, les armatures sont entièrement enrobées dans le  béton; 

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

soudé).  

 

 

 

 

 

                                               Figure III.01 : Plancher à corps creux.
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III.2.1- Pré dimensionnement des poutrelles : 

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

quelles viennent s’appuyer l’hourdis sachant que : 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau III .01 : Dimensionnement des poutrelles. 

 

 

 

 

 

 

 

Figure .III.02 : Coupe sur planche. 

 

Figure  III.03 : plancher en corps creux.

 

             Ln             Ln 

            b1           b0 

b 

 h0 

 h1 

   . 

 Planchers 

(16+4) (20+4) 

ht 20 24 

h0 4 4 

b0 12 12 
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Le calcul des poutrelles se fait en 2 phases (avant et après le coulage de la dalle de compression). 

 1
ier

 phase (avant le coulage de la dalle de compression) : 

Dans cette phase les poutrelles sont supposées simplement appuyées, elles travaillent iso statiquement 

et elles sont soumises à leurs poids propre, aux poids des hourdis et une surcharge due à l’ouvrier 

(𝑸 = 𝟏 𝒌𝑵/𝒎²). Ces charges engendre un moment fléchissant (𝑴𝟎 =
𝒒𝒍²

𝟖
⁄ ), les poutrelles sont 

incapable de prendre cette sollicitation, d’où la nécessité d’un étaiement à mi travée pour diminuer le 

moment fléchissant. 

 Evaluation des charges et calcul des combinaisons : 

 

 Charges permanentes : 

Poids propre de la poutrelle : 𝟎,𝟏𝟐 × 𝟎, 𝟎𝟒 × 𝟐𝟓 = 𝟎, 𝟏𝟐 𝒌𝑵/𝒎 

                       Poids propre du corps creux : 𝟎, 𝟔𝟓 × 𝟎,𝟗𝟓 = 𝟎,𝟔𝟐 𝒌𝑵/𝒎 

                       Donc : 𝑮 = 𝟎,𝟕𝟒 𝒌𝑵/𝒎 

 Surcharges d’exploitations : 

                        Une surcharge due à l’ouvrier : 𝑸 = 𝟏 𝒌𝑵/𝒎 

 Les combinaisons et les efforts : 

          Le calcul se fait à l’E.L.U et la vérification à l’E.L.S : 

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

𝑞𝑢 = 1,35𝐺 + 1,5𝑄 = 2,50 𝑘𝑁/𝑚                                   𝑞𝑠 = 𝐺 + 𝑄 = 1,74 𝑘𝑁/𝑚 

𝑀𝑢 =
𝑞𝑢𝑙²

8
=

2,50×5,2²

8
= 8,45 𝑘𝑁.𝑚                                 𝑀𝑠 =

𝑞𝑠𝑙²

8
=

1,74×5,2²

8
= 5,88 𝑘𝑁.𝑚 

𝑇𝑢 =
𝑞𝑢𝑙

2
=

2,50×5,2

2
= 6,5 𝑘𝑁.𝑚                                     𝑇𝑠 =

𝑞𝑢𝑙

2
=

1,74×5,2

2
= 4,52 𝑘𝑁.𝑚. 

 

 Ferraillage de la poutrelle : 

On a : 𝑏 = 12 𝑐𝑚 ; 𝑑 = 0,9 × ℎ = 3,6 𝑐𝑚 ; ℎ = 4 𝑐𝑚 ; 𝑓𝑏𝑢 = 14,17 𝑀𝑃𝑎 

𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏 × 𝑑² × 𝑓𝑏𝑢
=

8,45 × 103

12 × 36² × 14,17
= 0.0383 > 𝜇𝑙 = 0,392 ⇨ 𝐴𝑠

′ ≠ 0 
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 𝜇 > 𝜇𝑟 →Ça veut dire que les armatures comprimées sont nécessaire, mais elles sont difficiles à 

mettre en place de par la faible épaisseur de la poutrelle, la solution est de mettre des étaies la poutrelle 

pour l’aider à supporter les charges d’avant coulage de la dalle de compression. 

 2
ième

 phase (après le coulage de la dalle de compression) : 

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

table de compression, elle sera donc sur des appuis continus et elle forme un système hyperstatique. 

 

 G [KN/ML] Q [KN/ML] 𝑷𝒖[KN/ML] 𝑷𝒔[KN/ML] 

Plancher étage courant 5,01 1,50 9,01 6,51 

 

Tableau III.02 : Combinaison des charges. 

La poutrelle sera calculée sous une charge uniformément répartie de 9,01kN/ml. 

III.2.2- Méthode de calcul des poutrelles : 

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

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

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

méthode des trois moments car il ne vérifié pas l’une des 4 conditions. 

 

III.2.2.1- Méthode forfaitaire : 

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

 La surcharge d’exploitation est dite modérée c’est-à-dire Q ≤ max (2G ; 5kN/m²) ;  

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

 Les portés successives des travées sont dans un rapport compris entre :  

0,80 ≤
𝐿𝑛
𝐿𝑛+1

≤ 1,25 

 Fissuration considérée comme non préjudiciable 



VI.  

 

CHAPITRE III Etude des planchers 

33 

 Principe de calcul des moments: 

 

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

isostatiques 𝑴𝟎 de la travée indépendante. 

 

                          

                         Travée isostatique                                      Travée hyperstatique 

 

                                       Figure III.04 : Principe de calcul des moments. 

 Avec : 

𝑴𝟎 : Moment max de la travée indépendante ; 

𝑴𝒕 : Moment max de la travée étudiée ; 

𝑴𝒘 : Moment sur l’appui gauche de la travée ; 

𝑴𝒆 : Moment sur l’appui droit de la travée. 

α : Le rapport des charges d’exploitation Q à la somme des charges permanentes G et les surcharge 

d’exploitation Q : 𝜶 =
𝑸

𝑸 +𝑮
 

Les valeurs 𝑴𝒕,𝑴𝒘 𝑒𝑡 𝑴𝒆 doivent vérifier les conditions suivantes : 

 

o Travée de rive : 

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

𝑴𝒘 +𝑴𝒆

𝟐

(
𝟏,𝟐 + 𝟎, 𝟑𝜶

𝟐
)𝑴𝟎

 

o Travée intermédiaire : 

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

𝑴𝒘 +𝑴𝒆

𝟐

(
𝟏 + 𝟎,𝟑𝜶

𝟐
)𝑴𝟎
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Les moments sur appuis doivent avoir les valeurs suivantes : 

o Cas de 2 travées : 

 

 

o Cas de 3 travées : 

 

 

 

 

o Cas de plus de 3 travées : 

 

Figure III.05 : Schémas explicatifs (méthode forfaitaire). 

 Principe de calcul de l’effort tranchant : 

 

{
𝑻𝒘 =

𝑴𝒘 −𝑴𝒆

𝒍
+
𝒒𝒍

𝟐

𝑻𝒆 =
𝑴𝒘 −𝑴𝒆

𝒍
−
𝒒𝒍

𝟐

 

 

 

 

 

 

                     Figure: III.06 : Principe de calcul de l’effort tranchant.
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III.2.2.2- La méthode forfaitaire modifiée : 

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

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

 

  Cas ou la travée comprise entre deux grandes travées : 

 

 

 

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

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

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

au moment isostatique maximal de travée (CD)). 

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

de cette ligne le moment isostatique maximal de la travée (BC). 

 

 

Figure III.07:Valeurs admissibles (travée intermédiaire). 

 

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

hachuré de la figure ci-dessus) qui peut être déterminée par la formule suivante : 

 

𝑴𝒙 =
𝑸𝒙(𝑳𝒃𝒄 − 𝒙)

𝟐
+𝑴𝒃 (𝟏 −

𝒙

𝑳𝒃𝒄
) −𝑴𝒄 (

𝒙

𝑳𝒃𝒄
) ; 𝒙 =

𝑳𝒃𝒄
𝟐
+
𝑴𝒃 −𝑴𝒄

𝑸 × 𝑳𝒃𝒄
 

 

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

La travée (BC) sera armée à la partie inférieure par un moment correspondant à 0,5M0 

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

 

 Cas d’une travée de rive :  

 

 

 

 

Figure III.08: valeurs admissibles (travée de rive).
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            Il suffit de porter sur l’appuis (A) la valeur du moment admissible tenu de l’encastrement 

possible,  en (B) ou devra porter la valeur du moment admissible, c'est-à-dire 0,6M0(BC) s’il y a que 

deux travées ou 0,5 M0( BC) s’il existe plus de deux travées, il est alors possible de tracer la ligne de 

fermeture AB puis de porter à partir de cette ligne le moment isostatique maximal de ( AB)  les prévus 

en A devront avoir une section correspondante en moment résultant (partie hachurée de la figure ci-

dessus).  

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

0,5M0(BC) si la poutrelle% est à plus de deux travées et 0,6 M0 (AB) s’il n’y a que deux travées. 

 

 

 III.2.2.3- Méthode des trois moments : 

Cette méthode est appliquée pour les poutres à plusieurs appuis. 

 

 

 

 

 

Figure III.09 : Schéma expliquant la méthode des trois moments (1). 

 

En isolant deux travées adjacentes de notre poutre, qui sont chargées d’une manière quelconque ; On a 

un système statistiquement indéterminé, il est nécessaire de compléter les équations statiques 

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

 

 

 

 

 

Figure III.10 : Schéma expliquant la méthode des trois moments (2). 

 

 Avec : 

𝑴𝒏−𝟏,𝑴𝒏 𝒆𝒕 𝑴𝒏+𝟏 : Les moments de flexion aux appuis (n-1), (n) et (n+1), Ils supposés positifs. 

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

Les moments de flexion pour chacune des travées 𝐋𝐧𝐞𝐭 𝐋𝐧+𝟏 sous les charges connues q et q’ 

peuvent être tracé selon la méthode classique, 𝑴𝒏−𝟏, 𝑴𝒏 𝒆𝒕 𝑴𝒏+𝟏 sont provisionnement omis.
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Figure III.11 : Schéma expliquant la méthode des trois moments (3). 

 

𝑮𝒏𝒆𝒕 𝑮𝒏+𝟏 : Les centres de gravité des aires des diagrammes des moments. 

𝒂𝒏, 𝒃𝒏, 𝒂𝒏+𝟏 𝒆𝒕 𝒃𝒏+𝟏 : Les longueurs de part et d’autre du centre de gravité. 

𝑺𝒏𝒆𝒕 𝑺𝒏+𝟏 : Les aires des diagrammes des moments pour les travées 𝑳𝒏𝑒𝑡 𝑳𝒏+𝟏. 

𝜭′ = 𝜭(𝑴𝒏−𝟏)
′ + 𝜭(𝑴𝒏)

′ +𝜭′(𝒒) 

 

 Selon le théorème des aires des moments, on aura : 

 

𝜭′ =
𝑺𝒏 × 𝒂𝒏
𝑳𝒏 × 𝑬𝑰

+
𝑴𝒏−𝟏 × 𝑳𝒏

𝟔𝑬𝑰
+
𝑴𝒏 × 𝑳𝒏
𝟑𝑬𝑰

 𝒆𝒕 𝜭′′ =
𝑺𝒏+𝟏 × 𝒃𝒏+𝟏
𝑳𝒏+𝟏 × 𝑬𝑰

+
𝑴𝒏 × 𝑳𝒏+𝟏

𝟑𝑬𝑰
+
𝑴𝒏+𝟏 × 𝑳𝒏+𝟏

𝟔𝑬𝑰
 

𝜭′ = 𝜭′′ ⇨ (𝑴𝒏−𝟏 × 𝑳𝒏) + 𝟐𝑴𝒏(𝑳𝒏 + 𝑳𝒏+𝟏) + (𝑴𝒏+𝟏 × 𝑳𝒏+𝟏) = −𝟔 [
𝑺𝒏 × 𝒂𝒏
𝑳𝒏

+
𝑺𝒏+𝟏 × 𝒃𝒏+𝟏

𝑳𝒏+𝟏
] 

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

tous types de chargements. 

 

III.2.3- Calcul des poutrelles des planchers des étages courants et RDC : 

III.2.3.1 -Les types des poutrelles : 

 

Avant de définir les types de poutrelles, on doit déterminer les combinaisons de charges par 

mètre linéaire du plancher d’étage courant + RDC : 

 

{
𝑮 = 𝟓,𝟎𝟏 × 𝟎,𝟔𝟓 = 𝟑,𝟐𝟓𝟔 𝒌𝑵/𝒎
𝑸 = 𝟏,𝟓𝟎 × 𝟎, 𝟔𝟓 = 𝟎, 𝟗𝟕𝟓 𝒌𝑵/𝒎

     Donc :  {
𝑸𝒖 = 𝟓.𝟖𝟓𝟗 𝒌𝑵/𝒎
𝑸𝒔𝒆𝒓 = 𝟒,𝟐𝟑𝟏 𝒌𝑵/𝒎

 

 

𝜶 =
𝑸

𝑸 +𝑮
=

𝟏,𝟓𝟎

𝟏,𝟓𝟎 + 𝟓, 𝟎𝟏
= 𝟎, 𝟐𝟑𝟎
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 Notre construction comporte  03 types de poutrelles  

 

Type 01: 

                                     A                     B                   C 

                                                                     

                                                                2, 95                  3, 55                     

Type 02:                                         

 

                                    A                   B               C                 D          

 

                                                    2, 95             3, 55             2, 85 

   

 

 

Type 03:                                A                 B                  C                   D               E                  

 

                                                  2,20             2,95             3,55               2,85             5,20 

 

  

Figure III.12 : Les types des poutrelles de plancher Etages courants et RDC. 

 

III.2.3.2 -Calcul des sollicitations : 

 

𝑄𝑢 = 5,859
𝑘𝑁

𝑚
     Et   𝑄𝑠𝑒𝑟 = 4,231 𝑘𝑁/𝑚 

 

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

𝑀𝑤 +𝑀𝑒
2

𝑀𝑡      (1)

𝑀𝑡 ≥ (
1,2 + 0,3𝛼

2
)𝑀0𝑀𝑡       (2)(𝒕𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝒅𝒆 𝒓𝒊𝒗𝒆)

 

 

𝑀𝑡 ≥ 𝑚𝑎𝑥{
𝑚𝑎 𝑥[(1 + 0,3𝛼)𝑀0; 1,05𝑀0] − 

𝑀𝑤 +𝑀𝑒
2

𝑀𝑡                 (1)

𝑀𝑡 ≥ (
1 + 0,3𝛼

2
)𝑀0𝑀𝑡              (3)(𝒕𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝒊𝒏𝒕𝒆𝒓𝒎é𝒅𝒊𝒂𝒓𝒆)
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𝑂𝑛 𝑎 ∶ 𝛼 = 0,230 ;

{
 
 

 
 

1 + 0,3𝛼 = 1,069 > 1,05
1,2 + 0,3𝑎

2
= 0,784                     (𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑑𝑒 𝑟𝑖𝑣𝑒)

1 + 0,3𝛼

2
= 0,534             (𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑚é𝑑𝑖𝑎𝑟𝑒)

 

 

 

 Calcul des sollicitations que subit la poutrelle de type 1 (RDC+étage courant) : 

 

 

 Vérification des conditions : 

 La surcharge d’exploitation est dite modérée c’est-à-dire :  

𝐐 ≤ 𝐦𝐚𝐱 (𝟐𝐆 ;
𝟓𝐤𝐍

𝐦𝟐
) ; 𝟏, 𝟓 𝐊𝐍/𝐦 ≤ 𝐦𝐚𝐱 (𝟏𝟎,𝟎𝟐𝐊𝐍/𝐦 ;

𝟓𝐤𝐍

𝐦𝟐
) 

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

 Les portés successives des travées sont dans un rapport compris entre :  

𝟎,𝟖𝟎 ≤
𝑳𝒏
𝑳𝒏+𝟏

≤ 𝟏, 𝟐𝟓 

 

 

 

 

 

 

                            Tableau III.03 : La vérification de la poutrelle type 01. 

 

 Fissuration considérée comme non préjudiciable. 

 

o Donc on utilise la méthode forfaitaire  

 

 Exemple de calcule : 

 𝐺 = 5,01 𝐾𝑁 𝑚2⁄  

𝑄 = 1,5 𝐾𝑁 𝑚2⁄  

 

 La charge supportée par la poutrelle : 

𝑃𝑢 = (1,35𝐺 + 1,5𝑄) × 𝑏 = (1,35 × 5,01 + 1,5 ×  1,5) × 0,65 = 5,859 𝐾𝑁 𝑚2⁄  

 

Travée L(m) 𝐿𝑛 𝐿𝑛+1⁄  Vérification 

A-B 2,95  

2,95

3,55
= 0,83 

 

Condition 

vérifiée 
 

B-C 

 

3,55 
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 les sollicitations pour une poutrelle isostatique : 

 

o Le moment isostatique : 

𝑀0𝐴𝐵 =
𝑃𝑢 × 𝑙

2

8
=
5,859 × 2,952

8
= 6,373𝐾𝑁.𝑚 

M0BC =
Pu × l

2

8
=
5,859 × 3,552

8
= 9,229KN.m 

 

o Les moments sur appuis : 

Ma = 0,2 × M0AB = 0,2 × 6,373 = 1,275 KN.m 

Mb = 0,6max (M0AB; M0BC) = 0,6 × 9,229 = 5,538KN.m 

Mc = 0,2 × M0BC = 0,2 × 9,229 = 1,846KN.m 

 

o Les moments en travées : 

𝛂 =
𝐐

𝐐+𝐆
=

𝟏,𝟓𝟎

𝟏,𝟓𝟎+𝟓,𝟎𝟏
= 𝟎,𝟐𝟑𝟎        {

𝟏 + 𝟎,𝟑𝛂 = 𝟏,𝟎𝟔𝟗 ≥ 𝟏, 𝟎𝟓
𝟏, 𝟐 + 𝟎,𝟑𝛂 = 𝟏,𝟐𝟔𝟗

 

 

Les moments en travées vérifier les conditions suivant : 

𝑀𝑡 ≥ 𝑚𝑎𝑥{ (1,05 × 𝑀0) ; ((1 + 0,3𝛼) × 𝑀0)} −
|𝑀𝑤 +𝑀𝑒|

2
 

        𝑀𝑡 ≥ (
1 + 0,3𝛼

2
) × 𝑀0  (𝐶𝑎𝑠 𝑑

′𝑢𝑛𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑚é𝑑𝑖𝑎𝑖𝑟𝑒) 

                               𝑀𝑡   ≥ (
1,2 + 0,3𝛼

2
) × 𝑀0  (𝐶𝑎𝑠 𝑑

′𝑢𝑛𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑑𝑒 𝑟𝑖𝑣𝑒) 

 

o Travées (AB) : 

Mt
AB ≥ 6.812 −

|1,275 + 5,538|

2
= 3,40KN.m 

           𝑀𝑡
𝐴𝐵   ≥ 0,63 𝑀0𝐴𝐵  = 4,044  𝐾𝑁.𝑚                               𝑀𝑡

𝐴𝐵  = 4,044 𝐾𝑁.𝑚 

 

o Travées (BC) : 

Mt
BC ≥ 9,865 −

|5,538 + 1,846|

2
= 6,176KN.m 

           𝑀𝑡
𝐵𝐶   ≥ 0,63 𝑀0𝐵𝐶  = 5,814𝐾𝑁.𝑚                               𝑀𝑡

𝐵𝐶  = 6,176𝐾𝑁.𝑚 

 

o Détermination de l’effort tranchant : 

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

  Tw : effort tranchant à droit                                                                             𝑻𝒘 = (
𝑸×𝑳

𝟐
) + (

𝑴𝒘−𝑴𝒆

𝑳
) 

  Te : effort tranchant à gauche                    𝑻𝒆 = −(
𝑸×𝑳

𝟐
) + (

𝑴𝒘−𝑴𝒆

𝑳
)
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o Travées (AB) : 

Tw = (
5,859×2,95

2
) + (

1,275−5,538

2,95
)= 7,197 

            𝑇𝑒 = −(
5,859×2,95

2
) + (

1,275−5,538

2,95
)= -10,087 

o Travées (BC) : 

       𝑇𝑤 = (
5,859×3,55

2
) + (

5,538−1,846

3,55
)= 11,44 

      𝑇𝑒 = −(
5,859×3,55

2
) + (

5,538−1,846

3,55
)= -9,36 

 

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 2,95 6,373 4,044 1,275 5,538 7,197 10,087 4,602 2,908 0,92 3,999 

B-C 3,55 9,229 6,176 5,538 1,846 11,524 9,275 6,664 4,423 3,999 1,333 

 

Tableau III .04 : Les sollicitations que subit la poutrelle de type 1. 

 

 

Figure III.13:Diagramme des moments fléchissant [KN. m] Type 01. 

 

 

Figure III.14 : Diagramme des efforts tranchant [KN] Type 01. 
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 Calcul des sollicitations que subit la poutrelle de type 2 et 3 (RDC+etage courant) : 

 

 Vérification des conditions : 

 

 La surcharge d’exploitation est dite modérée c’est-à-dire :  

𝑸 ≤ 𝐦𝐚𝐱 (𝟐𝑮 ;
𝟓𝒌𝑵

𝒎𝟐
) ; 𝟏, 𝟓 𝑲𝑵/𝒎 ≤ 𝐦𝐚𝐱 (𝟏𝟎,𝟎𝟐𝑲𝑵/𝒎 ;

𝟓𝒌𝑵

𝒎𝟐
) 

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

 Les portés successives des travées sont dans un rapport compris entre : 

𝟎,𝟖𝟎 ≤
𝑳𝒏
𝑳𝒏+𝟏

≤ 𝟏, 𝟐𝟓 

o Fissuration considérée comme non préjudiciable. 

 

Type 02 : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                              

Tableau III.05 : Les vérifications des poutrelles type 02. 

 

 

 

Travée L(m) 𝐿𝑛 𝐿𝑛+1⁄  Vérification 

A-B 

 

2,20 2,20

2,95
= 0,74 

Condition non  

vérifiée 

B-C 2,95 

2,95

3,55
= 0,83 

Condition   

vérifiée 
 

C-D 

 

3,55 
3,55

2,85
= 1,24 

Condition  

Vérifiée 
D-E 2,85 
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Type 03 : 

 

        

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

    

 

 

 

 

Tableau III.06 : Les vérifications des poutrelles type 03 . 

 

 Fissuration considérée comme non préjudiciable. 

 

 Puisque la 3éme conditions n’est pas vérifiée on vas utiliser la méthode forfaitaire modifiée.

Travée L(m) 𝐿𝑛 𝐿𝑛+1⁄  Vérification 

A-B 2,20 2,20

2,95
= 0,74 

Condition  

non Vérifiée 

B-C 2,95 

2,95

3,55
= 0,83 

Condition  

Vérifiée 
C-D 3,55 

3,55

2,85
= 1,24 

Condition  

Vérifiée 
D-E 

 

2,85 

2,85

5,20
= 0,54 

Condition  

 non Vérifiée 
E-F 5,20 

5,20

2,85
= 1,82 

Condition  

vérifiée 
F-G 2,85 

2,85

3,55
= 0,80 

Condition 

vérifiée 
G-H 3,55 

3,55

2,95
= 1,20 

Condition 

Vérifiée 
H-I 2,95 

2,95

2,20
= 1,34 

Condition 

non Vérifiée 
I-J 2,20 
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 Exemple de calcule de la méthode forfaitaire modifier : 

 

    La travée BC DE sera calculée avec la méthode forfaitaire, la travée CD ne vérifiant pas la 

condition du rapport des portées successives qui doit être compris entre 0,8 et 1,25, sera calculée avec 

la Calcul méthode forfaitaire modifiée. 

𝑸′𝒖 = 𝟏, 𝟑𝟓𝑮 = 𝟏, 𝟑𝟓 × 𝟑,𝟐𝟔 = 𝟒,𝟒𝟎 𝒌𝑵/𝒎 

 

 

 Cas des charges minimales sur la travée CD : 

 

                       5,85 kn.m                     4,39 kn.m               5,85 kn.m           

 

                  

                                               3,55 m         2,85 m         5,20 m 

                                   C                D                  E                  F 

 

                                Figure III.15 : Travée avec des charges minimales. 

 

o Moment isostatique et moments sur appuis : 

{𝑀0 𝐶𝐷 =
𝑄𝑢 × 𝑙

2

8
=
5,85 × 3,552

8
= 9,229 𝐾𝑁.𝑚 

{𝑀0 𝐷𝐸 =
𝑄′𝑢 × 𝑙

2

8
=
4,39 × 2,852

8
= 4,464𝐾𝑁.𝑚 

{𝑀0 𝐸𝐹 =
𝑄𝑢 × 𝑙

2

8
=
5,85 × 5,202

8
= 19,803 𝐾𝑁.𝑚 

 

o Moments sur appuis : 

    𝑀𝐵 = 0,2 (𝑀0 𝐶𝐷) = 0,2 × 9,229 = 1,845 𝑘𝑁.𝑚 

𝑀𝐶 = 0,5 𝑚𝑎𝑥(M0 CD ;  𝑀0 𝐷𝐸) = 0,5 𝑚𝑎𝑥( 9,229 ;  4,646) = 4,614 𝑘𝑁.𝑚 

𝑀𝐷 = 0,5 𝑚𝑎𝑥(M0 DE ;  𝑀0 𝐸𝐹 ) = 0,5 𝑚𝑎𝑥( 4,646 ;  19,803) = 9,901 𝑘𝑁.𝑚 

 {
.

𝑀𝐸 = 0,2 𝑀0 𝐸𝐹 = 0,2 × 19,803 = 3,960 𝑘𝑁.𝑚 

 

 

o Moment en travée particulière CD : 

𝑋 =
𝑙𝐶𝐷

2
+

𝑀𝐶−𝑀𝐷

𝑄′𝑢×𝑙𝐶𝐷
=

2,85

2
+
4,614−9,901

4,39×2,85
= 1,00 𝑚+
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𝑀𝑡𝑚𝑖𝑛(𝑥) =
𝑄′𝑢 × (𝑙𝐶𝐷 − 𝑋).𝑋

2
− 𝑀𝐶 (

1 − 𝑋

𝑙𝐶𝐷
) − 𝑀𝐷 (

𝑋

𝑙𝐶𝐷
)

=
4,39 × (2,85 − 1,00)

2
× 2,85 − 4,614 (

1 − 1,00

2,85
) − 9,901 (

1,00

2,85
)

= −2,402 𝑘𝑁.𝑚 

 

 Cas des charges maximales sur la travée CD : 

               4,39 m                             5,85 m           4,39 m 

                 

 

                                   3,55 m       2,85 m        5,20 m 

                          C                 D               E             F 

                          Figure III.16 : Travée avec des charges maximales. 

 

o Moment isostatique et moments sur appuis : 

{𝑀0 𝐶𝐷 =
𝑄′𝑢 × 𝑙

2

8
=
4,39 × 3,552

8
= 6,926 𝐾𝑁.𝑚 

{𝑀0 𝐷𝐸 =
𝑄𝑢 × 𝑙

2

8
=
5,85 × 2,852

8
= 5,948 𝐾𝑁.𝑚 

{𝑀0 𝐸𝐹 =
𝑄′𝑢 × 𝑙

2

8
=
4,39 × 5,202

8
= 14,859 𝐾𝑁.𝑚 

 

o Moments sur appuis : 

    𝑀𝐵 = 0,2 (𝑀0 𝐶𝐷) = 0,2 × 6,373 = 1,274 𝑘𝑁.𝑚 

𝑀𝐶 = 0,5 𝑚𝑖𝑛(M0 CD ;  𝑀0 𝐷𝐸) = 0,5 𝑚𝑎𝑥( 6,926 ;  5,948) = 2,974 𝑘𝑁.𝑚 

𝑀𝐷 = 0,5 𝑚𝑖𝑛(M0 DE ;  𝑀0 𝐸𝐹 ) = 0,5 𝑚𝑎𝑥( 5,948 ; 14,859) = 2,974 𝑘𝑁. 𝑚 

{
.

𝑀𝐸 = 0,2 𝑀0 𝐸𝐹 = 0,2 × 14,859 = 2,971 𝑘𝑁.𝑚 

 

o Moment en travée particulière CD : 

𝑋 =
𝑙𝐶𝐷
2
+
𝑀𝐶 −𝑀𝐷
𝑄𝑢 × 𝑙𝐶𝐷

=
2,85

2
+
4,974 − 4,974

5,85 × 2,85
= 1,43 𝑚 

𝑀𝑡min(𝑥) =
𝑄𝑢×(𝑙𝐶𝐷−𝑋).𝑋

2
−𝑀𝐶 (

1−𝑋

𝑙𝐶𝐷
) − 𝑀𝐷 (

𝑋

𝑙𝐶𝐷
) =

5,85×(2,85−1,43)

2
× 1,43 −

4,963 (
1−1,43

2,85
) − 7,429 (

1,00

2,85
) = 2,974 𝑘𝑁.𝑚



VI.  

 

CHAPITRE III Etude des planchers 

46 

 

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 

2,20 

min 
2,66 0,483 0,532 3,187  3,447 5,861 1,97 0,382 0,394 2,301 

2,20 
max 

3,545 2,714 0,709 3,187 6,364 6,525 2,559 1,96 0,512 2,301 

B-C 2,95 6,373 4,044 1,275 4,615 7,197 10,087 4,602 2,908 0,92 3,332 

C-D 3,55 9,229 5,253 4,615 4,651 11,524 9,275 6,664 3,757 3,332 3,332 

D-E 2,85 5,948 3,775 4,615 1,190 9,551 7,147 4,295 2,714 3,332 0,859 

                   

                          Tableau III .07 : Les sollicitations que subit la poutrelle de type 2. 

 

Type de 

Poutrelle 
Travée 

L 

(m) 

 

E.L.U E.L.S 

M0 Mt Mw Me Tw Te (-) M0 Mt Mw Me 

 03 
 

A-B 

2.20 
min 

2,66 0,483 0,532 3,187  3,447 5,861 1,97 0,382 0,394 2,301 

2.20 
max  

3,545 2,714 0,709 3,187 6,364 6,525 2,559 1,96 0,512 2,301 

B-C 2.95 6,373 3,407 3,187 3,692 8,471 8,813 4,602 2,448 2,301 2,666 

C-D 3.55 9,229 6,176 3,692 3,692 10,40 10,40 6,664 4,423 2,666 2,666 

D-E 

2.85 
min 

4,464 -2,403 4,615 9,901 4,174 7,884 3,305 -1,66 3,332 7,15 

2.85 
max 

5,948 2,974 2,974 2,974 8,349 8,349 4,295 2,148 2,148 2,148 

E-F 5.20 19,803 14,241 9,901 3,961 16,376 14,091 14,299 10,205 7,15 2,86 

F-G 

2.85 
min 

4,464 -2,403 9,901 4,615 7,884 4,174 3,305 -1,66 7,15 3,332 

2.82 
max 

5,948 2,974 2,974 2,974 8,349 8,349 4,295 4,423 2,148 2,148 

G-H 3.55 9,229 6,176 3,692 3,692 10,40 10,40 6,664 4,423 2,666 2,666 

H-I 2.95 6,373 3,407 3,692 3,187 8 ,813 9,471 4,602 2,448 2,666 2,301 

I-J 

2.20 
min 

2,66 0,483 3,187 0,532 5,861 3,447 1,97 0,382 2,301 0,394 

2.20 
max 

3,545 2,714 3,187 0,709 6,525 6,364 2,559 1,96 2,301 0,512 

 

Tableau III .08 : Les sollicitations que subit la poutrelle de type 3. 

 

 Sollicitations de calcul: 

E.L.U  

{
 
 

 
 
 Mt max = 6,176 𝑘𝑁.𝑚 (16 + 4) 
 Mt max =  14,241 𝑘𝑛.𝑚  (20 + 4)

𝑀𝑟𝑖𝑣𝑒 𝑚𝑎𝑥 = 0,709 𝑘𝑁.𝑚
Minter max = 9,901 𝑘𝑁.𝑚
𝑇𝑚𝑎𝑥  = 16,376 KN

       E.L.S      {

Mt max = 4,23 𝑘𝑁.𝑚 (16 + 4)
Mt max = 10,205 𝑘𝑛.𝑚  (20 + 4)

𝑀𝑟𝑖𝑣𝑒 𝑚𝑎𝑥 = 0,512 𝑘𝑁.𝑚
Minter max = 7,15 𝑘𝑁.𝑚
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 Calcul du ferraillage à L’ELU :  

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

inférieures, de ce fait les armatures longitudinales seront disposées en bas pour reprendre l’effort de 

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

Les poutrelles sont des sections en T comme le montre dans le tableau suivant : 

 

                                           

                                                              Tableau III .09 : Dimensionnement des poutrelles.   

 

 

(16+4) 

 

(20+4) 

 

 

Largeur de la 

poutrelle (table) 

(b) 

65 cm 65 cm 

Largeur de la 

poutrelle (nervure) ; (b0) 

12 cm 12 cm 

La hauteur de la poutrelle 

(table) ;(h0)  

4 cm 4 cm 

La hauteur de la poutrelle 

(nervure) ;(h) 

20 cm 24 cm 

Hauteur utile ;( 𝒅 = 𝟎, 𝟗 ×

𝒉) 

18 cm 21,6 cm 

 Fe = 400 Mpa 

Fc28 = 25 Mpa 

Ft28 =2,1 Mpa 

Fissuration peu préjudiciable 
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 En travée : 

On doit calculer le moment d’équilibre de la table Mt, pour déterminer la position de l’axe neutre. 

 1
ere

 cas (16+4) 

𝑀𝑡 = 𝑏 × ℎ0 × 𝑓𝑏𝑐 × (
𝑑 − ℎ0
2

) = 65 × 4 × 14,17 × (18 ×
4

2
) × 10−3 =  58,933 𝑘𝑁.𝑚 

𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥 = 6,176 𝑘𝑁.𝑚 < 𝑀𝑡 = 58,933 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) = (65 x 20) cm² soumise à : 

 

𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥 = 6,176 𝑘𝑁.𝑚. 

𝜇 =
𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥

𝑏 × 𝑑²× 𝑓𝑏𝑐
=

6,176 × 103

65 × 18² × 14,17
= 0,021 < 𝜇𝑙 = 0,392 →  𝐴𝑠

′ = 0 

𝜇 = 0,021 →  𝛽 = 0,99 ; β est tirée du tableau. 

𝜎𝑠 =
𝑓𝑒
𝛾𝑠
=
400

1,15
= 348 𝑀𝑃𝑎 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
=

6,176 × 103

0,99 × 18 × 348
= 1 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))

=
(65 × 4 × (20 −

4

2
)) + (12 × (20 − 4) × (

20−4

2
))

(65 × 4) + (12 × (20 − 4))
= 13,80𝑐𝑚 

𝑉1 = ℎ𝑡 − 𝑉2 = 20 − 13,80 = 6,20 𝑐𝑚 

𝐼 =
𝑏𝑉1

3 − ((𝑏 − 𝑏0) × (𝑉1 − ℎ0)
3)

3
+
𝑏0 × (ℎ − 𝑉1)

3

3

=
(65 × 6,203) − ((65 − 12) × (6,20 − 4)3)

3
+
12 × (20 − 6,20)3

3
= 15486,9 𝑐𝑚4 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
26317,9 × 2,10

0,81 × 20 × 13,80 × 400
= 0,36𝑚² 

Donc : 𝐴𝑠 𝑐𝑎𝑙 = 1 𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,36 𝑐𝑚² ; Condition  vérifée  

     

 On prend : 𝑨𝒔 = 𝟏 𝒄𝒎²
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 2
éme

 cas (20+4) 

𝑀𝑡 = 𝑏 × ℎ0 × 𝑓𝑏𝑐 × (
𝑑 − ℎ0
2

) = 65 × 4 × 14,17 × (21,6 ×
4

2
) × 10−3 =  72,193 𝑘𝑁.𝑚 

𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥 = 14,241 𝑘𝑁.𝑚 < 𝑀𝑡 = 72,193 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) = (65 x 24) cm² soumise à : 

𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥 = 14,241𝑘𝑁.𝑚. 

 

𝜇 =
𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥

𝑏 × 𝑑²× 𝑓𝑏𝑐
=

14,241 × 103

65 × 21,6² × 14,17
= 0,033 < 𝜇𝑙 = 0,392 →  𝐴𝑠

′ = 0 

𝜇 = 0,033 →  𝛽 = 0,983 ; β est tirée du tableau. 

𝜎𝑠 =
𝑓𝑒
𝛾𝑠
=
400

1,15
= 348 𝑀𝑃𝑎 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
=

14,241 × 103

0,983 × 21,6 × 348
= 1,93 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))

=
(65 × 4 × (24 −

4

2
)) + (12 × (24 − 4) × (

24−4

2
))

(65 × 4) + (12 × (24 − 4))
= 16,20𝑐𝑚 

𝑉1 = ℎ𝑡 − 𝑉2 = 24 − 16,20 = 7,80 𝑐𝑚 

𝐼 =
𝑏𝑉1

3 − ((𝑏 − 𝑏0) × (𝑉1 − ℎ0)
3)

3
+
𝑏0 × (ℎ − 𝑉1)

3

3

=
(65 × 7,803) − ((65 − 12) × (7,80 − 4)3)

3
+
12 × (24 − 7,80)3

3
= 26317,9 𝑐𝑚4 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
26317,9 × 2,10

0,81 × 24 × 16,20 × 400
= 0,44 𝑚² 

Donc : 𝐴𝑠 𝑐𝑎𝑙 = 1,93 𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,44 𝑐𝑚² ; Condition  vérifée  

     

 On prend : 𝑨𝒔 = 𝟏, 𝟗𝟑𝒄𝒎²
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 Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) : 

Le béton tendu est négligé dans le calcul. 

𝑀𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟 𝑚𝑎𝑥 = 9,901 𝐾𝑁.𝑚 

 

 1
ere

 cas (16+4) 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑏 × 𝑑²× 𝑓𝑏𝑐
=

9,901 × 103

12 × 18² × 14,17
= 0,018 < 𝜇𝑙 = 0,392 →  𝐴𝑠

′ = 0 

𝜇 = 0,018 →  𝛽 = 0,9 ; β est tirée du tableau. 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑎

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
=

9,901 × 103

0,9 × 18 × 348
= 1,76 𝑐𝑚² 

 Condition de non fragilité (section en Té) : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
𝐼 × 𝑓𝑡28

0,81 × ℎ𝑡 × 𝑉1 × 𝑓𝑒
=

15486,9  × 2,10

0,81 × 20 × 6,2 × 400
= 0,80𝑐𝑚² 

Donc : 𝐴𝑠 𝑐𝑎𝑙 = 1,76 𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,80 𝑐𝑚² ; Condition vérifiée 

On prend 𝑨𝒔 = 𝟏, 𝟕𝟔 𝒄𝒎² 

 

 2
ere

 cas (20+4) 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑏 × 𝑑²× 𝑓𝑏𝑐
=

9,901 × 103

12 × 21,6² × 14,17
= 0,125 < 𝜇𝑙 = 0,392 →  𝐴𝑠

′ = 0 

𝜇 = 0,125 →  𝛽 = 0,933 ; β est tirée du tableau. 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑎

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
=

9,901 × 103

0,933 × 21.6 × 348
= 1,41 𝑐𝑚² 

 

 Condition de non fragilité (section en Té) : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
𝐼 × 𝑓𝑡28

0,81 × ℎ𝑡 × 𝑉1 × 𝑓𝑒
=

26317,9  × 2,10

0,81 × 24 × 7,8 × 400
= 0,92𝑐𝑚² 

Donc : 𝐴𝑠 𝑐𝑎𝑙 = 1,41 𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,92𝑐𝑚² ; Condition vérifiée 

 On prend : 𝑨𝒔 = 𝟏, 𝟒𝟏 𝒄𝒎² 

 

 Sur appui de rive : 

𝑀 𝑟𝑖𝑣𝑒 𝑚𝑎𝑥 = 0,709 KN.m 

 

 1
ere

 cas (16+4) 

La section calculée est une section rectangulaire de dimension (12 x 20) cm². 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑏 × 𝑑²× 𝑓𝑏𝑐
=

0,709 × 103

12 × 18² × 14,17
= 0,013 < 𝜇𝑙 = 0,392 →  𝐴𝑠

′ = 0 

𝜇 = 0,013 →  𝛽 = 0,994 ; β est tirée du tableau.
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𝐴𝑠 =
𝑀𝑎

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
=

0,709 × 103

0,994 × 18 × 348
= 0,11 𝑐𝑚² 

 Condition de non fragilité (section en Té) : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
𝐼 × 𝑓𝑡28

0,81 × ℎ𝑡 × 𝑉1 × 𝑓𝑒
=

15486,9 × 2,10

0,81 × 20 × 6,2 × 400
= 0,80 𝑐𝑚² 

Donc : 𝐴𝑠 𝑐𝑎𝑙 = 0,11 𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,80 𝑐𝑚² ; Condition non vérifiée   

 On prend : 𝐀𝐬 = 𝟎, 𝟖𝟎 𝐜𝐦² 

 

 2
ere

 cas (20+4) 

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

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑏 × 𝑑²× 𝑓𝑏𝑐
=

0,701 × 103

12 × 21,6² × 14,17
= 0,09 < 𝜇𝑙 = 0,392 →  𝐴𝑠

′ = 0 

𝜇 = 0,09 →  𝛽 = 0,996 ; β est tirée du tableau. 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑎

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
=

0,701 × 103

0,996 × 21,6 × 348
= 0,09 𝑐𝑚² 

 

 Condition de non fragilité (section en Té) : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
𝐼 × 𝑓𝑡28

0,81 × ℎ𝑡 × 𝑉1 × 𝑓𝑒
=

26317,9 × 2,10

0,81 × 24 × 7,8 × 400
= 0,92  𝑐𝑚² 

Donc : 𝐴𝑠 𝑐𝑎𝑙 = 0,09 𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,92 𝑐𝑚² ; Condition non vérifiée   

 On prend : 𝐀𝐬 = 𝟎, 𝟗𝟐 𝐜𝐦² 

 

 

 

 

(16+4) (20+4) 

A
CAL

(cm
2
/ml) A

adopter
(cm

2
/ml) Amin(cm

2
) A

CAL
(cm

2
/ml) A

adopter
(cm

2
/ml) Amin(cm

2
) 

 

En travée 

1 2T10 =1,57 0,36 

 

1,93 2T12 =2,26 

 

0,44 

 

Sur appuis 

intermédiaire 

 

 

1,76 

1T12(fillante) + 

1T10(chapeau)=

1,92 

 

0,80 

 

1,41 1T10 (filante) +  

1T10 (chapeau) 

= 1,58 

 

0,92 

Sur appuis 

de rive 

0,11 1T10=0,79 

 

0,80 

 

0,09 1T12 =1,13 

 

0,92 

 

Tableau III .10 : choix de ferraillage d’Etage courant et RDC.
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 Vérification à l’E.L.S : 

 1
ere

 cas (16+4) 

 

 Position de l’axe neutre : 

𝑏

2
𝑦2 + 𝜂𝐴′(𝑦 – 𝑐′) −  𝜂𝐴(𝑑 –  𝑦) = 0 → 32,5𝑦2 +  23,55𝑦 − 423,9 = 0  

𝑦 = 3,27 𝑐𝑚 < ℎ0 = 4 𝑐𝑚  

  Moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏

3
𝑦3 + 𝜂𝐴𝑠(𝑑 –  𝑦)

2 = 
65 × 3,273

3
+ (15 × 1,57 × (18 − 3,27)2) = 5867,3 𝑐𝑚4 

 

 Calcul des contraintes : 

 

o Détermination des contraintes dans le béton comprimé σbc : 

𝜎𝑏𝑐 = 𝐾 × 𝑦 = 
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼

×  𝑦 =  
4,23 × 103

5867,3
× 3,27 =  2,36 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 0,6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 2,39 𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée. 

 

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

maximale dans l'acier tendu. 

 

o Contrainte de cisaillement (effort tranchant) : L'effort tranchant maximal Tmax=16,376kN:  

𝜏𝑢 = 
𝑇

𝑏 × 𝑑
= 
16,376 ×  10

12 × 18
=  0,75 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(0,1𝑓𝑐28 ; 4 𝑀𝑃𝑎)  ; Fissuration préjudiciable 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(2,5 𝑀𝑃𝑎 ; 4 𝑀𝑃𝑎) =  2,5 𝑀𝑃𝑎 

1) 𝜏𝑢 = 0,75  𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 2,5 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée 

 

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

 

 Calcul des armatures transversales At : 

o Le diamètre: 

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

𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(
ℎ

35
[𝑚𝑚];

𝑏0
10
[𝑚𝑚];𝜑𝐿)
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𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
200

35
[𝑚𝑚];

120

10
[𝑚𝑚]; 10) 

𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(5,71; 12; 10) = 5,71 ≈ 6𝑚𝑚                                   𝜑𝑡 = 6𝑚𝑚  

o Calcule des espacements: 

st ≤ min (0,9d; 40cm)

st ≤ (16,20; 40cm)
} st ≤ 16,20cm 

 

o La section des armatures transversales: 

K=1  (fissuration non préjudiciable). 

𝐴𝑡
𝑏0 × 𝑆𝑡

×
𝑓𝑒
𝛾𝑠
≥
(𝜏𝑢 × (

ℎ

2
)) − (0,3𝑘 × 𝑓𝑡𝑗)

0,9(𝑠𝑖𝑛 𝛼 + 𝑐𝑜𝑠 𝛼)
                                         (1) 

𝑘 = 1 ;  𝑓𝑡𝑗 = 2,1 𝑀𝑃𝑎 ;  𝛼 = 90° → 𝑠𝑖𝑛 𝛼 + 𝑐𝑜𝑠 𝛼 = 1 ; 𝑓𝑒 = 400 𝑀𝑃𝑎 ;  𝛾𝑠 = 1,15 

𝜏𝑢 × (
ℎ

2
) =

𝑇𝑢 (
ℎ

2
)

𝑏0𝑑
 

 

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

𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑋

=
𝑇𝑢 × (ℎ/2)

𝑋 − (ℎ/2)
⇒ 𝑇𝑢 × (

ℎ

2
) =

𝑇𝑚𝑎𝑥[𝑋 − (ℎ/2)]

𝑋
 

o Calcule la distance X : 

𝑋 =
𝐿

2
+
𝑀𝑤 −𝑀𝑒
𝑞 × 𝐿

 

𝑋 =
3,55

2
+
3,691−3,691

3,55×5,85
= 1,744 𝑚                                                

ℎ

2
=
0,2

2
= 0,1 𝑚 

𝑇𝑢 (
ℎ

2
) =

16,376 × (1,744 − 0,1)

1,744
= 15,17𝑘𝑁 

𝜏𝑢 × (
ℎ

2
) =

15,17 × 10−3

0,12 × 0,18
= 0,70𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 (
ℎ

2
) = 0,70 𝑀𝑃𝑎. 

𝐴𝑡

𝑏0 × 𝑠𝑡 × 𝛾𝑙𝑠
≥
𝜏𝑢 (

ℎ

2
)− 0,3𝐾 ×

*

tjf

0,9 × (𝑠𝑖𝑛𝛼 + 𝑐𝑜𝑠𝛼)
 

D’après (1) : 

(
𝐴𝑡
𝑆𝑡
)
𝑐𝑎𝑙

≥
(0,7 − (0,3 × 2,1)) × 12 × 1,15

0,9 × 235
= 7,99 × 10−4 𝑐𝑚                                         (2)

Tu(h/2)? 

Tmax=16,37 kN 

X=1,775

4m 

h/2 

1,874 m 

X-h/2 
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o Pourcentage minimal des armatures transversales : 

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑏0 × 𝑆𝑡

≥ 𝑚𝑎𝑥(
𝜏𝑢 × (

ℎ

2
)

2
 ; 0,4 𝑀𝑃𝑎) ⇨

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑏0 × 𝑆𝑡

≥ 𝑚𝑎𝑥(0,35𝑀𝑃𝑎 ; 0,4 𝑀𝑃𝑎) 

                                                  ⇨
𝐴𝑡×𝑓𝑒

𝑏0×𝑆𝑡
≥ 0,4 𝑀𝑃𝑎 

(
𝐴𝑡
𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥
0,4 × 𝑏0
𝑓𝑒

⇨ (
𝐴𝑡
𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥
0,4 × 12

235
= 0,02 𝑐𝑚                                         (3) 

On prend le max entre (2) et (3) ⇨(
𝐴𝑡

𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥ 0,02 , on prend 𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚 

On trouve : 𝐴𝑡 ≥ 0,02 × 15 = 0,3 𝑐𝑚2 ⇨ 𝑙𝑒 𝑐ℎ𝑜𝑖𝑥 ∶ 2𝛷6 = 0,57
𝑐𝑚2

𝑚𝑙
 

o Espacement dans la zone nodale : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(10𝛷𝑙  ;  15 𝑐𝑚) = 𝑚𝑖𝑛(10𝑐𝑚 ; 15 𝑐𝑚) = 𝑆𝑡 ≤ 10 → 𝑆𝑡 = 5𝑐𝑚 

 

o Espacement dans la zone courante : 

𝑆𝑡 ≤ 15 𝑐𝑚 ;  𝑂𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 𝑆𝑡 = 10 𝑐𝑚 

 

o Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

𝐹𝑢 =
𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖

𝑧
=
𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖

0,9𝑑
=

9,901

0,9 × 18 × 10−2
= 61,11 𝑘𝑁 

𝐹𝑢 = 61,11𝑘𝑁 > 𝑇𝑢 = 16,376 𝑘𝑁 ; Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises à 

un effort de traction. 

 

o  Compression de la bielle d’about : 

Figure III.17 : Schéma de la bielle d’about. 

o La contrainte de compression dans la biellette est de : 

𝜎𝑏̅̅ ̅ =
𝐹𝑏
𝑆
 ; 𝐴𝑣𝑒𝑐 ∶  {

𝐹𝑏 = 𝑇√2

𝑆 =
𝑎𝑏0

√2

⇨ 𝜎𝑏̅̅ ̅ =
2𝑇

𝑎𝑏0
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Où :  

a : La longueur d’appui de la biellette. 

𝑂𝑛 𝑑𝑜𝑖𝑡 𝑎𝑣𝑜𝑖𝑟 ∶  𝜎𝑏̅̅ ̅ <
𝑓𝑐28
𝛾𝑏

 

Mais pour tenir compte du fait que l’inclinaison de la biellette est légèrement différente de 45°, donc 

on doit vérifier que : 

𝜎𝑏̅̅ ̅ ≤
0,8 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
⇨
2𝑇

𝑎𝑏0
≤
0,8 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
⇨ 𝑎 ≥

2𝑇𝛾𝑏
0,8 × 𝑏0 × 𝑓𝑐28

⇨ 𝑎 ≥
2 × 16,376 × 1,5

0,8 × 12 × 25 × 10
= 0,0204 𝑚

= 2,04𝑐𝑚 

 

𝑎 = 𝑚𝑖𝑛(𝑎′; 0,9𝑑)  ; 

𝑎′ = 𝑐 − 𝑐′ − 2 

𝑎′ = 50 − 2 − 2 = 46 𝑐𝑚 

𝑐′ = 2 𝑐𝑚 ;  𝑐 = 50 𝑐𝑚 

c’ : L’enrobage 

a’ : La largeur d’appui ; 

c : La largeur de l’appui du poteau ; 

a = min 〖(46 cm ; 16,2 cm) = 16,2cm ;  a > 1,5 𝑐𝑚 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 〗 

𝐿𝑠 =
𝛷 × 𝑓𝑒
4 × 𝜏𝑠

= 
1 × 400

4 × 2,83
= 35,33 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 = 5,5 𝑐𝑚 

 

o Vérification de la flèche : 

Les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

{
  
 

  
 

ℎ𝑡
𝐿
≥

1

22,5
⇨

20

355
= 0,05 > 0,045 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒

ℎ𝑡
𝐿
≥

𝑀𝑠𝑒𝑟
15 ×𝑀0 𝑠𝑒𝑟

⇨
20

355
= 0,05 ≥

4,23

15 × 6,664
= 0,04 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒

𝐴𝑠
𝑏0𝑑

≤
3,6

𝑓𝑒
⇨

1,57

12 × 18
= 0,007 ≤

3,6

400
= 0,009 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒
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 2
éme

 cas (20+4) 

 

 Position de l’axe neutre : 

As = 2,26 cm2 

𝑏

2
𝑦2 + 𝜂𝐴′(𝑦 – 𝑐′) −  𝜂𝐴(𝑑 –  𝑦) = 0 → 32,5𝑦2 +  33,9𝑦 − 732,24 = 0  

𝑦 = 4,25 𝑐𝑚 < ℎ0 = 4 𝑐𝑚  

 

 Moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏

3
𝑦3 + 𝜂𝐴𝑠(𝑑 –  𝑦)

2 = 
65 × 4,253

3
+ (15 × 2,26 × (21,6 − 4,25)2) = 11867,9𝑐𝑚4 

 

 Calcul des contraintes : 

o Détermination des contraintes dans le béton comprimé σbc : 

𝜎𝑏𝑐 =  
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼

×  𝑦 = 
10,205 × 103

11867,9
× 4,25 = 3,66 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 0,6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 3,66 𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée 

 

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

maximale dans l'acier tendu. 

 

o Contrainte de cisaillement :(effort tranchant) 

L'effort tranchant maximal Tmax=16,376 kN:  

𝜏𝑢 = 
𝑇

𝑏 × 𝑑
= 
16,376 ×  10

12 × 21.6
=  0,63 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(0,1𝑓𝑐28 ; 4 𝑀𝑃𝑎)  ; Fissuration préjudiciable 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(2,5 𝑀𝑃𝑎 ; 4 𝑀𝑃𝑎) =  2,5 𝑀𝑃𝑎 

1) 𝜏𝑢 = 0,63  𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 2,5 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée 

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

 

 Calcul des armatures transversales At : 

o Le diamètre: 

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

𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(
ℎ

35
[𝑚𝑚];

𝑏0
10
[𝑚𝑚];𝜑𝐿)
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𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
240

35
[𝑚𝑚];

120

10
[𝑚𝑚]; 14) 

𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(6,85; 12; 14) = 6𝑚𝑚                                                 𝜑𝑡 = 6𝑚𝑚 

 

o Calcule des espacements: 

st ≤ min (0,9d; 40cm)

st ≤ (19,44; 40cm)
} st ≤ 19,44cm 

o La section des armatures transversales: 

. 

K=1  (fissuration non préjudiciable). 

𝐴𝑡
𝑏0 × 𝑆𝑡

×
𝑓𝑒
𝛾𝑠
≥
(𝜏𝑢 × (

ℎ

2
)) − (0,3𝑘 × 𝑓𝑡𝑗)

0,9(𝑠𝑖𝑛 𝛼 + 𝑐𝑜𝑠 𝛼)
                                         (1) 

𝑘 = 1 ;  𝑓𝑡𝑗 = 2,1 𝑀𝑃𝑎 ;  𝛼 = 90° → 𝑠𝑖𝑛 𝛼 + 𝑐𝑜𝑠 𝛼 = 1 ; 𝑓𝑒 = 400 𝑀𝑃𝑎 ;  𝛾𝑠 = 1,15 

𝜏𝑢 × (
ℎ

2
) =

𝑇𝑢 (
ℎ

2
)

𝑏0𝑑
 

 

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

𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑋

=
𝑇𝑢 × (ℎ/2)

𝑋 − (ℎ/2)
⇒ 𝑇𝑢 × (

ℎ

2
) =

𝑇𝑚𝑎𝑥[𝑋 − (ℎ/2)]

𝑋
 

 

 

o Calcule la distance X : 

𝑋 =
𝐿

2
+
𝑀𝑤 −𝑀𝑒
𝑞 × 𝐿

 

𝑋 =
5,20

2
+
9,901−3,961

5,2×5,85
= 2,79𝑚                             

ℎ

2
=
0,24

2
= 0,12 𝑚 

𝑇𝑢 (
ℎ

2
) =

16,376 × (2,79 − 0,12)

2,79
= 15,67 𝑘𝑁 

𝜏𝑢 × (
ℎ

2
) =

16,376 × 10−3

0,12 × 0,216
= 0,63𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 (
ℎ

2
) = 0,63𝑀𝑃𝑎. 

𝐴𝑡

𝑏0 × 𝑠𝑡 × 𝛾𝑙𝑠
≥
𝜏𝑢 (

ℎ

2
)− 0,3𝐾 ×

*

tjf

0,9 × (𝑠𝑖𝑛𝛼 + 𝑐𝑜𝑠𝛼)

Tu(h/2)? 

Tmax=16,376 

kN 

X=2,79m 

h/2 

2,91 m 

X-h/2 
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D’après (1) : 

(
𝐴𝑡
𝑆𝑡
)
𝑐𝑎𝑙

≥
(0,63 − (0,3 × 2,1)) × 12 × 1,15

0,9 × 235
= −1,16 × 10−4 𝑐𝑚                                         (2) 

o Pourcentage minimal des armatures transversales : 

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑏0 × 𝑆𝑡

≥ 𝑚𝑎𝑥(
𝜏𝑢 × (

ℎ

2
)

2
 ; 0,4 𝑀𝑃𝑎) ⇨

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑏0 × 𝑆𝑡

≥ 𝑚𝑎𝑥(0,315 𝑀𝑃𝑎 ; 0,4 𝑀𝑃𝑎) 

                                                  ⇨
𝐴𝑡×𝑓𝑒

𝑏0×𝑆𝑡
≥ 0,4 𝑀𝑃𝑎 

(
𝐴𝑡
𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥
0,4 × 𝑏0
𝑓𝑒

⇨ (
𝐴𝑡
𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥
0,4 × 12

235
= 0,02 𝑐𝑚                                         (3) 

On prend le max entre (2) et (3) ⇨(
𝐴𝑡

𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥ 0,02 , on prend 𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚 

On trouve : 𝐴𝑡 ≥ 0,02 × 15 = 0,3 𝑐𝑚2 ⇨ 𝑙𝑒 𝑐ℎ𝑜𝑖𝑥 ∶ 2𝛷6 = 0,57
𝑐𝑚2

𝑚𝑙
 

o Espacement dans la zone nodale : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(10𝛷𝑙  ;  15 𝑐𝑚) = 𝑚𝑖𝑛(14 𝑐𝑚 ; 15 𝑐𝑚) = 𝑆𝑡 ≤ 14 𝑐𝑚 → 𝑆𝑡 = 5𝑐𝑚 

o Espacement dans la zone courante : 

𝑆𝑡 ≤ 15 𝑐𝑚 ;  𝑂𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 𝑆𝑡 = 10 𝑐𝑚 

o Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

𝐹𝑢 =
𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖

𝑧
=
𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖

0,9𝑑
=

9,901

0,9 × 21,6 × 10−2
= 50,93 𝑘𝑁 

𝐹𝑢 = 50,93 𝑘𝑁 > 𝑇𝑢 = 16,376𝑘𝑁 ; Les armatures longitudinales inférieures ne sontpas  soumises à 

un effort de traction. 

o La contrainte de compression dans la biellette est de : 

𝜎𝑏̅̅ ̅ =
𝐹𝑏
𝑆
 ; 𝐴𝑣𝑒𝑐 ∶  {

𝐹𝑏 = 𝑇√2

𝑆 =
𝑎𝑏0

√2

⇨ 𝜎𝑏̅̅ ̅ =
2𝑇

𝑎𝑏0
 

Où :  

a : La longueur d’appui de la biellette. 

𝑂𝑛 𝑑𝑜𝑖𝑡 𝑎𝑣𝑜𝑖𝑟 ∶  𝜎𝑏̅̅ ̅ <
𝑓𝑐28
𝛾𝑏

 

Mais pour tenir compte du fait que l’inclinaison de la biellette est légèrement différente de 45°, donc 

on doit vérifier que : 

𝜎𝑏̅̅ ̅ ≤
0,8 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
⇨
2𝑇

𝑎𝑏0
≤
0,8 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
⇨ 𝑎 ≥

2𝑇𝛾𝑏
0,8 × 𝑏0 × 𝑓𝑐28

⇨ 𝑎 ≥
2 × 16,376 × 1,5

0,8 × 12 × 25 × 10
= 0,0204 𝑚

= 2,04 𝑐𝑚 
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𝑎 = 𝑚𝑖𝑛(𝑎′; 0,9𝑑)  ; 

𝑎′ = 𝑐 − 𝑐′ − 2 

𝑎′ = 50 − 2 − 2 = 46 𝑐𝑚 

𝑐′ = 2 𝑐𝑚 ;  𝑐 = 50 𝑐𝑚 

c’ : L’enrobage 

a’ : La largeur d’appui ; 

c : La largeur de l’appui du poteau ; 

a = min 〖(46 cm ; 19,44 cm) = 19,44cm ;  a > 1,5 𝑐𝑚 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 〗 

 

 Entrainement des armatures : 

o Vérification de la contrainte d’adhérence : 

𝜏𝑠𝑒𝑟 =
𝑇

0,9𝑑 × 𝜇 × 𝑛
≤ 𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 𝜓𝑠 × 𝑓𝑡28 

𝜓𝑠 ∶ 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡 𝑑𝑒 𝑐𝑖𝑠𝑎𝑖𝑙𝑙𝑚𝑒𝑛𝑡 ;  𝜓𝑠 = 1,5 𝑝𝑜𝑢𝑟 𝐻. 𝐴 . 

T : L’effort tranchant maximum ; T = 16,376kN . 

n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n = 2; 

μ : Périmètre d’armatures tendue ; μ = πΦ = π x 1,4= 4,396 cm 

𝜏𝑠𝑒𝑟 =
𝑇

0,9𝑑 × 𝜇 × 𝑛
=

16,376 × 103

19,44 × 4,396 × 2 × 10²
= 0,95 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 1,5 × 2,1 = 3,15 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑠𝑒𝑟 = 0,95 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 3,15 𝑀𝑃𝑎 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

 

o 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. 

𝜏𝑠 = 0,6 × 𝜓𝑠² × 𝑓𝑡28 = 0,6 × 1,5² × 2,1 = 2,83 𝑀𝑃𝑎 

𝐿𝑠 =
𝛷 × 𝑓𝑒
4 × 𝜏𝑠

= 
1,4 × 400

4 × 2,83
= 49,46𝑐𝑚 

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 × 1,4 = 7,7 𝑐𝑚 
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o Vérification de la flèche : 

Les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

{
  
 

  
 

ht
L
≥

1

22,5
⇨

24

520
= 0,046 ≥ 0,045 ; Condition vérifiée

ht
L
≥

Mser

15 × M0 ser
⇨

24

520
= 0,046 ≥

10,205

15 × 14,299
= 0,04 ; Condition vérifiée

As
b0d

≤
3,6

fe
⇨

2,52

12 × 21.6
= 0,009 ≤

3,6

400
= 0,009 ; Condition vérifiée

 

 

 

 

                    

 

                                           Appui intermédiaire                         Appui de rive 

 

Figure III.18 : Dessin de ferraillage des poutrelles Etage courant et RDC (16+4). 

 

  

                        Appui intermédiaire                         Appui de rive 

Figure III.19 : Dessin de ferraillage des poutrelles Etage courant et RDC (20+4). 
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III.2.4-Calcul des poutrelles des planchers Terrasse inaccessible : 

Vu que la 3éme condition de la méthode forfaitaire n'est pas vérifiée c.à.d. la fissuration est 

préjudiciable ou très préjudiciable (cas du plancher terrasse), on propose pour le calcul des moments 

sur appuis la méthode des trois moments. 

 

III.2.4.1 -Les type de poutrelles : 

   Dans le sens des poutrelles on a identifie 03 type :  

 

Type 01: 

                                     A                     B                   C 

                                                                     

                                                                 2, 95                  3,55                     

 

Type 02:                                           

                                    A                   B               C                 D          

 

                                                   2, 95             3,55             2,85 

  

  Type 03:  

                                               A               B                    C                 D               E                        

 

                                                  2,20             2,95               3 ,55            2,85           5,20 

                              

Figure III.20 : Les types des poutrelles de Terrasse inaccessible. 

 

{
G = 6,48 kN/m2

Q = 1,00 kN/m²
 ⇨ {

Qu = 1,35G + 1,5Q = 10,248 kN/m²

Qser = G + Q = 7,48kN/m²

⇨ {
Qu = 10,248 × 0,65 = 6,66 kN/m²

Qser = 7,48 × 0,65 = 4,86 kN/m²
 

 

 Exemple de calcul : 

    A                  B                  C                  D                  E                                                                  

 

2,20            2 ,95                   3,55                2,85               5,20 
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 En isolant deus travées adjacentes, on prend A-B et B-C : 

 

 Partie AB : 

𝑀0 𝐴𝐵 =
𝑄𝑢𝑙²

8
=

6,66×2,20²

8
= 4,03 𝑘𝑁.𝑚                                                     

𝑎𝑛 = 𝑏𝑛 =
𝐿𝑛
2
=
2,20

2
= 1,1𝑚 

𝑆𝑛 =
2

3
(𝐿𝑛 ×𝑀0 𝐴𝐵) =

2

3
(2,20 × 4,01) = 5,91 𝑚²            

 Partie BC : 

𝑀0 𝐵𝐶 =
𝑄𝑢𝑙²

8
=

6,66×2,95²

8
= 7,24 𝑘𝑁.𝑚                                                     

𝑎𝑛 = 𝑏𝑛 =
𝐿𝑛
2
=
2,95

2
= 1,475 𝑚 

𝑆𝑛 =
2

3
(𝐿𝑛 ×𝑀0 𝐴𝐵) =

2

3
(2,95 × 7,24) = 14,23𝑚²        

 Détermination de l’équation : 

𝑀𝐴 = −0.2𝑀0 𝐴𝐵  = -0 ,802 

(1) ⇨ −1,76 + 10,3𝑀𝐵 + 2,95𝑀𝐶 = −60,15           

 

 En isolant deus travées adjacentes, on prend B-C et C-D : 

 Partie BC : 

𝑀0 𝐵𝐶 =
𝑄𝑢𝑙²

8
=

6,66×2,95²

8
= 7,24 𝑘𝑁.𝑚                                                     

𝑎𝑛 = 𝑏𝑛 =
𝐿𝑛
2
=
2,95

2
= 1,475 𝑚 

𝑆𝑛 =
2

3
(𝐿𝑛 ×𝑀0 𝐴𝐵) =

2

3
(2,95 × 7,24) = 14,23𝑚²        

 Partie CD : 

𝑀0 𝐶𝐷 =
𝑄𝑢𝑙²

8
=
6,66 × 3,55²

8
= 10,49 𝑘𝑁. 𝑚 

𝑎𝑛 = 𝑏𝑛 =
𝐿𝑛
2
=
3,55

2
= 1,775 𝑚 

𝑆𝑛 =
2

3
(𝐿𝑛 ×𝑀0 𝐴𝐵) =

2

3
(3,55 × 10,49) = 24,82𝑚² 

 

Détermination de l’équation : 

(2) ⇨ 2,95𝑀𝐵 + 13𝑀𝐶 + 3,55𝑀𝐷 = −116,64            
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 En isolant deus travées adjacentes, on prend C-D et D-E : 

 Partie CD : 

𝑀0 𝐶𝐷 =
𝑄𝑢𝑙²

8
=
6,66 × 3,55²

8
= 10,49 𝑘𝑁. 𝑚 

𝑎𝑛 = 𝑏𝑛 =
𝐿𝑛
2
=
3,55

2
= 1,775 𝑚 

𝑆𝑛 =
2

3
(𝐿𝑛 ×𝑀0 𝐴𝐵) =

2

3
(3,55 × 10,49) = 24,82 𝑚² 

  Partie DE : 

𝑀0 𝐷𝐸 =
𝑄𝑢𝑙²

8
=
6,66 × 2,85²

8
= 6,76 𝑘𝑁.𝑚 

𝑎𝑛+1 = 𝑏𝑛+1 =
𝐿𝑛+1
2

=
2,85

2
= 1,425𝑚 

𝑆𝑛+1 =
2

3
(𝐿𝑛+1 ×𝑀0 𝐵𝐶) =

2

3
(2,85 × 6,76) = 12,84 𝑚² 

 

 Détermination de l’équation : 

(3) ⇨ 3,55𝑀𝐶 + 12,8𝑀𝐷 + 2,85𝑀𝐸 = −112,491  

 

 En isolant deus travées adjacentes, on prend D-E et  E-F: 

  Partie DE : 

𝑀0 𝐷𝐸 =
𝑄𝑢𝑙²

8
=
6,66 × 2,85²

8
= 6,76 𝑘𝑁.𝑚 

𝑎𝑛+1 = 𝑏𝑛+1 =
𝐿𝑛+1
2

=
2,85

2
= 1,425𝑚 

𝑆𝑛+1 =
2

3
(𝐿𝑛+1 ×𝑀0 𝐵𝐶) =

2

3
(2,85 × 6,76) = 12,84 𝑚² 

 Partie EF : 

𝑀0 𝐷𝐸 =
𝑄𝑢𝑙²

8
=
6,66 × 5,20²

8
= 22,51 𝑘𝑁.𝑚 

𝑎𝑛+1 = 𝑏𝑛+1 =
𝐿𝑛+1
2

=
5,2

2
= 2,6 𝑚 

𝑆𝑛+1 =
2

3
(𝐿𝑛+1 ×𝑀0 𝐵𝐶) =

2

3
(5,20 × 22,51) = 78,03𝑚² 

 

 Détermination de l’équation : 

𝑀𝐸 = −0.2𝑀0 𝐸𝐹 = -4,48 

(4) ⇨ −23,296 + 16,1𝑀𝐸 + 2,85𝑀𝐷 = −271,311 =−271,311
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 Les moments aux appuis et en travées : 

 Sur appuis : 

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

{

−1,76 + 10,3𝑀𝐵 + 2,95𝑀𝐶 = −60,15
2,95𝑀𝐵 + 13𝑀𝐶 − 3,55𝑀𝐷 = −116,64
3,55𝑀𝐶 + 12,8𝑀𝐷 − 2,85𝑀𝐸 = −112,491
−23,296 + 16,1𝑀𝐸 + 2,85𝑀𝐷 = −271,311

 

𝑀𝐴 =𝑀𝐺= -0,802 KN.m 

𝑀𝐵 =𝑀𝐼  =-3,64 KN.m 

𝑀𝐶 =𝑀𝐻 = -7,18 KN.m 

𝑀𝐷 =𝑀𝐺  = -3,52 KN.m 

𝑀𝐸 =𝑀𝐹= -14,79 KN.m 

 

 En travée : 

𝑀𝑡 𝐴𝐵 =
𝑀𝐴 +𝑀𝐵

2
+ 𝑀0 𝐴𝐵 =

−0,80 − 3,64

2
+ 4,01 = 1,79 𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑡 𝐵𝐶 =
𝑀𝐵 +𝑀𝐶

2
+𝑀0 𝐵𝐶 =

−3,64 − 7,18

2
+ 7,21 = 1,8 𝑘𝑁.𝑚 

𝑀𝑡 𝐶𝐷 =
𝑀𝐶 +𝑀𝐷

2
+ 𝑀0 𝐶𝐷 =

−7,18 − 3,52

2
+ 10,44 = 5,09 𝑘𝑁.𝑚 

𝑀𝑡 𝐷𝐸 =
𝑀𝐷 +𝑀𝐸

2
+𝑀0 𝐷𝐸 =

−3,52 − 14,79

2
+ 6,73 = −2,42 𝑘𝑁.𝑚 

𝑀𝑡 𝐸𝐹 =
𝑀𝐸 +𝑀𝐹

2
+𝑀0 𝐷𝐸 =

−14,79 − 14,79

2
+ 22,40 = 7,61 𝑘𝑁.𝑚 

 

 Calcul des efforts tranchant : 

𝑇𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝐴𝐵 ∶  

{
 

 𝑇𝑤 =
𝑀𝐴 −𝑀𝐵

𝑙
+ 𝑄𝑢

𝑙

2
=
−0,80 + 3,64

2,20
+ (6,63 ×

2,20

2
) = 8,72𝑘𝑁

𝑇𝑒 =
𝑀𝐴 −𝑀𝐵

𝑙
− 𝑄𝑢

𝑙

2
=
−0,80 + 3,64

2,20
− (6,63 ×

2,20

2
) = −6,01 𝑘𝑁

 

 

 𝑇𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝐵𝐶 ∶  {
𝑇𝑤 =

−3,64+7,18

2,95
+ (6,63 ×

2,95

2
) = 10,97𝑘𝑁

𝑇𝑒 =
−3,64+7,18

2,95
− (6,63 ×

2,95

2
) = −8,57𝑘𝑁

 

 

𝑇𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝐶𝐷 ∶  

{
 

 𝑇𝑤 =
−7,18 + 3,52

3,55
+ (6,63 ×

3,55

2
) = 10,73𝑘𝑁

𝑇𝑒 =
−7,18 + 3,52

3,55
− (6,63 ×

3,55

2
) = −12,79𝑘𝑁



VI.  

 

CHAPITRE III Etude des planchers 

65 

 

      𝑇𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝐷𝐸 ∶  {
𝑇𝑤 =

−3,52+14,79

2,85
+ (6,63 ×

2,85

2
) = 9,12𝑘𝑁

𝑇𝑒 =
−3,52+14,79

2,85
+ (6,63 ×

2,85

2
) = −5,49𝑘𝑁

 

 

𝑇𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝐸𝐹 ∶  

{
 

 𝑇𝑤 =
−14,79 + 14,79

5,20
+ (6,63 ×

5,20

2
) = 17,23𝑘𝑁

𝑇𝑒 =
−14,79 + 14,79

5,20
+ (6,63 ×

5,20

2
) = −17,23𝑘𝑁

 

 

 

Type de 

poutrelle 
Travée L(m) 

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

𝑴𝟎 𝑴𝒕 𝑴𝒘 

( - ) 

𝑴𝒆 

( - ) 

𝑻𝒘 𝑻𝒆 

( - ) 

𝑴𝟎 𝑴𝒕 𝑴𝒘 

( - ) 

𝑴𝒆 

( - ) 

01 

AB 

BC 

 

2,95 

3,55 

 

7,21 

10,44 

1 ,71 

4 

1,44 

9,54 

9,54 

3,34 

12,94 

10,02 

7,03 

13,51 

4,57 

6,63 

 

 

1,69 

2.04 

0,91 

4,84 

 

4,84 

4,33 

02 

AB 

BC 

CD 

2,95 

3,55 

2,85 

7,21 

10,44 

6,73 

1,71 

4 

3,02 

1,44 

9,54 

3,34 

9,54 

3,34 

15,97 

12,94 

10,02 

13,87 

7,03 

13,51 

5,01 

4,57 

6,63 

4,27 

1,69 

2.04 

-3,62 

0,91 

4,84 

4,33 

 

4,84 

4,33 

11,45 

03 

A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G 

G-H 

H-I 

I-J 

 

 

2,20 

2,95 

3,55 

2,85 

5,20 

2,85 

3,55 

2,95 

2,20 

4,01 

7,21 

10,44 

6,73 

22,40 

6,73 

10,44 

7,21 

4,01 

1,79 

1,80 

5,09 

-2,42 

7,61 

-2,42 

5,09 

1,80 

1,79 

0,80 

3,64 

7,18 

3,52 

14,79 

14,79 

3,52 

7,18 

3,64 

3,64 

7,18 

3,52 

14,79 

14,79 

3,52 

7,18 

3,64 

0,80 

5,154 

8,459 

11,43 

4,395 

15.23 

12,30 

9,369 

8,825 

7,736 

7,736 

8,825 

9,369 

12,30 

15.23 

4,395 

11,43 

8,459 

5,154 

2,54 

4,57 

6,63 

4,27 

14,22 

4,27 

6,63 

4,57 

2,54 

1,15 

1,06 

3,88 

-4,04 

-1,64 

-4,04 

3,88 

1,06 

1,15 

0,51 

2,27 

4,74 

0,76 

15,86 

15,86 

0,76 

4,74 

2,27 

2,27 

4,74 

0,76 

15,86 

15,86 

0,76 

4,74 

2,27 

0,51 

 

Tableau III. 11 : Récapitulatif des résultats trouvés du plancher terrasse. 

 

 Sollicitations de calcul: 

 

 E.L.U          

{
 
 

 
 
𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥 = 5,09 𝑘𝑁.𝑚  𝑝𝑜𝑢𝑟 (16 + 4)

𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥 = 7,61 𝑘𝑁.𝑚  𝑝𝑜𝑢𝑟 (20 + 4)

𝑀𝑟𝑖𝑣𝑒 𝑚𝑎𝑥 = 1,44 𝑘𝑁.𝑚
𝑀𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟 𝑚𝑎𝑥 = 15,97 𝑘𝑁.𝑚

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 17,23 𝑘𝑁

 E.L.S   {

𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥 = 4,04 𝑘𝑁.𝑚  𝑝𝑜𝑢𝑟 (16 + 4)

𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥 = 1,64 𝑘𝑁.𝑚  𝑝𝑜𝑢𝑟 (20 + 4)

𝑀𝑟𝑖𝑣𝑒 𝑚𝑎𝑥 = 0,91 𝑘𝑁.𝑚
𝑀𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟 𝑚𝑎𝑥 = 15,86 𝑘𝑁.𝑚
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 Calcul du ferraillage L’ELU : 

 

 En travée :  

 1
ere

 cas (16+4) : 

 

On calcule  le moment de résistance de la table: 

𝑀𝑡𝑏 = 𝑏 × ℎ0 × 𝜎𝑏𝑐 × (𝑑 −
ℎ0
2
) 

𝑀𝑡𝑏 = 65 × 4 × 14,17 × (18 −
4

2
) × 10−3 = 58,93 𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑡(𝑚𝑎𝑥) = 4 𝐾𝑁.𝑚 < 58,93 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  (𝑏 × ℎ
𝑡
) = (65 × 20)soumise à : 

𝑀𝑡(𝑚𝑎𝑥) = 5,09 𝐾𝑁.𝑚 

𝜇 =
𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥

𝜎𝑏𝑐 × 𝑑
2 × 𝑏

=
5,09 × 103

14,17 × (18)2 × 65
= 0,017 < 0,392 ⇒ 𝐴′

𝑠 = 0 

𝜇 = 0,017 → 𝛽 = 0,991 ; β est tirée du tableau. 

𝜎𝑠 =
𝑓𝑒
𝛾𝑠
=
400

1,15
= 348 𝑀𝑃𝑎 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
=

5,09 × 103

0,991 × 18 × 348
= 2,2 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))
=

(65×4×(20−
4

2
))+(12×(20−4)×(

20−4

2
))

(65×4)+(12×(20−4))
= 13,8 𝑐𝑚 

𝑉1 = ℎ𝑡 − 𝑉2 = 20 − 13,8 = 6,2 𝑐𝑚 

𝐼 =
𝑏𝑉1

3 − ((𝑏 − 𝑏0) × (𝑉1 − ℎ0)
3)

3
+
𝑏0 × (ℎ − 𝑉1)

3

3

=
(65 × 6,23) − ((65 − 12) × (6,2 − 4)3)

3
+
12 × (20 − 6,2)3

3
= 15486,9 𝑐𝑚4 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
15486,9 × 2,10

0,81 × 20 × 13,8 × 400
= 0,36 𝑐𝑚²
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 Donc :   As cal  =  2,2 cm² > Amin = 0,36 cm²        Condition vérifiée 

                𝐴𝑠 = 2,2𝑐𝑚²      

 

 2
éme

 cas (20+4) : 

𝑀𝑡𝑏 = 𝑏 × ℎ0 × 𝜎𝑏𝑐 × (𝑑 −
ℎ0
2
) 

𝑀𝑡𝑏 = 65 × 4 × 14,17 × (21,6 −
4

2
) × 10−3 = 72,19 𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑡(𝑚𝑎𝑥) = 6,43 𝐾𝑁.𝑚 < 72,19 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  (𝑏 × ℎ
𝑡
) = (65 × 24)soumise à : 

 

𝑀𝑡(𝑚𝑎𝑥) = 7,61 𝐾𝑁.𝑚 

𝜇 =
𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥

𝜎𝑏𝑐 × 𝑑2 × 𝑏
=

9,61 × 103

14,17 × (21,6)2 × 65
= 0,018 < 0,392 ⇒ 𝐴′

𝑠 = 0 

𝜇 = 0,018 → 𝛽 = 0,991 ; β est tirée du tableau. 

𝜎𝑠 =
𝑓𝑒
𝛾𝑠
=
400

1,15
= 348 𝑀𝑃𝑎 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
=

7,61 × 103

0,991 × 18 × 348
= 2,74𝑐𝑚² 

 Condition de non fragilité (section en Té) : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
𝐼 × 𝑓𝑡28

0,81 × ℎ𝑡 × 𝑉2 × 𝑓𝑒
 

𝑉2 =
(𝑏 × ℎ0 × (ℎ −

ℎ0

2
)) + (𝑏0 × (ℎ − ℎ0) × (

ℎ−ℎ0

2
))

(𝑏 × ℎ0) + (𝑏0 × (ℎ − ℎ0))

=
(65 × 4 × (24 −

4

2
)) + (12 × (24 − 4) × (

24−4

2
))

(65 × 4) + (12 × (24 − 4))
= 16,2 𝑐𝑚
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𝑉1 = ℎ𝑡 − 𝑉2 = 24 − 16,2 = 7,2 𝑐𝑚 

𝐼 =
𝑏𝑉1

3 − ((𝑏 − 𝑏0) × (𝑉1 − ℎ0)
3)

3
+
𝑏0 × (ℎ − 𝑉1)

3

3

=
(65 × 7,23) − ((65 − 12) × (7,2 − 4)3)

3
+
12 × (24 − 7,2)3

3
= 263179 𝑐𝑚4 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
26317,9 × 2,10

0,81 × 24 × 16,2 × 400
= 0,44 𝑐𝑚² 

Donc :  𝐴𝑠 𝑐𝑎𝑙 = 2,74 𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,44𝑐𝑚²  Condition  vérifiée. 

On prend As =2,74 

 

 Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) : 

Le béton tendu est négligé dans le calcul. 

Mint max =15,97 KN.m 

 

 1
ere

 cas (16+4) 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑏 × 𝑑²× 𝑓𝑏𝑐
=

15,97 × 103

12 × 18² × 14,17
= 0,029 < 𝜇𝑙 = 0,392 →  𝐴𝑠

′ = 0 

𝜇 = 0,029 →  𝛽 = 0,824 ; β est tirée du tableau. 

𝐴𝑠 = 3,1 𝑐𝑚² 

Donc :  𝐴𝑠 𝑐𝑎𝑙 = 3,1𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,80 𝑐𝑚²            Condition vérifiée 

𝐴𝑠 = 3,1 𝑐𝑚² 

 

 2
éme

 cas (20+4) : 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑏 × 𝑑²× 𝑓𝑏𝑐
=

15,97 × 103

12 × 21,6² × 14,17
= 0,201 < 𝜇𝑙 = 0,392 →  𝐴𝑠

′ = 0 

𝜇 = 0,201 →  𝛽 = 0,886 ; β est tirée du tableau. 

𝐴𝑠 = 2,4 𝑐𝑚² 

Donc :    𝐴𝑠 𝑐𝑎𝑙 = 2,4 𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,92 𝑐𝑚²        Condition vérifiée 

𝐴𝑠 = 2,4 𝑐𝑚² 

 

 Sur appui de rive : 

Mrive max =1,44 KN.m 

 1
ere

 cas (16+4) 

La section calculée est une section rectangulaire de dimension (12 x 20) cm². 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑏 × 𝑑²× 𝑓𝑏𝑐
=

1,44 × 103

12 × 18² × 14,17
= 0,026 < 𝜇𝑙 = 0,392 →  𝐴𝑠

′ = 0 

𝐴𝑠 = 0,23𝑐𝑚² 

Donc :  𝐴𝑠 𝑐𝑎𝑙 =  0,23 𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,80𝑐𝑚²   Condition  non vérifiée ;



VII.  

 

CHAPITRE III Etude des planchers 

69 

On prend Amin =0,80 

 2
éme

 cas (20+4) : 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑏 × 𝑑²× 𝑓𝑏𝑐
=

1,44 × 103

12 × 21,6² × 14,17
= 0,018 < 𝜇𝑙 = 0,392 →  𝐴𝑠

′ = 0 

𝐴𝑠 = 0,19 𝑐𝑚² 

Donc :  𝐴𝑠 𝑐𝑎𝑙 = 0,19 𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,92𝑐𝑚²  Condition non vérifiée. 

 on prend Amin =0,92 

 

 

 

 

(16+4) (20+4) 

A
CAL

(cm
2
/ml) A

adopter
(cm

2
/ml) Amin(cm

2
) A

CAL
(cm

2
/ml) A

adopter
(cm

2
/ml) Amin(cm

2
) 

 

En travée 

2,2 

 

2T12 =2,26 0,36 

 

2,74 2T14=3,08 

 

0,44 

 

Sur appuis 

intermédiaire 

 

 

3,1 

1T14 (filante) 

1T14 

(chapeau)=

3,08 

 

0,80 

 

2,4 1T14 (filante) 

+1T12 

(chapeau) =

2,67 𝑐𝑚² 

 

0,92 

Sur appuis 

de rive 

0,23 1T12=1,13 

 

0,80 

 

0,19 1T12 =1,13 

 

0,92 

 

Tableau III .12 : choix de ferraillage de Terrasse inaccessible. 

 

 Vérification à l’E.L.S : 

 1
ere

 cas (16+4) 

 

 Position de l’axe neutre : 

𝑏

2
𝑦2 + 𝜂𝐴′(𝑦 – 𝑐′) −  𝜂𝐴(𝑑 –  𝑦) = 0 → 32,5𝑦2 + 33,9 − 610,2 = 0  

𝑦 = 3,84 𝑐𝑚 < ℎ0 = 4 𝑐𝑚  

 

 Moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏

3
𝑦3 + 𝜂𝐴𝑠(𝑑 –  𝑦)

2 = 
65 × 3,843

3
+ (15 × 2,26 × (18 − 3,84)2) = 8024𝑐𝑚4
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 Calcul des contraintes : 

o Détermination des contraintes dans le béton comprimé σbc : 

𝜎𝑏𝑐 =  
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼

×  𝑦 = 
4.04 × 103

8024
× 3,84 = 1,93 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 0,6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 1,93 𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée. 

 

o Contrainte maximale dans l'acier tendue σst: 

𝜎𝑠𝑡 = 𝜂 ×
𝑀𝑠𝑒𝑟(𝑑−𝑦)

𝐼
= 15 × 103 ×

4.04(18−3,84)

8024
= 106,921 MPa 


𝑠𝑡
= 𝑚𝑖𝑛 (

2

3
× 𝑓𝑒; 110√𝑛𝑓𝑡𝑗  𝑀𝑝𝑎)       𝑓𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒. 

𝜎𝑠𝑡 = 106,92 < 
𝑠𝑡
= 202           𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

 

o Contrainte de cisaillement :(effort tranchant) 

L'effort tranchant maximal Tmax=17,23 kN:  

𝜏𝑢 = 
𝑇

𝑏 × 𝑑
= 
17,23 ×  10

12 × 18
=  0,79 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(0,1𝑓𝑐28 ; 4 𝑀𝑃𝑎)  ; Fissuration préjudiciable 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(2,5 𝑀𝑃𝑎 ; 4 𝑀𝑃𝑎) =  2,5 𝑀𝑃𝑎 

1) 𝜏𝑢 = 0,79  𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 2,5 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée 

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

 

 Calcul des armatures transversales At : 

o Le diamètre: 

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

𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
ℎ

35
[𝑚𝑚];

𝑏0
10
[𝑚𝑚];𝜑𝐿) 

𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
200

35
[𝑚𝑚];

120

10
[𝑚𝑚]; 12) 

𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(5,71; 12; 12) = 5,71 ≈ 6𝑚𝑚                                   𝜑𝑡 = 6𝑚𝑚  

 

 

o Calcule des espacements: 

st ≤ min (0,9d; 40cm)

st ≤ (16,20; 40cm)
} st ≤ 16,20cm
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o La section des armatures transversales: 

K=1  (fissuration non préjudiciable). 

𝐴𝑡
𝑏0 × 𝑆𝑡

×
𝑓𝑒
𝛾𝑠
≥
(𝜏𝑢 × (

ℎ

2
)) − (0,3𝑘 × 𝑓𝑡𝑗)

0,9(𝑠𝑖𝑛 𝛼 + 𝑐𝑜𝑠 𝛼)
                                         (1) 

𝑘 = 1 ;  𝑓𝑡𝑗 = 2,1 𝑀𝑃𝑎 ;  𝛼 = 90° → 𝑠𝑖𝑛 𝛼 + 𝑐𝑜𝑠 𝛼 = 1 ; 𝑓𝑒 = 400 𝑀𝑃𝑎 ;  𝛾𝑠 = 1,15 

𝜏𝑢 × (
ℎ

2
) =

𝑇𝑢 (
ℎ

2
)

𝑏0𝑑
 

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

𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑋

=
𝑇𝑢 × (ℎ/2)

𝑋 − (ℎ/2)
⇒ 𝑇𝑢 × (

ℎ

2
) =

𝑇𝑚𝑎𝑥[𝑋 − (ℎ/2)]

𝑋
 

 Calcule la distance X : 

𝑋 =
𝐿

2
+
𝑀𝑤 −𝑀𝑒
𝑞 × 𝐿

 

𝑋 =
3,55

2
+
7,18−3,52

3,55×6,63
= 1,93 𝑚                             

ℎ

2
=
0,2

2
= 0,1 𝑚 

𝑇𝑢 (
ℎ

2
) =

17,23 × (1,93 − 0,1)

1,93
= 16,33 𝑘𝑁 

𝜏𝑢 × (
ℎ

2
) =

16,33 × 10−3

0,12 × 0,18
= 0,75 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 (
ℎ

2
) = 0,75𝑀𝑃𝑎. 

𝐴𝑡

𝑏0 × 𝑠𝑡 × 𝛾𝑙𝑠
≥
𝜏𝑢 (

ℎ

2
)− 0,3𝐾 ×

*

tjf

0,9 × (𝑠𝑖𝑛𝛼 + 𝑐𝑜𝑠𝛼)
 

D’après (1) :                (
𝐴𝑡

𝑆𝑡
)
𝑐𝑎𝑙

≥
(0,75−(0,3×2,1))×12×1,15

0,9×235
= 8,47 × 10−3 𝑐𝑚                                         (2) 

 

o Pourcentage minimal des armatures transversales : 

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑏0 × 𝑆𝑡

≥ 𝑚𝑎𝑥(
𝜏𝑢 × (

ℎ

2
)

2
 ; 0,4 𝑀𝑃𝑎) ⇨

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑏0 × 𝑆𝑡

≥ 𝑚𝑎𝑥(0,38𝑀𝑃𝑎 ; 0,4 𝑀𝑃𝑎) 

                                                  ⇨
𝐴𝑡×𝑓𝑒

𝑏0×𝑆𝑡
≥ 0,4 𝑀𝑃𝑎 

(
𝐴𝑡
𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥
0,4 × 𝑏0
𝑓𝑒

⇨ (
𝐴𝑡
𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥
0,4 × 12

235
= 0,02 𝑐𝑚                                         (3)

Tu(h/2)? 

Tmax=17,23 kN 

X=1,93 

m 

h/2 

2,03m 

X-h/2 
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On prend le max entre (2) et (3) ⇨(
𝐴𝑡

𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥ 0,02 , on prend 𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚 

On trouve : 𝐴𝑡 ≥ 0,02 × 15 = 0,3 𝑐𝑚2 ⇨ 𝑙𝑒 𝑐ℎ𝑜𝑖𝑥 ∶ 2𝛷6 = 0,57
𝑐𝑚2

𝑚𝑙
 

o Espacement dans la zone nodale : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(10𝛷𝑙  ;  15 𝑐𝑚) = 𝑚𝑖𝑛(12 𝑐𝑚 ; 15 𝑐𝑚) = 𝑆𝑡 ≤ 12 𝑐𝑚 → 𝑆𝑡 = 5𝑐𝑚 

 

o Espacement dans la zone courante : 

𝑆𝑡 ≤ 15 𝑐𝑚 ;  𝑂𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 𝑆𝑡 = 10 𝑐𝑚 

o Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

𝐹𝑢 =
𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖

𝑧
=
𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖

0,9𝑑
=

15,97

0,9 × 18 × 10−2
= 98,58 𝑘𝑁 

𝐹𝑢 = 98,58 𝑘𝑁 > 𝑇𝑢 = 17,23𝑘𝑁 ; Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises à un 

effort de traction. 

o Compression de la bielle d’about : 

Figure III.21: Schéma de la bielle d’about. 

 

 

o La contrainte de compression dans la biellette est de : 

𝜎𝑏̅̅ ̅ =
𝐹𝑏
𝑆
 ; 𝐴𝑣𝑒𝑐 ∶  {

𝐹𝑏 = 𝑇√2

𝑆 =
𝑎𝑏0

√2

⇨ 𝜎𝑏̅̅ ̅ =
2𝑇

𝑎𝑏0
 

Où :  

a : La longueur d’appui de la biellette. 

𝑂𝑛 𝑑𝑜𝑖𝑡 𝑎𝑣𝑜𝑖𝑟 ∶  𝜎𝑏̅̅ ̅ <
𝑓𝑐28
𝛾𝑏

 

Mais pour tenir compte du fait que l’inclinaison de la biellette est légèrement différente de 45°, donc 

on doit vérifier que : 

𝜎𝑏̅̅ ̅ ≤
0,8 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
⇨
2𝑇

𝑎𝑏0
≤
0,8 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
⇨ 𝑎 ≥

2𝑇𝛾𝑏
0,8 × 𝑏0 × 𝑓𝑐28

⇨ 𝑎 ≥
2 × 17,23 × 1,5

0,8 × 12 × 25 × 10
= 0,021 𝑚

= 2,1𝑐𝑚
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𝑎 = 𝑚𝑖𝑛(𝑎′; 0,9𝑑)  ; 𝑎′ = 𝑐 − 𝑐′ − 2 ; 

c’ : L’enrobage. 

c : La largeur de l’appui du poteau ; 

a’ : La largeur d’appui ; 

𝑐′ = 2 𝑐𝑚 ;  𝑐 = 50 𝑐𝑚 

𝑎′ = 50 − 2 − 2 = 46 𝑐𝑚 

 

 

 

 

 

 

𝑎 = 𝑚𝑖𝑛 〖(46 𝑐𝑚 ; 16,2 𝑐𝑚) = 16,2𝑐𝑚 ;  𝑎 > 1,5 𝑐𝑚 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒.〗 

 

 Entrainement des armatures : 

o Vérification de la contrainte d’adhérence : 

𝜏𝑠𝑒𝑟 =
𝑇

0,9𝑑 × 𝜇 × 𝑛
≤ 𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 𝜓𝑠 × 𝑓𝑡28 

𝜓𝑠 ∶ 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡 𝑑𝑒 𝑐𝑖𝑠𝑎𝑖𝑙𝑙𝑚𝑒𝑛𝑡 ;  𝜓𝑠 = 1,5 𝑝𝑜𝑢𝑟 𝐻. 𝐴 . 

T : L’effort tranchant maximum ; T = 17,23kN . 

n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n = 2 ; 

μ : Périmètre d’armatures tendue ; μ = πΦ = π x 1 ,2= 3,768 cm 

𝜏𝑠𝑒𝑟 =
𝑇

0,9𝑑 × 𝜇 × 𝑛
=

17,23 × 103

16,2 × 3,768 × 2 × 10²
= 1,41 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 1,5 × 2,1 = 3,15 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑠𝑒𝑟 = 1,41 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 3,15 𝑀𝑃𝑎 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

 

o 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 = 2,83 𝑀𝑃𝑎 

𝐿𝑠 =
𝛷 × 𝑓𝑒
4 × 𝜏𝑠

= 
1,2 × 400

4 × 2,83
= 42,40 𝑐𝑚 

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

armatures d’une valeur « r » : 

 

𝑟 = 5,5𝛷 = 5,5 × 1,2 = 6,6 



IX.  

 

CHAPITRE III Etude des planchers 

74 

 

o Vérification de la flèche : 

Les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

{
  
 

  
 

ℎ𝑡
𝐿
≥

1

22,5
⇨

20

355
= 0,05 > 0,045 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒

ℎ𝑡
𝐿
≥

𝑀𝑠𝑒𝑟
15 ×𝑀0 𝑠𝑒𝑟

⇨
20

355
= 0,05 ≥

4,04

15 × 4,27
= 0,06 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑛𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒

𝐴𝑠
𝑏0𝑑

≤
3,6

𝑓𝑒
⇨

1,51

12 × 18
= 0,006 ≤

3,6

400
= 0,009 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒

 

 

Puisque la deuxième  condition n'est pas satisfaite ; donc on passe au calcul de la flèche. 

On va calculer: 

2 2. .
;

10 . 10 .I V

Mi L Mv L
Fi Fv

Ei If Ev If
 

 

Fi: flèche due aux charges de faible durée d'application. 

Fv: flèche due aux charges de longue durée d'application 

Avec: 

𝐸𝑖𝑗 =  11000√25
3

= 32164,2 𝑀𝑃𝑎     

  𝐸𝑣𝑗 = 3700√25 = 10818,86 𝑀𝑃𝑎
3

 

gv

0
v

ii

0
i

.1

I.1,1
If;

.1

I.1,1
If







 

I0 : Moment d'inertie de la section total rendue homogène /à l'axe passant par son C.D.G 

Ifi : Moment d'inertie fictif pour les déformations instantanées 

Ifv : Moment d'inertie fictif pour les déformations de longue duré 

a. Détermination du moment d'inertie: 

 

𝐼𝑔= 
𝑏𝑦𝐺  

3

3
−
(𝑏−𝑏0)(𝑦𝐺−ℎ0 )

3

3
+
 𝑏0(ℎ𝑡−𝑦𝐺 )

3

3
+ 15 𝐴𝑠(𝑑 − 𝑦𝐺)

2 

𝑦𝐺=
∑𝐴𝑖 𝑦𝑖
∑𝐴𝑖

 = 
(𝑏×h0)(

h0
2 ⁄ + ℎ− ℎ0)+[(h−ℎ0  ) 𝑏0( 

ℎ−ℎ0
2⁄ )    ]+ 𝜂𝐴𝑠.𝑐

(𝑏×ℎ0)+(ℎ−ℎ0  )𝑏0+𝜂𝐴𝑠
 

𝑦𝐺=
∑𝐴𝑖 𝑦𝑖
∑𝐴𝑖

 = 
(65×4)(2+  12)+[(16−4  ) ×12×( 16−4 2⁄ )    ]+ 15× 2,26×2

(65×4)+(16−4  )12+15×2,26
= 10,44 cm 

𝐼𝑔= 
65×(10,44)3

3
−
(65−12)(10,44−4)3

3
+
 12(20−10,44)3

3
+ 15 × 2,26 × (18 − 10,44)2 

𝑰𝒈= 23430, 65 cm4
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a. Charges prises en comptes : 

{
𝐽 = 𝐺 − 1 = 6,48 − 1 = 5,48 𝐾𝑁 𝑚⁄

𝐺 = 6,48 𝐾𝑁 𝑚⁄

𝑃 = 𝐺 + 𝑄 = 6,48 + 1 = 7,48 𝐾𝑁 𝑚⁄  
 

1-charge avant mise de revêtement : j = 5,48 x0, 65 = 3,562 KN/m. 

2-charge après mise de revêtement : G = 6,48 x0, 65 = 4,212 KN/m 

3-charge total à l'E.L.S : P = (G+Q): P = (6,48 +1) x0, 65 = 4,862 KN/m 

a. Calcul des moments correspondants : 

{
  
 

  
 𝑀𝐺 = 0,85

𝐺𝐿2

8
= 0,85 ×

4,212 × 3,55²

8
= 5,63𝐾𝑁.𝑚

𝑀𝑃 = 0,85
𝑃𝐿2

8
= 0,85 ×

4,862 × 3,55²

8
= 8,51𝐾𝑁.𝑚

𝑀𝐽 = 0,85
𝐽𝐿2

8
= 0,85 ×

3,562 × 3,55²

8
= 4,76 𝐾𝑁.𝑚

 

 

b. Calcul des contraintes: 

{
  
 

  
 𝜎𝑆𝐺 =

𝑀𝐺
𝐴. 0,9. 𝑑

=
5,63 × 103𝑁.𝑚

2,26 × 0,9 × 18
= 184,52 𝑀𝑝𝑎

𝜎𝑆𝑃 =
𝑀𝑃

𝐴. 0,9. 𝑑
=
8,51 × 103𝑁.𝑚

2,26 × 0,9 × 18
= 323,43 𝑀𝑝𝑎

𝜎𝑆𝐽 =
𝑀𝐽

𝐴. 0,9. 𝑑
=
4,76 × 103𝑁.𝑚

2,26 × 0,9 × 18
= 130,01𝑀𝑝𝑎

 

a. Calcul des coefficients : 

𝑓 =
𝐴𝑠
𝑏0. 𝑑

=
2,26

12 × 18
= 0,011

𝜆𝑖 =
0,05 𝑓𝑐28

(2 + 3.
𝑏0
𝑏
⁄ ) . 𝑓

=
0,05 × 2,1

(2 + 3 × 12 65⁄ ) × 0,011
= 3,73

𝜆𝑣 = ( 
2
5⁄ )𝜆𝑖 = (

2
5⁄ ) × 3,73 = 1,49
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b. Calcul des coefficients (μi) : 

{
 
 
 

 
 
 𝜇𝑗 = 1− [

1,75𝑓𝑡28
(4. 𝑓. 𝜎𝑆𝑗) + 𝑓𝑡28

] = 1 − [
1,75 × 2,1

(4 × 0,011 × 130,01) + 2,1
] = 0,53

𝜇𝐺 = 1 − [
1,75𝑓𝑡28

(4. f . 𝜎𝑆𝐺) + 𝑓𝑡28
] = 1 − [

1,75 × 2,1

(4 × 0,011 × 184,52) + 2,1
] = 0,64

𝜇𝑝 = 1 − [
1,75𝑓𝑡28

(4. f . 𝜎𝑆𝑝) + 𝑓𝑡28
] = 1 − [

1,75 × 2,1

(4 × 0,011 × 323,43) + 2,1
] = 0,78

 

 

c. Calcul des moments d'inertie après fissuration : 

𝐼𝐹𝑖= 
1,1×𝐼0

(1+𝜆𝑖.𝜇𝑖)
 ; 𝐼0 = 𝐼𝑔 

Avec : 𝐼0= 
𝑏ℎ3

12
+ 15 [𝐴𝑠(

ℎ

2
−  𝑑" )2 + 𝐴′

𝑠(
ℎ

2
− 𝑑′)] 

             𝑑" = ℎ − (∅+ 𝑐) = 20 + (0,12 − 2)= 18,12 cm 

𝐼0= 
65 ×203

12
+ 15 [2,26 (

20

2
− 18,12   )2]= 45568,50 cm4 

𝐼𝐹𝐽=
1,1×45568,5

(1+3,73×0,53)
 = 16838,1 cm4 

𝐼𝐹𝐺=
1,1×45568,5

(1+3,73×0,64)
 = 14798,46 cm4 

𝐼𝐹𝑃=
1,1×45568,5 

(1+3,73×0,78)
= 12821,75 cm4 

𝐼𝐹𝑉=
1,1×45568,5 

(1+3,73×1,49)
= 7643,73 cm4 

d. Calcul des valeurs de la flèche correspondantes: 

𝐹𝑖  =
𝑀𝑖×𝐿

2

10𝐸𝑖×𝐼𝐹𝐼
 

𝐹𝑖𝑗 =
4,76×3,552×107

10 × 32164,2 ×16838,1  
 = 0,11 

𝐹𝑖𝑔  =
5,63×3,552×107

10 × 32164,2 ×14798,46 
 = 0,149 

𝐹𝑖𝑝 =
8,51×3,552×107

10 × 32164,2 ×12821,75 
 = 0,26 

𝐹𝑣𝑔  =
5,63×3,552×107

10 × 32164,2 ×  7643,73
 = 0,288 

𝐹𝑡𝑜𝑡  =𝐹𝑣𝑔  − 𝐹𝑖𝑗 + 𝐹𝑖𝑝−𝐹𝑖𝑔 

𝐅𝐭𝐨𝐭 = 0,288 - 0, 11 +  0,26 -0,149 = 0,229
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𝐹𝑎𝑑𝑚 =
𝐿

500
=

355

500
 =0,71 

𝐹𝑡𝑜𝑡 = 0,229 < 𝐹𝑎𝑑𝑚 = 0,71     Condition vérifiée 

 

 2
éme

 cas (20+4) 

 

 Position de l’axe neutre : 

𝑏

2
𝑦2 + 𝜂𝐴′(𝑦 – 𝑐′) −  𝜂𝐴(𝑑 –  𝑦) = 0 → 32,5𝑦2 +  46,2 𝑦 − 997,92 = 0  

𝑦 = 4,88 𝑐𝑚 < ℎ0 = 4 𝑐𝑚  

 

 Moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏

3
𝑦3 + 𝜂𝐴𝑠(𝑑 –  𝑦)

2 = 
65 × 4,883

3
+ (15 × 3,08 × (21,6 − 4,885)2) = 15433,6𝑐𝑚4 

 

 Calcul des contraintes : 

o Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝜎𝑏𝑐 : 

𝜎𝑏𝑐 =  
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼

×  𝑦 = 
1,64 × 103

15433,6
× 3,55 = 0,52 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 0,6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 0,52 𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée 

 

o Contrainte maximale dans l'acier tendue 𝜎𝑠𝑡: 

𝜎𝑠𝑡 = 𝜂 ×
𝑀𝑠𝑒𝑟(𝑑−𝑦)

𝐼
= 15 × 103 ×

1,64(21,6−4,88)

15433,6
= 26,66 MPa 


𝑠𝑡
= 𝑚𝑖𝑛 (

2

3
× 𝑓𝑒; 110√𝑛𝑓𝑡𝑗  𝑀𝑝𝑎)       𝑓𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒. 

𝜎𝑠𝑡 = 26,66 < 
𝑠𝑡
= 202 𝑀𝑝𝑎            𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

 

o Contrainte de cisaillement :(effort tranchant) : 

L'effort tranchant maximal Tmax=17,23 kN:  

𝜏𝑢 = 
𝑇

𝑏 × 𝑑
= 
17,23 ×  10

12 × 21,6
=  0,66 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(0,1𝑓𝑐28 ; 4 𝑀𝑃𝑎)  ; Fissuration préjudiciable 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(2,5 𝑀𝑃𝑎 ; 4 𝑀𝑃𝑎) =  2,5 𝑀𝑃𝑎 

1) 𝜏𝑢 = 0,66  𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 2,5 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée 

Donc il n’y a pas de risque de cisaillement.
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 Calcul des armatures transversales At : 

o Le diamètre: 

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

𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
ℎ

35
[𝑚𝑚];

𝑏0
10
[𝑚𝑚];𝜑𝐿) 

𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
240

35
[𝑚𝑚];

120

10
[𝑚𝑚]; 14) 

𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(6,85; 12; 14) = 6𝑚𝑚                                                               𝜑𝑡 = 6 𝑚𝑚 

 

o Calcule des espacements: 

𝑠𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (0,9𝑑; 40𝑐𝑚)

𝑠𝑡 ≤ (19,44; 40𝑐𝑚)
} 𝑠𝑡 ≤ 19,44𝑐𝑚 

o La section des armatures transversales: 

K=1  (fissuration non préjudiciable). 

𝐴𝑡
𝑏0 × 𝑆𝑡

×
𝑓𝑒
𝛾𝑠
≥
(𝜏𝑢 × (

ℎ

2
)) − (0,3𝑘 × 𝑓𝑡𝑗)

0,9(𝑠𝑖𝑛 𝛼 + 𝑐𝑜𝑠 𝛼)
                                         (1) 

𝑘 = 1 ;  𝑓𝑡𝑗 = 2,1 𝑀𝑃𝑎 ;  𝛼 = 90° → 𝑠𝑖𝑛𝛼 + 𝑐𝑜𝑠 𝛼 = 1 ;  𝑓𝑒 = 400 𝑀𝑃𝑎 ;  𝛾𝑠 = 1,15 

𝜏𝑢 × (
ℎ

2
) =

𝑇𝑢 (
ℎ

2
)

𝑏0𝑑
 

 

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

𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑋

=
𝑇𝑢 × (ℎ/2)

𝑋 − (ℎ/2)
⇒ 𝑇𝑢 × (

ℎ

2
) =

𝑇𝑚𝑎𝑥[𝑋 − (ℎ/2)]

𝑋
 

o Calcule la distance X : 

𝑋 =
𝐿

2
+
𝑀𝑤 −𝑀𝑒
𝑞 × 𝐿

 

𝑋 =
5,2

2
+
15,86−15,86

5,2×6,63
= 2,6 𝑚                             

ℎ

2
=
0,24

2
= 0,12 𝑚 

𝑇𝑢 (
ℎ

2
) =

17,23 × (2,6 − 0,12)

2,6
= 16,43 𝑘𝑁 

𝜏𝑢 × (
ℎ

2
) =

16,43 × 10−3

0,12 × 0,216
= 0,63𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 (
ℎ

2
) = 0,63𝑀𝑃𝑎.

Tu(h/2)? 

Tmax=17,23 kN 

X=2,6 m 

h/2 

2,72 m 

X-h/2 
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𝐴𝑡

𝑏0 × 𝑠𝑡 × 𝛾𝑙𝑠
≥
𝜏𝑢 (

ℎ

2
)− 0,3𝐾 ×

*

tjf

0,9 × (𝑠𝑖𝑛𝛼 + 𝑐𝑜𝑠𝛼)
 

D’après (1) : 

(
𝐴𝑡
𝑆𝑡
)
𝑐𝑎𝑙

≥
(0,63 − (0,3 × 2,1)) × 12 × 1,15

0,9 × 235
= 2,52 10−4 𝑐𝑚                                         (2) 

o minimal des armatures transversales : 

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑏0 × 𝑆𝑡

≥ 𝑚𝑎𝑥(
𝜏𝑢 × (

ℎ

2
)

2
 ; 0,4 𝑀𝑃𝑎) ⇨

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑏0 × 𝑆𝑡

≥ 𝑚𝑎𝑥(0,31𝑀𝑃𝑎 ; 0,4 𝑀𝑃𝑎) 

                                                  ⇨
𝐴𝑡×𝑓𝑒

𝑏0×𝑆𝑡
≥ 0,4 𝑀𝑃𝑎 

(
𝐴𝑡
𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥
0,4 × 𝑏0
𝑓𝑒

⇨ (
𝐴𝑡
𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥
0,4 × 12

235
= 0,02 𝑐𝑚                                         (3) 

On prend le max entre (2) et (3) ⇨(
𝐴𝑡

𝑆𝑡
)
𝑚𝑖𝑛

≥ 0,02 , on prend 𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚 

On trouve : 𝐴𝑡 ≥ 0,02 × 15 = 0,3 𝑐𝑚2 ⇨ 𝑙𝑒 𝑐ℎ𝑜𝑖𝑥 ∶ 2𝛷6 = 0,57
𝑐𝑚2

𝑚𝑙
 

 

o Espacement dans la zone nodale : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(10𝛷𝑙  ;  15 𝑐𝑚) = 𝑚𝑖𝑛(14 𝑐𝑚 ; 15 𝑐𝑚) = 𝑆𝑡 ≤ 14 𝑐𝑚 → 𝑆𝑡 = 5𝑐𝑚 

 

o Espacement dans la zone courante : 

𝑆𝑡 ≤ 15 𝑐𝑚 ;  𝑂𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 𝑆𝑡 = 10 𝑐𝑚 

 

o Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

𝐹𝑢 =
𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖

𝑧
=
𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖

0,9𝑑
=

15,97

0,9 × 21,6 × 10−2
= 82,15𝑘𝑁 

𝐹𝑢 = 82,15 𝑘𝑁 > 𝑇𝑢 = 17,23𝑘𝑁 ; Les armatures longitudinales inférieures ne  sont pas soumises à un 

effort de traction. 

 

o La contrainte de compression dans la biellette est de : 

𝜎𝑏̅̅ ̅ =
𝐹𝑏
𝑆
 ; 𝐴𝑣𝑒𝑐 ∶  {

𝐹𝑏 = 𝑇√2

𝑆 =
𝑎𝑏0

√2

⇨ 𝜎𝑏̅̅ ̅ =
2𝑇

𝑎𝑏0
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Où :  

a : La longueur d’appui de la biellette. 

𝑂𝑛 𝑑𝑜𝑖𝑡 𝑎𝑣𝑜𝑖𝑟 ∶  𝜎𝑏̅̅ ̅ <
𝑓𝑐28
𝛾𝑏

 

Mais pour tenir compte du fait que l’inclinaison de la biellette est légèrement différente de 45°, donc 

on doit vérifier que : 

𝜎𝑏̅̅ ̅ ≤
0,8 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
⇨
2𝑇

𝑎𝑏0
≤
0,8 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
⇨ 𝑎 ≥

2𝑇𝛾𝑏
0,8 × 𝑏0 × 𝑓𝑐28

⇨ 𝑎 ≥
2 × 17,23 × 1,5

0,8 × 12 × 25 × 10
= 0,021 𝑚

= 2,1 𝑐𝑚 

𝑎 = 𝑚𝑖𝑛(𝑎′; 0,9𝑑)  ; 

𝑎′ = 𝑐 − 𝑐′ − 2 ; 

𝑐′ = 2 𝑐𝑚 ;  𝑐 = 50 𝑐𝑚 

a’ : La largeur d’appui. 

c : La largeur de l’appui du poteau. 

c’ : L’enrobage. 

𝑎′ = 50 − 2 − 2 = 46 𝑐𝑚 

 

 

 

 

 

 

 

𝑎 = 𝑚𝑖𝑛 〖(46 𝑐𝑚 ;  19,44 𝑐𝑚) = 19,44𝑐𝑚 ;  𝑎 > 1,5 𝑐𝑚 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒.〗 

 

 Entrainement des armatures : 

o Vérification de la contrainte d’adhérence : 

𝜏𝑠𝑒𝑟 =
𝑇

0,9𝑑 × 𝜇 × 𝑛
≤ 𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 𝜓𝑠 × 𝑓𝑡28 

𝜓𝑠 ∶ 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡 𝑑𝑒 𝑐𝑖𝑠𝑎𝑖𝑙𝑙𝑚𝑒𝑛𝑡 ;  𝜓𝑠 = 1,5 𝑝𝑜𝑢𝑟 𝐻. 𝐴 . 

T : L’effort tranchant maximum ; T = 17,23kN . 

n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n = 2 ; 

μ : Périmètre d’armatures tendue ; μ = πΦ = π x 1,4= 4,396 cm 

𝜏𝑠𝑒𝑟 =
𝑇

0,9𝑑 × 𝜇 × 𝑛
=

17,23 × 103

19,44 × 4,396 × 2 × 10²
= 1,01 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 1,5 × 2,1 = 3,15 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑠𝑒𝑟 = 1,01 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 3,15 𝑀𝑃𝑎 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

 

o 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. 

𝜏𝑠 = 0,6 × 𝜓𝑠² × 𝑓𝑡28 = 0,6 × 1,5² × 2,1 = 2,83 𝑀𝑃𝑎 
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𝐿𝑠 =
𝛷 × 𝑓𝑒
4 × 𝜏𝑠

= 
1,4 × 400

4 × 2,83
= 49,46 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 × 1,4 = 7,7𝑐𝑚 

 

o Vérification de la flèche : 

Les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

 

{
  
 

  
 

ℎ𝑡
𝐿
≥

1

22,5
⇨

24

520
= 0,046 ≥ 0,045 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒

ℎ𝑡
𝐿
≥

𝑀𝑠𝑒𝑟
15 ×𝑀0 𝑠𝑒𝑟

⇨
24

520
= 0,046 ≥

1,64

15 × 14,22
= 0,007 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒

𝐴𝑠
𝑏0𝑑

≤
3,6

𝑓𝑒
⇨

1,51

12 × 21.6
= 0,005 ≤

3,6

400
= 0,009 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒

 

 

                                        

    

                        Appui intermédiaire                 Appui de rive 

Figure III.22 : Dessin de ferraillage des poutrelles du plancher terrasse (16+4). 

 

                          

                                Appui intermédiaire                 Appui de rive 

 

Figure III.23 : Dessin de ferraillage des poutrelles du plancher terrasse (20+4).
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III.3. 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      (cm²/ml)  si l  50cm 

-A┴   4l/fe      (cm²/ml)  si    50cm  l  80cm 

Avec l : l’écartement entre axe des nervures 

 Section minimale des armatures parallèles aux poutrelles :  

A// ≥   A┴/2 

L = 0,65 m                                                                                           

Fe = 215 MPa                                                                                      

50cm    L = 65 cm   80 cm  

A┴   4x65/215 = 1,21 cm²/ml     

On prend  A┴ = 5 6 = 1,41 cm²/ml 

A ⁄⁄  ≥   1,41/2=0,705 cm²/ml         

On prend un quadrillage de section  5 6  avec un espacementde20 cm 

                                 A// AT 

 

                                                                                                                      Les axes des poutrelles 

 

 

                      

                                                                               L 

                 

Figure. III.22 : Ferraillage de la dalle de compression. 

  



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

CHAPITRE IV: 

 

CALCUL DES ELEMENTS 

NON STRUCTUREAUX 



 

 

CHAPITRE IV 
Calcul des éléments non structuraux 

84 

 IV.1- L’acrotère : 

         IV.1.1 -1Définition : 

        L'acrotère est un élément de sécurité au niveau de la terrasse, il forme une paroi contre toute 

chute. Elle est considérée comme une console encastrée au plancher terrasse.  

 La hauteur h=60 cm 

  L'épaisseur ep=10 cm 

 

IV.1.2- Calcul des sollicitations, enrobage et excentricité : 

 

 Poids propre : 

𝑆 = [(0.1 × 0.6) + (0.08 × 0.1) +
1

2
(0.02 × 0.1)]=0,069 m² 

𝐺 = 𝑆 × 𝛾𝑏 = 0,069 × 25 = 1,72 𝑘𝑁/𝑚𝑙  

𝑄 = 1 𝑘𝑁/𝑚l 

 

 Effort normal : 

𝑁𝑈 = 1,35 × 𝐺 = 1,35 × 1,72 = 2,32 𝑘𝑁/𝑚𝑙   

𝑁𝑠𝑒𝑟 = 𝑁𝐺 = 1,72𝑘𝑁/𝑚𝑙   

 

 Moment de flexion : 

𝑀𝑈 = 1,5 ×  𝑄 × ℎ = 1,50 × 1 × 0,60 = 0,9𝑘𝑁.𝑚  

𝑀𝑠𝑒𝑟 = 𝑀𝑄 = 0,60 𝑘𝑁.𝑚  

 Effort tranchant : 

𝑉 = 𝑁𝑄 = 1 𝑘𝑁.𝑚 

𝑉𝑈 = 1,5𝑉 = 1,50 𝑘𝑁.𝑚  

𝑉𝑠𝑒𝑟 = 𝑉 = 1 𝑘𝑁.𝑚 

    10 cm 10 cm 

60 cm 

 

  2cm 

  8 cm 

Figure 0.01 : Dimensions de 

l’acrotère 
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 Enrobage : 

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

 

 Excentricité :                                                          

𝑒 =  
𝑀𝑈
𝑁𝑈

= 
0,9

2,32
= 0,39 𝑚 

𝑒𝑝

2
= < 𝑒  

𝑒𝑝

2
=  
0,10

2
= 0,05 𝑚 < 0,39 𝑚 

𝑒𝑝 : Epaisseur de l’acrotère. 

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

 

IV.1.3-Vérification de la compression (partielle ou entière) de la section : 

𝑀𝑢 =  𝑁𝑈 [𝑒 + 
ℎ

2
−  𝐶] =  2,32 [0,39 + 

0,1

2
− 0,02] = 0,97 𝑘𝑁.𝑚 

(𝑑 − 𝑐′)𝑁𝑈 − 𝑀𝑈  ≤ (0,337ℎ − (0, 81𝑐
′))𝑓𝑏𝑐 × 𝑏 × ℎ 

(𝑑 − 𝑐′)𝑁𝑈 − 𝑀𝑈 = ((0,09 − 0,02) × 2,32) −  0,97 = −0,81 𝑘𝑁.𝑚 

((0,337 × ℎ) − (0,81 × 𝑐′))𝑓𝑏𝑐 × 𝑏 × ℎ

=  ((0,337 × 0,1)  − (0,81 × 0,02))14,17 × 103 × 1 × 0,1 

         = 24,79𝑘𝑁.𝑚 

 

− 0,81 < 24,79 𝑘𝑁.𝑚 ; Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une 

section rectangulaire (b X h) = (100 x 10) cm². 

 

IV.1.4- Calcul du ferraillage (E.L.U) : 

𝜇 =  
𝑀𝑈

𝑏 × 𝑑² × 𝑓𝑏𝑐
=

0.97 × 103

100 × 92 × 14,17
= 0,0084 

 

 Vérification de l’existence des armatures comprimée A’ : 

𝜇𝑙 = 0,8𝛼𝑙 × (1 – (0,4𝛼𝑙)) 

𝛼𝑙 =  
3,5

3,5 + 1000휀𝑠𝑙
= 

3,5

3,5 + 1,74
= 0,668 ; 𝐴𝑣𝑒𝑐 휀𝑠𝑙 = 

𝑓𝑒
𝐸 × 𝛾𝑠

=
400

2 × 105 × 1,15
= 0,00174 
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𝜇𝑙 = 0,8 × 0,668 × (1 – (0,4 ×  0,668)) =  0,392 >  𝜇 = 0,0084 → 𝐴′ = 0 

𝜇 = 0,0084 →  𝛽 = 0,996 

 

 Calcule de la section d’armatures: 

 

 Flexion simple : 

𝐴𝑓𝑠 = 
𝑀𝑈

𝜎𝑠 . 𝑑. 𝛽
=  

0,97 × 103

348 × 9 × 0,996
= 0,31 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

 

 Flexion composée : 

𝐴𝑓𝑐 = 𝐴𝑓𝑠 − 
𝑁𝑈
100𝜎𝑠

= 0,31 − 
2,32 × 103

100 × 348
= 0,24 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

 

 Section minimale des armatures en flexion composée pour une section rectangulaire: 

 

 Les armatures principales : 

𝑁𝑠𝑒𝑟 = 𝑁𝐺 = 1,72 𝑘𝑁/𝑚𝑙 

𝑀𝑠𝑒𝑟 = 𝑀𝑄 = 𝑁𝑄 . ℎ = 1 × 0,60 = 0,60 𝑘𝑁.𝑚 

𝑒𝑠𝑒𝑟 = 
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝑁𝑠𝑒𝑟

= 
0,60

1,72
= 0,35 𝑚 = 35 𝑐𝑚 

𝑑 = 0,9ℎ𝑡 = 0,9 × 10 = 9 𝑐𝑚 ; 𝑏 = 100 𝑐𝑚 

𝐴𝑠𝑚𝑖𝑛 = 
𝑑. 𝑏. 𝑓𝑡28
𝑓𝑒

 ×  
𝑒𝑠𝑒𝑟 −  0,45𝑑

𝑒𝑠𝑒𝑟 −  0,185𝑑
× 0,23 

= 
9 × 100 ×  2,1

400
 × 

35 − 4,05

35 −  1,665
× 0,23 =  1,01 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

On adopte 4Φ6 p.m.𝐴𝑠 = 1,13
𝑐𝑚2

𝑚𝑙
 . 

                                   𝑎𝑣𝑒𝑐 𝑢𝑛 𝑒𝑠𝑝𝑎𝑐𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡 𝑆𝑡 = 25 𝑐𝑚 

 Armature de répartitions : 

𝐴𝑟 =  
𝐴𝑠
4
=  
1,13

4
= 0,28 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

On adopte : 𝐴𝑟 = 1,13 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 ; Soit : 4Φ6 p.m. 
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IV.1.5-Vérification des contraintes (E.L.S.) :  

 

 Moment de service : 

𝑀𝑠𝑒𝑟 = 𝑁𝑠𝑒𝑟 (𝑒 − 𝑐 + 
ℎ

2
) = 1,72 × (0,35 –  0,02 + 

0.10

2
) =  0,65 𝑘𝑁.𝑚 

 

 Position de l’axe neutre : 

𝑏

2
𝑦2 −  𝜂𝐴𝑠(𝑑 – 𝑦) = 0 →

100

2
𝑦2 + 16,95𝑦 − 152,55 = 0 →  𝑦 = 1,58𝑐𝑚 

 

 Moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏

3
𝑦3 + 𝜂𝐴𝑠(𝑑 –  𝑦)

2 

𝐼 =  
100 × 1,583

3
+ (15 × 1,13 × (9 − 1,58)2) = 1064,68 𝑐𝑚4 

 

 Détermination des contraintes : 

 Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝝈𝒃𝒄 : 

𝜎𝑏 =  
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼
𝑦 =  

0,65 × 103

1064,68
× 1,58 = 0,96 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0,6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏 = 0,96 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15 𝑀𝑃𝑎 ; Condition Vérifiée 

 Détermination des contraintes dans l’acier tendu 𝝈𝒔𝒕 : 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 𝑚𝑖𝑛 (
2

3
𝑓𝑒  ; 110√𝜂. 𝑓𝑡28) ; 𝐹𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒 

Avec : 

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

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 𝑚𝑖𝑛(266,67 𝑀𝑃𝑎 ;  201,63 𝑀𝑃𝑎)  =  201,63 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑠𝑡 =  𝜂
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼
(𝑑 −  𝑦) =  15 × 

0,65 × 103

1064,68
 × (9 − 1,58) = 67,95 𝑀𝑃𝐴 

𝜎𝑠𝑡 = 67,95 𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ =  201,63 𝑀𝑃𝑎 ; Condition Vérifiée 

 

 Contrainte de cisaillement : 

𝜏𝑢 = 
𝑇

𝑏. 𝑑
 

𝑇 = 1,5𝑄 = 1,5 × 1 = 1,50 𝑘𝑁 

𝜏𝑢 = 
1,50

1 × 0,09
= 16,67 𝑘𝑁/𝑚2 = 0,017 𝑀𝑃𝑎 
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𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(0,1𝑓𝑐28 ; 4 𝑀𝑃𝑎)  ; Fissuration préjudiciable 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(2,5 𝑀𝑃𝑎 ; 4 𝑀𝑃𝑎) =  2,5 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 =  0,017 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 2,5 𝑀𝑃𝑎 ; Condition Vérifée 

 

 Vérification du ferraillage vis-à-vis au séisme : 

D’après le R.P.A. 99/2003, les éléments non structuraux doivent être vérifiés aux forces 

horizontales selon la formule suivante : 

𝐹𝑝 = 4 𝐶𝑝. 𝐴.𝑊𝑝 

Avec : 

A : Coefficient d’accélération de zone 𝐴 = 0,10  

𝐶𝑝 : Facteur de force horizontale 𝐶𝑝 = 0,8 

𝑊𝑝 : Poids propre de l’acrotère 𝑊𝑝 = 1,72 𝑘𝑁 

𝐹𝑝 : Force horizontale. 

𝐹𝑝 = 4 × 0,8 × 0,10 × 1,72 = 0,55 𝑘𝑁 < 1,5𝑄 = 1,5 𝑘𝑁 ; Condition Vérifiée 

 

 

 

Figure IV.02: Ferraillage de l’acrotère. 
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IV.2-Balcons : 

    IV.2.1- Définition : 

           Le balcon est un élément d’architecture consistant en une dalle pleine encastrée dans la poutre 

et entourée d’une rampe ou d’un mur de protection, elle est considérée comme étant une console qui 

dépasse de la façade d’un bâtiment et communique avec l’intérieur par une porte ou une fenêtre. 

 

 On a : 

𝐿𝑦: 𝐿𝑎 𝑙𝑜𝑛𝑔𝑢𝑒𝑢𝑟 𝑠𝑢𝑖𝑣𝑎𝑛𝑡 𝑙
′𝑒𝑛𝑐𝑎𝑠𝑡𝑟𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡 à 𝑙𝑎 𝑝𝑜𝑢𝑡𝑟𝑒 ;  𝐿𝑦 = 2,85𝑚 

𝐿𝑥: 𝐿𝑎 𝑙𝑜𝑛𝑔𝑢𝑒𝑢𝑟 𝑠𝑢𝑖𝑣𝑎𝑛𝑡 𝑙
′𝑒𝑛𝑐𝑎𝑠𝑡𝑟𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡 𝑎𝑢𝑥 𝑑𝑒𝑢𝑥 𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑒𝑠 ;  𝐿𝑥 = 1,50 𝑚  

𝐿𝑥
𝐿𝑦
=
1,50

2,85
= 0,52 > 0,4 ⇨ 𝐿𝑎 𝑑𝑎𝑙𝑙𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑣𝑎𝑖𝑙𝑙𝑒 𝑑𝑎𝑛𝑠 𝑙𝑒𝑠 𝑑𝑒𝑢𝑥 𝑠𝑒𝑛𝑠 (𝑠𝑢𝑖𝑣𝑎𝑛𝑡 𝐿𝑥 , 𝐿𝑦) 

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

L’épaisseur de la dalle pleine dépend de la : 

 

 Résistance à la flexion : 

𝑒 ≥
𝐿𝑥
30

=
150

30
= 5 𝑐𝑚 

 Isolation acoustique : e ≥ 12 cm ; 

 Sécurité en matière d’incendie : e > 11 cm pour 2 heures de coup feu. 

 On adopte : e = 15 cm pour une bonne isolation  

IV.2.2-Balcon étages courants : 

 Les charges et les sollicitations : 

 Descente des charges : 

Désignation de la charge Valeur en KN/m
2
 

1 – Carrelage  0,02x20 0,40 

2 – Mortier de pose 0,02x20 0.40 

3 – Lit de sable 0,02x17 0,34 

4 – Dalle pleine  0.15x25 3,75 

5 – Enduit en ciment  0.02x25 0,36 

La charge permanente G=∑Gi 5,25 

La surcharge d’exploitation Q 3,50 

 

Tableau IV.01 : Descente des charges. 
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 Charge surfacique et linéaire : 

 

𝑄𝑢 = 1,35𝐺 + 1,5𝑄 = (1,35 × 5,25) + (1,5 × 3,5) =  12,33𝑘𝑁/𝑚² ; Charge surfacique 

𝑄𝑢 = 11,32 × 1 𝑚 = 12,33𝑘𝑁/𝑚𝑙 ; Charge linéaire  

𝑄𝑠𝑒𝑟 = 𝐺 + 𝑄 = 5,25 +  3,50 =  8,75𝑘𝑁/𝑚²; Charge surfacique 

𝑄𝑠𝑒𝑟 = 8,75 × 1 𝑚 = 8,75 𝑘𝑁/𝑚𝑙 ; Charge linéaire 

 

 Calcul de la charge concentrée : 

 Poids propre du mur : 

𝑃𝑚𝑢𝑟 =  𝛿 × 𝑏 × ℎ × 1 𝑚 = 13 × 0,1 × 1,1 × 1 𝑚 = 1,43𝑘𝑁 

D’où : 𝑃𝑢 𝑚𝑢𝑟 = 1,35 × 𝑃𝑚𝑢𝑟 = 1,35 × 1,43 = 1,93 𝑘𝑁 

 

 Charges totales : 

𝑃𝑢 = 𝑃𝑢 𝑚𝑢𝑟 = 1,93 𝑘𝑁 

𝑃𝑠𝑒𝑟 = 𝑃𝑚𝑢𝑟 = 1,43𝑘𝑁  

 

                                  Figure IV.03 : Schéma du balcon étage courant. 

 

 Calcul du moment max et de l’effort tranchant max : 

 

𝑀𝑚𝑎𝑥 = −
𝑄𝑈 . 𝑙

2

2
− 𝑃𝑢𝑙 =  − (

12,33 × 1,502

2
) − (1,94 × 1,50) =  −16,78𝑘𝑁.𝑚 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 𝑄𝑢. 𝑙 + 𝑃𝑢 = (12,33 × 1,5) +  1,94 = 20,43𝑘𝑁 

Les moments au niveau d’appui et travée suivant les deux sens 

Mx  = µX .q .
2

xL .                            MY =  µy .Mx.  

ELU : υ = 0  µX = 0,0937   ;     µy = 0,2500 

ELS: υ = 0,2   µX = 0,0947    ;     µy = 0,3853 
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 Calcul à ELU: 

Mox = µX .qu .
2

xL  = 0,0937 12,33  1,52 = 2,59 m. 

Moy  =µy  . Mox= 0, 2500  2,59 = 0,64 KN.m. 

𝑀𝑡𝑥= 0,85 . Mx =   0,852,59= 2,20 KN. m. 

tyM = 0, 85. Mo y=  0,85  0,64= 0,54 KN. m.  

𝑀𝑎𝑥   = 𝑀𝑎𝑥 =  0,5𝑀𝑜𝑥 =  0,5 × 2,59= 1,29 KN.m 

 

 Ferraillage : 

                   𝑑 = 0,9ℎ = 0,9 × 15 = 13,50 𝑐𝑚 

 

 En travée : 

 

 Sens 𝑳𝒙 : 

𝑀𝑡𝑥  = 2,20  KN.m 

𝜎𝑏𝑐 = 14,17𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑠 =
𝑓𝑒
𝛾𝑠
=
400

1,15
= 348 𝑀𝑃𝑎 

𝜇 =
𝑀𝑡

𝜎𝑏𝑐×𝑑
2×𝑏

 = 
2,20×103

14,17×(13,5)2×100
= 0,009 

𝜇 = 0,009 →  𝛽 = 0,996 ; β est tirée du tableau. 

𝐴𝑡𝑥 =
𝑀𝑡 𝑚𝑎𝑥

𝛽×𝑑×𝜎𝑠
=

2,20×103

0,996 ×13,5×348
= 0,47 𝑐𝑚²/ml 

 Sens  𝑳𝒚 : 

𝑀𝑡𝑦  =0,54KN.m 

𝜇 = 0,002 →  𝛽 = 0,999 et puis : 

𝐴𝑡𝑦 =
𝑀𝑡 𝑦

𝛽×𝑑×𝜎𝑠
= 0,12 𝑐𝑚²/m 
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 Sur appuis: 

𝑀𝑎 𝑖𝑛𝑡   = 1,29 KN.m 

𝜇 = 0,005 →  𝛽 = 0,997 et puis : 

𝐴𝑎𝑝𝑝 =
𝑀𝑎 𝑖𝑛𝑡

𝛽×𝑑×𝜎𝑠
= 0,28 𝑐𝑚²/ml 

 Section minimal des armatures : 

 (α ˃ 0,4 et e= 15 cm) 

 Sens  𝑳𝒚 : 

𝐴𝑦𝑚𝑖𝑛 = 8.e = 1, 2 cm²/ml ; pour Fe = 400 

 Sens  𝑳𝒙  : 

𝐴𝑥𝑚𝑖𝑛 = 𝐴𝑦𝑚𝑖𝑛 .
3−𝛼

2
  = 1,488 cm²/ml 

 Espacement : 

 

 Parallèle à Lx: 

                        St ≤ min (3e , 33cm) →: St ≤ min (3×15 ; 33cm) = 33cm. 

 On prend: 

                          St =25cm. 

 

 Parallèle à Ly:  

                          St ≤ min (4e , 45cm)  → St ≤ min (4×15 ; 45cm) = 45cm. 

 On prend: 

                             St =40 cm 
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E.L.S E.L.U 

 M(KN.m) M(KN.m) 𝝁 𝜷 A
CAL

(cm
2
/ml) A

adopter
(cm

2
/ml) Amin(cm

2
) St 

(cm) 

𝛷(𝑚𝑚)  

En 

travée 

Sens 

x 

1,58 2,20 0,009 0,996 0,47 4T10 = 2,26 3,14 25 10 

Sens 

y 

0,62 0,54 0,002 0,996 0,12 4T10 = 2,26 3,14 25 10 

Sur 

appuis 

Sens 

x 

            

1,93 

              

1,29 

 

0,005 

 

0,997 

                    

0,28 

                                 

4T10 = 2,26 

            

3,14 

           

25 

             

10 

Sens 

y 

 

 

Tableau IV.02 : Choix de ferraillage de balcon. 

 Vérifications : 

 

 Condition de non fragilité : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0,23 × 𝑏 × 𝑑 × 𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 
0,23 × 100 × 13,50 × 2,10

400
= 1,63 𝑐𝑚²/𝑚𝑙  

𝐴𝑎𝑑𝑝𝑡 = 2,26  𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1,63 𝑐𝑚² ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

 

 Contrainte de cisaillement : 

𝜏𝑢 = 
𝑇

𝑏 × 𝑑
= 

20,43 ×  10

100 × 13,50
=  0,15 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(0,1𝑓𝑐28 ; 4 𝑀𝑃𝑎)  ; Fissuration préjudiciable 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(2,5 𝑀𝑃𝑎 ; 4 𝑀𝑃𝑎) =  2,5 𝑀𝑃𝑎 

1) 𝜏𝑢 = 0,15  𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 2,5 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée 

La reprise de bétonnage n’existe pas donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

 Contraintes d’adhérence : 

𝜏𝑠𝑒 = 
𝑇

0,9 × 𝑑 × 𝑛 × 𝜇
=

20,43 × 103

0,9 × 13,50 × 2 × 3,769 × 102
= 2,23 𝑀𝑃𝑎 
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 Avec : 

n : Nombre d’armatures longitudinales tendues ; n = 2 

μ : Périmètre d’armatures tendues. ; μ = π Φ = π x 1,2 = 3,769 cm 

𝜏𝑠𝑒̅̅ ̅̅ =  𝜓𝑠 × 𝑓𝑡28 = 1,50 × 2,1 = 3,15 𝑀𝑃𝑎 

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

{
𝜓𝑠 = 1 → 𝑃𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒𝑠 𝑎𝑐𝑖𝑒𝑟𝑠 𝑙𝑖𝑠𝑠𝑒𝑠
𝜓𝑠 = 1,5 → 𝑃𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒𝑠 𝑎𝑐𝑖𝑒𝑟𝑠 𝐻𝐴

 

𝜏𝑠𝑒 =  2,23       𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑠𝑒̅̅ ̅̅ =  3,15 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée. 

 

 La vérification des contraintes à l’E.L.S : 

 

 Sens-x : 

𝑀𝑠𝑒𝑟 = 2,20 𝐾𝑁.𝑚 

 

 Détermination de la position de l’axe neutre : 

As = 2,26 cm2 

D =0,9h =0,9×15 =13,5cm 

𝑏

2
𝑦2  − 15𝐴𝑆(𝑑 − 𝑦) =  50𝑦

2 + 33,9 − 457,65 = 0 → 𝑦 = 2,71 𝑐𝑚 

L’axe neutre se trouve à le fibre le plus comprimé. 

 

 Détermination du moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏

3
𝑦3 +  𝜂𝐴𝑠(𝑑 −  𝑦)

2 = 
100 × 2,713

3
 + ((15 × 2,26)(13,50 − 2,71)2) = 4610,2 𝑐𝑚4 

 

 Détermination de contraintes : 

 

o Détermination de contrainte dans le béton comprimé 𝜎𝑏𝑐 : 

𝜎𝑏 =  
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼

× 𝑦1 = 
1,58 × 103

4610,2
× 2,71 = 0,93 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0,6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏 = 0,93 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée 

 

o Détermination des contraintes dans l’acier tendue 𝜎𝑠𝑡  : 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ == 𝑚𝑖𝑛 [
2

3
𝑓𝑒  ; 110√𝜂𝑓𝑡28] ;  𝐹𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒 

η : Coefficient de fissuration η = 1,6 
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𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 𝑚𝑖𝑛(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa 

𝜎𝑠𝑡 = 𝜂
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼
(𝑑 −  𝑦) =  15 × 

1,58 × 103

4610,2
 × (13,50 − 2,71) =  55,49 𝑀𝑃𝐴 

𝜎𝑠𝑡 =     55,49   < 𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ =  201,63𝑀𝑃𝑎 ; Condition  non vérifiée. 

 

 

 Vérification de la flèche : 

Pour les éléments supportés en console, la flèche F est égale à : 𝐹 =  𝐹1 + 𝐹2 

Avec :  

{
 

 𝐹1 = 
𝑄𝑙4

8𝐸𝐼
 ; 𝐹𝑙è𝑐ℎ𝑒 𝑑𝑢𝑒 à 𝑙𝑎 𝑐ℎ𝑎𝑟𝑔𝑒 𝑟é𝑝𝑎𝑟𝑡𝑖𝑒  

𝐹2 =  
𝑃𝑙3

3𝐸𝐼
 ; 𝐹𝑙è𝑐ℎ𝑒 𝑑𝑢𝑒 à 𝑙𝑎 𝑐ℎ𝑎𝑟𝑔𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑒𝑛𝑡𝑟é𝑒

 

 

o Détermination du centre de gravité : 

𝑌𝐺 =  
𝛴𝐴𝑖 × 𝑌𝑖
𝛴𝐴𝑖

= 
((𝑏 × ℎ),

ℎ

2
) + (𝜂 × 𝐴𝑠 × 𝑑)

(𝑏 × ℎ) + (𝜂 × 𝐴𝑠)
=  
(100 × 15 × 7,5) +  (15 × 2,26 × 13,50)

(100 × 15) + (15 × 2,26)
= 7,61 𝑐𝑚 

𝑌1 = 𝑌𝐺 = 7,61 𝑐𝑚 

𝑌2 = ℎ − 𝑌𝐺 = 7,39𝑐𝑚 

 

o Calcul du moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏𝑌1

3

3
+ 
𝑏𝑌2

3

3
+  𝜂𝐴(𝑑 − 𝑌1)

2

= 
100 × 7,613

3
+ 
100 × 7,393

3
+ (15 × 2,26) × (13,50 − 7,61)2)

= 29319, 21 𝑐𝑚4 

 

o Calcul de la flèche : 

𝐹 = 
𝑙3

𝐸𝐼
[
𝑄𝑙

8
+ 
𝑃

3
] = 

1,53 × 102

32164,19 × 10−5 × 29319,21 
× [
8,75 × 1,5

8
+ 
1,93

3
] = 0,08 𝑐𝑚 

𝐹𝑎𝑑𝑚 = 
𝐿

250
=  
150

250
= 0,6 𝑐𝑚 

𝐹𝑐𝑎𝑙 = 0,08 𝑐𝑚 < 𝐹𝑎𝑑𝑚 = 0,60 𝑐𝑚 ; Condition vérifiée 

 Sens-y : 

𝑀𝑠𝑒𝑟 = 0,54 𝐾𝑁.𝑚 

 Détermination de la position de l’axe neutre : 

As = 2,26 cm2 

D =0,9h =0,9×15 =13,5cm 
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𝑏

2
𝑦2  − 15𝐴𝑆(𝑑 − 𝑦) =  50𝑦

2 + 33,9 − 457,65 = 0 → 𝑦 = 2,71 𝑐𝑚 

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

 

 Détermination du moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏

3
𝑦3 +  𝜂𝐴𝑠(𝑑 −  𝑦)

2 = 
100 × 2,713

3
 + ((15 × 2,26)(13,50 − 2,71)2) = 4610,2 𝑐𝑚4 

 

 Détermination de contraintes : 

 

o Détermination de contrainte dans le béton comprimé 𝜎𝑏𝑐  : 

𝜎𝑏 =  
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼

× 𝑦1 = 
0,62 × 103

4610,2
× 2,71 = 0,36 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0,6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏 = 0,36 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée 

 

o Détermination des contraintes dans l’acier tendue 𝜎𝑠𝑡  : 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ == 𝑚𝑖𝑛 [
2

3
𝑓𝑒  ; 110√𝜂𝑓𝑡28] ;  𝐹𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒 

η : Coefficient de fissuration η = 1,6 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 𝑚𝑖𝑛(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa 

𝜎𝑠𝑡 = 𝜂
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼
(𝑑 −  𝑦) =  15 × 

0,62 × 103

4610,2
 × (13,50 − 2,71) =  21,78 𝑀𝑃𝐴 

𝜎𝑠𝑡 =     21,78   < 𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ =  201,63𝑀𝑃𝑎 ; Condition  non vérifiée 

 

 Vérification de la flèche : 

Pour les éléments supportés en console, la flèche F est égale à : 𝐹 =  𝐹1 + 𝐹2 

Avec :  

{
 

 𝐹1 = 
𝑄𝑙4

8𝐸𝐼
 ; 𝐹𝑙è𝑐ℎ𝑒 𝑑𝑢𝑒 à 𝑙𝑎 𝑐ℎ𝑎𝑟𝑔𝑒 𝑟é𝑝𝑎𝑟𝑡𝑖𝑒  

𝐹2 =  
𝑃𝑙3

3𝐸𝐼
 ; 𝐹𝑙è𝑐ℎ𝑒 𝑑𝑢𝑒 à 𝑙𝑎 𝑐ℎ𝑎𝑟𝑔𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑒𝑛𝑡𝑟é𝑒

 

 

o Détermination du centre de gravité : 

𝑌𝐺 =  
𝛴𝐴𝑖 × 𝑌𝑖
𝛴𝐴𝑖

= 
((𝑏 × ℎ),

ℎ

2
) + (𝜂 × 𝐴𝑠 × 𝑑)

(𝑏 × ℎ) + (𝜂 × 𝐴𝑠)
=  
(100 × 15 × 7,5) +  (15 × 2,26 × 13,50)

(100 × 15) + (15 × 2,26)
= 7,61 𝑐𝑚 

𝑌1 = 𝑌𝐺 = 7,61 𝑐𝑚 

𝑌2 = ℎ − 𝑌𝐺 = 7,39𝑐𝑚 
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o Calcul du moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏𝑌1

3

3
+ 
𝑏𝑌2

3

3
+  𝜂𝐴(𝑑 − 𝑌1)

2

= 
100 × 7,613

3
+ 
100 × 7,393

3
+ (15 × 2,26) × (13,50 − 7,61)2)

= 29319, 21 𝑐𝑚4 

 

o Calcul de la flèche : 

𝐹 = 
𝑙3

𝐸𝐼
[
𝑄𝑙

8
+ 
𝑃

3
] = 

1,53 × 102

32164,19 × 10−5 × 29319,21 
× [
8,75 × 1,5

8
+ 
1,93

3
] = 0,08 𝑐𝑚 

𝐹𝑎𝑑𝑚 = 
𝐿

250
=  
150

250
= 0,6 𝑐𝑚 

𝐹𝑐𝑎𝑙 = 0,08 𝑐𝑚 < 𝐹𝑎𝑑𝑚 = 0,60 𝑐𝑚 ; Condition vérifiée 

 

 

 Sur appuis : 

𝑀𝑠𝑒𝑟 = 1,92 𝐾𝑁.𝑚 

 

 Détermination de la position de l’axe neutre : 

As = 2,26 cm2 

D =0,9h =0,9×15 =13,5cm 

𝑏

2
𝑦2  − 15𝐴𝑆(𝑑 − 𝑦) =  50𝑦

2 + 33,9 − 457,65 = 0 → 𝑦 = 2,71 𝑐𝑚 

L’axe neutre se trouve à le fibre le plus comprimé. 

 

 Détermination du moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏

3
𝑦3 +  𝜂𝐴𝑠(𝑑 −  𝑦)

2 = 
100 × 2,713

3
 + ((15 × 2,26)(13,50 − 2,71)2) = 4610,2 𝑐𝑚4 

 

 Détermination de contraintes : 

 

o Détermination de contrainte dans le béton comprimé 𝜎𝑏c : 

𝜎𝑏 =  
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼

× 𝑦1 = 
1,93 × 103

4610,2
× 2,71 = 1,13 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0,6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏 = 1,13 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée. 
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o Détermination des contraintes dans l’acier tendue 𝜎𝑠𝑡  : 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ == 𝑚𝑖𝑛 [
2

3
𝑓𝑒  ; 110√𝜂𝑓𝑡28] ;  𝐹𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒 

η : Coefficient de fissuration η = 1,6 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 𝑚𝑖𝑛(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa 

𝜎𝑠𝑡 = 𝜂
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼
(𝑑 −  𝑦) =  15 × 

1,93 × 103

4610,2
 × (13,50 − 2,71) =  67,79𝑀𝑃𝐴 

𝜎𝑠𝑡 =     67,79   < 𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ =  201,63𝑀𝑃𝑎 ; Condition  non vérifiée 

 

 Vérification de la flèche : 

Pour les éléments supportés en console, la flèche F est égale à : 𝐹 =  𝐹1 + 𝐹2 

Avec :  

{
 

 𝐹1 = 
𝑄𝑙4

8𝐸𝐼
 ; 𝐹𝑙è𝑐ℎ𝑒 𝑑𝑢𝑒 à 𝑙𝑎 𝑐ℎ𝑎𝑟𝑔𝑒 𝑟é𝑝𝑎𝑟𝑡𝑖𝑒  

𝐹2 =  
𝑃𝑙3

3𝐸𝐼
 ; 𝐹𝑙è𝑐ℎ𝑒 𝑑𝑢𝑒 à 𝑙𝑎 𝑐ℎ𝑎𝑟𝑔𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑒𝑛𝑡𝑟é𝑒

 

 

o Détermination du centre de gravité : 

𝑌𝐺 =  
𝛴𝐴𝑖 × 𝑌𝑖
𝛴𝐴𝑖

= 
((𝑏 × ℎ),

ℎ

2
) + (𝜂 × 𝐴𝑠 × 𝑑)

(𝑏 × ℎ) + (𝜂 × 𝐴𝑠)
=  
(100 × 15 × 7,5) +  (15 × 2,26 × 13,50)

(100 × 15) + (15 × 2,26)
= 7,61 𝑐𝑚 

𝑌1 = 𝑌𝐺 = 7,61 𝑐𝑚 

𝑌2 = ℎ − 𝑌𝐺 = 7,39𝑐𝑚 

o Calcul du moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏𝑌1

3

3
+ 
𝑏𝑌2

3

3
+  𝜂𝐴(𝑑 − 𝑌1)

2

= 
100 × 7,613

3
+ 
100 × 7,393

3
+ (15 × 2,26) × (13,50 − 7,61)2)

= 29319, 21 𝑐𝑚4 

 

o Calcul de la flèche : 

𝐹 = 
𝑙3

𝐸𝐼
[
𝑄𝑙

8
+ 
𝑃

3
] = 

1,53 × 102

32164,19 × 10−5 × 29319,21 
× [
8,75 × 1,5

8
+ 
1,93

3
] = 0,08 𝑐𝑚 

𝐹𝑎𝑑𝑚 = 
𝐿

250
=  
150

250
= 0,6 𝑐𝑚 

𝐹𝑐𝑎𝑙 = 0,08 𝑐𝑚 < 𝐹𝑎𝑑𝑚 = 0,60 𝑐𝑚 ; Condition vérifiée. 
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 Schéma du ferraillage : 

 

 

 

 

Figure IV.04: Schéma de ferraillage du balcon. 

 

IV.3-Escalier : 

     IV.3.1 -Définition : 

-L’escalier : Ouvrage constitué d’une suite régulière de plans horizontaux (marches et paliers) 

permettant, dans une construction, de passer à pied d’un étage à un autre. 

-L’emmarchement : largeur utile de l’escalier, mesurée entre murs ou entre limons. 

 -La hauteur de marche: distance verticale qui sépare le dessus d’une marche du dessus de la marche 

suivante.  

Les hauteurs des marches des escaliers intérieurs varient de 17 à 20 cm environ. 

Dans les calculs de dimensionnement d’escalier, la hauteur est souvent désignée par la  lettre H. 

-Le giron: distance horizontale mesurée entre les nez de deux marches. 

Consécutives. Les girons des marches de l’escalier intérieur varient de 27 à 32 cm environ. Dans les 

calculs de dimensionnement d’escaliers, le giron est souvent désigné par la lettre G. 
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-La contremarche: désigne soit la face verticale  située entre deux marches consécutives, soit la pièce 

de bois ou de métal obturant l’espace entre ces deux marches. 

-La marche: surface plane de l’escalier sur laquelle on pose le pied pour monter ou descendre. Par 

extension, le terme désigne également la pièce de bois ou de métal qui reçoit le pied. Le mot                   

« marche » est aussi employé pour nommer l’ensemble formé par la marche et la contremarche 

notamment dans le cas des escaliers massifs en béton. 

On distingue deux principaux types de marches : 

-La marche droite : de forme rectangulaire. 

-La marche balancée : de forme trapézoïdale. Dans les escaliers balancés, ce type de marche permet 

le changement de direction. 

 

 

                                       Figure IV.05: Coupe descriptive d’un  escalier 

 

IV.3.2- Dimensions des escaliers : 

Si « g » est la distance horizontale entre deux nez de marche successifs et « h » la hauteur de la 

marche, la relation linéaire suivante, dite « formule de Blondel », vérifie la constatation empirique 

suivante : 

59 𝑐𝑚 ≤ 2ℎ + 𝑔 ≤ 66 𝑐𝑚 ; Avec : 

h : La hauteur de la marche (contre marche) ; 

g : La largeur de la marche. 

On prend : 2ℎ + 𝑔 = 64 𝑐𝑚 

On a aussi c’est deux formules : 
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𝐻 = 𝑛 × ℎ = 
ℎ𝑒
2
 𝑒𝑡 𝐿 = (𝑛 − 1)𝑔……………(1) 

Avec : 

H : Hauteur entre les faces supérieurs des deux paliers successifs d’étage ; 

n : Le nombre de contre marche : 

L : La projection horizontale de la longueur total de la volée. 

 

 Dimensionnement des marches et contre marches : 

 

 D’après (1), on a :  

ℎ =  
𝐻

𝑛
 𝑒𝑡 𝑔 =  

𝐿

𝑛 − 1
 

 

 Donc d’après Blondel on a : 

𝑚 = (
𝐿

𝑛 − 1
+  2) × 

𝐻

𝑛
 

 Et puis : 𝑚𝑛² − (𝑚 + 𝐿 + 2𝐻)𝑛 + 2𝐻 = 0……………(2) 

 Avec : 𝑚 = 64 𝑐𝑚,𝐻 = 
𝐻𝑒

2
=

3,06

2
= 1,53 𝑐𝑚 𝑒𝑡 𝐿 = 2,40 𝑐𝑚  

 Donc l’équation (2) devient : 64𝑛² − 610𝑛 + 306 = 0 

 La solution de l’équation est : 𝑛 = 9 (𝑛𝑜𝑚𝑏𝑟𝑒 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑡𝑟𝑒 𝑚𝑎𝑟𝑐ℎ𝑒) 

 Donc : 𝑛 − 1 = 8 (𝑛𝑜𝑚𝑏𝑟𝑒 𝑑𝑒 𝑚𝑎𝑟𝑐ℎ𝑒) 

ℎ =  
153

9
= 17 𝑐𝑚 𝑒𝑡 𝑔 = 

240

9 − 1
= 30 𝑐𝑚 

 On vérifie avec la formule de Blondel : 

59 𝑐𝑚 ≤ (2 × 17) + 30 ≤ 66 𝑐𝑚 =  59 𝑐𝑚 ≤ 65 𝑐𝑚 ≤ 66 𝑐𝑚 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

 L’inégalité vérifiée, on a : 8 marches avec 𝑔 = 30 𝑐𝑚 𝑒𝑡 ℎ = 17 𝑐𝑚. 

 L’angle d’inclinaison est : 

𝑡𝑎𝑛𝛼 =  
17

30
= 0,57 ⇨  𝛼 = 29,54° → 𝑐𝑜𝑠 𝛼 = 0,87 

 

IV.3.3-Etude d’un escalier  de volée à marches consol : 

                  Dans ce cas on a les marches sont les éléments porteurs, ils sont encastrées dans une poutre 

brisé ayant un forme du volée, donc par conséquence la paillasse doit être mince (4cm) légèrement 

armé 
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IV.3.4-Evaluation des charges et des surcharges a L’E.L.U et L’E.L.S : 

 

 Epaisseur de la volée (𝒆𝒗) : 

Paillasse mince de très faible épaisseur ev= 4 cm  

 

 Section de calcul : 

g

h

a
1

a
2

g

h

a2
epailla

sse

α

 

Figure IV.07 : Escalier console. 

 

ℎ𝑒𝑞 =
𝑎1 + 𝑎2
2

=
(ℎ + 𝑎2) + 𝑎2

2
= 
ℎ + 2𝑎2

2
=
ℎ

2
+ 𝑎2 

ℎ𝑒𝑞 =
ℎ

2
+

𝑒𝑣
𝑐𝑜𝑠 𝛼

=
17

2
+

4

0,87
= 13,90 𝑐𝑚 

 

 Charges permanente : 

 

G = 𝛾𝐵𝐴  × ℎ𝑒𝑞 × 𝑔𝑚𝑖𝑛 = 25 × 0,139 × 0,3 = 1,0425  𝐾𝑁 𝑚⁄   

 Surcharges d’exploitation : 

 

Q = 1,5  𝐾𝑁 𝑚⁄  

 

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur 

 

Figure IV.06: Escalier avec marches consoles. 
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{
𝑞𝑢 =    1,35 𝐺 +  1,5 𝑄 =  (1,35 ×  1,0425) + (1,5 × 1,5) =  3,65 𝐾𝑁 𝑚                          𝐸. 𝐿. 𝑈⁄   

𝑞𝑠𝑒𝑟 = 𝐺 + 𝑄 + 1,67 + 1,5 = 2,5425 𝐾𝑁 𝑚⁄                                                                           𝐸. 𝐿. 𝑆             
  

 

 

 

 

 

  

                         Figure IV.08: Schéma d’évaluation des charges (marches consoles) 

 

 Efforts tranchants : 

𝑇 = 𝑄𝑢 × 𝑙 

 Moment isostatique : 

𝑀 = −
𝑄𝑢 × 𝑙

2

2
 

 

 

Figure IV.09: diagrammes de (M) et (T) des marches consoles. 

 Résultats obtenus : 

 

 E.L.U : 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 4,38 𝐾𝑁 

𝑀𝑢 = −2,628 𝐾𝑁.𝑚 

 

 E.L.S : 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 3.051 𝐾𝑁 

𝑀𝑠𝑒𝑟 = −1,8306 𝐾𝑁.𝑚 

 

IV.3.5-  Ferraillage de l’escalier : 

On a : 𝑀𝑚𝑎𝑥 = 2,628 𝑘𝑁.𝑚 

𝑄𝑢 = 3,65 𝐾𝑁 𝑚⁄  

1.20𝑚  

𝑇𝑚𝑎𝑥( 𝐾𝑁) 

(𝑇) 

𝑀𝑚𝑎𝑥  (𝐾𝑁.𝑚 ) 

(𝑀) 

1,2 𝑚  
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           𝑀𝑚𝑎𝑥 = 3,24 𝐾𝑁.𝑚 

L’élément à ferrailler c’est la marche donc La section devienne : (g x heq) cm2 

D’où : heq =13,9 cm 

            d= 0,9  heq = 12,5 cm 

𝜇 =  
𝑀𝑡

𝜎𝑏𝑐  ×  𝑑
2 ×  𝑏

=  
2,628 × 103

14,17 ×  12,52 ×  30
= 0,04 < 𝜇𝐿 ⇒ 𝐴𝑠𝑐 = 0 

𝜇 = 0,04 ⇒  𝛽 =  0,980 , 

𝐴𝑠𝑡 = 
𝑀𝑡

𝜎𝑠 × 𝑑 ×  𝛽
= 

2,628 × 103

348 × 12,5 × 0,980
= 0,62 𝑐𝑚² 

IV.3.6- Vérification : 

 Condition de non fragilité : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 
0,23 × 𝑏 × 𝑑 × 𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 
0,23 × 30 × 12,5 × 2,1

400
= 0,45 𝑐𝑚² 

𝐴𝑠𝑡 = 0,62 𝑐𝑚² > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,45 𝑐𝑚² ;  𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒    

𝑜𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 ∶  𝐴𝑠𝑡 =  0,62 𝑐𝑚² 

On adopte : 2 Φ 8 ⇒ 𝐴𝑠𝑡 = 1,01 𝑐𝑚² 

 

 Justification vis à  vis de l'effort tranchant : 

𝑇𝑢 = 4,38 𝐾𝑁 

𝜏𝑢 = 
𝑇𝑢
𝑏 × 𝑑

= 
4,38 ×  10

30 × 12,5
= 0,12𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(0,13𝑓𝑐28;  5 𝑀𝑃𝑎)  =  𝑚𝑖𝑛(3,25 𝑀𝑃𝑎 ;  5 𝑀𝑃𝑎)  =  3,25 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 = 0,12 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 3,25 𝑀𝑃𝑎 ;  𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Il n’y a pas de risque de cisaillement. 

 

 Vérification de la flèche : 

Pour  le cas d’un console, la flèche F est égale à: 

8EI

QL
F

4


……………. flèche due à la charge répartie. 
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 Détermination du centre de gravité : 

 

 𝑌𝐺 =
∑𝐴𝑖×𝐴𝑖
∑𝐴𝑖

=
𝑏×ℎ×

ℎ

2
+𝜂×𝐴𝑠×𝑑

𝑏×ℎ+𝜂×𝐴𝑠
=

30×13,9×6,95+15×1,01×12,5

30×13,9+15×1,01
 =7,14 

 

𝑌1 = 𝑌𝐺 = 7,14  𝑐𝑚 ⇒ 𝑌2 = ℎ − 𝑌1 = 13,9 − 7,14 = 6,76 𝑐𝑚 

 

 

 Calcul du moment  d’inertie :  

𝐼 =
𝑏

3
𝑦1
3 +

𝑏

3
𝑦2

3 + 𝜂𝐴𝑠(𝑑 − 𝑦1)
2 = 

30 × 7,143

3
+
30 × 6,763

3
+ 15 × 1,01(12,5 − 7,14)2

= 127407,37𝑐𝑚4 

𝐹 =
𝑄. 𝐿4

8𝐸𝐼
=

3,65 × 1,204 × 107

8 × 32164,2 × 127407,37
= 0,002 𝑐𝑚 

𝐹𝑎𝑑 =
𝐿

250
=
120

250
= 0,48 𝑐𝑚 

𝐹𝑐𝑎𝑙 = 0,002 𝑐𝑚 < 𝐹𝑎𝑑𝑚 = 0,48 𝑐𝑚 ;  𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒  

 

 Vérification de la section d'armatures minimale: 

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑏 × 𝑆𝑡

≥ 𝑚𝑎𝑥 {
𝜏𝑢
2
; 0,4 𝑀𝑃𝑎} = 𝑚𝑎𝑥{0,06 ; 0,4} = 0,4 𝑀𝑃𝑎 

𝐴𝑡
𝑆𝑡
≥ 
0,4 × 30

400
= 0,03 𝑐𝑚…………………… . . (1) 

 

 Section des armatures transversales: 

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑏 × 𝑆𝑡 × 𝛾𝑠

≥
𝜏𝑢 − 0,3𝐾 𝑓𝑡𝑗

0,9(𝑐𝑜𝑠𝛼 + 𝑠𝑖𝑛𝛼)
 

𝐴𝑡
𝑆𝑡
≥ 
(0,06 − 0,3 × 1 × 2,1) × 30 × 1,15

0,9 × 1,36 × 400
= −0,04 𝑐𝑚…… (𝟐) 

Donc on prend le max de (1) ;(2) 

𝐴𝑡 ≥ 0,04 𝑆𝑡  

Si on prend  𝑆𝑡 = 10 𝑐𝑚 ⇒  𝐴𝑡 ≥ 0,4 𝑐𝑚
2 

Donc soit les armatures transversales en 2 Φ 6 (S = 0,57cm²) 

 

IV.3.7-  Vérification des contraintes à l'E.L.S: 

 Position de l'axe neutre: 

𝑏

2
𝑦2 − 15𝐴𝑠(𝑑 − 𝑦) = 0 15𝑦

2 + 15,15𝑦 − 304,51 = 0  𝑦 = 3,09 𝑐𝑚 
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L’axe neutre se trouve à la fibre la plus comprimée. 

 

 Détermination du moment d’inertie : 

𝐼 =
𝑏

3
𝑦3 + 𝜂𝐴𝑠(𝑑 − 𝑦)

2 =
30 × 3,093

3
+ 15 × 1,01(12,5 − 3,09)2 = 1639,4 𝑐𝑚4 

 

 Détermination de contrainte : 

 

o Détermination de contrainte dans le béton comprimé 𝜎𝑏𝑐 : 

𝜎𝑏𝑐 =
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼
𝑦 =

1,8306 × 103

1639,4
3,09 = 3,45𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0,6𝑓𝑐28 = 0,6 × 25 = 15𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 3,45 𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15 𝑀𝑃𝑎 ;  𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Donc, pas de risque de la flèche  

o Détermination des contraintes dans l’acier tendue 𝜎𝑠𝑡  : 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ == 𝑚𝑖𝑛 [
2

3
𝑓𝑒  ; 110√𝜂𝑓𝑡28] ;  𝐹𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑝𝑟é𝑗𝑢𝑑𝑖𝑐𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒 

η : Coefficient de fissuration η = 1,6 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 𝑚𝑖𝑛(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa 

𝜎𝑠𝑡 = 𝜂
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼
(𝑑 −  𝑦) =  15 × 

1,8306 × 103

1639,4
 × (12,5 − 3,09) = 157,86𝑀𝑃𝐴 

𝜎𝑠𝑡 =     157,86   < 𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ =  201,63𝑀𝑃𝑎 ; Condition  vérifiée 

 

 

 

 

 

                                             Figure IV.10 : Ferraillage des escaliers. 
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IV.4-L'ascenseur : 

           IV.4.1-Définition : 

          Un ascenseur est un appareil mécanique conçu pour le but d’assurer une circulation verticale 

plus aisée que l’utilisation des escaliers, il se trouve dans les constructions dépassants les 5 étages, où 

l’usage des escaliers devient fatiguant. 

L’ascenseur est installé dans la cage d’ascenseur, ou il y a une glissière qui sert à déplacer une cabine.  

Dans notre projet, l'ascenseur est spécialement aménagé en vue du transport des personnes.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 0.11 : Schéma d’un 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 contrepoids tel que   Pp =Pm+ 2

Q

 

Dans notre projet, l'ascenseur est spécialement aménagé en vue du transport des personnes  

D’après la norme (NFP82-201), la charge nominale est de 675 kg pour 9 personnes avec une surface 

utile de la cabine de 1,96 m². 

Ses dimensions selon (NFP82-22) :  

-Largeur de la cabine : 1,30 m 

-Langueur de la cabine : 1,51 m  

-Hauteur : 2,20 m 

-La largeur de passage libre : 0,8 m 

-La hauteur de passage libre : 2 m 

-La hauteur de la course : 36,72 m 

-La surface latérale : 𝑆 = ((2 × 1,51) +  1,30) × 2,20 = 9,50  𝑚², 

-Epaisseur de la dalle : 

ℎ0 =
𝐿𝑥
30

=
120

30
= 4 𝑐𝑚 

L’épaisseur minimale pour une dalle pleine est de 12cm selon le RPA ; donc on prend une 

épaisseur de 15 cm,          
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                                      Figure IV.12: Schéma d’un ascenseur. 

 Calcul du poids des composants de l’ascenseur : 

Poids mort total : 𝑃𝑚 = ∑ 𝑀𝑖 =
𝑖=8
𝑖=1  1058,02 kg 

Contre poids : 𝑃𝑝 = 𝑃𝑚 + 
𝑄

2
= 1058,02 + 

675

2
 = 1395,52 kg 

 Calcul de la charge total 𝒒𝒖 : 

 Calcul de la charge de rupture : 

Selon (DTU75,1), la valeur minimale du coefficient de sécurité 𝐶𝑠 est de 10 et le rapport 𝐷 𝑑⁄  , (D : 

diamètre de la poulie et d : diamètre du câble), est au minimum égale à 40, quel que soit le nombre des 

tirons, 

𝐷

𝑑
=    45     𝑒𝑡 𝐷 =  550  𝑚𝑚          → 𝑑 =  12,22 mm 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                        

Figure IV.13: Abaque de détermination de suspentes. 

Ascenseur pour locaux recevant du public 

Ascenseur privé et de charge groupe I 

Monte-charge groupe II-III 

D/d 

Cs 

13 

40 
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Diamètre 

des câbles 

 [mm] 

Diamètres 

des fils  

[mm] 

Section 

[mm
2
] 

Masse 

linéaire ML  

[daN/m] 

Charge 

admissible 

totale Cr 

[daN] 

7.87 0.5 21.05 0.203 3223 

9.48 0.6 30.26 0.293 4650 

11.00 0.7 41.27 0.396 6232 

12.6 0.8 53.34 0.515 8152 

14.2 0.9 67.98 0.656 10805 

15.5 1.0 83.84 0.810 12830 

 

                                  Tableau IV.03: Caractéristiques des câbles. 

 On a : 𝐶𝑟 =  𝐶𝑠 ×𝑀 

 Avec : 

𝐶𝑠  : Cœfficient de sécurité du câble et 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 

𝑀𝑔: Poids du câble, 

 On néglige 𝑀𝑔devant (𝑄 + 𝑃𝑚) 

  donc : (𝑀𝑔 ≪ 𝑄 + 𝑃𝑚)  →  𝑀 = 𝑄 + 𝑃𝑚 

 Donc : 𝐶𝑟 =  𝐶𝑠 ×𝑀 = 𝐶𝑠 × (𝑄 + 𝑃𝑚) = 12 × (675 + 1058,02) =  20796,24𝑘𝑔 

C’est la charge de rupture effective, elle doit être devisée par le coefficient de câblage qui est égale à 

0,85. 

𝐶𝑚 =  
𝐶𝑟
0,85

=  
20796,24

0,85
= 24466,16 𝑘𝑔 

La charge de rupture pour « n » câble est : 𝐶𝑟 =  𝐶𝑟 (1 𝑐â𝑏𝑙𝑒). 𝑚. 𝑛 

 Avec :  

m : Type de moulage (2 brins, 3 brins, …) ; 

n : Nombres des câbles, 

 Pour un câble de d=12,22 m et m=2 on a : 𝐶𝑟 (1 𝑐â𝑏𝑙𝑒) = 8152 𝑘𝑔 

𝑛 = 
𝐶𝑚

𝐶𝑟 (1 𝑐â𝑏𝑙𝑒). 𝑚
= 
24466,16

8152 × 2
= 1,5  



 

 

CHAPITRE IV 
Calcul des éléments non structuraux 

111 

 On prend : n = 4 câbles, car le nombre de câbles doit être paire et cela pour compenser les 

efforts de tension des câbles. 

 

 Calcul des poids des câbles : 

𝑀𝑔 = 𝑚. 𝑛. 𝐿 

 Avec : 

m : La masse linéaire du câble, 𝑚 = 0,515 𝑘𝑔 / 𝑚 ; 

n : Nombre des câbles, 𝑛 = 4 ; 

L : Longueur du câble, 𝐿 = 36,72 𝑚 

𝑀𝑔 = 𝑚. 𝑛. 𝐿 = 0,515 × 4 × 36,72 = 75,64 𝑘𝑔 

𝑀 = 𝑄 + 𝑃𝑚 + 𝑀𝑔 = 675 + 1058,02 + 75,64 = 1808,66𝑘𝑔 

 Vérification de 𝑪𝒓 : 

𝐶𝑟 =  𝐶𝑟 (1 𝑐â𝑏𝑙𝑒). 𝑚. 𝑛 = 8152 × 2 × 4 × 0,85 = 55433,6 𝑘𝑔 

𝐶𝑟 = 𝐶𝑠 . 𝑀 →  𝐶𝑠 = 
𝐶𝑟
𝑀
= 
24466,16

1808,66
= 13,53 > 12 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑉é𝑟𝑖𝑓é𝑒 

 Calcul de la charge permanente total G : 

 On a : 𝑃𝑡𝑟𝑒𝑢𝑖𝑙 = 1200 𝑘𝑔 

𝐺 =  𝑃𝑚 + 𝑃𝑝 + 𝑃𝑡𝑟𝑒𝑢𝑖𝑙 + 𝑀𝑔 =  1058,02 + 1395,52 + 1200 + 75,64 = 3729,18 𝑘𝑔 

            𝑄 = 675 𝑘𝑔 

𝒒𝒖 = 𝟏, 𝟑𝟓𝑮+ 𝟏,𝟓𝑸 = 𝟔𝟎𝟒𝟔,𝟖𝟗 𝒌𝒈 

𝒒𝒔𝒆𝒓 = 𝑮 +𝑸 = 𝟒𝟒𝟎𝟒,𝟏𝟖 𝒌𝐠 

 

 Vérification de la dalle au poinçonnement : 

La dalle de l’ascenseur risque de se pioncer sous l’effet de la force concentrée appliquée par l’un 

des appuis du moteur (supposé appuyer sur 4 cotés), donc 

chaque appui reçoit le quart de la charge : 

 𝑞𝑢 = 5248,23  𝑘𝑔 

𝑞𝑠𝑒𝑟 =  3812,58 𝑘𝑔 

E.L.U :  𝑞0 = 
𝑞𝑢

4
= 

6046,89

4
= 1511,72 𝑘𝑔/ 𝑚 

E.L.S :  𝑞0 = 
𝑞𝑠𝑒𝑟

4
=  

4404,18

4
= 1101,045 𝑘𝑔/ 𝑚 

 

 

 Selon le B,A,E,L 91/99 (A,5,2, 42), on doit vérifier la condition de non poinçonnement qui 

suit : 

Figure IV.14 : Répartition des charges sur la dalle 

d’ascenseur. 
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𝑞0 ≤ 0,045𝜇𝑐 × ℎ0 × 
𝑓𝑐28
𝛾𝑏

 

 

 Avec : 

𝑞0 : La charge de calcul à l’E.L.U ; 

ℎ0 : Epaisseur totale de la dalle, ℎ0 = 15 𝑐𝑚 ; 

𝜇𝑐 : Périmètre du contour au niveau du feuillet moyen, 

La charge concentrée 𝑞0 est appliquée sur un carré de (10x10) cm², 

𝜇𝑐 = 2(𝑈 + 𝑉)  

𝑈 = 𝑎 + ℎ0 = 10 + 15 = 25 𝑐𝑚 

𝑉 = 𝑏 + ℎ0 = 10 + 15 = 25 𝑐𝑚                                             

𝜇𝑐 = 2(25 + 25) = 100 𝑐𝑚 

                                                                                                                                                                                                                      

𝑞0 ≤ 0,045𝜇𝑐 × ℎ0 × 
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
=  0,045 × 100 × 15 × 

25×10

1,5
=

11250 𝑘𝑔 > 𝑞0 =  1511,72 𝑘𝑔 

Il n y a pas de risque de poinçonnement 

 

 Evaluation des moments dus aux charges concentrées : 

 

Figure  IV.16 : Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle 
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Figure  IV.15 : Schéma de la surface 

                         d’impact 
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 On cherche les moments produits par les rectangles :  

              I = 4A + 2B + 2C + D                                      

              II = 2B + D                                                         

              III = 2C + D                         

              IV = D   

      Il est évident que les moments produits par la charge non concentrique A seront donnés Par : 

             
4

IVIIIIII
A


                               

 Distances des rectangles : 

  Rectangle (1) : 

   U = 110 cm 

   V = 120 cm 

 Rectangle (2) : 

   U = 60 cm 

   V = 120 cm 

2,10 

m 

 Ly 2,2 

Lx 

 25 

 25 

50 

50 

40 

15 15  30  25  50  25  50 

 V 

 U 

A A 

A A 

B 

B 

C C D 

Figure  IV.17 : Schéma de la dalle pleine d’ascenseur. 
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 Rectangle (3) : 

   U = 110 cm 

   V = 70  m 

 Rectangle (4) : 

   U = 60 cm                                     

   V = 70 cm 

 Calcul des moments suivant les deux directions : 

{
𝑀𝑥 = (𝑀1 +  𝜈𝑀2)𝑃  

 𝑀𝑦 = (𝑀2 +  𝜈𝑀1)𝑃 
 

ν : le coefficient de Poisson, 

 

A l’E.L.U (ν = 0):  

 

{
𝑀𝑥 = 𝑀1 × 𝑃
 𝑀𝑦 = 𝑀2 × 𝑃 

𝑃 =  𝑃′ × 𝑆

 

 

La charge surfacique appliqué sur le rectangle A (25 × 25) cm² est : 

 

E.L.U :  𝑃′ = 
𝑞𝑢

𝑢×𝑣
=  

1511,72 

0,252
= 924187,52 𝑘𝑔 / 𝑚² 

𝐸. 𝐿. 𝑆 ∶ 𝑃′ = 
𝑞𝑢
𝑢 × 𝑣

=  
1101,04 

0,252
= 17616,72 𝑘𝑔 / 𝑚² 

 

 

Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1), (2), (3) et (4) sont résumés dans le tableau 

suivant :           𝐿𝑥 = 2,10 𝑚 𝑒𝑡 𝐿𝑦 = 2,20 𝑚, 

 

Tableau  0.04 : Résultats des moments isostatiques des rectangles 

E.L.U E.L.S 

Rectangle 
xL

u

 yL

v

 

M1 M2 
S 

(m²) 

P=P'.S Mx My P=P'.S Mx My 

(kg) (kg,m) (kg,m) (kg) (kg,m) (kg,m) 

1 
0,52 0,55 

0,085 0,081 1,320 31927,526 2713,84 2586,13 23254,070 1976,596 1883,580 

2 0,29 0,55 0,107 0,088 0,720 17415,014 1863,41 1532,52 12684,038 1357,192 1116,195 

3 0,52 0,32 0,098 0,115 0,770 18624,390 1825,19 2141,80 13564,874 1329,358 1559,961 

4 0,29 0,32 0,129 0,129 0,420 10158,758 1310,48 1310,48 7399,022 954,474 954,474 
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 Les moments dus aux charges concentrées : 

 E.L.U : 

𝑀𝑥1 = 𝑀𝑥1 − 𝑀𝑥2 − 𝑀𝑥3 + 𝑀𝑥4 =  335,723 𝑘𝑔.𝑚  

𝑀𝑦1 = 𝑀𝑦1 − 𝑀𝑦2 − 𝑀𝑦3 + 𝑀𝑦4 =  222,2863 𝑘𝑔.𝑚 

 E.L.S : 

𝑀𝑥1 = 244,520𝑘𝑔.𝑚 

𝑀𝑦1 = 161,898 𝑘𝑔.𝑚 

 

 Moments dus aux charges réparties (poids propre) : 

 Chargement : 

𝐿𝑥 = 2,10 𝑚 𝑒𝑡 𝐿𝑦 = 2,20  𝑚 𝑒𝑡 ℎ0 = 15 𝑐𝑚 

Poids propre : 𝐺 = 0,15 × 2500 = 375 𝑘𝑔 / 𝑚2 

Charge d’exploitation : 𝑄 = 100 𝑘𝑔 / 𝑚2 

o E.L.U : 𝑞𝑢 = 1,35𝐺 + 1,5𝑄 = 656,25 𝑘𝑔 / 𝑚
2, 

o E.L.S : 𝑞𝑠𝑒𝑟 = 𝐺 + 𝑄 = 475 𝑘𝑔 / 𝑚
2, 

 

 Sollicitations : 

𝛼 =
𝐿𝑥
𝐿𝑦
=
210

220
= 0,95 

Donc la dalle travaille suivant les deux sens : {
𝑀𝑥2 = 𝜇𝑥 × 𝑞𝑢 × 𝑙𝑥

2

𝑀𝑦2 = 𝜇𝑦 × 𝑀𝑥2
 

𝛼 =  0,95 

 

 

Donc : 

 

o E.L.U :  {
𝑀𝑥2 =  118 ,657 𝐾𝑔.𝑚
𝑀𝑦2 = 105,308 𝐾𝑔.𝑚 

 

 

o E.L.S :  {
𝑀𝑥2 =  85,885 𝐾𝑔. 𝑚
𝑀𝑦2 = 76,223 𝐾𝑔.𝑚

   

 

 

 Les moments appliqués à la dalle : 

𝑀0𝑥 = 𝑀𝑥1 + 𝑀𝑥2 

𝑀0𝑦 = 𝑀𝑦1 + 𝑀𝑦2 
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0,75Moy 

    0,75 Mox 

0,5Mox 

 

0,5Mox 

0,5Mox 

 

0,5Mox 

Figure IV.18 :Moments de la dalle. 

 

o E.L.U :  {
𝑀0𝑥 =  454,379  𝐾𝑔.𝑚
𝑀0𝑦 =  327,591 𝐾𝑔.𝑚 

 

 

o E.L.S :  {
𝑀0𝑥 =  330,405  𝐾𝑔.𝑚
𝑀0𝑦 = 238,120      𝐾𝑔.𝑚

 

 

 Les moments retenus sont : 

 E.L.U : 

 En travée : 

𝑀𝑡𝑥 =  0,75𝑀0𝑥 = 340,785 𝐾𝑔 .𝑚  

𝑀𝑡𝑦 =  0,75𝑀0𝑦 = 245,693 𝑘𝑔 .𝑚  

 Sur appuis : 

𝑀𝑎𝑥 = 𝑀𝑎𝑦 =  0,50𝑀0𝑥 = 227,190  𝑘𝑔 .𝑚  

 

 E.L.S : 

 En travée : 

𝑀𝑡𝑥 =  0,75𝑀0𝑥 = 247,804      𝐾𝑔 .𝑚  

𝑀𝑡𝑦 =  0,75𝑀0𝑦 = 178,590      𝑘𝑔 .𝑚  

 Sur appuis : 

𝑀𝑎𝑥 = 𝑀𝑎𝑦 =  0,50𝑀0𝑥 = 165,202 𝑘𝑔 .𝑚  

 

 Calcul du ferraillage de la dalle : 

 Le ferraillage : 

Le ferraillage se fait sur une bande de 1 m de largeur, 

On a : b = 100 cm ; h = 15 cm ; d = 13,5 cm ; 𝑓𝑒=400 MPa ; 𝜎𝑠= 348 ;  

𝑓𝑐28= 25 MPa ; 𝑓𝑏𝑐= 14,17 Mpa ; 𝑓𝑡28= 2,1 MPa ; Fissuration peu préjudiciable, 

 En travée : 

 Sens 𝑳𝒙 : 

o Le moment ultime : 

𝑀𝑡𝑥 =  340,785 𝑘𝑔.𝑚 = 3407,85 𝑁.𝑚  

 

o Le moment réduit 𝜇𝑢 : 

𝜇 =  
𝑀𝑡𝑥

𝑏 × 𝑑²× 𝜎𝑏𝑐
= 

3407,85

100 × 13,5² × 14,17
= 0,013 < 𝜇1 → 𝐴𝑠𝑐 =  0 

On a : 𝛽 =  0,993 
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o La section d’acier : 

𝐴𝑠𝑥 =  
𝑀𝑡𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
= 

3407,85

0,993 × 13,5 × 348
= 0,73 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 

 

 

 Sens 𝑳𝒚: 

o Le moment ultime : 

𝑀𝑡𝑦 =  245,693 𝑘𝑔 / 𝑚 = 2456,93 𝑁.𝑚 

 

o Le moment réduit 𝜇𝑢 : 

𝜇 =  
𝑀𝑡𝑦

𝑏 × 𝑑²× 𝜎𝑏𝑐
= 

2456,93

100 × 13,5² × 14,17
= 0,001 < 𝜇1 → 𝐴𝑠𝑐 =  0 

On a : 𝛽 =  0,995 

o La section d’acier : 

𝐴𝑠𝑦 = 
𝑀𝑡𝑦

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
= 

2456,93

0,995 × 13,5 × 348
= 0,53 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 

  Sur appuis : 

o Le moment ultime : 

𝑀𝑎𝑥 = 𝑀𝑎𝑦 = 227,190  𝑘𝑔.𝑚 = 2271,90  𝑁.𝑚 

 

 

o Le moment réduit 𝜇𝑢 : 

𝜇 =  
𝑀𝑎𝑥

𝑏 × 𝑑²× 𝜎𝑏𝑐
= 

2271,90

100 × 13,5² × 14,17
= 0,009 < 𝜇1 → 𝐴𝑠𝑐 =  0 

On a : 𝛽 =  0,996 

 

o La section d’acier : 

𝐴𝑎 =  
𝑀𝑎𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
=  

2271,90

0,996 × 13,5 × 348
= 0,49 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 

 

 Section minimale des armatures : 

Puisque ℎ0 = 15 𝑐𝑚 (12 𝑐𝑚 ≤  ℎ0 ≤ 30 𝑐𝑚) et 𝛼 = 0,9, on peut appliquer la formule suivante : 

 Sens 𝑳𝒚 : 

𝐴𝑦 𝑚𝑖𝑛 = 8ℎ0 = 8 × 0,15 = 1,2 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 
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{
𝐴𝑡𝑦 =  0,53  𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 < 𝐴𝑦 𝑚𝑖𝑛  = 1,2 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 ⇨ 𝑜𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 ∶  𝐴𝑡𝑦 = 𝐴𝑦 𝑚𝑖𝑛 =  1,2 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 

𝐴𝑎𝑦 =  0,49 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 < 𝐴𝑦 𝑚𝑖𝑛  = 1,2 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 ⇨ 𝑜𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 ∶  𝐴𝑎𝑦 = 𝐴𝑦 𝑚𝑖𝑛 = 1,2 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙
 

 

 Sens 𝑳𝒙 : 

𝐴𝑥 𝑚𝑖𝑛 = 𝐴𝑦 𝑚𝑖𝑛 (
3 −  𝛼

2
) =  1,2 (

3 − 0,95

2
) = 1,23 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙  

{
𝐴𝑡𝑥   =  0,73 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 < 𝐴𝑥 𝑚𝑖𝑛  = 1,23 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 ⇨ 𝑜𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 ∶ 𝐴𝑡𝑋 = 𝐴𝑋 𝑚𝑖𝑛 =  1,23 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 
𝐴𝑎𝑥 =  0,49 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 < 𝐴𝑥 𝑚𝑖𝑛  = 1,23 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 ⇨ 𝑜𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 ∶ 𝐴𝑎𝑋 = 𝐴𝑋 𝑚𝑖𝑛 = 1,23 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙

 

 Choix des aciers : 

𝛷 ≤ 
ℎ0
10
 ⇨  𝛷 ≤ 15 𝑚𝑚 

 En travée : 

 Sens 𝑳𝒙 : 

{
𝐴𝑡𝑋 = 1,23  𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 
𝑆𝑡𝑥 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (3ℎ0 ; 33 𝑐𝑚)

𝑆𝑡𝑥 ≤ 33 𝑐𝑚 
⇨ {

4𝑇10 𝑝,𝑚 = 3,14 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 
𝑆𝑡𝑥 = 25 𝑐𝑚

 

 

 Sens 𝑳𝒚 : 

{

𝐴𝑡𝑦 = 1,20 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 

𝑆𝑡𝑦 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (4ℎ0 ; 45 𝑐𝑚)

𝑆𝑡𝑦 ≤ 45 𝑐𝑚 

⇨ {
4𝑇10 𝑝,𝑚 = 3,14 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 

𝑆𝑡𝑦 = 25 𝑐𝑚
 

  Sur appuis (chapeaux) : 

{
𝐴𝑎 = 1,23  𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 

𝑆𝑡𝑦 ≤ 33 𝑐𝑚
⇨ {

4𝑇10 𝑝,𝑚 = 3,14 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙
𝑆𝑡 = 25 𝑐𝑚

 

 Armatures transversal : 

 La mise des armatures transversales dépend de la condition suivante : 

𝜏𝑢  ≤  𝜏𝑢̅̅ ̅ 

 La dalle est bétonnée sans reprise de bétonnage dans son épaisseur, 

𝜏𝑢  ≤  𝜏𝑢̅̅ ̅  

 Avec : 

𝜏𝑢 = 
𝑉𝑢 𝑡𝑜𝑡
𝑏 × 𝑑

 𝑒𝑡 𝜏𝑢̅̅ ̅   =  
10ℎ0
3

𝑚𝑖𝑛 (0,13𝑓𝑐28 ; 5 𝑀𝑃𝑎)  

𝑉𝑢 𝑡𝑜𝑡 = 𝑉𝑥 + 𝑉𝑣  ; 𝑆𝑒𝑛𝑠 𝐿𝑥  
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𝑉𝑢 𝑡𝑜𝑡 = 𝑉𝑦 + 𝑉𝑢 ; 𝑆𝑒𝑛𝑠 𝐿𝑦 

𝑉𝑥  𝑒𝑡 𝑉𝑦 : sont les efforts tranchants dus aux charges réparties, 

𝑉𝑣 𝑒𝑡 𝑉𝑢 : sont les efforts tranchants dus aux charges localisées, 

 

 On calcule 𝑉𝑥  𝑒𝑡 𝑉𝑦 : 

𝛼 > 0,4 ⇨

{
 
 

 
 𝑉𝑥 = 𝑞𝑢

𝐿𝑥
2

1

1 + 
𝛼

2

𝑉𝑦 = 𝑞𝑢
𝐿𝑥
3

  ; 𝑉𝑥 > 𝑉𝑦 

𝑉𝑥 =  656,25 × 10
−2 ×

2,10

2

1

1 + 
0,95

2

= 4,67 𝐾𝑁  

𝑉𝑦 =  656,25 × 10
−2 ×

2,10

3
= 4,59 𝑘𝑁 

 

 On calcul 𝑉𝑣 𝑒𝑡 𝑉𝑢 : 

𝑉𝑣 = 
𝑃0

2𝑢 + 𝑣
=  

1511,72 × 10−2

(2 × 0,25) +  0,25
= 20,16𝑘𝑁 

𝑉𝑢 =  
𝑃0
3𝑢

= 
1511,75 × 10−2

3 × 0,25
= 20,16 𝑘𝑁 

𝑉𝑣 = 𝑉𝑢 𝑝𝑎𝑟𝑐𝑒 𝑞𝑢𝑒 𝑢 = 𝑣 

 

 Donc : 

𝑉𝑡𝑜𝑡 =  𝑉𝑥 + 𝑉𝑣 =  4,67 +  20,16 =  24,83     𝑘𝑁 ; 𝑆𝑒𝑛𝑠 𝐿𝑥  

𝑉 𝑡𝑜𝑡 = 𝑉𝑦 + 𝑉𝑢 =  4,59 + 20,16 = 24,75      𝑘𝑁 ; 𝑆𝑒𝑛𝑠 𝐿𝑦  

Et : 𝑉𝑢 𝑡𝑜𝑡 = 𝑚𝑎𝑥(𝑉𝑢 𝑡𝑜𝑡 𝑥  ; 𝑉𝑢 𝑡𝑜𝑡 𝑦) = 24,83 𝑘𝑁 

 

 Donc on a : 

𝜏𝑢 = 
𝑉 𝑡𝑜𝑡
𝑏 × 𝑑

= 
24,83 × 103

1000 × 135
= 0,18 𝑀𝑃𝑎  

15 𝑐𝑚 ≤  ℎ0 = 15 𝑐𝑚 ≤ 30 𝑐𝑚 ; 

 

 On vérifié que : 

𝜏𝑢̅̅ ̅ =  
10ℎ0
3

𝑚𝑖𝑛(0,13𝑓𝑐28 ; 5 𝑀𝑃𝑎) =  
10 × 0,15

3
𝑚𝑖𝑛(0,13 × 25 ; 5 𝑀𝑃𝑎) = 1,63 𝑀𝑃𝑎  

𝜏𝑢 =  0,18 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ =  1,63 𝑀𝑃𝑎  ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

On en déduit que les armatures transversales ne sont pas nécessaires, 
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 Vérification à l’E.L.S : 

 Vérification des contraintes dans le béton : 

 Suivant 𝑳𝒙 : 

1. En travée : 

𝑀𝑡𝑥 = 2478,04𝑁.𝑚  ; 𝐴𝑡𝑋 = 3,14 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 ; 𝐴𝑠𝑐 = 0 ;  𝜂 = 15 ; 𝑑 = 13,5 𝑐𝑚 

 Position de l’axe neutre : 

𝑏

2
𝑦² + 𝜂𝐴′(𝑦 –  𝑑) −  𝜂𝐴(𝑑 –  𝑦) = 0 → 50𝑦² +  47,1𝑦 − 635,85 = 0 →  𝑦 = 3,13 𝑐𝑚 

 Moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏

3
𝑦3 + 𝜂𝐴𝑠(𝑑 –  𝑦)

2 = 
100 × 3,133

3
+ (15 × 3,14 × (13,5 − 3,13)2) = 6087,1 𝑐𝑚4 

 Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝝈𝒃𝒄 : 

𝜎𝑏𝑐 = 𝐾 × 𝑦 = 
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼

×  𝑦 =  
2478,04

6087,1
× 3,13 = 1,27 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0,6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎² 

𝜎𝑏𝑐 = 1,27 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée 

2. Sur appuis : 

𝑀𝑎 = 1652,02 𝑁.𝑚 ; 𝐴𝑎 = 3,14 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 ; 𝐴𝑠𝑐 = 0 

 Position de l’axe neutre : 

𝑏

2
𝑦² + 𝜂𝐴′(𝑦 –  𝑑) −  𝜂𝐴(𝑑 –  𝑦) = 0 → 50𝑦² +  47,10𝑦 − 635,85 = 0 →  𝑦 = 3,13 𝑐𝑚 

 Moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏

3
𝑦3 + 𝜂𝐴𝑠(𝑑 –  𝑦)

2 = 
100 × 3,133

3
+ (15 × 3,14 × (13,5 − 3,13)2) = 6087,1 𝑐𝑚4 

 Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝝈𝒃𝒄 : 

𝜎𝑏𝑐 = 𝐾 × 𝑦 = 
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼

×  𝑦 =  
1652,02

6087,1
× 3,13 = 0,85 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0,6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 0,85 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée 
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 Suivant 𝑳𝒚 : 

1. En travée : 

𝑀𝑡𝑦 =  1785,90 𝑁.𝑚 ; 𝐴𝑡𝑦 = 3,14 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 ; 𝐴𝑠𝑐 = 0 ;  𝜂 = 15 ; 𝑑 = 13,5 𝑐𝑚 

 

 Position de l’axe neutre : 

𝑏

2
𝑦² + 𝜂𝐴′(𝑦 –  𝑑) −  𝜂𝐴(𝑑 –  𝑦) = 0 → 50𝑦² +  47,10𝑦 − 635,85 = 0 →  𝑦 = 3,13 𝑐𝑚 

 Moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏

3
𝑦3 + 𝜂𝐴𝑠(𝑑 –  𝑦)

2 = 
100 × 3,133

3
+ (15 × 3,14 × (13,5 − 3,13)2) = 6087,1 𝑐𝑚4 

 

 

 Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝛔𝐛𝐜 : 

𝜎𝑏𝑐 = 𝐾 × 𝑦 = 
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼

×  𝑦 =  
 1785,90

6087,1
× 3,13 = 0,92 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0,6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 0,92 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée 

Donc les armatures calculées à l'E.L.U conviennent 

 Disposition du ferraillage : 

 Arrêt des barres : 

La longueur de scellement 𝐿𝑠 est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage correct, 

On a 𝑓𝑒400 𝑒𝑡 𝑓𝑐28 = 25 𝑀𝑃𝑎:, 

𝐿𝑠 = 40𝛷 = 40 × 1,00 = 40 𝑐𝑚, 

 Cas des charges uniformes : 

Arrêt des armatures en travée et des chapeaux par moitié, les aciers traversant le contour sont ancrés 

au-delà de celui-ci. 

 Arrêt des barres sur appuis : 

𝐿1 = 𝑚𝑎𝑥(𝐿𝑠 ;  0,2 𝐿𝑥) = 𝑚𝑎𝑥(40 𝑐𝑚 ; 42 𝑐𝑚) = 42 𝑐𝑚 

𝐿2 = 𝑚𝑎𝑥 (𝐿𝑠 ; 
𝐿1
2
) = 𝑚𝑎𝑥(40 𝑐𝑚 ; 21 𝑐𝑚) = 40 𝑐𝑚 

 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 à 

raison d’un cas contraire, les autres armatures sont arrêtées à une distance :  

𝐿𝑥
10
=  
210

10
= 21 𝑐𝑚 
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 Armatures finales : 

1. Suivant 𝐋𝐱 : 

𝐴𝑡 = 3,14 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙  Soit 4𝑇10 𝑝,𝑚 𝑎𝑣𝑒𝑐  𝑆𝑡 = 25 𝑐𝑚 

𝐴𝑎 = 3,14 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙  Soit 4𝑇10 𝑝,𝑚 𝑎𝑣𝑒𝑐  𝑆𝑡 = 25 𝑐𝑚 

 

2. Suivant 𝐋𝐲 : 

𝐴𝑡 = 3,14  𝑐𝑚² / 𝑚𝑙  Soit 4𝑇10 𝑝,𝑚 𝑎𝑣𝑒𝑐  𝑆𝑡 = 25 𝑐𝑚 

𝐴𝑎 = 3,14 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙  Soit 4𝑇10 𝑝,𝑚 𝑎𝑣𝑒𝑐  𝑆𝑡 = 25 𝑐𝑚 

 Voile de la cage d’ascenseur : 

D’après le RPA 99/2003, l’épaisseur du voile doit être 𝑒𝑝 ≥ 15 𝑐𝑚, 

On adopte une épaisseur 𝑒𝑝 = 15 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 × ℎ𝑡 = 0,1% × 100 × 15 = 1,5 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 

Le voile est ferraillé en deux nappes avec 5T10 / ml soit : 𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝 = 3,93 𝑐𝑚² / 𝑚𝑙 

L’espacement : 𝑆𝑡 = 20 𝑐m 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

𝐿𝑥 = 2,10 𝑚 
4T10  

4T10  

𝐿𝑦 = 2,20 𝑚 

Figure IV .19 : Ferraillage supérieur de la dalle de l’ascenseur. 
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𝐿𝑥 = 2,10 𝑚  

4T10/ml 

4T10/ml 

𝐿𝑦 = 2,20 𝑚 

Figure  IV.20 : Ferraillage inférieur de la dalle de l’ascenseur 
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V.1.- INTRODUCTION : 

 
    Les tremblements de terre ont représenté depuis toujours un de plus graves désastres de L’humanité. 

Leur apparition brutale est imprévue, la violence des forces mises en jeu et L’énormité des pertes 

humaines et matérielles ont marqué la mémoire des générations. 
    Le séisme est un phénomène qui se produit à partir du frottement entre les plaques  tectoniques, un 

déplacement de ces derrières engendre des efforts sismiques qui imposent aux constructions des 

accélérations pouvant atteindre l’ordre de grandeur de la pesanteur, alors un effort séismique est un 

effort dynamique (varie en fonction du temps). 

   Le calcul sismique dans notre étude sera effectué dans le cadre du règlement parasismique algérien 

[R.P.A.99 (version2003)] 

V.2- Méthodes de calcul : 

 

Selon l’article 4.1.1 du RPA.9 (Version 2003), les forces sismiques peuvent être déterminées par deux 
méthodes : 

 Méthode statique équivalente  

 Méthode dynamique modale spectrale. 

 

 Méthode statique équivalente : 

 

 Principe de la méthode :[RPA99 (version 2003)/4.2.1] 

Selon cette méthode les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont 
remplacées par un système de forces statiques fictives appliquées successivement dans les 2 directions 

orthogonales et ayant des effets équivalents à ceux de l’action sismique. 

         Le R.P.A.99 (version2003) permet sous certaines conditions de faire les calculs par cette, 
méthode, qui consiste à considérer la structure comme soumise à un effort tranchant à sa base donné 

par la formule suivante : 

 

𝑽 =
𝑨 ×𝑫 × 𝑸

𝑹
×𝑾 

Avec : 

A : Coefficient d’accélération de zone ; 

D : Facteur d’amplification dynamique moyen ; 

Q : Facteur de qualité ; 
R : Coefficient de comportement  

W : Poids total de la structure. 

 

 Condition d’application : [RPA 99 (version 2003)/4.1.2] : 

 

Cette méthode peut être utilisée dans les conditions suivantes : 

 

1. Régularité en plan : [RPA99 (version 2003)/3.5.1.a] : 

 

1. Le bâtiment doit être présenté une configuration sensiblement symétrique    vis-à-vis de deux 

directions orthogonales ; 
2.  A chaque niveau la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité  ne dépasse pas 15% 

de la dimension du bâtiment mesurée perpendiculairement à la direction de l’action sismique ; 

   La somme des dimensions des parties rentrantes ou saillantes du bâtiment dans une direction donnée 
ne doit pas excéder 25% de la dimension totale du bâtiment dans cette direction. 

3.  Le rapport longueur /largeur du plancher est inférieur à 4 ; 

4.  Les planchers doivent présenter une rigidité suffisante vis-à-vis de celle des contreventements 

verticaux pour être considérés comme indéformable dans leur plan ; Dans ce cas la surface totale des 

ouvertures de plancher doit rester inférieur à 15% de celle de ce dernier.
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2. Régularité en élévation : [RPA99 (version2003)/3.5.1.b] : 
o Le système de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur vertical discontinu, 

dont la charge ne se transmette pas directement à la fondation. 

 
o Les raideurs et masses des différents niveaux restent constantes ou diminuent 

progressivement de la base au sommet du bâtiment. 

 

o La variation de dimension en plan entre deux niveaux successifs ne dépasse pas 20%. 

La plus grande dimension latérale du bâtiment n’excède pas 1,5 fois sa plus petite dimension. 

Outre ces conditions, les conditions complémentaires suivantes : 

 
 Zone I : Tous groupe. 

 Zone II a : Groupe d’usage 2.  

 Groupe d’usage 3, si la hauteur est inférieure ou égale à 7 niveaux ou 23m. 
 Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale à 5 niveaux ou 17m. 

 Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale à 3 niveaux ou 10m. 

 Zone II b et III groupe d’usage 3 et 2, si la hauteur est inférieure ou égale à 3 niveaux ou 17m. 

 Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale à 3 niveaux ou 10m.  
 Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieur ou égale à 2 niveaux ou 08m. 

 

o La méthode statique équivalente n’est pas applicable, dans ce cas on va appliquer la méthode 
dynamique  

(Le calcul se fait par le logiciel «Robot ». 

 

 Méthode dynamique : 

 

 Principe : 

   Par cette méthode il est recherché pour chaque mode de vibration le maximum des effets engendrés 
par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de calcul, ces effets sont par la suite 

combinés pour obtenir la réponse de la structure. 
 

 Modélisation : 

   Notre structure sera représentée par un modèle tridimensionnel encastré à la base, ou les masses sont 

concentrées au niveau des centres de gravité des planchers avec trois degré de liberté (2 translations 

horizontales, et une rotation d’axe verticale) [RPA99/v2003 4.3.2]. 

 

 Présentation du logiciel : 

Les réponses de la structure sont déterminées par le logiciel (Robot) celui-ci est un programme de 
calcul statique et dynamique de structure à comportement linéaire mis au point à l'université de 

Berkeley en Californie aux états unis d’Amérique. 

Nous avons fait appel au logiciel «Robot» pour déterminer: 

 
o Les périodes propres. 

o Les coefficients de participation modale ⍺i. 

o Les déplacements des planchers. 
o Les forces sismiques. 

o Les sollicitations internes (M, N, T) 
 

V.3- Etape de modélisation : 

Pour la modélisation nous avons suivi les étapes suivantes : 

 Choix du plan du travail : notre structure est un modèle tridimensionnel  

 Choix de l’unité du travail ; KN et m ; 

 Création graphique du modèle en utilisant l’interface du Robot
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 Les poutres et les poteaux sont modélisés par des éléments barres et les voiles dalle pleine par 

panneau. 

 Introduit les propriétés du matériau utilisé: les propriétés du béton (voir chapitre I) 

 Introduit les propriétés de chaque élément de la structure : la section et le matériau utilisé ; 
 Introduit les conditions aux limites ; 

Variante 01 : 

 

 

 

Figure V.01 : la structure variante 01.



XII.  

 

CHAPITRE V  Etude sismique 

129 

Tableau V.01 : Analyse de la structure Mode 01. 

 

T dynamique=1.27> 1.30Tstatique =>CONDITION NON VERIFIEE 

Variante 02 : 
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Figure V.02 : la structure variante 02. 

Tableau V.02 : Analyse de la structure Mode 01. 

 

T dynamique=1.21> 1.30Tstatique =>CONDITION NON VERIFIEE 



 

 

Variante 03 : 

 
 

 

 

Figure V.03 : la structure variante 03.
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Tableau V.03: Analyse de la structure Mode 01. 

 

T dynamique=0.97 > 1.30Tstatique =>CONDITION NON VERIFIEE 

 

Variante 04 : 
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Figure V.04 : la structure variante 04. 

Tableau V.04: Analyse de la structure Mode 01. 

   

T dynamique=0.62 < 1.30Tstatique =>CONDITION VERIFIEE 



 

 

 Et on a une translation dans les deux premiers modes. 

Mode 01 : 

 

Mode 02 : 
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 Détermination des charges : 

Pour notre cas, on a trois types : 

 
 Charge permanente G: 

Contient le poids total de la structure et la charge permanente distribuée par les planchers aux poutres 

principales et secondaire ainsi que la poussée des terres pour les voiles périphériques du sous-sol. 

 
 Charges d’exploitation Q: 

Les charges d’exploitations distribuées par les planchers aux poutres. 

 
 Les forces sismiques E : 

Contient les masses concentrées au centre de gravité de chaque niveau et le spectre dans les trois 

sens(X, Y et Z). 
 

 Détermination des combinaisons de charges : 

1) 1.35G + 1.5Q 

2) G + Q 
3) 0.8G + E 

4) 0.8G - E 

5) G + Q + E 
6) G + Q – E 

 

 Vérification des erreurs : 

Lancement de l’analyse 
Interprétation des résultats 

 

 Détermination du spectre de réponse : 
Zone :                                                        I 

Usage :                                           tous groupes 

Assise :                                                    S3 
Coefficient de qualité :                     1.30 

Coefficient de comportement :      5.000 
Amortissement :                              7.00 % 

V.4- interprétation des résultats : 

 

 Vérification la résultante des forces sismiques : 
  La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaisons des valeurs modales, ne 

doit pas être inférieure à 80% de la résultante des forces sismiques déterminées par la méthode statique 

équivalente V. 

 

 Calcul de la force sismique totale : 

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

          Successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la (formule 4.1 des 

RPA99/Version 2003) : 

V =
A × D × Q

R
×W 

 
 Avec : 

 

-A : coefficient d’accélération de zone, donné par le (tableau (4.1) deRPA99/Version 2003) 

suivant la zone sismique et le groupe d’usage du bâtiment
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 Zone 

Groupe I Iia IIb III 

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

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

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

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

Tableau V.05 : Coefficient d’accélération de zone. 

 

 Dans notre cas on a : 

- Zone(1) D’après la classification sismique de wilaya de Tiaret  (RPA 99) 
- Groupe d'usage 2 puisque sa hauteur totale ne dépasse pas 48m. 

Alors d’après les deux critères précédents on obtient A=0.10 

- 

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 𝑠

2,5𝜂 (
𝑇2
3
)

2

3

(
3

𝑇
)

5

3

                            𝑇 ≤ 3 𝑠

 

𝑻𝟏𝑒𝑡 𝑻𝟐 : Périodes caractéristiques associées à la catégorie de site, leurs valeurs sont donné par le 

tableau suivant : 

 

Site 𝑆1 𝑆2 𝑆3 𝑆4 

𝑇1 0,15 0,15 0,15 0,15 

𝑇2 0,30 0,40 0,50 0,70 

 

Tableau V.06 : 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



XII.  

 

CHAPITRE V  Etude sismique 

137 

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 : 

Remplissage 
Portiques Voiles ou murs 

Béton armé Acier Béton armé / Maçonnerie 

Léger 6 4 
10 

Dense 7 5 

 

Tableau V.07 : Pourcentage d’amortissement critique. 

 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⁄ ……… . . (𝐼) 

- 𝐡𝐍 : Hauteur mesurée en mètres à partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau 

(N)…. 𝐡𝐍 = 30,54 m  

- 𝐂𝐭 : Coefficient en fonction du système de contreventement et du type de remplissage, il est 

donné par le( tableau 4.6 du RPA 2003). 

Si on est dans le cas n° 3 ou 4, on peut également utiliser la formule : 

T = 0,09
hN

√D
⁄ ……… . . (II) 

- 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 respectivement par I et II. 

On a un sol meuble ⇨ site 3 donc  𝑇1 = 0,15 𝑠𝑒𝑐 𝑒𝑡  𝑇2 = 0,5 𝑠𝑒𝑐 

𝑇 = 𝑚𝑖𝑛

{
 
 

 
 𝐶𝑡ℎ𝑁

3

4 = 0,05 × 30,54
3

4 = 0,649 𝑠𝑒𝑐

{

0,09
ℎ𝑁

√𝐷
⁄ = 0,09 30,54

√28,60
⁄ = 0,51 𝑠𝑒𝑐

0,09
ℎ𝑁

√𝐷
⁄ = 0,09 30,54

√18,50
⁄ = 0,639 𝑠𝑒𝑐

 

 

𝜂 = √
7

2+𝜉
≥ 0,7 ⇨ 𝜂 = √

7

2+10
= 0,76 ; 𝜉 = 10%=10
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𝑇2 ≤ 𝑇 ≤ 3 𝑠 ⇨

{
 
 

 
 
𝐷𝑥 = 2,5𝜂 (

𝑇2
𝑇𝑥
)

2

3

= 2,5 × 0,76 × (
0,51

0,649
)

2

3

= 1,615

𝐷𝑥 = 2,5𝜂 (
𝑇2
𝑇𝑦
)

2

3

= 2,5 × 0,76 × (
0,639

0,649
)

2

3

= 1,879

 

-R : coefficient de comportement global de la structure,  

Sa valeur unique est Donnée par (le tableau (4.3) de RPA99/Version 2003) en fonction du système 

de Contreventement tel qu’il est défini dans (l’article 3.4 du R.P.A99/2003).  

Dans le cas où le système de contreventement est constitué de voiles et de portiques, les voiles 

reprennent 20% des sollicitations dues aux charges verticales. On considère que la sollicitation 

horizontale est reprise uniquement par les voiles. 

 

Tableau V.08 : Les sollicitions dues aux charges verticales reprises par les voiles. 

Les sollicitions dues aux charges verticales reprises par les voiles est de 10082.78 KN, ce qui 

représente à 19% de celles de la structure entière est de 51152.48 kN.  

Alors le coefficient de comportement global de la structure égale à : R=5. 

 

-Q : facteur de qualité de la structure, est fonction de la redondance et de la géométrie  des  
éléments  qui la  constituent,  de la  régularité  en plan et en élévation 
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Et de la qualité du contrôle de la construction. 

𝑄 = 1+∑𝑃𝑞

5

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 :  

 𝑃𝑞 

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 

 

Tableau V.09 : Pénalité à retenir pour le critère de qualité. 

Voici les critères à prendre en compte : 

𝑄𝑥 = 1 + (0,05 + 0,05 + 0,05 + 0,00 + 0,05 + 0,10) = 1,30 

𝑄𝑦 = 1+ (0,05 + 0,05 + 0,05 + 0,00 + 0,05 + 0,10) = 1,30 

 

-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 : 
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Cas Type d’ouvrage 𝛽 

1 Bâtiments d’habitation, bureaux ou assimilés 0,20 

2 

Bâtiments recevant du public temporairement : 

Salles d’exposition, … 

Salles de classes, … 

 

 

0,30 

0,40 

3 Entrepôts, hangars 0,50 

4 Archive, bibliothèques, réservoirs et ouvrage assimilés 1,00 

5 Autre locaux non visés ci-dessus 0,60 

 

Tableau V.10 : Coefficient de pondération. 

 

 Dans ce cas, le poids a été tiré directement du logiciel Robot :  

 

 

Tableau V.11 : Vérification des forces sismiques à la base. 

 

𝑊 = ∑ 𝑊𝑖 = 33753,17
𝑛
𝑖=1  𝑘𝑛 



XII.  

 

CHAPITRE V  Etude sismique 

141 

 

 Calcul de l’effort : 

𝑉𝑥 =
𝐴 × 𝐷𝑥 × 𝑄𝑥

𝑅
×𝑊 =

0,10 × 1,615 × 1,30

5
× 3375,317 = 𝟏𝟒𝟏𝟕,𝟐𝟗 𝒌𝒏 

        

𝑉𝑦 =
𝐴 × 𝐷𝑦 × 𝑄𝑦

𝑅
×𝑊 =

0,10 × 1,879 × 1,30

5
× 3375,317 = 𝟏𝟔𝟒𝟖,𝟗𝟕 𝒌𝒏  

 
 Après l’interprétation des résultats du fichier Robot, la résultante des forces sismiques 

à la base est égale à : 

 

 
 

Tableau V.12 : Valeurs de Vdx et Vdy. 

 Sens longitudinale :  

Vdx= 1573.46 kN> 80%VSTAT= 1523.48 kN   =>CONDITION VERIFIEE 

 Sens transversal : 

VdY= 1645.52 kN> 80%VSTAT= 1523.48 kN   =>CONDITION VERIFIEE 

 

 Vérification Article 4.3.4 RPA 99 V 2003(% de participation massique pour k=20) 

Le nombre de modes de vibration à retenir doit 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
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les valeurs données par le tableau suivant : 

 

 
 

Tableau V.13 : les masses modales. 

 

a- sens longitudinale : 

 
∑𝛼𝑥 = 96,69% ≥ 90%.............................condition vérifiée 

  b- sens transversale 

∑𝛼𝑦 = 95,73% ≥ 90%.............................condition vérifiée 

 

 Vérification Article 7.4.3.1 RPA 99 V 2003 (effort normal réduit) : 

L’effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante : 

𝒗 =
𝑵𝒅

𝑩𝒄 ∗ 𝒇𝒄𝟐𝟖
≤ 𝟎. 𝟑𝟎 

 

𝑣 : Effort normal réduit 

Nd : Effort normal s’exerçant sur une section en (N) 

Bc : Section du poteau en (mm2)
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Tableau V.14 : Efforts normales réduits. 

 

Nd= 1524630N 

Bc= 500*500= 250000mm2 

fc28= 25Mpa 

𝑣=0.24 < 0.30 =>CONDITION VERIFIEE 

 

 Vérification Article 5.10 RPA 99 V 2003 (déplacement inter-étages) : 

Les déplacements relatifs d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne doivent pas 

dépasser 1% de la hauteur à moins qu’il ne puisse être prouvé qu’un plus grand déplacement relatif 

peut être toléré. 

𝜟𝒌 = 𝜹𝒌 − 𝜹𝒌−𝟏 ≤ 𝜹𝒌̅̅ ̅    𝒂𝒗𝒆𝒄 ∶  𝜹𝒌 = 𝑹𝜹𝒆𝒌 

 R : Coefficient de comportement ; R = 5 

 𝛅𝐞𝐤 : Déplacement du aux forces sismiques Fi(y compris l’effort de torsion) 

 𝛅𝐤̅̅ ̅ : Déplacement admissible (égale à 1%he) 

he= 306cm => 1%he= 3.06cm
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𝜟𝒌 : dans le sens x-x  : 

 

𝜟𝒌 dans le sens y-y  : 

 

Tableau V.15 : Déplacement inter étages. 

Le déplacement max dans les deux est égale à 0.6cm x R=3cm < 1%he=3.06cm. 

=>CONDITION VERIFIE 

 

 Vérification Article 5.9 RPA 99 V 2003(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 ».
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ℎ𝑘 : Hauteur de l’étage « K » : 

 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 : 

Niveau P [kN] PK [kN] Δkx[cm] Δky[cm] VX [kN] VY  [kN] hk[cm] 𝛳X 𝛳Y 

8 3987.16 3987.16 0.60 0.50 392.36 432.55 306 0.019 0.015 

7 3539.15 7526.31 0.60 0.50 652.08 716.71 306 0.022 0.017 

6 3539.15 11065.46 0.60 0.50 856.28 937.12 306 0.025 0.019   

5 3619.52 14684.98 0.60 0.50 1024.96 1117.65 306 0.028 0.021 

4 3619.52 18304.50 0.60 0.50 1163.88 1266.83 306 0.030 0.023 
3 3811.26 22115.76 0.50 0.40 1277.79 1391.09 306 0.028 0.020 
2 3811.26 25927.02 0.40 0.30 1368.63 1490.37 306 0.024 0.017 
1 3913.06 29840.08 0.30 0.20 1436.79 1566.32 306 0.020 0.012 

RDC 3913.06 33753.14 0.20 0.10 1476.19 1607.99 306 0.014 0.003 
 

=>CONDITION VERIFIEE 

Tableau V.15 : Effet P-Δ. 
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VI.1-Introduction :  

         L’étude des portiques nécessite au préalable l’évaluation de toutes les charges  

(Permanentes, d’exploitations, séismiques et climatiques) qui lui seraient appliquées.  

Son calcul est fait sous les combinaisons d’actions les plus défavorables aux quelles il pourrait  être 

soumis durant toute la période d’exploitation de l’ouvrage. Pour la détermination du  ferraillage on 

considère le cas le plus défavorable. On a utilisé l’outil informatique à travers le  logiciel de ROBOT, 

qui permet la détermination des différents efforts internes de chaque  section des éléments.  

 

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 BAEL 91 et RPA 99/2003. 

 

 Poutres :{
Sollicitations du 1ier genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q

Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : {
0,8G ± E
G + Q ± E

 

 

 Poteaux : {
Sollicitations du 1ier genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q

Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : {
G + Q ± 1,2E
G + Q ± E

 

Avec :  

 

G : Charges permanentes ; 

Q : Charges d’exploitation ; 

E : Effort sismique. 

 

VI.3-Ferraillage des portiques: 

VI .3.1-Les poutres : 

 Méthode de calcul : 

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

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

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

Le ferraillage se fera à l’ELU, car la fissuration est jugée peu préjudiciable.
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Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1ier et du 2éme genre : 

 

Sollicitations du 1ier genre (BAEL 91) : 𝑆𝑝1 = 1,35𝐺 + 1,5𝑄 ⇨ 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡 𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑠𝑝𝑜𝑛𝑑𝑎𝑛𝑡 𝑀𝑠𝑝1 

Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : {
𝑆𝑝2 = 0,8𝐺 ± 𝐸

𝑆𝑝2 = 𝐺 + 𝑄 ± 𝐸
⇨ 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡 𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑠𝑝𝑜𝑛𝑑𝑎𝑛𝑡 𝑀𝑠𝑝2 

 

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 = 348 𝑀𝑃𝑎
𝛾𝑏 = 1,5 ⇨ 𝜎𝑏 = 14,17 𝑀𝑃𝑎

 

 

 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 : {
40 Φ en zone I et II
50 Φ en zone III

 

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

 

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

accidentelle (le cas le plus défavorable). 

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

accidentelle. 

 

 Exemple de calcul :  

Une seule poutre sera calculée en détail, les résultats des autres poutres seront résumés dans un tableau
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. 

 poutre principale  (30x40) cm² : 

 

 Armatures longitudinales :   

Calculons d’abord les sections Amin et Amax  des aciers qui devraient conditionner la section à adopter, 

on a :  

 

Amin = 0,5%b.ht = 0,5x30x40/100 = 6,00 cm² (sur toute la section)  

Amax1 = 4%b.ht = 4x30x40/100 = 48 cm²  

Amax2 = 6% b.ht = 6x30x40/100 = 72 cm² 

 poutre secondaire  (30x40) cm² : 

 

 Armatures longitudinales :   

Amin = 0,5%b.ht = 0,5x30x40/100 = 6,00cm² (sur toute la section)  

Amax1 = 4%b.ht = 4x30x40/100 = 48cm²  

Amax2 = 6% b.ht = 6x30x40/100 = 72cm² 

 

 poutre secondaire  (30x30) cm² : 

 

 Armatures longitudinales :   

 

Amin = 0,5%b.ht = 0,5x30x30/100 = 4,50cm² (sur toute la section)  

Amax1 = 4%b.ht = 4x30x30/100 = 36 cm²  

Amax2 = 6% b.ht = 6x30x30/100 = 54 cm² 

 

 

 Ferraillage d’une poutre : 

 L’exemple ci-dessous sera fait sur une poutre principale de rive (RDC et Etages courants), les 

moments  𝑀𝑠𝑝1  𝑒𝑡 𝑀𝑠𝑝2  sont tirés à partir du logiciel ROBOT. 

  

Données : 

o Largeur de la poutre : b = 30 cm 

o Hauteur de la section : h = 40 cm  

o Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9h = 36 cm 

o Contrainte des aciers utilisés :   fe = 400 Mpa 

o Contrainte du béton à 28 jours :   fc28 = 25 Mpa   

o Contrainte limite du béton :       ft28 =  2,1 Mpa 

o Fissuration peu préjudiciable



XIV.  

 

CHAPITRE VI  Etude des portiques 

150 

 

 En travée : 

  

  {
 Msp1 = 42,27 KN.m

 Msp2 = 31,78 KN.m
      → 

Msp1

Msp2
 =  

42,27

31,78
 = 1,33  >1,15    Donc le calcul se fait sous   Sp1                                                            

 

o Le moment réduit   : 

𝜇 =
𝑀𝑠𝑝1

𝑏 × 𝑑²× 𝑓𝑏𝑐
=

42,27 × 103

30 × 36² × 14,17
= 0,007 < 𝜇𝑙 = 0,392 →  𝐴𝑠

′ = 0 

𝜇 = 0,007 →  𝛽 = 0,96 ; β est tirée du tableau. 

o La section d’acier   : 

𝜎𝑠 =
𝑓𝑒
𝛾𝑠
=
400

1,15
= 348 𝑀𝑃𝑎 

𝐴𝑠𝑥 =
𝑀𝑠𝑝1

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
=

42,27 × 103

0,96 × 36 × 348
= 3,52 𝑐𝑚² 

Donc on prend : 2T12+1T14  ( A = 3,8cm²) 

 

 

 Sur appuis : 

  

  {
 Msp1 = 87,73 KN.m

 Msp2 = 88,89 KN.m
      → 

Msp1

Msp2
 =    

87,73

88,89
 = 0,99 < 1,15    Donc le calcul se fait sous  Sp2            

                                                 

 

o Le moment réduit   : 

𝜇 =
𝑀𝑠𝑝1

𝑏 × 𝑑² × 𝑓𝑏𝑐
=

88,89 × 103

30 × 36² × 14,17
= 0,124 < 𝜇𝑙 = 0,392 →  𝐴𝑠

′ = 0 

𝜇 = 0,124 →  𝛽 = 0,934 ; β est tirée du tableau. 

 

o La section d’acier   : 

𝜎𝑠 =
𝑓𝑒
𝛾𝑠
=
400

1,15
= 348 𝑀𝑃𝑎 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑠𝑝1

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠
=

88,89 × 103

0,934 × 36 × 348
= 6,61 𝑐𝑚² 

Donc on prend : 3T12+3T12  ( A = 6,78cm²)
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Tableau VI.01 : Ferraillage des poutres.

 

Poutres  

 

Niveau 

 

Section 

(cm2) 

Moments 

(KN.m) 

 

Moment 

de calcul 

 

Acal 

(cm²) 

 

 Amin(cm²) 

BAEL 

   Amin(cm²) 

RPA99/2003 

 

Aadp(cm²) 

 

T max 

(kN) 

𝑴𝒔𝒑𝟏 𝑴𝒔𝒑𝟐 

 

  

 

Poutre 

principal 

(30× 𝟒𝟎) 

 

RDC et 

Etages 

courants 

    En 

travée 

       

42,27 

     

31,78 

        

42,27 

         

3,52 

 

 

  

 

 

1 ,30 

 

 

 

 

 

       6   

 

 

                            

2T12 Filante 

+1T14Chapeau =3,8 

      

94,99 

 

Sur 

appuis 

-87,73 -    

88,89 

           

88,89 

       

6,61 

                           

3T12 Filante+ 

3T12Chapeau =6,78  

 

Terrasse 

 

En 

travée 

       

59,71 

         

45,7 

         

59,71 

       

5,06 

                           

3T14Filante  + 2T12 

Chapeau = 6,88 

              

95,96 

Sur 

appuis 

        

87,2 

        

84,21 

               

87,2 

        

7,62 

                           

5T14 Filante +2T12 

Chapeau  = 9,96 

 

 

 

Poutre 

secondaire 

(30× 𝟒𝟎) 

 

RDC et 

Etages 

courants 

En 

travée 

     

6,62 

     

11,22 

           

11,22 

     

0,79 

 

 

 

1,30 

 

 

 

       6 

                           

3T12 = 3,39 

       

10,33 

Sur 

appuis 

      

9,75 

     

23,48 

           

23,48 

     

1,66 

                           

2T12 Filantes 

+1T12Chapeau= 

3,39 

 

Terrasse 

En 

travée 

      7,5      

6,66 

               

7,5 

       

0,52 

                          

3T112 = 3,39 

      

10,33 

Sur 

appuis 

      

10,29 

     

13,99 

           

13,99 

       

0,98 

                            

2T12 Filantes 

+1T12Chapeau= 

3,39 

 

 

 

 

Poutre 

secondaire 

(30× 𝟑𝟎) 

 

RDC et 

Etages 

courants 

En 

travée 

      

21,99 

    

35,47 

           

35,47 

      

3,44 

              

 

 

0,98 

 

      

 

 

 

 

     4,50 

 

               

2T14Filantes+  1T12 

Chapeau   = 4,21 

        

24,83 

Sur 

appuis 

     

25,41 

     

37,88 

         

37,88 

      

3,69 

             

2T14Filantes+  1T12 

Chapeau   = 4,21 

 

Terrasse 

En 

tarvée 

      

13,9 

     

23,68 

           

23,68 

      

2,26 

              

2T14Filantes+  1T12 

Chapeau   = 4,21 

       

22,82 

Sur 

appuis 

     

18,74 

    

27,33 

            

27,33 

        

2,62 

                             

2T14Filantes+  1T12 

Chapeau   = 4,21 
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 Vérification du ferraillage de la poutre : 

 

 Condition de non fragilité : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0,23 × 𝑏 × 𝑑 × 𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 
0,23 × 30 × 36 × 2,10

400
= 1,30 𝑐𝑚² 

𝐴𝑎𝑑𝑝𝑡 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,5% × 𝑏 × ℎ𝑡 = 6 𝑐𝑚² ⇨ Condition vérifiée sur toute la section. 

 

 Contrainte de cisaillement : 

𝜏𝑢 = 
𝑇

𝑏 × 𝑑
= 
94,99 ×  10

30 × 36
= 0,88 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(0,13𝑓𝑐28 ; 5 𝑀𝑃𝑎)  ; Fissuration préjudiciable 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(3,25 𝑀𝑃𝑎 ; 5 𝑀𝑃𝑎) =  3,25 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 = 0,88 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 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. 

 

 Détermination du diamètre des armatures transversal : 

𝛷𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 {
ℎ

35
 ;  
𝑏

10
 ;  𝛷𝑙} = 𝑚𝑖𝑛{11,42 𝑚𝑚 ;  30 𝑚𝑚 ; 12 𝑚𝑚} ⇨ 𝛷𝑡 = 8 𝑚𝑚 

 

 L’espacement : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{0,9𝑑 ; 40 𝑐𝑚} = 𝑚𝑖𝑛{32,4𝑐𝑚 ; 40 𝑐𝑚} 

D’après le R.P.A 99/2003 : 

Zone nodale : 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{
ℎ
4⁄ ; 30 𝑐𝑚 ; 12𝛷𝑙} = 𝑚𝑖𝑛{10 ; 30 𝑐𝑚 ; 14,4 𝑐𝑚} ⇨ 𝑆𝑡 = 10 𝑐𝑚 

Zone  courante : 𝑆𝑡 ≤
ℎ
2⁄ = 20 𝑐𝑚 ⇨ 𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚 

 

 Vérification de la section d’armatures minimale : 

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑆𝑡 × 𝑏

≥ 𝑚𝑎𝑥 {
𝜏𝑢
2
 ; 0,4 𝑀𝑃𝑎} = 𝑚𝑎𝑥{0,44 ; 0,4} = 0,44 𝑀𝑃𝑎 

𝐴𝑡
𝑆𝑡
≥
0,44 × 30

235
= 0,056 𝑐𝑚         (1) 

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑏 × 𝑆𝑡 × 𝛾𝑠

≥
𝜏𝑢 − 0,3𝐾𝑓𝑡𝑗

0,9(𝑠𝑖𝑛 𝛼 + 𝑐𝑜𝑠 𝛼)
⇨
𝐴𝑡
𝑆𝑡
≥
(0,88 − (0,3 × 1 × 2,1)) × 35 × 1,15

0,9 × 1 × 235

= 0,048 𝑐𝑚        (2) 

On prend le max (1) et (2) {

𝐴𝑡 ≥ 0,056 𝑆𝑡
𝑂𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚 

𝐴𝑡 ≥ 0,9 𝑐𝑚²
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 Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

 

𝑇 = 94,99 𝐾𝑁 ; 𝑀𝑎𝑝 = 88,89 𝐾𝑁.𝑚 

𝛿𝑢 =
𝑀𝑎𝑝

𝑍
=

88,89

0,9 × 36 × 10−2
= 274,35𝐾𝑁𝑡 > 10,58 𝑡 

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

 

 Compression de la bielle d’about : 

La contrainte de compression dans la biellette est de : 

𝜎𝑏̅̅ ̅ =
𝐹𝑏
𝑆
 ; 𝐴𝑣𝑒𝑐 ∶  {

𝐹𝑏 = 𝑇√2

𝑆 =
𝑎𝑏

√2

⇨ 𝜎𝑏̅̅ ̅ =
2𝑇

𝑎𝑏
 ; 𝑂ù 𝑎 𝑒𝑠𝑡 𝑙𝑎 𝑙𝑜𝑛𝑔𝑢𝑒𝑢𝑟 𝑑′𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑏𝑖𝑒𝑙𝑙𝑒𝑡𝑡𝑒. 

𝑂𝑛 𝑑𝑜𝑖𝑡 𝑎𝑣𝑜𝑖𝑟 ∶  𝜎𝑏̅̅ ̅ <
𝑓𝑐28
𝛾𝑏

 

Mais pour tenir compte du fait que l’inclinaison de la biellette est légèrement différente de 45°, donc 

on doit vérifier que : 

𝜎𝑏̅̅ ̅ ≤
0,8 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
⇨
2𝑇

𝑎𝑏
≤
0,8 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
⇨ 𝑎 ≥

2𝑇𝛾𝑏
0,8 × 𝑏 × 𝑓𝑐28

⇨ 𝑎 ≥
2 × 94,99 × 1,5

0,8 × 30 × 25 × 10
= 0,048 

= 4,8𝑐𝑚 

𝑎′ = 𝑏 − 4 = 26 𝑐𝑚 

𝑎 = 𝑚𝑖𝑛(𝑎′; 0,9𝑑) =𝑚𝑖𝑛(26 𝑐𝑚 ; 32,4 𝑐𝑚) = 26 𝑐𝑚 ; 𝑎 > 4,8 𝑐𝑚 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

 

 Entrainement des armatures : 

 

o Vérification de la contrainte d’adhérence : 

𝜏𝑠𝑒𝑟 =
𝑇

0,9𝑑 × 𝜇 × 𝑛
≤ 𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 𝜓𝑠 × 𝑓𝑡28 

𝜓𝑠 ∶ 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡 𝑑𝑒 𝑐𝑖𝑠𝑎𝑖𝑙𝑙𝑚𝑒𝑛𝑡 ;  𝜓𝑠 = 1,5 𝑝𝑜𝑢𝑟 𝐻. 𝐴 ; 

T : L’effort tranchant maximum ; T = 94,99kN ; 

n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n = 6 ; 

μ : Périmètre d’armatures tendue ; μ = πΦ = π x 1,2 = 3,768 cm 

𝜏𝑠𝑒𝑟 =
𝑇

0,9𝑑 × 𝜇 × 𝑛
=

94,99 × 103

32,4 × 3,768 × 6 × 10²
= 1,29 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 1,5 × 2,1 = 3,15 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑠𝑒𝑟 = 1,29𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅ = 3,15 𝑀𝑃𝑎 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒.
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o 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 = 2,83 𝑀𝑃𝑎

𝐿𝑠 =
𝛷 × 𝑓𝑒
4 × 𝜏𝑠

= 
1,2 × 400

4 × 2,83
= 42,40 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 

 

o Calcul des crochets : 

Crochets courant d’angle de 90° :  

L2 = d − (c +
Φ
2 + r⁄ ) ; L1 ≥

Ls − 2,19r − L2
1,87⁄  

Φ = 1,2 cm ⇨ {
L2 = 23,8 cm
L1 = 15,22 cm

 

Φ = 1,4 cm ⇨ {
L2 = 22,6 cm
L1 = 13,45 cm

 

 

o La longueur de recouvrement : 

D’après le RPA 99/2003, la longueur minimale de recouvrement est de :             

{
40Φ en zone I et II
50Φ en zone III

⇨ {
Φ = 1,4 cm ⇨ l = 56 cm
Φ = 1,2 cm ⇨ l = 48 cm

 

 

 

 Vérification  des contraintes à E.L.S : 

          -Sur Appuis : 

Mser = 63,7 KN.m ;   A = 6,78 cm² 

 

 Position de l’axe neutre : 

𝑏

2
𝑦²−  𝜂𝐴(𝑑 –  𝑦) = 0  → 15𝑦2 +  101,7𝑦 − 3661,2 = 0  

𝑦 =11,66 cm 

 Moment d’inertie : 

𝐼 =  
𝑏

3
𝑦3 + 𝜂𝐴𝑠(𝑑 –  𝑦)

2 = 
30 × 11,663

3
 + (15 × 6,78 × (36 − 11,66)2) = 79447,6𝑐𝑚4
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 Détermination des contraintes : 

o Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝛔𝐛𝐜 : 

σbc = K × y =  
Mser

I
×  y =  

63,7 × 103

79447,6
× 11,66 = 9,35 MPa 

σbc = 9,35 MPa < σbc̅̅ ̅̅ = 0,6fc28 = 15 MPa ; Condition vérifiée. 

 

 

Tableau VI.02 : Vérification des contraintes à E.L.S des poutres.

 

Poutres  

 

Niveau 

 

Section 

(cm2) 

Moments 

E.L.S 

(KN.m) 

 

 

Y 

(cm) 

 

I(cm4) 

Vérification des 

contraintes  

   

Observations 

 

𝜱𝒕
′ (𝒎𝒎) 

 

𝑺𝒕 

(Zone 

nodale) 

 

𝑺𝒕  (𝒁𝒐𝒏𝒆  

𝒄𝒐𝒖𝒓𝒂𝒏𝒕𝒆)  𝝈bc 

(MPa) 

𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅ 𝝈st 

(MPa) 

𝝈𝒔𝒕̅̅ ̅̅  

 

Poutre 

principal 

(30× 𝟒𝟎) 

RDC et 

Etages 

courants 

En 

travée 

30,62 9,19 50101,4 5,61 15                   

/ 

348 Vérifiée 8 10 15 

Sur 

appuis 

63,7 11,66 79447,6 9,35 15                   

/ 

348 Vérifiée 8 10 15 

 

Terrasse 

En 

travée 

43.64 10,92 83466 5,71 15 196,69 202 Vérifiée 8 10 15 

Sur 

apuis 

62,12 12,96 109360,6 7,36 15 196,34 202 Vérifiée 8 10 15 

Poutre 

secondaire 

(30× 𝟒𝟎) 

RDC et 

Etages 

courants 

En 

travée 

4,89 8,97 45206,8 0,97 15                   

/ 

348 Vérifiée 8 10 15 

Sur 

appuis 

7,18 8,74 45605,8 1,38 15                   

/ 

348 Vérifiée 8 10 15 

 

Terrasse 

En 

travée 

5,54 8,97 45206,8 1,1 15 94,69 202 Vérifiée 8 10 15 

Sur 

appuis 

7,6 8,74 45605,8 1,46 15 68,15 202 Vérifiée 8 10 15 

Poutre 

secondaire 

(30× 𝟑𝟎) 

RDC et 

Etages 

courants 

En 

travée 

15,97 8,03 29071,9 4,41 15                   

/ 

348 Vérifiée 8 10 15 

Sur 

appuis 

18,48 7,79 29480,1 4,88 15                   

/ 

348 Vérifiée 8 10 15 

 

Terrasse 

En 

travée 

10,09 8,03 29071,9 2,79 15 180,30 202 Vérifiée 8 10 15 

Sur 

appuis 

13,64 7,79 29480,1 3,6 15 133,32 202 Vérifiée 8 10 15 
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Niveaux 

 

Sur Appuis 

                                                                               

En Travée 

 

 

 

 

RDC   et                       

Etage 

courant 

 

 

 

 

 

 

                                             

 

 

 

Terrasse 

 

 

 

 

Figure VI.01 : Ferraillage des poutres principales (40× 𝟑𝟎) 𝒄𝒎𝟐 .
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Niveaux 

 

Sur Appuis 

                                                                           

En Travée 

 

 

 

 

RDC  et                       

Etage 

courant 

 

 

 

 

 

 

                                             

 

 

 

Terrasse 

 

 

 

Figure VI.02 : Ferraillage des poutres secondaires (40× 𝟑𝟎) 𝐜𝐦𝟐 .



XIV.  

 

CHAPITRE VI  Etude des portiques 

158 

 

 

 

Niveaux 

 

Sur Appuis 

                                                                        

En Travée 

 

 

 

 

RDC   et                       

Etage 

courant 

 

 

 

 

 

 

                                             

 

 

 

Terrasse 

 

 

 

                               Figure VI.03 : Ferraillage des poutres secondaires (30× 𝟑𝟎) 𝐜𝐦𝟐 .    
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VI .3.2-Les  poteaux : 

 Méthode de calcul : 

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

tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée. La section des armatures doit être égale au 

maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes :  

 

 

{
  
 

  
 
𝑃𝑟𝑒𝑚𝑖𝑒𝑟𝑔𝑒𝑛𝑟𝑒 ∶ 1,35𝐺 + 1,5𝑄 ⇨ {

𝑁𝑚𝑎𝑥  ;  𝑀𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑠𝑝𝑜𝑛𝑑𝑎𝑛𝑡 → 𝐴1
𝑁𝑚𝑖𝑛 ; 𝑀𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑠𝑝𝑜𝑛𝑑𝑎𝑛𝑡 → 𝐴2
𝑀𝑚𝑎𝑥  ;  𝑁𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑠𝑝𝑜𝑛𝑑𝑎𝑛𝑡 → 𝐴3

𝐷𝑒𝑢𝑥𝑖è𝑚𝑒 𝑔𝑒𝑛𝑟𝑒 ∶ {
0,8𝐺 ± 𝐸

𝐺 + 𝑄 ± 1,2𝐸
⇨ {

𝑁𝑚𝑎𝑥  ;  𝑀𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑠𝑝𝑜𝑛𝑑𝑎𝑛𝑡 → 𝐴4
𝑁𝑚𝑖𝑛 ;  𝑀𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑠𝑝𝑜𝑛𝑑𝑎𝑛𝑡 → 𝐴5
𝑀𝑚𝑎𝑥  ;  𝑁𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑠𝑝𝑜𝑛𝑑𝑎𝑛𝑡 → 𝐴6

 

 

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

 

 

 Ferraillage exigé par R.P.A 99(version 2003) : 

 

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence droites et sans crochet. 

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

Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4 % en zone courante, 6 % en zone de 

recouvrement. 

Le diamètre minimum est de 12 mm 

La longueur minimale de recouvrement est de 40 Ø (zone I)   {
40 Ø (𝑧𝑜𝑛𝑒 𝐼 𝑒𝑡 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝐼𝐼 ) 

50 Ø (𝑧𝑜𝑛𝑒 𝐼𝐼𝐼 )  
                                   

La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm en (zone I). 

Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible à l’extérieur des zones nodales.  

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

mis dans un tableau 

 

 

 

Le tableau suivant donne les sections minimales et maximales  imposée par le R.P.A 99(version2003)  
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Tableau VI.03 : Armatures minimales et maximales pour les poteaux. 

 

 Les sollicitations défavorables : 

Etages Type 1 

2cm) 50×50( 

Type 2 

2cm) 45×45( 

Type 3 

2cm) 40×40( 

Type 4 

2cm) 35×35( 

Type 3 

2cm) 30×30( Combinaison 

A 

max N 1556,11 1193,48 841,02 501,89 175,9 

cor M 7,48 3,83 3,19 2,71 2,12 

max T 3,67 2,31 2,16 1,83 10,51 

B 

min N 533,4 390,13 250,88 117,05 52,96 

cor M 21,44 22,19 22,55 19,61 25,72 

max T 14,01 22,18 2,14 12,8 10,51 

C 

maxM  40,24 40,85 41,24 36,18 45,63 

corN  847,29 620,92 406,51 202,68 103,05 

max T 26,26 25,77 25,98 23,51 25,6 

 

Tableau VI.04 : Sollicitations du premier genre. 

 

Etages Type 1 

2cm) 50×50( 

Type 2 

2cm) 45×45( 

Type 3 

2cm) 40×40( 

Type 4 

2cm) 35×35( 

Type 3 

2cm) 30×30( Combinaison 

A 
max N 1154,15 886,87 625,14 372,46 136,71 

cor M 16,53 14,4 13,42 12,05 25,82 

B 
max N 338,47 245,87 159,33 76,05 35,43 

cor M 18,18 23,22 25,91 22,81 26,75 

C 
maxM  36,28 35,81 38,1 33,33 39,83 

corN  654,82 481,19 313,88 154,75 77,54 

 

Tableau VI.05 : Sollicitations du deuxième genre.

Poteaux Amin=0,7 %x S Amax1=4%x S Amax2=6%x S 

Type 01 :(50×50) cm² 17,50 100 150 

Type 02 :(45×45) cm² 14,17 81 121,5 

Type 03 :(40×40) cm² 11,2 64 96 

Type04 :(35×35) cm² 8,57 49 73,5 

Type 05 :(30×30) cm² 8,1 36 54 
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 Méthode de calcul : 

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

{
𝑒 =

𝑀

𝑁

𝑀𝑢 = 𝑁𝑢 (𝑑 −
ℎ𝑡
2
+ 𝑒)

 

 

2. On vérifie si la section est surabondante : 

{

𝑁𝑢 ≤ 0,81𝑓𝑏𝑐 × 𝑏 × ℎ

𝑀𝑢 ≤ 𝑁𝑢 × 𝑑 × (
1 − 0,514𝑁𝑢
𝑏 × 𝑑 × 𝑓𝑏𝑐

)
 

Si les conditions sont vérifiées, alors la section est surabondante et les armatures ne sont pas 

nécessaires (A = A’ = 0) 

3. Sinon, on calcul la section des armatures : 

{
  
 

  
 𝜇 = 

𝑀𝑢
𝑏 × 𝑑²× 𝜎𝑏𝑐

𝐴𝑠 =  
𝑀𝑢

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠

𝐴𝑠𝑙 = 𝐴𝑠 −
𝑁𝑢
𝜎𝑠

 

4. On calcul la section des armatures minimale, puis on choisit la plus grande section 

calculée précédemment : 

{
𝐴𝑚𝑖𝑛 =  0,7% × 𝑏 × ℎ𝑡

𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é𝑒 = 𝑚𝑎𝑥{𝐴1 ;  𝐴2 ;… ; 𝐴𝑚𝑖𝑛}
 

 

 Exemple de calcul :  

 Poteau Type 01 : (50X50) cm² : 

 

Données :      

 c = h 10⁄   = 5 cm 

 Largeur du poteau b= 50 cm.    

 hauteur de la section ht = 50 cm. 

 Hauteur utile des aciers tendus d = ht-c= 45 cm 

 Contrainte des aciers utilisés   fe = 400 Mpa 

 Contrainte du béton à 28 jours   fc28 = 25 Mpa 

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

 Fissuration peu préjudiciable 
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 Combinaison du 1
ére

 genre : 

 

 Combinaison ≪ 𝐀 ≫ : 

𝑵𝒎𝒂𝒙 = 1556,11 𝐾𝑁    𝑴𝒄𝒐𝒓𝒓𝒆𝒔𝒑  =  7,48 𝐾𝑁.𝑚   

 Détermination le centre de pression : 

  𝑒 =
𝑀

𝑁
=

7,48

1556,11
= 0,0048 

  𝑀𝑢 =  𝑁𝑢 (𝑑 −
2

ht
+ 𝑒) =  1556,11 (0,45 −

0,50

2
+ 0.0048) =  318,702 𝐾𝑁.𝑚 

 

 Vérification si la section est surabondante : 

{
𝑁𝑢 0,81𝑓𝑏𝑐. 𝑏. ℎ

𝑀𝑢𝑁𝑢. 𝑑 (1 − 0,514𝑁𝑢/𝑏. 𝑑. 𝑓𝑏𝑐  )  
    {

𝑁𝑢 = 1556,11 𝐾𝑁 <   2875,5 𝐾𝑁.𝑚      𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣𝑒𝑟𝑖𝑓𝑒𝑒
𝑀𝑢 =  318,702 𝐾𝑁.𝑚 <  524,95 𝐾𝑁.𝑚      𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣𝑒𝑟𝑖𝑓𝑒𝑒

 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas 

Nécessaires (A1=A’1=0). 

 

 Combinaison ≪ 𝐁 ≫ : 

𝑵𝒎𝒊𝒏 = 533,4  𝐾𝑁   𝑴𝒄𝒐𝒓𝒓𝒆𝒔𝒑  =  21,44 𝐾𝑁.𝑚   

 

 Détermination le centre de pression : 

  𝑒 = 𝑀/𝑁 = 0.0402 𝑚 

  𝑀𝑢 =  𝑁𝑢 (𝑑 −
2

ht
+ 𝑒) =  533,4 (0,45 −

0,50

2
+ 0.0402) =  128,12𝐾𝑁.𝑚 

 

 Vérification si la section est surabondante : 

{
𝑁𝑢 0,81𝑓𝑏𝑐. 𝑏. ℎ

𝑀𝑢𝑁𝑢. 𝑑 (1 − 0,514𝑁𝑢/𝑏. 𝑑. 𝑓𝑏𝑐  )  
    {

𝑁𝑢 = 533,4 𝐾𝑁 <  2875,5𝐾𝑁                 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒
𝑀𝑢 =  128,12 𝐾𝑁.𝑚 <  219.62 𝐾𝑁.𝑚      𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣𝑒𝑟𝑖𝑓𝑒𝑒
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Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas 

Nécessaires (A2=A’2=0). 

 Combinaison ≪ 𝐂 ≫ : 

  𝑴𝒎𝒂𝒙 = 40,24  𝐾𝑁.𝑚        𝑵𝒄𝒐𝒓𝒓𝒆𝒔𝒑 = 847,29  𝐾𝑁  

 Détermination le centre de pression : 

  𝑒 = 𝑀/𝑁 = 0.0475 𝑚 

  𝑀𝑢 =  𝑁𝑢 (𝑑 −
2

ht
+ 𝑒) =  847.29 (0,45 −

0,50

2
+ 0.0475) =  209.698 𝐾𝑁.𝑚 

 Vérification si la section est surabondante : 

{
𝑁𝑢 0,81𝑓𝑏𝑐. 𝑏. ℎ

𝑀𝑢𝑁𝑢. 𝑑 (1 − 0,514𝑁𝑢/𝑏. 𝑑. 𝑓𝑏𝑐  )  
    {

𝑁𝑢 = 847.29 𝐾𝑁 <  2875,5 𝐾𝑁                 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒
𝑀𝑢 =  209,698 𝐾𝑁.𝑚 < 329,31  𝐾𝑁.𝑚      𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣𝑒𝑟𝑖𝑓𝑒𝑒

 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas 

Nécessaires (A3=A’3=0). 

 

 Combinaison du 2
éMe

 genre : 

 

 Combinaison ≪ 𝐀 ≫ : 

 

𝐍𝐦𝐚𝐱 = 1154,15  KN   𝐌𝐜𝐨𝐫𝐫𝐞𝐬𝐩  =  16,53  KN.m 

 

 Détermination le centre de pression : 

  𝑒 = 𝑀/𝑁 = 0.0143 𝑚 

  𝑀𝑢 =  𝑁𝑢 (𝑑 −
2

ht
+ 𝑒) =  1154,15 (0,45 −

0,50

2
+ 0.0143) =  247.36 𝐾𝑁.𝑚 

 Vérification si la section est surabondante : 

{
𝑁𝑢 0,81𝑓𝑏𝑐. 𝑏. ℎ

𝑀𝑢𝑁𝑢. 𝑑 (1 − 0,514𝑁𝑢/𝑏. 𝑑. 𝑓𝑏𝑐  )  
    {
𝑁𝑢 = 1154,15𝐾𝑁 <  2875,5 𝐾𝑁                 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒
𝑀𝑢 =  247,36 𝐾𝑁.𝑚 <  422,93 𝐾𝑁.𝑚      𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣𝑒𝑟𝑖𝑓𝑒𝑒

 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas 

Nécessaires (A4=A’4=0).       
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 Combinaison ≪ 𝐁 ≫ : 

𝑵𝒎𝒊𝒏 = 338,47  𝐾𝑁   𝑴𝒄𝒐𝒓𝒓𝒆𝒔𝒑  =  18,18  𝐾𝑁.𝑚  

 Détermination le centre de pression : 

  𝑒 = 𝑀/𝑁 = 0.0537 𝑚 

  𝑀𝑢 =  𝑁𝑢 (𝑑 −
2

ht
+ 𝑒) =  338,47 (0,45 −

0,50

2
+ 0.0537) =  85,874 𝐾𝑁.𝑚 

 

 Vérification si la section est surabondante : 

{
𝑁𝑢 0,81𝑓𝑏𝑐. 𝑏. ℎ 

𝑀𝑢𝑁𝑢. 𝑑 (1 − 0,514𝑁𝑢/𝑏. 𝑑. 𝑓𝑏𝑐  )  
    {

𝑁𝑢 = 338,47 𝐾𝑁 <  2875,5 𝐾𝑁                 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒
𝑀𝑢 =  85,874  𝐾𝑁.𝑚 <  144,02 𝐾𝑁.𝑚      𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣𝑒𝑟𝑖𝑓𝑒𝑒

 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas 

Nécessaires (A5=A’5=0). 

𝑵𝒄𝒐𝒓𝒓𝒆𝒔𝒑 = 1873.6 𝐾𝑁  𝑴𝒎𝒂𝒙 = 68.59𝐾𝑁.𝑚   

 

 Combinaison ≪ 𝐂 ≫ : 

 𝑴𝒎𝒂𝒙 =  36,28 𝐾𝑁.𝑚        𝑵𝒄𝒐𝒓𝒓𝒆𝒔𝒑 = 654,82  𝐾𝑁  

 Détermination le centre de pression : 

  𝑒 = 𝑀/𝑁 = 0.0554 𝑚 

  𝑀𝑢 =  𝑁𝑢 (𝑑 −
2

ht
+ 𝑒) =  654,82 (0,45 −

0,50

2
+ 0.0554) =  167,244𝐾𝑁.𝑚 

 

 Vérification si la section est surabondante : 

{
𝑁𝑢 0,81𝑓𝑏𝑐. 𝑏. ℎ 

𝑀𝑢𝑁𝑢. 𝑑 (1 − 0,514𝑁𝑢/𝑏. 𝑑. 𝑓𝑏𝑐  )  
    {

𝑁𝑢 = 654,82 𝐾𝑁 <  2875,5𝐾𝑁                 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒
𝑀𝑢 =  167,244 𝐾𝑁.𝑚 <  263,63 𝐾𝑁.𝑚      𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣𝑣𝑣𝑒𝑟𝑖𝑓𝑒𝑒

 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas 

Nécessaires (A6=A’6=0). 
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 Section adoptée : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,007 𝑥50𝑥50 = 17,5 𝑐𝑚 

𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é = 𝑚𝑎𝑥(𝐴1, 𝐴2, 𝐴3, 𝐴4, 𝐴5, 𝐴6, , 𝐴𝑚𝑖𝑛 ) = 𝑚𝑎𝑥 (0, 0,  0, 0, 0, 0, 17,5 )

=  𝟏𝟕,𝟓 𝒄𝒎² 

On adopte  4T20+4T14 =18,73 cm
2 

 

 

Niveaux combis 

1er genre 2éme genre 
Amin(cm2) 

BAEL 

Amin(cm2) 

RPA 99/2003 

Aadoptée Nu 

(kN) 

Mu 

(kN.m) 

A cal 

(cm2) 

NACC 

(kN) 

MACC 

(kN.m) 

A cal 

(cm2) 

50×50 

A 1556,11 7,48 0 1154,15 16,53 0 

2 ,72 17,5 
4T20+4T14 

18,73 
B 533,4 21,44 0 338,47 18,18 0 

C 847,29 40,24 0 654,82 36,28 0 

45×45 

A 1193,48 3,83 0 886,87 14,4 0 

2,20 14,18 
4T14+4T16 

= 14,20 
B 390,13 22,19 0 245,87 23,22 0 

C 620,92 40,85 0 481,19 35,81 0 

40×40 

A 841,02 3,19 0 625,14 13,42 0 

1,74 11,20 
8T14 

12,32 
B 250,88 22,55 0 159,33 25,91 0 

C 406,51 41,24 0 313,88 38,1 0 

35×35 

A 501,89 2,71 0 372,46 12,05 0 

1,33 8,58 
8T12 = 

9,05 
B 117,05 19,61 0.05 76,05 22,81 0,98 

C 202,68 36,18 0,51 154,75 33,33 0.89 

30× 30 

A 175,9 2,12 0 136,71 25,82 0.92 

0,98 6,30 
4T14+4T12= 

10,68 
B 52,96 25,72 2,09 35,43 26,75 2.47 

C 103,05 45,63 3.94 77,54 39,83 3,5 

 

Tableau VI.06 : Ferraillage des poteaux. 
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 Vérifications : 

 Vérifications de la contrainte de cisaillement : 

Le poteau le plus sollicité est de type 1 (50 x 50 cm²). 

𝜏𝑢 = 
𝑇

𝑏 × 𝑑
= 
26,26 ×  10

50 × 45
=  0,12𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(0,13𝑓𝑐28 ; 5 𝑀𝑃𝑎)  ; Fissuration préjudiciable 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(3,25 𝑀𝑃𝑎 ; 5 𝑀𝑃𝑎) =  3,25 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 = 0,12 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 3,25𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée 

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. 

o Le diamètre des armatures transversales : 

𝛷𝑡 =
𝛷𝑙
3
=
16

3
= 5,33 𝑚𝑚 

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

3,75 𝑠𝑖 𝜆𝑔 ≤ 5
 

𝑺𝒕 : Espacement des armatures transversales. 

 

o L’espacement : 

D’après le RPA 99/2003 

 

 on a :{
𝑍𝑜𝑛𝑒 𝑛𝑜𝑑𝑎𝑙𝑒 ∶ 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{10𝛷𝑙  ; 15 𝑐𝑚} = 15 𝑐𝑚 → 𝑂𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 𝑆𝑡 = 10 𝑐𝑚 

𝑍𝑜𝑛𝑒 𝑐𝑜𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒 ∶ 𝑆𝑡 ≤ 15𝛷𝑙 = 24 𝑐𝑚 → 𝑂𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 𝑆𝑡 = 15 𝑐𝑚
 

 

 

o Calcul de l’élancement géométrique : 

𝜆𝑔 =
𝐿𝑓

𝑏
=
0,7𝐿0
𝑏

=
0,7 × 3,06

0,50
= 4,284 < 5 → 𝜌𝑎 = 23,75  

Donc : 

𝐴𝑡 =
𝑆𝑡 × 𝜌𝑎 × 𝑉𝑢
ℎ𝑙 × 𝑓𝑒

=
15 × 3,75 × 26,26

50 × 235
= 0,13 𝑐𝑚²
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o Quantité d’armatures transversales minimales : 

𝐴𝑡
𝑇 × 𝑏
⁄ en % est donné comme suit : 𝜆𝑔 < 5 → 0,8% 

𝐴𝑙𝑜𝑟𝑠 ∶  {
𝑍𝑜𝑛𝑒 𝑛𝑜𝑑𝑎𝑙𝑒 ∶ 𝐴𝑡 = 0,8% × 10 × 50 = 4 𝑐𝑚² 

𝑍𝑜𝑛𝑒 𝑐𝑜𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒 ∶ 𝐴𝑡 = 0,8% × 15 × 50 =  6 𝑐𝑚²
⇨ {

𝐴𝑡 = 4𝛷8 = 5,03 𝑐𝑚²
𝑆𝑡 = 10 𝑐𝑚

 

 

 

o Vérification de la section minimale d’armatures transversales : 

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑏 × 𝑆𝑡

≥ 𝑚𝑎𝑥{𝜏𝑢 = 0,12 ; 0,4 𝑀𝑃𝑎} = 0,4 𝑀𝑃𝑎 

𝐴𝑡 ≥
0,4 × 𝑏 × 𝑆𝑡

𝑓𝑒
= 0,85 𝑐𝑚² < 6 𝑐𝑚² ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓é𝑒 

 

 

o 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{51 𝑐𝑚 ; 50 𝑐𝑚 ; 50𝑐𝑚 ; 60 𝑚} = 60𝑐𝑚

𝐿′ = 2ℎ = 100 𝑐𝑚

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VI.04 : La zone nodale. 
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Figure VI.05 : Ferraillages des sections des poteaux. 

 

Section  

(50× 𝟓𝟎) 

 

Section  

(45× 𝟒𝟓) 

 

Section  

(40× 𝟒𝟎) 

 

Section  

(35× 𝟑𝟓) 

 

Section  

(30× 𝟑𝟎) 
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VΙΙ.1-Introduction: 

         Le voile ou le mur en béton armé  est un élément de construction  vertical surfacique coulé dans 

des coffrages à leur emplacement définitif dans la construction. 

       Ces éléments comprennent habituellement des armatures de comportement fixées forfaitairement 

et des armatures prises en compte dans les calculs. 

VΙΙ.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). En effet, ce 

dernier est conseillé en zones sismiques car il a une capacité de résistance satisfaisante. 

 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). 

 Calcul : 

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

(portique-voiles) afin de prendre en considération l’effet sismique conformément aux lois de 

comportement de chaque type de structure.   

 principe de calcul : 

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

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

Selon les combinaisons suivantes : 

1) G + Q  E  (vérification du béton) 

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

 

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

le règlement R.P.A 99(version 2003).  

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

 armatures verticales 

 armatures horizontales (parallèles aux faces des murs)  

 armatures transversales 
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 La méthode de calcul : 

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

MPa18,48
1,15

0,85.fc
σ

I

M.V

A

N
σ 28

___

1,2   

Avec: N : effort normal appliqué. 

          M : moment fléchissant appliqué. 

          A : section du voile. 

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

           I : moment d'inertie. 

On distingue 3 cas : 

 

 1
er

 cas : 

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

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

A min = 0,15.a.L  

 

 2
eme

 cas : 

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

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

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

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

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

 

 3
eme  

cas: 

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

le volume des contraintes pour la zone tendue. 
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 Armatures verticales :  

      Elles sont disposées en deux nappes parallèles servant à répondre les contraintes de flexion 

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

béton. 

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

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

 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 disposées vers l'extérieur. 

      Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit : 

-   globalement dans la section du voile 0,15%  

-   En zone courante  0,10 %  

 Armatures transversales : 

      Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont à prévoir d'une densité de 4 

par m² au moins dans le cas où les armatures verticales ont un diamètre inférieure ou égal à 12 mm. 

Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au plus égal à 15 fois le 

diamètre des aciers verticaux. 

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

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

 

VΙΙ.3-Ferraillage des voiles : 

 Exemple de calcul : 

On prend: a= 20 cm                                               

A = (0,2 × 8,50) = 1,7 m2                                      Figure VII.01 : Schéma du voile + poteaux. 

I =  
a L3

12
= 

0,2×8,503

12
= 10,23 m4                        

V =
8,50

2
=4,25 m  

A = 1,7 m² 

I = 10,23 m4             
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V = 4,25 m 

      N = 2730, 96 kN 

       M = 1196,96 kN.m                                        

        T = 542,84 kN 

 Détermination des contraintes : 

{
 

 σ1 =
N

A
+
M× V

I
=
2730,96

1,7
+
1196,42 × 4,25

10,23
= 2061,95 KN/m²

σ2 =
N

A
−
M × V

I
=
2730,96

1,7
−
1196,42 × 4,25

10,23
= 1150,95  KN/m²

 

 

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

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

 

 Calcul des armatures verticales : 

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

A min =0,15%.a.L  

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

A min =0,15%a1 m = 0,001520100 = 3,00 cm²/ml 

Le diamètre : D 1/10×a   (mm) 

                      D (1/10)×200 

                      D20 mm 

On adopte :     D= 14 mm 

 

 L'espacement: 

Selon le BAEL 91, on à : 

Stmin {2.a ; 33 cm} 

Stmin {40; 33 cm}       St 33 cm.......................................... (1). 

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

Stmin {1, 5 a; 30 cm} 

Stmin {30 ; 30 cm}       St30 cm.......................................... (2). 

Donc: St min {StBAEL ; StR.P.A 99} 

St 30 cm 

On adopte un espacement de 20 cm. 

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

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

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

 

 calcul des armatures transversales : 

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

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

moins; on prend donc 48 par m². 

 

 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

 BAEL 91 : 

𝜏𝑢 =
𝑇

𝑏 × 𝑑
=

542,84 × 10

20 × 0,9 × (306)
= 0,98 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(0,13𝑓𝑐28 ; 5 𝑀𝑃𝑎)  ; Fissuration préjudiciable 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(3,25 𝑀𝑃𝑎 ; 5 𝑀𝑃𝑎) =  3,25 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 = 0,98 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 3,25 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée 

 RPA 99/2003 : 

𝜏𝑏 = 1,4
𝑇

𝑏 × 𝑑
=
1,4 × 542.84 × 10

20 × 0,9 × (306)
= 1,38 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑏 = 1,38 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑏̅̅̅ = 0,2𝑓𝑐28 = 5 𝑀𝑃𝑎 ; Condition vérifiée  

Donc pas de risque de cisaillement 

 

VΙΙ.4-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, et ne doit pas dépasser 1,5 de l'épaisseur du 

mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003). 

 A chaque extrémité du voile l'espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la 

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

On à  St=20 cm  St/2 = 10 cm15 cm ........ Condition Vérifié 

         L=850 cm   L/10 = 85 cm 
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 Armatures horizontales : 

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

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

sur l'épaisseur du mur. 

Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués conformément aux 

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

- le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de l'épaisseur 

du voile. 

 

 Armatures transversales: 

Les deus 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.02 : Disposition des armatures verticales dans les voiles. 

L/10 L/10 

St/2 St 

L 

a=20 cm 

5T12p.m 

5T12p.m 

  Figure VII.03 :  Disposition du ferraillage du voile. 
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Niveaux Epaisseur 

(cm) 

voile L(m) A(m
2
) I (m4) V 

(m) 

M 

(Kn.m) 

N 

(Kn) 

T 

(Kn) 

𝝈𝟏 

(Mpa) 

𝝈𝟐 

(Mpa) 

RDC 

jusqu'au 

3
ére

 

étage 

 

20 

Vx1 5,55 1,11 2,85 2,775 1096,42 2730,96 542,86 -

3528,179 

- 

1392,45 

Vy1 8,50 1,7 10,235 4,25 1096,42 2730,96 542,86 -

2061,708 

-

1150,186 

4
éme 

jusqu'au 

Terrasse 

 

15 

  Vx1 5,55 0,833 2,135 2,775 350,7 1186,24 444,6 - 

1880,33 

- 

969,495 

  Vy1 8,50 1,275 7,677 4,25 350,7 1186,24 444,6 -

1124,543 

- 

736,225 

                       

.                                  Tableau VΙΙ.01 : Efforts et sections d’armature dans les voiles 

 

 

Niveaux Epaisseur 

(cm) 

voile L(m) A(m
2
) Amin      

(m²) 

Aadp(cm²) 

RDC 

jusqu'au 

3
ére

 

étage 

 

20 

Vx1 5,55 16,65 3 21T10 

=16,49 

Vy1 8,50 25,5 3 13T16 = 

26,14 

4
éme 

jusqu'au 

Terrasse 

 

15 

Vx1 5,55 12,5 2 ,25 16T10 = 

12,57 

Vy1 8,50 19,13 2,25 17T12 = 

19,23 

 

                                               Tableau VΙΙ.02 : Ferraillage des voiles. 
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                 Tableau VΙΙ.03 : Vérification de la contrainte de cisaillement des voiles.   

 

 

 

 

 

Figure VII.04 :  Shéma de ferraillage du voile vx1. 

     

 

Niveaux 

 

Epaisseur 

(cm) 

  

 

voile 

 

 

L(m) 

                             

 

T 

(Kn) 

Contraintes de cisaillements 

BAEL 91 RPA 99/2003  

𝝉𝒖 

(𝑴𝒑𝒂) 

𝝉𝒖̅̅ ̅ 

(𝑴𝒑𝒂) 

Observation 

 

𝝉𝒃 

(𝑴𝒑𝒂) 

𝝉𝒃̅̅ ̅ 

(𝑴𝒑𝒂) 

Observation 

 

RDC 

jusqu'au 

3
ére

 

étage 

 

20 

Vx1 5,55 542,86 0,98 3,25 Condition  

vérifiée  

1,38 5 Condition  

vérifiée 

Vy1 8,50 542,86 0,98 3,25 Condition  

vérifiée 

1,38 5 Condition  

vérifiée 

4
éme

 

jusqu'au
 

Terrasse  

 

15 

Vx2 5,55 444,6 1,07 3,25 Condition  

vérifiée 

1,5 5 Condition  

vérifiée 

Vy2 8,50 444,6 1,07 3,25 Condition  

vérifiée 

1,5 5 Condition  

vérifiée 
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Figure VII.05 :  Shéma de ferraillage du voile vy1. 

 

 

            Figure VII.06 :  Shéma de ferraillage du voile vx2. 

 

 

Figure VII.07 :  Shéma de ferraillage du voile vy2. 
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ETUDE DE 
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VIII.1Introduction : 

L'instabilité des constructions lors d'un séisme majeur est souvent causée par le sou-

dimensionnement des fondations. Celles-ci doivent transmettre au sol, les charges verticales et les 

charges sismiques horizontales. Cela exige d'une part une liaison efficace des fondations avec la 

superstructure, et d'autre part, un bon ancrage au niveau du sol. 

 

VIII.2 Etude des fondations : 

La fondation est la partie d’un ouvrage qui sert exclusivement à transmettre au sol naturel le 

poids de cet ouvrage, elle doit être telle que la construction dans son ensemble soit stable. 

Il est important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d’une part le poids total de 

l’ouvrage entièrement achevé et d’autre part la force portante du sol. 

D’après le rapport du sol notre terrain a une contrainte admissible de 2 bars à un ancrage de  

1,5 m. 

 Pour qu’il n’y a pas chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une distance de 

35 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’ELS ; 

2. Ferraillage à l’ELU. 

 

                  Le choix du type des fondations 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. 

 Choix du type de fondations :  

Avec une capacité portante du terrain égale à 2,00 bar, Il y a lieu de projeter à priori, des fondations 

superficielles de type :   

• Semelles isolées ;  

• Semelles filantes ;  

• Radier général. 
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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 

(
𝑆𝑠𝑒𝑚𝑒𝑙𝑙𝑒
𝑆𝑏â𝑡𝑖𝑚𝑒𝑛𝑡

< 50%).

 

La surface de la semelle est donnée par: 

Ss 
𝑁

𝑠𝑜𝑙
 

                                                                                                                              

{
𝑁𝑢 = 4864,092 𝑡 ⇨ 𝑆 = 243,2046 𝑚² 

𝑁𝑠𝑒𝑟 = 3546,701 𝑡 ⇨ 𝑆 = 177,34 𝑚²
 

  𝜎𝑠𝑜𝑙= 2 𝑏𝑎𝑟= 20 𝑡/𝑚² 

 Surface totale du bâtiment: Sb = 414,9 m². 

 Surface totale de la semelle : Ss =177,34 m². 

𝑆𝑠

𝑆𝑏
=

177,34 

414,9
= 0,43 = 43 % < 50%………..Condition Vérifiée. 

La surface totale de la semelle ne dépasse pas 50% de la surface d’emprise du bâtiment, et vu la 

nature de notre sol, ainsi que l’existence des voiles périphériques dans cette construction, une semelle 

filante a été opter comme type de fondation. 

 

VIII.3 -Définition de la semelle filante:  

Une semelle filante est une semelle continue qui supporte plusieurs colonnes ou bien un mur 

porteur.   

Un des principaux avantages de ce type de semelle est qu’elle est mieux adaptée à des sols moins 

homogènes, car la surface de contact est plus importante ce qui limite le risque de tassement 

différentiel, en d’autres termes, des tassements plus importants à certains endroits entrainant une 

instabilité.  

 

 Dimensionnement :  

File 1 :  

Ns =  ∑ Ni = 405,854 t                   

L = 8,5 m  

 

 Largeur :   

  B≥
Ns

L σsol
= 
405,854

8,5 ×20
 =2,387 m > 1,2 m (1ere distance entre 02 files de portiques) 
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    Donc il y a un chevauchement entre les semelles alors on adopte le radier général comme type de 

fondation 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.4-Etude du radier : 

 

 Définition : 

Le radier c'est une surface d'appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant l'emprise de 

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

 

 Calcul du radier : 

Les radiers sont des semelles de très grandes dimensions supportant toute la construction. Un radier 

est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité (Réaction de sol = poids total de la 

structure). 

 Pré dimensionnement du radier : 

 Calcul du débordement : 

𝐷 ≥ 𝑚𝑎𝑥 {
ℎ

2
 ; 30 𝑐𝑚} = 40 𝑐𝑚 → 𝑂𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 𝐷 = 50 𝑐𝑚 

On prend un débord de 50 cm de chaque coté dans les deux directions . 

Srad = S + Sbat = ( Pbat × 0.50) + Sbat = (109.4 × 0.50) + 414,9 = 469,6 m2 

Et de ce fait, la surface du radier est : 𝑆𝑟 = 469,6 𝑚² 

L’épaisseur du radier doit satisfaire les conditions suivantes : 

 

 1
ere

 condition : Condition de cisaillement. 

{
𝐿

25
≤ 𝑑 ≤

𝐿

20
𝐿 = 5,2 𝑚

⇨ 20,8 𝑐𝑚 ≤ 𝑑 ≤ 26 𝑐𝑚 ⇨ {
𝑑 = 26 𝑐𝑚

ℎ = 𝑑 + 𝑐 = 26 + 5 = 31 𝑐𝑚
 

 

 2
éme

 condition : Condition forfaitaire. 

D’après le BAEL 91 : 

𝑽𝒖 : Valeur de calcul de l’effort tranchant à l’ELU ; 

b : Désigne la largeur. 
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{
 
 
 
 

 
 
 
 𝜏𝑢 =

𝑉𝑢
𝑏 × 𝑑

≤ 𝜏 = 0,07𝑓𝑐28      ⇨ 𝑑 ≥
𝑉𝑢

0,07𝑓𝑐28 × 𝑏

𝑉𝑢 =
𝑞𝑢 × 𝐿𝑚𝑎𝑥

2

𝑞𝑢=
𝑁𝑢
𝑆
=
4864,092

243,2046
= 20 𝑡/𝑚2

𝑞𝑢=20 × 1 = 20 𝑡.𝑚

𝑑 ≥
52 × 10−2

0,07 × 25 × 1
= 0,30 𝑚

⇨ 𝑉𝑢 =
20 × 5,20

2
= 52 𝑡 

  Choix final : 

L’épaisseur qui satisfait aux deux conditions citées ci-avant, nous amène à choisir une hauteur totale 

du radier égale à 35 cm ;  ℎ𝑡 = 35 𝑐𝑚. 

 

VIII.5-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 : 

{

𝐿

9
≤ ℎ ≤

𝐿

6
⇨ 57,77 𝑐𝑚 ≤ ℎ ≤ 86,66𝑐𝑚 → 𝑂𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 ℎ = 70 𝑐𝑚 ; 𝑑 = 63 𝑐𝑚 ; 𝑏 = 50 𝑐𝑚

𝐿 ∶ 𝑙𝑎 𝑙𝑜𝑛𝑔𝑢𝑒𝑢𝑟 𝑚𝑎𝑥𝑖𝑚𝑎𝑙 𝑑′𝑢𝑛𝑒 𝑝𝑜𝑢𝑡𝑟𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑖𝑏𝑎𝑔𝑒, 𝐿 = 5,20 𝑚
 

 

 

 Vérification des contraintes : 

 le calcul sera fait en tenant compte du poids propre du radier et de la poutre : 

 

 Dalle :      

 Gradier = γb(hr × sr) = 2,5 × (0,35 × 469,6) = 410,9 t 

 

 Nervure:  

 

   Gnervure = γb((hp − hr) × bp ×∑Li) = 2,5((0,7 − 0,35) × 0,5 × 218,9) = 95,76t 

 

𝑁𝑠𝑒𝑟 = 95,76 + 6818,52 = 6914,28 𝑡 

𝑁𝑠𝑒𝑟 𝑇 = 𝑁𝑠𝑒𝑟 + 𝐺𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟 + 𝐺𝑛𝑒𝑟𝑣𝑢𝑟𝑒 = 6914,28 + 410,90 + 95,76 = 7420,94𝑡 

𝑁𝑠𝑒𝑟𝑇

𝑆𝑟
=

7420,94 

469,60
= 15,80 𝑡/𝑚 < 20 𝑡/𝑚 = =2 bar………..Condition Verifiée 
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 Longueur élastique: 

La longueur élastique de la poutre est donnée par: 4
e

K.b

4EI
L   

Avec: 

I: Inertie de la poutre: I=b.h3/12 =0,5×(0,7)3/12=0,014 m 

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

b: largeur de la poutre b=0,5m. 

K: coefficient de la raideur de sol k = 500 t/m3. 

Le =√
4×3216420×0,014

500×0,5

4
= 5,18 𝑚   

L max=5,20 m <
𝜋

2
. Le = 8,13 m………………….. Condition Vérifiée. 

L max: la longueur maximale entre nu des poteaux. 

 

 Evaluation des charges pour le calcul du radier : 

 

 Poids unitaire du radier : 

𝜎𝑚𝑎𝑥 =
𝑁𝑠𝑒𝑟
𝑆𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟

=
3546,701 

469,6
= 7,55 𝑡/𝑚2 

{
𝜎𝑚𝑎𝑥 =

𝑁𝑠𝑒𝑟
𝑆𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟

=
3546,701 

469,6
= 7,55 𝑡/𝑚2

𝜎𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟 = 𝛾𝑏 × ℎ = 2.5 × 0,7 = 1,75 𝑡/𝑚²

⇨ 𝑄 =𝜎𝑚𝑎𝑥 − 𝜎𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟 = 9,30𝑡/𝑚² 

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

𝑄 = 9,30 𝑡/𝑚² 

 

 Vérifications diverses : 

 

 Vérification de l’effet de surpression : 

On vérifié que la structure ne doit pas avoir de soulèvement, pour ce faire on doit satisfaire l’inégalité 

suivante:  𝑁𝑢 ≥ 𝛾𝑤 × 𝑓𝑠 × 𝑆 × 𝑍 

 𝜸𝒘 ∶Densité de l’eau ; 

Z : Hauteur de la partie immergée = 1,5 m ; 

𝒇𝒔 ∶Coefficient de sécurité vis-à-vis du risque de soulèvement = 1,5. 

𝛾𝑤 × 𝑓𝑠 × 𝑆 × 𝑍 = 1 × 1,5 × 469,6 × 1,5 = 1056,6 𝑡 

          → 𝑁𝑢 = 4864,092  𝑡 ≥ 2992,86 𝑡 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 
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 Vérification de l’excentricité : 

Centre de gravité des masses du radier (infra) {
Xg = 16,04 m

Yg = 10,01 m
 

Centre de gravité des masses du bâti (super) {
Xg = 14,71m

Yg = 9,50 m
 

𝐿′𝑒𝑥𝑐𝑒𝑛𝑡𝑟𝑖𝑐𝑖𝑡é ∶ {
𝑒𝑥 = 1,33 𝑚
𝑒𝑦 = 0,51𝑚

 

 

 Ferraillage du radier : 

 Ferraillage des dalles : 

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

Pour le ferraillage des dalles on a deux cas: 

 

 Premier cas : 

Si : 𝜶 =
𝑳𝒙

𝑳𝒚
≥ 𝟎,𝟒   La dalle portante suivant les deux directions. 

 

 

Les moments sont données par : 

.M.µM;L.q.µM oxyoy

2

xxox 
 

 

o Moment en travée: 

       Mt = 0,85Mo……………….….Panneau de rive. 

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

o Moment sur appuis : 

               Ma = 0,4Mo…………………..Appuis de rive. 

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

 Deuxième cas : 

Si: 𝛂 =
𝐋𝐱

𝐋𝐲
< 0,4  Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable. 

 Exemple de calcul : 

𝛼 =
𝐿𝑥

𝐿𝑦
=

5,20

5
= 0,68 > 0,4             La dalle porte dans les deux sens. 

Lx = 3,05 m 

Ly = 4.5 m 

α = 0,67 → µx =0,0710 ; µy = 0,403
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Evaluation des charges : 

 

{
 

 𝑞𝑢 =
𝑁𝑢
𝑆𝑟
=
4864,092 

469,6
= 10,35 𝑡/𝑚²

𝑞𝑠𝑒𝑟 =
𝑁𝑠𝑒𝑟
𝑆𝑟

=
3546,701

469,6
= 7,55 𝑡/𝑚²

 

 

 Moment isostatique : 

M0x= µx. Q.L2
x 

M0x = 0,0710 ×10,35× (3,05)2= 6,84 t.m 

M0y= µy. M0x 

M0y= 0,4034 ×6,84 = 2,76 t.m 

 

 

                                                                                  

                                                   Figure VIII.1 : Dimensions panneau  Pour le cas défavorable. 

                                                                                                             

Tableau VIII.1 : Les moments fléchissant suivant les 2 sens. 

1. En travée : 

 

Sens y : 

Mty= 0,85 M0y =0,85×2,76 =2,346 t.m 

μ =
Mty

fbc. d2. b
=

2,346 × 104

14,17 × 31,52 × 100
= 0,017 

μl = 0,392 → {
A′ = 0

μ = 0,017 → β = 0,992

Les efforts à l’ELU 𝜈 = 0 

LX 

(m) 

LY 

(m) 
𝛼 

Sens x Sens y 

𝜇𝑥  
𝑀0 

(t.m) 

𝑀𝑡  

(t.m) 

𝑀𝑎 

(t.m) 
𝜇𝑦 

𝑀0 

(t.m) 

𝑀𝑡  

(t.m) 

𝑀𝑎 

(t.m) 

3,05 4,50 0,68 0,0710 6,84 5,814 2,736 0.4034 2,76 2,346 1,104 

Les efforts à l’ELS 𝜈 = 0,2 

LX 

(m) 

LY 

(m) 
𝛼 

Sens x Sens y 

𝜇𝑥  
𝑀0 

(t.m) 

𝑀𝑡  

(t.m) 

𝑀𝑎 

(t.m) 
𝜇𝑦 

𝑀0 

(t.m) 

𝑀𝑡  

(t.m) 

𝑀𝑎 

(t.m) 

3,05 4,50 0,68 0,0710 4,99 4,2415 1,996 0.4034 2,01 1,7085 0,804 

5 

3.55 

4.5 
3,05 
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𝐴𝑡 𝑦 𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙é =
𝑀𝑡𝑦

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠
=

2,346 × 104

0,992 × 31,5 × 348
= 2,16 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

 Condition de non fragilité  

Ay min = 8 × épaisseur = 2,8 cm²/ml 

𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é𝑒 = 𝑚𝑎𝑥{𝐴𝑡 𝑐𝑎𝑙  ; 𝐴𝑦 𝑚𝑖𝑛  } = {2,16 ; 2,8} = 2,80 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

On adopte: 4T12/ml, A = 4,52 cm
2
/ml (st = 25cm) 

 

Sens x:  

Mtx= 0,85 M0x =0,85×6,84=5,814 t.m 

𝜇 =
𝑀𝑡𝑥

𝑓𝑏𝑐 . 𝑑
2. 𝑏

=
5,814 × 104

14,17 × 31,52 × 100
= 0,041 

𝜇𝑙 = 0,392 → {
𝐴′ = 0

 𝜇 = 0,041 → 𝛽 = 0,979
 

𝐴𝑡 𝑥 𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙é =
𝑀𝑡𝑥
𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠

=
5,814 × 104

0,979 × 31,5 × 348
= 5,42 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

 

 Condition de non fragilité : 

Ax min = Ay min

(3 −
Lx

Ly
)

2
= 3,248cm²/ml 

𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é𝑒 = 𝑚𝑎𝑥{𝐴𝑡 𝑥𝑐 𝑎𝑙  ; 𝐴𝑥 𝑚𝑖𝑛  } = {5,42 ; 3,248} = 5,42 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

On Adopte : 𝟓𝑻𝟏𝟐/𝒎𝒍 → 𝐴𝑡𝑥 = 5,65 𝑐𝑚
2/𝑚𝑙   (𝑠𝑡 = 20 𝑐𝑚) 

 

 

2. Sur appuis : 

Max = 0,4 Mox = 0,4 ×6,84= 2,736 t.m 

𝜇 =
𝑀𝑎𝑥

𝑓𝑏𝑐 . 𝑑2. 𝑏
=

2,736 × 104

14,17 × 31,52 × 100
= 0,019 

𝜇𝑙 = 0,392 → {
𝐴′ = 0

𝜇 = 0,019 → 𝛽 = 0,990
 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑎𝑥
𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠

=
2,736 × 104

0,990 × 31,5 × 348
= 2,52 𝑐𝑚² 

On adopte: 4T12/ml, A = 4,52 cm
2
/ml (st = 25cm). 

 

 Vérification de l’espacement : 

Dans le sens le plus sollicité : 

{
St ≤ min {3h ; 3cm}

St ≤ 33 cm
…………………….Condition Vérifiée
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Q 

 

 Ferraillage des poutres de libages : 

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

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

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

considère des travées isostatiques. 

  Sens longitudinal (x) : 

     L max = 4,5m  

          

 

 

                  4,50 m 

               

 

Figure VIII.2 : Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture (4,5m) 

 

 Calcul de Q: 

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











































 22

1

2

2

12

1

2

1 .Lx
3.Ly

Lx
1.Lx

3.Ly

Lx
1

2

Q
Q'  

Avec: 

Lx1 = 3057 m 

Ly1 = 4,5 m 

Lx2 = 3,05 m 

Q = 5,55 t/m² 

Donc:  

Q’ =
5,55

2
(1 −

3,052

3×4,52
) × 3,05 + (1 −

3,052

3×4,52
) × 3,05) =14,31 t/m. 

  𝑀𝑜 =
𝑄′. 𝑙2

8
=
14,31 × 4,52

8
= 36,22 𝑡.𝑚 

 

 Calcul du ferraillage : 

1. En travée : 

Mt=30,79 t.m; b=50 cm ; h=70 cm ; d=0,9.h=63 cm. 

𝜇 =
𝑀𝑡

𝑓𝑏𝑐 . 𝑑2. 𝑏
=

30,79 × 104

14,17 × 632 × 50
= 0,110
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𝜇𝑙 = 0,392 → {
𝐴′ = 0

𝜇 = 0,110 → 𝛽 = 0,942
 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑡

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠
=

30,79 × 104

0,942 × 63 × 348
= 14,9 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

On adopte :   6T16 (fil) +2T14 (chap) ; A=15,14 𝒄𝒎² 

 

2. En appuis : 

a. Appuis intermédiaires : 

Ma = 0,5Mo = 0,5×36,22 = 14,89 t.m 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑓𝑏𝑐 . 𝑑
2. 𝑏

=
14,89 × 104

14,17. 632 . 50
= 0,053 

𝜇𝑙 = 0,392 → {
𝐴′ = 0

𝜇 = 0,053 → 𝛽 = 0,973
 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑎

𝛽.𝑑.𝜎𝑠
=

14,89×104

0,973×63×348
= 6,99 𝑐𝑚²/ml 

On adopte: 2T16 (Fil) +2T14 (Fil) = 7,10 cm². 

 

b. Appuis de rive : 

Ma = 0,2Mo = 0,2×36,22 = 7,25 t.m 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑓𝑏𝑐 × 𝑑2 × 𝑏
=

7,25 × 104

14,17 × 632 × 50
= 0,026 

𝜇𝑙 = 0,392 → {
𝐴′ = 0

𝜇 = 0,026 → 𝛽 = 0,986
 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑎

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠
=

7,25 × 104

0,986 × 63 × 348
=   3,35 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

 2T16+2T14  il équilibré le moment de appui de rive.  

 

  Sens transversal (y) : 

Figure VIII.03 : Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture    (3,05m).

Lmax=3,05 m 

      

2,4 

 1,525      1,525 

1,52

5 

1,52

5 

   

3,05 

    3,05 

m 
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 Calcul de Q’ : 

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

{
𝑄′ =

2

3
× 𝑄 × 𝐿𝑥1 =

2

3
× 5,55 × 3,05 = 11,285 𝑡/𝑚

𝑀0 =
𝑄′ × 𝑙²

8
=
11,285 × 4.5²

8
= 28,56 𝑡.𝑚

 

 Calcul du ferraillage : 

1. En travée : 

Mt=24,28 t.m  ;  b=50cm  ;  h=70cm  ;  d=0,9 h=63cm. 

𝜇 =
𝑀𝑡

𝑓𝑏𝑐 . 𝑑
2. 𝑏

=
24,28 × 104

14,17 × 632 × 50
= 0,086 

𝜇𝑙 = 0,392 → {
𝐴′ = 0

𝜇 = 0,086 → 𝛽 = 0,955
 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑡

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠
=

24,28 × 104

0,955 × 63 × 348
= 11,60 𝑐𝑚² 

On adopte :   2T16 =12,06 cm
2 

 

2. En appuis : 

a. Appuis intermédiaires : 

Ma = 0,5Mo = 0,5×28,56 = 14,28t.m 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑓𝑏𝑐 . 𝑑2. 𝑏
=

14,28 × 104

14,17 × 632 × 50
= 0,051 

𝜇𝑙 = 0,392 → {
𝐴′ = 0

𝜇 = 0,051 → 𝛽 = 0,974
 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑎

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠
=

14,28 × 104

0,980 × 63 × 348
= 6,69𝑐𝑚² 

On adopte: 2T16 (Fil) + 2T14 (Fil) ; A = 7,10 cm². 

b. Appuis de rive : 

Ma=0,2.M0=0,2×28,56 =5,72 t.m 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑓𝑏𝑐 . 𝑑2. 𝑏
=

5,72 × 104

14,17 × 632 × 50
= 0,020 

𝜇𝑙 = 0,392 → {
𝐴′ = 0

𝜇 = 0,020 → 𝛽 = 0,990
 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑎

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠
=

5,72 × 104

0,990 × 63 × 348
= 2,64 𝑐𝑚² 

 2T16+2T14  il équilibré le moment de appui de rive.  
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VIII.6-Armature de peau :  

Selon le BAEL 91 la hauteur de l'âme de la poutre : ha ≥ 2 (80 - 0,1 fe) =80cm.  

Dans notre cas ha=70 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 côté de la nervure, sont 

obligatoires lorsque la fissuration est préjudiciable ou très préjudiciable, mais il semble très 

recommandable d'en prévoir également lorsque la fissuration peu préjudiciable; leur section est d'au 

moins 3 cm² par mètre de longueur de paroi; pour ces armatures, les barres à haute adhérence sont plus 

efficaces que les ronds lisses.   

Donc pour une poutre de section (h x b0 ) = (0,70 x 0,50 ) m², on a :  

Asp =3× 2 (b0+h) [cm²]  

Asp = 3× 2 (0,50 +0,70) = 7,2 cm²  

On adopte  4T 16 Fil; A = 8,04cm². 

 

 

Figure VIII.04 : Schéma représentant la poutre de libage. 

 

 Contrainte de cisaillement : 

𝑇 =
𝑞 × 𝑙

2
=
10,35 × 4,5

2
= 23,29 𝐾𝑁 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 23,29 𝐾𝑁 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑏. 𝑑

=
23,29

0,5 × 0,72 × 10²
= 0,65 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 = 𝑚𝑖𝑛(0,1𝑓𝑐28 ; 4 𝑀𝑃𝑎)  ; 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛(2,5 𝑀𝑃𝑎 ; 4 𝑀𝑃𝑎) =  2,5 𝑀𝑃𝑎 

τu =  0,65 MPa < τu̅̅ ̅ = 2,5 MPa ………….. Condition Vérifée
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 Armatures transversales : 

Diamètre:  

𝛷𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 {
ℎ

35
 ;  𝛷𝑙  ; 

𝑏

10
} = 𝑚𝑖𝑛{22,85 ; 12 ; 50} = 12 𝑚𝑚 → 𝛷𝑡 = 10 𝑚𝑚 

Espacement : 

𝑆𝑡 = 𝑚𝑖𝑛 {
ℎ

4
 ;  12𝛷𝑙} = 𝑚𝑖𝑛{20; 14,4} = 14,4 𝑐𝑚 → 𝑆𝑡 = 14 𝑐𝑚 

                       Donc on utilise des armatures, Fe235, soit 4T10 = 3,14 cm² 

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑆𝑡 × 𝑏

≥ 𝑚𝑎𝑥 {
𝜏𝑢
2
 ; 0,4 𝑀𝑃𝑎} ⇨ 1,05𝑀𝑃𝑎 > 0,4 𝑀𝑃𝑎 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓é𝑒 

3,14 × 400

14,4 × 50
≥ 0,4 ⇨ 1,74𝑀𝑃𝑎 > 0,4 𝑀𝑃𝑎 ; 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓é𝑒 

VIII.7-Les croquis de ferraillage : 

 Schéma du ferraillage de la table : 

 

 

                                     20 cm                  5T12 

                                                                                                                                    70 cm 

50 cm 

 

  4T12  25 cm                                                        35 cm                     

                                                          4T12 (St=25cm) 

Figure VIII.05 : Schéma du ferraillage de la dalle 

 

 

 Schéma de ferraillage de la nervure : 

  

                                                                             Armatures Filantes  

 

 

 

 

 

 

Armatures filantes                                                                                   Armatures de renforcement 

 

                                        Figure VIII.06 : Coupe longitudinale de la nervure. 
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Figure VIII.07 : Coupe transversale de la nervure 
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CONCLUSION    

              

 

 

Ce projet de fin d’étude, nous a permis de mettre en pratique toutes nos connaissances acquises durant 

notre cycle de formation Licence Master, d’approfondir nos connaissances en se basant sur les 

documents techniques et réglementaires, de mettre en application les méthodes de calcul récentes, et 

de mettre en évidence les principes de base qui doivent être prises dans la conception des structures 

des bâtiments. 

             Ainsi il nous a permis de mieux apprécier le métier de technicien  d’état en génie civil et son 

rôle dans la réalisation des structures qui ne se limite pas simplement au calcul du ferraillage mais 

encore :  

 - Les solutions des problèmes existants de la meilleure façon possible en tenant compte                                                                                                

de l’économie et de la  sécurité.     

 - La conception.         

- La  forme de l’élément et comment travaillé. 

           Cette expérience dans le domaine nous a incités non seulement à connaître toutes les étapes de 

calcul d’un bâtiment, mais aussi à se documenter et à enrichir nos connaissances. 

            Enfin, on  souhaite que le modeste travail représente pour nous une bonne base dans le 

domaine du bâtiment et que cela nous permettre d’élaborer dans notre future vie professionnelle avec 

moins de difficultés. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

                                                                                                     

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

      Annexe 1 : Dalles rectangulaires uniformément chargées articulées sur leur 

contour 

𝜶 

 

 =Lx / Ly 

ELU 𝜗  =0 ELS 𝜗  = 0,2 

𝜇x 𝜇y 𝜇x 𝜇y 

0.40 0.1101 0.2500 0.0121 0.2854 

0.41 0.1088 0.2500 0.1110 0.2924 

0.42 0.1075 0.2500 0.1098 0.3000 

0.43 0.1062 0.2500 0.1087 0.3077 

0.44 0.1049 0.2500 0.1075 0.3155 

0.45 0.1036 0.2500 0.1063 0.3234 

0.46 0.1022 0.2500 0.1051 0.3319 

0.47 0.1008 0.2500 0.1038 0.3402 

0.48 0.0994 0.2500 0.1026 0.3491 

0.49 0.0980 0.2500 0.1013 0.3580 

0.50 0.0966 0.2500 0.1000 0.3671 

0.51 0.0951 0.2500 0.0987 0.3758 

0.52 0.0937 0.2500 0.0974 0.3853 

0.53 0.0922 0.2500 0.0961 0.3949 

0.54 0.0908 0.2500 0.0948 0.4050 

0.55 0.0894 0.2500 0.0936 0.4150 

0.56 0.0880 0.2500 0.0923 0.4254 

0.57 0.0865 0.2582 0.0910 0.4357 

0.58 0.0851 0.2703 0.0897 0.4456 

0.59 0.0836 0.2822 0.0884 0.4565 

0.60 0.0822 0.2948 0.0870 0.4672 

0.61 0.0808 0.3075 0.0857 0.4781 

0.62 0.0794 0.3205 0.0844 0.4892 

0.63 0.0779 0.3338 0.0831 0.5004 

0.64 0.0765 0.3472 0.0819 0.5117 

0.65 0.0751 0.3613 0.0805 0.5235 

0.66 0.0737 0.3753 0.0792 0.5351 

0.67 0.0723 0.3895 0.0780 0.5469 

0.68 0.0710 0.4034 0.0767 0.5584 

0.69 0.0697 0.4181 0.0755 0.5704 

0.70 0.0684 0.4320 0.0743 0.5817 

0.71 0.0671 0.4471 0.0731 0.5940 

0.72 0.0658 0.4624 0.0719 0.6063 

0.73 0.0646 0.4780 0.0708 0.6188 

0.74 0.0633 0.4938 0.0696 0.6315 

0.75 0.0621 0.5105 0.0684 0.6447 

0.76 0.0608 0.5274 0.0672 0.6580 

0.77 0.0596 0.5440 0.0661 0.6710 

0.78 0.0584 0.5608 0.0650 0.6841 

0.79 0.0573 0.5786 0.0639 0.6978 

0.80 0.0561 0.5959 0.0628 0.7111 

0.81 0.0550 0.6135 0.0617 0.7246 

0.82 0.0539 0.6313 0.0607 0.7381 

0.83 0.0528 0.6494 0.0956 0.7518 

0.84 0.0517 0.6678 0.0586 0.7655 

0.85 0.0506 0.6864 0.0576 0.7794 

0.86 0.0496 0.7052 0.0566 0.7932 

0.87 0.0486 0.7244 0.0556 0.8074 

0.88 0.0476 0.7438 0.0546 0.8216 

0.89 0.0466 0.7635 0.0537 0.8358 

0.90 0.0456 0.7834 0.0528 0.8502 

0.91 0.0447 0.8036 0.0518 0.8646 

0.92 0.0437 0.8251 0.0509 0.8799 

0.93 0.0428 0.8450 0.0500 0.8939 

0.94 0.0419 0.8661 0.0491 0.9087 

0.95 0.0410 0.8875 0.0483 0.9236 

0.96 0.0401 0.9092 0.0474 0.9385 

0.97 0.0392 0.9322 0.4065 0.9543 

0.98 0.0384 0.9545 0.0457 0.9694 

0.99 0.0376 0.9771 0.0449 0.9847 

1.00 0.0368 1.0000 0.0441 0.1000 



 

 

Annexe 2 

 

 

Table de PIGEAUD 

M1 et M2 pour une charge concentrique P = 1 s’exerçant sur une surface 

réduite u × v au centre d’une plaque ou dalle rectangulaire appuyée sur son 

pourtour et de dimension 

Lx× Ly 

Avec Lx < Ly. 

ρ = 0.1 

 

 

 u/lx 

v/ly 

 

0.0 

 

0.1 

 

0.2 

 

0.3 

 

0.4 

 

0.5 

 

0.6 

 

0.7 

 

0.8 

 

0.9 

 

1.0 

V
a
le

u
r 

d
e 

M
1

  
o
u

 M
2
 0.0 / 0.224 0.169 0.140 0.119 0.105 0.093 0.083 0.074 0.067 0.059 

0.1 0.300 0.210 0.167 0.138 0.118 0.103 0.092 0.082 0.074 0.066 0.059 

0.2 0.245 0.197 0.160 0.135 0.116 0.102 0.090 0.081 0.073 0.064 0.058 

0.3 0.215 0.179 0.151 0.129 0.112 0.098 0.088 0.078 0.071 0.063 0.057 

0.4 0.192 0.165 0.141 0.123 0.107 0.095 0.085 0.076 0.068 0.061 0.056 

0.5 0.175 0.152 0.131 0.115 0.100 0.090 0.081 0.073 0.066 0.058 0.053 

0.6 0.160 0.140 0.122 0.107 0.094 0.085 0.076 0.068 0.062 0.054 0.049 

0.7 0.147 0.128 0.113 0.099 0.088 0.079 0.072 0.064 0.057 0.051 0.047 

0.8 0.133 0.117 0.103 0.092 0.082 0.074 0.066 0.059 0.053 0.047 0.044 

0.9 0.121 0.107 0.094 0.084 0.015 0.068 0.061 0.055 0.049 0.044 0.040 

1.0 0.110 0.097 0.085 0.077 0.069 0.063 0.057 0.050 0.074 0.041 0.030 

 

            

     

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

Annexe 3 

 

Sections en (cm2) de N armatures de diamètre ɸ en (mm) 
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