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Introduction 

L'Algérie est parmi les pays qui sont soumis à de grandes activités et risque sismique, les 

récents tremblements de terre qui ont secoué l'Algérie (partie nord) au cours de ces dernières 

années, ont causé d'énormes pertes humaines et des dégâts matériels importantes. 

Pour mieux se protéger contre d'éventuels événements sismiques il est nécessaire de bien 

comprendre le phénomène des tremblements qui est à l'origine de mouvements forts de sol. 

L'amélioration de la réglementation technique de la construction se base donc sur une 

connaissance approfondie du mouvement du sol. 

A cet effet l'ingénieur de génie civil est censé de concevoir des édifices de manière à faire 

face à ce phénomène (construction parasismique), il doit en outre en tenir compte de 

différents facteurs tel que l'économie, la résistance, l'esthétique et surtout assuré la sécurité 

des usagers pendant et après le séisme. 

Dans l'analyse et le dimensionnement des structures, l'ingénieur doit appliquer les règlements 

afin d'assurer le bon fonctionnement de l'ouvrage, son choix du système de contreventement 

dépend de certaines considération à savoir la catégorie du site; la hauteur et l'usage de la 

construction ainsi que les contraintes architecturales . 

le projet qui nous a été confié porte sur l'étude d'une structure d'un bâtiment à usage multiple 

(commerce + habitation) en R+8 est contreventé par un système mixte (voiles 

portiques).L'étude de cette structure se fait tout en respectant les réglementations  technique 

(RPA99Réviseé 2003;BAEL et  CBA93), la modélisation de notre structure se fait avec le 

logiciel ETABS. 

 

 



 

 

 

Chapitre I 

 

 

 
Présentation de l’ouvrage 
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II.1.Description et implantation de l’ouvrage : 

 Notre projet consiste à l’étude et calcul d’un bâtiment à usage multiple (commerces et 

habitation) en R+8 

Ce bâtiment comporte : 

 • 01 rez-de-chaussée à usage commercial. 

 • 08 étages courants à usage d’habitation.  

Cet ouvrage est d’importance moyenne (groupe d’usage 2), il sera implanté à BOGHNI 

wilaya de TIZI OUZOU, une région de moyenne sismicité classée selon le Règlement 

Parasismique Algérien (RPA99 version 2003) en zone (II. a)et sur un sol du type(S2) 

1. Caractéristiques géométriques de l’ouvrage : 

Cet ouvrage présente les caractéristiques géométriques suivantes : 

 Largeur totale du bâtiment est de : 21,00m. 

 Longueur du bâtiment est de : 16,10m. 

 Hauteur totale du bâtiment est : 31,06 m. 

 Hauteur durez-de-chaussée est de : 4 ,08m. 

 Hauteur d’étage courant est : 3,06 m. 

 Hauteur de l’acrotère de bâtiment est : 0,60 m. 

 La résistance caractéristique de béton à 28 jours : 25 MPA. 

 

2. Les éléments de l’ouvrage : 

a) L’ossature : 

SelonladéfinitiondeRPA:Structuredontlesélémentsverticauxsontconstituésde poteaux par 

opposition au mur et voiles.  

L’ossature est composée de portiques transversaux et longitudinaux destinés 

essentiellementàreprendreleschargesetsurchargesverticalesetd’unensemblede voiles disposés 

dans les deux sens (longitudinal et transversal) servant de contreventement vis-à-vis des 

charges horizontales. 

 Portiques : ou bien cadres rigides constitués de poutres et de poteaux. 

Ils sont capables de reprendre essentiellement les charges et surcharges verticales, et sont 

liés entre eux.  

 Voiles: Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulé sur place. Ils sont 

destinés d’une part à reprendre une partie des charges verticales et d’autre part à 

assurer la stabilité de l’ouvrages sous l’effet des chargements horizontaux et on trouve 

dans cet ouvrage un seul types de voiles:  

 

 Voiles de contreventements : Destinés à reprendre les efforts horizontaux et 

une partie des efforts verticaux. 
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b) Les planchers : 

Les planchers sont des aires planes limitant les étages d’un bâtiment et supportant les revêtements 

et les surcharges. Ils assurent également les fonctions suivantes : 

 Fonction de résistance mécanique : Les planchers supposés infiniment rigides dans le 

plan horizontal supportent leurs poids propres et les surcharges d’exploitations et les 

transmettent aux éléments porteurs de la structure. 

 Fonction d’isolation : les planches permettent d’isoler thermiquement et 

acoustiquement les différents étages.   Dans notre cas on a un plancher constitué de 

corps creux, d’une dalle de compression et des poutrelles préfabriquées.  

On distingue deux types de planchers:  

 Planchers en corps creux: 

Les planchers en corps creux sont constitués de: 

 Nervures : appelées poutrelles. 
 

Qui assurent la fonction de portance, la distance entre axes des poutrelles est 

généralement de 56cmà65cm. 
 

 Un remplissage en corps creux 
 

Les corps creux sont utilisés comme coffrage perdu et comme isolant phonique. 
 

 Une dalle de compression en béton 
 

De4à5cm d’épaisseur, elle est armée d’un quadrillage d’armatures ayant pour but: 

§ Limiter les risques de fissuration par retrait. 

§ Résister aux efforts des charges appliquées sur des surfaces réduites. 

§ Réaliser un effet de répartiteur entre les poutrelles voisines des 

charges localisées notamment celles correspondant aux cloisons. 

 

                       Treillis soudé                                                   Dalle de compression 

                                                                                                                          Corps creux 

 

                                  Poutrelle                                                                                                                          

                                                        12 cm                        65 cm 

 
Figure I.1 Schématisation d’un plancher en corps creux. 

 

 Dalle pleine en béton armé: Les dalles pleines en béton armés ont prévues la où il 

n’est pas possible de réaliser des planchers en corps creux en particulier, pour la cage 

d’ascenseur (salle machine)et  les consoles.  
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Notre bâtiment comporte deux types de planchers                                               (corps creux-

dalles pleines):  

-Lesplanchersderezdechaussée,et lesétages courantssontréalisésencorps 

creuxavecunedalledecompressionsreposantsurdespoutrellespréfabriquées.  

-Leplancherterrasseestinaccessible,comporteraunsystèmecomplexed’étanchéité 

multicouchesenformepentede1.5%pourfaciliterl’écoulementdeseauxpluviales.  

-Lesdallespleinesenbétonarmésontprévuespourlesconsolesetleplancherporteur 

del’appareildelevage(ascenseur)lasallemachine.  

c)  Les balcons : 

Sont des plates-formes entourées d’une balustrade ou d’un garde-corps, en saillie sur une 

façade, ils communiquent avec l’intérieur par des baies. 

Dans notre bâtiment on a un seul type de balconen dalle pleine. 

d) La maçonnerie : 
 

On appelle maçonnerie, l’ouvrage obtenu par juxtaposition de blocs (briques, agglomérés, 

moellons, etc.) généralement assemblés avec un mortier, le plus souvent dans le but de 

construire un mur. Il y a deux types de murs dans la structure :  

 

 Les murs extérieurs :   Ils seront réalisés en double cloisons composés de deux murs 

en briques creusesde10cm d’épaisseur , séparées d’une lame d’air de  5 cm 

d’épaisseur,pour assurer une bonne  isolation thermique et phonique. 

 Murs intérieurs :Ils seront réalisés enbriquecreusesde10cmd’épaisseur 

quiserontdestinésàséparerlasurfaceintérieurehabitable 

 

 

e)Les escaliers :ce sont des ouvrages permettant  le déplacement entre les différent 

niveaux,ilestcomposéd’unpalieretd’unepaillasse,réalisésenbétonarmécoulésur 

place.Lecoulages’effectueraparétage. 

f)Le revêtement : 

Ils serontréalisés en: 

- Carrelagescellépourles planchers etles escaliers. 

- Céramique et marbre pourles salles d’eau et les cuisines. 
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-Mortierdecimentpourlesmurs defaçade, la cage d’escalier et les pièces humides. 

-Plâtrepourles cloisonsintérieures etles plafonds. 

 

 

g) Le coffrage : 
 

On utilise le coffrage métallique pour les voiles de façon a limiter le temps d’exécution  et un 

coffrage en bois pour les portiques (poteaux et poutres). 

Le coffrage dois être nettoyé avec soin de manière à le débarrasser des poussières, on peut 

éventuellement enduire les surface de coffrage d’huile pour facilité le décoffrage. 

 

H)L’acrotère: 

La toiture terrasse sera entourée d’un acrotère de 0.60 m de hauteur et de10 cm d’épaisseur, il 

joue un rôle de sécurité et de garde de corps. 

 

i) Cage d’ascenseur : 

Le bâtiment comporte une cages d’ascenseur réalisée en voiles en béton armé.     

Leur rôle est de reprendre les efforts horizontaux dus à l’action du séisme 

j)Les fondations : 

La fondation est l’élément qui est situé à la base de la structure, elle assure latransmission des 

charges et surcharges de la superstructure au sol, donc elle constituent  la partie essentielle de 

l’ouvrage puisque leur bonne  conception  découle la bonne tenue de l’ensemble. 

 Le choix de type de fondation dépendde type du sol d’implantation et de l’importance de 

l’ouvrage, elles serontdéfinies dans les chapitres qui suivent. 

 Les caractéristiques de sol sont : 2bar. 

k) Terrasse inaccessible: 

Notrebâtimentseramenud’uneterrasseinaccessible 

réaliséeencorpscreuxetd’unedalledecompressionavecunrevêtementcomposéde: 

 Formedepentede1.5%pourfaciliterl’écoulementdeseaux.  

 Isolantthermiqueprotégeantl’élémentporteuràdeschocsthermiqueet 

limitantlesdéperditions, lanatureisolantpeutêtreenpolyptère, liège ouen moussedeverre. 

  Revêtementd’étanchéité. 

  Protectionlourde(gravierroulé). 

4. Règles et normes utilisés : 

Pourle calcul justificatif des éléments constituant l’ossature du notre bâtiment nous  

utiliserons les documents suivants : 

 R.P.A 99 modifié en 2003 : Règlement parasismique Algérien. 
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 BAEL : Règles techniques de conception et de calcul des constructions et ouvrages en 

béton armé suivant des états limites. 

 D.T.R : Document technique réglementaire pour la détermination des charges et des 

surcharges. 

 

 

5. Principes des justifications: (ArtA1.2BAEL91/ modifié 99) 

Les calculs justificatifs seront conduits suivant la théorie des états limites. Un état limite est 

celui pour lequel une condition requise d’une construction (ou d’un des éléments) est 

strictement satisfaite et cesserait de l’être en cas de modification défavorable d’une action. 

Nous distinguons 2 états limites :  

a) États limites ultime (ELU): 

Il s’agit de l’état pour lequel la valeur maximale de la capacité portante est atteinte, et son 

dépassement entraînerait la ruinede l'ouvrage. 

Ilscorrespondent à la limite:  

 Del’équilibrestatique : non renversement de la construction; 

 Delarésistancedel’undesmatériaux:concernelenonrupturededifférents 

élémentsrésistantdel’ouvrage ; 

 Etatslimitededéformation(instantanéeoudifférée)etl’ouverturedesfissures ; 

 De lastabilitédeforme.  

b) Etatslimitedeservice(ELS): 

 Ils correspondent à des conditions normales d'exploitation et de durabilité. Il n'est pas             

suffisant qu'une construction soit stable et résiste, il est aussi nécessaire qu'elle ne 

présente pas une fissuration ou des déformations excessives. Cela pourrait entraîner des 

désordres dans les revêtements et les cloisons et donc une gêne sérieuse à l'exploitation. 

Il est donc nécessaire d'effectuer des vérifications portant sur : 

 la limite d'ouverture des fissures : cela évite la corrosion rapide des aciers et donc 

augmente la durabilité et la sécurité des ouvrages. 

 la limitation de la compression du béton. 

 la limite de déformation : les déformations (flèches par exemple) doivent rester dans 

des limites admissibles c'est à dire compatibles avec l'utilisation de l'élément. 

 

6. Caractéristiques mécaniques des matériaux à utiliser : 

Dansnotreouvragenousironsutiliserdeuxmatériaux:lebétonetl’acierqui 

doiventimpérativementrépondreauxexigencesdurèglementparasismiquealgérien 

(RPA99/Version2003),ainsiqu’auxrèglesdebétonarme(B.A.E.L.91/modifie.99).  

A) Béton :  

a) Définition : 

Lebétonestunmatériaudeconstruction, obtenuparunmélangedeciment(liant 

hydraulique),degranulats(sableetgraviers),del’eaudegâchageetd’adjuvant,il 

caractérisedupointdevuemécaniqueparsarésistanceàlacompressionqui 
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élevéeparrapportàsarésistanceàlatractionquiestfaible,depluslebétonaun comportementfragile. 

Ilserafabriquemécaniquementsuivantl’étudeétablieaulaboratoireenfonctiondeces matériaux.  

 La réalité pratique conduit vers le rapport eau/ciment=0.5cela pour limiter le retrait du 

béton et pour le maintenir il y a lieu d’ajouter les adjuvants. 

 Sieau/ciment>0.5:undosagetropélevéeneau,cequivaconduireàunfort retrait. 

  Sieau/ciment<0.5:ilyainsuffisanced’eau, ce quivaconduireaundéfautde 

maniabilitéquientraîneraunmauvaisremplissagedesmoulesetunemauvaise 

 

b) Resistance caractéristique du béton à la compression : 

 Lebéton est défini du point de vue mécanique par sa résistance mécanique à la compression à 

28 jours(f28).  

 Parconvention,larésistanceàlacompressiondubétonestmesuréeparlacharge 

conduisantàl’écrasementparcompressionaxialed’uneéprouvettecylindriquede16cm 

dediamètreetde32cmdehauteur.(A.2.1,11 / BAEL91 modifié 99): 

Pourl’établissementdesprojets,danslescascourants,larésistancecaractéristiquefc28 

estchoisieaprioricomptetenudespossibilitéslocalesetdesrèglesdecontrôlequi 

permettentdevérifierqu’elleestatteinte.(A.2.1.13/BAEL91modifié99):  

 Pour le choix de la valeur de fc28 on peut considérer que :  

 Unerésistancede20MPaestfacilementatteintesurleschantiersconvenablement outillés. 

  Onobtientfacilement25MPasurleschantiersfaisantl’objetd’uncontrôlerégulier. 

 Onpeutobtenir30MPadanstouteslesrégionsàcondition,enoutre,dechoisir 

convenablementlesmatériauxetd’étudierlacompositiondubéton. 

  Desrésistancessupérieurespeuventêtreatteintesmoyennantunesélectionrigoureuse 

desmatériauxutilisés.  

 Dansnotrecasonafixéfc28=25MPa. 

 

(A.2.1,11/BAEL91modifié99):Larésistanceàlacompressionvarieavecl’âgedu béton. 

 Pour j<28 jours : 

fcj =j.
fc28

4,76+0,83j
pour fcj≤40MPa 

fcj=j.
fc28

1,4+0,95j
pour fcj>40MPa 

 Pour j  ≥ 60: 

 fcj=1,10fc28 

Telle que : 
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fcj :Larésistancedebétonalacompressiona(j)jours. 

J :Nombredejours. 

fc28 :Larésistancedebétonalacompressionà28jours 

c) Résistance caractéristique de béton à la traction : 

La résistance `a la traction du béton à j jours, est conventionnellement définie par la relation : 

 

ftj=0,6+0,06fcj     (A.2.1,12/BAEL91modifié99) 

Dans notre cas : fc28=25MPa ft28=2,1 

Note:ftjetfcjsontexprimésenMPaoubienN/mm2 

d) Module de déformation :  

 

On défini le module d’élasticité comme étant le rapport de la contrainte normale à la 

déformation engendrée. Selon la durée de l’application de la contrainte, on distingue 

deux sortes de modules : 

 

 Module de déformation transversal : 

Il est donné par la formule suivante : 

G=
𝐸

2(1+ʋ)
en MPa(Art. A.2.1.3/BAEL91modifié99) 

Avec : 

E: module de Young 

 ʋ: Coefficient de poisson  

 Le coefficient de poisson (ʋ ) est le rapport entre la déformation transversale 

relative et la déformation longitudinale relative. (A.2.1,3/BAEL91modifié99) 

ʋ =0.2 : pour le calcul des déformationsa l’état limite de service (ELS). 

ʋ  =0:pour le calcul des déformationsa l’état limite ultime (ELU). 

 Module de déformation longitudinale : 

Ondistinguedeuxmodulesdedéformationlongitudinale:  

 Le module instantané Eij : est utilisé pour les calculs sous chargement instantané de 

durée inférieure à 24 heures. Il est donnée par  

 

Eij=110000(fcj) 1 /3enMPa                  (ArtA-2.1,21BAEL91modifié99). 
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 Le module différé Evj : est utilisé pour les calcules sous chargement de longue 

durée (cas courant), qui prend en compte artificiellement les déformations de fluage 

du béton. Il est donnée par : 

 

 

Evj=3700(fcj) 1 /3en MPa(Art A-2.1, 22 BAEL91modifié99) 

fcj:Larésistancedebétonalacompressiona(j)jours.  

Eij = 32164.20 MPa 

Pour  j=28          fc28 = 25 MPa     

Evj = 10818.865 MPa. 

e) Contrainte à la compression : 

 

  ELU (EtatLimiteUltime): Correspond à la perte d’équilibre statique (basculement),à 

la perte de stabilité de forme (flambement) et surtout à la perte de résistance 

mécanique (rupture), qui conduisent à la ruine de l’ouvrage.  

Cette contrainte à ELU est donnée par la formule : 

fbc=
0,85.𝑓𝑐28

𝛳.𝛾𝑏
 (Art. A4.3.41, BAEL 91 modifié 99) 

Telle que  

 γb : coefficient de sécurité de béton.        

γb=1,50 en situation durable  

 γb=1.15 en situation accidentelle 

 

 ϴ : coefficient fixe en fonction de la durée d’application des combinaisons 

d’action. 

ϴ=1,00         si T >24h  

ϴ=0,90 si 24h>T>1 

 

ϴ=0,85 si T<1h 

 

 T: duréeprobabled’applicationdelacombinaisond’actionconsidérée. 

 

  A  j=28joursensituationcourante, ϴ=1(situationdurable) 
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fbc=
0,85.(25)

1.(1,5)
  =14 ,2 MPafbc =14 ,2 MPa 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

𝑓bc =
0,85. fc28.

ϴ. γ
b

 

 

 

 εbc(‰) 

 2‰ 3,5‰ 

                                  Diagramme contrainte déformation du béton. 

Lediagrammeestcomposé:  

 D’une partie  parabolique et la déformation limite a 2 ‰ (état élastique). 

 D’une partie rectangle (état plastique). 

 2‰ ≤εbc ≤3.5‰ σbc=
0,85.𝑓𝑐28

𝛳.𝛾𝑏
   =  𝑓bc 

 

  ELS (EtatLimitedeService): C’est l’état au de là duquel ne sont plus satisfaites les 

conditions normales d’exploitation et de durabilité qui comprennent les états limites 

de fissuration. 

Danslecasdel’ELSonsupposequelediagrammeparabolerestedansledomaine 

élastiquelinéaire, cedernierestdéfiniparsonmoduled’élasticité.  

 

Lacontraintelimitedeserviceencompressionestlimitéepar:𝜎𝑏𝑐  

σbc ≤𝜎𝑏𝑐avec: 𝜎𝑏𝑐 = 0,6. fc28=15MPa(Art 4.5.2 BAEL91) 



Chapitre I                                                                                            Présentation de l’ouvrage 
 

2018 /2019 Page 10 
 

 Diagramme contrainte-déformation du béton. 

 contrainte limite de cisaillement : 

𝜏𝜇 =
𝑉𝜇

𝑏.𝑑
 (Art5.1,1/BAEL91modifié99) 

Avec 𝑉𝜇 : effort tranchant 

 Les contraintes limites admissibles : 

 Cas de fissuration peu préjudiciable : 

𝜏𝜇 = min⁡(0,13. fc28; 5MPa) 

 Cas de fissuration préjudiciable ou très préjudiciable : 

𝜏𝜇 = min⁡(0,1. fc28; 4MPa) 

 

B) Acier : 

 Définition: 

Lebétonestunmatériauquirésistebienalacompression,mais 

malheureusementrésistemalalatraction,estpoursaonfaitappelauxaciersqui vont 

équilibrésleseffortsdetractionquivonts’engendrerparlebétontendu. 

Lesarmaturespourbétonarmésontconstituéespardesaciersquisedistinguentparleurnuanc

eetleurétatdesurface ; on trouve les  ronds lisses(R. L)  et les barres à haute adhérence  

(H. A). 

 

 Les aciers utilisés : 

Pourlesrondslisses, il existedeuxnuances:FeE215etFeE235.  

Pourlesbarresàhauteadhérence, les nuancessontFeE400etFeE500. 

 

 Onutiliseralesaciersrésumésdansletableausuivant : 

 

 

 

 

 

 

 

bc 

 

2 ‰ 
 (‰) 

 

0,6.fc28 
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Type 

d’acier 
Nomination Symbole Limite 

d’élasticité 

Fe [MPa] 

Résistance 

à la 

Rupture 

Allongement 

relatif à la 

Rupture [‰] 

Coefficient 

de 

fissuration 

Coefficient 

de [ψ] 

scellement 

Aciers 

en 

Barre 

Rond lisse 

FeE235 

R L 235 410-490 22 ‰ 1 1 

Haute 

adhérence 

FeE400 

H A 400 480 14 ‰ 1,6 1,5 

Aciers 

en 

treillis 

Treillis 

soudé(TS) 

TL520 

(<6) 

T S 520 550 8 ‰ 1,3 1 

 

Tableau I-1 : caractéristique des aciers 

  Module d’élasticité longitudinale de l’acier : 

Quelque soit la nuance de l’acier, le module d’élasticité longitudinale sera pris égale à:  

ES=2.105en MPa.(Art A.2.2, 1/ BAEL91) 

 La limite élastique garantie Fe : 

C’est la contrainte pour la quelle le retour élastique donne une déformation résiduelle  

de 2‰   . 

 Diagramme contrainte déformation 

 

La mise en évidence des caractéristiques mécaniques de l’acier se fait à partir de l’essai de 

traction, qui consiste à rompre une tige en acier sous l’effet d’une traction simple. 

Le diagramme contrainte-déformation a l’allure suivante : 
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 Diagramme contrainte- déformation 

 

Avec : 

 

Fr : Résistance à la rupture ; 

Fe : Limite d’élasticité ; 

es : Allongement relatif correspondant à la limite élastique de l’acier ; 

r : Allongement à la rupture. 

 

 On distingue du diagramme précédent 04 parties : 

Zone OA : Domaine élastique linéaire ; 

Zone AB : Domaine plastique ; 

Zone BC : Domaine de raffermissement ; 

Zone CD : Domaine de rupture. 

 Contraintes limites  

 Calcule de la contrainte limite à l’ELU: 

 

    σs =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
(Art.2.1.2/BAEL.91) 

 

Avec: 

 σs: La contrainte d’acier a l’ELU. 

f e:Contrainted’élasticitédel’acier. 

        γ s:Coefficientdesécurité . 

 

{

⁡𝛾𝑠 = 1,0… . Situation⁡accidentelle

𝛾𝑠 = 1,15…Situation⁡courante
(A.4.3,2/BAEL91modifié99) 

 Calcule de contrainte limite à l’ELS 

 

Afin de réduire le risque d’apparition des fissures importantes du béton, la contrainte des 

armatures tendues sur la sollicitation de service la plus déformable, doit demeurer inférieure 

aux limites indiquées ci-après : 

 Fissuration peu préjudiciable :(Art.4.5, 32/BAEL91) 

Les éléments se trouvent dans des locaux couverts, ils ne sont soumis à aucune condensation 

dont il n’est pas nécessaire de limiter les contraintes dans les aciers. 

𝜎̅s=
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 

 



Chapitre I                                                                                            Présentation de l’ouvrage 
 

2018 /2019 Page 13 
 

Avec : 

𝑓𝑒 : Limite élastique. 

𝛾𝑠 : Coefficient de sécurité de l’acier. 

𝛾𝑠 =1,15 situation durable. 

𝛾𝑠 =1,00 situation accidentelle 

 Fissuration préjudiciable :(A.4.5,33/BAEL91) 

 

Cas des éléments soumis à des condensations et exposés aux intempéries. La contrainte 

admissible de traction dans les aciers est égale à : 

𝜎s=min⁡≺ ⁡
⁡⁡2

3
.𝑓𝑒; 110√𝜂. 𝑓𝑡𝑗>  

Avec :𝑓𝑡𝑗 : résistance caractéristique de béton à la traction  

𝜂 =1,6 acier HA. 

𝜂 =1,0 acier RL. 

𝜂 = 1,3⁡cas des files dont ϕ<6mm 

 Fissuration très préjudiciable :(A.4.5,34/BAEL91modifié99) 

Les éléments soumis à des milieux agressifs et aux intempéries, la contrainte admissible de 

traction de  l’acier est : 

𝜎s =min 
1

2
𝑓𝑒; 90√𝜂. 𝑓𝑡𝑗  

 

 Diagramme de contraintes – déformations de calcul :(A.2.2,2/BAEL91modifié99) 
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 Diagramme contrainte - déformation 

 

 Protection des armatures :Art A.7.1 /BAEL91) : 

 

Afin d’éviter les problèmes de corrosion des aciers, il convient de les enrober par une 

épaisseur de béton suffisante. Cette épaisseur, l’enrobage, dépend des Conditions d’exposition 

de l’ouvrage. Le BAEL préconise les valeurs suivantes  

 

C ≥ 5 cm : pour les ouvrages exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards salins ainsi 

que pour les éléments exposés aux atmosphères très agressives (industries chimiques). 

 

C ≥ 3 cm : pour les parois soumises à des actions agressives ou à des intempéries ou des 

condensations. 

 

 

C ≥ 1 cm : pour des parois situées dans un local couvert et clos et qui ne sont pas exposés aux 

condensations. 

Pour les éléments exposés aux intempéries, on va prendre C= 3 cm. 

Pour les éléments qui se trouvent à l’intérieur de la structure, on va prendre :     C= 2 cm. 

 

Conclusion:  

Aseniveauonadéfinittouteslesélémentsquicontientnotreouvrage,etles 

caractéristiquesmécaniqueetmassiquedesmatériauxqu’onvautiliséeslorsdela construction,on 

respectant les règles deBAEL91modifié99, et le Règlement Parasismique algérien (RPA). 



 

 

 

Chapitre II 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Pré dimensionnement des 

éléments 
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II.1 Introduction : 

Avant d’entamer tout calcul des éléments, il faut passer par leur dimensionnement afin 

D’assurer la résistance et la stabilité de l’ouvrage et des personnes, pendant et après la 

réalisation. 

Il nous amène à déterminer l’ordre de grandeur des sections des différents éléments de 

la structure, pour cela on prend comme référence le Règlement Parasismique Algérien 

« RPA 99/Version 2003 » et les bases de «BAEL 91/modifié 99», « CBA 93 » ainsi que 

le «DTR-B. C.2.2 » (charges permanentes et charges d’exploitation).  

II.2 Pré dimensionnement des éléments : 

II.2.1) Les Planchers : 

 Plancher en corps creux : 

Il est constitué de corps creux posés sur des poutrelles pré fabriquées en béton armé qui 

Sont disposées perpendiculaire par rapport à la plus grande portée supportant une dalle de 

Compression de 4 cm d’épaisseur ; en plus il sera ferraillé par un treillis soudé dont les 

dimensions des mailles ne dépassent pas : 

 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles.        (D’après le CBR) 

 33 cm pour les armatures parallèles aux poutrelles. 

 

Son rôle principal est de transmettre les charges aux différents éléments porteurs de la 

structure et d’assurer la protection et le confort aux occupants. Pour remplir ses taches, 

le plancher doit être conçu de telle sorte a supporter son poids propres et les surcharges 

d’exploitations ; pour cela sa hauteur totale (htp) est donné par les formules suivantes : 

(Art B 6-8-4.24/BAEL91 modifié 99) 

 

                 htp ≥ 
𝐿 𝑚𝑎𝑥

22,5
  (ArtB.6.8.424/BAEL91) 

 

Avec: Lmax: portée libre de la plus grande travée dans le sens des poutrelles. 

            htp : hauteur totale du plancher. 

Remarque : 

En premier temps, nous prendrons une section minimale de (25x25) cm² exigée par le 

RPA qui correspond a celle d’un poteau en zone IIa. 

Dans notre cas : Lmax = 340 – 25 = 315 cm 

Ce qui nous donne : htp = 315/ 22,5 = 14 cm. 

On opte pour un plancher (16+4) cm et il sera valable pour tous les planchers. 

 L’épaisseur du corps creux : 16 cm.                          (DTR C.3) 

 L’épaisseur de la dalle de compression : 4cm. 
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                       Treillis soudé                                                   Dalle de compression 

                                                                                                                          Corps creux 

 

                                  Poutrelle                                                                                                                          

                                                        12 cm                        65 cm 

 Dalle pleine : 

Le pré dimensionnement d’une dalle pleine dépend de condition essentielle de résistance 

à la flexion. La hauteur du la dalle pleine doit satisfaire la condition suivante : 

                    ep = L/10 

      Tell que : L : Largeur du la dalle pleine.         

               ep =
1.50

10
= 0.150m                 

         On opte pour une épaisseur : ep = 15cm. 

 

 II.2.2) Les poutres : 

 

Les poutres représentent des éléments en béton armé coulés sur place dont le rôle est 

L’acheminement des charges et surcharges émanant des planchers aux éléments d’appui 

verticaux (poteaux et voiles en béton armé). 

On distingue les poutres principales qui constituent les éléments porteurs et les poutres 

secondaires qui assurent le chaînage. 

Les poutres en construction doivent avoir des sections régulières, celles-ci peuvent être 

rectangulaires ou carrées. 

Selon les règles «B.A.E.L.91_modifiées.99», les poutres seront pré-dimensionnées 

suivant la condition de la flèche (Critère de rigidité). De plus, celles-ci seront vérifiées 

suivant le règlement« RPA 99 / Version 2003 ». 

Les dimensions transversales d’une section rectangulaire simplement appuyée sont : 

h : hauteur totale de la poutre comprise entre   

b : largeur de la poutre comprise entre  

L : portée maximum entre nus d’appuis.      

Selon le RPA 99/2003 les dimensions des poutres pour les constructions implantées dans la 

zone sismique (IIa) doivent satisfaire aux conditions suivantes : 

 

 

𝐋

𝟏𝟓
 ≤  𝐡 ≤  

𝐋

𝟏𝟎
 

 

 

 

 0.4 h  ≤  b  ≤  0.7 h 

 (BAEL 91) 
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Dans les constructions en béton armé, on distingue deux types de poutres : 

 Poutres principales qui servent d’appuis aux poutrelles. 

 Poutres secondaires qui assurent le chainage.   

 

 Poutres secondaire : 

Ce sont des poutres non porteuses parallèles aux poutrelles. 

                                                                                                              

    Hauteur (h) :    On a : L = 340_25= 315 cm                                            b = 30 cm 

 

     21 cm  ≤ h ≤  31,5m                  

 

      On prend : h= 35cm                                                                                              h =35 cm 

                                                                                                                                                                                                                                         

Largeur (b) : 

 

  0.4h  b 0.7h 0.4  b 0.7         14cm  b cm 

   Pour uniformiser la base des poutres  

      On prend : b=30cm 

 Poutres  principales :                                                                       

Ce sont les poutres porteuses sur lesquelles reposent les poutrelles.        b=35cm                                                                          

Hauteur (h):   On  a  L = 500-25=475 cm                                                                  

D’où :      
L 

15
   h  

L 

10
                31,66 cm h cm              h=45cm 

     On prend : h =45cm 



Largeur (b) : 

 

0.4h b 0.7h                     0.4 45b 0.7 45              18cm b cm 

 

     On prend : b= 35cm 

 

 

 

 

h  ≥ 30 cm 

  b ≥ 20 cm 

𝐡

𝐛
 ≤ 4 

(RPA 99 / Art 7.5.1) 

 

L

15
≤  h ≤

L

10
 

 

      b 
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 Vérification des conditions exigées par le RPA99 (modifié en 2003) : 

 

 

Conditions Poutres 

principales 

Poutres 

secondaires 

Vérification 

h ≥ 30 cm 45 cm 35 cm Ok 

b ≥ 20 cm 35 cm 30 cm Ok 

h/b≤4          1,14           1,16 Ok 
 

  

Les conditions sont vérifiées, alors les sections (b x h) adoptées pour les poutres seront 

comme suit : 

 Poutres principales : (35 x 45) cm2. 

 Poutres secondaires : (30 x 35) cm2. 

 

II.2.3) Les voiles :    

 

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place ; ils sont destinés d’une 

part à assurer la stabilité de l’ouvrage sous l’effet de chargement horizontal, d’autre part à 

reprendre une partie des charges verticales. 

 D’âpres le RPA 99 version 2003, le pré dimensionnement doit satisfaire les conditions 

suivantes : 

 L’épaisseur du voile (e) : Elle est déterminée en fonction de la hauteur 

libre de l’étage (he) et des conditions de rigidité aux extrémités, de plus 

l’épaisseur minimale est de 15cm. 

 

Avec :                                                                                                                                                 

a : épaisseur d’un voile.                                                                                                                                                               

L : portée min du voile.                                                                                                                          

he : hauteur d’étage.                                                                                                                                                      

                                   (e  ≥ 15[cm] ). 

 

 

                                                                                  Figure II.1 :  Coupe de voile en élévation 

 

Trois cas peuvent se présenter : 

 

















(a ≥   
he

25
 ) 
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1ér cas : 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

2éme cas : 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

3éme cas : 

 

 

 

 

 

                                           Figure II.2 : Coupe des voiles en plan. 

a≥ max ( emin;  
he

25
 ;  

he

22
;  

he

20
  ) 

a ≥ he / 22                    Avec : he = h-ep                  et                  ep : Hauteur de plancher. 

 Pour le RDC :       he = h- ep = 408 – 20 = 388 cm 

 

 Pour l’etage courant    :       he = h- ep = 306– 20 =  286cm 

 

 

                     On prend: ep = 20cm pour touts les voiles. 

 

 

 

(a   ≥   
he

22
 ) 

(a  ≥  
he

20
 ) 

   a  ≥  
he

22
=

388 

22
 = 18.45cm 

   a   ≥  
he

22
=

286 

22
=13cm 
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 Vérification des exigences du RPA 99 (Art 7.7.1) 

Sont considérés comme voiles de contreventement, la largeur d’un voile doit satisfaire la 

condition suivante : 

Lmin ≥ 4 x 0.20 = 0.80m                   Condition vérifiée. 

Avec : 

 Lmin : La portée minimale d’un voile. 

 e : Epaisseur du voile 

  

II.2.4) Les poteaux : 

Les poteaux sont des éléments en béton armé dont la forme peut être carrée, rectangulaire ou 

circulaire.  

En plus des armatures longitudinales (verticales) qui s’ajoutent à la résistance du béton à la 

compression, on dispose aussi des armatures transversales qui relient les armatures 

longitudinales entre elles et évitent le flambement du poteau.  

Le Pré-dimensionnement des poteaux se fera à L’ELS en compression simple, selon la 

combinaison, en supposant que seul le béton reprend l’effort normal N. On calculera la 

descente de charges sur le poteau le plus sollicité en tenant compte de la dégression de charge.  

La section du poteau est donnée par la formule suivante :     

 

     A≥
𝑁𝑠

𝜎̅bc
                        Avec:   Ns= G + Q   

  

𝜎bc: La contrainte admissible à la compression du béton     

Ns : Effort normal de compression à la base du poteau,  

A: section transversale du poteau,  

G : charge permanente,  

Q : surcharge d’exploitation 

 

 Avec:               𝜎bc =   0.6 ƒc28 = 0,6x 25 =15 MPa =1,5kN /cm2 . 

   

Selon le (RPA 99, A7.4.1), les dimensions de la section transversale des poteaux doivent 

satisfaire les conditions suivantes : 

 

 

Min (b1, h1) ≥ 25cm ………………………….en zone I et IIa.  

 

Min (b1, h1) ≥ 30cm .......................................... en zone III et IIb.  

 

Min (b1, h1) ≥ 
ℎ𝑒

20
 

  
1

4
  ≤

 𝑏1

ℎ1
≤ 4  
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Remarque : 

L’effort normal « Ns » étant déterminé à partir de la descente de charge. On aura donc à 

déterminer d’abord les charges et surcharges des différents niveaux du bâtiment. 

 

A) Déterminer les charges et les surcharges : 

           Pour pré dimensionner  les  éléments  (planchers,  acrotères,  poteaux….),  on  doit  

d’abord déterminer le chargement selon le règlement. 

a) Charges permanents : 

 Plancher terrasse (inaccessible) : 

 

1 
2 
3 
4 
5 

6 

7 

 

                             Figure II.3 : Coupe verticale d’un plancher 

 

 

 

                        Tableau II.1 : Charges permanentes du plancher terrasse 

 
 plancher d’étage courant : 

 

6 

 
1 

2 
3 

4 

5 
 

                     Figure II .4 : Coupe verticale d’un plancher étage courant - corps creux- 
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N° Eléments Epaisseur (m) Poids 

(KN/m2) 

Charge 

KN/m2
 

1 Revêtement en carrelage 0.02 22 0.44 

2 Mortier de pose 0.02 20 0.44 

3 Couche de sable 0.02 18 0,36 

4 Plancher en corps creux (16+4) 0.20 / 2,80 

5 Enduit de plâtre 0.02 10 0.2 

6 Cloisons de séparation 0.1 10 0.90 

 Gt = 5,14 

  
 

               Tableau II.2 : Charges permanentes du plancher étage courant et commercial 

 

 Plancher dalle pleine (balcons) 
 

1 
2 
3 

4 

5 

 

                                 Figure II.5 :   Coupe transversale de la dalle pleine 

 

                      

                        

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau II.3 : Charges permanentes de la dalle pleine. 

 

 

 Maçonnerie 
 Murs extérieurs : En double cloisons de briques creuses d’épaisseur égale à 10cm et 

une lame d’air de 5cm. 

 

N° Désignation Epaisseur 
(m) 

Ρ 

(KN/m
3
) 

G 

(KN/m
2
) 

1 Revêtement carrelage 0.02 20.00 0.40 

2 Mortier de pose 0.03 18.00 0.54 

3 Couche de sable 0.03 22.00 0.66 

4 Dalle en béton armé 0.15 25.00 03.75 

5 Enduit plâtre 0.02 10.00 0.20 

 GTOTALE 5.55KN/m
2 
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5 

4 

 

1 

2 

3 

 

                                 Figure II. 6 :Coupe verticale d’un mur extérieur. 

 

N° Désignation Epaisseur (m) Ρ 

(KN/m
3
) 

G 

(KN/m
2
) 

1 Enduit ciment 0.02 18.00 0.36 

2 Briques creuses 0.10 09.00 0.90 

3 Lame d'air 05 / 0.00 

4 Briques creuses 0.10 09.00 0.90 

5 Enduit plâtre 0.02 10 0.20 

 GTOTALE 2.36KN/m
2 

  

                           Tableau II.4 :   Charges permanentes des murs extérieurs 

 
 

 Murs intérieurs : En briques creuses de 10cm d’épaisseur. 

 
                                                                                                  1 

  
                                                                                                                                                             2 

 
 

                                                                                                                   3 

  

 

                               

                         Figure II.7: Coupe verticale d’un mur intérieur. 

         

N° Désignation Epaisseur 

(m) 
ρ 

(KN/m
3
) 

G 

(KN/m
2
) 

1 Enduit plâtre 0.02 10.00 0.20 

2 Briques creuses 0.10 09.00 0.90 

3 Enduit plâtre 0.02 10.00 0.20 

 GTOTALE 1.30KN/m
2 

                                  
                         Tableau II.5 : Charges permanentes des murs intérieurs 
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 Acrotère 

La charge permanente de l’acrotère est déterminée comme suit :               

                                                                                                                                                                               

Poids propre : G = ρ x S x 1m                                                                                                                                                                                                                                                                                             

Avec :                                                                                                                                                                  

 ρ : Masse volumique du béton = 25KN/m 3                                                                                               

 S: Section longitudinale de l’acrotère . 

G= [(0.6x0.1) + (0.03x
0.1

2
) + (0.07x0.1)] x25 x 

1m                                                                                                                                                                                                                                                                         

G = 1,712 KN / ml 

                                                                                                          

 

                                                                                                 FigureII .8 :  Coupe verticale de l’acrotère. 

b) Les surcharges d’exploitation : 

 

 Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR (article 7.2.2)  comme suit                                                                          

 

 
Désignations 

Surcharges 

d’exploitation 
(KN/m²) 

Plancher terrasse 1.00 

Plancher étage courant : à usage d’habitation 1.50 

Balcons 3.50 

                           Escaliers  2.50 

Acrotère 1.00 

   
                         Tableau II.6 : surcharges d’exploitation 
 
 
 

 B)  descente des charges : 

 

La descente de  charges  est  effectuée  pour  un  poteau  choisi  en  fonction  de  sa  surface 

d’influence (le poteau le plus sollicité). 
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a) Surface d’influence : 

 le poteau le plus sollicité est :D17 
Vu que la surface d’influence :  

                                                    3,3 m 
 
 
 
                           1,875 m 
 

           4 ,5 m     0,25 m                                            

 
                           2,375m 

  

  
 

 
                                                                  1,475m     0,25m     1,575m 

   

 Surface brute:                                 

S1 = 1,475 × 1,875  = 2,765 m2 

S2 = 1,575 × 1,875  = 2,953  m2 

S3 = 1,475 × 2,375  = 3,503 m2                                            

S4  = 1.575× 2,375  = 3,740  m2 

   Sb =S1+S2+S3+S4=12,961 m2. 

 Surface nette 

Sn = 3,3 x 4,5 

 Sn = 14,85 m2. 

b)  Poids revenant à chaque élément : 

      Poids du plancher P = G x S 

 Plancher terrasse : 

P = 6,30 x 12,961 =81,654 KN. 

 Plancher d’étage courant : 

P = 5,14 x 12,961 = 66,619 KN. 

 

 Poutres principales : 

P = (0,35 x 0,40) x 25 x 4,5 =15,75 KN. 

 Poutres secondaires : 

P = (0,30 x 0,35) x 25 x 3,3=8,662 KN. 

 

 

 
 

S1 

P
ri

n
ci

p
al

e  
 

S2 

Poutre  Secondaire 

 

 
S3 

P
o

u
tr

e 

 

 
S4 
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D’où le poids totale : t 

 Ptot= ppp+ pps =15,75 +8,662 =24,412 KN 

 

 Poids propre des poteaux : 

Le dimensionnement des poteaux est le but de ce chapitre, pour calculer leur poids, nous 

avons fixé les dimensions minimales qui sont donnée par le RPA Min (b1, h1) ≥25 cm 

pour la zone IIa. Pour tous les poteaux des niveaux de notre structure : b=h=25cm. 

 Poids de poteau de RDC : 

         G = 0.25 x 0.25 x 4.08 x 25 =6.375 KN. 

 Poids de poteaux du étage courant : 

         G = 0.25 x 0.25 x 3.06 x 25 =4.581 KN 

 
c)  Surcharge d’exploitation : 

 

   Q0 = 1 x 12, 961= 12,961 KN. 

   Q1 = Q2 = Q3 = ……= Q7= 1.5 x 12,961 = 19,441 KN.  

   Q10 = 2,5 x 12,961 = 32,402 KN.  

 

C) Loi de dégression des charges en fonction du nombre d’étages 

Le document technique réglementaire (DTR. B.C.2.2) nous imposent une dégression des 

surcharges d’exploitation et ceci pour tenir compte de la non simultanéité du chargement 

sur tous les planchers. Cette loi s’applique aux bâtiments à grand nombre de niveaux (plus 

de 5 niveaux) , bâtiments à usage d’habitation et bureautique, sous réserve de satisfaire 

certaines conditions notamment pour les locaux industriels et commerciales. 

 

 La loi de dégression des surcharges est comme suit : 

                       Qn = Q0 + 
𝟑+𝒏

𝟐𝒏
∑ 𝑸𝒏

𝒊=𝟏 i  Pour n ≥ 5 

Tell que : 

        Q0 : Surcharge d’exploitation à la terrasse. 

        Qi : Surcharge d’exploitation de l’étage i. 

  n: Numéro de l’étage du haut vers le bas . 

   Qn : Surcharge d’exploitation à l’étage « n » en tenant compte de la dégression de   

surcharges 
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 Dégression des charges en fonction du nombre d’étages : 

                            Q0         ∑ = 0 Q0 

    Q1         ∑ 𝑄1 0 +Q1                                      

    Q2         ∑ 𝑄2 0+ 0.95 (Q1+Q2) 

    Q3      ∑ 𝑄3 0+ 0.9 (Q1+Q2+Q3) 

    Q4 

                                                                                                                       

                                  Qn        

                                  ∑ 𝑛 = Q0 + 
3+𝑛

2𝑛
 (Q0+Q1+…                  Pour n ≥ 5 

 

 

                            Figure II.9 : valeurs de coefficient dégression (  
3+n

2n
 ) 

 

 Coefficients de dégression des surcharges 

 

                              

Tableau  II-7 

: valeurs de 

coefficient dégression (  
3+n

2n
 ) 

 Les surcharges cumulées : 

     Niveau08 : Q0=12,961KN. 

 

Niveau07 : Q0+ Q1 =12,961 +19.441= 32,402 Kn. 

 

Niveau06: Q0+ 0,95(Q1 + Q2)= 12,961 + 0,95(2x 19,441)=49,898kN 

 

Niveau05 : Q0+ 0,90(Q1 + Q2+Q3) = 12,961+ 0,90(3x19,441)=65,451kN 

 

Niveau04 : Q0+ 0,85(Q1 + Q2 +Q3 + Q4)= 12,961 + 0,85(4x119,441)=79,060kN 

 

Niveau03 : Q0+ 0,80(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5)= 12,961+ 0,80(5x19,441)=90,725kN 

 

Niveau02 : Q0+ 0,75(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6)= 12,961+ 0,75(6x19, 441)=100,445kN 

Niveau 8 7 6 5 4 3 2 1 RDC 

Coeff 1 0.95 0.90 0.85 0.80 0.75 0.714 0.687 0.667 
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Niveau01:Q0+ 0,714(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7)= 12,961+ 0,714(7x19, 441 )=110,698Kn 

 

Niveau RDC : Q0+ 0,687(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q8)= 12,961+ 0,687(8x19, 441 )=119,808Kn 

 

 
 

 

 

G ( KN ) 

 

Q(KN) 

 

N(KN) 

 

S(cm2) 

      

    N 
 

Gpl 

 

Gpot 

 

Gpout 

 

Gtot 

 

Gcum 

 

Q 

 

Qcum 

 

N=G+Q 

Strouvée 

= 

N/σbc 

 

 

Sadopté

e 

   8 66,619 4,581 24,412 95,612 95,612 12,961 12,961 108,573 72,382 35 

   7 66,619 4,581 24,412 95,612 191,224 19,441 32,402 223,626 149,084 35 

   6 66,619 4,581 24,412 95,612 286,836 19,441 49,898 336,734 224,489 35 

   5 66,619 4,581 24,412 95,612 382,448 19,441 65,451 447,899 298,599 40 

   4 66,619 4,581 24,412 95,612 478,06 19,441 79,060 557,12 371,41 40 

   3 66,619 4,581 24,412 95,612 573,672 19,441 90,725 664,397 442,931 40 

   2 66,619 4,581 24,412 95,612 669,282 19,441 100,445 769,727 513,151 45 

   1 66,619 4,581 24,412 95,612 764,923 19,441 110,698 875,621 583,747 45 

 RDC 66,619 6,375 24,412 97,406 862,329 32,402 119,698 979,027 652,684 45 

                    

                       Tableau II.8 : Récapitulatif de la descente de charge. 

 

 

Remarque : Les sections adoptées sont nettement supérieures aux sections trouvées pour les 

raisons suivant : 

- Pour ne pas avoir la rotule plastique dans les poteaux avant les poutres 

(RPA99/Modif2003-Art 7.6.2) 

- Pour une meilleure disposition des armateurs 

- Pour tenir compte de l’effet des sollicitations dynamiques (l’effet du séisme). 

 

D) Vérification relative aux coffrages :  

Pour conférer aux poteaux une meilleure résistance aux sollicitations sismiques, il est 

recommandé de donner à ceux d’angles et de rives des sections comparables à celles des 

poteaux centraux (Art7.4.1/ RPA 99. Version 2003) 
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Condition exigées par RPA        Poteaux    Valeurs calculée     Vérifications 

 

Min (b, h) ≥ 25cm. 

Min (b, h) ≥he /20 

1/4 < b/h < 4 

         

        35 x 35 

        40 x 40 

        45 x 45 

 

   Min (b, h) = 35             OK 

hé/20=286/20=14.3 OK 

            b/h=1 OK 

 

RDC 

         45 x 45 

   Min (b, h) = 35 OK 

he/20=388/20=19.4 OK 

            b/h=1 OK 

 

  

       Tableau II.9 : Vérification des sections des poteaux selon le RPA 99. 
 

 Conclusion : 

Les sections des poteaux sont toutes carrées, les valeurs sont retenues car elles sont 
Conformes aux exigences du RPA99 version 2003. 

 
E) Vérification au flambement 

Lorsque une pièce élancée (poteau) est soumise à un effort de compression ; il seproduit un 

phénomène d’instabilité transversale (comportement analogue à celui d’unepoutre fléchie); 

c’est le flambement. 

Cette instabilité dépend de : 

. La longueur de flambement. 

. La section (caractéristiques géométriques). 

. La nature des appuis. 

Le calcul des poteaux au flambement, consiste à vérifier les conditions suivantes : 

 

    λ =    
𝐿𝑓

𝑖
       ≤ 50 

λ: Elancement du poteau. 

Lf : Longueur de flambement du poteau (lf = 0.7 l0). 

L0 = he= Longueur libre du poteau. 

i: Rayon de giration (i =√
𝐈

𝐁
  ) 

I: Moment d’inertie du poteau : I = b x h3/12 = b4/12. 

B : section transversal du poteau (B = b x h) = b2 

                λ= 
𝑳𝒇 

𝒊
=

𝟎.𝟕×𝑳𝟎
𝒃

√𝟏𝟐

=
𝟎.𝟕×𝑳𝟎×√𝟏𝟐

𝒃
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 Poteaux (4𝟓 × 𝟒𝟓):  RDC                   :L0 = 4.08 m             λ = 17,988 < 50                  vérifiée 

                               étages  1, 2               :L0 = 3.06 m            λ = 13,491 < 50                vérifiée  

 

Poteaux (40× 𝟒𝟎): étages    3, 4,5       :L0 = 3.06 m              λ = 17,459 < 50                vérifiée   

 

Poteaux (35× 𝟑𝟓): étages    6, 7, 8      :L0 = 3.06 m           λ = 16,489 < 50               vérifiée   

 

 

Conclusion : 

Après avoir fait les calculs nécessaires, nous sommes arrivés aux résultats suivants : 
 

 -  Hauteur du plancher ht = 20cm soit un plancher de 16+4 cm. 

 - Hauteur du la dalle pleine=15 cm. 

 -  Section des poutres principales (35x45) cm². 
 

 -  Section des poutres secondaires (30x35) cm
2
. 

 

 -  Sections des poteaux : RDC, 1,2 :  45 x 45 

                                                        3, 4,5 :  40 x 40 

                                   6, 7, 8 :   35 x 35 

  - Epaisseur des voiles : a = 20cm. 

 Ces résultats nous servirons de base dans la suite de nos calculs aux prochains chapitres. 
 

 

 

 

 



 

 

Chapitre III 
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III.1) Calcul de l’acrotère : 

 

L’acrotère est un élément structural contournant le bâtiment conçu pour assurer la 

Sécurité totale au niveau de la terrasse inaccessible et protéger le gravier contre poussée 

Du vent. La forme de pente de l’acrotère sert de protection contre l’infiltration des eaux 

Pluviales.  

L’acrotère est réalisé en béton armé assimilé à une console encastrée au niveau du 

Plancher terrasse, il est soumis à son poids propre G donnant un effort normal N et une 

Charge d’exploitation horizontale (Q= 1[KN/ml]) non pondérée due a l’application de la 

Main courante qui engendre un moment de flexion (M) dans la section d’encastrement. 

Donc le calcul de l’acrotère se fait en flexion composée à L’ELU et L’ELS pour une bande 

De 1 [m]de largeur.  

A) Dimensions de l’acrotère 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                                                                      

                                                    Figure III-1-1: Coupe verticale de l’acrotère. 

-Schéma statique : 

 

 

 

 

 

 

                                                          Figure III-1-2: Schéma statique. 
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B) Détermination des sollicitations : 

 

 Le chargement : 

-Poids propre de l’acrotère : G = ρ x S x L et L=1ml 

Avec : ρ : masse volumique du béton. 

            S : section longitudinale de l’acrotère. 

 G = [(0.6x0.1) + (0.03x 0.1/ 2) + (0.07 x 0.1)] x 25 x 1ml 

 G = 1 .7125 KN/ml.  
 

-Surcharge d’exploitation horizontale : 

 Q = 1.00KN/ml. 

C) Calcul des sollicitations : 

 Effort normal du au poids propre : N = G x 1 = 1.7125 x 1 = 1.7125 KN 

 Effort tranchant : T = Q x 1ml = 1 KN 

 Moment de renversement M du à Q : M = Q x H x 1ml=1 x 0 .6 x 1 = 0 .6 KN.m 

 

 Diagramme des efforts : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                       Figure III-1-3 : Diagrammes des efforts internes. 

D)  Combinaisons de Charge : 

 

 ELU : 1.35G + 1.5Q 

 

Nu = 1.35 x G = 1.35 x 1.7125 = 2.312 KN 

Mu = 1.5 x MQ = 1.5 x 0.6 = 0.90 KN.m. 

Tu = 1.5 x T = 1.5 KN. 
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 ELS : G + Q 

 

              Ns = G = 1.7125 KN. 

              Ms = MQ = 0.60 KN.m 

              Ts = TQ = 1 KN. 

E)  Ferraillage de l’acrotère :  

Le ferraillage de l’acrotère sera déterminé en flexion composée et sera donné par mètre 

linéaire. Pour le calcul, on considère une section (b x h) cm2  soumise à un effort normal 

(N)et un moment de renversement(M). 

Le calcul se fera à L’ELU puis vérifié à l’ELS. 

                             Figure III-1-4 : Section rectangulaire soumise à la flexion composée. 

F) Calcul des armatures à l’ELU : 

 Position du centre de pression à l’ELU : 

       h : Epaisseur de la section : 10cm 

       b : largeur de la section : 100cm 

       c et c’ : Enrobage : 2cm 

       d = h – c : Hauteur utile. 

           eu = 
𝑀𝑢 

𝑁𝑢
=

0.9

2.312
= 0.389m =39cm 

       Donc : eu=39cm > a=3cm 

           a =  
ℎ

2 
– 𝑐              a = 

10

2
− 2 = 3 cm  

 
                a : Distance entre le CDG de la section et le CDG des armatures tendues ; 

 

Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section limite par les armatures.  L’effort 

normal N est un effort de compression, donc la section est partiellement comprimée.   

Elle sera calculée en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif (Mf). 
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 calcul en flexion simple 

 

                       -Le moment fictif : 

 

Mf  = Mu + Nu × ( 
h

2
−  c ) 

Mf = 0.9 + 2.312 × ( 
0.1

2
−  0.02) = 0.97  KN.m  

     -Calcul de μ (moment réduit) : 

 

           𝜇𝑏  =
𝑀𝑓

𝑏×𝑑2  ×𝑓𝑏𝑐
 

 

  Avec :  

fbc  = 
0.85 ×𝑓𝑐28

𝜃𝛾
 = 14.2 MPa 

𝜇𝑏  =
0.97× 105

100×82 ×14.2×102
 = 0.01066 

   

μb = 0.01066 <  μR = 0.392                              La section est simplement armée. 

 

μb = 0.01066                        β = 0.994 (par interpolation) 

 

 Calcul à la flexion composée (Armatures réelles) : 

  

-La section des armatures réelles : 

𝐴𝑠𝑡 = Af −
𝑁𝑢

𝜎𝑠
 

 

σs = 
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 = 

400

1.15
 = 348 Mpa 

     Af : armatures fictives  

 

Af = 
𝑀𝑓

𝛽×𝑑×𝜎𝑠𝑡
 = 

0.97×105

0.994×8×348×102
 =0.35 cm2  

 

Ast = 0.35− 
2.312

34.8
= 0.284 cm2  
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G) Vérification à l’ELU : 

 

a) Vérification de la condition de non fragilité du béton :(BAEL 91/Art. 

A.4.2.1)  

Un élément est considérée comme non fragile lorsque la section des armatures tendues 

qui travaillent à la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de première 

fissuration de la section droite d’armature. 

Le ferraillage de l’acrotère doit satisfaire la CNF : As ≥ Amin 

 

        -Armateur principale : 

 

Amin = 
0.23×𝑏×𝑑×𝑓𝑡28

𝑓𝑒
×  [

𝑒𝑠 –(0.455×𝑑)

𝑒𝑠  −(0.185×𝑑)
] 

Avec : 

 

es = 
Ms

Ns
 = 

0.6×102

1.7125
 = 35.04 cm 

 

ft28 = 0.6+0.06×  𝑓𝑐28 = 2.1 MPa 

 

Amin  = 
0.23×100×8×2.1

400
 × [

35.04−(0.455×8)

35.04−(0.185×8)
] 

 

Amin = 0.904 cm2  

 

Amin = 0.904 cm2 > Ast = 0.284 cm2                   la section n’est pas vérifiée   

  

Les armatures vérifiant la condition de non fragilité sont supérieures à celles calculées à 

L’ELU, donc on adoptera A = Amin = 0.904cm2. 

Soit : A = 4HA8 = 2.01cm2/ml avec un espacement St = 25cm. 

 

     - Armatures de répartition :  

 

   Ar = 
𝐴

4
 = 

2.01

4
 = 0.5025 cm2 

 

  Soit : Ar = 4 HA8=2,01 cm2 /ml avec un espacement  St = 25cm. 

 

b) Vérification aux cisaillements : (Art A.5.1,1/BAEL 91) 

La vérification s’effectue à l’ELU, la fissuration est considérée comme préjudiciable donc 

on doit vérifier :     𝝉𝒖<  𝝉𝒖̅̅ ̅                                    

 

   𝜏𝑢̅̅ ̅ = min [
0.15×𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 ; 4𝑀𝑃𝑎] = min [

0.15×25 

1.5
; 4 𝑀𝑃𝑎] = min [2.5 𝑀𝑃𝑎 ;  4 𝑀𝑃𝑎] 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 2.5 MPa.  
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𝜏𝑢 = 
𝑉𝑢

𝑏×𝑑
    

 

Avec : 

        Vu = Tu= 1.5× 𝑄 = 1.5× 1 = 1.5 KN 

 

𝜏𝑢  = 
1.5

100×8
 = 0.001875KN/cm2 = 0.01875 MPa  

  

  𝝉𝒖<  𝝉𝒖̅̅ ̅               Condition vérifié 

 

Pas de risque de cisaillement ⇒ Le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement et les 

armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

c) Vérification de l’adhérence des barres : (Art 6.1, 3/ BAEL91) 

 

 τse <  τse̅̅ ̅̅     Avec :   𝜏𝑠𝑒̅̅ ̅̅  = ψs × ft28 = 1.5 × 2.1 = 3.15 𝑀𝑃𝑎 

 

 𝜓𝑠 : Coefficient de scellement pour l’Acier de haute adhérence  𝜓𝑠 = 1.5 

 

 𝜏𝑠𝑒 = 
𝑉𝑢

0.9×𝑑×∑ 𝑈𝑖
 

Avec : 

Ui : Somme des périmètres utiles des barres. 

 

 ∑ 𝑈𝑖 = n× 𝜋 × 𝜙 = 4× 𝜋 × 0.8 = 10.053 cm. 

 

 

Avec :  

n : nombre des barres 

D’où : 

𝜏𝑠𝑒 = 
1.5×103

0.9×80×100.53
 = 0.207 MPa 

 

 τse <  τse̅̅ ̅̅                    La section est vérifiée   

 

Donc  il n’ya pas risque d’entrainement des barres. 

 

d) Vérification des espacements des barres : (Art A.4.5, 34 / BAEL 91 modifiée 

99) 

Armateurs principales : St = 25 cm ≤ 𝑚𝑖𝑛 [3ℎ; 33 𝑐𝑚]= 30 cm  

        25𝑐𝑚 <30cm condition vérifié  

 

Armateurs de répartition : St = 25 cm ≤ 𝑚𝑖𝑛[4ℎ; 45𝑐𝑚] = 40 cm 
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        25𝑐𝑚 <30cm                condition vérifié 

 

e) Ancrage des armatures (Art A.6.1, 23 / BAEL91) 

Pour avoir un bon encrage droit, il faut mettre en œuvre un encrage qui est défini par sa 

longueur de scellement droit (ls). 

 

ls = 
𝜙×𝑓𝑒

4×𝜏𝑠𝑢
  avec 𝜏𝑠𝑢 = 0.6 × 𝜓𝑠

2 × ft28 = 0.6× (1.5)2 × 2.1 = 2.835 MPa 

 

ls = 
8×400

4×2.853
 =  28.04 cm 

 

On prend :  ls   = 30 cm 

 

H) Vérification à l’ElS: 

 

a) Vérification des contraintes d’ouverture des fissures dans l’acier :  

(Art. A.4.5.33BAEL) 

La fissuration est considérée comme préjudiciable, donc : 

 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅  = min [
2

3
 𝑓𝑒; max (0.5𝑓𝑒; 110√𝜂𝑓𝑡28)]  (Art. A.4.5.33BAEL) 

 

Avec : 𝛈 = 1,6 : coefficient de fissuration (barres à haute adhérence) 

 

 𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅     = min[
2×400

3
; max (0.5 × 400; 110√1.6 × 2.1] = min [266.67; 201.63] 

 𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅  = 201.63 MPa 

 

𝜌1 = 
100×𝐴𝑠𝑡

𝑏×𝑑
 = 

100×2.01

100×8
 = 0.251 

 

𝜌1 = 0.251                 𝛽1 = 0.920               K1= 47.69. 

 

D’où : 

 

𝜎𝑠𝑡 = 
0.6×106

0.920 ×80×2.01×102 = 40.56 MPa 

 

σst = 40.56 MPa < σst̅̅ ̅̅ = 201.63 MPa                     Condition vérifiée. 

 

b) Vérification de la contrainte de compression dans le béton : 

 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅  = 0.6× 𝑓𝑐28 = 0.6× 25 = 15 MPa 

 

𝜎𝑏𝑐 = 
1

𝐾1
× 𝜎𝑠𝑡 = 

1

47.69
× 40.56 = 0.85 MPa 
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 σbc < σbc̅̅ ̅̅                 Condition vérifiée  

 

D’où le ferraillage adopté à l’ELU est justifié à l’ELS. 

 - Armatures principales                  4HA8 = 2,01cm2 avec St = 25cm. 

- Armatures de répartitions             4 HA8 = 1,13cm2 avec St= 25cm. 

 

c) Vérification de l’acrotère au séisme : (RPA99/Art 6.2.3) 

 

L’acrotère est un élément non structurel soumis à une force horizontale qui doit être inférieure 

à la main courante. 

Le RPA préconise de calculer l’acrotère sous l’action des forces sismiques suivant la  

formule:                                                          

     Fp=4× A× Cp× Wp 

Avec : 

A : Coefficient d’accélération de zone : (RPA99/Art 4.2.3 Tableau 4-1) 

        A= 0,15 en zone IIa (groupe d’usage 2).   

Cp : Facteur de force horizontale (Cp = 0,3) 

Wp : Poids de l’acrotère = 1.7125KN/ml. 

 

    Fp = 4× 0, 15× 0, 3× 1.7125 = 0.308 KN/ml < Q = 1KN/ml                  Condition vérifiée. 

 

La condition étant vérifiée alors le ferraillage adopté précédemment reste convenable. 

I) Plan de ferraillage de l’acrotère :  
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III.2) Etudes des planchers : 
Les planchers de notre bâtiment sont constitués de corps creux et d’une dalle de compression 

reposant sur des poutrelles préfabriquées sur chantier qui sont disposées suivant la petite 

portée,  

ces dernières  possèdent  des  armatures  d’attentes  qui  sont  liées  à  celles  de  la  dalle  de 

compression. 

Dans notre cas, on a deux planchers à étudier (habitation, administratif et commercial). 

 

III.2.1) Etude de la dalle de compression : 
 

La dalle de compression est calculée sur place, elle aura une épaisseur de 4 cm et sera armée 

d’un treillis soudé (TLE 520, Φ ≤ 6 mm) ; dont les mailles ne doivent pas dépasser les 

normes qui sont mentionnées au BAEL 91 (Art B.6.8.423). 

 

 20 cm pour les barres perpendiculaires aux poutrelles. 

 33 cm pour les barres parallèles aux poutrelles. 

 

A) Armatures perpendiculaires aux poutrelles :  

 

         A     ≥  
4×L
fe

 

      Avec : 

       • A⊥: section en cm2 par mètre linéaire, 
       • L : distance entre axes des poutrelles en (cm)=65cm, 

       • fe : limite d’élasticité de l’acier utilisé (MPa) =520 MPa . 

         A       ≥  
4×65
520

  = 0.5 cm2 

 on adopte : 𝟓𝐓𝟒/𝐦𝐥 = 0,63 cm2  avec e = 20 cm 

 

B) Armatures parallèles aux poutrelles :  

A // = 
A⊥

2
 = 

0.63

2
 = 0.315 cm2 /ml 

On adopte : 𝟓𝐓𝟒/𝐦𝐥 = 0,63 cm2 / ml avec e = 20 cm  

On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé (TLE 520).   

                                                               20 cm 

                                                                 

                                                                                        20 cm 

 

 

 

 
                                                                                                      4ϕ nuance TLE520  

 

 

 
                            Figure 1 Armatures de l’hourdis 
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Figure 1 

 

 

 
III.2.2) Etude de la poutrelle : 

 

A) Disposition des poutrelles : 

    La disposition des poutrelles se fait suivant deux caractères : 

 Critère de la petite portée : Les poutrelles sont disposées parallèlement à la petite 

portée. 

 Critère de la continuité : 

Si les deux sens ont les mêmes dimensions, alors les poutrelles sont disposées 

parallèlement aux sens de plus grand nombre d’appuis.  

Les poutrelles sont calculées comme des poutres on Té, les règles BAEL91 préconise 

que la largeur b1 de la dalle de compression à prendre en compte dans chaque cotés 

d’une nervure, est limitée par la plus faible des valeurs suivantes : 

                                                                                                      b 

                         b1 ≤    
l−b0

2
 

 

                         b1 ≤   
l1

10
 

                                                                        h               

                         b1≤  
2

3
×
l1

2
 

 

                                                                                                      b0 

                                                                 Figure III.2.1 : La poutrelle comme une section en Té. 

 
Avec : 

l : distance entre axe des poutrelles ; 

l1 : portée de la plus grande travée telle que l1 =3.40 m (la travée la plus sollicitée) ; 

b : largeur de la dalle de compression à prendre en considération dans les calcules ; 

b0 : largeur de la nervure (b0= 12 cm) ; 

h0 : épaisseur de la dalle de compression (h0 = 4 cm) ; 

 

B)   Calcul de la poutrelle :  

Le calcule de la poutrelle se fait en deux étapes : 

 Etape 01: Avant coulage de la dalle de compression : 

  La  poutrelle est considérée comme simplement appuyée à ses deux extrémisées. Elle                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                           

travaille en flexion simple et doit supporter  son poids propre, le poids du corps creux qui est 

estimé à 0.95  KN / m2 et la surcharge de l’ouvrier.  La section est estimée à 4× 12 cm². 

 

a) Chargement 

       Poids propre de la poutrelle : G1 = 0.12 × 0.04×25 =0.12KN /ml 

       Poids du corps creux : G2 = 0.95× 0.65 = 0.62 KN /ml 

       Avec : l = 65cm: largeur de l’hourdis 

       G = G1 + G2 = 0.12 + 0.62 = 0.74KN/ml 

       Surcharge due à l’ouvrier : Q = 1KN/ml. 

 

  b1   b1 



Chapitre III                                                                                                             calcule des éléments 

2018/2019 Page 41 
 

12 cm 

4 cm 

b) Calcul à L’ELU : 

Nous ferons le calcul pour la travée la plus défavorable, en considérant la fissuration non 

préjudiciable  (L = 3.40m). 

 Combinaison de charges  

   qu = 1.35G +1.5Q 

         qu= 1.35 (0.74) + 1.50 (1) = 2.5KN/ml 

  

 Calcul  du moment en travée :  

    
 

mKN
L

qM uu .612.3
8

40,3
5,2

8

22

  

 

 qu= 2,5 kn/ml 

 

 

 

 

 

            Figure III.2.2 : schéma statique de la poutrelle 

 

 Calcul de l’effort tranchant :  

 

 

c) Ferraillage 

 
299.5

2,14212

10612.3
2

3

2










bu

u
b

fdb

M
  

Avec : c =2 cm 

 

 

          d: La hauteur utile cm) 2  2- 4  c-h (d   

 3920μ  μ Lb →  La section est doublement armée 

 

Vu les faibles dimensions de la poutrelle (12 x 4) ; il est impossible de réaliser deux nappes 

d’armatures, par conséquent il est nécessaire de prévoir un étayage pour aider la poutrelle  à 

supporter les charges d’avant coulage de la dalle de compression. 

 

Etape 02 : Après coulage de la dalle de compression. 
Le calcul sera conduit en considérant que la poutrelle travaille comme une poutre continue de 

section en Té ; avec une inertie constante reposant sur des appuis. Les appuis de rive sont 

considérés comme des encastrements partiels et les autres comme appuis simple. 

La poutrelle travaille en flexion simple sous la charge « qu » uniformément  repartie 

(combinaison des charges et surcharges). 

A ce stade, la poutrelle doit reprendre son poids propre, le poids du corps creux et celui de la 

dalle de compression ainsi que les charges et les surcharges revenant au plancher. 

3,40 m 

 

KN
L

qT u 25.4
2

40.3
5,2

2

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a) Largeur efficace de la table de compression : 

(Article A.4.1, / BAEL 91) (Voir cours BAEL 91, E.II.5.b) 

La largeur efficace est une longueur réduite de la table de compression avec une répartition 

uniforme des contraintes normales. 

Les contraintes de compression diminuent lorsqu’on s’éloigne de l’âme ; ce phénomène est 

plus sensible pour les tables dont la largeur est plus importante par rapport à l’épaisseur. 

La largeur des hourdis à prendre en compte de chaque coté d’une nervure à partir de son 

parement est limitée par la plus petite des valeurs suivantes 

 

                         b1   ≤    
65−12

2
 = 26.5 

 

                         b1   ≤   
340

10
   = 34 

                                                                                     

                         b1≤  
2

3
×
340

2
=112.2 

 

           On prend : b1 = 26.5 cm 

          On a: b = 2b1 + b0 = 2 (26.5) + 12 = 65cm. 

 

 

 

 

 

b) Charges et surcharges 

 
 

Plancher 
 

G (KN/ml) 
 

Q (KN/ml) 

 

Plancher terrasse 
 

6.30 × 0.65 = 4.095 
 

1 × 0.65 = 0.65 

 

Plancher étage courant à 

usage habitation 

 

5.14 × 0.65 = 3.341 
 

1.5 × 0.65 = 0.975 

 

 

 

c) Combinaison de charges :  

 

 

Plancher 
 

ELU 

(1.35G+1.5Q

))) (KN/ml) 

 

ELS (G+Q) 

(KN/ml) 

 

Plancher terrasse 
 

6.503 
 

4.745 

 

Plancher étage courant à usage 

habitation 

 

5.973 
 

4.316 
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d) Choix des poutrelles a étudié : 

 On a un seul type de poutrelles : 

 

 Poutrelle  a 5 travée: 

 

 

 

 

 

 

 

III.2.3 Etude du plancher RDC a usage habitation : 

Choix de la méthode de calcul : 

 

Les efforts internes sont déterminés, selon le type du plancher à l’aide de l’une des méthodes 

usuelles qui sont:  

  - Méthode forfaitaire.   

  - Méthode de Caquot.  

  -Méthodes des trois moments. 

Lorsque la méthode forfaitaire ne peut étre appliquée, on fait recours à l’une des deux autres 

méthodes. 

a)  Méthode forfaitaire : 

 Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire  

(Article B.6.2, 210 / BAEL 91 modifié 99) 

 La méthode s’applique aux planchers à surcharge d’exploitation modéré. La 

surcharge d’exploitation au plus égale à 2 fois la charge permanente ou 5 KN/ m2 

   Q ≤ max {2G, 5 KN/m
2
}. 

               Q = 1.5 KN/m
2  

< 2G = 10.28 KN/m  condition  vérifié 
 Le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les différentes 

travées. 

 Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25 c à d : 

                    0.8≤
𝐿𝑖

𝐿𝑖+1
≤ 1.25 

Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25 c à d : 

0.8≤
𝐿𝑖

𝐿𝑖+1
≤ 1.25 

 

                      
𝐿𝑖

𝐿𝑖+1
 = 

 3.40

3.20
  = 1.062             Condition vérifié.  

                      
𝐿𝑖

𝐿𝑖+1
 = 

3.20

2.90
 = 1.103    Condition vérifié. 

                      
𝐿𝑖

𝐿𝑖+1
  = 

2.90

3.20
=0.906     Condition vérifié. 

  A     B C D E     F 
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𝐿𝑖

𝐿𝑖+1
 =
3.20

3.40
=0.941  Condition vérifié. 

                                      
 La fissuration est considérée comme non préjudiciable. 

Conclusion : 

Toutes les conditions sont vérifiées, donc la méthode forfaitaire applicable. 

 

b)  Principe de la méthode : 

Elle consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travées et des moments sur 

appuis à une fraction fixée de manière forfaitaire de la valeur maximale du moment 

« M0 » dans la travée dite de comparaison, c’est – à – dire dans la travée isostatique 

indépendante de même portée et soumise aux même charge que la travée considérée. 

 

c) Exposé de la méthode : 

Les valeurs Mt, Mw et Me doivent vérifier les coefficients suivants tel que : 

 M0 : moment maximale du moment fléchissant dans la travée comparaison. 

   M0 = q l2 / 8 ; dont « l » longueur entre nus d’appuis. 

 Mw et Me : moments aux valeurs absolues sur appuis de gauche et de droite de la 

travée  considérée. 

 Mt : moment Max aux travées pris en compte dans les calculs de la travée considéré 

                   𝑀𝑡 ≥ −
𝑀𝑒+𝑀𝑤

2
+max (1.05𝑀0; (1 + 0.3𝛼)𝑀0)   

  

                 Avec 

              𝑀𝑡 ≥
1+0.3𝛼

2
𝑀0           Dans le cas d’une travée intermédiaire 

                        𝑀𝑡 ≥
1.2+0.3𝛼

2
𝑀0        Dans le cas d’une travée de rive  

 

 

 La valeur absolue de chaque moment sur un appui intermédiaire doit être au moins 

égale à : 

         0,6M0 dans le cas d’une poutre à deux travées. 

         0,5M0 pour les appuis voisins des appuis de rive dans le cas d’une poutre à plus de      

deux travées 

         0,4M0 pour les autres appuis intermédiaires dans le cas d’une poutre à plus de trois 

travée 

    Dans notre cas nous avons une poutre sur 06 appuis ; donc 5 travées, comme présentée dans 

le diagramme ci-dessous :  

d) Rapport de charge : 

Soit : le rapport des charges l’exploitation à la somme des charges permanentes et 

d’exploitation, en valeurs non pondérées 

           α = 
𝑄

𝑄+𝐺
   avec                0 ≤  α  ≤ 

2

3
 

α =  
1.5

1.5+5.14
 = 0.225 
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      0  < α= 0.225 < 0.667                         condition vérifier .  

A) Calcul  a l’ELU :  

 Charge reprise par les poutrelles : 

qu=5.973KN /m 

 

     on a 6 appuis 

  

 

 

 

   

 

 

            308      

 

a) Calcul des moments isostatique : 

 M0AB= M0EF = 
qL2

8
= 
5.973×3.402

8
=8.63KN .m 

 M0BC=M0DE= 
qL2

8
 = 5.973∗3.20

2

8
=  7.64KN.m 

 M0CD=

qL2

8
 =
5.973∗2.902

8
 = 6.28KN.m 

Car les longueurs des travées sont déferlantes  

b) Calcul des moments sur des appuis : 

MA= MF=0.3 M0=2.60 KN .m 

 MB = ME=0.5 M0=3.82 KN .m 

MC= MD =0.4 M0=2.512 KN .m 

c) Calcul des moments en travée : 

 Etude de la travée AB (de rive) : 

   MtAB +
MA+MB

2
≥ max (1.05M0; (1 + 0.3α)M0)   

Avec : 1+0.3α = 1.0675> 1.05𝑀0                condition vérifier 

         MtAB ≥ (1.0675 × 8.63) −
2.60+3.82

2
  = 6 KN .m 

 MtAB ≥
1.2+0.3×α

2
M0=   

  1.2+0.3×0.225

2
× 8.63 =5.47 KN .m 

 

Donc : MtAB= = MtEF =6 KN .m 

 Etude de la travée BC : 

  MtBC +
MB+MC

2
≥ max (1.05M0; (1 + 0.3α)M0)   

Avec : 1+0.3α = 1.0675> 1.05                condition vérifier 

         MtAB ≥ (1.0675 × 8.63) −
3.82+2.512

2
  =6.035 KN .m 

    
 

 

   

3.40 
   

2.90 
   

3.20 

     

3.20              3.40 

0.3M0 0.4M0 0.4M0 0.5M0 0.5M0 0.3M0 

A B C D E F 
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 MtBC ≥
1+0.3×α

2
M0=   

  1+0.3×0.225

2
× 8.63 =4.60 KN .m 

               Donc : 

                        MtBC = MtGH =6.035KN .m 

 

 Etude de la travée CD : 

   MtCD +
MC+MD

2
≥ max (1.05M0; (1 + 0.3α)M0)   

Avec : 1+0.3α = 1.0675> 1.05                condition vérifier 

         MtCD ≥ (1.0675 × 8.63) −
2.512+2.512

2
  =6.70 KN .m 

 MtCD ≥
1+0.3×α

2
M0=   

  1+0.3×0.225

2
× 8.63 =4.60KN.m 

Donc : 

          MtCD = 6.70 KN .m 

 

d) Calcul de l’effort tranchant 

a) Calcul de l’effort tranchant 

Pour calculer les efforts tranchants, on isole les différentes travées, on calcul les 

réactions d’appuis en tenant compte des moments de continuité et on les détermine 

en utilisant la méthode de la RDM : ∑M /i  = 0 

T (x) = θ (x)+ 
𝑀𝑖+1 − 𝑀𝑖

𝐿𝑖
 

          Avec : θ (x) = + 
𝑞𝑢×𝐿𝑖
2

    a  (x=0) 

                    θ (x) = − 
𝑞𝑢×𝐿𝑖

2
   a  (x=L) 

 
 

Schéma de calcul des efforts tranchants 

 

T(x) : effort tranchant sur appui ;à une distance x. 

(x) : effort tranchant de la travée isostatique ; 

Mi et Mi+1 : moment sur appuis i et i+1 respectivement en valeur algébrique ; 

Tw : effort tranchant sur appui gauche de la travée ; 

Te : effort tranchant sur appui droit de la travée ; 

 L : longueur de la travée. 

 Travée AB  

TA = 
𝑞𝑢 ×𝐿𝐴𝐵

2
 + 

𝑀𝐵−𝑀𝐴

𝐿𝐴𝐵
 = 

5.973×3.40

2
 + 

(−3.82)−(−2.60)

3.40
 

TA = 9.8 KN 
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TB = −
𝑞𝑢 ×𝐿𝐴𝐵

2
 + 

𝑀𝐵−𝑀𝐴

𝐿𝐴𝐵
 = −

5.973 ×3.40

2
 + 

(−3.82)−(−2.60)

3.40
 

TB =  −𝟏𝟎. 𝟓𝟏 KN 

 

 Travée BC : 

TB = 
𝑞𝑢 ×𝐿𝐵𝐶

2
 + 

𝑀𝐶−𝑀𝐵

𝐿𝐵𝐶
 = 

5.973×3.20

2
 + 

(−2.512)−(−3.82)

3.20
 

TB = 10 KN 

TC = −
𝑞𝑢 ×𝐿𝐵𝐶

2
 + 

𝑀𝐶−𝑀𝐵

𝐿𝐵𝐶
 = −

5.973 ×3.20

2
 + 

(−2.512)−(−3.82)

3.20
 

TC =  −𝟗. 𝟏𝟒𝟖  KN 

 

 Travée CD : 

TC = 
𝑞𝑢 ×𝐿𝐶𝐷

2
 + 

𝑀𝐷−𝑀𝐶

𝐿𝐶𝐷
 = 

5.973×2.90

2
 + 

(−2.512)−(−2.512)

2.90
 

TC = 8.660 KN 

TD = −
𝑞𝑢 ×𝐿𝐶𝐷

2
 + 

𝑀𝐷−𝑀𝐶

𝐿𝐶𝐷
 = −

5.973×2.90

2
 + 

(−2.512)−(−2.512)

2.90
 

TD =  −𝟖. 𝟔𝟔𝟎 KN 

 

 Travée DE : 

TD = 
𝑞𝑢 ×𝐿𝐷𝐸

2
 + 

𝑀𝐸−𝑀𝐷

𝐿𝐷𝐸
 = 

5.973×3.20

2
 + 

(−3.82)−(−2.512)

3.20
 

TD = 9.148KN 

TE =− 
𝑞𝑢 ×𝐿𝐷𝐸

2
 + 

𝑀𝐸−𝑀𝐷

𝐿𝐷𝐸
 =- 

5.973×3.20

2
 + 

(−3.82)−(−2.512)

3.20
 

TE = -10 KN 

 Travée EF : 

TE = 
𝑞𝑢 ×𝐿𝐸𝐹

2
 + 

𝑀𝐹−𝑀𝐸

𝐿𝐸𝐹
 = 

5.973×3.40

2
 + 

(−2.60)−(−3.82)

3.40
 

TE = 10.424 KN 

TF =− 
𝑞𝑢 ×𝐿𝐸𝐹

2
 + 

𝑀𝐹−𝑀𝐸

𝐿𝐸𝐹
 = −

5.973×3.40

2
 + 

(−2.60)−(−3.82)

3.40
 

TF = -9.8 KN 

 

Diagramme des moments : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2.60 3.82 2.512 2.512 3.82 2.60 

6.035 6.70 6.035 6 

5.773 

6 
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Diagramme de l’effort tranchant  

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

B) Ferraillage a l’ELU : 

On adoptera le même ferraillage en travée avec le moment maximum  Mt max = 6.70 KN.m et 

aux appuis avec le moment maximum M a max= 3.82KN.m. 

 

a) Armature longitudinal :  

La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques géométriques 

sont les suivantes : b= 65 cm; b0= 12 cm; h= 20 cm; h0= 4 cm; d= 18 cm 

 En travée : 

Le moment équilibré par la table de compression : 

 

M0 = bh0 ×fcb ×(d−
ℎ0

2
 )  = 14.2 ×0.650.0414.20.18 

0.04

2
 .10359.072KN.m 

Mt max = 6.70  KN .m  < M0 = 59.072 KN .m   → l’axe neutre tombe dans la table de 

compression donc le calcul se fera pour une section rectangulaire (bxh) = (65x20) cm2. 
 

 

 
 

 

 
    

 

 
 

 

 

                Figure III.2.5 : Section de la poutrelle I 

 
 

 

μ= 
𝑀𝑡
𝑚𝑎𝑥

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑢
= 

6.70×105

65×182×14.2×102
  = 0.022 < μl = 0.392                       (SSA). 

μ=0.022                               β = 0.998  

 

As = 
𝑀𝑡
𝑚𝑎𝑥

𝛽×𝑑×𝜎𝑠
 =   

𝑀𝑡
𝑚𝑎𝑥

𝛽×𝑑×
𝑓𝑒
𝛾𝑠

 =  
6.70×105

0.998×18× 
400

1.15
×102

  = 1.0723cm2 

Soit : As=2 HA10= 1.57cm2  

 

9.8 10 8.660 9.148 10.42

44 

-10.51 -9.148 -8.660 -10.00 -9.8 

A B C D E F 

20cm 

   65cm 
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 En appuis :  

La table de compression est entièrement tendue, la section à considérer pour le calcul est une 

section rectangulaire du hauteur utile d=18 cm et de largeur  b0 =12 cm. 

Ma
max  = 3.82  KN .m  .                                                                 

 

𝜇 =
𝑀𝑎
𝑚𝑎𝑥

𝑏0.𝑑
2.𝑓𝑏𝑐

=
3.82

0.12×(0.18)2×14.2×103
=0,069< 0,392 => SSA                       20 cm  

                                                                                                                    18 cm 

µ = 0,069  𝛽 = 0.964        

            

            

                      β = 0,964 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑎
𝑚𝑎𝑥

𝐵.𝑑.𝜎𝑠
=

𝑀𝑡
𝑚𝑎𝑥

𝛽×𝑑×
𝑓𝑒
𝛾𝑠

 =   
3.82×105

0.964×18× 
400
1.15

×102
 = 0.633 cm2 

      

  Soit : As=2 HA10= 1.57cm2 

 

 

b) Armature transversale : 

D’après l’article A.7.2.12.BAEL91, le diamètre minimal des armatures transversales est 

donné par : 

𝜙𝑡 ≤ min (
ℎ

35
;
𝑏0
10
; 𝜙𝑙) 

Φt: Diamètre des armatures transversales   

Φl: Diamètre max des armatures longitudinales  

𝜙𝑡 ≤ min (
20

35
;
12

10
; 1) = 0.571𝑐𝑚  

𝜙𝑡 ≤ 0.571𝑐𝑚 ≈ 6𝑚𝑚  

On choisit un cadre 2∅8 avec At 2HA8 1cm2 

 

      c) L’espacement des cadres : (Art. A.5.1.22/BAEL91) 

 
St ≤ min (0,9d; 40cm) = min (0,9 × 18; 40cm) = 16,2cm 

 

On prend St = 15 cm  

 

C) Vérification à l’ELU : 

a) Vérification au cisaillement : (Art. A.5.1.1/BAEL 91) 

On doit vérifier que : 

τu ≤ 𝜏𝑢̅̅ ̅ = min (0.13 fc28, 5 MPa )                          Fissuration peu nuisible 

 

𝛕𝐮̅̅ ̅ = min (3.25 MPa , 5 MPa ) = 3.25 MPa 

 

τu = 
𝑉𝑢
𝑚𝑎𝑥

𝑏×𝑑
 = 

10.424×103

120×180
 = 0.482 MPa 

 

       τu= 0.482  MPa < τu̅= 3.25 MPa                       Condition vérifiée 

12c

mm

m 
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b) Condition de non fragilité : 

 

      Amin=(
0.23.b0.d.ft28

fe
)  

 En travée : 

Amin=0.23 b d(
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
) = 0,23×65×18×2,1/400 =1,41 cm2 

             At =1.57 cm2 > Amin =1,41 cm2                         Condition vérifiée 

 

 Sur appuis : 

Amin= 0.23 b0 d (
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
) = 0,23×12×18×2,1/400 = 0,26 cm2 

Aa = 1.57 cm2> Amin = 0,26 cm2                       Condition vérifiée. 

c)  Vérification de la contrainte d’adhérence acier-béton : (Art. A.6.13/BAEL91) 

                 On doit vérifier que : τse ≤  𝜏̅𝑠𝑒 

La contrainte d’adhérence, au niveau de l’appui le plus sollicité est : 

 

                                                        τse= 
𝑉𝑚𝑎𝑥

0.9×𝑑×∑𝑈𝑖
 

avec :  

∑𝑢𝑖 = n× 𝜋 × 𝜙 

τse= 
10.424×103

0.9×180×2×12×3.14
=0.853 MPa 

 
La contrainte d’adhérence, 𝜏̅se  pour l’entrainement des barres est : 

 

𝜏𝑠̅𝑒= ψs.ft28 =1,5 x 2,1 = 3,15 MPa        avec  ψs = 1,5 pour les aciers HA. 

 

Donc τse = 0.853  MPa ≤ 𝜏𝑠̅𝑒= 3,15MPa                   condition vérifiée 

 

d) Ancrage des barres : 

Les barres rectilignes de diamètre  ø et  de limite d’élasticité  fe  sont ancrées sur une 

longueur ls dite longueur de scellement droite . 

 

La longueur du scellement d’après les règles de BAEL 91 est donnée par la formule 

suivante : 

                        ls = 
ø.𝐹𝑒

4𝜏𝑠𝑢
 

 𝜏𝑠𝑢= 0,6.ψs
2.ft28  (contrainte d’adhérence) 

 ψs : coefficient de scellement, dépend de l’état de surface  de la barre. 

 

ψs = 1.5  pour les barres à haute adhérence. 

 

𝜏𝑠𝑢= 0,6 x (1,5)2x2, 1= 2,835 MPa           
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D’où  ls = 
1×400

4×2,835
 = 35,21cm  

Pour fc28=25 MPa et fe400 ;
ls

ø
=35,21. 

Pour  ø = 10mm  ls=35,21  

 

Les règles de BAEL 91 (Art.6.1.253modifiée 99) admettent que l’ancrage d’une barre 

rectiligne terminée par un crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors 

crochet « Lc » est au moins égale à 0,4.Ls pour les aciers H.A. 

       Lc = 0,4Ls = 0.4× 35.21= 14.08 cm.       

e) Influence de l’effort tranchant sur les armatures : 

  On doit vérifier que : 

              Aa  ≥ 
𝛾𝑠

𝑓𝑒
(𝑉𝑢

𝑚𝑎𝑥 +
𝑀𝑚𝑎𝑥

0.9𝑑
)  

 
 Appuis de rive 

Aa =  1.57 > 
1.15

400×10−1
 × (9.8 – 

2.60

0.9×0.18
 ) 

 

Aa = 1.57 > − 0.179                           Condition vérifiée 

 
 Appuis intermédiaires 

 

 Aa =  1.57 > 
1.15

400×10−1
 × (10,424 – 

3,82

0.9×0.18
 ) 

 

Aa = 1.57 > − 0.378                       Condition vérifiée 

 

      Donc les armatures calculées sont suffisantes. 

 

f) Influence de l’effort tranchant sur le béton : 

On doit vérifier que : Vu
max  ≤  

0,4.a.b0.fc28 

𝛾𝑏
  avec  a=0,9 d 

Vu
max ≤ 

0,4x0,9x18x12x2,5

1,5
 = 129, 6 KN 

 

 Appuis de rive : 

Vu
max=9,80 kN < 129, 6kN                                   Condition vérifiée 

 

 Appuis intermédiaires : 

Vu
max = 10.424 KN < 129.6 KN                              Condition vérifiée 

 

D) Calcul a l’ELS : 
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 Charge reprise par les poutrelles :  qu= 5.973KN /m 

 Rapport  qs/qu: 

 

   Lorsque la charge est la même sur les différentes travées, le BAEL (A-6-5-1) précise que la 

multiplication des résultats du calcul à l’ELU par le coefficient (qs/qu) nous donne les valeurs 

des efforts internes de calcul à l’ELS. Les valeurs des efforts internes sont résumées dans les 

tableaux suivants : 

                       qs/qu=4.316 /5.973=0.481 

 

 

on a 6 appuis 

 

a) Calcul des moments isostatique : 

 

Travée (A-B) (B-C) (C-D) (D-E) (E-F) 

M0(KN.m) 4.151 3.674 3.020 3.674 4.151 

 

Car les longueurs des travées sont pas les meme 

 

 

b) Calcul des moments sur des appuis : 

 

Appuis A B C D E F 

Mappuis(KN.m) 1.250 1.837 1.208 1.208 1.837 1.837 

 

c) Calcul des moments en travée : 

 

Travée (A-B) (B-C) (C-D) (D-E) (E-F) 

Mtravée 

(KN.m) 

2.886 2.902 3.222 2.902 2.886 

 

d) Calcul de l’effort tranchant 

travée (A-B) (B-C) (C-D) (D-E) (E-F) 

Ti[KN] 4.713 4.81 4.165 4.400 5.012 

Ti+1(KN) -5.055 -4.400 -4.165 -4.81 -4.713 

 

 

 

 

 

 

3.557 
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Digramme des moments : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Diagramme des efforts tranchants à l’ELU (en KN) 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

E)  Vérification à L’ELS 

a) Etat limite de la compression du béton 

 

 En travée : 

         Mmax = 3.222 KN.m 

 
 Contrainte dans les aciers :  

       ρ1 = 
𝜌×𝐴𝑠𝑡

𝑏×𝑑
 = 

100×1.57

18×12
 = 0.727 

 

       ρ1 = 0.727             β1 = 0.8765                 K1 = 25.485 

 

   σs = 
𝑀𝑡
𝑚𝑎𝑥

𝛽1×𝑑×𝐴𝑠𝑡
 = 

3.222×103

0.8765×18×1.57
 = 130,07 MPa  

 

 
     

 

 
   

 
  

1.250 1.837 1.208 1.208 1.837 1.250 

2.886 2.902 3.222 2.902 2.886 

4.713 4.81 4.165 4.400 5.012 

-5.055 -4.400 -4.165 -4.81 
-4.713 
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σs̅̅ ̅ = 
𝑓𝑒

𝛾𝑠
  = 

400

1.15
 = 348 MPa 

 

σs == 130.07 MPa< σs̅̅ ̅= 348 MPa                     condition vérifiée 

 
 Contrainte de compression dans le béton : 

 

σbc  ≤ 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅   = 0.6 × fc28 = 15 MPa 

 

σbc  = 
σs

K1
 = 

130.07

25,485
 = 5.103 MPa 

 

σbc =5.103 MPa < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅   = 15 MPa                    condition vérifiée 

 
Alors la section est vérifiée vis-à-vis de la compression. 

 

 Aux appuis :  

 
 Contrainte dans les aciers : 

       Ma max  = 1,837KN.m 

 

ρ1 = 
𝜌×𝐴𝑎

𝑏×𝑑
 = 

100×1.57

18×12
 = 0.727 

 

ρ1 = 0.727               β1 = 0.87675                  K1 = 25.485 

 

σs = 
𝑀𝑎
𝑚𝑎𝑥

𝛽1×𝑑×𝐴𝑎
 = 

1,837 ×103

0.8765×18×1.57
 = 74.162MPa  

 

σs̅̅ ̅ = 
𝑓𝑒

𝛾𝑠
  = 

400

1.15
 = 348 MPa 

 
σs == 74.162  MPa< σs̅̅ ̅= 348 MPa                     condition vérifiée 

 
 Contrainte de compression dans le béton : 

σbc  ≤ 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅   = 0.6 × fc28 = 15 MPa 

 

σbc  = 
σs̅̅̅̅

K1
 = 

74.162

25.485
 = 3  MPa 

 

σbc = 3     MPa < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅   = 15 MPa                   condition vérifiée 

  

Alors la section est vérifiée vis-à-vis de la compression. 

 
b) Vérification de la section vis-à-vis de l’ouverture des fissures : 

La fissuration étant peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire. 
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c)  Etat limite de déformation (vérification de la flèche Art.A.3.6.51/BAEL91) : 

La flèche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par rapport à la 

flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction. 

Les règles du BAEL91 (Art.B.5.6.1), précisent qu’on peut se disposer de vérifier l’ELS les 

poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites : 

 

{
 
 

 
 
ℎ

𝑙
≥

1

22.5
ℎ

𝑙
≥

𝑀𝑡

15𝑀0
𝐴𝑆

𝑏×𝑑
≤

3.6

𝑓𝑒

 

 

Avec : 

h : hauteur total de la section ; 

l : portée libre maximal ; 

Mt : maximum de flexion ; 

b : largeur de nervure. 

{
 
 

 
 
20

340
= 0.0588 > 0.044                                𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é                        

20

340
= 0.0588 >

3.222

15 × 4.151
= 0.0517              𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛  𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é

𝐴𝑠
𝑏 × 𝑑

=  
1.57

12 × 18
= 0.007 <

3.6

400
= 0.009  𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛  𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é

 

 

  

Toutes les conditions sont vérifiées alors le calcul de flèche n’est pas nécessaire. 

Les armature calculées à l’ELU sont suffisantes le ferraillage des poutrelles d’où on adopte le 

même ferraillage sur  tous les niveaux:  

 

Résultats : 

Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant : 

Armatures en travées : 2 HA10= 1.57  cm2. 

Armatures en appuis : 2 HA 10 = 1.57 cm2. 

Armatures transversales : 2HA8=1.00 cm2, avec un espacement de 15 cm. 
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III.3) Etude des escaliers : 

 

Un escalier est un ouvrage constitué d’une suite de degrés horizontaux (marches et paliers) 

permettant de passer à pied d’un niveau à l’autre d’une construction. Ses caractéristiques 

dimensionnelles sont fixées par des normes, des DTU, des décrets en fonction du nombre 

d’utilisateurs et du type du bâtiment. Notre bâtiment comporte une cages d’escalier (escalier à 

02 volées) et seront réalisés en béton armé coulé sur place. 

 

III.3.1) Caractéristiques dimensionnelles : 

 

Marche : partie horizontale qui reçoit la charge verticale (le pied), sa forme est rectangulaire, 

arrondie, etc. 

Contre marche : partie verticale entre deux marches évitant les chutes des objets. 

Hauteur de contre marche(h) : est la différence de niveau entre deux marches successives, 

Giron(g) : distance en plan, mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux contre marches. 

Montée : correspond à la hauteur entre les niveaux finaux des sols de départ et d’arrivée. 

Volée : ensemble des marches compris entre deux paliers consécutifs. 

Palier : est une plateforme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et /ou à 

chaque étage. 

Emmarchement(E) : représente la largeur de la marche. 

Ligne de foulée : représente en plan le parcours d’une personne qui emprunte l’escalier, elle 

est en général, à 0,65 m du collet, si E≥ 1m. 

Paillasse : dalle inclinée en béton armé incorporant les marches et contre marche. 

 

III.3.2) Terminologie : 

Les principaux termes utiles sont illustrés sur la figure suivante : 

 

                                Figure III-3-1 : Coupe verticale de l’escalier 
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Notation utilisées : 

g : Giron (largeur des marches) ; 

h : Hauteur de la contre marche ; 

E : Emmarchement ; 

L0 : Longueur du palier et de la paillasse ; 

L1 : Longueur projeté de la volée ; 

L2 : Longueur du palier intermédiaire ; 

L3 : Longueur de la paillasse ; 

L : Longueur projetée du palier et de la paillasse L=L1+L2 ; 

e : Épaisseur de la paillasse ; 

H : Hauteur de la volée. 

III.3.3) Calcul de l’escalier d’étage courant : 

 

A)  Pré dimensionnement de l’escalier : 

Le pré dimensionnement d’escalier consiste à déterminer : 

- Le nombre de contre marche (n). 

- La hauteur de la marche (h), le giron(g). 

- L’épaisseur de la paillasse (e). 

Pour l’étage courant, nous avons une hauteur de 3,06m pour chaque niveau. 

 

 Calcul de n, h et g : 

En tenant compte des dimensions données sur le plan. Les escaliers sont pré-

dimensionnés à l’aide de la formule de BLONDEL : 

  - La hauteur de la marche h : 

On a: 16.5cm ≤ h ≤ 17.5 cm; on prend: h = 17 cm. 

             -Nombre de contre marches n : 

           𝑛 =
𝐻

ℎ
   ; Pour l’étage courant H = 3.06m. 

           𝑛 =
153

17
= 9 𝑐𝑜𝑛𝑡𝑟𝑒 𝑚𝑎𝑟𝑐ℎ𝑒𝑠 

Le nombre de marche est pris comme suit m = n – 1 = 9 – 1 = 8 marches. 

            -Le giron g :  

        𝑔 =
𝐿1 

𝑛−1
  =  

240 

9−1
 = 30cm      on a : {

𝐿1 = 2.40𝑚
𝐿2 = 1.40𝑚

    

  La relation empirique qui lié h et g et qui permet de concevoir un escalier où l’on se déplace 

de façon confortable c’est la relation de BLONDEL.  
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 Vérification de la relation de BLONDEL : 

 59 cm ≤ 2h+g ≤ 65 cm. 

2h+g = (2 x 17) +30 = 64 cm. 

59 cm ≤ 2h+g = 64 cm ≤ 65 cm                        Condition vérifiée. 

 

La relation est vérifiée donc l’escalier est confort. 

 

 Pré dimensionnement de la paillasse et du palier : 

 

L’épaisseur de la paillasse et du palier (ep) est donnée par la relation : 

                        
𝐿

30
≤ 𝑒𝑝 ≤

𝐿

20
  

L : longueur projetée du palier et de la paillasse :L=L1+L2 

L1 : longueur de la paillasse projetée. 

L2 : longueur du palier. 

  

 

 

 

 H=1.53 

 

 α 

             1.20  2.40 1.40 

      
                            Schéma statique 

- Calcul de α : 

On a: 𝑡𝑔𝛼 =
ℎ

g
=

𝐻

𝐿1
=

1.53

2.40
= 0.6375              α = 32517 

         Cos𝛼 =
𝐿

𝐿′              𝐿
′ =

𝐿

𝑐𝑜𝑠𝛼
 = 

240

0.843
                 𝐿′=284.70cm 

         L= 𝐿1+𝐿′=120+284.70 = 404.70cm 

         L = 404.70cm 

       
𝐿

30
≤ 𝑒𝑝 ≤

𝐿

20
              

404.70

30
≤ 𝑒𝑝 ≤

404.70

20
         13.5 ≤ 𝑒𝑝 ≤ 20.23  
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       On adopte pour e = 20[cm]. 

B) Détermination des charges et surcharges : 

Le calcul s’effectuera pour une bande de 1m d’emmarchement et une bande de 1m de 

projection horizontale de la volée. 

On considère une poutre simplement appuyée en flexion simple. 

 Les charges permanentes : 

Paillasse : 

 

Eléments Poids propre (KN / m2) 

Poids propre de la paillasse 

Poids propre des marches  

(25 x 0.2)/ 0.843 = 5.931 

(25 x 0.17)/2 = 2.125 

Revêtements : 

Carrelage 

Mortier de pose 

Lit de sable 

Enduit ciment 

Gard de corps 

 

22 x 0.02 = 0.44 

22 x 0.02 = 0.44 

18 x 0.02 = 0.36 

22 x 0.015 = 0.33 

0.2 

                                   G1 = 9.826 KN / m2   

 

           Le palier : 

 

Eléments Poids propre (KN / m2) 

Poids propre de palier 

Mortier de pose 

Carrelage 

Lit de pose 

0.2 x 25 = 5 

0.44 

0.44 

0.36 

                               G2= 6.24 KN/m2 

 

 

 

Mur extérieur : 

 

 

Eléments Poids propre (KN / m2) 

Poids de mur extérieur G3= 2.36 KN/m2 

  

 

P = (3,06 – 0,2) x 2.36 x 1m = 6.75 kN.   
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Surcharges d’exploitation : selon le (DTR C 2-2) pour une construction à usage d’habitation 

et service Q = 2.5 KN / m2. 

 

 

C) Combinaison de charges : 

 ELU : qu = 1.35 G+ 1.5Q 

Paillasse : qu1= (1,35Gpai+1,5Q).1m= [1,35. (9.826) + 1,5(2,5)] x1 = 17.015 kN/ml 

Palier : qu2 = (1,35Gpal + 1,5Q).1m= [1,35. (6.24) + 1,5(2,5)] x1 = 12.174 kN/ml 

Mur extérieur : qu3=1.35x P =1.35x6.75 = 9.11 KN   

 

 ELS : qs = G + Q 

Paillasse : qS1= (Gpai+Q).1m = [(9.826) + (2,5)] x1m = 12.326 kN/ml 

Palier : qS2 = (Gpal + Q).1m = [(6.24) + (2,5)] x1m= 8.74 kN/ml 

Mur extérieur : qS3=6.75 kN 

 

D) Calcul des sollicitations à l’ELU :                     

Pour déterminer les moments fléchissant et les efforts tranchants on calcul d’abord les 

réactions d’appuis avec les formules de la RDM 

                                                                                                                     Qu3 = 9.11KN 

                                                        Qu1= 17.015 KN    mL 

               Qu2=12.174KN   mL                                                                                                    Qu2 =9.11 KN     mL 

 

 

 

 

          1.20cm                               2.40cm                             1.40cm 

    RA                                                                      RB 

                    Figure III-3-2: Schéma statique de l’escalier à l’ELU. 

 

 Les réactions d’appuis : 

F/y = 0 RA + RB = 1.35qu2+2.40qu1+1.50qu2+ qu3 

  

            RA + RB = 1.20×12.174 +2.40×17.015+1.40×12.174+9.11 

 

            RA + RB = 81.6 KN/ml. 

M/A = 0 𝑅𝐵 × 𝐿  = 1.20×qu2×
1.20

2
+2.40×qu1× (1.20 +

2.4

2
)+1.40×qu2 

×(1.20+2.40+
1.40

2
)+9.11×5 

 𝑅𝐵 × 3.6 = 1.20× 12.174 ×
1.20

2
+2.40× 17.015 × (1.20 +

2.4

2
)+1.40× 12.174   

×(1.20+2.40+
1.40

2
) +9.11×5 
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 𝑅𝐵 × 3.6 = 12.174 × 0.72+17.015 × 5.76+12.174 × 6.02 +9.11×5      

 𝑅𝐵 =
225.43

3.6
= 62.62KN    

 𝑅𝐴 =  84.64 − 62.62 = 22.02KN 

 

{
𝑅𝐴 = 22.02𝐾𝑁

  𝑅𝐵 = 62.62𝐾𝑁


 

 Calcul des efforts internes : 

        -1ere tronçons : 0 ≤ x ≤1.20 m 

   

T(x) =  RA  - qu2.x  

    12.174 

    

T(x) = 22.02 - 12.174 x                                                                                         

   

 TY(x=0) =22.02KN                                                                RA                      X                              

 TY(x=1.20) =22.02-12.174×1.20=7.41KN                                                                       TY 

 M(x)=RA .x- qu2×
𝑥2

2
 = 22.02. x- 

12.174

2
𝑥2 

M(x) = 22.02x- 6.087x2 

x=0; M(x=0) =0 KN.m 

x=1.20; M(x=1.20) =17.65 KN.m        

                                                                                   12.174                     17.015          MZ 

  

 -2iéme tronçons : 1.20m ≤ x ≤ 3.6 m 

           

T(x) =  RA – qu2  (1.20) - qu1 (x-1.20)                      RA               1.20m          (x-1.20)            TY 

TY(x=1.20) =22.02-12.174×1.20=7.41KN                                            x 

TY(x=3.75) =22.02-12.174×1.20-17.015(3.6-1.20) = -33.42 KN 

Calcul de la valeur de x pour laquelle Ty = 0 et MZ =max 

T(x) = 0  T(x) =  RA - qu2  (1.20) - qu1 (x-1.20) =0                     

T(x) = 0 x=
 RA – qu2  (1.20)+ qu1 (1.20)

qu1
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T(x) = 0 x= 
 22.02– 12.174  (1.20)+ 17.015(1.20)

17.015
 

T(x) = 0 x= 1.63m 

x = 1.63 ; x ∈ [1.20; 3.6] 

M(x) =RA .x- qu2 ×1.20×(x- 
1.20

2
 )-qu1[

(𝑥−1.20)2

2
]   

M(x) =22.02x- 12.174 ×1.20×(x- 0.6 )-17.015[
(𝑥−1.20)2

2
]   

M(x=1.20) =22.02×1.20 - 12.174 ×1.20 × (1.20- 0.6 )-17.015[
(1.20−1.20)2

2
]   

M(x=3.6) =22.02×3.6- 12.174 ×1.20×(3.6- 0.6 )-17.015[
(3.6−1.20)2

2
]   

M(x=1.35) = 17.65 KN. m 

M(x=3.75) = -13.56 KN. m 

 MZ 

        -3iéme tronçons : 0 ≤ x ≤ 1.40 m 12.174    9.11 

 

T(x) = +qu3  + qu2.x.                                                                TY                                 

  X                   

T(x) = 9.11+ 12.174 x. 

TY(x=0) = 9.11 KN   

TY(x=1.40) = 9.11 + 12.174 ×1.40= 26.15KN 

 

M(x) = - qu3 x- qu2  
𝑥2

2
   

M(x) =-9.11 x-  
12.174

2
  𝑥2 

M(x=0) = 0KN.m 

M(x=1.40) = -9.11× 1.40-  
12.174

2
  ×1.402= -24.68 KN. m 

 

 Calcul du moment max : 

On a: pour x = 1.63 m; Ty = 0 KN. 
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M(x=1.63) =22.02×1.63- 12.174 ×1.20 × (1.63- 0.6)-17.015[
(1.63−1.20)2

2
]   

M(x=1.63) = 19.27 KN. m  

Remarque : 

A fin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on porte une correction pour 

le moment max au niveau des appuis et en travée. 

        Aux appuis : Mu
a = −0.3Mmax = −0.3(19.27) = −5.781KN. m 

 

        En travée :    M𝒖
𝒕 = 0.85Mmax = 0.85(19.27) = 16.38KN. m  

 

 Diagramme des efforts internes :                                                         

 

                   

                                                                                                    Qu3 = 9.11KN  mL 

Qu1= 17.015 KN    mL 

               Qu2=12.174KN   mL                                                                                                    Qu2 =9.11 KN     mL 

 

 

 

 

          1.20cm                               2.40cm                             1.40cm 

    RA                                                                RB                                              
  

 

 

 

                       

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Mmax KN. m 

MY KN.M 

Ty KN 

+ 

+ 
+ 

- 

+ 

- 

- 

22.02 7,41 

33.42 

26.15 

9.11 

19.27 
16.38 

5.781 
17.65 

13.56 
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    Figure III-3-3 : Diagramme des efforts internes à l’ELU. 

 

E) Calcul des armatures : 

Le ferraillage de l’escalier se fera à la flexion simple  en utilisant les moments et les efforts 

définis dans le schéma précédant.  

 

 

     

 Aux appuis 
 

                                                                                      

                                                                                                                                  MZ 

   Appuis A :𝑀𝑢
𝑎 = 5.781KN. m 

                                                               16cm 

-Armatures principales :         18cm 

   2cm 

𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑎

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑐
=

5.781×103

100×162×14.2
= 0.016   

 100cm 

𝜇𝑢 < 𝜇𝑙 = 0.392            SAA     Tableau    𝛽 = 0.991               

 

𝐴𝑎 =
𝑀𝑢

𝑎

𝛽×𝑑×𝜎𝑠
=

5.781×103

0.991×16×348
= 1.05𝑐𝑚2  

 

Soit Aa= 5HA10 = 3.92 cm2 Avec un espacement St= 20cm. 

 

-Armatures de répartition : 

 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑎

4
=

3.92

4
= 0.98𝑐𝑚2      

 

Soit Ar=4HA10 = 3.14 cm2 Avec un espacement de St= 25cm. 

 

   Appuis B :𝑀𝒖
𝒂 = 24.68𝐾𝑁. 𝑚 

 

-Armatures principales :  

    

𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑎

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑐
=

24.68×103

100×162×14.2
= 0.067   

 

𝜇𝑢 < 𝜇𝑙 = 0.392            SAA     Tableau    𝛽 = 0.965              

 

𝐴𝑎 =
𝑀𝑢

𝑎

𝛽×𝑑×𝜎𝑠
=

24.68×103

0.965×16×348
= 4.59𝑐𝑚2  

 

Soit Aa= 5HA12 = 5.65 cm2 Avec un espacement St= 20cm. 

 

                             

                            A                                
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-Armatures de répartition : 

 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑎

4
=

5.65

4
= 1.41𝑐𝑚2      

 

Soit Ar=4HA10 = 3.14 cm2 Avec un espacement de St= 25cm. 

 

 En travée :𝑀𝒖
𝒕 = 16.38 𝐾𝑁. 𝑚 

 

- Armatures principales : 

𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑡

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑐
=

16.38×103

100×162×14.2
= 0.045  

 

𝜇𝑢 < 𝜇𝑙= 0,392        SAA       𝛽 = 0.976 

 

𝐴𝑡 =
𝑀𝑢

𝑡

𝛽×𝑑×𝜎𝑠
=

16.38×103

0.976×16×348
= 3.01𝑐𝑚2  

 

Soit At= 4HA12=4.52cm² ; avec un espacement St =25 cm. 

 

- Armatures de répartition : 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑡

4
=

4.52

4
= 1.13𝑐𝑚2      

 

 Soit Ar= 4HA10 = 3.14cm2. Avec un espacement  St= 25cm. 

 

 

F) Vérification à l’ELU : 

 

a) Condition de non fragilité : (BAEL 99 Art A.4.2.1) 

Le ferraillage de l’escalier doit satisfaire la CNF : As ≥ Amin 

 

 

Amin = 
0.23×𝑏×𝑑×𝑓𝑡28

𝑓𝑒
=

0.23×100×16×2.1

400
 =1.932cm2 

Aux appuis : 

AA= 5HA10 = 3.92 cm2> Amin=1.932cm2     condition vérifiée 

AB=5 HA12 =5.65 cm2> Amin=1.932cm2     condition vérifiée 

En travée : 

 

At = 4HA12 = 4.52 cm² > Amin = 1.932cm²      Condition vérifiée 

 

b) Espacement des barres :    :(BAEL91 Art A 8.2.4.2)        
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L’écartement des barres d’une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 

 

-Armatures principales : 

Aux appuis : St max= 25 cm < min (3h ; 33cm) = 33cm. Condition vérifiée 

En travée : St = 25cm < min (3h ; 33cm) = 33cm.    Condition vérifiée 

 

      -Armatures de répartitions : 

Aux appuis : St max = 25cm < min (4h ; 45cm) = 45cm. Condition vérifiée 

En travée : St = 25cm < min (4h ; 45cm) = 45cm.    Condition vérifiée 

 

c) Vérification à la condition d’adhérence et d’entraînement des barres : 

  (BAEL91, Art A  6.1.3) 

  𝜏𝑠𝑒    ≤    𝜏̅𝑠𝑒 = 𝛹𝑠 × 𝑓𝑡28 = 1.5 × 2.1 = 3.15𝑀𝑃𝑎     (ψs = 1.5 et ft28 = 2.1 MPa)  

  𝜏𝑠𝑒 =
𝑉𝑢

0.9×𝑑×∑ 𝑈𝑖
  

 

Avec :   

    𝝉𝒔𝒆: Contrainte d’adhérence et d’entraînement des barres. 

 

    Vu : effort tranchant   

 

    ∑ 𝑼𝒊   : Somme des périmètres des barres = n.π.Ø  

 

    d : hauteur utile est égale à 16 cm 

 

   Appuis A : 𝑉𝑢 = 22.02KN 

 

  𝜏𝑠𝑒 =
𝑉𝑢

0.9×𝑑×∑ 𝑈𝑖
=  

22.02×103

0.9×160×5×3.14×10 
 =0.97Mpa 

 

   𝜏𝑠𝑒 =0.97Mpa   ≤    𝜏̅𝑠𝑒 = 3.15𝑀𝑃𝑎     condition vérifiée 

Appuis B : 𝑉𝑢 = 33.42KN 

 

  𝜏𝑠𝑒 =
𝑉𝑢

0.9×𝑑×∑ 𝑈𝑖
=  

33.42×103

0.9×160×5×3.14×12 
 =1.23Mpa 

 

   𝜏𝑠𝑒 =1.23Mpa   ≤    𝜏̅𝑠𝑒 = 3.15𝑀𝑃𝑎     condition vérifiée 

 

    Il n’y a aucun risque d’entraînement des barres. 

 

d) Vérification de l’effort tranchant : Vérification au cisaillement (BAEL99 Art 

5.1.1, 211) 
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   Vmax = 33.42KN ;   τu =
Vmax

bd
=

33.42×103

1000×160
= 0.21MPa 

Fissuration peu nuisible     τ̅u = min {0.2
fc28

γb
 ; 5MPa} = 3.33MPa 

       τ̅u = 3.33MPa > τu = 0.21MPa              Condition vérifiée 

 

e) Ancrage des armatures : 

      𝜏̅𝑠𝑢 = 0.6 × 𝛹2 × 𝑓𝑡28 = 0.6 × 1.52 × 2.1 = 2.835𝑀𝑃𝑎     

 

       Longueur de scellement droit : 

 

     𝐿𝑠 =
Øtravée ×𝑓𝑒

4 𝜏̅𝑠𝑢
  =

1.2×400

4×2.835
= 42.33𝑐𝑚 

 

 On remarque que Ls dépasse l’épaisseur de la poutre dans laquelle la barre est armée, donc 

on opte pour un crochet dont la longueur est fixée forfaitairement à 0.4 Ls (Art A.6, 

253/BAEL91). 

 

 Lr= 0.4 Ls = 0.4 x 42.33 = 16.932 cm       Soit Lr=18cm. 

 
f)  Influence de l’effort tranchant aux voisinages des appuis : 

 (BAEL 91 Art A.5.1, 313) 

 

-Influence sur le béton : 

 

On doit vérifier la condition suivante : 

 
2Vu

max

ba
< 0.8

fcj

𝛾𝑏 
   Vu

max < 0.267bafc28 

Avec : 

        a : désigne la section d’appuis égale à 0.9d (a = 0.9 ×160 = 144 mm et b=1000mm) 

 

Vu
max < 0.267 × 1000 × 144 × 25 = 961.200 KN                                                              

     

       Vu
max

 = 33.42 KN 961.200 KN Condition vérifiée 

 

  - Influence sur l’acier : 

 

Aa≥ 
𝛾𝑠

𝑓𝑒
 (  Vu

max + 
𝑀𝑢

0.9𝑑
 ) 

Avec : 

       Vu : effort tranchant en valeur absolue au niveau de l’appui. 

       Mu : moment au droit de l’appui pris avec son signe. 

 

Aa≥ 
1.15 

400
( 33.42 × 103- 

13.56×103

0.9×160
 ) 
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Aa≥  -4.37cm2 

 

Aa = 4.59 cm² ≻ - 4.37 cm²  condition vérifiée 

 

 

 

G) Calcul des sollicitations à l’ELS :    

                  

Pour déterminer les moments fléchissant et les efforts tranchants on calcul d’abord les 

réactions d’appuis avec les formules de la RDM. 

                                                                                                                  Qu3 =6.75 KN mL 

                                                        Qu1= 12.326 kN/ml 

               Qu2=8.74KN                                                               Qu2=8.74KN                                                                                      

 

 

 

 

   RA       1.20cm                               2.40cm        RB                   1.40cm   

 

                                Figure III-3-4 : Schéma statique de l’escalier à l’ELS. 

 

 Les réactions d’appuis : 

 

F/y = 0 RA + RB = 1.20qS2+2.40qS1+1.40qS2+ qS3 

  

            RA + RB = 1.20×8.74 +2.40×12.326+1.40×8.74+6.75 

 

            RA + RB = 59.05 KN/ml. 

M/A = 0 𝑅𝐵 × 𝐿  = 1.20×qS2×
1.20

2
+2.40×qS1× (1.20 +

2.4

2
)+1.40×qS2 

×(1.20+2.40+
1.40

2
) +9.11×5 

 𝑅𝐵 × 3.6 = 1.20× 8.74 ×
1.20

2
+2.40× 12.326 × (1.20 +

2.4

2
)+1.40× 8.74   

×(1.20+2.40+
1.40

2
) +6.75×5 
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 𝑅𝐵 × 3.6 = 8.74 × 0.72 +12.326 × 5.75+8.74 × 6.02 +6.75×5     

 𝑅𝐵 =
163.53

3.6
= 45.42KN    

 𝑅𝐴 =  61.24 − 45.42 = 15.82KN 

{
𝑅𝐴 = 15.82𝐾𝑁

  𝑅𝐵 = 45.42𝐾𝑁


 

 Calcul des efforts internes : 

 

 

        -1ere tronçons : 0 ≤ x ≤1.20 m 

   

T(x) =  RA  - qS2.x     

     8.74 

    

T(x) = 15.82 - 8.74x                                                                                         

   

 TY(x=0) =15.82 KN                                                                RA                      X                              

 TY(x=1.20) =15.82-8.74×1.20=5.332KN                                                                           TY 

 M(x) = RA .x- qS2×
𝑥2

2
 = 15.82x- 

8.74

2
𝑥2 

M(x) = 15.82x- 4.37x2 

x=0; M(x=0) =0 KN. m 

x=1.35; M(x=1.20) =12.69 KN. m        

 

                                                                        8.74                     12.326          MZ 

  

 -2iéme tronçons : 1.20m ≤ x ≤ 3.6 m 

           

T(x) =  RA – qS2  (1.20) - qS1 (x-1.20)                      RA               1.20m          (x-1.20)            TY 

TY(x=1.20) =15.82-8.74×1.20=5.332KN                                            x 

TY(x=3.6) =15.82-8.74×1.20-12.326(3.6-1.20) = -24.25 KN 

Calcul de la valeur de x pour laquelle Ty = 0 et MZ =max 

T(x) = 0  T(x) =  RA - qS2  (1.20) - qS1 (x-1.20) =0                     
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T(x) = 0 x=
 RA – qS2  (1.20)+ qS1 (1.20)

qS1

 

T(x) = 0 x= 
 15.82– 8.74  (1.20)+ 12.326(1.20)

12.326
 

T(x) = 0 x= 1.63m 

x = 1.63 ; x ∈ [1.20; 3.6] 

M(x) =RA .x- qS2 ×1.20×(x- 
1.20

2
 )-qS1[

(𝑥−1.20)2

2
]   

M(x) =15.82x- 8.74 ×1.20×(x- 0.6)-12.326[
(𝑥−1.20)2

2
]   

M(x=1.20) =15.82×1.20 – 8.74×1.20 × (1.20- 0.6 )-12.326[
(1.20−1.20)2

2
]   

M(x=3.6) =15.82×3.6- 8.74 ×1.20×(3.6- 0.6 )-12.326[
(3.6−1.20)2

2
]   

M(x=1.20) = 12.69 KN.m 

M(x=3.6) = -10.01 KN.m 

 MZ 

        -3iéme tronçons : 0 ≤ x ≤ 1.45 m 8.74       6.75 

 

T(x) = +qS3  + qS2.x.                                                                TY                                 

  X                   

T(x) = 6.75+ 8.74 x. 

TY(x=0) = 6.75 KN   

TY(x=1.40) = 6.75 + 8.74 ×1.40= 18.98KN 

M(x) = - qS3 x- qS2  
𝑥2

2
   

M(x) =-6.75 x-  
8.74

2
  𝑥2 

M(x=0) = 0KN.m 

M(x=1.40) = -6.75× 1.40-  
8.74

2
  ×1.402= -18.01 KN. m 

 

 

 Calcul du moment max : 

On a: pour x = 1.63 m; Ty = 0 KN. 
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M(x=1.63) =15.82×1.63- 8.74 ×1.20 × (1.63- 0.6)-12.326[
(1.63−1.20)2

2
]   

M(x=1.63) = 13.84 KN. m 

Remarque : 

Afin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on porte une correction pour le 

moment max au niveau des appuis et en travée. 

 

        Aux appuis : Mu
a = −0.3Mmax = −0.3(13.84) = −5.052KN. m 

 

        En travée :    M𝒖
𝒕 = 0.85Mmax = 0.85(13.84) = 11.764KN. m  

 Diagramme des efforts internes :                                                                                                                    

 

                                                                                                                  Qu3 =6.75 KN mL 

                                                        Qu1= 12.326 kN/ml 

            Qu2=8.74KN                                                               Qu2=8.74KN                                                                                      

 

 

 

 

   RA       1.20cm                               2.40cm        RB                   1.40cm   

  

     

 

 

  

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

+ 

- 

+ 

+ 

- 

+ 

- 

TY KN 

 

MY      KN.M 

MMAX
 KN.M 

15.82 

5.332 

24.25 

6.65 

18.98 

12.69 

18.01 

13.84 

5.052 
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 Figure III-5   : Diagramme des efforts internes à l’ELS. 

 

 

H) Vérification à l’ELS :    

 

a) Etat limite de compression du béton : 

On doit vérifier l’inégalité suivante :𝜎𝑏𝑐 = 𝑘. 𝜎𝑠 ≤ 𝜎𝑏 = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎 

   -Aux appuis : 

 

   Appuis A : Ma = 5.052 kN.m ;          Aa = 0.92 cm² 

     

  𝜌1 =
100.𝐴𝑎

𝑏.𝑑
=

100×0.92

100×16
= 0.0575                  𝛽1= 0.991 ;           𝛼1= 0.017 

  

K =
α1

15(1−α1)
=

0.017

15(1−0.017)
= 1.1  

𝜎𝑆 =
𝑀𝑎

𝛽1.𝑑.𝐴𝑎
=

5.052×103

0.991×16×0.92
= 35.670𝑀𝑃   

 

 𝜎𝑏𝑐 = 𝑘. 𝜎𝑠 = 0.020 × 35.134 = 0.71𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜎𝑏 = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎                                  

 

              Condition vérifiée 

 

 

 

   Appuis B : Ma = 13.83 kN.m ;          Aa = 2.53 cm² 

     

  𝜌1 =
100.𝐴𝑎

𝑏.𝑑
=

100×2.53

100×16
= 0.158                   𝛽1= 0.98 ;           𝛼1= 0.05 

  

K =
α1

15(1−α1)
=

0.05

15(1−0.05)
= 0.0035  

𝜎𝑆 =
𝑀𝑎

𝛽1.𝑑.𝐴𝑎
=

13.83×103

0.98×16×2.653
= 328.7𝑀𝑃𝑎   

 

 𝜎𝑏𝑐 = 𝑘. 𝜎𝑠 = 0.025 × 328.7 = 8.21𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜎𝑏 = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎                

 

              Condition vérifiée 

 

  -En travée : Mt =11.76 kN.m ;              At =2.52 cm 

 

      𝜌1 =
100.𝐴𝑡

𝑏.𝑑
=

100×2.52

100×16
= 0.16                    𝛽1=0.983 ;           𝛼1= 0.041 
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𝐾 =
𝛼1

15(1−𝛼1)
=

0.041

15(1−0.041)
= 0.0028  

 

𝜎𝑆 =
𝑀𝑡

𝛽1.𝑑.𝐴𝑡
=

11.76×103

0.983×16×2.52
= 296.71𝑀𝑃𝑎   

 

𝜎𝑏𝑐 = 𝑘. 𝜎𝑠 = 0.022 × 296.71 = 6.52𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜎𝑏 = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎                                  

 

          Condition vérifiée. 

 

b) Vérification de l’état limite d’ouverture des fissures : 

Les fissurations sont peu nuisibles, donc aucune vérification n’est nécessaire. 

 

c) Vérification de la flèche :  

On peut se dispenser de la vérification de la flèche si les conditions suivants son réunies : 

 
h

L
≥

1

16
 ;    

h

L
≥

Mt

10M0
 ;    

At

b.d
≤

4.2

𝑓𝑒
 

 
h

L
≥

1

16


18

360
= 0.05 ≤

1

16
= 0.0625Condition non vérifiée. 

 

Etant donné qu’une condition sur trois n’est pas vérifiée, il est nécessaire de vérifier la flèche 

  

 𝑓 =
5

384
×

𝑞𝑠.𝐿4

𝐸𝑣.𝐼𝑣
 ≤ 𝑓̅ =

𝐿

500
 

 

Avec :  

qs = max (qs1 ; qs2)= max (12.326 ; 8.74)=12.326KN/ml  

𝐄𝐯 : Module de déformation différé 

      𝐸𝑣 = 3700√𝑓𝑐28
3 = 10818.86𝑀𝑃𝑎        ; fc28= 25MPa 

 

          𝐈𝐟𝐯: Moment d’inertie de la section homogène, par rapport au centre de gravite                                     

                Ifv  =  
1.1I0

1+µ.λv
    ;    𝐼0 =

𝑏

3
(𝑉1

3 + 𝑉2
3) + 15𝐴𝑡(𝑉2 − 𝐶)2 

𝑉1 =
𝑆

𝑥𝑥′

𝐵0
    

       𝑺𝒙𝒙′: 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡 𝑠𝑡𝑎𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛 ℎ𝑜𝑚𝑜𝑔é𝑛𝑒  

   𝑆𝑥𝑥′ =
𝑏.ℎ2

2
+ 15 × 𝐴𝑡 × 𝑑  

𝑆𝑥𝑥′ =
100.182

2
+ 15 × 4.52 × 16 = 17284.8𝑐𝑚3  

 

𝑩𝟎: 𝑠𝑢𝑟𝑓𝑎𝑐𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛 ℎ𝑜𝑚𝑜𝑔é𝑛𝑒   

B0 = b. h + 15. At = (100 × 18) + (15 × 4.52) = 1867.8cm2  

 

    𝑉1 =
17284.8

1867.8
= 9.25𝑐𝑚 ;  𝑉2 = ℎ − 𝑉1 = 18 − 9.25 = 8.75𝑐𝑚 
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 Donc le moment d’inertie de la section est homogène 

 

I0 =
𝑏

3
(𝑉1

3 + 𝑉2
3) + 15𝐴𝑡(𝑉2 − 𝐶)2 =

100

3
(9.253 + 8.753) + 15 × 4.52(8.75 − 2)2  

 

I0 = 51801.64𝑐𝑚4  

 

λv = 
0.02×𝑓𝑡28

(2+3
𝑏0
𝑏

)ρ
  et  µ=Max (

1−1.75𝑓𝑡28

4.ρ.𝜎𝑠𝑡+𝑓𝑡28
 ;0) 

 

λv = 
0.02×2.1

(2+3)0.283
 = 0.030 et  µ=Max (1 −

1.75×2.1

4×0.283×139.35+2.1
 ; 0) = 0.98 

 

  Ifv  =  
1.1I0

1 + µ. λv
=

1.1 × 51801.64

1 + 0.98 × 0.030
  =   55354.39  𝑐𝑚4                                                              

 

𝑓 =
5

384
×

12.326×3.754

10818.86×103×55354.39   ×10−8 = 0.0053𝑚  

 

𝑓̅ =
𝐿

500
=

3.75

500
= 0.0075  

 

𝑓 = 0.0053 m < 𝑓 ̅ =0.0075 m            Condition vérifiée 

 

Conclusion : 

Les armatures calculées à l’ELU sont suffisante pour le ferraillage de l’escalier 

 Armatures principales :  

Aux appuis :   

         Appius A:   𝐴𝑎 = 5𝐻𝐴10 = 3.92𝑐𝑚2    (St =20cm) 

         Appius B:   𝐴𝑎 = 5𝐻𝐴12 = 5.65𝑐𝑚2    (St =20cm) 

 

  En travées : 𝐴𝑡 = 4𝐻𝐴12 = 4.52𝑐𝑚2(St =25cm) 

 

  

 Armatures de répartitions : 

Aux appuis :  

  

         Appius A:   𝐴𝑟𝑎 = 4𝐻𝐴10 = 3.14𝑐𝑚2    (St =25cm) 

         Appius B:   𝐴𝑟𝑎 = 4𝐻𝐴10 = 3.14𝑐𝑚2    (St =25cm) 

 

En travées : 𝐴𝑟𝑡 = 4𝐻𝐴10 = 3.14𝑐𝑚2(St =25cm) 
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 III.4) Etude de la poutre palière : 

 

La poutre palière destinée à supporter son poids propre, le poids du mur en maçonnerie, et la 

réaction de la paillasse, semi encastrée à ses deux extrémités dans les poteaux.  

C’est une poutre qui se situe au niveau du palier intermédiaire à mi- étage, elle est encastrée 

dans les poteaux de la cage d’escalier. Le calcul se fera en flexion simple et en torsion, mais 

on se limitera à la flexion simple car elle nous donne les moments les plus défavorables. 

  

 

 

 

 

                                     A                                                        B 

 

 

A) Pré dimensionnement : 

 Hauteur : 

 

La hauteur de la poutre palière est donnée par la formule suivante : 
𝐿𝑚𝑎𝑥

15
≤ ℎ𝑡 ≤

𝐿𝑚𝑎𝑥

10
  

 

Avec : 

Lmax : Longueur libre de la poutre entre nus d’appuis 

ht : Hauteur de la poutre 

 Lmax = 2.65m                    
265

15
≤ ht ≤

265

10
        Donc : 17.66 ≤ ht ≤ 26.5cm 

Compte tenu des exigences du RPA(Art7.5.1), on opte pour ht = 35 cm 

 

 Largeur : 

La largeur de la poutre est donnée par : 

0.4ht ≤ b ≤ 0.7ht              0.4 × 35cm ≤ b ≤ 0.7 × 35cm             14cm ≤ b ≤ 24.5cm 

Avec : 

b : La largeur de la poutre 

Compte tenu des exigences du RPA(Art7.5.1), on opte pour b = 30 cm 

 Vérification des conditions du RPA (Art 7.5.1.5. RPA 99/Version 2003) :   b= 𝟑𝟎cm 

 

 

ht   ≥ 30 cm           ht = 35 cm ≥ 30 cm 30cm 

b ≥  20 cm               b = 30 cm ≥  20 cm                    Condition vérifiée   

  
ht

b
≤ 4  

ht

b
=  

30

25
= 1.2 ≤ 4                                         h= 35𝑐𝑚 

 

Donc la poutre palière à pour dimensions : (𝐛 × 𝐡) = (𝟑𝟎 × 𝟑𝟓)𝐜𝐦𝟐 

 

2,65 m 
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B) Détermination des charges : 

 Poids propre de la poutre : G = 25× 0.30× 0.35 = 2.625 kN/ml 

 

 Effort tranchant à l’appui : ELU : Tu = 62.62  kN 

                                                        ELS : Ts =45.42  kN    

 

C)  Combinaison des charges : 

ELU:qu = 1.20G + Tu = (1.20 × 2.625) + 62.62 

                     qu = 65.77KN/ml  

 

ELS:qs = G + Ts = 2.625 + 45.42 

                      qs = 48.045KN/ml 

 

D)  Calcul des efforts internes à l’ELU : 

 

  

                        A                                                                             B 

                            RA                                                                                              RB 

                            Figure III-4-1 : Schéma statique de la poutre palière (ELU) 

 

 Effort tranchant : 

T = RA = RB =
quL

2
=

65.77×2.65

2
= 87.145KN  

 

 Calcul des moments isostatique : 

M0 = Mmax =
qu.L2

8
=

65.77×2.652

8
= 57.73KN. m  

  

 Correction des moments : 

- Aux appuis : 

Ma = - 0.3 Mo = - 0.3 × 57.73 = -17.32 KN.m. 

- En travée : 

Mt = 0.85 Mo = 0.85 × 57.73 = 49.070 KN.m. 

Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant : 

 

 

 

 

 

qu= 65.77𝐾𝑁    ml 
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2.65

m 

       qu = 65.77 KN/ml 

X (m) 

Ty (KN) 

87.145 

87.145 

 

(-) 

(+) 

(-) (-) 

(+) 
MZ (KN.m) 

    17.55 

49.070 

MZ (KN.m) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 0 0 

                                                               (+) 

              17.55                                                57.73 

 

 

 

                              Figure III-4-2 : Diagramme des efforts internes à l’ELU. 

 

 

E) Calcul des armatures : 

 Armatures principales : (longitudinal) 

- Aux appuis :    𝑀𝑢
𝑎 = −17.32KN. m                                                                                                         

𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑎

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑐
=

17.32×103

30×332×14.2
= 0.037     33cm 

 

𝜇𝑢 < 𝜇𝑙 = 0.392            SAA    Tableau    𝛽 = 0.981               

           2cm 

𝐴𝑎 =
𝑀𝑢

𝑎

𝛽×𝑑×𝜎𝑠
=

17.32×103

0.981×33×348
= 1.54𝑐𝑚2  30cm 
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Soit Aa= 3HA12 = 3.39 cm2   

 

 

-En travée :𝑀𝒖
𝒕 = 49.070 𝐾𝑁. 𝑚 

 

𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑡

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑐
=

49.070×103

30×332×14.2
= 0.106  

 

𝜇𝑢 < 𝜇𝑙= 0.392        SAA       𝛽 = 0.934 

 

𝐴𝑡 =
𝑀𝑢

𝑡

𝛽×𝑑×𝜎𝑠
=

49.070×103

0.934×33×348
= 4.53𝑐𝑚2  

 

Soit At= 6HA12=6.78cm²   

   

F) Vérifications à l’ELU : 

 

a) Condition de non fragilité : (BAEL 99 Art A.4.2.1) 

Le ferraillage de la poutre palière doit satisfaire la CNF : As ≥ Amin 

 

Amin = 
0.23×𝑏×𝑑×𝑓𝑡28

𝑓𝑒
=

0.23×30×33×2.1

400
 =1.195cm2 

Aux appuis : 

Aa= 3HA12 = 3.39cm2> Amin=1.195cm2       Condition vérifiée 

 En travée : 

At = 6HA12 = 6.78cm² > Amin = 1.195cm²       Condition vérifiée 

b) Vérification de l’effort tranchant :   (BAEL99 Art 5.1.1, 211) 

 

   Vmax = 87.145KN ;   τu =
Vmax

bd
=

87.145×103

300×330
= 0.880MPa 

Fissuration peu nuisible     τ̅u = min {0.2
fc28

γb
 ; 5MPa} = 3.33MPa 

       τ̅u = 3.33MPa > τu = 0.880MPa              Condition vérifiée 

 

c) Vérification à la condition d’adhérence et d’entraînement des barres : 

  (BAEL91, Art A  6.1.3) 

  𝜏𝑠𝑒    ≤    𝜏̅𝑠𝑒 = 𝛹𝑠 × 𝑓𝑡28 = 1.5 × 2.1 = 3.15𝑀𝑃𝑎     (ψs = 1.5 et ft28 = 2.1 MPa)  

  𝜏𝑠𝑒 =
𝑉𝑢

0.9×𝑑×∑ 𝑈𝑖
  

 

Avec :   

    𝝉𝒔𝒆: Contrainte d’adhérence et d’entraînement des barres. 
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    𝑽𝒖
𝒎𝒂𝒙 : Effort tranchant = 87.145KN 

 

    ∑ 𝑼𝒊   : Somme des périmètres des barres = n.π.Ø=6×3.14× 12=226.08mm 

 

    d : hauteur utile est égale à 33 cm 

 

  𝜏𝑠𝑒 =
𝑉𝑢

𝑚𝑎𝑥

0.9×𝑑×∑ 𝑈𝑖
=  

87.145×103

0.9×330×226.08 
 =1.297 Mpa 

 

   𝜏𝑠𝑒 =1.297Mpa   ≤    𝜏̅𝑠𝑒 = 3.15𝑀𝑃𝑎    condition vérifiée 

  

  Il n’y a aucun risque d’entraînement des barres. 

 

d) Ancrage des armatures : 

      𝜏̅𝑠𝑢 = 0.6 × 𝛹2 × 𝑓𝑡28 = 0.6 × 1.52 × 2.1 = 2.835 𝑀𝑃𝑎     

 

       Longueur de scellement droit : 

 

     𝐿𝑠 =
Øtravée ×𝑓𝑒

4 𝜏̅𝑠𝑢
  =

1.2×400

4×2.835
= 42.33𝑐𝑚 

 

 On remarque que Ls dépasse l’épaisseur de la poutre dans laquelle la barre est armée, donc 

on opte pour un crochet dont la longueur est fixée forfaitairement à 0.4 Ls (Art A.6, 

253/BAEL91). 

 

 Lr= 0.4 Ls = 0.4 x 42.33 = 16.932 cm       Soit Lr=18cm. 

 

e) Influence de l’effort tranchant aux voisinages des appuis : 

 (BAEL 91 Art A.5.1, 313) 

  

-Influence sur le béton : 

 

On doit vérifier la condition suivante : 

 
2Vu

max

ba
< 0.8

fcj

𝛾𝑏 
   Vu

max < 0.267bafc28 

Avec : 

        a : désigne la section d’appuis égale à 0.9d (a = 0.9 ×330 = 297 mm et b=300mm) 

 

Vu
max < 0.267 × 300 × 297 × 25 = 594.742 KN                                                              

     

       Vu
max

 = 87.145 KN 594.742   KN Condition vérifiée 
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  - Influence sur l’acier : 

 

Aa≥ 
𝛾𝑠

𝑓𝑒
 (  Vu

max + 
𝑀𝑢

0.9𝑑
 ) 

Avec : 

       Vu : effort tranchant en valeur absolue au niveau de l’appui. 

       Mu : moment au droit de l’appui pris avec son signe. 

 

Aa≥ 
1.15 

400
( 87.145 × 103- 

17.32×103×103

0.9×330
 ) 

 

Aa≥  0.83cm2 

 

Aa = 3.39 cm² ≻ 0.83 cm²  condition vérifiée 

 

 

f) Armatures transversales :   

 

Le diamètre des armatures transversales est donné par : 

ϕt ≤ min {
ht

35
; ϕl;

b

10
} = min {

350

35
; 12;

300

10
} 

Avec : 

𝐡𝐭: étant la hauteur totale de la poutre  

𝛟𝐥: diamétre des barres longitudinale   

ϕt ≤ min{10; 12; 30}  

ϕt = 8 < 10mm  

 

 

Les armatures transversale seront constituée d’un cadre et d’un étrier ; 

Donc : At = 2𝜙 8 = 1,0 cm2 

St ≤ min{0.9d; 40cm} = min{0.9 × 33; 40cm}  

St ≤ min{29.7; 40cm}         𝐒𝐭 = 𝟐𝟎𝐜𝐦 

 

 Espacement des armatures transversales : (selon le RPA version 2003 Art7.5-2.2)  

 

- Dans la zone nodale : 

St ≤ min {
h

4
; 12ϕ

l
}  

St ≤ min {
35

4
; 12 × 1.2}  

St ≤ min{8.75 ; 14.4}    

   

                Soit : 𝐒𝐭 = 𝟖𝐜𝐦 
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- En dehors de la zone nodale (zone courante) : 

St ≤
h

2
=

35

2
= 17.5cm  

              

            Soit : 𝐒𝐭 = 𝟏𝟓𝐜𝐦 

 

G) Calcul des efforts internes à l’ELS : 

 

 

  

                        A                                                                             B 

                            RA                                    2.65 c m                                                           RB 

                    Figure III-4-3 : Schéma statique de la poutre palière (ELS) 

 

 Effort tranchant 

T = RA = RB =
qSL

2
=

48.045×2.65

2
= 63.66KN  

 

 Calcul des moments isostatique : 

M0 = Mmax =
qS.L2

8
=

48.045×2.652

8
= 42.17KN. m  

 

  

 Correction des moments 

- Aux appuis 

Ma = - 0.3 Mo = - 0.3 × 42.17 = -12.65KN.m. 

- En travée 

Mt = 0.85 Mo = 0.85 × 42.17 = 35.84 KN .m. 

 

Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant : 

 

 

 

 

 

 

qs= 48.045 𝐾𝑁𝑚𝑙 
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X (m) 

Ty (KN) 

63.66 

63.66 

 

(-) 

(+) 

(-) (-) 

(+) 
MZ (KN.m) 

    12.65 

35.84 

MZ (KN.m) 

2.65

m 

  qS = 48.045 KN/ml 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 0 0 

                                                               (+) 

                      12.65                                 42.17 

 

 

 

 

                              Figure III-4-4 : Diagramme des efforts internes à l’ELS. 

H) Vérifications à l’ELS : 

a) Etat limite de compression du béton : 

On doit vérifier l’inégalité suivante :𝜎𝑏𝑐 = 𝑘. 𝜎𝑠 ≤ 𝜎𝑏 = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎 

   -Aux appuis : 

 

  Mas = -12.65  kN [.m ;          Aa = 1.15 cm² 

     

  𝜌1 =
100.𝐴𝑎

𝑏.𝑑
=

100×1.15

30×33
= 0.116                  𝛽1= 0.986;           𝛼1= 0.034 

  

K =
α1

15(1−α1)
=

0.034

15(1−0.034)
= 0.0023  

𝜎𝑆 =
𝑀𝑎𝑠

𝛽1.𝑑.𝐴𝑎
=

12.65×103

0.986×33×1.15
= 338𝑀𝑃𝑎   
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 𝜎𝑏𝑐 = 𝑘. 𝜎𝑠 = 0.0023 × 338 = 0.777𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜎𝑏 = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎                
 

              Condition vérifiée 

 

  -En travée : Mts =35.84kN.m ;              At =3.25 cm² 

 

      𝜌1 =
100.𝐴𝑡

𝑏.𝑑
=

100×3.25

30×33
= 0.328                    𝛽1=0.959 ;           𝛼1= 0.100 

𝐾 =
𝛼1

15(1−𝛼1)
=

0.100

15(1−0.100)
= 0.0074  

 

𝜎𝑆 =
𝑀𝑡𝑠

𝛽1.𝑑.𝐴𝑡
=

35.84×103

0.959×33×3.25
= 348.46𝑀𝑃𝑎    

 

𝜎𝑏𝑐 = 𝑘. 𝜎𝑠 = 0.0074 × 348.46 = 2.57𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜎𝑏 = 0.6 × 𝑓𝑐28

= 15𝑀𝑃𝑎                                   
 

           Condition vérifiée. 

 

b) Vérification de l’état limite d’ouverture des fissures : 

Les fissurations sont peu nuisibles, donc aucune vérification n’est nécessaire. 

 

c) Vérification à la flèche : 

 

Selon les règles de BAEL 91(Art B-6-5.1) le calcul de la flèche n’est indispensable que si les 

conditions ci après ne sont pas vérifiées  
ℎ

𝐿
>

1

16
  ;   

ℎ

𝐿
>

𝑀𝑡

10𝑀0
  ;  

𝐴

𝑏.𝑑
≤

4.2

𝑓𝑒
 

 
ℎ

𝐿
=

350

265
= 1.32 >

1

16
= 0.062                             Condition vérifiée.                              

ℎ

𝐿
= 1.32 >

𝑀𝑡

10𝑀0
=

35.84

10×42.17
= 0.085                   Condition vérifiée. 

𝐴𝑡

𝑏.𝑑
=

3.25

30×33
= 0.0032 ≤

4.2

𝑓𝑒
=

4.2

400
= 0.0105      Condition vérifiée. 

Toutes les conditions sont vérifiées donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 

 

 

Conclusion : 

Le ferraillage de la poutre palière est comme suit : 

-Appuis : 3HA12  = 3.39𝐜𝐦𝟐 

-Travées : 𝟔𝐇𝐀𝟏𝟐 = 𝟔. 𝟕𝟖𝐜𝐦𝟐 
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I) Plan de ferraillage de la poutre palière :  

 

 

 

 

 

 

 

 

                           Figure III-4-5 : Ferraillage de la poutre palière 

 

 le plan de la coupe A-A  

 

   

2.65m 

A 

A 

3HA12 

6HA12 

Cadres et étriers 8  
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Introduction  

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission au sol des 

efforts apportés par la structure. Ces efforts consistent-en : 

 Un effort normal : charge et surcharge verticale centrée (valeur extérieure) ; 

 Une force horizontale : résultante de l’action sismique ; 

 Un moment : qui peut être de valeur variable qui s’exerce dans les plans  différents. 

Nous pouvons classer les fondations selon le mode d’exécution et la résistance aux 

sollicitations extérieure, en : 

 Fondations superficielles : Utilisées pour des sols de grande capacité portante. 

Elles sont réalisées prés de la surface, (semelles isolées, semelles filantes et radier). 

 Fondations profondes : Utilisées pour des sols ayant une faible capacité portante ; le 

bon sol est assez profond (pieux, puits). 

 

VI .1) Choix du type de fondation  

Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants : 

 La stabilité de l’ouvrage ; 

 La facilité de l’exécution ; 

 L’économie ; 

 La capacité portante du sol ; 

 L’importance de la supère structure ; 

 Le tassement du sol. 

 

VI.2) Etude géotechnique du sol : 

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol qui nous 

renseigne   sur la capacité portante de ce dernier. Une étude préalable du sol nous a donné les 

résultats suivants : 

 La contrainte admissible du sol est sol = 2 bars. 

 Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 

 

VI .3) pré dimensionnement des fondations : 

VI.3.1) Semelle isolé : 

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement effort normal « Nser » qui est 

obtenue à la base de tous les poteaux du RDC. 

sol

ser

σ

N
BA 

 

 

Homothétie des dimensions : 

 BA1K
B
A

b
a      (Poteau carré). D’où : 

sol

s

σ

N
B          
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 2

solser m05,3BKN/m²200σ,KN1856N   

Remarque : Vu que les dimensions des semelles sont très importantes, donc le risque de 

chevauchements est inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes. 

 

 

 

 

 

 

 

 Figure VI-1 : Schéma de la semelle isolée. 

VI.3.2) Dimensionnement des semelles filantes sous les voiles 

Elles sont dimensionnées à l ELS sous l’effort N, données par la condition la plus 

défavorable. 

𝑁𝑆

𝑆
≤ 𝜎𝑠 →

𝐺 + 𝑄

𝐵. 𝐿
≤ 𝜎𝑠 → 𝐵 ≥

𝐺 + 𝑄

𝜎𝑠𝑜𝑙. 𝐿
 

Avec : 

B : Largeur de la semelle ; 

L : Longueur de la semelle ; 

G : Charge permanente revenant au voile considéré ; 

Q : Surcharge d’exploitation revenant au voile considéré ; 

𝛔𝐬𝐨𝐥: Contrainte admissible du sol ( σsol=0,2 MPa). 

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants : 

Sens longitudinale : 

 

Voile Nser (G+Q) L(m) B(m) S=B.L(m2) 

VL2 1380,59 1,80 3.83 6.90 

VL1 961,05 1.00 4.80            4,8 

VL1 1659,49 1.00 8.29 8,29 

VL1 1125,72 1.00 5.63 5,63 

VL1 1506,01 1.00 7.53 7,53 

VL1 1855,50 1.00 9.28 9,28 

VL1 1856 1.00 9.28 9,28 

51.71 

 

         Tableau VI-1: Surface des semelles filantes sous les voiles (Sens longitudinale) 

 

 

B 

A 

a 

b 

Ns 

A 
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 Sens transversale : 

 

Voile Nser (G+Q) L(m) B(m) S=B.L(m2) 

VT1 1156.80 1.00 5.78 5.78 

VT1 1158,06 1,00 5.80 5.80 

VT1 1206,01 1,00 6.03 6.03 

VT2 1025,95 1,80 2,85 2.85 

VT2 1155,53 1,80 3.21 3.21 

VT1 1535,81 1.00 7.68 7.68 

VT1 1204,81 1.00 6.02 6,02 

VT1 1026.30 1.00 5.13 5,13 

42.5 

    

              Tableau VI-2: Surface des semelles filantes sous les voiles (sens transversal) 

 

La surface des semelles filantes sous voiles est : Asv = S1+S2 = 51.71+ 42.5 =94.21 m2 

 

VI.3.3)  Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux 

• Hypothèse de calcul : 

Une semelle est infiniment rigide et engendre une répartition linéaire de contraintes sur le sol. 

Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une surface plane telle que leur 

centre de gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes 

sur la semelle. 

• Etapes de calcul : 

1-Détermination de la résultante des charges : 𝑅 = ∑ 𝑁𝑖 . 

2- Détermination de coordonnée de la résultante  R :𝑒 =
∑ 𝑁𝑖.𝑒𝑖+∑ 𝑀𝑖

𝑅=∑ 𝑁𝑖
. 

3 - Détermination de la distribution par (ml) de la semelle : 

    Si e ≤
L

6
                    Répartition trapézoïdale.   

. 

    Si e >
L

6
                    Répartition triangulaire. 

 

      qmax =
R

L
(1 +

6e

L
)  

 

      qmin =
R

L
(1 −

6e

L
)  

 

     q (
L

4
) =

R

L
(1 +

3e

L
)  
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4- Détermination de la largeur de la semelle : B ≥
q(

L

4
)

σsol
 

5- Détermination de la hauteur de la semelle : 

  
L

6
≤ ht ≤

L

6
     Avec : L est la distance entre nus des poteaux 

Le calcul se fera pour le portique le plus sollicité, les résultats sont résumés dans le 

tableau suivant : 

 

Poteaux Nser(KN) 𝐌𝐢(KN,m) 𝐞𝐢(𝐦) 𝐍𝐬𝐞𝐫 ×

𝐞𝐢(KN.m) 

1 865,01 5,20 7,23 6254.04 

2 735,20 -0,622 4,25 3124.6 

3 933,45 2,012 1,58 1474.85 

4 812,23 -0,250 -2,33 -1892.25 

5 725,10 -1,129 -4,88 -3538.48 

6 614,52 -2,28 -7,25 -4455.30 

Somme 4685.51 2 ,931  967.46 

                             Tableau VI-3 : Détermination de la résultante des charges.  

Exemple de calcul : 

 La charge totale transmise par les poteaux est : R = 4685.51 

 Coordonnées de la résultante des forces : e =
∑ Ni.ei+∑ Mi

R=∑ Ni
 = 

967.46 +2,931

4685.51
= 0.21 

 Distribution de la réaction par mètre linéaire : 

            e = 0.21 ≤
L

6
=

21

6
= 3,5 m       Répartition trapézoïdale 

qmax =
R

L
(1 +

6e

L
) =

4685.51

21
(1 +

6 × 0.21

21
) = 236.5 KN/m2 

qmin =
R

L
(1 −

6e

L
) =

4685.51

21
(1 −

6 × 0.21

21
) = 209.73 KN/m2 

 

q
(

L
4

)
=

R

L
(1 +

3e

L
) =

4685.51

21
(1 +

3 × 0.21

21
) = 230KN/m2 

 Détermination de la largeur de la semelle : 

 B ≥
q

(
L
4

)

σsol
= B ≥

230

200
= 1.15 m  

            On prend : B = 1,20 m. 

            On aura donc S =1,20 ×21.00 =25.2 m2 

Nous aurons la surface totale de la semelle filante : St = S × n +Sv  

 St =25.2x6+94.21 =245.41 m2 
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 n : Nombre de portique dans le sens considéré. 

 Le rapport de la surface des semelles à la surface du bâtiment est : 𝑺𝒃𝒂𝒕 = 𝟑𝟑𝟖. 𝟏𝟎 m2 

 

St

Sbat
=

245.41 

338.10 
= 0.73                    73 % de la surface de l’assise 

La surface totale des semelles représente 73% de la surface du bâtiment.  

Conclusion : 

Vu que les semelles occupent plus de 50% de la surface du sol d’assise, on opte alors pour 

radier général. 

 

VI .4) Etude de radier : 

Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher renversé dont 

les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est soumis à la réaction du sol 

diminuée du poids propre du radier. 

Le radier est : 

• Rigide en son plan horizontal ; 

• Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de fondation (répartition linéaire)  

• Facilité de coffrage ; 

• Rapidité d’exécution ; 

• Semble mieux convenir face aux désordres ultérieurs qui peuvent provenir des 

tassements éventuels. 

 

VI. 4.1) Pré dimensionnement du radier 

• Condition d’épaisseur minimale 

        La hauteur du radier doit avoir au minimum 25cm (hmin = 25cm). 

• Condition de vérification de la longueur élastique : 

Le= √
𝟒×𝑬𝑰

𝒌×𝒃

𝟒
≥

𝟐

𝝅
𝑳𝒎𝒂𝒙 

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol. 

Le radier est rigide s’il vérifie : 

Lmax≤
π

2
× Le      ce qui conduit à    𝐡 ≥ √(

𝟐

𝛑
𝐋𝐦𝐚𝐱)𝟒 ×

𝟑𝐤

𝐄

𝟑
  

Avec : 

Le : Longueur élastique ; 

K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 MPa pour un sol moyen; 

I : L’inertie de la section du radier (bonde de 1 m) ; 

E : Module de déformation longitudinale déférée 𝑬𝒗𝒋 = 𝟑𝟕𝟎𝟎√𝒇𝒄𝟐𝟖
𝟑 = 𝟏𝟎𝟖𝟏𝟖. 𝟖𝟕𝑴𝑷 

Lmax : Distance maximale. 
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d’où: ℎ ≥ √(
2

𝜋
× 5,00)

4

×
3×40

10818.87

𝟑

= 1.04 𝑚  

• Condition forfaitaire :   
Lmax

8
≤  h ≤

Lmax

5
          0,625 ≤  h ≤ 1   

 Avec : Lmax = 5.00 m. 

D’après ces conditions, nous adopterons une épaisseur du radier de : h = 90 cm. 

 La dalle : 

La dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes : 

 

hd ≥
Lmax

20
    avec  une hauteur minimale de 25 cm 

 

hd ≥
500

20
= 25 cm            On prend : hd = 40 cm. 

 La nervure: 

La nervure du radier doit satisfaire à la condition suivante: 

           hn ≥
Lmax

10
 

           hn ≥
500

10
= 50 cm               On prend : hn = 90 cm. 

     D’où: 

          0.4hn ≤ bn ≤ 0.7hn → 0.4 × 90 ≤ bn ≤ 0.7 × 90 

                 36 ≤ bn ≤ 63 → 𝐛𝐧 = 𝟓𝟎 𝐜𝐦 

Résultats : 

D’après les calculs précédents on adopte les dimensionnements suivants : 

• Hauteur de la dalle : hd = 40 cm. 

• Hauteur de la nervure : hn = 90 cm. 

• Largeur de la nervure : bn = 50 cm. 

 

VI.4.2) Détermination des efforts : 

A) Charges revenant à la superstructure 

 

Charge permanente       G = 35396.86 K 

         Charge d’exploitation   Q = 5895,8 KN 
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B) Combinaison d’action : 

 

A l’ELU : NU =1,35G+1,5 Q =56629.5KN  

A l’ELS : NS   =     G +Q =41292.66 KN  

C) Détermination de la surface nécessaire du radier : 
 

L’ELU : 
2

m213
2001,33

5.56629

σ1,33

N
S

SOL

u
nrad 





ELU

 

 

         L’ELS :

 

25.206
200

66.41292
m

N
S

SOL

sELS

nec 


 

D’où : Srad =max (SELU ; SELS)=213 m2. 

 

            
22 21310.338 mSmS radbat   

Remarque 

On remarque que la surface totale du bâtiment est supérieure à la surface nécessaire du radier, 

dans ce cas on opte juste pour un débord minimal que nous imposent les règles de BAEL, et il 

sera calculé comme suit : 

Ldéb ≥ max (
h

2
; 30)    Avec h : la hauteur de la nervure. 

Ldéb ≥ max (
90

2
; 30) → Ldéb ≥ 45cm  

On prend    Ldéb=55 cm. 

 

S rad = S bat + S deb                    Sdéb= (21+16.10)×2×0,55+4×(0,55)2=42.02 m2. 

S rad = 338.10 +42.02=380.12 m2 

S rad =380.12 m2. 

D) Détermination des efforts à la base du radier 

a) Poids de radier : 

P rad = Poids de la dalle + Poids de la nervure + Poids du (T.V.O) + Poids de la dalle 

flottante. 

• Poids de la dalle : g1 = Srad × hd × ρ
b

→ 380.12 × 0.4 × 25 = 3801.2 KN 

 

• Poids des nervures : g2 = bn×( hn – hd) ×L× n ×ρb 

 g2=[(0,50× (0,90- 0,40) × 21 × 6)+  (0,50 ×(0,90- 0,40) × 16.10× 6)] ×25 

 g2=1113 KN 

• Poids du TVO :g3=( Srad – Sner) ×( hn - hd)×ρ 

Avec : Snerv=  bn   ×L×n =( 0,50×21×6)+(0,50×16.10×6) = 111.3 m 2. 
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             g3= (380.12–111.3) × (0,9 – 0,4) ×17 =1828 KN. 

• Poids de la dalle flottante libre :  g4 = (Srad - Sner ) × ep × ρb 

                                                     g4 =( 380.12– 111.3)×0,1×25=672.05  KN. 

 

Grad= g1+g2+g3+g4=3801.2+1113+1828+672.05=7414.25 KN. 

b) Charge permanente apportée sur le radier GT 

 

         GT =P (superstructure) + P (infrastructure)   

               = 35396.86 +5347.4 =40744.34 KN 

c) Charge d'exploitation apportée sur le radier QT 

         Surcharge du bâtiment : Q bat= 5895.8 KN 

         Surcharge du radier : Q rad= 2,5× 380.12=950.3 KN 

         Surcharge totale : QT = 6846.1KN 

d) Combinaison d’actions : 

 

A l’ELU : NU  =1,35GT+1,5 QT =1,35×40744.34 +1,5 ×6846.1= 71385.66 KN  

A l’ELS : NS   =     GT +QT =40744.34 +6846.1 =47590.44 KN  

 

VI.4.3)  vérifications : 

A) Vérification de la contrainte de cisaillement : 

Il faut vérifier que:    τu =
Tmax

u

b×d
≤ τ̅ = min {

0.15×fc28

γb

; 4MPa} 

   b=100cm; d=0.9hd=36 cm 

Tmax
u = qu ×

lmax

2
=

Nu × b

Srad
×

lmax

2
=

55173,25 × 1

380.12
×

5,00

2
= 363 KN 

τu =
363 

1 × 0,36
=    

KN

m2
= 1,01 MPa 

τ̅ = min {
0.15×25

1.5
; 4MPa} → τ̅ = 2.5MPa  

τu = 1,01MPa < τ̅ = 2.5MPa → Condition vérifiée   

B) Vérification de la stabilité du radier : 

Elle consiste, à vérifier les contraintes du sol sous le radier ; sollicité par les efforts 

suivants : 

 Efforts normaux dus aux charges verticales. 

 Effort de renversement du au séisme. 
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                        Mj = Mj(k=0) + Tj(k=0). h 

𝐌𝐣(𝐤=𝟎): Moment sismique à la base du bâtiment 

𝐓𝐣(𝐤=𝟎): Effort tranchant à la base du bâtiment 

h : profondeur de l’infrastructure 

On doit vérifier les conditions suivantes : (RPA99/2003 .Art.10.1.4.1) 

 ELU: 

σm =
3σ1+σ2

4
≤ 1.33σsol 

 ELS: 

σm =
3σ1+σ2

4
≤ σsol                                   Figure VI-2 : Diagramme des contraintes du sol. 

 

σsol = 200 KN /m2   ,           1,33 σsol = 266 KN /m2 

            Avec : 

           σ1,2 =
N

Srad
±

M

I
× V 

V : distance entre le CDG du radier et la fibre la plus éloignée de ce dernier. 

Nu = 71385.66 KN                    Ns = 47590.44 KN 

M0x=55340.61 KN.m                       T0x=2340.23KN 

 M0y= 63245.25KN.m                      T0y=2567.30KN 

 Calcul du CDG et des moments d’inertie 

 

XG=
∑ Si×Xi

∑ Si
  = 10,252                                       YG=

∑ Si×Yi

∑ Si
 = 7.254 

Avec :   Si : Aire du panneau considéré  

       Xi , Yi : Centre de gravité du panneau considéré 

 

 

 

𝜎2 > 0 

𝜎1 >0 
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 Moment d’inertie du radier  

Ixx =
b×h3

12
 =

16.10×213

12
=12425.2 

Iyy =
ℎ×𝑏3

12
=

21×16.103

12
=7303.24 

 Calcul des moments: 

Mx=55340.61+(2056.84×0,8)                     Mx=56986.08 KN.m 

My=63245.25+(2133.98×0,8)                      My=64952.45  KN.m 

 Sens longitudinal xx: 

 A ELU: 

σ1 =
N

Srad
+

Mx

Iyy
× V =

71385.66

380.12
+

56986.08

7303.24
× 10.252 = 267.3 KN/m2  

σ2 =
N

Srad
−

Mx

Iyy
× V =

71385.66

380.12
−

56986.08

7303.24
× 10.252 = 107.31 KN/m2  

σm =
3 × 267.3 + 107.31

4
= 227.30 KN ∕ m2 

σm = 227.30 KN ∕ m2 < 1.33σcal
sol  = 266KN ∕ m2        Condition vérifiée. 

 A l’ELS : 

σ1 =
N

Srad
+

Mx

Iyy
× V =

47590.44

380.12
+

56986.08

7303.24
× 10.252 = 205 KN/m2  

σ2 =
N

Srad
−

Mx

Iyy
× V =

47590.44

380.12   
−

56986.08

7303.24
× 10.252 = 45 KN/m2 

σm =
3 × 205 + 45

4
= 165 KN ∕ m2 

σm = 165 KN ∕ m2 < σcal
sol = 200KN ∕ m2              Condition vérifiée. 

 Sens transversale yy: 

A ELU: 

σ1 =
N

Srad
+

My

Ixx
× V =

71385.66

380.12
+

64952.45

12425.2
× 7.254 = 225.23 KN/m2  

σ1 =
N

Srad
+

My

Ixx
× V =

71385.66

380.12
−

64952.45

12425.2
× 7.254 = 149.4 KN/m2 

      σm =
3×225.23+149.4

4
= 206.8 KN ∕ m2  
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      σm = 206.8 KN m2⁄ < 1.33σcal
sol  = 266KN m2⁄            Condition vérifiée. 

 

 A l’ELS :  

   σ1 =
N

Srad
+

My

Ixx
× V =

47590.44

380.12
+

64952.45

12486,79
∗ 7.254 = 162.60  KN/m2 

σ1 =
N

Srad
+

My

Ixx
× V =

47590.44

380.12
−

64952.45

12425.2
× 7.254 = 87 KN/m2 

σm =
3 × 162.60 + 87

4
= 144KN ∕ m2 

σm = 144 KN m2⁄ < σcal
sol  = 200KN m2⁄                  Condition vérifiée 

C) Vérification au poinçonnement :     (Art.A.5.2.42/BAEL91) 

Aucun calcul ne sera exigé si la condition suivante est satisfaite : 

  b

cc

u

fh
N



 28..045.0


 
Avec     Nu : Charge de calcul à l’ELU pour le poteau 

   c : Périmètre du pourtour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier. 

   a : Epaisseur du voile ou du poteau 

              b : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m). 

 

 

  

 

 

 

 Vérification pour les poteaux (Poteau le plus sollicité) 

 

      mhbabac 59,0245,045,02222   

Nu = 1325.6KN.m.                     

 

 

Figure VI.3 : Périmètre utile des voiles et des poteaux 

 b
’=

 

b
+h

 

 a’ 

 a 

 b
 

 h/2 

 h/2 

 

 

 Nu  a 

 REFEND 

 RADIER 
 45°

   b 

mKNNu .3000
5,1

250009,05045,0
6.1325 



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 Vérification pour les voiles (Voile le plus sollicité) 

             

      mhbabac 6,590,0212,02222   

           Nu = 2127.3 KN.m.                     

         
mKNNu .3360

5,1

250008,06,5045,0
3.2127 


  

VI .5) ferraillage de radier : 

Le ferraillage d'un radier est particulier, les aciers tendus se situent en partie haute de la dalle 

du radier qui sera étudiée comme un plancher renversé soumis à une charge uniformément 

répartie prenant appuis sur les voiles et les poteaux. 

Pour le calcul du ferraillage du radier, on utilise les méthodes exposées dans le BEAL 91 

VI.5.1 Les contraintes prise en compte dans les calculs 

Pour le calcul du ferraillage, on soustrait de la contrainte maximale σm , la contrainte due au 

poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol. 

La contrainte moyenne max à l’ELU :σm=227,30 KN/m2 

La contrainte moyenne max à l’ELS : σm=165 KN/m2 

D’où : 

A l’ELU 

 qu=   2/79.207
12.380

25.7414
30,227 mKN

S

G
ELU

rad

rad
m   

 A l’ELS 

  qs=   2/5.145
12.380

25.7414
165 mKN

S

G
ELS

rad

rad
m 

 

VI.5.2 Ferraillage de la dalle : 

Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins ; et afin d’homogénéiser 

le ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la même section d’armatures, en 

considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité. 

 

A)  Ferraillage des panneaux encastrés sur 4 appuis 

 

 On distingue deux cas  

 1ercas:𝝆𝒙 =
𝒍𝒙

𝒍𝒚
< 0.4 La dalle travaille dans un seul sens.(Flexion longitudinale 

négligée) 
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              𝑀0𝑥 = 𝑞𝑢
𝒍𝒙

2

8
; 𝑀0𝑦 = 0 

 2émecas:𝟎. 𝟒 ≤ 𝝆𝒙 =
𝒍𝒙

𝒍𝒚
≤ 1La dalle travaille dans les deux sens 

 Dans le sens de la petite portée                    𝑀0𝑥 = 𝜇𝑥 × 𝑞𝑢 × 𝑙𝑥2 

 Dans le sens de la grande portée                  𝑀0𝑦 = 𝜇𝑦 × 𝑀0𝑥 

Les coefficients µx et µy sont donnés par les tables de PIGEAUD. Les nervures seront 

calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis, soumises aux charges des dalles 

et de la réaction du sol. 

B) Identification du panneau le plus sollicité : 

Le panneau le plus sollicité a les dimensions suivantes :    𝑙𝑥 = 4,30 𝑚          𝑙𝑦 = 5,00 𝑚  

                                                                             

68.0
00,5

40,3


yL

xL


                

 

0,4  ρ  1   la dalle travaille dans les deux sens. 

Panneau Lx (m) Ly(m) 
ρ =

lx

ly
 ELU ELS 

Ux Uy Ux Uy 

1 3,40 5,00 0,68 0,0707 0,408 0,0766 0,563 

 

C) Calcul a l’ELU : 

a)  Evaluation des moments Mx , My: 

 

𝜈 = 0; 𝜌 = 0.68 → {
𝜇𝑥 = 0,0707
𝜇𝑦 = 0,408  

   On aura donc : 

    M0x = μx × qu × lx2 

    M0y = μy × M0x 

    M0x = 0,0707 × 207.79 × 3,402 = 𝟏𝟔𝟕 𝐊𝐍. 𝐦 

    M0y = 0,408 × 167 = 𝟔𝟗, 𝟐𝟖𝐊𝐍. 𝐦 

Lx=3.40 m 

Ly= 5.00 m 
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Remarque : Afin de tenir compte des semi encastrements de cette dalle au niveau des 

nervures, les moments calculés seront minorés en leur effectuant des coefficients de : 

0.75 : pour les moments en travées, 

0.50 : pour les moments sur appuis intermédiaires, 

0.30 : pour les moments sur appuis de rive. 

 Moments sur appuis intermédiaire : 

        Ma-x = 0.5x 167 =83.5 KN.m 

        Ma-y = 0.5x 69,28=34,64 KN.m 

 

 

 Moments sur appuis de rive : 

        Ma-x = 0.30x 167 =50.1 KN.m 

        Ma-y = 0.30x 69.28=20.78 KN.m 

 

 Moments en travée : 

        Mt-x = 0.75 x 167 =125.25 KN.m 

        Mt-y = 0.75x 69.28=52 KN.m 

b) Ferraillage a l’ELU : 

 le sens x – x (longitudinal)  

 

 Aux appuis : 

0,392u043,0
14,237100

105.83

fdb

M
u l2

3

bc

2

a
u 







  

La section est simplement armée.  

9780,β0,043uu   

2
3

stt
sa cm63.6

348370,978
105.83

Bdσ
MA 


  

Soit : 5HA14 =7.69 cm2/ml     avec : St=25 cm. 

 En  travée : 

0,392u0,064
14,237100

1025.125

fdb

Mtμ l2

3

bc

2u 





   

La section est simplement armée. 

0,966β640,0μu   (Tableau) 
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2
3

st
st cm07.10

348370,966
1025.125

σdB
MtA 





  

Soit :  /mlcm06.126HA16 2                   Avec : St = 25 cm  

 le sens y - y (transversal): 

 Aux appuis : 

0,392u017,0
14,237100

1064.34

fdb

M
u l2

3

bc

2

a
u 







  

La section est simplement armée.  

9910,β0,017uu   

2
3

stt
sa cm71.2

348370,991
1064.34

Bdσ
MA 




 

Soit : 4HA14 =6 ,15 cm2 /ml       avec St =25 

 En  travée : 

0,392u0,026
14,237100

1052

fdb

Mtμ l2

3

bc

2u 





   

La section est simplement armée. 

0,986β260,0μu    (Tableau) 

2
3

st
st cm1.4

348370,986
1052

σdB
MtA 





  

Soit :  /mlcm04,84HA16 2                   Avec : St = 25 cm  

c) Vérification a l’ELU : 

 Vérification de la condition de non fragilité  

   2

3
hbA 0min




         
   Avec ρ0= 0,0008 pour HA FeE400        

mlcmA /6,3
2

75,03
401000008,0 2

min 



 

  Aux appuis :            
vérifiéeconditionmlcmAcmA

vérifiéeconditionmlcmAcmA

y

ua

x

ua





/6,315,6

/6,369.7

2

min

2

2

min

2
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  En travée :            
vérifiéeconditionmlcmAcmA

vérifiéeconditionmlcmAcmA

y

ut

x

ut





/6,304,8

/6,306.12

2

min

2

2

min

2

 

 Espacements des armatures :  (BAEL91/A8.2, 42): 

L'écartement des armatures d'une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs ci 

dessous, dans lesquels h désigne l'épaisseur totale de la dalle : 

       Sens x-x 

         St ≤ min{3h; 33cm} → St ≤ min{120; 33cm} 

          St = 25cm < 33cm → 𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞  

 

           Sens y-y 

         St ≤ min{4h; 45cm} → St ≤ min{120; 33cm} 

         St = 25cm < 45𝑐𝑚 → Condition vérifiée  

 Vérification de la contrainte de cisaillement 

             τu=
Vu

max

bd
≤min(0,5  

fc28

γb
 ; 4 )=2,5 

 

     Vu
max   =    

 qu ×l

2
  =   

207.79×3.40

2
  =353.243 

              τu=
353.243×10−3

1×0,4
 =0.88 ≤  2,5 

 

D) Calcul a l’ELS : 

a) Evaluation des moments Mx,My : 

ν = 0,2; ρ = 0,68 → {
μx = 0,0766
μy = 0,563  

      On aura donc: 

   M0x = μ
x

× qu × lx2 

   M0y = μ
y

× M0x 

   M0x = 0,0766 × 145.5 × 3,402 = 𝟏𝟐𝟖. 𝟖𝟑𝐊𝐍. 𝐦 

    M0y = 0,563 × 128.83 = 𝟕𝟐. 𝟓𝟑𝐊𝐍. 𝐦  
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 Moments sur appuis intermédiaire : 

        

        Ma-x = 0.5x 128.83 = 64.41 KN.m 

        Ma-y = 0.5x 72.53 = 36.26 KN.m 

 

 Moments sur appuis de rive : 

        Ma-x = 0.30x128.83 = 38.65KN.m 

        Ma-y = 0.30x 72.53= 21.76 KN.m 

 

 Moments en travée : 

        Mt-x = 0.75 x128.83 = 96.62 KN.m 

        Mt-y = 0.75x 72.53 = 54.4  KN.m 

 

b) Vérification a L’ELS : 

     On peut se dispenser de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée : 

           α ≤
γ−1

2
+

fc28

100
        Avec : 𝛾 =

𝑀𝑢

𝑀𝑠
 

 Sens X-X : 

 Aux appuis : 

𝛾 =
83.5

64.41
= 1,29  Avec  𝜇𝑢 = 0,033                𝛼 = 0,0381 

α = 0,042 ≤
1,21−1

2
+

25

100
= 0,395                  Condition vérifiée. 

 En travée : 

𝛾 =
125.25

96.62
= 1,29  Avec  𝜇𝑢 = 0,064                    𝛼 = 0,0833 

α = 0,0833 ≤
1,29−1

2
+

25

100
= 0.395                Condition vérifiée. 

 Sens Y-Y : 

 Aux appuis : 

𝛾 =
34.64

36.26
= 0,95  Avec  𝜇𝑢 = 0,017                  𝛼 = 0,021 

α = 0,021 ≤
0,95−1

2
+

25

100
= 0,225                   Condition vérifiée. 

 En travée : 

𝛾 =
52

54.4
= 0,955 Avec  𝜇𝑢 = 0,026                   𝛼 = 0,033 

α = 0,033 ≤
0,955−1

2
+

25

100
= 0,227                Condition vérifiée. 
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Conclusion : 

La condition est vérifiée, donc il n’est pas nécessaire de vérifier les contraintes du béton et de 

l’acier à l’ELS.                          

VI.5.3)  Ferraillage de débord : 

Le débord est assimilé à une console courte encastrée dans le radier de longueur L= 55 cm , 

soumise à une charge uniformément repartie                                                                                                   

A) Sollicitation de calcul 

A l’ELU                                                                                                                                                      

    qu = 207.79 KN/ml                  

  mKN
lq

M u
u .43.31

2

55.079.207

2

22








  Figure 

VI-4 : Schéma statique du débord
                      A l’ELS 

   qs = 165KN/ml 

mKN
lq

Ms s .25
2

55,0169

2

22







  

B) Calcul des armatures 

a) Armatures principales : 

 

b= 1 m;        d = 37 cm;     fbc = 14.2 MPa;     s = 348 MPa 

 SSA
fdb

M
e

bc

u
u 







 392,0016,0

2.1437100

1043.31
2

3

2
  

   u = 0,016 u = 0,991 

  

2

2
3

65,5125

/46,2
34837991,0

1043.31

cmHAA

mlcm
d

M
A

u

su

u
u












   

   Avec St = 12cm 

b)  Armatures de répartition 

2412,1
4

65,5

4
cm

A
Ar   On prend 4HA10 = 3,14 cm2……St = 20 cm. 

C) Vérification à l’ELU 

 Vérification de la condition de non fragilité : 

    228

min 47.4
400

1.23710023,023,0
cm

f

fdb
A

e

t 





  
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22

min 65,547.4 cmAcmA u    Condition vérifie 

D) Vérification à l’ELS 

𝛾 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
=

31.43

25
= 1,25  

𝜇 = 0,016    𝛼 = 0,020 

𝛼 = 0,020 <
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
=

1,25−1

2
+

25

100
 = 0,375                  Condition vérifiée. 

Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à l’ELS 

 

VI.5.4) Ferraillage de la nervure  

Afin d’éviter tout risque de soulèvement du radier (vers le haut), celui-ci est sera muni de 

nervures (raidisseurs) dans les deux sens. 

Les nervures seront calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis, soumises 

aux    charges des dalles. 

Les réactions du sol sont transmises aux nervures sous forme de charges triangulaires et 

trapézoïdales. 

Pour le calcul des efforts internes maximaux, on ramènera ces types de chargement à des 

répartitions simplifiées constituant des charges uniformément réparties. 

Cela consiste à trouver la largeur de dalle correspondant à un diagramme rectangulaire qui 

donnerait le même moment (largeur Lm), et le même effort tranchant (largeur Lt) que le 

diagramme trapézoïdal, dans ce cas le calcul devient classique. 

 

 

  

 

 

 

 

Deux types de chargement 

peuvent se présenter : 

      

1er Cas : Chargement trapézoïdale : 

      Moment fléchissant :   𝐥𝐦 = 𝐥𝐱  (𝟎. 𝟓 −
𝐥𝟐

𝟔
)  

      Effort tranchant :   𝐥𝐭 = 𝐥𝐱  (𝟎. 𝟓 −
𝐥𝟐

𝟒
) 

 

 

                Figure VI-5: Présentation des chargements simplifiés. 
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2ème Cas : Chargement triangulaires : 

Moment fléchissant :   𝐥𝐦 = 𝟎. 𝟑𝟑𝟑𝐱 𝐥𝐱   

Effort tranchant :   𝐥𝐭 = 𝟎. 𝟐𝟓𝐱 𝐥𝐱 

 

 

 

 

 

 

Figure VI-7 : Répartition triangulaire. 

A) Détermination des charges : 

 

𝐪𝐮   = (σm −
Grad

Srad
−

Gner

Sner
 ) = (227,30 −

7414.25

380.12
−

1828

113.3
 ) × 1 ml = 𝟏𝟗𝟐𝐊𝐍/𝐦𝐥  

 

𝐪𝐬  = (σm −
Grad

Srad
−

Gner

Sner
 ) = (165 −

7414.25

380.12
−

1828

113.3
 ) × 1 ml = 𝟏𝟐𝟗. 𝟑𝟔 𝐊𝐍/𝐦𝐥  

 

 Pour les moments fléchissant : 

  𝐐𝐔 = qu lm 

  𝐐𝐒 = qS 𝑙𝑚 

 Pour les efforts tranchants : 

                  𝐐𝐔 = qu lt 

                 𝐐𝐒 = qS lt  

 

Remarque : 

Pour calculer ces poutres, on va choisir la file la plus sollicitée dans les deux sens.

      Figure VI-6: Répartition trapézoïdale. 

         



Chapitre VI                                                                       Etude de l’infrastructure 

2018 /2019 Page 185 
  
 

 Sens longitudinale : 

 MOMENT FLECHISSANT EFFORT TRANCHANT 

travée panneau Lx Ly Ρ charge lm Lt qu qs Qu ΣQu Qs ΣQs Qu ΣQu Qs ΣQs 

A - B 
1 3.40 5 0,62 triangulaire 1.132 0,85 192 129.36 217.34 434.68 146.43 292.86 163.2 326.4 110 220 
2 3.40 4 0,85 triangulaire 1.132 0,85 192 129.36 217.34 146.43 163.2 110 

B - C 
1 3.20 5 0,62 triangulaire 1.065 0,80 192 129.36 204.48 

408.96 
137.76 

275.52 
153.6 

307.2 103.5 
207 

2 3.20 4 0,80 triangulaire 1.065 0,80 192 129.36 204.48 137.76 153.6 103.5 

C - D 
1 2.90 5 0,58 triangulaire 0.966 0,725 192 129.36 185.47 

370.94 
125 

250 
139.2 

278.4 93.78 
187.6 

2 2.90 4 0,72 triangulaire 0,966 0,725 192 129.36 185.47 125 139.2 93.78 

D - E 
1 3.20 5 0,62 triangulaire 1.065 0,80 192 129.36 204.48 

408.96 
137.76 

275.52 
153.6 

307.2 103.5 
207 

2 3.20 4 0,80 triangulaire 1.065 0,80 192 129.36 204.48 137.76 153.6 103.5 

E  - F 
1 3.40 5 0,62 triangulaire 1.132 0,85 192 129.36 217.34 

434.68 
146.43 

292.86 
163.2 

326.4 110 
220 

2 3.40 4 0,85 triangulaire 1.132 0,85 192 129.36 217.34 146.43 163.2 110 

 

                                                       Tableau VI-5 : charges revenant à la nervure la plus sollicitée (sens longitudinal). 
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 Sens transversal: 

 

 
MOMENT FLECHISSANT EFFORT TRANCHANT 

travée panneau Lx Ly Ρ charge Lm Lt qu qs Qu ΣQu Qs ΣQs Qu ΣQu Qs ΣQs 

1-2 
1 3.40 3.40 1 trapézoïdal 1,1 1.03 192 129.36 

211.2 422.4 142.3 284.6 197.76 395.52 133.24 266.5 

2 3.40 3.20 1.06 trapézoïdal 1,1 1.03 192 129.36 211.2 142.3 197.76 133.24 

2-3 
1 

3.20 
3.40 0.94 trapézoïdal 

1,06 1 192 
129.36 

203.5 

407 

137.12 

 

274.24 
192 384 129.36 

 

258.72 

2 3.20 3.20 1 trapézoïdal 1,06 1 192 129.36 203.5 137.12 192 129.36 

3-4 
1 

2.90 
3.40 0,85 trapézoïdal 

0.966 1,03 192 
129.36 

185.5 

 

371 
125 

 

250 
197.76 395.52 133.24 

 

266.5 

2 2.90 3.20 0,90 trapézoïdal 0.966 1,03 192 129.36 185.5 125 197.76 133.24 

4-5 
1 

3.20 
3.40 0094 trapézoïdal 

1,06 1.25 192 
129.36 

203.5 

 

407 
137.12 

 

274.24 
240 480 161.7 

 

323.4 

2 3.20 3.20 1 trapézoïdal 1,06 1.25 192 129.36 203.5 137.12 240 161.7 

5-6 
1 

3.40 
3.40 1 trapézoïdal 

1,1 1.03 192 
129.36 

211.2 

 

422.4 
142.3 

 

284.6 
197.76 395.52 133.24 

 

266.5 

2 3.40 3.20 0,94 trapézoïdal 1,1 1.03 192 129.36 211.2 142.3 197.76 133.24 

 

Tableau VI-6 : charges revenant à la nervure la plus sollicitée (sens transversal).
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B) Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant :(obtenu par le logiciel 

ETABS) 

a) Sens longitudinal : 

 

   Figure VI-8 : Schéma statique de la nervure ELU (sens longitudinal). 

 

Figure VI-9 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELU 

                          

 

                         Figure VI-10 : Schéma statique de la nervure ELS (sens longitudinal). 

 

  Figure VI-11 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELS. 
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                           Figure VI-12 :   Diagramme des efforts tranchants  à l’ELU 

 

 

 

 

 

  

                 Figure VI-13 :   Diagramme des efforts tranchants  à l’ELS 
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b) Sens transversale : 

 

               Figure VI-14 :   Schéma statique de la nervure ELU (sens longitudinal). 

 

                       Figure VI-15   :  Diagramme des moments fléchissant à l’ELU 

 

 

                        Figure VI-16     Schéma statique de la nervure ELS (sens longitudinal). 

 

                

                Figure VI.17 :    Diagramme des moments fléchissant à l’ELS. 
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                     Figure VI.18 :   Diagramme des efforts tranchants  à l’ELU 

 

 

  

 

                                 Figure VI.19    : Diagramme des efforts tranchants  à l’ELS  

 

 

 



Chapitre VI                                                                       Etude de l’infrastructure 

2018 /2019 Page 191 
  
 

C) Sollicitation maximale : 

 

                                   Tableau VI.7 : Les efforts internes dans les nervures. 

D) Le ferraillage : 

 

a) Armatures longitudinales : 

Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau ci-dessous : 

b =50 [cm], h = 90 [cm], d = 75 [cm], fbc = 14, 2 [MPa], 𝜎st = 348 [MPa] 

Exemple de calcul : 

Mtumax = 147,02 [KN. m]   ;    Maumax = −294,03 [KN. m] 

 Aux appuis : 

μu =
Ma

max

b×d²×fbu
=

294,03 ×103

50×85²×14,2
= 0,074 < 0,392 SSA. 

μu = 0,074 𝛽 = 0,962 

Aa =
Ma

max

β × d × σst
=

294,03 × 103

0 ,962 × 85 × 348
= 11,71 [cm2] 

Soit : 4HA16+4HA14 =14,2 [cm²] 

                               

                                        Tableau  VI-7 : Ferraillage des nervures à L’ELU. 

 

 

Sens longitudinal Sens transversal 

ELU ELS ELU ELS 

Mamax (KN.m) 294,03 215,6 707,61 518,84 

Mtmax (KN.m) 147,02 107,8 398,69 292,33 

Tmax (KN) 445,50 326,67 902,58 661,83 

 
M 

[KN.m] 
𝝁 𝛃 𝐀𝐜𝐚𝐥[cm²] choix 𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩[cm²] 

 

 

Sens 

longitudinal 

Appui 294,03 0,074 0,962 11,71 4HA16+4HA14  14,2 

Travée 147,02 0,036 0,982 5,73 4HA16+4HA14 14,2 

Sens 

transversal 

Appui 707,61 0,176 0,902 30,05 5HA20  + 5HA20 31,4 

travée 398,69 0,098 0,948 16,11 5HA20+2HA16 19,72 
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b) Armatures transversales : 

 

 Diamètre minimal : 

Selon le BAEL91, le diamètre minimal des armatures transversales doit vérifier : 

∅𝐭 ≥
∅𝐥

𝟑
=

𝟐𝟎

𝟑
= 𝟔, 𝟔𝟕 [𝐦𝐦] 

                     Soit le diamètre des armatures transversales ∅ = 8 [mm] 

                     On prend un cadre et un étrier de ∅ = 8 [mm] 

 Espacement des armatures : 

 

 En zone nodale : 

                𝐒𝐭 ≤ min {
h

4
; 12∅l} = min {

90

4
; 12 × 2} = {22,5 ; 24}  

                  Soit 𝐒𝐭 = 𝟐𝟎 [𝐜𝐦] 

 En zone courante : 

                  𝐒𝐭 ≤
𝐡

𝟐
=

90

2
= 22,5[cm]   

                   Soit 𝐒𝐭 = 𝟐𝟎 [𝐜𝐦] 

 Armatures transversales minimales : 

At
min = 0,003 × St × b = 0,003 × 20 × 45 = 2,7 [cm2] 

                        Soit At = 6HA 8 = 3,02 cm2 (02 cadres et 01 étrier). 

E) Vérification à l’ELU 

a) Condition de non fragilité 

Amin =
0,23×b×d×ft28

fe
=

0,23×45×85×2,1

400
= 4,61 [cm2]  

Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition. 

Aadopté = 14,2 [cm2] > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 4,61 [𝑐𝑚2]                     Condition vérifiée. 

Aadopté = 14,02 [cm2] > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 4,61 [𝑐𝑚2]                     Condition vérifiée. 

Aadopté = 31, 4[cm2] > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 4,61 [𝑐𝑚2]                     Condition vérifiée. 

Aadopté = 19,72 [cm2] > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 4,61 [𝑐𝑚2]                     Condition vérifiée. 
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b) Contrainte de cisaillement : 

              Tumax = 445,50[KN]  

τu =
Tu

b. d
≤ τ̅ = min (

0,15fc28

1,5
; 4 [MPa]) = min(2,5 [MPa]; 4 [MPa]) = 2,5 [MPa] 

τu =
Tu

b.d
=

445,50×103

500×750
= 1,18 [MPa] ≤ τ̅ = 2,5                                 Condition vérifiée. 

F) Vérification à l’ELS : 

     On peut se dispenser de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée : 

           α ≤
γ−1

2
+

fc28

100
        Avec : 𝛾 =

𝑀𝑢

𝑀𝑠
 

 Sens X-X : 

 

 Aux appuis : 

𝛾 =
294,03

215,6
= 1,36  Avec  𝜇𝑢 = 0,074                𝛼 = 0,0962 

α = 0,0962 ≤
1,36−1

2
+

25

100
= 0,43                    Condition vérifiée. 

 En travée : 

 

𝛾 =
147,02

107,8
= 1,36  Avec  𝜇𝑢 = 0,036                     𝛼 = 0,0459 

α = 0,0459 ≤
1,36−1

2
+

25

100
= 0,43                Condition vérifiée. 

 SensY-Y : 

 

 Aux appuis : 

𝛾 =
707,61

518,84
= 1,36  Avec  𝜇𝑢 = 0,176                    𝛼 = 0,2438 

α = 0,2438 ≤
1,36−1

2
+

25

100
= 0,43                   Condition vérifiée. 

 En travée : 

 

𝛾 =
398,69

292,33
= 1,36  Avec  𝜇𝑢 = 0,090                   𝛼 = 0,1181 

α = 0,1181 ≤
1,35−1

2
+

25

100
= 0,43                 Condition vérifiée. 

Conclusion : 

La condition est vérifiée, donc il n’est pas nécessaire de vérifier les contraintes du béton et de 

l’acier à l’ELS 
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G) Les armatures de peau (BAEL/Art B.6.6 ,2) : 

Des armatures dénommées « armatures de peau » sont réparties et disposées parallèlement à la 

fibre moyenne des poutres de grande hauteur. Leurs sections sont au moins égales à 3[cm²] par 

mètre de longueur de paroi mesuré perpendiculairement à leur direction. Dans notre cas, la 

hauteur de la poutre est de 90 [cm], la quantité d’armatures de peau nécessaire est : 

Ap = 3 [
cm2

ml
] × 0,9 = 2,4[cm2] par paroi. 

Soit : 2HA14 = 3,08[cm²
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Ce projet de fin d'étude qui consiste en l’étude d’une structure d'un bâtiment à usage 

multiple est la première expérience qui nous a permis de mettre en application les 

connaissances acquises lors de notre formation , il nous a permis de toucher aux véritables 

difficultés que peut rencontrer un ingénieur civil pour le choix  du modèle de calcul à 

considérer 

Cette étude nous a permis d’enrichir nos connaissances sur les différentes étapes de calcul et 

de consacrer plus de temps à la réflexion. 

Nous nous sommes attarder, après une étude d'un système en portiques seul,à rechercher la 

meilleur position des voiles qui  accompagne ces derniers notamment en évitant la torsion 

dans les deux premier modes. 

Avec ce choix de système de contreventement toutes les vérifications ont été satisfaites 

notamment les déplacements absolus et relatifs. 

Nous avons aussi remarqué que les bouts de voiles provoquent une concentration des efforts 

au niveau des poutres et poteaux adjacents. 

Concernant le ferraillage des éléments, on doit à chaque fois tenir compte des moments 

donnés par les combinaisons courantes et accidentelles pour ensuite ferrailler selon le cas le 

plus défavorable, et effectuer en suite les vérifications à l’ELS. 

On a constaté que pour l’élaboration d’un projet de bâtiment, l’ingénieur en génie civil ne 

doit pas se baser uniquement sur le calcul théorique mais il doit aussi tenir compte du côté 

de la pratique 

Le résultat de toute cette étude reste l'élaboration de plans de coffrage et ferraillage que nous 

avons réalisés qui feront l'objet d'approbation par le CTC avant leur exécution sur chantier. 

 



 

 

 

 

Règlements : 

-Règlement parasismique Algérien RPA99/version 2003. 

 

-Document technique réglementaire DTR B.C.2.2 (Charges permanentes et  

 

surcharges d’exploitation) 

  

-Règles BAEL 91 modifiés 99. 

 

-Règles de conception et de calcul des structures en béton armé (C.B.A 93). 

 

Ouvrage : 

-Formulaire de Béton armé 

-Tables de Pigeaud et table de calcul à l’ELU et à l’ELS. 

-Cours et TD du cursus (Béton, MDS et RDM...). 

-Mémoires de fin d’études des promotions précédentes. 
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x
1

0
cm

2 2

4
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5
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1
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x
1

0
cm
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1

0
x
1

0
cm

4
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5
cm

1
0

x
1

0
cm

1
0

x
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0
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COUPE 2-2:

cadre Ø 8

2x2HA14

40

40

2x2HA16

COUPE 2-2:

cadre Ø 8

2x2HA14

2x2HA16

COUPE 2-2:

cadre Ø 8

2x2HA14

2x2HA16

35

8
7

35

2525
8
7

8
7

8
7

8
7

8
7

4HA16+4HA14

4HA16+4HA14

+10.2

40

40

35

35

2525

40

40

35

35

2525

+19.38 R
e
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o
u
v
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n
t
8
0
cm
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e
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o
u
v
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m
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n
t
8
0
cm
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1

0
x
1

0
cm

3 3

4
x1

5
cm

+28.56

1
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x
1

0
cm

3 3

4
x1

5
cm

1
0

x
1

0
cm

1
0

x
1

0
cm

2x2HA14

cadre Ø 8

COUPE 3-3:

2x2HA14

cadre Ø 8

COUPE 3-3:

8
7

8
7

8
7

8
7

8HA14

8HA14

R
e
c
o
u
v
re

m
e
n
t
8
0
cm

+25.5

1
0

x
1

0
cm

3 3

4
x1

5
cm

1
0

x
1

0
cm

2x2HA14

35

2x2HA12

cadre Ø 8

COUPE 3-3:

35

2121
8
730

8
7

8HA14

30

35

2x2HA12
35

212130

30

35

2x2HA12
35

212130

30



Poutre secondaire
(30x35)

Poutre paliére
(30x35)

55

50

T12 (e = 20cm)

25

T10 (e = 25cm)

T12 (e = 20cm)

2585

45
10

50
50

T12 (e = 20cm)

5

5

45

30 Ø8 (e = 15cm)

T12 (e = 20cm)
10

34

3.05

- Ferraillage de la volée 1

3.30

Poutre paliére
(30x35)

1.50

50

T12 (e = 20cm)

25

T10 (e = 25cm)

T12 (e = 20cm)

1.43
10

5

5

45

30 Ø8 (e = 15cm)

T12 (e = 20cm)
10

1.30

3.24

- Ferraillage de la volée 2

3.20

P
P

3
5
X

4
5

P
P

3
5
X

4
5

P S 30X35

1.30

Volée 2Volée 1

8
x
3

0
c
m

1
.2

0

Hauteur des marches:17 cm

Largeur des marches (giron):30 cm

123
10

10
123

- Ferraillage de la poutre paliére

T10 (e = 25cm)

T10 (e = 25cm)

25

85

(30x35)
Poutre secondaire

0
.4

0

T12(chapeau) T10(barre de montage)

2T10 filantes

10 2

1.10

0.25
T12(chapeau)

2.00

A

A

Coupe A-A

étrier Ф6

T10 TLE 5x150x150

TLE 5x200x5x200

3.00m

Ferraillage Plancher

2T10

2T10

Coffrage Acrotère

T8 (e=25cm)

T8 (e=25cm)

Coupe Transversale

60

10

10 10

Ferraillage Acrotère

20

100

89

12

7

7

100T8 (e=25cm)

T8 (e=25cm)

Coffrage et ferraillage Acrotére

16515 15

1
5

4HA10/ml esp=25
4HA10/ml esp =25

4HA10/ml esp = 25
4HA10/ml esp=25

4HA10/ml esp = 25 4HA10/ml esp=25

4HA10/ml esp=25 4HA10/ml esp=25

SENS y-y

SENS x-x

Ferraillage salle machine

P Paliere 30X35

Ø6

detail poutrelle type S.N.S
1T10

1T12 x 2.00

Epingle
Ø6 /e=40 cm

2T10 1
6

12

4

83 3

Coupe A-A

longeur libre

entre-axe

15 15

A

1.35

1T12 x 1.500.25
1T12 x 2.00

2.00

A



4HA16(Fil)+4HA14 chap4HA16(Fil)+4AH141chap

2HA14 2HA14
4HA16/ml; e=25cm

4HA14/ml; e=25cm

4HA16/ml; e=25cm

4HA14/ml; e=25cmHA10

HA12

5HA20(Fil)+

2HA12 2HA14 2cadre HA8

2cadre HA8

4HA16(Fil) 4HA16(Fil)

5HA20(Fil)5HA20 Fil

5HA20(Chap)

4HA16/ml; e=25cm

4HA14/ml; e=25cm

4HA16/ml; e=25cm

4HA14/ml; e=25cm 5HA20(Fil)+5HA20(chap)

Ferraillage du radier général dans sens transversal

Ferraillage du radier général dans sens Longitudinal

4HA16(Fil)

4HA16(Fil) 2HA14

4HA14(chap) 4HA14(chap)

cadreHA8 ,e=15 cm

4HA14(chap)

4HA16(Fil)

Ferraillage de la nervure dans sens Longitudinal

5HA20(Fil)

5HA20(Fil) 2HA14

2HA16(chap) 2HA16(chap)

cadreHA8 ,e=15 cm

2HA16(chap)

5HA20(Fil)

Ferraillage de la nervure dans sens Transversal

5HA20(Fil)+5HA20 chap

2HA14

5HA20(Fil)

2cadre HA8

COUPE D-DCOUPE C-C

A

A

C

C

D

D

B

4HA14(chap)4HA14(chap)

5HA20(chap)5HA20(chap)

4HA16(Fil)

2HA14

4HA16(Fil)+4HA14(chap)

2cadre HA8

4HA16(Fil)+4HA14 chap

2HA14

4HA16(Fil)

2cadre HA8

COUPE B-BCOUPE A-A

5HA20(Fil)

2HA14
2cadre HA8

5HA20(Fil)+5HA20(chap)



VOILE LONGITUDINAL (VL1)
6HA12(St=10cm)

10HA12(St=15cm)

0.45

0
.4

5

4HA12(St=10cm)

8HA12(St=15cm)

0
.4

0

0.45

VOILE TRANSVERSAL (VT1)
ZONE 1

ZONE 2

4HA12(St=10cm)

6HA12(St=15cm)

0
.3

5

0.40

ZONE 3

4epingledeHA8/m2

4epingleHA8/m2

4epingledeHA8/m2

5HA10(St=20cm)

5HA10(St=20cm)

5HA10(St=20cm)

1.00

1.00

1.00

4HA12(St=10cm)

8HA12(St=15cm)

0
.3

5

0.35

ZONE 4 4epingledeHA8/m2

5HA10(St=20cm)
1.00

6HA12(St=10cm)
4epingleHA8/m2

10HA12(St=15cm)

0.45

0
.4

5

4HA12(St=10cm)

8HA12(St=15cm)

0
.4

0

0.45

ZONE 1

ZONE 2

4HA12(St=10cm)

6HA12(St=15cm)

0
.3

5

0.40

ZONE 3

4epingledeHA8/m2

4epingledeHA8/m2

5HA10(St=20cm)

5HA10(St=20cm)

5HA10(St=20cm)

1.00

1.00

1.00

4HA12(St=10cm)

8HA12(St=15cm)

0
.3

5

0.35

ZONE 4 4epingledeHA8/m2

5HA10(St=20cm)
1.00



4

4

9x109x10

25
1.30

2X3T16Chap

COUPE 3-3 echl:1/25

30

3
5

Eping T8
CadT8
3T16Fil

3T16Fil

3

3

FERRAILLAGE CHAINAGE (30X35) AXES 1, 2, 3, 4 ,5 ET 6 NIV+4.08, NIV+7.14 , NIV+10.20 ,NIV +13.26 , NIV+16.32 ,NIV+19.38 ,NIV+22,44 ,NIV+25.5 ET NIV+28,56 ECH:1
25

8x10 8x10 e=15 cm8x10e=15 cm 7x10e=15 cm7x10

30
5.45 11.70

30

30
5.45

11.70
30

9x109x10 e=15 cm 8x10 e=15 cm
2X3T16Chap

3T16Fil

3T16Fil

CadT8
Eping T835

30

COUPE 4-4 echl:1/25

1.30
25

2X3T16Chap

A B C D E F

10.55

11.55
30

30

e=15 cm

2

3T16Chap

5.00

1.35

9.504.5
30

4.00

2

30

4.00

e=15 cm e=15 cm

25

3T16Fil
3T14Chap

3T16Fil
CadT8
Eping T8

35

COUPE 2-2 echl:1/25

45

e=15 cm 10x1010x10

4.00

13x1013x1010x1010x1010x1010x10 3T16Fil
3T16Chap

CadT8
Eping T8

3T16Fil

45

35

COUPE 1-1 echl:1/25

FERRAILLAGE POUTRE(35X45) AXES A,B,C,D,E ET F NIV+4.08 ,ECH:1
25

e=15 cm10x10 10x10

3T16Chap

1.35
25

4.001 1 1 1 1 1

11.52
10.52

8.8

9.488.80
4.50

1

1

10.55

11.55
30

30

e=15 cm

2

3T16Chap

5.00

1.35

9.505.85
30

4.00

2

30

4.00

e=15 cm e=15 cm

25

3T16Fil
3T14Chap

3T16Fil
CadT8

Eping T8

35

COUPE 2-2 echl:1/25

45

e=15 cm 10x1010x10

4.00

13x1013x1010x1010x1010x1010x10 3T16Fil
3T16Chap

CadT8
Eping T8

3T16Fil

45

35

COUPE 1-1 echl:1/25

10x10e=15 cm10x10

3T16Chap

2.70
25

4.001 1 1 1 1 1

11.52

8.8

9.488.80
5.85

1

1

FERRAILLAGE POUTRE(35X45) AXES A ET F NIV+7.14 , NIV+10.20 ,NIV +13.26 , NIV+16.32 ,NIV+19.38 ,NIV+22,44 ,NIV+25.5 ET NIV+28,56 ,ECH:1
25

1.50

e=10 cm

11.52

1.15

30
11.552.6530

1.20

e=10 cm

11.55
30

e=15 cm

2

3T16Chap

5.00

9.505.85
30

4.00

2

30

4.00

e=15 cm e=15 cm

3T16Fil
3T14Chap

3T16Fil
CadT8
Eping T8

35

COUPE 2-2 echl:1/25

45

e=15 cm 10x1010x10

4.00

13x1013x1010x2.510x1010x1010x10 3T16Fil
3T16Chap

CadT8
Eping T8

3T16Fil

45

35

COUPE 1-1 echl:1/25

10x10e=15 cm10x10

3T16Chap

2.40
25

4.001 1 1 1 1 1
8.8

8.80
5.85

1

1

FERRAILLAGE POUTRE(35X45) AXES B.C.D ET E NIV+7.14 , NIV+10.20 ,NIV +13.26 , NIV+16.32 ,NIV+19.38 ,NIV+22,44 ,NIV+25.5 ET NIV+28,56 ,ECH:1
25

1.50

e=10 cm

30
11.5511.5530

2.40

10.61


