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Ⅰ-1 Introduction  

 

L’étude des ouvrages en Génie civil se fait de telle manière à assurer la 

stabilité et la durabilité des ouvrages étudiés, tout en assurant un maximum de 

sécurité des personnes pendant et après leurs réalisations, et tout en minimisant le 

coût. 

Pour cela, nos calculs seront conformes aux préconisations des règlements en 

vigueurs, à savoir le règlement parasismique Algérien RPA99 (version 2003) et 

le règlement de béton aux états limites BALI 91 modifié  99.  

 
 

Ⅰ-2 Représentation de bâtiment  

 

L’ouvrage à étudier est un bâtiment (R+9) a usage habitation et commercial. 

La structure est constituée de portique et de voiles en béton armé. 

Ce bâtiment sera implanté à Tizi Ouzou ville classée selon le RPA 99 (version 

2003) comme un zone de moyenne sismicité (zone Ⅱa). 

Le bâtiment comporte : 

 RDC  à usage commercial. 

 1er et 2eme  étages  à usage  bureautique 

 7 étages  à usage habitation. 

 Une  cage d’escalier. 

 2 cages d’ascenseurs. 
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I.1- Les caractéristiques de l’ouvrage : 

La hauteur totale : 31.62 

La hauteur du RDC : 4.08 

La hauteur de 1er étage : 3.06 

La hauteur de 2em étage : 3.06 

La hauteur d’étage courant : 3.06 

 La longueur de l’ouvrage : 21.57 m 

 La largeur de l’ouvrage : 13.90 m 

I.2- Les éléments de l’ouvrage : 

 a) L’ossature: La hauteur totale du bâtiment est 31.62m, qui est supérieure à 

17m ; d’après le RPA99 VS 2003 ; le contreventement sera assuré par : 

- Portiques (Poutres et Poteaux) 

- Voiles porteurs en béton armé, dans les deux sens. 

b) Plancher : 

 Le plancher est une aire servant à supporter son poids propre ainsi que les 

surcharges ; Il sert aussi à délimiter les niveaux des étages et assurer une 

isolation thermique et phonique. 

Dans notre cas, les planchers seront réalisés en : 

 1. corps creux : avec une dalle de compression et des poutrelles préfabriquées 

en béton armé coulés sur place. En outre, le plancher terrasse sera équipé d’une 

isolation thermique et d’une forme de pente de 1,5 % à fin de faciliter 

l’écoulement des eaux pluviales. 

2. Dalle pleine en béton armé : 

Des dalles pleines en béton armé sont prévues là où il n’est pas possible de 

réaliser des planchers en corps creux en particulier, pour la cage d’ascenseur et 

les balcons dans notre cas. 

c)Les fondations : 

Le choix du type de fondation dépend du : 
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Type de l’ouvrage : permettra à déterminer les charges transmises à la 

fondation. 

 Etude géotechnique du sol : est nécessaire pour déterminer la capacité portante 

et les caractéristiques du sol, cela permettra de choisir le type de fondation. 

d) Le Remplissage : On distingue deux types : 

- Murs de façade seront réalisés en doubles cloisons de briques 

-Murs de séparations intérieurs seront réalisés en simple cloisons de briques 

de10cm. 

I.3-Les Revêtements : On a : 

- Carrelage scelle pour les plancher et les escaliers 

- Céramique pour les salles d’eau et les cuisines. 

- Mortier de ciment pour les murs de façade et les salles d’eau. 

- Plâtre pour les cloisons intérieurs et les plafonds. 

I.4-Les escaliers : 

Le bâtiment est muni d’une cage d’escalier, elle assure la circulation sur toute la 

hauteur du bâtiment. Elle est réalisée en béton armé. 

I.5-Cage d’ascenseur: 

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

I.6. Règlements utilisés : 

Le calcul du présent ouvrage sera conforme aux règles BAEL 91, aux 

prescriptions algériennes de construction dans le RPA 99 modifiée 2003 et dans 

le DTR-BC2.2. 

I.6.1. 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) 

 

      * Les différents états limites : 

a. États limites ultimes (ELU) : 

Ils sont relatifs à la stabilité ou à la capacité portante : 
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 Equilibre statique de la construction (pas de renversement) 

 Résistance de chacun des matériaux (pas de rupture)  

 Stabilité de forme (pas de flambement)  

b. Etats limite de service (ELS) : 

Qui sont définis compte tenu des conditions d’exploitation ou de durabilité, on 

distingue : 

  États limites de service vis-à-vis de la compression du béton. 

  États limites d’ouverture des fissures. 

  États limites de service de déformation. 

1.7) Caractéristiques mécaniques des matériaux : 

    1.7.1) Béton : 

   Le béton est un mélange ciment, sable, granulat, et eau, La composition du 

béton doit être conforme aux règles du BAEL 91 modifié 99 et le RPA 99 

version 2003, elle sera déterminée au laboratoire de façon à avoir une résistance 

caractéristique de 25MPa. 

Les différentes caractéristiques du béton : 

a) Résistance caractéristique à la compression 

Pour le dimensionnement des structures en béton armé, on caractérise la 

résistance du béton par sa résistance caractéristique à la compression sur 

cylindre à 28 jours, notée fc28 

 

Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton d’âge< 28 jours, sa résistance à 

la Compression est calculée comme suit : 

fcj =
𝑗

4.76+0.83𝑗
 x fc28   en MPa ; pour f c28  40Mpa 

fcj =
𝑗

1.40+0.95𝑗
 x fc28   en MPa ; pour f c28 ≥ 40Mpa 

b) Résistance caractéristique à la traction «ftj » Art A 2.112 BAEL91 

La contrainte limite que le béton pourra supporter est donnée par la formule: 

ftj=0.6+0.06× fcj           si fc28 ≤60MPA (BAEL : Art.A.2.1.12) 

ft28 =2.1MPA 

 

c) Coefficient de Poisson : 

ELU : ѵ = 0 (pour le calcul des sollicitations). 

ELS : : ѵ = 0.2 
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Etat limite de contrainte de béton : 

Les calculs justificatifs seront conduits selon la théorie des états limites 

exposée dans le BAEL99.Un état limite est celui pour lequel une condition 

requise d’une construction ou l’un des éléments est strictement satisfaite. On 

distingue deux états limites : 

Etat limite ultime (ELU) : 

 Correspond à la valeur maximale de la capacité portante vis-à-vis de 

l'équilibre statique, de la résistance de la structure ou d'un de ses éléments et 

de la stabilité de forme. La valeur de calcul de la résistance à la compression 

du béton est donnée par : 

𝑓𝑏𝑐 = 𝑓𝑏𝑢 =
0.85𝑓𝑐28

𝜃 𝛾𝑏
                     (𝐁𝐀𝐄𝐋 𝟗𝟗: 𝐀𝐫𝐭 𝐀 . 𝟒. 𝟑, 𝟒𝟏) 

Avec : b : Coefficient de sécurité. 

 

γb =1,5 Situation courante  

γb = 1,15 Situation accidentelle 

       : Coefficient dépendant de la durée (t) de l’application des actions 

considérées 

= 1 : si la durée d’application est > 24h 

= 0,9 : si la durée d’application est entre 1h et 24h, 

= 0,85 : si la durée d’application est < 1h. 
 

 
 

Fig.I.3 Diagramme simplifié contraintes-déformations du béton à l’ELU. 

 

État limite de service (ELS) : 

Ce sont les états ou les conditions normales d’exploitation et de durabilité de 

la structure sont plus satisfaites, on distingue trois situations possibles qui 

sont : 



CHAPITRE I   Présentation et description de l’ouvrage 

 

6 
 

- Etat limite de résistance à la compression du béton (contrainte de 

compression limitée) 

- Etat limite de déformation (pas de flèche excessive) 

- Etat limite d’ouverture de fissures (durabilité et sécurité des ouvrages) 

La contrainte de compression du béton est donnée par la formule suivante : 

bc = 0,6fc28 MPa = 0.6 X 25 

bc = 15 [MPa] 

 

 

 
 

fig I.4 Diagramme Contrainte - Déformation du béton (ELS) 

 

d) Module de déformation longitudinale du béton : 

On définit le module d’élasticité comme étant le rapport de la contrainte 

normale et de la déformation engendrée. 

𝑬 =
𝝈

𝜺
 

Selon la durée de l’application de la contrainte on distingue deux types de modules : 

 

d-1) module de déformation longitudinale instantanée : 

Une déformation instantanée est une déformation résultante de l’application 

d’un effort statique s’exerçant pendant une durée inférieure à 24h. 

Le module de déformation longitudinale instantanée de béton est : 

Eij =11000 3√fcj 

      Pour fcj = 25 MPa on aura :Eij = 32164.195 MPa 

d-2) module de déformation différée : 

C’est une déformation causée par un chargement de longue durée et à fin de 

tenir compte l’effet de retrait et de fluage, on prend un module de 

déformation différée égale à : 

Evj = 3700 3√fcj 
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Pour fcj = 25 MPa on aura : Evj= 10818.86 MPa.       

    (BAEL99 : Art A.2.1, 22) 

 

f) module de déformation transversale du béton 
Le module de déformation transversal est donné par la formule suivante : 

G = 
𝑬

𝟐(𝟏+𝒗)
    (BAEL99 Art A.2.1, 3) 

 

Avec :   

 E : module de Young 

V : coefficient de poisson du béton 

  Contrainte limite de cisaillement : 

La contrainte de cisaillement est donnée par la formule suivante : 

 𝝉𝒖 =
𝑽𝒖

𝒃𝟎 𝒅
(BAEL99: Art A. 5.1, 21)  

  Avec :   

 Vu : effort tranchant dans la section étudiée 

 b : largeur de la section cisaillée 

 d : hauteur utile (0.9h). 

Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 

= min (0.2fc28 ,5) Mpa pour la fissuration peu nuisible 

 = min (0.15fc28 ,4) Mpa pour la fissuration préjudiciable ou très              

préjudiciable 

Ⅰ-6-2 Les aciers  

Les aciers sont utilisés pour équilibrer les efforts de traction auxquels le béton 

résiste mal, ils se distinguent par leurs nuances et leurs états de surface (rond 

lisse et haute adhérence) 

 Les aciers à haute adhérence FeE400 et FeE500 correspondent à des limites 

d’élasticité garanties respectivement de 400 MPa et 500MPa. 

 Treillis soudé de type TS520. 

Avec Fe limite d’élasticité 
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1) Module d’élasticité de l’acier 

 Est noté «Es », sa valeur est constante quelle que soit la nuance de l’acier 

Es = 𝟐 ×105 𝑴𝑷𝒂                                      (BAEL99 : Art A.2.2, 1) 

 

2) Contrainte limite d’élasticité de l’acier : 

ELU : 

            σst = 
fe

γs
                             (BAEL99: Art A.2.1, 3) 

 

ELS : 

Il est nécessaire de limiter l’ouverture des fissures (risque de corrosion 

des armatures), d’après les règles de BAEL 91(modifiées 99), on 

distingue trois cas de fissuration : 

 

Fissuration peu nuisible :  

Cas des éléments situés dans les locaux couverts (fermés), dans ce cas il n’y a pas de 

vérifications à effectuer.   

                   𝝈𝒔𝒕 = 𝒇𝒆               (BAEL91/Art4.5.32) 

 

Fissuration préjudiciable : 
            Lorsque les éléments sont exposés aux intempéries il y a risque d’infiltration : 

 

            𝜎𝑠𝑡 = 𝑚𝑖𝑛 {
2

3
𝑓𝑒, 𝑚𝑎𝑥|(0,5𝑓𝑒, 110√ɳftj )}  MPA           (BAEL91/Art4.5.33) 

Avec : 

ɳ : Coefficient de fissuration.                 

ɳ =1,0 pour les aciers ronds lisses RL                                             (BAEL91/Art7.2.1)        

ɳ =1,3 pour les HA <6mm.                            

ɳ  = 1,6 pour les adhérences (HA) de diamètre ≥ 6mm. 

Fissuration très préjudiciable : 

C’est le cas d’un milieu agressif ou on assurer une étanchéité. 

Contrainte de traction des armatures est limitée à : 

𝜎𝑠 = 𝑚𝑖𝑛 [
1

2𝑓𝑒
, 90√ɳ𝑓𝑡𝑗]                           (BAEL 91/Art 4.5.34) 
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 Diagramme des contraintes-déformation de l’acier 

Protection des armatures : 

Pour éviter les problèmes de corrosion des aciers, il est nécessaire de les enrobés par une 

épaisseur de béton suffisante qui dépend des conditions d’exploitation de l’ouvrage. 

 On adapte les valeurs suivantes. (BAEL 99 : Art A 7.1) : 

 C ≥ 1cm: si l’élément est situé dans un milieu couvert non exposé aux condensations 

 C ≥ 3cm: si l’élément est situé au contact d’un liquide (réservoir, tuyaux, canalisation). 

Pour les parois soumises à des actions agressives ou à des intempéries ou 

des condensations. 

 C ≥ 1cm: si l’élément est situé au contact aux actions agressives (brouillards salins,  ..) 
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Chapitre II 

Pré-dimensionnement des 

éléments : 
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II.1. Introduction  

Après avoir déterminer les différentes caractéristiques de l’ouvrage ainsi que les matériaux 

constituants, on passe au pré dimensionnement des éléments tel que les planchers, les poutres 

principales et secondaires, les voiles et enfin les poteaux et cela en se basant sur des lois issues 

des règlements suivants :  

 Le RPA 99 V 2003  

 Le CBA 93  

 B.A.E.L 91 modifie 99  

Ce pré-dimensionnement permet de déterminer les différentes charges qui seront appliquées aux 

différents éléments de la structure. 

 

𝐈𝐈.2. Pré-dimensionnement des éléments: 

II-2) Planchers : 

Le plancher est une partie horizontale de la construction, ses fonctions essentielles sont : 

 Séparation entre chaque deux niveaux successifs d’un bâtiment. 

 Résistance aux charges et surcharges. 

 Isolation acoustique et thermique entre étages. 

 Transmission des différentes charges aux éléments porteurs. 

 Supports de revêtement et plafond. 

𝐈𝐈.2.1) Les planchers en corps creux :(Art B.6.8.424 BAEL 91/99)  

 

Il s’agit de plancher constituer de corps creux (hourdis) posés sur des poutrelles pré 

fabriqués en béton arme.  
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Le tout complété par une dalle de compression de 4 cm d’épaisseur ferraillée de treillis soudé 

dont les dimensions des mailles ne dépassent pas :  

 

 20 cm pour les armateurs perpendiculaires aux poutrelles  

 30 cm pour les armatures parallèles aux poutrelles  

 

Le dimensionnement du plancher en corps creux est donné par la formule suivante :  

 

ht >
 𝐿𝑚𝑎𝑥 

22.5
  (BAEL 91 modifiée 99/Art b 6.8.423)  

 

Avec :  

 Lmax : La portée la plus longue de la poutrelle mesurée à nu des appuis.  

 ht: Hauteur du corps ceux.  

D’âpres le RPA99/version 2003 ART 7.4.1 les dimensions minimales des poteaux dans la zone 

IIa sont :(30X30) 

Dans notre cas, nous avons : 

Lmax = 4.9m 

Lmax = 4.9- 0.3 =4.6 m 

ht >
 4.6 

22.5
 = 0.204m 

On opte pour un plancher de (16+4) cm, c'est-à-dire : 

 Epaisseur de corps creux 16 cm. 

 Epaisseur de la dalle de compression = 04 cm. 

 

 

II.2.2) Dalles Pleines  

Les dalles pleines sont des planchers minces en béton armé coulé sur place, dont l’épaisseur 

est moins importante par rapport aux autres dimensions et qui peuvent reposer sur 3 ou 4 appuis, 

ce type d’élément travaillé en flexion. Leur épaisseur est déterminée selon les conditions 

suivantes : 

 La résistance au feu  

 La résistance à la flexion  

 L’isolation acoustique  

 

A. Condition de résistance au feu 

Selon le classement des planchers, les normes en vigueur nous donnent les épaisseurs suivantes 

(selon l’ouvrage : ouvrage en béton armée H.RENAUD Pages 235) 

ht = 20 cm 
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 e =7 cm : pour une heure de résistance au feu. 

 e =11 cm : pour deux heures de résistance au feu. 

 e =17,5 cm : pour quatre-heures de résistance au feu. 

B. Condition de l’isolation acoustique : 

La résistance acoustique ou indice d’atténuation acoustique est mesurée pour les dalles pleines  

R = 47.161 [db]. 

 Les bruits aériens : 

D’après la loi de la masse, l’isolation acoustique est proportionnelle au logarithme de la masse : 

R = 13.3 log 10M si M ≤ 250kg/m²….(*)   M : Masse surfacique. 

R = 15 log M+9 si M > 250kg/m²….(**). 

Donc pour assurer un minimum d’isolation acoustique, une masse surfacique minimale sera 

exigée et qui est de 350kg/m2, d’où l’épaisseur minimale de dalle : 

M = ρ × ep ≥ 350kg/m2. 

A.N: 

2500 × ep ≥ 350 ep = 350/2500 = 0.14m. 

ep ≥ 14cm. 

 Les bruits d’impact : 

La loi de la masse nous donne : 

M ≥ 400kg/m2. 

M = ρ × ep ≥ 400 ep ≥ 400/2500 = 0.16m. 

ep ≥ 16 cm.  

 

II-2-3-3) Condition de la résistance à la flexion : 

Un panneau de dalle portant dans un seul sens si : 

≤ 0.4 h0 ≥ Lx/25 

0.4 ≤ ≤ 1 h0 ≥ Lx/30 

= Lx/Ly 

Lx : La petite portée du panneau de dalle considéré. 

Ly: La grande portée du panneau de dalle considéré. 

Dans notre cas : 

Lx = 410cm. 

Ly = 490 cm. 
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Donc : = Lx/Ly = 410/490 = 0.83    0.4 ≤ Lx/Ly ≤ 1 

h0 ≥ Lx/30 = 410/30 = 13.6 cm.    On opte pour h0=15cm 

 

Pour satisfaire les trois conditions nous allons opter pour des dalles pleines de 15cm. 

 

II.3) Les Poutres: 

Les poutres sont des éléments porteurs en béton armé (horizontales et linéaires) coulés sur 

place, faisant partie de l’ossature du plancher. Elles reçoivent les actions mécaniques (efforts et 

moments) et les transmettent aux éléments verticaux (poteaux, voiles). Les dimensions des poutres 

isostatiques sont définies en fonction de leurs portées « L ». 

 Dans notre cas on a quatre types de poutres (poutres principales, poutres secondaires, 

poutres de chainages et poutres palière). 
 

Le dimensionnement se fait par les règles de BAEL 91, il est donné comme suit : 

 

  Lmax/15 ≤ hpp ≤ Lmax/10  

 

  0.4hpp ≤ b ≤ 0.7hpp  

 

Avec :  

 hpp : Hauteur de la poutre  

 b : Largeur de la poutre  

 Lmax : Longueur de la plus grande travée dans le sens considéré. 

 

Elles doivent respecter les conditions de RPA99: 

b ≥ 20cm 

h ≥ 30cm   (Art 7.5.1 RPA 99/Version 2003). 

h/b ≤ 4  

bmax ≤ 1.5h + b1 

 

II.3.1) Poutres principales : 

 

Ce sont des poutres porteuses, jouant le rôle d’appuis aux poutrelles. 

La hauteur des poutres principales est donnée par : Lmax/15 ≤ hpp ≤ Lmax/10. 

Dans notre cas : Lmax = 490 - 30 = 460 cm. 
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La hauteur : 

Lmax/15 ≤ hpp ≤ Lmax/10 

460/15 ≤ hpp ≤ 460/10 

30.66cm ≤ hpp ≤ 46 cm 

On opte pour une hauteur : 

 

 

La largeur: 

0.4h ≤ b ≤ 0.7h. 

0.4 × 40 ≤ b ≤ 0.7 × 40. 

18cm ≤ b ≤ 31.5cm.  

On opte pour : 



Vérification des conditions du RPA : (Art 7.5.1) 

 B = 30cm ≥ 20cm    condition vérifiée. 

 Hpp = 45 cm ≥ 30 cm    condition vérifiée. 

 Hpp /b = 45/30 = 1.5 ≤ 4  condition vérifiée. 

 

𝐈𝐈.3.2) Les poutres secondaires : 
 

Elles sont disposées parallèlement aux poutrelles, et elles servent de chainage entre les différents 

éléments de la structure.  

Dans notes cas Lmax = 445 cm 

La hauteur : 

Lmax/15 ≤ hps ≤ Lmax/10. 

445/15 ≤ hps ≤ 445/10. 

29.66cm ≤ hps ≤ 44.5cm ; 

 

On opte pour une hauteur : 

 



Hpp = 45cm 

B = 30 cm 

Hps=40 cm 
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La largeur : 

0.4h ≤ b ≤ 0.7h  

0.4 × 40 ≤ b ≤ 0.7 × 40 

16 cm ≤ b ≤ 28 cm  

On opte pour une largeur : 

 

Vérification des conditions du RPA : (Art 7.5.1) 

 b = 25cm ≥ 20cm   condition vérifiée. 

 H ps = 40 cm ≥ 30 cm    condition vérifiée. 

 H ps /b = 40/25 = 1.6 ≤ 4  condition vérifiée. 

 

II-3-3) Poutres de Chainage : 

Elles relient les poutres principales entre eux dans les consoles (Balcons) et le même cas pour 

l’autre sens (poutres secondaires), leur hauteur est donnée par : 

Lmax /15 ≤ hpc ≤ Lmax /10 avec : Lmax = 490 - 30 = 460cm 

460/15 ≤ ht ≤ 460/10 

30.66 cm ≤ hpc ≤ 46 cm; 

    On opte pour :  

 

 

La largeur des poutres de chainage est donnée par : 

 

0.4h ≤ b ≤ 0.7h => 0.4 × 35 ≤ b ≤ 0.7 × 35 

 

14cm ≤ b ≤ 24.5cm ; 

    On opte pour : 

 

La section des poutres de chainage est : (25 × 35) cm² 

 

Vérification des conditions du RPA : (Art 7.5.1) 

 b = 25cm ≥ 20cm……………….. Condition vérifiée. 

 hpc = 35cm ≥ 30cm …………….. Condition vérifiée. 

 hpc/b = 35/25 = 1.4 cm < 4……... Condition vérifiée. 

II-3-4) Poutres palières : 

La poutre palière est destinée à supporter son poids propre, la réaction de la paillasse, du 
palier et le poids du mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux 

B =25 cm 

Hpc = 35 cm 

B = 25 cm 
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La hauteur : 

Leur hauteur est donnée par : Lmax /15 ≤ ht ≤ Lmax /10 avec : 

𝐿𝑚𝑎𝑥 : longueur libre entre nus d’appuis. 
ht = hauteur de la poutre palière. 

Lmax= 347 - 30 = 317cm 

317/15 ≤ ht ≤ 317/10 

21.13cm ≤ ht ≤ 31.7cm  

On opte pour : 

 

La largeur : 

0.4h ≤ B ≤ 0.7h 

B : largeur de la poutre palière. 

0.4 × 30 ≤ B ≤ 0.7 × 30 

12 ≤ B ≤ 21 cm 

On opte pour  

Vérification des conditions du RPA : (Art 7.5.1) 

 B = 20 cm ≥ 20cm  Condition vérifiée. 

 ht = 30cm ≥ 30cm  Condition vérifiée. 

 ht/b = 30/20 = 1.5 cm < 4 Condition vérifiée. 

Remarque : 

Pour but de faciliter les travaux ainsi le BAEL préconise de prendre la même largeur B. 

Les dimensions des poutres retenues sont : 

 Poutres principales :   30 × 45 cm². 

 Poutres secondaires :  25 × 40 cm². 

 Poutres de chainage :  25 × 35 cm². 

 Poutre palière :   20 × 30 cm². 

 

II-3) Les voiles : 

Ce sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place, leur fonction principale est 

de reprendre les charges horizontales. 

Le pré dimensionnement se fera conformément à l’Article 7.7.1. /RPA99 ver 2003. 

Sont considérés comme voiles les éléments satisfaisant la condition l ≥ 4𝜶. 

L’épaisseur du voile sera déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et de la 

rigidité aux extrémités, l’épaisseur minimale est de 15 cm. 

Ht = 30 cm 

B = 20cm 
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1er cas:  

 

 

𝒂 ≥
𝒉𝒆

𝟐𝟓
 

2éme cas:  

𝒂 ≥
𝒉𝒆

𝟐𝟐
 

3éme cas:  

 

 

𝒂 ≥
𝒉𝒆

𝟐𝟎
 

 

Dans notre cas on opte pour le 3éme cas : 

Pour l’étage courant : he = 306 – 20 = 286 cm.  

Donc e ≥ 286 /20 = 14.3cm. 

Pour le RDC : he = 408 – 20 = 388 cm.  

Donc e ≥ 388/20 = 19.4 cm. 
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Conclusion : on adoptera à une épaisseur de:  

 Ep RDC = 25 cm 

 Ep étage courant = 20 cm 

Vérification de le RPA : 

Pour qu’un voile puisse assurer une fonction de contreventement, sa longueur L doit être au 

moins égale à quatre (4) fois son épaisseur. (ART 7.7.1) RPA99 VERSION 2003. 

Lmin ≥ 4 × Ep 

 Lmin ≥ 4 × 0.25 = 1m   Condition vérifiée. 

 Lmin ≥ 4 × 0.2 = 0.8m   Condition vérifiée. 

II-4) Les Poteaux : 

Ce sont des éléments en béton armé, rectangulaire et circulaire destinés à transmettre les charges 

aux fondations. Les poteaux seront dimensionnés à L’ELS sous un effort axial de compression Nd 

qui sera repris uniquement par les sections du béton et la section transversale d’un poteau sera 

déterminée par la formule suivante : 

𝒗 =
𝑵𝒅

𝒇𝒄𝟐𝟖. 𝑩𝒄
≤ 𝟎. 𝟑 

Avec: 

Avec :  

Nd = G + Q …. (ELU).  

Nd : Effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton.  

Bc : est l’air (section brute) de poteau.  

Fc28: la résistance de béton a la compression à 28 jours.  

L’effort normal ‘’ Nd’’ sera déterminé par le procédé de la descente de charge donnée par le 

règlement du (BAEL 91) qui se fait comme suit : 

II.3 Détermination des charges permanentes et des charges exploitations  

Elles sont données par document technique réglementaire DTR B.C2.2 (charges et surcharge 

d`exploitation).  
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II.3.1 Les charges permanentes (G)  

a) Plancher terrasse inaccessible  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Figure II-3 : Coupe transversale du plancher terrasse. 

 

 

 

 

  

Tableau II.1 : Poids des différents éléments constituant le plancher terrasse inaccessible. 

Désignation Epaisseur(m) Poids volumique(KN/m3) 
Charge 

G(KN/m2) 

Couche de gravier 0.05 17 0.85 

Etanchéité 

multicouche 
0.02 6 0.12 

Forme de pente en 

béton 
0.07 22 1.54 

Feuille de polyane 0.01 1 0.01 

Isolation 

thermique 
0.04 4 0.16 

Hourdis et table 

compression 
0.2 14 2.8 

Enduit plâtre 0.02 10 0.2 

 Gtot (corps creux) = 5.68kn/m2 
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b) plancher d’étage courant: 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Figure II-4 : Coupe transversale d’un plancher d’étage courant. 

 

 

 

Désignation Epaisseur (m) 
Poids volumique 

(kn/m3) 
Charge G (kn/ m2) 

Carrelage scellé 0.02 20 0.40 

Mortier de pose 0.02 22 0.44 

Couche de sable 0.02 18 0.36 

Isolation phonique 0.01 10 0.1 

Hourdis et table de 

compression. 
0.20 14 2.8 

Enduit plâtre 0.02 10 0.2 

Cloison en briques creuses 

(y compris enduit plâtre) 

0.10 9 0.90 

0.04 10 0.4 

 
G tot (corps creux) = 5.60kn/m² 

 

    Tableau II.2: Charges permanentes d’étage courant. 
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c) plancher en dalle pleine : 

 

 

 

 

 

 

 

 Figure II-5 : Coupe transversale d’un balcon en dalle pleine. 

 

Désignation Epaisseur (m) Poids volumique (kn/m3) Charge G (kn/ m2) 

Carrelage scellé 0.02 20 0.40 

Mortier de pose 0.03 22 0.44 

Couche de sable 0.03 18 0.54 

Dalle pleine  0.15 25 3.75 

Enduit plâtre 0.02 10 0.2 

 

Gtot= 5.55kn/m² 

 

 Tableau II.3: Poids des différents éléments constituant le plancher en dalle pleine 
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d) Maçonnerie 

 Murs extérieurs :  

 

 

 

 

 

 

 

Figure II.6: Coupe transversale du mur extérieur. 

 

 

Désignation Epaisseur (m) 
Poids volumique 

(kn/m3) 
Charge G (kn/ m2) 

Enduit en ciment 0.02 20 0.40 

Lame d’aire  0.05 / 00 

Maçonnerie en brique creuse 

extérieure  
0.15 9 1.35 

Maçonnerie en brique creuse 

intérieure 
0.10 9 0.9 

Enduit plâtre 0.02 10 0.2 

 
Gtot = 2.85 kn/m² 

 

 Tableau II.4 : Poids des déférents éléments constituant le mur extérieur. 
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 Murs intérieur : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Figure II.7 : Coupe transversale du mur en simple cloison. 

 

Désignation Epaisseur (m) 
Poids volumique 

(kn/m3) 
Charge G (kn/ m2) 

Enduit en ciment 0.02 20 0.40 

Brique creuse 0.10 9 0.9 

Enduit plâtre 0.02 10 0.2 

 
Gtot = 1.30 kn/m² 

 

Tableau II.5 : Poids des déférents éléments constituant le mur intérieur. 

 

e) L’acrotère  

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

Poids propre: G=𝝆x S x 1ml  

Avec :  

 𝝆: Masse volumique de béton (25kN/m³).  
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 S : section longitudinales de l’acrotère (m²). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Figure II-8 : Coupe transversale de l’acrotère. 

AN: 

G = 25 [(0.1 × 0.05) /2 + 0.05 × 0.1 + 0.1 × 0.5 + 0.05 × 0.1] = 1.5625 kn/ml 

 

 

 

f) Poutres : 

A/ Poutres principales : 

Gp = b × hpp × ρ = 0.30 × 0.45 × 2500 = 337.5 kg/ml. 

 Gp = 3.375 kn/ml. 

B/ Poutres secondaires : 

Gs= b × hps × ρ = 0.30 × 0.35 × 2500 = 250 kg/ml. 

 Gs= 2.5 kn/ml  

𝐈𝐈.3.2. Les charges d’exploitation « Q »  

Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR comme dans le tableau suivant : 

G=1.5625kn/ml 
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Désignation 

 

Surcharges d’exploitation 

(Q) (kn/m²) 

 

Terrasse inaccessible 

 
1 

Plancher de RDC et 1erétage et2eme étage 

à usage commercial et bureau 

 

2.5 

 

Plancher d’étage courant à usage d’

habitation 

 

1.5 

Terrasse accessible 

 
1.5 

Acrotère 

 
1 

Escalier 

 
2.5 

Loggia ; Balcon 

 
3.5 

Cages d’ascenseurs 

 
1 

Dalle pleine 2.5 

 

II-4-2) Application de la méthode de descente de charge :1 

La descente de charges et le principe de distribution et de transfert des charges dans une structure, 

dont l’objectif étant de connaitre la répartition et les cheminements des dites charges sur 

l’ensemble des éléments porteurs de la structure. 

Toute structure étant soumise à des charges gravitationnelles le cheminement des efforts 

s’effectue du niveau le plus haut (Toiture) vers le niveau le plus bas (fondation). 

 

 

 

 

 

 

2
.2

m
 

2
.4

5
m
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La surface d’influence  

Section nette:  

S=S1+S2+S3+S4  

S= (1.74×2.2) +(2.05×2.2) +(1.74×2.45) +(2.05×2.45)  

S= 17.62 m² 

Section brute:  

S=4.9×4.09 = 20.04 m² 

 

II-4-3) Calcule des poids propres des éléments : 

a) Les poutres : 

a/ Poutres principales (30x45) : 

Pp.p = ( b × h×𝜌)× L  

Pp.p = 0,30 x 0,45 x 25 x 4,6 = 15.525  KN 

b/ Poutres secondaires (25x40) : 

Pp.s = ( b × h×𝜌)× L  

Pp.s = 0,25 x 0,40 x 25 x 4.45 = 11,125 KN 

c/ Poids total des poutres : 

Ptotal = Pp.p + Pp.s = 15.525 + 11.125 = 26.65 KN.  

b) Les Poteaux  

P= S×𝝆×he  

Avec :  

S : section des poteaux en zone IIa ≥ 25cm (RPA 99/version 2003)  

𝜌: Poids volumique du béton 25 KN /m3  

he: hauteur d’étage  

Pour RDC : 

P= S×𝜌×he =0,3 x0, 3 x 25 x 4.08 = 9.18 KN  

Les étages courants  

1.74m 2.05m 
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P= S×𝜌×he=0,3 x0,3 x 25 x3.06 = 6.885KN 

 

C) Planchers : 

 PPlancher = GPlancher x S 

Etage courant et RDC : 

PPlancher = GPlancher x S = 5,06 x 17.62 = 89.1572 KN 

Terrasse inaccessible : 

            PPlancher = GPlancher x S = 5,68 x 17.62 = 100.08 KN 

Les surcharges d’exploitation 

 Terrasse inaccessible 

Q = 1,00 x 20.04 = 20.04 KN 

 Etage courant 

Q = 1,5 x 17.62 = 26.43KN 

 RDC (local) 

Q= 2,5 x 17.62 = 44.05 KN 

 

 Loi de dégression de charge en fonction du nombre d’étage  

Les règles du BAEL 99 exigent l’application de la dégression des surcharges d’exploitation. 

Cette dernière s’applique aux bâtiments à grand nombre d’étages ou de niveaux, ou les 

occupations des divers niveaux peuvent être considérées comme indépendantes.  

Le nombre minimum de niveaux pour tenir compte de la loi de dégression est 05, ce qui est le cas 

du bâtiment étudié. La loi de dégression est :                          

Qn =𝐐𝟎+
𝟑+𝐧

𝟐𝐧
 ∑ 𝐐𝐢𝐧

𝐢=𝐥    𝐩𝐨𝐮𝐫 𝐧 ≥ 𝟓  

Avec :  

 Q0 : surcharge d’exploitation a la terrasse.  

 Qi : surcharge d’exploitation de l’étage (i)  

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

 Qn: surcharge d’exploitation á l’étage « n » en terrant compte de la dégression des 

surcharges. 

 

 

 

 

 

Niveau 9 8 7 6 5 4 3 2 1 RDC 

Coefficient 1 1 0.95 0.90 0.85 0.80 0.75 0.714 0.687 0.65 
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Tableau II.6 : Coefficients de dégression de surcharges. 

 

 

    

Tableau II.7 : Dégression des charges d’exploitation 

 

 

 Remarque  

Suite aux dégâts constatés lors du séisme du 21 Mai à Boumerdes, il est recommandé de 

concevoir des poteaux forts est des poutres faibles afin de privilégier la rupture au niveau de la 

poutre et non pas au niveau du poteau (pour éviter la rotule plastique) 

Ceci nous a conduit à augmenter la section de nos poteaux afin de : 

 Respecter les recommandations des experts 

 Avoir une bonne répartition des aciers dans la section 

Niveau Charge Résultat (KN) 

Terrasse 

 

Q0 = 1 × 20.04 20.04 

Etage 8 

 

Q0 + Q1 = 20.04 + 26.43 46.47 

Etage 7 Q0 + 0.95 (Q1 + Q2) = 20.04 + 0.95 (26.43×2) 70.257 

Etage 6 Q0 + 0.9 (Q1 +.. + Q3) = 20.04 + 0.9 (26.43×3) 91.40 

Etage 5 Q0 + 0.85 (Q1 +.. + Q4) = 20.04 + 0.85 (26.43×4) 109.90 

Etage 4 Q0 + 0.8 (Q1 +..+ Q5) = 20.04 + 0.8 (26.43×5) 125.76 

Etage 3 Q0 + 0.75 (Q1 +.. + Q6) = 20.04 + 0.75 (26.43×6) 138.975 

Etage 2 Q0 + 0.71 (Q1 +..+ Q7) = 20.04 + 0.71 (26.43×7 + 44.05) 195.447 

Etage 1 Q0 + 0.69 (Q1 +..+ Q8) = 20.04 + 0.69 (26.43×8 + 2×44.05 254.03 

RDC Q0 + 0.65 (Q1 +. + Q9) = 20.04 + 0.67 (26.43×8 + 3×44.05) 306.81 
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Tableau. II-7 : Récapitulatif de la descente de charge. 

 

 

II-5) Vérification des règles de RPA 99 / version 2003 : 

Min (b ; h) ≥ 25 cm ………….... Pour la zone IIa 

Min (b ; h) = 30cm ≥ 25cm ……… condition vérifiée. 

Min (b1; h1) ≥ he/20 avec: he = h - hp 

 Pour le RDC : 

Min (b ; h) = 40cm ≥ he/20 = (408 - 45) /20 = 19.15 cm   Condition vérifiée. 

 Pour les étages courants : 

Min (b ; h) = 30cm ≥ he/20 = (306 - 45) /20 = 13.05cm   Condition vérifiée. 

 

NIV 

 

Charges permanentes [KN] 

 

Surcharges 
d’exploitations 

 

Effort 

normal 

 

Section du 

poteau 

[cm²] 

 

Planchers Poutres Poteaux Gtotal Gcumulée Qi 

Nd = G + Q 
[KN] 

 

Section 

trouvée 
(cm²) 

S≥N/𝜎𝑏𝑐 

Section 
adoptée 

9 100.08 26.65 / 126.73 126.73 20.04 146.77 97.85  

8 89.1572 26.65 6.885 122.7 249.4 46.47 295.87 197.25 30×30 

7 89.1572 26.65 6.885 122.7 372.12 70.257 442.377 294.92 30×30 

6 89.1572 26.65 6.885 122.7 494.8 91.40 586.2 390.8 30×30 

5 89.1572 26.65 6.885 122.7 617.52 109.90 727.4 484.93 30×30 

4 89.1572 26.65 6.885 122.7 740.22 125.76 865.98 577.35 30×30 

3 89.1572 26.65 6.885 122.7 862.92 138.975 1001.89 667.93 30×30 

2 89.1572 26.65 6.885 122.7 985.62 195.447 1181.09 787.39 40×40 

1 89.1572 26.65 6.885 122.7 1108.32 254.03 1362.35 908.23 40×40 

RDC 89.1572 26.65 9.18 124.98 1233.3 306.81 1540.11 1026.74 40×40 
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1/4 < b/h < 4 : 

-Pour le RDC: 1/4 < b/h = 40/40 = 1 < 4     Condition vérifiée. 

-Pour le 1er ,2ème étage : 1/4 < b/h = 40/40 = 1 < 4    Condition vérifiée. 

-Pour le 3ème ,4ème et 5ème étage : 1/4 < b/h = 35/35 = 1 < 4   Condition vérifiée. 

-Pour le 6ème et 7ème et 8ème étage : 1/4 < b/h = 30/30 = 1< 4   Condition vérifiée. 

 

 Vérification des poteaux au flambement  

Lorsqu’ une pièce élancée (poteau) est soumise à un effort de compression ; il se produit un 

phénomène d’instabilité transversale (comportement analogue à celui d’une poutre 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 

Avec :  

Lf : longueur de flambement ( Lf = 0,7 L0).  

i : rayon de giration ( =√IS)  

L0 : hauteur libre du poteau.  

S : section transversale du poteau (b x h).  

I : moment d’inertie de poteau (I = bh³/12).  

D’où : λ = 
𝑳𝒇

𝒊
 

 

 

 

 

 

 Figure 8: Coupe de poteau 



CHAPITRE II       Pré-dimensionnement Des Eléments 

 

32 

 

1-Poteau de R.D.C : (L0 = he – Hpoutre = 408 – 45 = 363 cm). 

 λ = (2.424 × 363)/40 = 22 < 50   Condition vérifiée. 

2-Poteau d’étage courant :(L0 = he – Hpoutre = 306 – 40= 266 cm.). 

 λ = (2.424 × 261) /40 = 15.81 < 50   Condition vérifiée. 

 λ = (2.424 × 261)/35 = 18.07< 50   Condition vérifiée. 

 λ = (2.424 × 261)/30 = 21.09 < 50   Condition vérifiée. 

 

 Tous les conditions sont vérifiées, donc les dimensions adoptées des poteaux sont 

convenables. 

II-7) Les résultats du pré-dimensionnement : 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Tableau II-9 : résultats du pré-dimensionnement. 

Conclusion : 

Ces résultats servent de base aux calculs des chapitres suivant. 

 
Les éléments Dimensionnement 

1 
Plancher corps creux 

 
h = 16 + 4 = 20 cm 

2 Dalle pleine Ep = 15 cm 

3 Poutres principales 30 × 40 

4 Poutres secondaires 30 × 35 

5 Poutres de chainages 25 × 30 

6 Poutres palières 30 × 35 

7 Voile de contreventement 

Ep RDC = 25 cm 

Ep étage = 20 cm 

 

8 Poteaux RDC,1er et 2ème étages 40 × 40 

9 Poteaux3, 4 et 5ème étages 35 × 35 

10 Poteaux 6, 7 et 8ème étages 30 × 30 
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Chapitre III 

Calcul des éléments non 

structuraux: 
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Ⅲ - Introduction : 

Ce chapitre concerne le dimensionnement et le calcul des éléments secondaires 

constituant notre structure 

Les éléments secondaires sont des éléments qui n’ont pas une fonction porteuse ou de 

contreventement. Ils sont soumis à des sollicitations négligeables devant les 

sollicitations sismiques. Le calcul de ces éléments se fait généralement sous l’action 

des charges permanentes et surcharges d’exploitation. 

-L’acrotère 

-Les planches en corps creux 

-Le balcon en dalle pleine 

-L’escalier 

-La poutre palière 

-La poutre de chainage 

-La salle machine 

Ⅲ-1 : 2 Acrotère : 

L’acrotère est un élément secondaire de la structure, destiné à assurer la sécurité au 

niveau de la terrasse, il forme un écran, évitant toute chute. Il est assimilé à une 

console encastrée au niveau de la poutre de plancher terrasse soumis à un effort normal 

‹‹N›› du à son poids propre et un effort latéral ‹‹Q›› du à la main courante, provoquant 

un moment de renversement au niveau de la section d’encastrement. 
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Fig.III.1.1 : Coupe verticale de l’acrotère                                   Fig.III.1.2 : Schéma statique de l’acrotère 

Schémas statiques de calcul: 

 

Fig. Ⅲ.1.3 : Diagramme des efforts interne 

Ⅲ-1-2.1 Calcul des efforts 

a) Effort normal de Poids propre(G) : 

G=S              Avec : 

Masse volumique de béton =25 kg/m3 

S : Section longitudinale de l’acrotère =680 cm2 

→ G= 1.70 kn /ml 

b) Surcharge d’exploitation : 

Q = 1 [KN/ml]     →  T = Q×1m = 1 [KN] 

c) Effort normal dû au poids propre 

NG= G 1= 1.70 KN 
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d) Moment de renversement dû à Q 

MR= Q H = 10,6 = 0,6 Kn.m 
 

Ⅲ-2-2 Combinaisons de charges : 
a) E.L.U : 

Compression :NU =1.35 NG 

Nu = 1.351.70 = 2.29 [KN] 

Moment de renversement : MU = 1.5 MR  

                   Mu = 1.50.6 = 0.9 [Kn.m] 
 

             b) E.L.S 

Effort normal : Ns = NG = 1.70 [KN], 

Moment de renversement : Ms = MR = 0.6 [Kn.m] 

 

III-1.2.2- Ferraillage 

On va étudiée une section rectangulaire soumise à la flexion composée à 

l’ELU sous un effort normal Nu et un moment de flexion Mu, puis passer à 

une vérification de la section à l’ELS. 

 

 
Fig Ⅲ.1.4 Schéma de Calcul 

 

 

H : Epaisseur de la section10 [cm] 

d : hauteur utile= h–c = 8 cm 

c et c’ : Enrobage 

                a) Calcul des armatures à l’ELU 

            a.1) Calcul de l’excentricité : 

eu=
𝑀𝑈

𝑁𝑈
 =

0.9

2.29
 =0.39m  

ℎ

2
-c =  

10

2
 -3 = 2 [cm] =0.2 [m] 

Le centre de pression « Cp » se situe à l’extérieur de la section limitée par les 

armatures. 

 →La section est partiellement comprimée. 
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Donc l’acrotère sera calculé en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif 

Mƒ, puis calculé à la flexion composée. 

 

 
Fig. Ⅲ.1.5 : section rectangulaire soumise à une flexion composée. 

 

     a.2) Armatures principales 

Section des armatures fictives (en flexion simple) : 

Mƒ = Nu * A 

Avec : 

A : distance entre le « Cp » et le centre de gravité « Cg » des armatures inferieures 

tendues 

A=e+
ℎ

2
 –c = 39+ 

10

2
 – 3  =41 [cm] 

Mƒ2.290.41 0.938 [Kn.m]. 

  μ = 
𝑀𝑓

𝑏d2.fbc 
   =

0.938×103

100×7²×14.2
= 0.01348 

μ = 0.0134 < μ1 =0.392  → Section simplement armée. 
μ =0.0134 → 𝛽 = (1-0.4 )  avec = 1.25 (1-√1 − 2μ ) =0.0169 

→ 𝛽  =0.993 
 

Af = 
𝑀𝐹

𝛽𝜎𝑠𝑑
 = 

0.938∗1000

0.993∗348∗7
 = 0.387 [cm2] 

Section des armatures réelles (en flexion composée) : 

Au = Af- 
𝑁𝑢

𝜎𝑠
 = 0.387 – 

2.29∗10

348
 =0.321 [cm2]  

Au = 0.321 [cm2]  

 

a.3) Condition de non fragilité (BAEL91 /Art A.4.2.1) 

  Aucalculée ≥ Amin =
0.23bdft28

fe
× (

es−0.445d

es−0.785d
),  

ft28= 0.6+0.06fc28=2.1 MPA 

es=
𝑀𝑠

𝑁𝑠
=

0.6

1.70
=0.35= 35 cm 

Amin =
0.23×100×7×2.1

400
×
35−0.445×7

35−0.785×7
= 0.797        𝐀𝐦𝐢𝐧 = 𝟎. 𝟕𝟗𝟕 𝐜𝐦

𝟐                

Remarquons : 
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𝐀𝐦𝐢𝐧 > 𝐀𝐮           →      La CNF n’est pas vérifiée. 

Donc on adopte : A= Amin=0.797 cm² 

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é𝐞4 HA8 2,01 cm² avec un espacement de 25 cm. 

 

a.4) Armatures de répartition : 

Ar = 
Aadop

4
=

2.01

4
= 0.5 025cm²/ml      

 Espacements : 

Lorsque la fissuration est préjudiciable, l’écartement maximal des armatures d’une 

nappe est : 

 

St ≤ min (2h; 25cm)                                                (BAEL91 .Art .5.1.1) 

On a: 20 cm ≤ min (20cm ; 25cm)                           condition vérifiée 

III.1.2.3) Vérification au cisaillement (BAEL91 /Art A.5.2.1) : 

τu≤τ̅u 

τ̅u = 𝑚𝑖𝑛 (0.15
𝑓𝑐28

γb
; 4𝑀𝑃𝐴). 

τ̅u = 𝑚𝑖𝑛 (2.5MPA; 4𝑀𝑃𝐴). 

τ̅u =2.5MPA 

 La contrainte de cisaillement : τu =
Vu

b×d
 

Avec :         

Vu : effort tranchant    Vu = 1.5×Q = 1.5×1 = 1.5 KN = 1.5×103  

 b : largeur de la bande considérée. 

 d : hauteur utile de la section. 

τu =
1.5 × 103

103 × 70
= 0.02142 MPA 

Donc : τu < τ̅u     →       Condition vérifiée. 

Donc le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement  les armatures 

transversales ne sont pas nécessaires. 
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 Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement  (BAEL91 /Art 

A.6.1.1) : 

τse < τ̅se = Ψs × ft28 = 1.5 × 2.1 = 3.15 MPA 

Ψs : Coefficient de scellement. 

τse =
Vu

0.9d∑ui
 

      τse : Contrainte d’adhérence 

U i : Périmètre utile de barre. 

∑ui: Somme de périmètres utiles de barres 

∑𝑢𝑖 = 𝑛. 𝜋. ∅ = 4 × 3.14 × 0.8 = 10.048.  

     n : nombre de barres.  

τse =
1.5 × 10

0.9 × 7 × 10.048
= 0.237 MPa ≤ 3.15 MPa 

τ̅se=1.5 x 2.1 =3.15 MPA    donc : τse < τ̅se                          Condition vérifiée. 

 Longueur de scellement (Art A.6. 1.221 BAEL91) 

 Ls 
40 

4τsu
 

 Avec: 

 τsu=0.6 𝛹²ft28 

  τsu=0.6 x 1.5² x 2.1 = 2.835 MPA 

  Ls =28.22 cm        𝑑𝑜𝑛𝑐: Ls=30cm 

 

b) vérification à l’ELS : 

      L’acrotère est soumis aux intempéries, donc on considère le cas ou la 

fissuration est préjudiciable : 

σst≤ σ̅st= min (
2𝑓𝑒

3
; 110√ɳ x ft28 )        Avec : ɳ=1.6 pour les HA 

σ̅st= min (
2𝑥400

3
; 110√1.6 x 2.1 ) 

σ̅st= min (266.667; 201.636) 

 

𝛔̅𝐬𝐭=201.636 MPA 

σst =
Ms

β1 X d X As
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Avec : 

ρ1 =
100As

b.d
=

100.2.01

100.7
= 0.2871          Avec : As=2.01 

β1 = 0.9155                      k1 = 44.17 

𝛔𝐬𝐭 =
𝟎. 𝟔 × 𝟏𝟎𝟑

𝟎. 𝟗𝟏𝟓𝟓 × 𝟕 × 𝟐. 𝟎𝟏
= 𝟒𝟔. 𝟕𝟖𝟒 𝐌𝐏𝐚 

𝛔𝐬𝐭 ≤ 𝛔̅𝐬𝐭                                     Condition vérifiée 

 Vérification des contraintes dans le béton : 

La condition de contrainte du béton :             σbc ≤ σ̅bc 

σbc: Contrainte dans le béton comprimé. 

σ̅bc: Contrainte limite du béton à la compression considéré à l’ELS.   

σ̅bc = 0.6fc28 = 0.6 × 25 = 15 MPA 

σbC =
σ̅s
k1
=
46.784

44.17
= 1.0591 MPA 

σb ≤ σ̅b                                                     Condition vérifiée 

 Vérification au séisme : 

On doit vérifier que la résultante des forces horizontales de calcul (F p) doit être 

inférieure à  l’action de la main courante (Q) : 

On a: F p=4 x A x Cp x W p    (RPA99 version 2003) 

A : coefficient d’accélération de la zone et groupe d’usage (tableau 4-1 RPA). 

Cp: facteur de force horizontale  variant entre 0,3 et 0,8 (tableau 6-1 RPA). 

W p : poids propre de l’acrotère. (W p =  1.7125) 

Donc :  

F p40.150.81.71250,8222 (KN/ml) ˂1 (KN/ml)              Condition 

vérifiée 

 C : Conclusion : 

      La condition étant tout vérifiée, donc le ferraillage de   l’acrotère sera : 

- Armatures principales : 5 HA 8 = 2.01 cm   avec un espacement de 25 cm 

- Armatures de répartition : 4 HA 8 = 2.01 cm avec un espacement de 10 cm. 
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Fig : Ⅲ.1.6 Ferraillage de l’acrotère 
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III-2. Calcul du balcon : 

Le balcon est considéré comme un console encastré au niveau de la poutre du plancher et libre à l'autre 

extrémité, il est réalisé en dalle pleine avec un garde-corps de hauteur 1m. 

Ce type de balcon est soumis à une charge concentrée verticale G1 due au poids propre du garde-corps ainsi 

qu'aux charges et surcharges qui leurs reviennent G et Q. 

Le ferraillage se fera pour une bonde de 1m, en flexion simple. 

 

 

 

 

 

 

 

   Figure III-5-1 : schéma statique de balcon. 

III.5.1) Dimensionnement du balcon : 

𝒆𝒑 ≥
𝑳

𝟏𝟎
→ 𝒂𝒗𝒆𝒄 𝑳: 𝑙𝑎𝑟𝑔𝑒𝑢𝑟 𝑑𝑢 𝑏𝑎𝑙𝑐𝑜𝑛 

𝒆𝒑 ≥
𝟏𝟏𝟎

𝟏𝟎
= 𝟏𝟏𝒄𝒎 → 𝒐𝒏 𝒑𝒓𝒆𝒏𝒅 𝒆𝒑 = 𝟏𝟓𝒄𝒎 

III.5.2) Détermination des charges et surcharges du balcon : 

 Charge permanente : G = 5,55KN/m²  
 Charge d'exploitation : Q = 3,5 KN/m² 
 Charge horizontale due à la main courante : q1 = 1 KN/m² 
 Charge de concentration due au poids de garde-corps : 0,9 KN/m² 

III-5-3) Combinaisons des charges : 

a) Combinaisons de charge à l’E L U 

 La dalle ............................... qu = (1,35 x 5,55+ 1.5 x 3,5)x1 = 12,742 KN/ml 

 Main courante .................... q1u = (1,5 x 1) x 1 = 1.5 KN/ml 

 Garde-corps......................... gu = (1,35 x 0,9) x 1 = 1,215 KN/ml 

 

b) Combinaison de charge à l’ELS 

 La dalle ...............................qs = (5,55 + 3,5) =9,05KN/ml 

 Main courante ....................q1s = 1 KN/ml 

 Garde-corps......................... gs = 0,9 KN/ml 

 

 Calcul des moments fléchissant et efforts tranchant : 

G Q 

q 

L = 1m 
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À l’ELU : 

 

 Moments fléchissant : 

𝑴𝒖 =
𝒒𝒖. 𝒍²

𝟐
+ 𝒈𝒖. 𝒍 

𝑴𝒖 =
12.742 × 1.2²

2
+ 1.215 × 1.2 = 𝟏𝟎. 𝟔𝟑𝑲𝒏.𝒎 

 Efforts tranchant : 

Vu = qu. l + gu 

Vu = 12.742 x 1.2 + 1.215 = 16.51Kn 

À l’ELS : 

 Moments fléchissant : 

 

𝑴𝒔 =
𝒒𝒔. 𝒍²

𝟐
+ 𝒈𝒔. 𝒍 

𝑴𝒔 =
9.05 × 1.2²

2
+ 0.9 × 1.2 = 𝟕. 𝟓𝟗𝟔𝑲𝒏.𝒎 

 Efforts tranchant : 

Vu = qs. l + gs 

Vu = 9.05 x 1.2 + 0.9 = 11.76Kn 
 

III-2-2) Ferraillage :  

Il consiste à l'étude d'une section rectangulaire soumise à la flexion simple. 

 Calcul des armatures principales : 

𝝁 =
𝑴𝒖

𝒃 × 𝒅² × 𝒇𝒃𝒄
= 

12.742 × 10³ 

100 × 12² × 14.2
= 0.062 



= 0.062 <l = 0.392   SSA  ; =0.967 

As =
𝑀𝑢

β × d × σst
=

12.742 × 10³

0.967 × 12 × 348
= 3.15𝑐𝑚² 

Soit : As = 4HA12 = 4.52cm².   

Avec : un espacement St = 25 cm 

 

 Calcul des armatures de répartitions : 

 

At =
𝐴𝑠
4
=
4.52

4
= 1.13 𝑐𝑚² 

Soit : 4HA8 = 2.01 cm² ; Avec : St = 25 cm 

III-5-5) Vérification à l’ELU : 
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Condition de non fragilité : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡28
𝑓𝑒

= 0.23 × 100 × 12 ×
2.1

400
= 1.45 𝑐𝑚² 

As = 4.52 cm² > Amin = 1.45 cm²    condition vérifiée. 

 

 Vérification de la l’entrainement des barres : (A.6.1,3/BAEL91modifié 99) : 

≤ 𝛕̅ se  

τ̅se = ψs . ft28 

Avec ; ψs : Coefficient de scellement, ψs = 1.5 (Pour les Aciers HA). 

τs̅e= 1.5 x 2.1 = 3.15 MPa 

τu =
𝑣𝑢

0.9dΣμ𝑖
 

Avec : ui : somme des périmètres utiles des barres 

ui = n.= 4 x 3.14 x 1 =12.56 cm  ; avec  n : nombre de barres. 

τu =
11.76

0.9 × 12 × 12.56
× 10 = 0.87𝑀𝑝𝑎 

u = 0.87 Mpa < τ̅se = 3.15 Mpa     condition vérifiée. 

 Vérification au cisaillement : (A.5.1.2/BAEL91modifié 99) : 

u≤ 𝛕̅ u 

𝛕̅ u = min    
0.15

𝛾𝑏
𝑓𝑐28 ; 4𝑀𝑝𝑎 

𝛕̅ u = min    
0.15

1.5
25 ; 4𝑀𝑝𝑎  =   2.5 Mpa ; 4Mpa  = 2.5Mpa  

τu =
11.76

100 × 12
× 10 = 0.098 𝑀𝑝𝑎 

u = 0.098 Mpa < τ̅u = 2.5 Mpa     condition vérifiée. 

 Pas de risque de cisaillement   Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

 Vérification de l’espacement des barres : (Art A.8.2,42/BAEL91 modifié99) : 

▪ Armatures principales : 

St1= 25cm < min {3h ; 33} = 33 cm    Condition vérifiée. 

▪ Armatures de répartition : 

St2= 25cm < min {4h ; 45cm} = 45cm    Condition vérifiée. 

III-5-6) Vérification à l’ELS : 

a. Etat limite d’ouverture des fissurations (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99) : 

𝛔𝐬𝐭 ≤ 𝛔𝐬𝐭̅̅ ̅̅  =    min    
2

3
𝑓𝑒 ; 110√𝑛. 𝑓𝑡28 



Chapitre III   Calcul des éléments non-structuraux 

 

45 
 

    = min      266.67 ; 201.63 

𝛔𝐬𝐭̅̅ ̅̅ = 201.63 𝑀𝑝𝑎 

σst =
𝑀𝑠

β. d. 𝐴𝑠
 

𝑂𝑛 𝑎: ρ1 =
100 × 𝐴𝑠
b. d

=
100 × 4.52

100 × 12
= 0.377 → β1 = 0.905 → K1 = 37.63 

σst =
7.596 × 106

0.905 × 120 × 452
= 154.75 𝑀𝑝𝑎 

𝛔𝐬𝐭 ≤ 𝛔𝐬𝐭̅̅ ̅̅  ⟹  La section est vérifiée vis − à − vis de l′ouverture des fissures. 

b. Etat limite de compression du béton (Art.A.4.5.2 du BAEL91) : 

𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ =  0.6𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠𝑡
𝐾1

=
154.75

37.63
= 4.11 𝑀𝑝𝑎  

𝜎𝑏𝑐 = 4.11 𝑀𝑝𝑎 ≤ 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15 𝑀𝑝𝑎 

c. Vérification de la flèche (Art B.6.5, 2 BAEL91 modifiée 99) : 

La vérification à la flèche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont satisfaites : 

ℎ

𝐿
=
15

120
= 0.125 >

1

16
= 0.0625 

ℎ

𝐿
=
15

120
= 0.125 ≥

𝑀t
10𝑀0

=
10.63

10 × 10.63
= 0.1 

𝐴

𝐵0 × 𝑑
=

4.52

100 × 12
= 0.0038 ≤

4.2

𝑓e
= 0.0105 

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

Conclusion : 

Le balcon est ferraillé comme suit : 

 Armatures principales : 4HA12 avec : St=25 cm. 
 Armatures secondaires : 4HA8 avec : St=25 cm. 

Condition Vérifiée. 

Condition Vérifiée. 

Condition Vérifiée. 

Condition Vérifiée. 
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Figure 𝐈𝐈𝐈-2-2: Plan de ferraillage du balcon. 
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Ⅲ-3 Calcul des escaliers : 

  Ⅲ-3-1 Définition : 

Un escalier est un ouvrage constitué d’une suite régulière de plans horizontaux 

(marches et paliers) permettant, dans une construction, de passer à pied d’un étage à un 

autre, et assurer la circulation des personnes entre deux ou plusieurs niveaux. 

L’escalier peut comporter plusieurs volées. On distingue les escaliers à vis et les 

escaliers tournant à volées droites, les escaliers à noyau (plein ou creux) et les escaliers 

à jours ou suspendus. Garde-corps et/ou mains courantes assurent la sécurité des 

personnes. 

 

Fig. Ⅲ.3.1 : schéma des escaliers droits 

 g : giron (largeur des marches)  

 h : Hauteur des marches  

 E : Emmarchement  

 H : hauteur de la volée  

 Ep : épaisseur de la paillasse et du palier  

 L1 : longueur du palier de départ  

 L2 : longueur projeté de la volée 

 L3 : longueur du palier d’arrivée 

 

       Ⅲ-2-2 Terminologie: 

- La marche : est surface plane sur laquelle se pose le pied, sa forme en plan peut être 

rectangulaire, trapézoïdale, arrondie, etc. 

 

- La contre marche : est la partie verticale entre deux marches consécutives, l’intersection de 

la marche et la contre marche nommée nez de marche est parfois saillie sur la contre marche. 
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- Hauteur de contre marche (h) : est la différence de niveau entre deux marches successives, 

sa valeurs varie généralement entre 13 et 17 cm. jusqu’à 22.5 cm pour les escaliers à usage 

technique ou privé. 

 

- L’emmarchement (E) : représente la largeur de la marche. 

 

- Le giron (g) : est la distance en plan mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux contre 

marches successives; il y a une valeur constante de 28cm au minimum .Un escalier se 

montera sans fatigue si l’on respecte la relation de BLONDEL qui est : 2h+g = 59 à 66. 

 

- La ligne de foulée : représente en plan le parcours ou la trajectoire théorique suivie par une 

personne empruntant l’escalier, et en général le tracé de cette ligne répond à des critères 

géométriques vus plus loin dans le présent guide, et en général à 0,65m de collet, si E = 1m. 

 

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

- Une volée : est l’ensemble des marches (25 au maximum) comprises entre deux paliers 

consécutifs, sa longueur projetée est L1. 

 

- Un palier: est une plate-forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et/ou à 

chaque étage. 

 

- La paillasse : est une dalle inclinée en béton armé incorporant les marches et les contre 

marche d’épaisseur e p 

 

Notre escalier est en béton armé coulé sur place,  

 Constitués de deux volées et un palier intermédiaire. Sauf l’escalier de RDG il est constitué de trois 

volées et deux paliers intermédiaires.  

On va faire les calculs pour les escaliers à deux volées et nous adopterons le même ferraillage pour 

les escaliers à trois volées. 

 

Ⅲ-3-3: Pré dimensionnement: 

 Consiste à déterminer: 

   Le nombre des marches (n). 

   La hauteur de la marche (h), le giron(g) 

L’épaisseur de la paillasse (e). 

 

Les dimensions des marches et contre marches seront déterminées par la formule de 

BLONDEL : 59cm< G+2H < 66 cm 

      Avec :  

H : la hauteur de la contre marche   : 15 cm  ≤ H ≤18 cm 

G : la hauteur de la marche (giron)   : 29cm ≤ G ≤ 34 cm 
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Schéma statique des escaliers 

  

Calcul du nombre de contre marches : 

N=
𝐻

ℎ
 = 

153

17
 =9  

n = 9 contre marches. 

 

Calcul du nombre de marches : 

m = n- 1 = 9 -1 = 8 marches. 

 

Giron (G) : 

G= 
𝐿

𝑛−1
 =
240

8
 = 30 cm 

 Vérification de la relation de BLONDEL : 

59 ≤ 2h + G = (2×17) + 30 = 64 ≤ 66 

59 ≤ 64 ≤ 66 cm 

14 cm ≤ h ≤ 17 cm 

14 cm ≤ 17 ≤ 18cm 

→ La relation de BLONDEL est vérifiée.  

 

Déterminer l’épaisseur de la paillasse et du palier : 

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

L

30
≤ ep ≤

L

20
 

Avec : 

E p : épaisseur du palier et de la paillasse  

L0 : longueur libre (palier repos + la portée de la paillasse)  

L’: la portée réelle de la paillasse   

L2: longueur du palier   

tan α =
H

L1
=

153

240
= 0.6375                               α = 32.5°   =33° 

1.30 m 1.40 m 2.40 m 
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𝐜𝐨𝐬𝛂 =
𝐿1

𝐿′
 → L’ = 𝑥 =

L1

cos.𝛼
  𝟐𝟖𝟔. 𝟏𝟕𝐜𝐦 

 

D’où : L’=2.86m 

L0 = L2 + L’ = 1.8 + 2.86 = 4.66 m 

L

30
≤ ep ≤

L

20
      ⇒         

466

30
≤ ep ≤

466

20
         ⇒        15.53 ≤ ep ≤ 23.3 

→ On opte pour une épaisseur : e p = 18 cm 

 N.B : On prend la même épaisseur pour la volée et le palier. 

III.3.4. Détermination des charges et surcharges : 

      Le calcul se fait pour une bande de 1m de projection horizontale de la volée et 

d’emmarchement de 1m. En considérons une poutre simplement appuyée en flexion 

simple. 

a) Charges permanentes : 

 

a.1) Revêtements : 

N° Elément Épaisseur (m) pds volumique 

(KN/m³) 

G (KN/m2) 

1 Revêtement en 

carrelage 

0.02 22 0.44 

2 Mortier de pose 0.02 20 0.4 

3 Couche de sable 0.03 18 0.54 

4 Enduit ciment 0.015 18 0.27 

5 Poids propre du 

garde-corps 

/ / 0.2 

  G total  1.85 

Tableau III.3.1.1 : Charges permanentes revenant aux poids des revêtements. 
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a.2) Palier : 

N° Elément Épaisseur[m] pds volumique 

[KN/m³] 

G[KN/m2] 

1 Dalle pleine en béton 

armé 

0.18 25 4.5 

2 poids des 

revêtements 

// // 1.85 

  G total  6.35 

Tableau III.2.1.2 : Charges permanentes revenant au palier. 

 

a.3) Paillasse : 

N° Elément G[KN/m2] 

1 Poids propre de la paillasse 25 x ep /Cosα = 25 x 0.18/ cos33° = 5.37 

2 Poids des marches 25 x ep/2 = 25 x0.17 /2= 2.125 

3 poids des revêtements 1.85 

  G total = 9.35 

Tableau III.2.1.3 : Charges permanentes revenant à la paillasse. 

B. Surcharges d’exploitations : 

Palier =2.5 KN/ ml 

Paillasse= 2.5KN/ml (tirer du DTR) 

 

III.2.5) Détermination des combinaisons de charge : 

ELU :                qu = (1.35 G + 1.5 Q) × 1 m. 

Palier : qu = (1.35× 6.35 + 1.5× 2.5) x 1 m = 12.32 KN / ml. 

Volée : qu = (1.35× 9.35 + 1.5× 2.5) x 1 m = 16.37 KN / ml. 

ELS :                     qu = (G + Q) × 1 m.        

Palier : qu = (6.35 + 2.5) x 1 m = 8.85 KN / ml. 

Volée : qu = (9.35 + 2.5) x 1 m = 11.85 KN / ml. 

 

III.3.6) Calculs a l’ELU 

1. Calculs des efforts internes à l’ELU : 

 

 12.32kn/ml 12.32kn/ml 
16.37kn/ml 

1.30 1.40 2.40 
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Réactions d’appuis : 

Σ F/y=0                RA +RB =  (12.32×1.3) + (12.32×1.4) + (16.37×2.4) 

                                                RA +RB = 72.552 kn 

Σ M/A=0 

 - (12.32×1.3×0.65) + (16.37× 𝟐. 𝟒 ×1.2) + (𝟏𝟐. 𝟑𝟐 × 𝟏. 4 × 3.1) - (𝟑.𝟖 RB ) = 0 

D’où:      RB = 23.73 KN  et  RA = 48.81  KN      

Calculs des moments et efforts tranchants : 

Tronçon 1 : 0 ≤ x ≤ 1.3 m       

Ty = -12.32 x  

𝐌𝐳 =
−12.32𝑥2

2
  

Mz = -6.16 x2 

 

Tronçon 2 : 1.3 ≤ x ≤ 3.7m 

 

 

 

 

Ty=-(12.32×1.3)-(16.37(x-1.3)) +48.81=0 

Ty = -16.37x+54.07 

𝐌𝐳 = −( 𝟏2.32*1.3)(𝐱 − 𝟎. 𝟔5) +48.81(𝐱 − 𝟏. 3)-
16.37(𝑥−1.3)2

2
 

 

Tronçon 3 : 0≤ x ≤ 1.4m 

 

Ty = +12.32x -23.73 

𝐌𝐳 =
(−12.32𝑥2 )

2
 + 23.73x 

𝐌𝐳 =-6.16x2 +23.73x 

 

 

 

13.32kn/ml 

    x 

T y 

M 

X 

12.32kn/ml 
16.37kn/ml 

1.30 x-1.3 

M 

12.32kn/ml M 

RB=23.73 

N 

V 
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D’où :  

Tronçon (m)  Effort tranchant  Moment fléchissant  X (m)  Ty (Kn.m)  
M z 

(KN.m)  

0 ≤ x ≤ 1.3  
-12.32 x  

  -6.16 x2 
0  0 0  

1.3  -16.01 -10.41  

1.3≤ x ≤ 3.7  -16.37x+54.07  

− ( 2.32*1.3)(𝐱 − 𝟎. 𝟔5) 
+48.81 (𝐱 − 𝟏. 3)-

16.37(𝑥−1.3)2

2
 

1.3  32.78 -10.41 

3.7 -6.49 21.14 

0≤ x ≤ 1.4   +12.32x -23.73  -6.16x2 +23.73x  
0  -23 .73 0  

1.4 -6.48  21.14  

Tableau III.3.1.4 : Les efforts internes à l’ELU. 

 

Le moment maximal :               

Tronçon : 0≤ x ≤ 1.4 m  

Ty= 0 +12.32x-23.73 = 0  x = 1.92 m              

Mz max  = -6.16 (1.92)2 +23.73 (1.92)= 22.85 Kn.m     

En tenant compte du semi-encastrement, on considère une correction à l’aide des 
coefficients réducteur :  

  

Aux appuis :  ua =-0.3 Mz max= -6.855KN.m  

En travée : Mut =0.85Mz max= 19.42 Kn.m  
  

D’où :   

  
M T travée = 19.42 Kn.m  
M B appui = -6.855Kn.m  

M A appui = - 10.41 Kn.m  
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Les diagrammes : 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Diagramme des moments 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Diagramme des moments corrigés 
 

 

0

-16.01

32.78

-4,74-6.48

-23.73

0

-20

-15
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0
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10
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20

25

30
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efforts tranchants

+ 

-10.41 

19.42 

-6.85 

+ 

-10.41 

22.85 

0 
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III.3.7 Ferraillage à l’ELU : 

Le calcul se fera en flexion simple pour une bande de 1 m. 

b = 100 cm; h = 18 cm; c = 2 cm; d = 16 cm.  

 Armatures aux : 

1)  : Appui A 
Mu

appuis  = 10.41 [Kn.m] 

 Armatures principales  

μu =
Mt

fbu. b. d²
=

10.41 × 106

14.2 × 1000 × 160²
= 0.0286 ≤ μ1 = 0.392    ⇒   𝐒. 𝐒. 𝐀 

μu = 0.0286       ⇒         β = 0.985 

Ast =
Mt

σst. d. β
=

10.41 × 104

348 × 160 × 0.985
= 2.445 [cm2]/ml 

On opte pour  5HA12 = 5.65 [cm²] Avec un espacement  St = 20 [cm]. 

 Armatures de répartition  

Ar =
Ast
4
=
5.65

4
= 1.41 [cm2]/ml 

On opte pour  4HA10 = 3.14 [cm²] Avec un espacement     St = 25 [cm]. 

2) En travée : 

Mu
travée  = 19.42 [KN.m] 

 Armatures principales  

μu =
Mt

fbu. b. d²
=

19.42 × 106

14.2 × 1000 × 160²
= 0.053 ≤ μ1 = 0.392    ⇒   𝐒. 𝐒. 𝐀 

μu = 0.053      ⇒         β = 0.972 

Ast =
Mt

σst. d. β
=

19.42 × 104

348 × 160 × 0.972
= 3.588[cm2]/ml 

On opte pour  5HA12 = 5.65 [cm²] Avec un espacement  St = 20 [cm]. 
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 Armatures de répartition  

Ar =
Ast
4
=
5.65

4
= 1.41 [cm2]/ml 

On opte pour : 4HA10 = 3.14 [cm²] Avec un espacement     St = 25 [cm]. 

3) Appui B 
Mu

appuis  = 6.85 [KN.m] 

 Armatures principales  

μu =
Mt

fbu. b. d²
=

6.85 × 106

14.2 × 1000 × 160²
= 0.018 ≤ μ1 = 0.392    ⇒   𝐒. 𝐒. 𝐀 

μu = 0.018       ⇒         β = 0.99 

Ast =
Mt

σst. d. β
=

6.85 × 104

348 × 160 × 0.99
= 1.24 [cm2]/ml 

On opte pour  5HA10 = 3.92 [cm²] Avec un espacement  St = 20 [cm]. 

 Armatures de répartition  

Ar =
Ast
4
=
3.92

4
= 0.98[cm2]/ml 

On opte pour  4HA10 = 3.14 [cm²] Avec un espacement     St = 25 [cm]. 

III.2.8. Vérification à l’ELU : 

a. Condition de non fragilité (BEAL 91 modifie 99 / Art. A.4.2.1) :   

                     

Avec :   

𝐟𝐭𝟐𝟖 = 0.6 + 0.06 𝐟𝐜𝟐𝟖 = 0.6 + 0.06 x 25 = 2.1 MPa.  

 Appuis A : AB = 5.65 cm² >   Amin = 1.932 cm²                  Condition vérifiée.  

 Appuis B : AA = 3.92cm² >    Amin = 1.932 cm²                  Condition vérifiée.  

 En travées : At = 5.65 cm² > Amin = 1.932 cm²                   Condition vérifiée.  

b. Espacement des barres : 

Armatures principales : 

 Stmax = 20 cm < Min {3 h, 33 cm} = 33 cm                        Condition vérifiée.  

          Armatures répartitions :   
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Stmax = 25 cm < Min {4 h, 45 cm} = 45 cm                       Condition vérifiée.  

c. Vérification de la section du béton à l’effort tranchant (BAEL 99, Art-

5.1.2.1) :  

On doit vérifier que :                      𝛕̅𝒖  < 𝝉̅ 𝒖  

                       La fissuration est préjudiciable   

Avec :  

𝐟𝐜𝟐𝟖 = 25 MPa  

Ɣ𝐛 = 1.5  

= 2.5MPa  

  

Avec : effort tranchant.      

              𝐓𝐦𝐚𝐱 = 32.78 KN  

  =
32.78∗1000

1000∗160
 =0.204 

 

 

𝛕̅𝒖 = 0.204 MPa < 𝝉̅ 𝒖= 2.5 MPa               Condition vérifiée.  

D’où : les armatures transversales ne sont pas nécessaires.  

 

d. Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis (BAEL 99, Art5-1-3) 

 Influence sur le béton :   

               On doit vérifier que :               

Avec :          

𝐓𝐦𝐚𝐱 : Effort tranchant.  

𝐓𝐦𝐚𝐱 = 32.78 KN  

: Longueur d’appuis de la bielle. (𝐚 = 𝟎. 𝟗 × 𝐝)       
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𝐓𝐦𝐚𝐱 = 32.78KN≤ 𝟗𝟔𝟎 𝐊𝐍                   Condition vérifiée.  

Influence sur les armatures longitudinales inférieures :  

On doit vérifier que :   

  

 Avec :  

𝐌𝐚= -10.41KN.m    

𝐓𝐦𝐚𝐱= 32.78 KN  

 (32.78 −
10.41

14.4
)
1.15

400
= 0.092 

𝐀𝐬𝐭
𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é

= 𝟓. 𝟔𝟓 [𝐜𝐦𝟐] ≥ 𝟎. 𝟎𝟗𝟐[𝐜𝐦𝟐] ………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

                                     

e. Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement 

 (ART A.6.1,3 BAEL 91 modifiées99) :   

𝛕̅𝐮 ≤ 𝛕̅ 𝐬𝐞  

𝛕̅ 𝐬𝐞 =  𝛙𝐬 . 𝐟𝐭𝟐𝟖  

Avec :   ∶Coefficient de scellement, 

 𝛙𝐬 = 1.5 (Pour les Aciers HA). 

 𝛕̅ 𝐬𝐞 = 1.5 x2.1 = 3.15 MPa  

  

Avec :  ui : somme des périmètres utiles des barres. 

Appui A :         5 HA 12  

 ui = n = 5  12 =188.5 mm ;     n : nombre de barres. 

τu =
32.78 × 103

0.9 × 160 × 188.5
= 1.206[MPa] < 3.15……………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 
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𝛕̅𝐮 = 𝟏. 20 MPa ≤ 𝛕̅ 𝐬𝐞= 3 .15 MPa                  condition vérifiée.  

Appui B :            5 HA 10  

 ui = n = 5  10 =157.08 mm ; n : nombre de barres. 

                   

τu =
32.78 × 103

0.9 × 160 × 157.08
= 1.449 [MPa] < 3.15……………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

                       

:            5 HA 12  

 ui = n = 5  12 =188.5 mm ; n : nombre de barres.                                         

τu =
32.78 × 103

0.9 × 160 × 188.5
= 1.206[MPa] < 3.15……………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

Pas de risque d’entrainement des barres longitudinales.  

 

f. Ancrage des barres aux appuis (BAEL91 modifié 99, Art A6.1.2.1) :             

La longueur de scellement doit être :  

  

Avec : 𝛕̅ ̅𝐬= 0.6 2  s2 .ft28 = 0.6 ×1.52×2.1 = 2.84MPa. 

D’où :                                 LS  cm.  

Soit :                                          LS = 35.21 𝛟 cm  

   Appui A :  

    La = 0.4 x lS = 0.4 x 35.21 x 1.2 =16.9 cm  

                On prend : La = 20 cm     

Appui B :  

    La = 0.4 x lS = 0.4 x 35.21 x 1 =14.08 cm  

                On prend : La = 15cm 
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III.3.9. Calculs à l’ELS : 

1. Calculs des efforts internes à l’ELS : 

 

 

 

 

Figure III.3.1.5 : Schéma statique d’escalier à l’ELS. 

 

Palier : qs = (6.35 + 2.5) x 1 m = 8.85 KN / ml. 

Volée : qs = (9.35 + 2.5) x 1 m = 11.85 KN / ml. 

 

 Réactions d’appuis :  

∑ F/y=0                   RA +RB =  (8.85 1.3) + (8.85 1.4) + (11.85 2.4)  

                                       RA +RB = 52.33 

  

∑ M/A=0         

 - 3.8RB + (8.85 1.4 3.1) + (11.85× 𝟐. 𝟒 ×1.2) - (𝟖. 𝟖𝟓 ×𝟏.3 × 𝟎. 𝟔5)  = 0  

              D’où:                  RA = 35.20 KN  

                                          RB = 17.12 KN  

 

 

b) Calculs des moments et efforts tranchants : 

Tronçon 1 : 0 ≤ x ≤ 1.3 m  

Ty = -8.85 x                                                                                                                                   

𝐌𝐳 =
−8.85𝑥2

2
  

Mz = -4.42x2    

                                                                               

8.85kn/ml 8.85kn/ml 
11.85kn/ml 

1.30 1.40 2.40 

8.85 

    x 

T y 

M 
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Tronçon 2 : 1.3≤ x ≤ 3.7m  

  

Ty=-(8.85 1.3)-(11.85(x-1.3)) +35.20=0                                                                        

  

Ty = -11.85x+39.1.  

   𝐌𝐳 = −( 8.85*1.3)(𝐱 − 𝟎. 𝟔5) +35.20(𝐱 − 𝟏. 3)-
11.85(𝑥−1.3)2

2
                                                                                            

   

Tronçon 3 : 0≤ x ≤ 1.4m  

Ty = +8.85x -17.12  

𝐌𝐳 =
(−8.85𝑥2 )

2
 + 17.12x 

𝐌𝐳 =-4.42x2 +17.12x 

                                                         

 D’où :   

Tronçon (m)  Effort tranchant  Moment fléchissant  X (m)  Ty (KN.m)  
M z 

(KN.m)  

0 ≤ x ≤ 1.3  
-8.85 x 

  - 4.42 x2 
  

0  0 0  

1.3 -11.5 -7.46 

1.2 ≤ x ≤ 3.7  -11.85x+39.1  

− ( 8.85*1.3)(𝐱 − 𝟎. 𝟔5) 
+35.20(𝐱 − 𝟏. 3)-

11.85(𝑥−1.3)2

2
                                                                                             

1.3  23.69  -7.46  

3.7  -4.74  15.27 

0≤ x ≤ 1.4  +8.85x -17.12 -4.42x2 +17.12x  
0  -17.2 0  

1.4  -4.74  15.27 

Tableau III.3.1.5 : Les efforts internes à l’ELS.  

Le moment maximal se trouve sur le tronçon 3 :               

Tronçon : 0≤ x ≤ 1.8 m  

Ty= 0 +8.85x-17.12 = 0  x = 1.93 m         

      

Mz
max = -4.42 (1.93)2 +17.12 (1.93)= 16.57 Kn.m     

En tenant compte du semi-encastrement, on considère une correction à l’aide des 

coefficients réducteur :  

  

Aux appuis :  ua =-0.3 Mz
max= -4.97KN.m  

En travée : Mut =0.85Mz
max= 14.08 Kn.m  

D’où :    

X 

8.85kn/ml 
11.85kn/ml 

1.30 x-1.3 

M 

8.85kn/ml M 

RB=17.2 

N 

V 
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M T travée = 14.08 Kn.m 
M B appui = -4.97 Kn.m 
M A appui = - 7.46 Kn.m 

Les diagrammes  

 

 

 

 
  

 

 

 

Diagramme des moments 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Diagramme des moments corrigés    

 

 

III.3.2.9 Vérifications à l’ELS : 

a. Etat limite d’ouverture des fissurations (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99)  

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est 

nécessaire. 

 

0

-11,5

23,69

-4,74-4,74

-17,2

0

-20

-10

0

10

20

30

0 1 2 3 4 5 6

efforts tranchants

+ 

-7.46 

16.57 

0 

+ 

-7.46 

14.08 

-4.97 



Chapitre III   Calcul des éléments non-structuraux 

 

63 
 

b. Etat limite de compression du béton (Art A.4.5.2 BAEL91) :  

𝛔𝐛𝐜 ≤ 𝛔 𝐛𝐜  

𝛔 ̅𝐛𝐜 = 𝟎. 𝟔 𝐱 𝐟𝐜𝟐8 

𝛔̅𝐛𝐜 = 𝟎. 𝟔 𝐱 𝟐𝟓 = 𝟏𝟓 𝐌𝐏a 

                             et       

          Appui A :  
𝐌𝐬 = −7.46 𝐊𝐍. 𝐦 

Au = 5.65 cm² 

 

  

σs =
Ms

β1 × d × A
=

7.46 × 103

0.908 × 16 × 5.65
= 90.888 [MPa] 

Vérification de la contrainte dans le béton  

σbc =
σs
K1

=
90.888

39.35
= 2.3 [MPa] 

𝛔𝐛𝐜 = 𝟐. 𝟑[𝐌𝐏𝐚] ≤ 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ = 𝟏𝟓[𝐌𝐏𝐚]…………………………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧𝐬 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞). 

          Appui B :  
                

 𝐌s = −4.97𝐊𝐍. 𝐦  

Au = 3.92 cm² 

 𝜌1=
100.𝐴𝑠

𝑏.𝑑
 = 
100𝑥3.92

100𝑥16
 

𝜌1 = 𝟎. 𝟐𝟒𝟓 → 𝛃𝟏 = 𝟎. 𝟗𝟐𝟏 → 𝐊𝟏 = 48.29 

σs =
Ms

β1 × d × A
=

4.97 × 103

0.921 × 16 × 3.92
= 86.038 [MPa] 

  

Vérification de la contrainte dans le béton  

σbc =
σs
K1

=
86.03

48.29
= 1.78 [MPa] 

𝛔𝐛𝐜 = 𝟏. 𝟕𝟖[𝐌𝐏𝐚] ≤ 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ = 𝟏𝟓[𝐌𝐏𝐚]…………………………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧𝐬 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

.  
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           En travée : 

𝐌𝐬 = 𝟏4.08𝐊𝐍. 𝐦 

Au = 5.65 cm² 

𝜌1=
100.𝐴𝑠

𝑏.𝑑
 = 
100𝑥5.65

100𝑥16
 = 0.353 

𝜌1 = 𝟎. 𝟑𝟓3→ 𝛃𝟏 = 𝟎. 𝟗08 → 𝐊𝟏 = 39.35 

𝜎𝑠𝑡 =
𝟏𝟒.𝟎𝟖∗𝟏𝟎𝟎𝟎

𝟎.𝟗𝟎𝟖∗𝟏𝟔∗𝟓.𝟔𝟓
 =171.53 Mpa  

𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠
𝐾1
=
171.53

39.35
= 4.35 [𝑀𝑃𝑎] 

𝛔𝐛𝐜 = 𝟒. 𝟑𝟓 [𝐌𝐏𝐚] ≤ 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ = 𝟏𝟓[𝐌𝐏𝐚]…………………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧𝐬 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞). 

  

c. Etat limite de déformation (BAEL91/ARTB.6.5.2) :  

Vérification de la flèche : 

Le calcul de la flèche s’impose si une des trois conditions suivantes, n’est pas vérifiée :  

{
  
 

  
 ▪

h

l
≥
1

16
          

▪
h

l
≤

Mt

10 × M0

▪
A

b × d
≤
4.2

fe
  

                        𝐀𝐯𝐞𝐜 ∶           
















                eisostatiqumax Moment  :

                  . en travéemax Moment  : 

             en travée armatured'Section  :A  

           acier     l' de élasticitéd' Limite : f 

 travéegrande plus la de librelongueur  : L 

                          poutre la deHauteur  :h 

0

t

e

M

M

 

Vérification : 

h

L
=
18

380
= 0.047 <

1

16
= 0.0625              ⇒            (𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐧𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

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

 

 

 

 Calcul de la flèche : 

𝑓 =
5 × 𝑞𝑠 × 𝐿

4

384 × 𝐸𝑣 × 𝐼
≤ 𝑓     ⇒     

{
 
 
 

 
 
 
𝑞𝑠 = chargement en travée(à L

′ELS)                                                                     

𝐸𝑣 = 𝑚𝑜𝑑𝑢𝑙𝑒 𝑑𝑒 𝑑é𝑓𝑜𝑟𝑚𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑖𝑓𝑓é𝑟é                                                               

𝐸𝑣 = 3700√𝑓𝑐28 
3 = 10818.86[MPa]                                                                       

𝐼: 𝑚𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡 𝑑′𝑖𝑛𝑒𝑟𝑡𝑖𝑒𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙𝑒 ℎ𝑜𝑚𝑜𝑔é𝑛𝑒 𝑝𝑎𝑟 𝑟𝑎𝑝𝑝𝑜𝑟𝑡 à 𝐶𝐷𝐺

𝑓 : 𝑓𝑙è𝑐ℎ𝑒 𝑎𝑑𝑚𝑖𝑠𝑠𝑖𝑏𝑙𝑒                                                                                                   

𝑓 =
𝐿
500

=
3800
500

= 7.6[𝑚𝑚]                                                                                     
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       .  

  

  

  

 
  

                            

      Sxx : Moment statique de la section homogène.   

Sxx′ =
b × h²

2
+ 15Astd =

100 × 18²

2
+ (15 × 5.65 × 16) = 17556 [cm3] 

       B0 : Surface de la section homogène.  
 
 

             𝐁𝟎 = 𝐛 𝐡 + 𝟏𝟓𝐀𝐭 = ( 𝟏𝟎𝟎 × 𝟏𝟖) + ( 𝟏𝟓 × 𝟓. 𝟔𝟓) = 𝟏𝟖𝟖𝟒. 𝟕𝟓 𝐜𝐦𝟐  

  

  

  

          Donc le moment d’inertie de la section homogène :  

  

  

f =
5 × qu × L

4

384 × Ev × I
=

5 × 14.08 × 38004

348 × 10818.68 × 52566.06 × 104
= 7.41 [mm] 

𝐟 = 𝟕. 𝟒𝟏[𝐦𝐦] ≤ 𝐟 = 𝟕. 𝟔 [𝐦𝐦]………………………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞). 

 

Conclusion :  
Apres toutes vérifications, l’escalier Etage courant et étage (1et 2) sera ferraillé comme 

suit :  

 Aux Appuis :  
Appui A :                                                     

  

  

  

              Figure III.3 . 1. 7    la section de la paillasse. :   

V 1   

V 2   

d   

b   

c   
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             Armatures principales : 5HA12/ml. avec un espacement st= 20 cm.  

            Armatures de répartitions : 4HA10/ml. avec un espacement st= 25 cm.  

 

Appui B :                                                     

            Armatures principales :     5HA10/ml    avec un espacement st= 20 cm.  

            Armatures de répartitions : 4 HA10/ml   avec un espacement st= 25 cm.  

  
 En travée :  

          Armatures principales :    5HA12/ml      avec un espacement st= 20 cm.  

           Armatures de répartitions : 4 HA10/ml   avec un espacement st= 25 cm 
 

Figure III.2.1.8 : schéma de ferraillage de l’escalier (étage 1et 2+courant) 

 

 

 

 

II : Escalier l’escalier de rez de chaussée :  

On a  3 volées :  
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1 er volé :  

 

 

 

 

 

2 em  volé : 

 

 

 

 

 

3em volé  

 

 

 

 

 

 

Etude de la volée 2 :   

 Calcul du nombre de contre marches :  

14cm ≤ h ≤ 18cm  

Soit : h= 17 cm  

N= H/h = 153/17 = 9 
  

         n = 9 contre marches.                          

 Calcul du nombre de marches :         m = n- 1 = 9 -1 = 8  

→ 8 marches.  

 Calcul de la hauteur de la contre marche :  

H= 𝟏53 /6 =17 cm 

  

1.80 

1.53 

2.40 

2.40 1.8 

1.53 

1.5 

1.02 
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 Calcul de la hauteur du giron :           

       𝟐𝟖 𝐜𝐦 ≤ 𝐠 ≤ 𝟑𝟓𝐜𝐦  

                   

g=
𝐿

𝑛−1
 = 

240

8
 = 30 cm 

 

 Vérification de la relation de BLONDEL :  

59 ≤ g+2h ≤ 66 cm  

On a : h = 17 cm   

59 ≤ 30 + (2 17) = 64 ≤ 66 cm  

59 ≤ 64 ≤ 66 cm   

14  ≤ 17 ≤18  

Relation de blondel est  vérifiée  



 Epaisseur de la paillasse et du palier :  

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

  

Avec :  

L0 : longueur réelle de la paillasse projetée et du palier (entre appuis) : 

 L0 = L’+L2  

L’ : longueur de la paillasse projetée.  

L2 : longueur du palier.  

𝑡𝑎𝑛𝛼 =      H/240 = 153/240  𝛂 = 𝟑5. 51°    

𝑐𝑜𝑠𝛼  =L2/L’ → L’ =L2/ 𝑐𝑜𝑠𝛼  =180/cos 35.51 =220.98 

    

𝐋𝟎 = 𝐋′ + 𝐋𝟐 = 220.98 + 𝟏80 = 400.98 c𝐦  

D’ou :                                       
400.98

30
 ≤ ep ≤ 

400.98

20
 

                                                  𝟏3.36 ≤ 𝐞𝐩 ≤ 20.04 
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On opte pour :                                   ep =20 cm   

N.B : On prend la même épaisseur pour la volée et le palier.  

Détermination des charges et surcharges :  

Le calcul se fait pour une bande de 1m de projection horizontale de la volée et 

d’emmarchement de 1m. En considérons une poutre simplement appuyée en flexion 

simple. 

 

Calcule des charges :  

 Charges permanentes : 

Revêtements :   

N°  Elément  Épaisseur (m)  pds volumique 

(KN/m³)  
G (KN/m2)  

1  Revêtement en 

carrelage  
0.02  22  0.44  

2  Mortier de pose  0.02  20  0.4  

3  Couche de sable  0.03  18  0.54  

4  Enduit ciment  0.015  18  0.27  

5  Poids propre du 

garde-corps 

/ / 0.2 

 G total 1.85 

Tableau III..2.1 : Charges permanentes revenant aux poids des revêtements 

 

 

 

 

 

 

Palier : 

N°  Elément  Épaisseur[m]  pds volumique  

[KN/m³]  

G[KN/m2]  
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1  Dalle pleine en béton 

armé  
0.20 25  5  

2  poids des revêtements  /  /  1.85  

   G total  6.85 

Tableau III.3.2.2 : Charges permanentes revenant au palier  

 Paillasse :  

N°  Elément  G[KN/m2]  

1  Poids propre de la paillasse  25 x ep /Cosα = 25 x 0.20/ cos32.51°  =  5.92  

2  Poids des marches  25 x ep/2 = 25 x0.17 /2=  2.125  

3  poids des revêtements  1.85  

   G total = 9.9 

Tableau III..2.3 : Charges permanentes revenant à la paillasse.  

. Surcharges d’exploitations :   

Palier =2.5 KN/ ml  

Paillasse= 2.5KN/ml    (tirer du DTR)  

III.3.2.3 Détermination des combinaisons de charge :  
ELU :                                     qu = (1.35 G + 1.5 Q)  1 m.  

 Palier : qu = (1.35   6.85 + 1.5   2.5) x 1 m = 12.99 KN / ml.  

 Volée : qu = (1.35  9.35 + 1.5  2.5) x 1 m = 17.11 KN / ml.  

  

ELS :                                     qu = (G + Q)  1 m.  

Palier : qu = (6.85 + 2.5) x 1 m = 9.35KN / ml.  

Volée : qu = (9.35 + 2.5) x 1 m = 12.4 KN / ml. 

 

 

 

 

. Calculs à l’ELU : 

. Calculs des efforts internes à l’ELU : 
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Réactions d’appuis :  

∑ F/y=0                   RA +RB = (12.99 1.8) + (17.11 2.4)  

                                       RA +RB = 64.44  

  

∑ M/A=0                   - 4.2 RB + (12.99 1.8 3.3) + (17.11× 𝟏. 2 ×2.4)  

              D’où  

RB =30.10 Kn 

RA = 34.33 Kn 

 

Calculs des moments et efforts tranchants : 

Tronçon 1 :   0 ≤ x  ≤ 2.4 

Ty = -17.11 x+34.33 

𝑥 = 0          𝐓𝐲(𝟎) =  𝟑𝟒. 𝟑𝟑 [𝐊𝐍] 

𝑥 = 2.4       𝐓𝐲(𝟐.𝟒) = −𝟔. 𝟕𝟑   [𝐊𝐍]
 

⇒   MZ = RA x – 17.11 x²/2  

                            ⇒
𝑥=0        𝐌𝐙(𝟎)= 𝟎 [𝐊𝐍.𝐦]            

𝑥=2.4    𝐌𝐙(𝟐.𝟒)=  𝟑𝟑.𝟏𝟏[𝐊𝐍.𝐦]
 

 2éme tronçon : 0 ≤ x ≤ 1.8 

Ty = Qv x – Rb. =12.99x -30.10 

                        ⇒
𝑥=0          𝐓𝐲(𝟎)= −𝟑𝟎.𝟏 [𝐊𝐍] 

𝑥=1.8       𝐓𝐲(𝟏.𝟖)=−𝟔.𝟕𝟏  [𝐊𝐍]
 

 ∑𝑀/𝐺 = 0       ⇒   MZ = RB x – Q x²/2 =30.1x -12.99x2/2 

                            ⇒
𝑥=0             𝐌𝐙(𝟎)= 𝟎 [𝐊𝐍.𝐦]              

𝑥=1.8       𝐌𝐙(𝟏.𝟖)= 𝟑𝟑.𝟏𝟏 [𝐊𝐍.𝐦]
 

 

12.99kn/ml 
17.11kn/ml 

1.80 2.40 
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Tronçon (m)  Effort tranchant  Moment fléchissant  X (m)  Ty (KN.m)  
M z (KN.m)  

0 ≤ x ≤ 2.4  
-17.11 x+34.33 

 RA x – 17.11 x²/2 
0  34.33 0  

2.4 -6.73 33.11 

0 ≤ x ≤ 1.8  12.99x -30.10 30.1x -12.99x2/2 
0 -30.1 0 

1.8 -6.71 33.11 

 

Le moment Maxe se trouve dans la premier travée   

→ Ty = -16.09 x+32.33  

Ty = 0         ⇒   - Q x + RA = 0 →  -17.11 x+34.33  

→ x=2m  

MZ = RA x – 17.11 x²/2  → MZ = 34.44 Kn.m 

 

Remarque  

Compte tenu du semi encastrement aux extrémités, on porte une correction à l’aide des 

coefficients réducteurs pour le moment M max au niveau des appuis et en travée. 

Mu
appuis = (−𝟎. 𝟑) Mmax = − 0.3 × 32.48 = −10.33 [Kn.m] 

Mu
travée = (𝟎. 𝟖𝟓)  Mmax = 0.85 × 30.5 = 29.27 [Kn.m] 
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2.4 1.8 

17.11 [KN/m²] 12.99 [KN/m²] 

Ty [KN] 

-33.11 
-6.73 

2.4 M 

34.33 

− 

+ 

+ 

+ 

- - 

Fig Ⅲ.15 : Diagramme efforts tranchants  

Fig Ⅲ.16 : Diagramme moment fléchissant 

34.44 MZ [KN.m] 

-10.33 -10.34 

MZ
corrigé [KN.m] 

Fig Ⅲ.17 : Diagramme corrigé de moment fléchissant 

29.27 

2.4m 
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h = 20 

100 

d=18 

c =2 

Ferraillage  
Le calcul se fera en flexion simple pour une bande de 1 m. 

b = 100 cm;   h = 20 cm ;  c = 2 cm ;  d = 18 cm  

 

 

 

1)Aux appuis  

Mu
appuis  = 10.33 [KN.m] 

 Armatures principales  

μu =
Mt

fbu. b. d²
=

10.33 × 106

14.2 × 1000 × 180²
= 0.0224 ≤ μ1 = 0.392    ⇒   𝐒. 𝐒. 𝐀 

       ⇒         β = 0.989 

Ast =
Mt

σst. d. β
=

10.33 × 104

348 × 180 × 0.989
= 1.667 [cm2]/ml 

On opte pour  4HA10 = 3.14 [cm²] Avec un espacement  St = 25 [cm]. 

 Armatures de répartition  

Ar =
Ast
4
=
3.14

4
= 0.785 [cm2]/ml 

On opte pour  4HA10 = 3.14 [cm²] Avec un espacement     St = 25 [cm]. 

1) En travée  

Mu
travée  = 29.27 [KN.m] 

 Armatures principales  

μu =
Mt

fbu. b. d²
=

29.27 × 106

14.2 × 1000 × 180²
= 0.063 ≤ μ1 = 0.392    ⇒   𝐒. 𝐒. 𝐀 

       ⇒         β = 0.967 

Ast =
Mt

σst. d. β
=

29.27 × 104

348 × 180 × 0.967
= 4.83 [cm2]/ml 

On opte pour  5HA14 = 7.69 [cm²] Avec un espacement  St = 20 [cm]. 

 Armatures de répartition  

Ar =
Ast
4
=
7.69

4
= 1.92 [cm2]/ml 
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On opte pour  4HA10 = 3.14 [cm²] Avec un espacement     St = 25 [cm]. 

 

1) Vérification à ELU  

Condition de non fragilité (Art A.4.2.1 BAEL91) 

𝐀 > 𝐀𝐦𝐢𝐧 = 𝟎. 𝟐𝟑 × 𝐛 × 𝐝 × (
𝐟𝐭𝟐𝟖
𝐟𝐞
) 

Amin = 0.23 × 100 × 16 ×
2.1

400
= 1.93 [cm2] {

▪Aux appuis: Ast = 3.14[cm]……Condition vérifiée

▪En travée ∶ Ast = 7.69[cm]……Condition vérifiée
  

Répartitions des barres  

 Armatures principales : 𝑺𝒕 < 𝒎𝒊𝒏 {𝟑𝒉 ; 𝟑𝟑[𝒄𝒎]} 

▪Aux appuis ∶  St = 20[cm] < min{3h = 54 ; 33[cm]} = 33[cm]………Condition vérifiée

▪En travée   ∶  St = 25[cm] < min{3h = 54 ; 33[cm]} = 33[cm]………Condition vérifiée
 

 Armatures de répartitions : 𝐒𝐭 < 𝐦𝐢𝐧 {𝟒𝐡 ; 𝟒𝟓[𝐜𝐦]} 

▪Aux appuis ∶  St = 25[cm] < min{4h = 72 ; 45[cm]} = 33[cm]………Condition vérifiée

▪En travée   ∶  St = 25[cm] < min{4h = 72 ; 45[cm]} = 33[cm]………Condition vérifiée
 

Vérification de la contrainte d’adhérence  (Art A.6.1.3 BAEL91) 

Pour qu’il n’y ait pas entrainement des barres, il faut vérifier que :  

τse =
τu

0,9. d. ∑ ui
≤ τ̅ = Ψ. ft28    

𝐀𝐯𝐞𝐜 ∶ τ̅ = 1.5 × 2.1 = 3.15 [MPa]   acier 𝐇𝐀 ⇒ Ψ = 1.5  

▪τ ∶ Contrainte d′adhérence.              

▪τ̅ ∶ Contrainte limite d′adhérence.
 

              Appuis :       4HA10 

∑ui : Sommes des périmétres utiles des barres.               

∑ n. π. ϕ = 4 × 3.14 × 10 = 125.6 ⇒ ∑Ui = 125.6 [mm]
 

                  Avec     {
∅ = diagramme d’une barre ⇒  10 [cm]
𝑛 =  nombre des barres         ⇒ 4 barres

 

τse =
34.33 × 103

0.9 × 180 × 125.6
= 1.68 [MPa] < 3.15……………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

  Travée :       5HA14 

∑ui : Sommes des périmétres utiles des barres.               

∑ n. π. ϕ = 5 × 3.14 × 14 = 219.8 ⇒ ∑Ui = 219.8 [mm]
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                  Avec      {
∅ = diagramme d’une barre ⇒  14 [cm]
𝑛 =  nombre des barres         ⇒ 5 barres

 

τse =
34.33 × 103

0.9 × 180 × 219.8
= 0.96 [MPa] < 3.15……………(𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

Vérification au cisaillement (Art A.5.1.1 BAEL91) 

Vérification de la condition suivante :                𝛕̅𝐮 ≤ 𝛕̅𝐮̅̅ ̅ 

τu =
Vu
b. d

                         Avec ∶      Vumax = 37.95 [KN] 

τu =
34.33 × 103

1000 × 180
= 0.190 [MPa] 

τu̅̅ ̅ = min {
0.15fc28
γb

 ; 4[MPa]} = {3.3 ; 5} = 3.3 [MPa] 

𝛕̅𝐮 = 𝟎. 𝟏𝟗𝟎 < 𝛕̅𝐮̅̅ ̅ = 𝟑. 𝟑…………………………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis (Art A.5.1.3 BAEL91) 

 Influence sur le béton  (Art A.5.4.313 BAEL91) 

On doit Vérifier que ∶      Vu
max ≤ Vu̅̅ ̅ 

2 × Vu̅̅ ̅

b × a
≤ 0.8

fc28
γb

              𝐀𝐯𝐞𝐜 :  a = 0,9d = 16.2 [cm] 

Vu̅̅ ̅ =
0.4 × fc28 × a × b

γb
=
0.4 × 25 × 103 × 0.162 × 1

1.5
= 1080 [KN] 

𝐕𝐮
𝐦𝐚𝐱 = 𝟑𝟒. 𝟑𝟑 [𝐊𝐍] ≤  𝐕𝐮̅̅ ̅ = 𝟗𝟔𝟎 [𝐊𝐍]……………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

 Influence sur les aciers  (Art A.5.4.321 BAEL91) 

On doit vérifier que :                          Ast
adopté

≥ (Vu +
Mappuis

0.9d
)
γs
fe
  

(Vu +
Mappuis

0.9d
)
γs
fe
= (34.33 −

10.33

16.2
)
1.15

400
= 0.096  

𝐀𝐬𝐭
𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é

= 𝟕. 𝟔𝟗 [𝐜𝐦𝟐] ≥ 𝟎. 𝟎𝟗𝟔[𝐜𝐦𝟐] ………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

 

Ancrage des barres aux appuis  (Art A.6.1.23 BAEL91) 

Longueur de scellement droit : elle correspond à la longueur d’acier ancré dans le béton pour que 

l’effort de traction demandé à la barre puisse être mobilisé. 

Ls =
∅fe
4τs

         Pour ∅ = 1. [cm]  𝐞𝐭   τs = 0.6Ψs²ft28 = 0.6 × 1.5² × 2.1 = 2.835[MPa] 
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Ls =
1.× 400

4 × 2.835
= 35.27[cm]. 

D’après (Art A.6.1.253 BAEL91), si la longueur de scellement est importante on réalisera un 

crochet normal dont la longueur d’ancrage est fixée à(0.4𝐿𝑠). 

𝐿𝑠 = 0.4 × 35.27 = 14.10 

Soit………Ls = 15 [cm] 

 

2) Calcul des efforts internes à L’ELS  

Combinaison des charges à L’ELS : 

ELS :                                     qu = (G + Q)  1 m.  

 Palier : qu = (6.85 + 2.5) x 1 m = 9.35KN / ml.  

Volée : qu = (9.35 + 2.5) x 1 m = 12.4 KN / ml. 

 

 

 

 

 

 

 

Réactions d’appuis :  

∑ F/y=0                   RA +RB = (9.35 1.8) + (12.4 2.4)  

                                       RA +RB = 46.59 kn  

  

∑ M/A=0                   - 4.2 RB + (9.35 1.8 3.3) + (12.4× 𝟏. 2 ×2.4)  

              D’où  

RB =21.72 Kn 

RA = 24.86 Kn 

 

Calculs des moments et efforts tranchants : 

Tronçon 1 :   0 ≤ x  ≤ 2.4 

Ty = -12.4 x+24.86 

9.35kn/ml 
12.4kn/ml 

1.80 2.40 
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𝑥 = 0          𝐓𝐲(𝟎) =  𝟐𝟒. 𝟖𝟔 [𝐊𝐍] 

𝑥 = 2.4       𝐓𝐲(𝟐.𝟒) = −𝟒. 𝟗   [𝐊𝐍]
 

⇒   MZ = RA x – 12.4 x²/2  

                            ⇒
𝑥=0        𝐌𝐙(𝟎)= 𝟎 [𝐊𝐍.𝐦]            

𝑥=2.4    𝐌𝐙(𝟐.𝟒)=  𝟐𝟑.𝟗𝟓[𝐊𝐍.𝐦]
 

 2éme tronçon : 0 ≤ x ≤ 1.8 

Ty = Qv x – Rb. =9.35x -21.72 

                        ⇒
𝑥=0          𝐓𝐲(𝟎)= −𝟐𝟏.𝟕𝟐 [𝐊𝐍] 

𝑥=1.8       𝐓𝐲(𝟏.𝟖)=−𝟒.𝟖𝟗   [𝐊𝐍]
 

 ∑𝑀/𝐺 = 0       ⇒   MZ = RB x – Q x²/2 =21.72x -9.35x2/2 

                            ⇒
𝑥=0             𝐌𝐙(𝟎)= 𝟎 [𝐊𝐍.𝐦]              

𝑥=1.8       𝐌𝐙(𝟏.𝟖)= 𝟐𝟑.𝟗𝟓 [𝐊𝐍.𝐦]
 

 

Tronçon (m)  Effort tranchant  Moment fléchissant  X (m)  Ty (KN.m)  
M z (KN.m)  

0 ≤ x ≤ 2.4  
-12.4 x+24.86 

RA x – 12.4 x²/2 
0  24.86 0  

2.4 -4.9 23.95 

0 ≤ x ≤ 1.8  9.35x -21.72  21.72x -9.35x2/2 
0 -21.72 0 

1.8 -4.89 23.95 

 

Le moment Maxe se trouve dans la première travée  

→ Ty = -12.4 x+24.86 

Ty = 0         ⇒   - Q x + RA = 0 →  -12.4 x+24.86 =0 

→ x=2m  

MZ = RA x – 12.4 x²/2  → MZ = 24.92 Kn.m 

 

Remarque  

Compte tenu du semi encastrement aux extrémités, on porte une correction à l’aide 

des coefficients réducteurs pour le moment M max au niveau des appuis  

et travées  

 

 

 

Mu
appuis = (−𝟎. 𝟑) Mmax = − 0.3 × 32.48 = −7.47 [Kn.m] 

Mu
travée = (𝟎. 𝟖𝟓)  Mmax = 0.85 × 30.5 = 21.18 [Kn.m] . 
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2.4 1.8 

12.4 [KN/m²] 
9.35 [KN/m²] 

Ty [KN] 24.86 

-4.9 -21.72 

 

 

+ 

+ 

 
- - 

FigⅢ.28 Diagramme efforts tranchants  

Fig Ⅲ.29 Diagramme moment fléchissant 

24.92 

MZ [KN.m] 

-7.47 -7.47 

MZ
corrigé [KN.m] 

Fig Ⅲ.30 Diagramme corrigé de moment fléchissant 
21.18 

− 

+ 
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3) Vérification à L’ELS  

Contrainte de compression dans le béton (Art A.4.5.2 BAEL91) 

On doit vérifier que       𝛔𝐛𝐜 ≤ 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅     et       𝛔𝐬 ≤ 𝛔𝐬̅̅ ̅̅ ̅̅      

 Avec :{

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

σbc =
σs

K1
                                                        

σs̅̅ ̅   = 348 [MPa]                                      

 

 Aux appuis  

Détermination de K1 et 𝜷𝟏 

𝜌 =
100 × A

b × d
=
100 × 3.14

100 × 18
= 0.174      ⇒          {

β1 = 0.932
K1 = 58.53

 

Vérification de la contrainte dans l’acier  

σs =
Ms

β1 × d × A
=

7.47 × 103

0.908 × 18 × 3.14
= 141.80 [MPa] 

𝛔𝐬 = 𝟏𝟒𝟏. 𝟖[𝐌𝐏𝐚] ≤ 𝛔𝐬̅̅ ̅ = 𝟑𝟒𝟖[𝐌𝐏𝐚]………………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞). 

Vérification de la contrainte dans le béton  

σbc =
σs
K1

=
141.8

58.53
= 2.42 [MPa] 

𝛔𝐛𝐜 = 𝟐. 𝟒𝟐 ≤ 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ = 𝟏𝟓[𝐌𝐏𝐚]…………………………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧𝐬 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞). 

 En travée  

Détermination de K1 et 𝜷𝟏 

𝜌 =
100 × 𝐴

𝑏 × 𝑑
=
100 × 7.69

100 × 18
= 0.427      ⇒      𝜌 = 0.427     {

𝛽1 = 0.9
𝐾1 = 35

 

Vérification de la contrainte dans l’acier  

𝜎𝑠 =
𝑀𝑠

𝛽1 × 𝑑 × 𝐴
=

21.18 × 103

0.9 × 18 × 7.69
= 170.01 [𝑀𝑃𝑎] 

𝛔𝐬 = 𝟏𝟕𝟎. 𝟎𝟏[𝐌𝐏𝐚] ≤ 𝛔𝐬̅̅ ̅ = 𝟑𝟒𝟖[𝐌𝐏𝐚]……………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞). 

Vérification de la contrainte dans le béton : 

𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠
𝐾1
=
170.01

335
= 4.85 [𝑀𝑃𝑎] 

𝛔𝐛𝐜 = 𝟒. 𝟖𝟓 ≤ 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ = 𝟏𝟓[𝐌𝐏𝐚]…………………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧𝐬 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞). 
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Vérification de la flèche : 

Les règles (Art.B.6.52  BAEL 91), précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à l’ELS l’état 

limite de déformation pour les poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites : 

{
  
 

  
 ▪

h

l
≥
1

16
          

▪
h

l
≤

Mt

10 ×M0

▪
A

b × d
≤
4.2

fe
  

                         

Vérification : 

h

L
=
20

420
= 0.047 <

1

16
= 0.0625              ⇒            (𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐧𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

 Calcul de la flèche : 

𝑓 =
5 × 𝑞𝑢 × 𝐿

4

384 × 𝐸𝑣 × 𝐼
≤ 𝑓     ⇒     

{
 
 
 

 
 
 
𝑞𝑠 = chargement en travée(à L

′ELS)                                                                     

𝐸𝑣 = 𝑚𝑜𝑑𝑢𝑙𝑒 𝑑𝑒 𝑑é𝑓𝑜𝑟𝑚𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑖𝑓𝑓é𝑟é                                                               

𝐸𝑣 = 3700√𝑓𝑐28 
3 = 10818.86[MPa]                                                                       

𝐼:𝑚𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡 𝑑′𝑖𝑛𝑒𝑟𝑡𝑖𝑒𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙𝑒 ℎ𝑜𝑚𝑜𝑔é𝑛𝑒 𝑝𝑎𝑟 𝑟𝑎𝑝𝑝𝑜𝑟𝑡 à 𝐶𝐷𝐺

𝑓 : 𝑓𝑙è𝑐ℎ𝑒 𝑎𝑑𝑚𝑖𝑠𝑠𝑖𝑏𝑙𝑒                                                                                                   

𝑓 =
𝐿
500

=
4200
500

= 8.4[𝑚𝑚]                                                                                     

  

 Calcul du moment d’inertie : 

𝑰 =
𝐛

𝟑
(𝐕𝟏

𝟑 + 𝐕𝟐
𝟑) + 𝟏𝟓𝐀𝐬𝐭(𝐕𝟐 − 𝐂)² 

V1 =
𝑆𝑥𝑥′
𝐵0

 

S xx’ : Moment statique de la section homogène. 

Sxx′ =
b × h²

2
+ 15Astd =

100 × 20²

2
+ (15 × 7.69 × 18) = 22076.3 [cm3] 

B0 = surface de la section homogène. 

𝐵0 = 𝑏 × ℎ + 15𝐴𝑠𝑡 = (100 × 20) + (15 × 7.69) = 2115.35 [𝑐𝑚²] 

V1 =
Sxx′
B0

=
22073.6

2115.35
= 10.44[cm]            ⇒     V2 = h − V1 = 20 − 10.44 = 9.56 

Donc le moment d’inertie de la section homogène : 

𝐼 =
b

3
(V1

3 + V2
3) + 15Ast(V2 − C)

2 =
100

3
(10.443 + 9.563) + 15 × 7.69(9.56 − 2)2 = 73646.53[cm4] 

f =
5 × qu × L

4

384 × Ev × I
=

5 × 12.4 × 42004

348 × 10818.68 × 73646.53 × 104
= 6.95 [mm] 

𝐟 = 𝟔. 𝟗𝟓 [𝐦𝐦] ≤ 𝐟 = 𝟖. 𝟒 [𝐦𝐦]………………………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞). 
 

 

 



Chapitre III   Calcul des éléments non-structuraux 

 

82 
 

 

 

Conclusion 

Apres toutes vérifications, l’escalier de rez de chaussée  sera ferraillé comme suit : 

Aux Appuis: 

Armatures principales: 4HA10    avec un espacement st= 25 cm. 

Armatures de répartitions : 4HA10    avec un espacement st= 25 cm 

En travée : 

Armatures principales: 5HA14    avec un espacement st= 20 cm. 

Armatures de répartitions : 4HA10      avec un espacement st= 25 cm 
 

 

 

Fig. III.3.5 : Ferraillage des escaliers de RDC 
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III-4) La poutre de chainage : 

Introduction : 

Les poutres de chaînage sont des poutres en béton armé; elle repose sur deux 

appuis des poutres principales elle supporte son poids propre et le poids des cloisons 

extérieures ; ceinturant les façades à chaque étage au niveau du plancher, cela les aide 

à rester solidaire de la structure, elles servent de porte à faux. 

Et pour le ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans les deux sens 
(transversale, longitudinal). 

III-4-1) Pré-dimensionnement : 

D’après le chapitre II on a : Ht = 35 cm et B = 25 cm. 

Détermination des charges : 
- Poids propre de la poutre : GP = 25 × 0.25 × 0.35 = 2.1875 KN/ml 
- poids du mur : GM = 2.85 × (3.06 – 0.35) = 7.7235 KN/ml 
- Poids du plancher : (5.68 × 0.65 /2) = 1.846 KN/ml 

- Gt = 11.757 KN /ml 

 La surcharge d’exploitation : 

Q = 2.5 × (0.65/2) = 0.81 KN/ml. 

Combinaisons de charges : 
- ELU : qu = 1.35 G + 1.5 Q = 1.35 × 11.757+ 1.5 × 0. 81 = 17.09 KN/ml. 
- ELS : qs = G + Q = 11.757 + 0.81 = 12.567 KN/ml. 

III-4-2) Etude de la poutre à l’ELU : 

III-4-2-1) Calcul des efforts : 

Calcul des moments : 
En tenant compte de l’effet de semi encastrement on aura : 

En travée ∶  Mt =  0.85 ×
𝑞𝑢. 𝑙²

8
= 0.85 ×

17.02 × 4.75²

8
= 40.80 𝐾𝑁.𝑚 

Au appuis ∶  Ma =  −0.3 ×
𝑞𝑢. 𝑙2

8
= −0.3 ×

17.02 × 4.752

8
= −14.40 𝐾𝑁.𝑚 

 

Calcul des réactions d’appuis : 

RA = RB = qu × L/2 = 17.02 × 4.75/2 = 40.4225 KN. 
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- 

 
 
 
 

 
     Qu = 17.02KN/ml 
    

  

              4.75m 

 

  

 

  

 

 

   

 

  

  

  

 

  

 

  

 

  

 

 

  

 

  

Figure III-4-1 : Diagramme des efforts internes à L’ELU. 

 

+ 

_ 

-40,42 

40,42 
 

T(Kn) 

- 

+ 

M (kn.m) 

-14,40 -14,40 

40,80 
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III-4-2-2) Ferraillage : 

 En travées : h = 35 cm ; d = 0.9h = 31.5 cm ; c = 3 cm ; b = 25 cm. 

μt =
𝑀𝑡

b ×  d² × fbu 
=

40,42 × 10³

25 × 31,5² × 14,2
= 0,114 

 μt = 0,114 < μr = 0,392     S.S.A 

 μt =0,114  β = 0,939 

At =
𝑀𝑡

β × d × σst
=

40,42 × 10³

0.939 × 31,5 × 348
= 3.93𝑐𝑚² 

 

Soit : At = 3HA14 = 4.62 cm². 

Aux appuis : 

μap =
𝑀𝑎

b ×  d² × fbu 
=

14,40 × 10³

25 × 31,5² × 14,2
= 0,04 

μa = 0,04 < μr = 0,392     S.S.A 

μa = 0,04  β = 0,980 

Aap =
𝑀𝑎

β × d × σst
=

14.40 × 10³

0.939 × 31,5 × 348
= 1.34𝑐𝑚² 

Soit: Aap = 2HA12 + 1HA10 = 3,05 cm² 

III-4-2-3) Vérification à l’ELU : 

1) Condition de non fragilité (Art-A-4.2, 1 BAEL): 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡28
𝑓𝑒

= 0.23 × 25 × 31.5 ×
2.1

400
= 0,95 𝑐𝑚² 

a) En travée : At = 4.62 cm² > Amin = 0,95 cm² 

        Condition vérifiée  

b) Aux appuis : Aap = 3.05 cm² > Amin = 0,95 cm² 

2) Vérification de la section du béton à l’effort tranchant (Art-5-1-2-1 BAEL): 
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𝜏𝑢 =
Τ𝑢

𝑏𝑑
≤  𝜏 𝑢 = 𝑚𝑖𝑛 {

0,15 × 𝑓𝐶28
𝛾𝑏

; 4𝑀𝑝𝑎} = {2,5𝑀𝑝𝑎; 4𝑀𝑝𝑎} 

 (Fissuration préjudiciable). 

𝜏𝑢 =
40,42 × 10³

250 × 315
= 0.513𝑀𝑝𝑎 

τu = 0,513 MPa ˂ 𝜏 ̅u = 2.5 MPa   Condition vérifiée. 

3) Influence de l’effort tranchant aux voisinages des appuis (Art. 5.1.3.2, 

BAEL): 

a) Influence sur les aciers : 

𝐴𝑎𝑝 ≥
1,15

𝑓𝑒
(𝑇u +

𝑀u

0,9𝑑
) =

1.15

400
(40,42 × 103 +

14,40 × 106

0,9 × 315
) = 2,62𝑐𝑚²  

Aap = 3.05 cm²  > 2,62 cm²       Condition vérifiée    

 
b) Influence sur le béton : 

 

Tumax = 0,4× b × 0.9 ×d 
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 = 0,4 × 250 × 0.9 × 315 × 

25

1.5
 = 472,5 KN 

Tumax = 472,5 KN > Tu = 40,42 KN      Condition vérifiée. 

 Vérification de l’adhérence aux appuis: 

𝝉̅𝒖 =
𝑻𝒖

𝟎,𝟗𝒅 𝚺𝐔𝐢
≤ 𝝉̅̅𝒖 =  Ѱ ×  𝐟𝐭 𝟐𝟖   

Σ 𝑈𝑖 = Somme des périmètres utiles des armatures. 

Σ 𝑈𝑖 = n ×π ×= 2 × 3,14 × 0,8 + 1,4 × 3,14 = 9,42cm 

𝝉̅𝒖 =
𝟒𝟎, 𝟒𝟐 × 𝟏𝟎𝟑

𝟎, 𝟗 × 𝟑𝟏𝟓 × 𝟗, 𝟒𝟐 × 𝟏𝟎 
= 𝟏, 𝟓𝟏𝟒𝑴𝒑𝒂 

u = 1,514MPa ˂ 𝜏 u = 1,5 × 2,1 = 3,15 MPa 

 → Pas de risque d’entraînement des barres. 

 

4) Les armatures transversales : 

Les diamètres des armatures transversales doivent être tel que : 
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Φ < minLmax ; 
ℎ

35
 ; 
𝑏

10
   = min    12 ; 10 ;25    = 10mm 

 

On prend un cadre et un étrier en HA8      At = 4 HA 8 = 2.01 cm² 
 

5) Ecartement des barres : 

D’après le RPA2003 Art 7 .5.2.2, l’espacement est donné selon deux zones : 

a) En zone nodale: 

At ≥ 0.003 × S × b  𝑠 =
At

0.003×𝑏
= 

2.01

0.003×25 
= 26.80 𝑐𝑚 

St ≥ min    
ℎ

4
 ; 12 min   8.75; 16.8  


On prend: St = 10 cm 

b) En zone courante : 

 

St ≤  
ℎ

2 
 = 15 cm  on prend: St = 15 cm 

 

6) Ancrage des barres (A-6-1-2) : 
 
Ancrage des barres aux appuis : 

𝐿𝑠 =
𝜑𝑓𝑒
4𝜏𝑠

 

Avec : 𝜏𝑠 = 0.6 × Ѱ²𝑠 × ft28 = 0.6 × 1.52 × 2.1 = 2.835 MPa 

𝐿𝑠 =
1.2 ×  400 

4 × 2.835 
= 42.33 𝑐𝑚 

 
 Forfaitairement : Ls = 40Φ = 40 × 1.2 = 48 cm. 

 

III-4-2-4) Vérification à l’ELS : 

a. Calcul des efforts : 

 Calcul des moments : 

 En tenant compte de l’effet de semi encastrement on aura : 

En travée ∶  Mt =  0.85 ×
𝑞𝑠. 𝑙²

8
= 0.85 ×

12.567 × 4.75²

8
= 30,13 𝐾𝑁.𝑚 

Au appuis ∶  Ma =  −0.3 ×
𝑞𝑠. 𝑙2

8
= −0.3 ×

12.567 × 4.752

8
= −10.63 𝐾𝑁.𝑚 

 

 Calcul des réactions d’appuis : 

RA = RB = qs × L/2 = 12,567 × 4,75/2 = 29.85 KN/ml 
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- 

 
 
     Qs = 12.57KN/ml 
 
 
 
 
 
 4.75 m 
 
 
   
    

  

       

 

  

 

  

 

 

   

 

  

  

  

 

  

 

  

 

  

 

Figure III-4-2: Diagramme des efforts internes à L’ELS. 
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b. Vérification des contraintes : 

Etat limite de compression du béton : 𝜎̅bc ≤ 0.6 × fc28 = 15MPa 

3. Aux appuis : 

ρ1 =
100 × 𝐴𝑎𝑝

b ×  d
=
100 × 3.05

25 × 31,5
= 0,388 

 

ρ1 = 0.388 → β1 = 0.904 → K1 = 37.08 

σst =
𝑀𝑠

𝐴𝑎𝑝 × β ×  d
=

10.63 × 106

305 × 0.904 × 315
= 122.39 𝑀𝑝𝑎 

σbc =
σst
𝐾1

=
122.39

37.08
= 3.3 𝑀𝑝𝑎 

𝜎bc =3.3 MPa ˂ 𝜎 ̅bc = 15 MPa    Condition est vérifiée. 

1. En travée : 

ρ1 =
100 × 𝐴𝑡
b ×  d

=
100 × 4.62

25 × 31.5
= 0.586 

ρ1 = 0.580 → β1 = 0.887 → K1 = 29.25 

σst =
𝑀𝑡

𝐴𝑠 × β ×  d
=

10.63 × 106

462 × 0.887 × 315
= 82.35 𝑀𝑝𝑎 

σbc =
σst
𝐾1

=
82.35

29.25
= 2.82 𝑀𝑝𝑎 

𝜎bc = 2.82 MPa ˂ 𝜎 ̅bc = 15 MPa   Condition vérifiée. 

c. Vérification de la flèche : 

Nous pouvons disposer du calcul de la flèche si les trois conditions suivantes sont vérifiées: 

ℎ

𝐿
=
35

475
= 0.074 >

1

16
= 0.0625                                       𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

ℎ

𝐿
=
35

475
= 0.074 ≤

𝑀t

10𝑀0
=

30.13

10 × 35.44
= 0.085         𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 
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𝐴

𝐵0 × 𝑑
=

3.39

30 × 31.5
= 0.0036 ≤

4.2

𝑓e
= 0.0105              𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞. 

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

Conclusion : 

Suite aux différents calculs et vérifications effectués, nous adoptons pour le ferraillage des 

poutres de chainages celui adopté précédemment : 

Les armatures longitudinales: 

En travée : 3HA14 

Aux appuis : 2HA12 + 1HA10 

Les armatures transversales :  

 

 

 

Cadre et épingle en HA8 : 

  

 

Fig III-4-3: Schéma de ferraillage de la poutre chainage. 

 

 

 

0
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5
 

0.25 
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30 
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Ⅲ-5. Calcul des planchers: 

Les plancher de ce bâtiment sont réalisés en corps creux plus une dalle de 

Compression et des poutrelles préfabriqué. Ces planchers constitué de : 

Nervures: appelées poutrelles de section en T, elle assure la fonction de portance, la 

distance entre axe des poutrelles est de 65 cm. 

Le remplissage: en corps creux sont utilisées comme coffrage perdu, et comme isolant 

phonique sa hauteur est de 20 cm. 

Une dalle de compression en béton de 4cm d’épaisseur, elle est armée d’un 

quadrillage d’armatures ayant pour le but de : 

- Limiter les risques de fissuration par retrait. 

- Résister aux efforts des charges appliquées sur les surfaces réduites. 

- Réaliser un effet de répartition entre poutrelles voisines de charges localisées 

notamment Celles correspondants aux charges. 

 

Ⅲ-3-1 Calcul de la dalle de compression : 
La dalle de compression est fabriquée sur place en béton armé, elle doit avoir une 

épaisseur de 4 cm,  armé d'un quadrillage de treillis soudé de (TLE520) 

Les dimensions des mailles ne doivent pas dépasser les normes qui sont 

mentionnées au ( 𝐁𝐀𝐄𝐋 𝟗𝟏 𝐚𝐫𝐭 𝐁. 𝟔. 𝟖 , 𝟒𝟐𝟑)  qui sont :  

20 cm (5 p.m.) pour les armatures perpendiculaires aux nervures, 

33 cm (3 p.m.) pour les armatures parallèles aux nervures. 

 

 

Ⅲ.7: shama descriptif d’un plancher en corps creux 

 

 

 

 

 



Chapitre III   Calcul des éléments non-structuraux 

 

92 
 

a) Armatures perpendiculaires aux poutrelles  

     A=
𝟒𝑳

𝒇𝒆
       

Avec : 

    L : la distance entre axes des poutrelles ; (50 L80cm). 

    fe : Limite d’élasticité de l’acier en MPA 

 

On prend : L = 65 cm 

A= 
4 × 65

520
 =0.5 cm²/ml 

    On Adopte : 5T4 = 0.63 cm²/ml   avec un espacement : St = 
100

5
 =20 cm 

20 cm ≤  20 cm → condition vérifiée 

 

b) Armatures parallèles aux poutrelles : 

A∕∕ = 
𝐴

2
 = 

0.63

2
 = 0.315 

On adopte : 4T4 = 0.5 cm²/ml        avec un espacement : St = 
𝟏𝟎𝟎

𝟒
 =25 cm  

Conclusion : 

 Pour le ferraillage de la dalle de compression, nous adopterons un treillis soudé 

(TLE250) de maille (200x250 mm²). 

 

 

 

 

 

 

 

 

Ⅲ-3-1-2 Etude de la poutrelle : 

Le calcul des poutrelles est fait en deux étapes :  

a : avant le coulage de la dalle de compression. 

b : après le coulage de la dalle de compression. 

 

 

25cm 

20cm 

T4 
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a. Calcul des poutrelles avant coulage de la dalle de compression : 

 

La poutrelle est considérée comme simplement appuyée à ces deux extrémités. 

Elle doit supporter en plus de son poids propre, la charge due à la main d’œuvre et le 

poids des corps creux. 

-Poids propre : G1= 25 x  0.12 x 0.04 = 0.12 KN/ml 

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

-Surcharge de l’ouvrier : Q = 1KN /ml 

 Combinaison d’actions : 

 A L’ELU : 

q u= 1.35G+1.5Q = 1.35 (0.12 +0.62) + 1.5 x 1= 2.5KN /ml 

 

 A L’ELS : 

 q u= G+Q =  0.12 + 0.62+1= 1.74KN /ml 

 

 calcul du moment isostatique : 

 Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable.   

Mu = qu.
l2

8
=
 2,5 X4.752

8
 

𝑀𝑢 = 7.05 𝐾𝑁.𝑚  
 

 

 

 
 

  

 

 

 calcul effort tranchant max :  

Tᵤ =  
qᵤ l

2
=
2,5 X 4.75

2 
 

Tᵤ = 5.93 KN 

 Calcule les armatures  

 

𝛍𝐛 =
Mμ

bd2fbu
=

7.05 x 106

120X252X14,2
 

              𝛍b = 7.18 > 𝛍l = 0,392                la section est doublement armée. 

 

 

 

qu=2.5 KN/ ml 

4.75 
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 Remarque : 

     Vu les faibles dimensions de la section de la poutrelle [12x4(cm²)], il est 

impossible de disposer deux nappes d’armatures, donc on doit prévoir un étayage 

(trois étais intermédiaires par travée) pour soulager à supporter les charges qui lui 

sont appliquées et de manière à ce que les armatures comprimées ne soient pas 

nécessaires. 
 

b: Calcul après coulage de la dalle de compression : 

 

Le calcule sera conduit en considérant que la poutrelle est calculée comme une poutre 

continue, de section en T, avec une inertie constante reposant sur des appuis. Les 

appuis de rives sont considérés comme des encastrements partiels et les autres comme 

appuis simples. 

 Charges et surcharges  

Le calcul se fera sur le plancher le plus défavorable (plancher terrasse). 

 G = 5.68 KN/m² 

 Q = 1      KN/m²   
- Charges : G = 5.68 x 0.65 = 3.692 KN/ml 

- Surcharges : Q = 1 x 0.65 = 0.65 KN /ml 

- Combinaison d’action : 

ELU : q u= 1.35G + 1.5Q = 1.35 (3.692) + 1.5 (0.65) = 5.9592 KN /ml 

ELS : q u= G + Q = 3.692 + 0.65 = 4.342 KN /ml 

Dimensionnement de la poutrelle : 

 


Largeur de la table de compression « b » : 

b = 2b1 +b0 

b1 = min { 
𝑳

𝟏𝟎
 ,
𝑳𝟏−𝒃𝟎

𝟐
 }        avec :   6h0 ≤ b1 ≤ 8h0 

 



Chapitre III   Calcul des éléments non-structuraux 

 

95 
 

 

Fig. :III.2.2 : Schéma de la table de compression 
 

Avec : 

La hauteur de la poutrelle est : ht =20 cm 

La hauteur de la dalle de compression est :h0 = 4cm 

La longueur libre entre  axes de poutrelles : L1 =65 cm 

La longueur libre entre nœuds d’appuis     L = 4.75 

Un plancher en corps creux  → ht =24cm (20+04) 

    Donc : notre poutrelle :{ ht =20cm    ,    b0 =12cm   ,   h0 =04cm} 

Chapitre III  

Détermination de la largeur ‘’b1’’ (BAEL91/Art A.4.1 ,4) : 

Choix de b1 : le calcul de la largeur ‘’b1’’ se fait à partir des conditions suivantes : 

b1≤ 
𝐿1−𝑏0

2
 = 

65−12

2
 =26.5 cm 

b1 ≤ 
𝐿

10
 = 

475

10
  =47.5 cm  

Avec :   6h0 ≤ b1 ≤ 8h0   → 24cm≤ b1 ≤32cm 

Soit b1 =26.5 cm  pour avoir  b = 2b1 +b0 =2(26.5) +12 =65 cm 
 

 

 

 Choix de la méthode de calcul  

 

La détermination des efforts internes est menée à l’aide des méthodes usuelles 

tel que : 

- Méthode forfaitaire. 

- Méthode de Caquot. 

- Méthode de trois moments 
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L’application de la méthode forfaitaire de calcul implique que les conditions suivantes 

soient réunies (BAEL 91modifier99-A 6, 2,210)  

Hypothèses : 

- La valeur de la surcharge respecte la condition : q ≤ max (2G ; 5KN / m2) 

*On a g= Gx0.65 =5.5x0.65 = 3.575 kn/ml   

q = Q x 0.65 = 2.5 x 0.65 = 1.625 kn/ml  

On doit vérifier : Q max (2G ; 5KN/m²) 

                               Q max (2x3.575 ; 5KN/m²) 

                             1.625  max (4.75 ; 5KN/m²)   → condition vérifiée 

*Les moments d’inerties des sections transversales est le même dans les différentes 

travées             

      

* Le rapport de deux portées successives des différentes travées est compris entre 0,8 et 

1,25   (𝟎, 80 ≤  
𝐋𝐢

𝐋𝐢+𝟏
 ≤ 1.25 ) 

* La fissuration est considérée comme non préjudiciable   

   

Conclusion : 

La méthode forfaitaire n’est pas applicable dans notre cas  

On utilise la méthode des trois moments : 

G = 5.68 KN/m² 

 Q = 1      KN/m²   
- Charges : G = 5.68 x 0.65 = 3.692 KN/ml 

- Surcharges : Q = 1 x 0.65 = 0.65 KN /ml 

 

Combinaison d’action : 

ELU : q u= 1.35G + 1.5Q = 1.35 (3.692) + 1.5 (0.65) = 5.9592 KN /ml 

ELS : q u= G + Q = 3.692 + 0.65 = 4.342 KN /ml 
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Type de poutrelle :  

Type 01 : (Coupe 1-1) : 

 

a) Calcul des moments fléchissant :  

  

 Moments aux appuis :  
  

 

Appui 

s  

Li  

(m)  

Li+1  

(m)  

q u  

(kN/ml 

)  

 

Mi-1 li +2Mi(li+li+1)+Mi+1li+1 = −(
q
 li
3  

4
+ 

q
i+1 li+1

3

4
 ) 

Mi 

(kN.m)  

1  0  4.5  5.9592    9M1+4.5M2= -135.758 -9.795 

2  4.5  4.45 5.9592     4.5M1+17.9M2+4.45M3=-267.040 -10.576 

3  4.45  3.47  5.9592 4.45M2+16.44M3+3.47M4=-193.529 -7.558 

4  3.47  4.10  5.9592 3.47M3+15.14M4+4.10M5=-164.925 - 6.399 

5  4.10  4.75  5.9592 4.10M4+17.7M5+4.75M6=-262.343 -10.197 

6  4.75  0  5.9592 4.75M5+9.5M6=-159.664 -11.708 

               Tableau III.2.1 : Moments aux appuis 

  

NB : La résolution de système d’équations s’est fait avec le logiciel MATLAB.  
  

Remarque :  

Vu que la méthode des trois moments surestime les moments aux appuis, on diminue 

ces derniers de 1/3 et on utilisera les moments corrigés pour le calcul des moments en 

travées.  

  

 

 

 

  

  

  

  

  

  

  
   4.5 m       4.45 m     3.47 m   4.10 m   4.75 m   

Qu=5.9kn/ml 
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• Calcul des moments corrigés aux appuis :   

M1 = M1 - 
1

3
 M1 =-9.795 -  

1

3
 (-9.795) = -6.53 kn.m 

M2 = M2 - 
1

3
 M2 =-10.576-  

1

3
 (-10.576) = -7.05 kn.m 

M3 = M3 - 
1

3
 M3 =-7.558 -  

1

3
 (-7.558) = -5.038 kn.m 

M4 = M4 - 
1

3
 M4 =- 6.399 -  

1

3
 (- 6.399) = -4.286 kn.m 

M5 = M5 - 
1

3
 M5 =-10.197 -  

1

3
 (-10.197) = -6.798 kn.m 

M6 = M6 - 
1

3
 M6 =-11.708 -  

1

3
 (-11.708) = -7.805 kn.m 

 

 Moments en travées : 

(Moment à l’abscisse de la travée (i+1))  

M(x) =  μ(x) + Mi + 
Mi+1 − Mi

Li+1
 

Avec :     

μ(x) =  
ql

2
x − 

q

2
 x2 

(X : la position du point dont le moment est maximale.) 

M(x) on prend la valeur maximale quand T(x) =0 c'est-à-dire : 

X =   
Li+1 
2

+ 
Mi+1 − Mi

𝑞𝑖Li+1
 

Le moment en travée à distance x de l’appui « i » est donné :  

M(x)= q*
Li+1 

2
*x - 

q

2
 x2 +Mi + ( 

Mi+1 − Mi

Li+1
 ) x 

Travée  
L (m)  qu  

(kN/m)  

Mi (kN.m)  Mi+1 

(kN.m)  
X (m)  Mt(x) (kN.m)  

1-2  4.5  5.9592    -6.53   -7.05   2.23  6.936 

2-3  4.45  5.9592     -7.05   -5.038   2.30  8.723 

3-4  3.47  5.9592 -5.038   -4.286   1.77 4.31 

4-5  4.10  5.9592 -4.286   -6.798 1.94 7.01 

5-6  4.75 5.9592 -6.798   -7.805 2.33  9.508 

 

            Tableau III.2.2 : Moments en travées  
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• Calcul des moments corrigés aux travées :  

     M1-2 =  M1-2 + 
1

3
 M1-2 =6.936+  

1

3
(6.936) = 9.248 kn.m 

M2-3= M2-3 + 
1

3
 M2-3 =8.723+  

1

3
 (8.723) = 11.63 kn.m 

M3-4= M3-4 + 
1

3
 M3-4 =4.31+  

1

3
 (4.31) = 5.746 kn.m 

M4-5 = M4-5 + 
1

3
 M4-5 =7.01+  

1

3
 (7.01) = 9.346 kn.m 

M5-6 = M5-6 + 
1

3
 M5-6 =9.508  

1

3
 (9.508) = 12.677 kn.m 

 

 

 

b) Calcul des efforts tranchants : 

𝐕𝐮(𝐱) =  
𝐪𝐮 𝐥𝐢
𝟐
− 𝐪𝐮 𝐱 + 

𝐌𝐢+𝟏 − 𝐌𝐢

𝐥𝐢
 

 

 

Travées  L(m)  qu(kN/m)  Mi(kN.m)  Mi+1(kN.m)  
V(x) (kN)  

X=0  X=l  

1-2  4.5  5.9592    -6.53   -7.05   13.29  -13.52  

2-3  4.45  5.9592    -7.05   -5.038   13.71  -12.807  

3-4  3.47  5.9592    -5.038   -4.286   10.555  -10.122 

4-5  4.1  5.9592    -4.286   -6.798 11.603 -12.828 

5-6  4.75  5.9592    -6.798   -7.805 13.94 -14.364 

Tableau III.2.3: Efforts tranchant 
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 Les diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants : 
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   4.50 m       4.45 m     3.47 m   4.10 m   4.75 m   

  q u    5.959kN/ml =   
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 Ferraillage à l’ELU : 

Le calcul se fait avec les moments max en travée et sur  appuis.  

a) Armature longitudinales :  

En travées :  

Le moment maximal en travée :  

𝐌𝐭
𝐦𝐚𝐱 = 12.677  KN.m 

 

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

géométriques sont les suivants : 

b = 65cm; b0 = 12cm;  h =  24cm;  h0 = 4cm;  d =  21.5cm; c = 2.5cm 

 

Le moment équilibré par la table de compression : 

 

M₀ = b × h₀ × fbu  (d −
h₀

2
)M₀ = 0.65 × 0.04 × (0.215 −

0.04

2
) . 14.2 

M0 = 71.99 KNm  

                                  𝐌𝐭
𝐦𝐚𝐱 ˂ M₀    

 l’axe neutre se trouve dans la table de compression.  

- Le calcul se fera pour une section rectangulaire (b X h) = (65 X 24)).  

𝜇 =
Mt
max

bd²fbu
=

12.677.103

65 X 21.52X 14,2 
= 0,0296 cm2 

                                        𝛍˂𝛍𝐥 = 𝟎. 𝟑𝟗𝟐    La section est simplement armée.                                        

                                                     μ = 0,029  

σs =
fe

ᵧs
=

400

1,15
= 348MPA  Donc  

Ast = 
Mt
max

β. d (
fe
ᵧs
)
=

12.677 . 103

0,9853 X 21.5 X 348 
= 1.71 cm2 
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Soit :𝐀𝐬𝐭 =  2HA10 + 1HA8 = 1.57 + 0.5 =  2,07[cm²] 

 

 

Aux appuis  

Le moment max aux appuis :    

 

       Max 

 M a    = -7.805  KN.m  

μ =
Ma
max

b0d
2fbu 

=
7.805 X 103

12 X 21.5 2X 14,2 
= 0,099 

μ˂μl = 0.099 : La section est simplement armée 

μ = 0,099  

Aa =  
Ma
max

β d ( 
fe
γ
 )
=

7.805X 103

0,947 X 21.5 X 348 
= 1.10cm2 

           Soit  

                𝐀a = 𝟐𝐇𝐀𝟏𝟎 = 1,57 cm2 

 

Armature transversales : 

Le diamètre minimal des armatures est donné par (Art A.7.2.12, BAEL91): 

ɸ ≤ min {
h

35
,
b0
10
 , ɸl

max } = min {
24

35
,
12

10
, 1 cm} = 0.69 cm 

ɸl : Diamètre maximal des armatures transversales. 

On choisit un cadre ɸ8 ; avec At = 2HA8 = 1.00cm
2 

 Les armatures transversales seront réalisées par un étrier de : ɸ8 .  

L’espacement des cadres : 

St ≤ min(0,9d ; 40 cm ) = min (0.9 X21.5 , 40cm) = 19,35 cm 

Soit un espacement St = 20 cm .  
 

Conclusion  
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 Les armatures transversales seront réalisées par des étriers en HA8,  

Avec un espacement St = 20 cm sur la totalité de la poutre.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

𝐟𝐢𝐠 Ⅲ. 𝟓. 𝟑 ∶  ferraillage de la poutrelle  

 

 

Vérification à l’ELU : 

a) vérification de la condition de non fragilité (BAEL91, A4.2.1)    

 

Amin = 0,23bd
ft28
fe
= 0,23 X 65 X 21.5

2.1

400
= 1.69 cm2 

 

 en travée : At = 2.07 cm
2 > Amin = 1.69 cm²                  (C.V) 

 

Amin = 0,23b0d
ft28
fe
= 0,23 X 12 X 21.5

2.1

400
= 0.31 cm2 

 

2HA10 

2HA10 

2HA8 

HA8 
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 aux appuis : At = 1,57 cm
2 > Amin = 0.31 cm

2               (C.V)  

 

 

 

b) vérifications au cisaillement : (art 5.1 ,2.1.1 BAEL 91)  
 

Tmax = 14.364KN 

 

τu = 
Tmax
b0d

=  
14.364X 103

120 X 215
= 0,556 MPA 

 

fissuration  préjudiciable  τ̅u = min (0,15 ×
 𝑓𝑐28
𝛾𝑏

; [4MPA]) = 2.5 Mpa 

𝛕̅𝐮˂ 𝛕̅̅𝐮   (condition vérifiée). 

 

 

 

c) vérification de la contrainte d’adhérence  (ART A.6.1.3 BAEL91)  

  

τse < τ̅se = Ψs × ft28 = 1.5 × 2.1 = 3.15 MPa 

 

𝚿𝐬 ∶ 𝐜𝐨𝐞𝐟𝐟𝐢𝐜𝐢𝐞𝐧𝐭 𝐝𝐞 𝐬𝐜𝐞𝐥𝐥𝐞𝐦𝐞𝐧𝐭  
 

τse =
Tmax

0.9d∑ui
= 

14.364X 103

0.9 X 215 X87.92
= 0.785  MPA 

Avec ∑ui : somme des périmètres des armatures.         

∑ui = n. π. ∅ = (2 × 3.14 × 10) + (1 ∗ 3.14 ∗ 8) = 87.92 mm 

.        τse= 0.785 < τ̅se = 3.15  (Condition vérifiée). 
 

d) Ancrages des barres : (ART A.6.1.22.1 BAEL modifiée 99)  

 

              Les barres rectilignes de diamètre  ɸ et de limite élastique fe sont ancrées sur 

une longueur :  

ls = 
ɸ. fe
4. τse

 , 𝐥𝐬 = 𝐥𝐨𝐧𝐠𝐮𝐞𝐮𝐫 𝐝𝐞 𝐬𝐜𝐞𝐥𝐥𝐞𝐦𝐞𝐧𝐭 𝐝𝐫𝐨𝐢𝐭  

 

τs = 0,6Ψs². ft28 = 0,6 X (1,5)
2X 2,1 = 2.84 Mpa 
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ls =
1 X 400

4 X 2.84
= 𝟑𝟓. 𝟐𝟏 𝐜𝐦 

 

 

Forfaitairement Ls = 40 cm. 
La = 40 × 0.4 = 16 cm 

 

La longueur de scellement dépasse la largeur de la poutre à laquelle les barres seront 

ancrées alors le BAEL admet que l’ancrage d’une barre se termine par un crochet, dont 

la longueur d’ancrage mesurée hors crochets est : 

 

lc = 0,4 X 35.27 = 14.1    

On opte pour lc = 15 cm .              (ART A.6.1.253 BAEL99)  

La= 0.4ls = 0.40 × 40 = 16 on prend La = 17 cm. 

La= : longueur hors crochets normaux adoptée. 
 

 

e) Influence de l’effort tranchant sur le béton et l’acier (ART 

A.5.1.313/BAEL91) 

On doit vérifier que :  

1) sur le béton :  

Tmax ≤ 0,267 b0  ×  a × fc28   avec a = 0.9d 

 

Tmax ≤ 0,267 ×  0.12 × 0.9 ×  0.215 ×  10
3 × 25 = 154.99 KN.  

 

Appuis de rive : Tmax = 14.364 KN ≤ 154.99 KN .  
 

Appuis intermédiaires : Tmax = 12.828KN ≤ 154.99 KN. 

 

2) sur l’acier :  

Aappuis ≥ 
1.15

fe
 (Tmax + H) 

 

H = 
Ma max

0.9d 
 

 

Aappuis ≥ 
1,15

400
( 14.364 + 

7.805

0.9 X 0.215
) = 0.157 < 1.57 
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→Les armatures calculées sont suffisantes. 

 

f) Vérification de la contrainte moyenne sur appuis intermédiaires  

On doit vérifier que σbc
max = 

Tmax

b0a
 ≤  σ̅bc  avec a = 0.9d 

 

σ̅bc  = 1.3 X 
fc28
ᵧb

= 1.3 X 
25

1.5
= 21.66 MPa 

 

σbc
max = 

14.364 . 103

0.9 X 215 X 120
= 0.618 < σ̅bc 

 

(Condition vérifiée) 

 

 

 

 

 

Calcul à l’ELS : 

 

Moment de flexion à l’E.L.S (BAEL 91 ; modifié 99) 

Lorsque la charge est la même sur toute les travées de la poutre, comme dans ce 

cas, pour obtenir les résultats des moments à l’E.L.S, il suffit de multiplier les 

résultats de calcul à l’E.L.U par le coefficient : 
qs

qu
 

Combinaison d’action : 

ELU : q u= 1.35G + 1.5Q = 1.35 (3.692) + 1.5 (0.65) = 5.9592 KN /ml 

ELS : q s= G + Q = 3.692 + 0.65 = 4.342 KN /ml 

 

qs
qu
=
4.342

5.959
= 0.728 

 

  

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 

𝐌𝐰(𝐊𝐍.𝐦) -4.753 -5.132 -3.66 -3.12 -4.948 
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𝐌𝐞 (KN.m) -5.132 -3.66 -3.12 -4.948 -5.682 

𝐓𝐰(KN) 9.675 9.98 7.684 8.446 10.148 

𝐓𝐞(KN) -9.842 -9.323 -7.368 -9.338 -10.456 

𝐌𝐭(𝐊𝐍.𝐦) 6.73 8.466 4.183 6.803 9.228 

 

 

Les diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants : 
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5 .vérification des contraintes à l’ELS  

a) Résistance à la compression du béton  

En travée : 

Mt
max = 9.228 KN.m   avec ∶ 𝐀𝐬𝐭  =  2,07cm

²  (ELU ) en travées  
 

𝛔𝐛𝐜 ≤ 𝛔̅𝐛𝐜 = 𝟎. 𝟔𝐟𝐜𝟐𝟖 = 𝟏𝟓 𝐌𝐏𝐀 
 

ρ1 =
100As
b0. d

=
100X2.07

12X21.5
= 0.802 

 

ρ1 = 0.802 →  β1 = 0.872 , k1 = 24.06  
 

La contrainte des aciers est :  

σs =
Mt

β1 × d × Ast
=

9.228X 103

0.872 X 21.5 X2.07 
= 237.78MPa 

σbc =
σ̅s
k1
=
237.78

24.06
= 9.88MPa <  𝟏𝟓 𝐌𝐩𝐚   (𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯𝐞𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

 

Aux appuis :  

Ma
max =  5.682 KN.m 

La section d’armature adoptée à l’ELU aux appuis est Aa = 2HA10 = 1,57 cm2  . 

 

ρ1 =
100As

b0.d
=

100 X 1.57

12 X 21.5
= 0.608       

ρ1 = 0.608 →  β1 = 0.885 , k1 = 28.48   
 

La contrainte des aciers est :  

 

σs =
Ma

β1 × d × Ast
= 

5.682 X 103

0.885 X 21.5 X 1.57
= 190.20Mpa 

 

σbc =
σ̅s
k1
=
190.2

28.48
= 6.67 Mpa < 𝟏𝟓 𝐌𝐩𝐚 (𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯𝐞𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 ) 

 

La vérification étant satisfaite, donc les armatures à l’ELU sont satisfaisantes.  

 

6) Vérification de la flèche  
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 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 de BAEL (ART B.6.8, 424)) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas 

nécessaire de Procéder à la vérification de la flèche si les conditions suivantes seront 

vérifiées : 

{
  
 

  
 

  

h

L
≥

1

22.5
h

L
≥

Mt

15M0

AS
b0d

≤
3.6

fe

 

Avec :  

h : hauteur totale de la section. 

L : longueur de la travée entre nœud d’appuis. 

Mt : Moment fléchissant maximum de la travée supposé indépendant et reposent sur 

deux appuis libre. = 9.228kn.m 

b0 : Largueur de la nervure.  

M0 : Moment isostatique de  travée.  =4.342*4.752 /8 =12.24 kn.m 

d : Hauteur utile de la section droite.  

 

1) 
h

l
= 

24

475
= 0.050 ≥  

1

22.5
= 0.0444 → condition  vérifiée 

2)   

.
h

L
≥

Mt

15M0
.

   → 
ℎ

𝐿
 = 0.050     

Avec : 
𝑀𝑡

15𝑀0
 = 

9.228

15(12.24)
 = 0.049  → 0.050 > 0..049  → condition vérifiée  

 
 

3) 
𝐴𝑠

𝑏0.𝑑
 ≤ 
3.6

𝑓𝑒
   → 

2.07

12∗21,5
 = 0.00802  ≤  

3.6

400
  = 0.009      → condition vérifiée 

 
Les  conditions sont vérifiées donc il n’est pas nécessaire de procéder au 

calcul de la flèche. 

Conclusion : 
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 Travée : HA8+2HA10= 2.07 cm². 

  Appuis 2HA10= 1.57 cm² 

 

 

2em type de poutrelles : 

 

 

 

 

 

 a) Calcul des moments fléchissant :  

  

 Moments aux appuis :  

  

               Tableau III.3.8 : Moments aux appuis  

Appui 

s  

Li  

(m)  

Li+1  

(m)  

q u  

(kN/ml 

)  

 

Mi-1 li +2Mi(li+li+1)+Mi+1li+1 = −(
q
 li
3  

4
+ 

q
i+1 li+1

3

4
 ) 

Mi 

(kN.m)  

1  0  4.5  5.9592    9M1+4.5M2= -135.758 -10.11 

2  4.5  4.45 5.9592     4.5M1+17.9M2+4.45M3=-267.040 -9.94 

3 4.45 0 5.9592 4.45M2+8.9M3=-131.27 -9.77 

  

 

NB : La résolution de système d’équations s’est fait avec le logiciel MATLAB.  

  

Remarque :  

Vu que la méthode des trois moments surestime les moments aux appuis, on diminue 

ces derniers de 1/3 et on utilisera les moments corrigés pour le calcul des moments en 

travées.  

  

• Calcul des moments corrigés aux appuis :  

  

M1 = M1 - 
1

3
 M1 =-10.11 -  

1

3
 (-10.11) = -6.74 kn.m 

M2 = M2 - 
1

3
 M2 =-9.94-  

1

3
 (-9.94) = -6.62 kn.m 

4.5 4.45 
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M3 = M3 - 
1

3
 M3 =-9.77-  

1

3
 (-9.77) = -6.51 kn.m 

 

 Moments en travées : 

(Moment à l’abscisse de la travée (i+1))  

M(x) =  μ(x) + Mi + 
Mi+1 − Mi

Li+1
 

Avec :     

μ(x) =  
ql

2
x − 

q

2
 x2 

(X : la position du point dont le moment est maximale.) 

M(x) on prend la valeur maximale quand T(x) =0 c'est-à-dire : 

X =   
Li+1 
2

+ 
Mi+1 − Mi

𝑞𝑖Li+1
 

Le moment en travée à distance x de l’appui « i » est donné :  

M(x)= q*
Li+1 

2
*x - 

q

2
 x2 +Mi + ( 

Mi+1 − Mi

Li+1
 ) x 

 

Travée  
L (m)  qu  

(kN/m)  

Mi (kN.m)  Mi+1 

(kN.m)  
X (m)  Mt(x) (kN.m)  

1-2  4.5  5.9592     -6.74 -6.62 2.25 8.40 

2-3  4.45  5.9592      -6.62  -6.51  2.22 8.185 

 

            Tableau III.2.3 : Moments en travées  

 

• Calcul des moments corrigés aux travées :  

     M1-2 =  M1-2 + 
1

3
 M1-2 =8.40+  

1

3
(8.40) = 11.2 kn.m 

M2-3= M2-3 + 
1

3
 M2-3 =8.185+  

1

3
 (8.185) = 10.91 kn.m 

 

3-c) Calcul des efforts tranchants  

𝐕𝐮(𝐱) =  
𝐪𝐮 𝐥𝐢
𝟐

− 𝐪𝐮 𝐱 + 
𝐌𝐢+𝟏 − 𝐌𝐢

𝐥𝐢
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Travées  L(m)  qu(kN/m)  Mi(kN.m)  Mi+1(kN.m)  
V(x) (kN)  

X=0  X=l  

1-2  4.5  5.9592     -6.74 -6.62 13.243 -13.38 

2-3  4.45  5.9592     -6.62  -6.51  13.28 -13.23  

 

Tableau III.6.4: Efforts tranchant 

Les diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchant : 

 

 

 

 

 

3em  type de poutrelles :  

-10
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-6
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2

4

6

8
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-15

-10

-5
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13.28

8.4 
8.18 

-6.51 -6.62 -6.74 

13.24 

-13.38 -13.23 
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 a) Calcul des moments fléchissant :  

  

 Moments aux appuis :  

  

               Tableau III.3.8 : Moments aux appuis  

Appui 

s  

Li  

(m)  

Li+1  

(m)  

q u  

(kN/ml 

)  

 

Mi-1 li +2Mi(li+li+1)+Mi+1li+1 = −(
q
 li
3  

4
+ 

q
i+1 li+1

3

4
 ) 

Mi 

(kN.m)  

1  0  4.1  5.9592    8.2M1+4.1M2= -102.675 -7.58 

2  4.1 4.75 5.9592     4.1M1+17.7M2+4.75M3=-262.33 -9.8810 

3 4.75 0 5.9592 4.75M2+9.5M3=-159.65 -11.86 

  

 

NB : La résolution de système d’équations s’est fait avec le logiciel MATLAB.  

  

Remarque :  

Vu que la méthode des trois moments surestime les moments aux appuis, on diminue 

ces derniers de 1/3 et on utilisera les moments corrigés pour le calcul des moments en 

travées.  

  

• Calcul des moments corrigés aux appuis :  

  

M1 = M1 - 
1

3
 M1 =-7.58 -  

1

3
 (-7.58) = -5.05 kn.m 

M2 = M2 - 
1

3
 M2 =-9.8810-  

1

3
 (-9.8810) = -6.58 kn.m 

M3 = M3 - 
1

3
 M3 =-11.86-  

1

3
 (-11.86) = -7.90 kn.m 

 

 Moments en travées : 

(Moment à l’abscisse de la travée (i+1))  

4.1 4.75 
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M(x) =  μ(x) + Mi + 
Mi+1 − Mi

Li+1
 

Avec :     

μ(x) =  
ql

2
x − 

q

2
 x2 

(X : la position du point dont le moment est maximale.) 

M(x) on prend la valeur maximale quand T(x) =0 c'est-à-dire : 

X =   
Li+1 
2

+ 
Mi+1 − Mi

𝑞𝑖Li+1
 

Le moment en travée à distance x de l’appui « i » est donné :  

M(x)= q*
Li+1 

2
*x - 

q

2
 x2 +Mi + ( 

Mi+1 − Mi

Li+1
 ) x 

 

Travée  
L (m)  qu  

(kN/m)  

Mi (kN.m)  Mi+1 

(kN.m)  
X (m)  Mt(x) (kN.m)  

1-2  4.1 5.9592     -5.05 -6.58 1.98 6.71 

2-3  4.75  5.9592      -6.58 -7.90 2.32 13.92 

 

            Tableau III.2.5 : Moments en travées  

 

• Calcul des moments corrigés aux travées :  

     M1-2 =  M1-2 + 
1

3
 M1-2 =6.71+  

1

3
(6.71) = 8.94 kn.m 

M2-3= M2-3 + 
1

3
 M2-3 =13.92+  

1

3
 (13.92) = 18.56 kn.m 

 

 

 Calcul des efforts tranchants  

𝐕𝐮(𝐱) =  
𝐪𝐮 𝐥𝐢
𝟐

− 𝐪𝐮 𝐱 + 
𝐌𝐢+𝟏 − 𝐌𝐢

𝐥𝐢
 

 

 

 

 

 

 

 
 

Travées  L(m)  qu(kN/m)  Mi(kN.m)  Mi+1(kN.m)  V(x) (kN)  
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X=0  X=l  

1-2  4.1  5.9592     -5.05 -6.58 11.84 -12.58 

2-3  4.75  5.9592     -6.58 -7.90 13.87 -14.43 

 

Tableau III.5.2.6: Efforts tranchant 

 

 

Conclusion : pour tout le plancher on va appliquer :  

 Travée : HA8+2HA10= 2.07 cm². 

  Appuis 2HA10= 1.57 cm² 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2HA10 

HA8 TREILLIS SOUDES 

HA8+2HA10 
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III-6. Etude de la poutre palière 

La poutre palière est destinée à supporter son poids propre, la réaction de la paillasse et 

le poids du mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux. Sa portée est de 3,60 

m (entre nu d’appuis). 

III.2.1Pré dimensionnement :  

 Hauteur :  
La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante :  

L

15
≤ ht ≤

L

10
    ⇒    

347

15
≤ ht ≤

347

10
   ⟹   23.13 ≤ ht ≤ 34.7    𝐎𝐧 𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭𝐞  𝐡𝐭 = 𝟑𝟎[𝒄𝒎].  

Avec :   

 ht : hauteur de la poutre.  

Lmax  : longueur libre de la poutre entre nus d’appuis.  

 Largeur :  
La largeur de la poutre palière est donnée par :   

0.4 ht ≤ b ≤ 0.7ht  

12cm ≤ b ≤ 21 ≈ 𝟐𝟓 cm.  

On opte pour :                                         b = 25cm  

a) Vérification des conditions de RPA  

{

ht = 30[cm] ≥ 25[cm]…………(Condition vérifiée)

b = 25[cm] ≥ 20[cm]…………(Condition vérifiée)
ht
b
=
30

25
= 1.2 ≤ 4……………(Condition vérifiée).

 

Donc la poutre palière est de dimension (b ×h) = (25×30) [cm²].   

III.2.2 détermination des charges et surcharges : 

a). Charge permanente : 

Poids propre de la poutre palière :   

G=0.3×0.25×25 =1.875kN/ml  

 

 Surcharge d’exploitation :  

Q= 2.5 KN /ml  
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 L’effort tranchant à l’appui A :     

48.81 KN/ml  

ELS :   TS=  𝐴𝑠= 35.20 KN/ml  

III.2.3 Combinaison de charges :  
ELU :   qu=1.35G+Tu = (1.35×1.87) + 48.81= 51.33 KN/ml  

ELS:   qS=G+TS =1.87+35.20= 37.07 KN/ml  

III.2.4 calculs a l’ELU : 

1. Calcul des efforts internes à L’ELU : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.2.1 : schéma statique de la poutre palière a l’ELU 

 

 Effort tranchants : 

Tu =
qu × L

2
=
51.33 × 3.47

2
= 89.05 [KN] 

 
 Moment isostatique :  

Mu =
quL²

8
=
51.33 × 3.47²

8
= 77.25 [KN] 

 Moment corrigé :  

En travée : Mt = 0.85 M0= 65.66 KN.m  

 23.17 KN.m  

 

 

 

51.33 kn/ml 

RB RA 3.47 m 
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2. Diagramme des efforts interne :  

 

 

 
 

 

Figure III.2.2 : Diagramme des efforts internes de la poutre palière a l’ELU  

 

 
 

III .2.5: Calculs a l’ELS :  

1. Calcul des efforts internes à L’ELS  

 

 

 

 

 

 

 

  

  

  

Figure III.2.3 : schéma statique de la poutre palière a l’ELS  
 

 

 

 

-23.17

65.66

-23.17

-80

-60

-40

-20

0
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40
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moments courrigé

37.07 kn/ml 

RB RA 3.47 m 
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 Calcul des efforts tranchants  

Ts =
qs × L

2
=
37.07 × 3.47

2
= 64.31[KN] 

 Calcul des moments isostatiques  

Ms =
qsL²

8
=
37.07 × 3.47²

8
= 55.79 [KN]                         

On tenant compte des semi-encastrements on aura : 

{
Aux appuis ∶  Ma = −0.3Mmax = −0.3 × 40.5 = −16.73 [KN.m].

En travée ∶  Mt = 0.85 × Mmax = 0.85 × 40.5 = 47.42 [KN.m].   
 

 

2. Diagramme des efforts interne :  

  

 

Figure III.2.4 : Diagramme des efforts internes de la poutre palière a l’ELS 

 

III.2.6 ferraillage à ELU :  

1. Les armatures longitudinales :   

               

Avec:  

En travée : Mt = 0.85 M0= 65.66 KN.m  

 23.17 KN.m  

 

b= 25cm  

      d = h – c = 30 - 2 = 28 cm  

 Calcul des armatures longitudinales  

 

-16.73

47.42

-16.73

-120

-100

-80

-60

-40

-20

0

20

40

60

0 0,5 1 1,5 2 2,5 3 3,5 4

moments
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 Aux appuis  

μ =
Ma

bd²fbu
=

23.17 × 103

25 × 282 × 14.2
= 0.083 

μ = 0.083 < μ1 = 0.392    ⟹        𝐒. 𝐒. 𝐀 

μ = 0.083        ⟹     β = 0.956 

Ast =
Ma

βdσst
=

23.17 × 10

0.956 × 28 × 348
= 2.48[cm²] 

𝐒𝐨𝐢𝐭 :                   𝐀𝐬𝐭 = 𝟑𝐇𝐀𝟏𝟐 = 𝟑. 𝟑𝟗 [𝐜𝐦𝟐] 

 En travée  

𝜇 =
𝑀𝑡

𝑏𝑑²𝑓𝑏𝑢
=

65.66 × 103

25 × 282 × 14.2
= 0.235 

𝜇 = 0.235 < 𝜇1 = 0.392    ⟹        𝑺. 𝑺. 𝑨 

          ⟹       𝛽 = 0.863 

𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑎

𝛽𝑑𝜎𝑠𝑡
=

65.66 × 103

0.863 × 28 × 348
= 7.80[𝑐𝑚²] 

𝐒𝐨𝐢𝐭 :                   𝐀𝐬𝐭 = 𝟓𝐇𝐀𝟏𝟔 = 𝟏𝟎. 𝟎𝟓 [𝐜𝐦𝟐] 

  

4)        Les vérifications  

La vérification à L’ELU  

Condition de non fragilité  (Art A.4.2.1 BAEL91) 

𝑨 > 𝐀𝐦𝐢𝐧 = 𝟎. 𝟐𝟑 × 𝐛 × 𝐝 × (
𝐟𝐭𝟐𝟖
𝐟𝐞
) 

Amin = 0.23 × 25 × 28 ×
2.1

400
= 0.279 [cm2] {

▪Aux appuis: Ast = 3.39[cm]……Condition vérifiée

▪En travée ∶ Ast = 10.05……Condition vérifiée
  

 

Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement  (Art A.6.1.3 BAEL91) 

Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que :  

τse =
τu

0,9. d. ∑ ui
≤ τ̅ = Ψ. ft28    

𝐀𝐯𝐞𝐜 ∶ τ̅ = 1.5 × 2.1 = 3.15 [MPa]   acier 𝐇𝐀 ⇒ Ψ = 1.5  

τ ∶ Contrainte d′adhérence.              

τ̅ ∶ Contrainte limite d′adhérence.
 

              Appuis       3HA12 

∑ui : Sommes des périmétres utiles des barres.    ;       

∑ n. π. ϕ = 3 × 3.14 × 12 = 113.04 ⇒ ∑Ui = 113.04 [mm].
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                  Avec :     {
∅ = diagramme d’une barre ⇒  12 [cm]
n =  nombre des barres         ⇒ 3 barres

 

τse =
23.17 × 103

0.9 × 280 × 113.04
= 0.813[MPa] < 3.15…………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞). 

  

 Travée :      5 HA16 

∑ui : Sommes des périmétre utiles des barres.       ;        

∑ n. π. ϕ = 5 × 3.14 × 16 = 251.2 ⇒ ∑Ui = 251.2 [mm].
 

                  Avec :     {
∅ = diagramme d’une barre ⇒  14 [cm]
n =  nombre des barres         ⇒ 6 barres

 

τse =
65.66 × 103

0.9 × 280 × 251.2
= 1.037 [MPa] < 3.15……………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞). 

Vérification au cisaillement (Art A.5.1.211 BAEL91) 

Vérification de la condition suivante :                𝛕̅𝐮 ≤ 𝛕̅𝐮̅̅ ̅ 

τu =
Vu
b. d

                         Avec ∶      Vumax = 89.05 [KN] 

τu =
89.05 × 103

250 × 280
= 1.27 [MPa] 

τu̅̅ ̅ = min {
0.15fc28
γb

 ; 4[MPa]} = {2.5 ; 4} = 2.5 [MPa] 

τu = 1.27 < τu̅̅ ̅ = 2.5………………………………………(Condition vérifiée). 

Influence de L’effort tranchant au niveau des appuis : (Art A.5.1.3 BAEL91) 

 Influence sur le béton (Art A.5.4.313 BAEL91) 

On doit Vérifier que ∶      𝑉𝑢
𝑚𝑎𝑥 ≤ 𝑉𝑢̅ 

2 × Vu̅̅ ̅

b × a
≤ 0.8

fc28
γb

              𝐀𝐯𝐞𝐜 :  a = 0,9d = 25.2 [cm] 

Vu̅̅ ̅ =
0.4 × fc28 × a × b

γb
=
0.4 × 25 × 103 × 0.252 × 0.25

1.5
= 420 [KN] 

𝐕𝐮
𝐦𝐚𝐱 = 𝟖𝟗. 𝟎𝟓 [𝐊𝐍] ≤  𝐕𝐮̅̅ ̅ = 𝟒𝟐𝟎 [𝐊𝐍]…………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞). 

 Influence sur les aciers: (Art A.5.4.321 BAEL91) 

On doit vérifier que :                          Ast
adopté

≥ (Vu +
Mappuis

0.9d
)
γs
fe
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(Vu +
Mappuis

0.9d
)
γs
fe
= (89.05 −

23.17

25.2
)
1.15

400
= 2.53  

𝐀𝐬𝐭
𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é

= 𝟑. 𝟑𝟗 [𝐜𝐦𝟐] ≥ 𝟐. 𝟓𝟑[𝐜𝐦𝟐] ……………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞). 

 

 

 

       2. Les armatures transversales :  

Le diamètre des armatures transversales doit satisfaire la condition suivante : 

∅t ≤ min {∅l ;  
h

35
 ;  

b

10
} = min{10 ; 8.57 ; 25} = 8.57[mm]  

Avec :  

Øt : diamètre des armatures transversal.  

Øl : diamètre des armatures longitudinal.  

             Soit :  = 8 mm  

En prend un cadre et un étrier de HA8 =2.01 cm2 

7-a-1) Espacement des barres : (Art A.7.5.22 RPA2003) 

 En zone nodale : 

St ≤ min {
h

4
 ; 12∅ ; 30} = {7.5 ; 16.8 ; 30 } = 7.5[mm]              ⟹            𝐒𝐨𝐢𝐭 𝐒𝐭 = 𝟖[𝐜𝐦] 

 En dehors de la zone nodale : 

St ≤
h

2
= 15 [cm]                     ⟹               𝐒𝐨𝐢𝐭 𝐒𝐭 = 𝟏𝟓 [𝐜𝐦] 

 Quantité des armatures transversales minimales  

Amin = 0.003 × St × b = 0.75[cm2]   ⟹  At = 2.01[cm2] > 0.75[cm2]…Exigence vérifiée 

5)  La vérification à L’ELS  

{
Aux appuis ∶  Ma = −0.3Mmax = −0.3 × 40.5 = −16.73 [KN.m].

En travée ∶  Mt = 0.85 × Mmax = 0.85 × 40.5 = 47.42 [KN.m].   
 

 

Vérification des contraintes  

On doit vérifier que       𝛔𝐛𝐜 ≤ 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅     et       𝛔𝐬 ≤ 𝛔𝐬̅̅ ̅̅ ̅̅      

 Avec :{

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

σbc =
σs

K1
                                                        

σs̅̅ ̅   = 348 [MPa]                                      
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 Aux appuis  

Détermination de K1 et 𝜷𝟏 

ρ =
100 × A

b × d
=
100 × 3.39

25 × 28
= 0.484      ⇒      ρ = 0.484     {

β1 = 0.895
K1 = 32.62

 

Vérification de la contrainte dans l’acier  

σs =
Ms

β1 × d × A
=

16.73 × 103

0.895 × 28 × 3.39
= 196.93[MPa] 

𝛔𝐬 = 𝟏𝟗𝟔. 𝟗𝟑[𝐌𝐏𝐚] ≤ 𝛔𝐬̅̅ ̅ = 𝟑𝟒𝟖[𝐌𝐏𝐚]…………………………(𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

Vérification de la contrainte dans le béton  

σbc =
σs
K1

=
196.93

32.62
= 6.037 [MPa] 

𝛔𝐛𝐜 = 𝟔. 𝟎𝟑𝟕[𝐌𝐏𝐚] ≤ 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ = 𝟏𝟓[𝐌𝐏𝐚]…………………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧𝐬 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

 En travée  

Détermination de K1 et 𝜷𝟏 

𝜌 =
100 × A

b × d
=
100 × 10.05

25 × 28
= 1.435     ⇒          {

β1 = 0.842
K1 = 16.65

 

Vérification de la contrainte dans l’acier  

σs =
Ms

β1 × d × A
=

47.42 × 103

0.842 × 28 × 10.05
= 200.13 [MPa] 

𝛔𝐬 = 𝟐𝟎𝟎. 𝟏𝟑[𝐌𝐏𝐚] ≤ 𝛔𝐬̅̅ ̅ = 𝟑𝟒𝟖[𝐌𝐏𝐚]………………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧  𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞). 

 

Vérification de la contrainte dans le béton  

σbc =
σs
K1

=
200.13

16.65
= 12.02[MPa] 

𝛔𝐛𝐜 = 𝟏𝟐. 𝟎𝟐[𝐌𝐏𝐚] ≤ 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ = 𝟏𝟓[𝐌𝐏𝐚]………………………(𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧𝐬  𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞) 

6.Vérification de la flèche  

Les règles (Art.B.6.52  BAEL 91), précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à l’ELS l’état limite 

de déformation pour les poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites : 



Chapitre III   Calcul des éléments non-structuraux 

 

124 
 

{
  
 

  
 ▪

h

l
≥
1

16
          

▪
h

l
<

Mt

10 × M0

▪
A

b × d
≤
4.2

fe
  

                        𝐀𝐯𝐞𝐜 ∶           
















                eisostatiqumax Moment  :

                  . en travéemax Moment  : 

             en travée armatured'Section  :A  

           acier     l' de élasticitéd' Limite : f 

 travéegrande plus la de librelongueur  : L 

                          poutre la deHauteur  :h 

0

t

e

M

M

 

.  

ℎ

𝐿
 = 

0.3

3.47
 = 0.086 ≥ 

𝑀𝑡

10∗𝑀0
 =

47.42

10∗55.79
 = 0.084  

ℎ

𝐿
 = 

0.3

3.47
 = 0.086 ≥ 0.062                                        condition vérifier  

ℎ

𝐿
 = 

0.3

3.47
 = 0.086 < 

𝑀𝑡

10∗𝑀0
 =

47.32

10∗56.92
 = 0.083           condition non vérifier 

𝐴

𝑏∗𝑑
 = 

10.05

30∗28
  = 0.011 ≤ 

4.2

𝑓𝑒
 =0.010                      condition non vérifier 

 

Remarque : 

 Vu que la 3em et la 2 em condition n’est pas vérifiée, donc il est nécessaire de calculer la flèche.  

Calcul de la flèche :  

        On doit vérifier que :  

  

  
Avec :  

 

      𝐄𝐯 : Module de déformation différée.  

    

       𝐈𝐟𝐯 : Inertie fictive de la section pour les charges de longue durée.  

  

        I0 : Moment d’inertie de la section homogène, par rapport au centre de gravité.  

  

V1= 
𝑆𝑥𝑥′

𝐵0
 

Sxx’ : Moment statique de la section homogène 

Sxx’ = 
𝑏ℎ2

2
 +15At *d  

∱ : La flèche admissible.  
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Sxx’ =
25∗30∗30

2
 + 15 (10.05) * 28 =15471 cm3 

B0: Surface de la section homogène. 

B0= bh + 15 Αt= 25×30 + 15×10.05 = 900.75 cm2 

V1 = 
𝑆𝑥𝑥′ 

𝐵0
 =

15471

900.75
 = 17.17 cm 

→ V2 = 30-17.17 = 12.82 cm 

→ I0 = 77389.21  

𝜇 = 1- 
1.75∗𝑓𝑡28

4.𝜎∅+𝑓𝑡28
 =  1- 

1.75∗2.1

4.348∗0.0143+2.1
 =0.829       avec : ∅ =

𝐴

𝑏𝑑
 =
10.05

25∗28
 0.0143 

𝜆𝑣 =0.6 

Ifv =79850.62  

  

 

∱ = 0.9283= 
47.32∗3.47∗3.472

10∗79850.62∗10818.87
= 6.59 

 

∱ = 6.59 < 
𝐿

500
 =
3470

500
 =6.94 → condition vérifier   

 

Note :  

La  flèche est vérifier  

 Conclusion :   

Le ferraillage de la poutre palière sera comme suit :  

 Armatures longitudinales :  

En travée :           5HA 14  

Aux appuis :        3HA 12  

 Armatures transversales :  

1cadre et 1 étrier en  . 
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                                                                     Appuis  

 

 

Figure III.6.5 : ferraillage de la poutre palière 

 

 

 

 

 

 

 

 

III-7) Calcul de la dalle pleine de la salle Machine : 

III-7-1) Introduction : 

Notre immeuble est muni de deux cages d’ascenseur, la vitesse d’entraînement 

2HA 14 3HA 14 

3HA 12 

3HA 12 

T8 

3HA12 

 

Travée 

5HA 14 3HA 14 

T8 
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V=1m/s, la surface de l’ascenseur est de (2 × 1.75 = 3.5m2) pouvant charger huit 

personnes de 6.3 KN, la charge totale que transmet le système de levage avec la cabine 

chargée est de 9 tonnes. 

P = 90Kn. 

 

 

 

Fig. III-7-1 : Schéma de l’ascenseur. 

III-3-2) Dimensionnement : 

𝒉𝒕 ≥
 𝑳𝒙

𝟑𝟎
=
𝟐𝟎𝟓

𝟑𝟎
= 𝟔, 𝟖𝟑𝒄𝒎 

D’après le (RPA99/version 2003) la hauteur de la dalle « ht » doit être au moins égale à 

12cm. 

→ On opte une épaisseur ht = 20 cm. 

Remarque : 

La dalle repose sur son contour (quatre appuis). Elle est soumise à une charge localisée, son calcul se 

fait à l’aide des abaques de PIGEAUD qui permettent d’évaluer les moments dans les deux sens en plaçant la 

charge concentrée au milieu du panneau. 
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Fig. III-7-2 : Schéma statique de la salle machine. 

 

Les côtés u0 et v0 du rectangle d’application de la charge sont supposés respectivement // à Lx et à Ly. 

La charge P est considérée comme appliquée au niveau du feuillet moyen sur le rectangle UV. 

 

𝑙𝑥

𝑙𝑦
=
2,05

2,30
= 0.89 → 0,4 < ρ = 0,89 < 1 → la dalle travaille dans les deux sens. 

 

on a:  u = u0 + e × k + ht 

v = v0 + e × k + ht 

Avec : 

e : Epaisseur de revêtement (e = 5cm) 

ht : Hauteur de la dalle pleine (ht = 20cm) 

k : Revêtement aussi solide que le béton (k = 2) 

u0 = 175cm   ; v0 = 200 cm 

u = 1,75 + 2 × 0,05 + 0,20 = 2,05m 

v = 2,00 + 2 × 0,05 + 0,20 = 2,30m 

a) Moments engendrés par le système de levage : 
 

 Ils sont donnés par les formules : Mx = qu (M1 + υ M2) 

 

My = qu (υ M1 + M2) 
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υ: Coefficient de poisson ⇒ υ = 0 à l’ELU 

 

𝑼

𝑳𝒙
=

𝟐

𝟐. 𝟎𝟓
= 𝟎. 𝟗𝟕𝟓    ;      

𝑽

𝑳𝒚
= 
𝟐. 𝟐𝟓

𝟐. 𝟑𝟎
= 𝟎.𝟗𝟕𝟖 

 

 Après interpolation: M1 = 0.04226  ;  M2 = 0.03276  

Mx1 = 1.35P x M1 = 1.35 x 90 x (0.04226 + 0) = 5.13 KN.m 

My1 = 1.35P x M2 = 1.35 x 90 x (0.03276 + 0) = 3.98 KN.m 

 

b) Moments engendrés par le poids propre de la dalle : 

Le calcul se fera pour une bande 1m de largeur. 

Ils sont donnés par les formules :    Mx2 = μx qu Lx² 

      My2 = μy Mx2 

 

𝑙𝑥

𝑙𝑦
=
2,05

2,30
= 0.89 → 0,4 < ρ = 0,89 < 1 → la dalle travaille dans les deux sens. 

 

Après interpolation : μx = 0,0467 ; μy = 0,7609 

 

Poids propre de la dalle : G = 0,20 × 1 ×25= 5KN/mℓ  

qu = 1,35G + 1,5Q = 1,35 × 5 + 1,5 × 1 = 8,25KN/mℓ 

Mx2 = 0,0467 × 8,25 × 2,052 = 1,691KN.m 

My2 = 0,7609 × 1,691 = 1,231KN.m
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c) Superposition des moments: 

Mx = Mx1 + Mx2 = 5.13 + 1.691 =6,821KN.m  

My = My1 + My2 = 3.98 + 1,231 = 5,211KN.m 

 

Afin de tenir compte du semi encastrement de la dalle au niveau des 

voiles, les moments calculés seront minorés de 15% en travée et 70% aux 

appuis. 

 

III-3-3) Ferraillage de la dalle : 

 Dans le sens de la petite portée : x-x 

 En travée : 

Mu = 0,85 × 6,821 = 5,797 KN.m 

 

𝝁 =
𝑴𝒖

𝒃 × 𝒅² × 𝒇𝒃𝒄
= 

5,797 × 10³ 

100 × 12² × 14.2
= 0.0283 < 𝜇𝑙 = 0,392 → 𝑺. 𝑺. 𝑨 

 

Asc = 0 cm2 

  0.0283 

α = 1.25 (1 - √1 − 2µ ) α = 0.0358 
β = 1 – 0.4α 

 = 0.985 d’où l’armature nécessaire en flexion simple : 

 

Ast =
𝑀

β × d × σst
=

5,797 × 10³

0.985 × 12 × 348
= 1,41 𝑐𝑚² 

 

Ast =1,41 cm² 

 

Soit 4HA8 (As = 2.01cm²) avec un espacement St = 25cm. 

 Aux appuis : 

Mu.x = 0.3 × ( - 6.281) = - 1.884 KN.m 
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𝝁 =
1,884 × 10³ 

100 × 12² × 14.2
= 0.0092 < 𝜇𝑙 = 0,392 → 𝑺. 𝑺. 𝑨 

Asc = 0 cm2 

  0.0092 

α = 1.25 (1 - √1 − 2µ ) α = 0.0115 
β = 1 – 0.4α 

 = 0.995 d’où l’armature nécessaire en flexion simple : 

 

Ast =
𝑀

β × d × σst
=

1,884 × 10³

0.995 × 12 × 348
= 0,453 𝑐𝑚² 

 

   Ast = 0,453 cm²  

Soit :4HA8 (As = 2.01cm²) avec un espacement St = 25cm. 

 

 

 Dans le sens de la grande portée : y-y 

 En travée: 

Mu = 0.85 × 5.211= 4.43 KN.m 

𝝁 =
4,43 × 10³ 

100 × 12² × 14.2
= 0.022 < 𝜇𝑙 = 0,392 → 𝑺. 𝑺. 𝑨 

  = 0.989 

 

 

Ast =
𝑀

β × d × σst
=

4,43 × 10³

0.989 × 12 × 348
= 1,07 𝑐𝑚² 

    Ast = 1,07 cm² 

Soit 4HA8 (As = 2.01cm²) avec un espacement St = 25cm 

 Aux appuis : 

Mu,x = 0.3 × ( - 5,211) = - 1,56 KN.m 

 

𝝁 =
1,56 × 10³ 

100 × 12² × 14.2
= 0.0076 < 𝜇𝑙 = 0,392 → 𝑺. 𝑺. 𝑨 

Asc = 0 cm2 

  0.0092 

α = 1.25 (1 - √1 − 2µ ) α = 0.0115 
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β = 1 – 0.4α 

 = 0.996 d’où l’armature nécessaire en flexion simple : 

 

Ast =
𝑀

β × d × σst
=

1,56 × 10³

0.996 × 12 × 348
= 0,375 𝑐𝑚² 

 

   Ast = 0,375 cm²  

Soit :4HA8 (As = 2.01cm²) avec un espacement St = 25cm. 

III-3-4) Vérifications à l’ELU: 

a) Condition de non fragilité (Art A-4-2-1 du BAEL91) : 

Ast > ρ0 × b ×
Ht
2
× (3 −

Lx
Ly
) = 0,0008 × 100 ×

20

2
× (3 −

2,05

2,30
) = 1,686 𝑐𝑚² 

Avec 𝜌0 : taux d’armatures dans chaque direction ; 𝜌0 = 

0.8‰ 

 

Pour les deux sens (X-X); (Y-Y) At = Aa = 2 .01cm² > 1.686 cm² ……… Condition vérifiée. 

b) Diamètre minimal des barres (Art A-7-2-1 du BAEL91) : 

𝑜𝑛 𝑑𝑜𝑖𝑡 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 𝑞𝑢𝑒 ∶ Φmax ≤
Ht
10

=
200

10
= 20 𝑚𝑚 

Φ = 8 mm< Φmax = 20 mm ...................................................................... Condition 

vérifiée. 

 

 

c) Ecartement des barres (Art A-8-2-42 du BAEL91) : 

L’écartement des armatures, dans la direction la plus sollicitée, ne doit 
pas dépasser 2h et 25cm : 

St = 25 cm ≤ (2h = 40 cm ; 25 cm)  .......................................................... Condition 

vérifiée. 

De même, dans la direction perpendiculaire à la plus sollicitée, il ne doit 

pas dépasser 3h et 33cm : 

St = 25cm ≤ (3h = 60 cm ; 33 cm) .............................................................. Condition 
vérifiée. 

d) Condition de non poinçonnement (Art A-5-2-42): 
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qu ≤  0.045 ×  Uc ×  Ht ×
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 

 

qu : Charge de calcul à L’ELU. ht : Epaisseur totale de la dalle. 

Uc : Périmètre du contour de l’aire sur laquelle agit la charge au niveau du feuillet moyen. 

Uc = 2 × (U + V) = 2 × (2 + 2.25) = 8.5 m 

qu = 1.35 × G = 1.35 × 90 = 121.5 Kn 

121.5 ≤  0.045 ×  8.5 ×  0.20 ×
25 × 103

1.5
= 1275 𝐾𝑛 

 

 

e) Vérification des contraintes tangentielles : 

Les efforts tranchants sont max au voisinage de la charge : on a U < V alors : 

 𝑎𝑢 𝑚𝑖𝑙𝑖𝑒𝑢 𝑑𝑒 𝑉: 

Tmax = Vu =
p

2V + U
=

90

2.25 × 2 + 2
= 13.84 𝐾𝑁 

 

 

 𝑎𝑢 𝑚𝑖𝑙𝑖𝑒𝑢 𝑑𝑒 𝑈: 

Tmax = Vu =
p

3V
=

90

2.25 × 3
= 13.33 𝐾𝑁 

𝑎𝑖𝑛𝑠𝑖 𝑜𝑛 𝑎𝑢𝑟𝑎 ∶ 𝜏 =
Vmax
b × d

=
13.84 × 103

1000 × 120
= 0.115 𝑀𝑝𝑎 

 

 

𝜏 = 𝑚𝑖𝑛(
0.2

𝛾𝑏
× 𝑓𝑐28 ; 5𝑀𝑃𝑎 = min(3.33; 5) = 3.33𝑀𝑃𝑎 

On remarque que τ < τ  ........................................................... Condition est 

vérifiée. 

 

II-7-5) Vérification à l’ELS: 

a) Moments engendrés par le système de levage : 

À L’ELS ν = 0.2 

Après interpolation : M1 = 0.04226 ; M2 = 0.03276 
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