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IX.3.3. Armatures longitudinales 

IX.3.3.1. Sollicitations corrigées 

Les sollicitations de calculs deviennent : 

 Nu = Nu 

 Mu = e × Nu 

Tableau 68:Sollicitations corrigées 

Etage e (m) Nu (MN) Mu (MNm) 

6ème 0,088 0,312 0,027 

5ème 0,085 0,705 0,060 

4ème 0,084 1,107 0,093 

3ème 0,081 1,511 0,122 

2ème 0,076 1,930 0,147 

1er 0,105 2,282 0,240 

RDC 0,089 2,657 0,235 

 

IX.3.3.2. Etat de la section des poteaux 

Avant de déterminer les armatures, il faut connaître si la section du poteau est partiellement ou 

entièrement comprimée. L’organigramme de calcul en flexion composée est donné en annexe 

VII-2 page XXXVI. 

Exemple de calcul : 

Considérons le poteau du 6ème étage : 

 Ψ1 =
0,312

0,20×0,20×14,17
= 0,550 < 0,81 <

2

3
 

 Donc 𝜁 =
1+√9−12×0,550

4(3+√9−12×0,550)
= 0,1401 

 𝑒𝑛𝑐 = 0,1401 × 0,20 = 0,028 𝑚 

 𝑒 = 0,088𝑚 >  𝑒𝑛𝑐 = 0,028 𝑚 ainsi nous avons une SPC. 

Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau qui suit : 

Tableau 69:Etat de la section 

Etage d' (m) ψ1 ζ enc = ζh χ Etat 

6ème 0,02 0,550 0,1401 0,028  SPC 

5ème 0,03 0,754 0,1029 0,031  SPC 

4ème 0,04 1,015   0,32 SPC 

3ème 0,05 1,077   0,22 SPC 

2ème 0,05 1,238   0,12 SEC 

1er 0,06 0,976   0,26 SPC 

RDC 0,06 1,137   0,17 SEC 
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IX.3.3.3. Calcul des armatures 

a) Dimensionnement des sections partiellement comprimées 

Pour dimensionner les sections partiellement comprimées, on suit les étapes suivantes : 

 Calculer le moment fictif : 

𝑀𝑢,𝑓 = 𝑁𝑢 (𝑒 + 𝑑 −
ℎ

2
) 

 Déterminer les armatures de la section étudiée soumise à une flexion simple de moment 

Mu,f : 

 La section d’armatures comprimées est : 

𝐴′𝑠,𝑓 =
𝑀𝑢,𝑓 − 0,371 × 𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑐

𝑓𝑒𝑑(𝑑 − 𝑑′)
 

 La section d’armatures tendues est : 

𝐴𝑠,𝑓 = 𝐴′𝑠,𝑓 +
𝑏 × 𝑑 × 𝑓𝑏𝑐

881
 

 Les sections réelles des armatures sont alors : 

𝐴′𝑠 = 𝐴′𝑠,𝑓 𝑒𝑡 𝐴𝑠 = 𝐴𝑠,𝑓 −
𝑁𝑢

𝜎𝑠
 

 Les sections minimales des armatures comprimées et tendues sont données respectivement 

par les formules : 

𝐴′𝑠,𝑚𝑖𝑛 = max {
0,2𝑏ℎ

100
; 4𝑢} 

𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛 = max {
𝑏ℎ

1000
; 0,23𝑏𝑑

𝑓𝑡28
𝑓𝑒

} 

Où :  u : périmètre de la section du béton [m]. 

Exemple de calcul : 

Considérons le poteau du 6ème étage : 

 𝑀𝑢,𝑓 = 0,312 (0,088 + 0,18 −
0,20

2
) = 0,052 𝑀𝑁𝑚 

 𝐴′
𝑠,𝑓 =

0,052−0,371×0,20×0,182×14,17

435(0,18−0,02)
× 10−4 = 2,6 𝑐𝑚² 

 𝐴𝑠,𝑓 = 2,6 +
0,20×0,18×14,17

881
× 10−4 = 8,4 𝑐𝑚² 

Et les sections réelles sont : 

 𝐴′
𝑠 = 𝐴′

𝑠,𝑓 = 2,6 𝑐𝑚2 

 𝐴𝑠 = 8,4 −
0,312

435
= 1,24 𝑐𝑚² 
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Et les résultats de calcul des armatures longitudinales des autres étages sont donnés par le 

tableau suivant : 

Tableau 70:Armatures longitudinales [en cm²] des sections partiellement comprimées 

Etage Mu,f(MNm) 
Acalculé (cm²) Aréel (cm²) Amin (cm²) Afinal (cm²) 

A's,f As,f A’s,r As,r A'min Amin A' A 

6ème 0,052 2,62 8,41 2,62 1,24 3,20 0,40 3,20 1,24 

5ème 0,145 5,78 15,33 5,78 -0,89 4,16 0,66 5,78 0,66 

4ème 0,248 10,98 22,12 10,98 -3,34 4,56 0,77 10,98 0,77 

3ème 0,394 13,07 27,39 13,07 -7,35 5,36 0,99 13,07 0,99 

1er 0,742 18,57 42,45 18,57 -10,05 6,80 1,65 18,57 1,65 

 

b) Dimensionnement des sections entièrement comprimées 

Nous avons χ = 0,14 > 0, donc la section d’armatures tendues A = 0 et la section d’armatures 

comprimées est égale à : 

𝐴′ =
1

𝑓𝑒𝑑
[𝑁𝑢 − (1 − 𝜒) × 𝑏 × ℎ × 𝑓𝑏𝑢] 

Exemple de calcul : 

Considérons le poteau du 2ème étage : 

 𝐴′ =
1

435
[1,930 − (1 − 0,124) × 0,22 × 0,50 × 14,17] × 104 = 12,97 𝑐𝑚² 

Tableau 71:Armatures longitudinales [en cm²] de la section entièrement comprimée 

Etage χ A'min(cm2) A'(cm2) 

2ème  0,124 5,76 12,97 

RDC  0,170 6,80 16,46 

 

c) Choix des armatures 

Nous avons choisi les armatures tout en respectant les conditions sur l’enrobage, l’espacement 

horizontal et vertical entre les barres. Les armatures choisies sont données dans le tableau qui 

suit : 

Tableau 72:Section d’armatures choisie 

Etage A'(cm²) A'choisi (cm²) A (cm²) Achoisi (cm²) 

6ème 3HA12 3,39 3HA10 2,36 

5ème 5HA14 7,70 3HA8 1,51 

4ème 8HA14 12,32 3HA8 1,51 

3ème 9HA14 13,85 3HA8 1,51 

2ème 7HA16 14,07 - - 

1er 6HA20 18,85 3HA10 2,36 

RDC 6HA20 18,85 - - 
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IX.3.3.4. Vérification à l’ELS 

a) Vérification des sections partiellement comprimées 

Nous allons vérifier si : 𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝜎𝑏𝑐 

Et 𝜎𝑠 ≤ 𝜎𝑠 

Avec :  

𝜎𝑏𝑐 = 𝑧
𝑁𝑠𝑒𝑟

𝐼
× 𝑦𝑠𝑒𝑟 𝑒𝑡 𝜎𝑠 = 15𝑧

𝑁𝑠𝑒𝑟

𝐼
× (𝑑 − 𝑦𝑠𝑒𝑟)  

I : moment d’inertie de la section homogène réduite : 

𝐼 =
𝑏 × 𝑦𝑠𝑒𝑟

3

3
+ 15[𝐴𝑠(𝑑 − 𝑦𝑠𝑒𝑟)

2 + 𝐴′𝑠(𝑦𝑠𝑒𝑟 − 𝑑′)2] 

yser : distance entre le centre de pression à l’axe neutre de la fibre supérieure de la section : 

𝑦𝑠𝑒𝑟 = 𝑐 + 𝑧 

Avec : 𝑐 =
ℎ

2
− 𝑒 𝑜ù 𝑒 =

𝑀𝑠𝑒𝑟

𝑁𝑠𝑒𝑟
 

Et z est déterminé en résolvant l’équation du 3ème degré : 

𝑧3 + 𝑝𝑧 + 𝑞 = 0 

Les paramètres p et q sont obtenues respectivement par les expressions : 

𝑝 = −3𝑐2 − 90𝐴′
𝑠 (

𝑐 − 𝑑′

𝑏
) + 90𝐴𝑠 (

𝑑 − 𝑐

𝑏
) 

𝑞 = −2𝑐3 − 90𝐴′
𝑠

(𝑐 − 𝑑′)2

𝑏
− 90𝐴𝑠

(𝑑 − 𝑐)2

𝑏
 

La résolution de l’équation se fait comme suit : 

 Calculer ∆ : 

∆= 𝑞2 +
4𝑝3

27
 

 Si ∆ ≥ 0 : 

𝑡 = 0,5(√∆ − 𝑞) 

𝑢 = √𝑡
3

 

𝑧 = 𝑢 −
𝑝

3𝑢
 

 Si ∆ < 0 : 
On pose : 

{
 
 

 
 
𝜑 = arccos(

3𝑞

2𝑝
√
−3

𝑝
)

𝑎 = 2√
−𝑝

3

 

Et nous avons trois solutions : 

𝑧1 = 𝑎 cos
𝜑

3
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𝑧2 = 𝑎 cos (
𝜑

3
+

2𝜋

3
) 

𝑧2 = 𝑎 cos (
𝜑

3
+

4𝜋

3
) 

Exemple de calcul : 

Pour le poteau du 6ème étage, nous avons : 

 Mser = 0,0085 MNm 

Nser = 0,226 MN 

 A’ = 0,000339 cm² 

A = 0,000236 cm² 

L’excentricité « e » est égal à : 

 𝑒 =
0,0085

0,226
= 0,037 𝑚 

Calcul de z : 

 𝑐 =
0,20

2
− 0,037 = 0,063 𝑚 

 𝑝 = −3 × 0,0632 − 90 × 0,000339 (
0,063−0,02

0,20
) + 90 × 0,000236 (

0,18−0,063

0,20
) 

 𝑝 = −0,0058 𝑚² 

 𝑞 = −2 × 0,0633 − 90 × 0,000339
(0,063−0,02)2

0,20
− 90 × 0,000236

(0,18−0,063)2

0,20
 

 𝑞 = −0,0022 𝑚3 

 ∆= −0,00222 +
4(−0,0058)3

27
= 4,94 × 10−6 

∆= 4,94 × 10−6 > 0 donc : 

  𝑡 = 0,5 (√4,94 × 10−6 − (−0,0022)) = 0,002 

 𝑢 = √0,0023 = 0,13 

 𝑧 = 0,13 −
(−0,0058)

3×0,13
= 0,145 𝑚 

Et nous avons : 

  

 𝑦𝑠𝑒𝑟 = 0,063 + 0,145 = 0,208 𝑚 

 𝐼 =
0,2×(0,208)²

3
+ 15[ 0,000236(0,18 − 0,208)2 + 0,000339(0,208 − 0,02)2] 

 𝐼 = 0,00078 𝑚4 

Les contraintes sont : 

 𝜎𝑏𝑐 = 0,145 ×
0,226

𝐼
× 0,208 = 8,74 𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑃𝑎 

  𝜎𝑠 = 15 × 0,145 ×
0,226

𝐼
× (0,18 − 0,208) = −17,66 𝑀𝑃𝑎 < 0 donc SEC. 

La vérification des SPC est effectuée dans le tableau ci-après : 
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Tableau 73:Vérification des sections partiellement comprimées 

Etage c (m) z (m) yser (m) I (m4) σbc (MPa) σs (MPa) 

6ème 0,06 0,145 0,208 0,00078 8,74 -17,66 

5ème 0,11 0,265 0,372 0,00514 9,86 -40,45 

4ème 0,13 0,340 0,468 0,01106 11,65 -57,24 

3ème 0,18 0,456 0,633 0,02593 12,29 -66,44 

1er 0,21 0,519 0,727 0,05139 12,22 -58,52 

σs < 0 donc les sections sont entièrement comprimées et elles sont à vérifier en SEC. 

 

b) Vérification des sections entièrement comprimées 

La vérification des sections entièrement comprimée suit les étapes de calcul de l’organigramme 

en annexe VII-3 page XXXVII.  

Exemple de calcul : 

Prenons comme exemple la vérification de la section du poteau du 6ème étage : 

 𝐵0 = 0,20 × 0,20 + 15 (0,000236 + 0,000339) = 0,049 𝑚²  

 𝑥𝐺 = 15  [
0,000339×(

0,2

2
−0,02)− 0,000236(0,18−

0,20

2
)

0,049
] = 0,003 𝑚 

 𝐼 = 0,00059 𝑚4  

 0 < 𝜎𝑠𝑢𝑝 =  
0,226

0,049
+

0,226×(0,037−0,003) (
0,2

2
−0,003)

0,049
= 5,96 𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑃𝑎 

 0 < 𝜎𝑖𝑛𝑓 =  
0,226

0,049
−

0,226×(0,037−0,003) (
0,2

2
+0,003)

0,049
= 3,28 𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑏𝑐 = 15 𝑀𝑃𝑎 

Donc la section est entièrement comprimée et les armatures conviennent. 

La vérification des sections pour tous les étages est effectuée dans le tableau ci-après : 

Tableau 74:Vérification des sections entièrement comprimées 

Etage Bo (m²) xG(m) I (m4) σsup (MPa) σinf (MPa) 

6ème 0,049 0,003 0,00059 5,96 3,28 

5ème 0,080 0,014 0,00216 7,39 5,29 

4ème 0,098 0,023 0,00350 9,10 7,18 

3ème 0,122 0,027 0,00734 9,65 8,26 

2ème 0,131 0,032 0,00988 11,14 10,26 

1er 0,197 0,028 0,01803 9,35 7,38 

RDC 0,193 0,032 0,01781 10,47 9,45 

Nous avons 0 < σsup < σ̅bc et 0 < σinf < σ̅bc donc les sections sont entièrement comprimées et les 

sections choisies conviennent. 
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IX.3.4. Armatures transversales 

IX.3.4.1. Diamètre ϕt 

Pour le choix de ϕt, la condition suivante doit être vérifiée : 

∅𝑙

3
≤ ∅𝑡 ≤ 12 𝑚𝑚 

 

IX.3.4.2. Espacement des différentes nappes d’aciers 

a) Espacement dans la zone courante 

L’espacement st est prise tel que : 

𝑠𝑡(𝑐) ≤ �̅�𝑡 = 𝑀𝑖𝑛 ( 15 Φ𝑙; 𝑎 + 10; 40) 

 

b) Espacement dans la zone de recouvrement 

Dans la zone de recouvrement, il faut disposer sur la longueur l’r - 4ϕ au moins 3nappes 

d’armatures transversales : 

𝑠𝑡(𝑟) =
𝑙′𝑟 − 4Φ

𝑥 − 1
≤ �̅�𝑡 

Avec : 

𝑙′𝑟 = 0,6𝑙𝑠 

Et : 

𝑙𝑠 =
Φ𝑙 × 𝑓𝑒
4𝜏𝑠𝑢

≈ 44Φ𝑙 

 

IX.3.4.3. Calcul des armatures transversales 

Nous allons donner un exemple de calcul pour le poteau du 6ème étage : 

 Diamètre ϕt 

 
∅𝑙

3
=

12

3
= 4 𝑚𝑚 ≤ ∅𝑡 ≤ 12 𝑚𝑚 donc nous choisissons ϕt = 6 mm. 

 Espacement st : 

Dans la zone courante : 𝑠𝑡(𝑐) ≤ �̅�𝑡 = 𝑀𝑖𝑛 ( 15 × 1,2 ; 20 + 10; 40) = 18 𝑐𝑚 

Dans la zone de recouvrement : soit x = 3 (nombre de nappe) 

𝑠𝑡(𝑟) =
0,6 × 44 × 1,2 − 4 × 1,2

3 − 1
= 13,47 𝑐𝑚 ≤ �̅�𝑡 

Donc nous allons choisir st(c) = 18 cm et st(r) = 12 cm 
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Le choix des armatures transversales ainsi que leur espacement sont donnés par le tableau ci -

contre : 

Tableau 75:Armatures transversales 

Etage ϕl (mm) ϕt (mm) st(r) (cm) st(c) (cm) 

6ème 12 6 12 18 

5ème 14 6 15 21 

4ème 16 6 15 21 

3ème 14 6 15 21 

2ème 16 6 16 24 

1er 16 8 20 30 

RDC 20 8 20 30 

Le plan de ferraillage est donné en annexe XI-3 page XLIII. 

 

IX.4. PLANCHERS EN DALLE PLEINE 

Le plancher en dalle pleine considéré est le panneau C5C6 – E5E6 qui se trouve dans le 1er 

étage du bloc II puisque c’est le panneau le plus chargé. 

 

IX.4.1. Méthode utilisée 

La méthode forfaitaire est la méthode de calcul des sollicitations utilisée pour le plancher: dans 

les sens longitudinal et transversal, on l’assimilera à une poutre continue d’une bande de 1m de 

largeur du panneau de dalle. En effet, notre dalle satisfait les conditions énoncées dans le 

paragraphe IX.1.3.1. 

 

IX.4.2. Dimensions de la dalle 

Les dimensions de la dalle sont : 

 Petite portée Lx = 4,00 m ; 

 Grande portée Ly = 6,00 m ; 

 Epaisseur h0 = 0,17 m. 

 

IX.4.3. Sollicitations 

IX.4.3.1. Charges appliquées sur la dalle 

Les charges appliquées sur la dalle sont présentées dans le tableau de la page suivante : 
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Tableau 76:Charges de la dalle 

pplancher (kN/m²) 5,10 

q kN/m²) 5,00 

pu (kN/m²) 14,39 

pser (kN/m²) 10,10 

 

IX.4.3.2. Moment fléchissant 

Les moments qui se développent dans chaque panneau en les considérant comme isostatiques 

sont données par les formules dans le tableau suivant : 

Tableau 77:Formules du moment M0 

Moment 𝜶 ≤ 𝟎, 𝟒 𝟎, 𝟒 < 𝜶 ≤ 𝟏 

M0x 
𝑝𝐿𝑥

2

8
 𝜇𝑥  𝑝 𝐿𝑥

2  

M0y 0 𝜇𝑥  𝑀0𝑥 

𝜇𝑥 et 𝜇𝑦 étant calculés à partir des formules suivantes : 

Tableau 78:Formule de 𝜇𝑥 et 𝜇𝑦 

 𝜇𝑥 𝜇y 

Sollicitation à l’ELU ou à 

l’ELS 

1

8(1 + 2,4𝛼3)
 𝛼2[1 − 0,95(1 − 𝛼)2] 

Déformation à l’ELS 
1

8(1 + 2𝛼3)
 𝛼2[1 − 1,50(1 − 𝛼)2] 

Où : α : le rapport 
𝐿𝑥

𝐿𝑦
 

Alors les moments qui s’exercent réellement sur les panneaux de dalles sont pris égaux aux 

moments isostatiques affectés des coefficients forfaitaires suivant leurs positions. Le tableau 

ci-après donne ces coefficients : 

Tableau 79:Moments aux appuis et en travée 

Suivant x Suivant y 

Gauche Travée Droite Gauche Travée Droite 

0,40 M0x 0,80 M0x 0,50 M0x 0,40 M0y 0,85 M0y 0,40 M0y 

Notons qu’il existe aussi une valeur minimale à respecter telle que : 

𝑀𝑡𝑦 ≥
𝑀𝑡𝑥

4
 

Et le calcul nous donne les valeurs des moments en kNm: 
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Tableau 80:Valeurs des moments fléchissants 

Moment dans le sens de Lx  

Calculs μx M0x Mwx Mtx Mex 

Sollicitation à l'ELU  0,0731 16,81 6,73 13,45 8,41 

Déformation à l'ELS 0,0785 12,68 5,07 10,15 6,34 

Moment dans le sens de Ly  

Calculs μy M0y Mwy Mty Mey 

Sollicitation à l'ELU  0,3975 6,68 2,67 5,68 2,67 

Déformation à l'ELS 0,5185 6,58 2,63 5,59 2,63 

 

Tableau 81:Vérification sur Mty 

Calculs Mty Mtx/4 Mty>Mtx/4 

Sollicitation à l'ELU ou ELS 5,68 3,36 OK 

Déformation à l'ELS 5,59 2,54 OK 

 

IX.4.3.3. Effort tranchant 

Les formules pour le calcul des efforts tranchants sont présentées dans le tableau ci-contre : 

Tableau 82:Formules des efforts tranchants 

Effort tranchant 𝜶 ≤ 𝟎, 𝟒 𝟎, 𝟒 < 𝜶 ≤ 𝟏 

Vx 
𝑝𝐿𝑥

2
 

𝑝𝐿𝑥

2
×

1

1 + (𝛼/2)
  

Vy 0 
𝑝𝐿𝑥

3
≤ 𝑉𝑥 

Et nous avons les valeurs des efforts tranchants en kN : 

Tableau 83:Valeurs des efforts tranchants 

Calculs Vux Vuy Vuy < Vux 

ELU 21,58 19,18 OK 

ELS 15,15 13,47 OK 

 

IX.4.4. Calcul des armatures 

La fissuration est considérée comme peu préjudiciable. Les calculs sont effectués selon 

l’organigramme fourni en annexe VII-1 page XXXV. 

 

IX.4.4.1. Section minimale des armatures 

La condition de non fragilité impose des valeurs minimales des armatures longitudinales telles 

que: 
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𝐴𝑦,𝑚𝑖𝑛 = 6ℎ0 𝑝𝑜𝑢𝑟 𝐻𝐴𝐸𝐹𝑒500 

Et : 

𝐴𝑥,𝑚𝑖𝑛 =
3 − 𝛼

2
𝐴𝑦,𝑚𝑖𝑛 

Après calcul, nous trouvons : 

  Ay,min = 1,02cm²/m ; 

  Ax,min = 1,19cm²/m. 

 

IX.4.4.2. Conditions sur les choix des sections d’aciers 

Dans le cas de charge repartie et de fissuration peu préjudiciable, nous devons vérifier les trois 

conditions suivantes : 

 Diamètres des armatures :Φ ≤
ℎ0 

10
=

170

10
 = 17𝑚𝑚; 

 Espacement suivant Lx et aux appuis : 𝑠𝑡𝑥 ≤ min{3ℎ0; 33𝑐𝑚} = 33𝑐𝑚 ; 

 Espacement suivant Ly : 𝑠𝑡𝑦 ≤ min{4ℎ0; 45𝑐𝑚} = 45𝑐𝑚. 

 

IX.4.4.3. Armatures de la dalle 

En utilisant, les démarches de calcul données par l’organigramme de l’annexe VII-1 page 

XXXV, nous avons les calculs suivants. 

 

a) Exemple de calcul  

Nous allons calculer les aciers de la travée suivant Lx : 

Données : 

Mu = 0, 0135 MNm 

Mser = 0, 0101 MNm 

b0 = 1,00 m 

h0 = 0,17 m 

d = 0,153 m 

Calculs: 

 𝛾 =
0,0135 

0,0101
= 1,326 

 𝜇𝑙𝑢 = 0,317 × 1,326 − 0,173 = 0,247 

 𝜇𝑏𝑢 =
0,0135

1,00×(0,153)2×14,17
= 0,041 

 μbu = 0,041 < μlu = 0, 247 < 0,3  
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Donc on a une section simplement armée et on calcule zb : 

 𝑧𝑏 = 0,153 × (1 − 0,6 × 0,247) = 0,13 𝑚 

Et on a : 

 𝐴𝑢 =
0,0135

0,13×435
× 104 = 2,37𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1,19 𝑐𝑚² 

Soit : 4HA10 = 3,14 cm² et espacé de 25 cm. 

 

b) Tableau de calcul des armatures 

Nous avons le tableau de calcul des armatures ci-après : 

Tableau 84:Section d'aciers de la dalle 

  
Suivant Lx Suivant Ly 

Gauche Travée Droite Gauche Travée Droite 

Mu(MNm) 0,0067 0,0135 0,0084 0,0027 0,0057 0,0027 

Mser(MNm) 0,0051 0,0101 0,0063 0,0026 0,0056 0,0026 

b0 (m) 1,00 1,00 

h0 (m) 0,17 0,17 

d (m) 0,153 0,137 

Γ 1,326 1,326 1,326 1,016 1,016 1,016 

μlu 0,247 0,247 0,247 0,149 0,149 0,149 

μbu 0,020 0,041 0,025 0,010 0,021 0,010 

  μbu < μlu donc SSA μbu < μlu donc SSA 

zb 0,13 0,13 0,13 0,14 0,14 0,14 

A (cm²/m) 1,19 2,37 1,48 1,02 1,02 1,02 

Choix 4HA8 4HA10 4HA8 4HA6 4HA6 4HA6 

Aréel (cm²/m) 2,01 3,14 2,01 1,13 1,13 1,13 

st (cm) 25 25 25 25 25 25 

 

IX.4.4.4. Vérification de la contrainte de cisaillement 

Le non-cisaillement de la dalle se justifie par : 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑢
𝑏0𝑑

≤ 0,07
𝑓𝑐28
𝛾𝑏

= 1,17 𝑀𝑃𝑎 

Après calcul, on trouve : 𝜏𝑢 = 0,14 𝑀𝑃𝑎 ≤  1,17 𝑀𝑃𝑎 

Le cisaillement n’est pas à craindre, en plus le bétonnage de la dalle se fera sans reprise donc 

on n’aura pas besoin d’armatures d’âme. 
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IX.4.4.5. Vérification des flèches 

Le calcul des flèches ne sera pas nécessaire si les deux conditions suivantes sont satisfaites : 

ℎ0

𝐿𝑥
≥

𝑀𝑡𝑥

𝑀0𝑥

 

𝐴

𝑏0𝑑
≤

2

𝑓𝑒
 

Après calcul, nous avons : 
ℎ0

𝐿𝑥
= 0,043 >

𝑀𝑡𝑥

𝑀0𝑥

= 0,40 

Et :
𝐴

𝑏0𝑑
= 0,0013 ≤

2

𝑓𝑒
= 0,0040 

Toutes les conditions sont vérifiées donc, il n’est pas nécessaire d’effectuer le calcul des flèches. 

 

IX.4.4.6. Vérification des contraintes à l'ELS 

La vérification se fait comme celle des poutres dans le paragraphe IX.1.4.3. 

Le tableau qui suit nous présente la vérification à l’ELS : 

Tableau 85:Vérification à l’ELS 

 
Suivant Lx Suivant Ly 

Gauche Travée Droite Gauche Travée Droite 

Mser (MNm) 0,0051 0,0101 0,0063 0,0026 0,0056 0,0026 

Aréel (m2) 0,00020 0,00031 0,00020 0,00011 0,00011 0,00011 

D (m) 0,0030 0,0047 0,0030 0,0017 0,0017 0,0017 

E (m) 0,0009 0,0014 0,0009 0,0005 0,0005 0,0005 

y1 (m) 0,0275 0,0336 0,0275 0,0199 0,0199 0,0199 

I (m4) 0,00005 0,00008 0,00005 0,00003 0,00003 0,00003 

σs (MPa) 175 228 219 178 379 178 

�̅�𝒔 (MPa) 500 500 500 500 500 500 

 Donc 𝜎𝑠 < 𝜎𝑠 

σbc (MPa) 2,56 4,26 3,21 2,03 4,30 2,03 

�̅�𝒃𝒄 (MPa) 15,00 15,00 15,00 15,00 15,00 15,00 

 Donc 𝜎𝑏𝑐 < 𝜎𝑏𝑐 

Toutes les conditions sont vérifiées donc les armatures conviennent. 
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IX.4.4.7. Arrêt des barres 

Nous avons à respecter les distances sur la figure qui suit : 

 

Avec :𝑙1 = max{𝑙𝑎; 0,20𝐿𝑥} et 𝑙2 = max {𝑙𝑎;
𝑙1

2
} 

Où : la : longueur d’ancrage et donnée par la formule : 

𝑙𝑎 =
Φ𝑓𝑒
4𝜏𝑠𝑢

≈ 44Φ 

Calcul : 

 𝑙𝑎 = 44 × 1,0 = 44 𝑐𝑚 

 𝑙1 = max{44 ; 0,20 × 400} = 80 𝑐𝑚 

 𝑙2 = max {44;
80

2
} = 44 𝑐𝑚 

Et on a : 

la = 44 cm ; 

l1 = 80 cm ; 

l2 = 44 cm. 

Le plan de ferraillage de la dalle est présenté dans l’annexe IX-4 page XLIV. 

 

IX.5. ESCALIER 

L’escalier étudié est celui qui a été présenté dans le chapitre prédimensionnement. Ses 

caractéristiques sont résumées dans le tableau ci-après : 

 

Figure 35:Arrêt des barres de la dalle 
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Tableau 86:Caractéristiques de l’escalier 

Hauteur à franchir : H (m) 4,20 

Emmarchement : l (m) 1,60 

Giron : g (cm) 28,0 

Hauteur de marche : h (cm) 17,5 

Epaisseur du palier : epalier (cm) 13,0 

Epaisseur de la paillasse : epaillasse (cm) 13,0 

Angle d’inclinaison : ϴ (°) 32 

 

IX.5.1. Modélisation de la structure 

Pour déterminer les sollicitations, le schéma de calcul est le suivant : 

 

 

 

 

 

IX.5.2. Sollicitations 

IX.5.2.1. Calcul de charges  

Les charges sur l’escalier sont résumées dans le tableau suivant : 

Tableau 87:Les charges sur l’escalier 

Charges permanentes (kN/m) 

Poids Désignation Valeurs 

Poids propre paillasse g1 6,23 

Poids propre marche g2 3,50 

Poids propre  revêtement g3 0,96 

Poids propre palier g4 5,20 

Charge d’exploitation (kN/m) 

Surcharge de l’escalier q 2,50 

Le calcul de p1 et p2 est effectué dans le tableau qui suit : 

Tableau 88:Charges p1 et p2 

Combinaisons Valeur Unité 

ELS 
p1 = g1 + g2 + g3 + q 13,19 kN/m 

p2 = g3 + g4 + q 8,66 kN/m 

ELU 
p1 = 1,35 (g1 + g2 + g3) + 1,5q 18,19 kN/m 

p2 = 1,35 (g3 + g4) + 1,5q 12,07 kN/m 

Figure 36:Modélisation de l’escalier 


