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Préambule

En dépit de I’épanouissement des études des structures en bétons armés en matiere de développement
théoriques et expérimentaux, une grande partie de nos étudiants (es) rencontrent des contraintes d’analyse
des phénomenes rencontrés en pratique d’autant plus que le calcul des ouvrages en béton armé n’est pas
une opération automatique et qui nécessite un sens de jugement et d’analyse. Sur ce, le présent document
s'adresse aux étudiants et étudiantes du génie civil en master 1 option structure en leur offrant la matiere
enseignée dans les cours traitant les structures en béton armé 1, présentés ici sous une forme simple, tres
élaborées et aisément assimilable.

Basé sur les documents technique réglementaires (B.A.E.L. 91, C.B.A. 93, R.P.A. 99/2003, ...etc), ce
document a pour objectif la conception et le calcul des éléments de structures les plus importants dans les
batiments. Il élabore pour chaque point abordé un rappel théorique assez complet, suivi de I'exposé détaillé
des étapes a suivre lors du dimensionnement ou de la vérification, le tout assorti d’exercices entierement
développés.

Ce document est divisé en cinq chapitres et chaque chapitre est organisé en deux parties : Un rappel de
cours présentant les méthodes de calcul et les formules réglementaires et des exercices totalement élaborés
traitant tous les cas visualisés dans le rappel de cours.

Le premier chapitre se propose de traiter le dimensionnement et le comportement des portiques auto-stables
sous les actions gravitaires selon la méthode de Caquot. Le deuxieme chapitre est consacré a 1’étude des
portiques auto-stables sous les actions horizontales suivant la méthode de MUTO. Le troisieme chapitre est
dédié au calcul des armatures dans les poteaux et les poutres sous diverses sollicitations et combinaisons
d’actions. Le quatrieme chapitre, quant a lui, se propose de faire une étude élaborée d’un plancher-dalle et
d’un plancher champignon. Enfin, le cinquieme chapitre aborde le dimensionnement et le ferraillage des
semelles de fondations superficielles.
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Chapitre 1 ‘ Calcul des planchers dalles et planchers champignons

Chapitre 1. Calcul des planchers dalles et planchers champignons

Rappels de cours

1. Introduction

Lorsque les planchers sont constitués par des dalles continues sans nervures, ni poutres sauf éventuellement
sur leurs rives, le long desquelles des appuis continus peuvent exister et que ces dalles sont directement
supportées par des poteaux (appuis ponctuels), on a affaire a des planchers-dalles ou a des planchers-
champignons. Les planchers-champignons correspondent au cas ou les poteaux sont munis en téte de
chapiteaux en forme de troncs de pyramides ou de tronc de cone. Ces types de planchers portent toujours
dans deux directions (armés dans les deux sens).

2. Méthode de calcul des sollicitations

La méthode générale de calcul des sollicitations est la méthode de la RDM, toutefois on utilise une méthode
approchée si les conditions de son application sont réunies.

l l l
Cette méthode est applicable si : % <l <2l,;a< Ex eth < ;y

Cette méthode est applicable en considérant séparément les portiques du 'sens x' des portiques du 'sens y'
Si:

2 l 3 1 l; l;
ES{—x etg}SE ;ES{—let—L}SlﬁaveC li =l oul

ly b Liv1 li—q i

a,b : dimensions transversales des poteaux.
lx, ly : dimensions entre-axes d’un panneau de dalle dans le sens x et y, respectivement.

2.1. Calcul des sollicitations
Vérifier que : 1), = % <03 ; A, =+—
le = Ly (ouly) ;c¢"=a(oub)

h,: dimension du chapiteau ; h: hauteur du poteau

“*  Moment autour d’un nceud
- Longueurs fictives (Position des moments nuls)

h;, = 0,8.h,, (Neeud courant) ; by, = 0,9 . h,, (Nceud de I’avant dernier plancher)
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hs = 0,8. hs (Nceud courant) ; hg = hg (Poteau articulé sur la fondation)
Lwey = Lw(ey (Console)
wee) = 0,8.Ly(e) (Travée courante)

l",v(e) = Xw(e) - lw(ey (Travée de rive pour le nceud voisin du neeud de rive)

Kn, . +Ks,
Pour unnceud 'i' : x,, = 0,8si K, +Ks, = 1,5.K,_ 1%y, =1— # dans le cas contraire
e
Kn. .. +Ks.
— 1 — Zria ¥ Bsivg :
=08si Ky, ,+ K., 215Ky, 5 Xy = 1 75 Koy dans le cas contraire

Notation : e : Est. w : West. n : Nord. s : Sud

- Facteur de rigidité

3
K, = % % A+2A) ln= % : Moment d’inertie des poteaux inférieurs (sud) et supérieurs (nord).
S
2 Iy ﬂ)
Ky = 3 hl (1 + 2
I 1 (L +lig1). 3 . . ..
K.=— K, = — avec = ——————1inertie de la bande de dalle (h : épaisseur de la dalle).
Ae.le ALy 2.12

- Moments isostatiques

_P. lﬁ,(e)

Console : M,y = — Ly(e) 2 kw(ey- Pwce)

p.1?
w(e) ! lw(e)
Travée : My, = [ Py — Loy 2 kwey- Pw(e)] (1 5— )

2
1

=5 o (o) )
2125 Uy, Lye) L)

a : distance du point d’application de la charge concentrée (P, () par rapport au nceud considere.

Cas d’un nceud (2) voisin d’un noeud de rive (1) prolongé d’une console :

: . s 1 K
Si la console est a I’ouest du nceud considéré : M, ,= [ w2 — EDLI' y ] (1 5-— )
’ 1

Si la console est a I’est du noeud considéré, il faut juste remplacer ‘w’ par ‘e’ dans I’expression
précédente.

- Moments d’encastrement

/KW

o= (1 5) S = (1)
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Ky / I} Ks i l
Mn:_?(Me_Mw) 5 Ms:E(Me_Mw)

D=K,, + K, + K + K, : somme des facteurs de rigidité autour d’un nceud.

Remarque : Remplacer (M,, par M,,)et (M, par M) dans le calcul de M,, et M,, respectivement, dans le
cas d’un nceud voisin d’un nceud de rive prolongé d’une console.

Moment en travée

Expression du moment : M(x) = u(x) + M,, (1 — lf) + M, z£
2 L

u(x) : Moment de la travée isostatique de la méme longueur et méme chargement que la travée
considérée.

Mgew+ M, Mgyw+ M
max — axw axe . max — yw aye
Mtx - MOx + ’ Mtx - MOy + 2

P.Ly. L% P.Ly. L3 . . )
M,, = — ¢t My, = — Moments isostatiques maximaux

Mg, M, : Moment en appui West et Est, respectivement.

Effort tranchant sur appuis

Mi— Mj_1 Miy1— M,

Vwi = VOW + et Vei = Voe +

wi li
Vow » Ve : Efforts tranchants sur un appui 'i' des travées isostatiques pris avec leurs signes.
M;_4,M;, M; ;1 : Moments en appuis pris avec leurs signes.

2.2. Division des panneaux en bandes

Pour I'étude de la flexion dans le sens des portées lx, chaque panneau est décomposé en une bande centrale
et deux demi-bandes sur appuis, comme indiqué par la Figure 1.

La largeur 'y de la demi-bande sur appuis est égale a :
=  Pour I'évaluation de la résistance de la dalle aux moments sur appuis (I'ya) :

Ly =max(Z+h;15 (2+h
ya =max|—+h;1, (§+ )
=  Pour I'évaluation de la résistance de la dalle aux moments en travée (I'y):

o= max (540515 (G4 0) + )

L .
Avec : Ly, etL’yaSTy sily<2.1y

Ly et L,a <031y sily>2.1;
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a', b' : dimension transversales des chapitaux.

h : épaisseur de la dalle.

La largeur de la bande centrale correspondante est €gale a ly - 21'y(a ou )-

Remarque : Dans le sens de la portée 1y, les largeurs 1'xa et I'xc sont définies de la méme maniere en
substituant x a y et a a b dans les expressions précédentes.

Demi-bande—L
sur appui )
Bande centrale T

A

_V._@_ _._.L_x._.i

Figure 1. Division des panneaux de dalle en bandes (Perchat et Roux, 1997)

\/

2.3. Répartition des moments entre les différentes demi-bandes de dalle
On designe par :

M, : moment ultime positif en travée d’un portique intermédiaire.
M. : moment ultime positif en travée d’un portique de rive

M'y : moment ultime négatif en appui d’un portique intermédiaire.
M'1y : moment ultime négatif en appui d’un portique de rive.

Les indices "u" sont remplacés par "ser" a I’ELS.

Remarque :

L'indication « rive non supportée » se rapporte au cas ou la dalle n'est ni surépaissie ni portée par un mur
le long de la rive considérée.

L'indication « rive supportée » correspond au cas ou le long de la rive considérée existe soit une poutre
ayant une hauteur totale de section au moins égale a trois fois 1'épaisseur h de la dalle, soit un mur capable
de supporter celle-ci.

Le principe de distribution des moments dans les différentes demi-bandes est donné sur la Figure 2.
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Rives supportées

(]
52
BR=N=
o
. |, 04M, . 04M,, a
Demi-bande < - - - - - C--C-C--C-}-C-C-C--C-=-=-=-=-=-=-=-=-=-=-—==-==0—_
centrale
(]
=
O <
3
£
5 &
-
(]
52
£ 5
o
(ol

d

Figure 2. Distribution du moment dans les demi-bandes (Perchat et Roux, 1997)

non supportées

3. Ferraillage
3.1. Armatures de flexion

Ces armatures sont calculées pour reprendre un moment fléchissant par metre linéaire de largeur d’une
demi-bande de dalle. Le calcul se fait a la flexion simple sous le moment (Mu).

. . M,
Moment sur la demi-bande sur appui : M, = ;,‘“

a

. My

Moment sur la demi-bande centrale : M;, = 7 ”
2 ‘a

3.2. Pourcentage minimum d’armatures
. . 400 A 400
Demi-bande sur appui : ——— = L >
1. h = 1000. f, 1. h = 1000. f,

Demi-bande centrale :

Ax = Armature suivant (I, — 2l;)

Ax
Ay = Armature suivant (L, — 21y,) }

Amax = MaX { } 5 Amin = Mll’l {
Ay



Conditions relatives aux armatures supérieures : A >
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1
3 pour les charges concentrées

1
1 pour les charges réparies

1,2. v,
fst
V{I : Effort tranchant réel transmis au poteau ou au chapiteau.

fe
;fst = y_

N

3.3. Disposition des armatures

La répartition des armatures doit étre uniforme dans chaque bande.

11 est possible d’arréter les armatures du quadrillage inférieur avant les axes des appuis a raison

d’une barre sur deux.

Les aciers supérieurs formant chapeaux sur les “’bandes sur appuis’’ doivent se croiser avec une
longueur au moins égale a la longueur de recouvrement.

La position relative des armatures est a inverser par rapport aux dalles solidaires d’un réseau de
poutres et poutrelles (voir Figure 3Erreur ! Source du renvoi introuvable.).

Aciers // au petit cOté (Zéme lit)

Grand coté

Aciers // au grand coté (1* lit)

Figure 3. Disposition des armatures inférieures (Perchat et Roux, 1997)

Vérification de ’effort tranchant

Les armatures de 1’ame ne sont pas nécessaires si V0’§,u < Vy’L’L* Dans le cas contraire, il faut

augmenter soit h, soit a', soit b', soit fcog ou prévoir des armatures transversales.

0,05 2.d.1 0,05 2.d.1
Vo' = —— a' +h £ Vi = = b'+h >
yu b fc28 ( ) Leta! , xu Yb fc28( ) ly+b'

1A A
1 _ 1 kta 1 _ i yth

I _ by _ a
Vyu_ Vyu_pu-z anu_ qu_pu-g

Avec : VI : Effort tranchant au nu du poteau ou du chapiteau.

VZL - Effort tranchant réel transmis au poteau ou au chapiteau.
V,, : Effort tranchant sur appuis défini en section 2.2.3.

pu : Chargement ultime.

Vy* « Effort tranchant limite au nu du poteau ou du chapiteau.

| _bwe * bew
y(x) 2
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Exercice corrigé

Etude d’un plancher-dalle

Soit la structure en plancher-dalle donnée sur la figure suivante.

On considere le plancher du 2°™ étage d’épaisseur h=30 cm (Niveau 9,50 m) s’appuyant sur des poteaux
carrée de 50x50 cm?.

La charge permanente sur le balcon (console) est de 6,75 kN/m?et sur le plancher est de 7,5 kN/m?.
La charge d’exploitation sur le balcon est de 3,5 kN/m? et sur le plancher est de 2,5 kN/m?.
fos = 25 MPa, FeE400, enrobage de 5 cm.

- Calculer les sollicitations ultimes (M, et Vy) dans les portiques intermédiaires du sens X.

- Répartir les moments de flexion sur les portiques intermédiaires du sens x.

- Calculer les armatures de flexion dans les demi-bandes sur appuis.

- Calculer les armatures de flexion dans les demi-bandes centrales si 1’étude en flexion du portique
sens y au droit de la demi-bande centrale en travée a donné une section d’armature Ax =8,5 cm*/ml.

- Vérifier les portiques intermédiaires du sens x vis-a-vis de I’effort tranchant.

- Vérifier les conditions relatives aux armatures supérieures.

- Etablir un schéma de ferraillage.

28 cm _
L i 4 2
| a
g | Niv 9,5 Sm Tom i
50x50em” i, 30cm 2l o S S #——[F]
| & ! X, ; " | |
I I 7,0 m :
50 x 50 cmz‘ia i 3 m TN &-—[C
I 30 cm I T
E : o L JJ/{'_ 70m X i
21! : 3m __________ ﬂ__-@
55x55cm T , 7.0 m :
! 32 cm [ [
| ]
: . = , - S —— - -—[E
| i » 1 *
2 | 35m -V m |
60 x 60 cm >
" i | e M B [F
I - - 8,0m 1,5 m
[Pl

=
b]

Vue en ¢élévation Vue en plan

Figure 4. Structure en plancher-dalle
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Solution
1. Calcul des sollicitations ultimes
Application de la méthode approchée
Les portiques du sens x sont les portiques A a F
1x = 8,00 m ; Iy = 7,00 m (distance entre axes des poteaux)

a=b=50cm
i:§:3’5mglx:8mﬁ2x7=14m

a=50cm£%=¥=160cm; b=50€m£%=—=140cm

=La méthode approchée est applicable.

2ol 3 5 067<¥-114<15
371, 2 700
22223 5 067<2=100<15
3 b 2 0
loo77<ti =t 270 _1<13
3 i+1 li-1 700

Cette méthode est applicable en considérant séparément les portiques du 'sens X' des portiques du 'sens y'.
Calcul du chargement
Le calcul se fait par metre linéaire de longueur de la travée

- Surle balcon : qpy=qyp - 1y=(1,35x 6,75 + 1,5 x 3,5). 7 = 100,54 kN/m
- Sur le plancher : Qpx= Qyp - ly=(1,35x7,5+ 1,5 x2,5). 7=97,13 kN/m

Calcul des longueurs fictives (positions des moments nuls)

On traite le nceud 1 et par symétrie on en déduit le nceud 2 (voir Figure 4 en élévation).
h;, =0,9.h, =09 x3=2,7m (Nceud de I’avant dernier plancher)

h; =0,8.hs =0,8 x 3 =2,4 m (Nceud courant)

l,,; = ly1 =1,5 m (Console)

l,, = 08.1l,1 =0,8 x 8 =6,4 m (Travée courante)

Calcul des facteurs de rigidité

Vérifier que : A;, = % = g =0 <0,3 (pasde chapiteau dans le plancher-dalle)
A= =300 — 994 > 0,6

It 800
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4
I = Iy = 2>=5208 . 10° cm’

_ (700+700).303
- 2.12

I =15,75.10° cm*

2 5,208. 10°

21
Kg=>50+2,)= 3 240

=25 1 =1,447. 103 cm’
3 hgy

5
Kny =32 (14+72) 232520 1 =1,286.10% cm’
ni

I 1575.10°

— = =2,618.10% cm®
Aler-lh; — 0,94. 640

Ke1 =

K, = 0 cm?’ (console)
Di =K + Ky, + Koq + K,y = 5,351.10% cm?

Calcul des moments isostatiques

q,., - 13 2
Console : My, = -2~ = 2005015 19311 kN.m
L Gy ld Mer _ 97,13. 642 0,94%) _
Travée : My = — 2= (1,5 — 2k ) = ot (1,5 -2 ) = — 4953 kN.m
Calcul de moments d’encastrement
— M _Kwa 1o Kwi _ __9\_ 0 _ _
My = M, (1 01 )+ My = -11311 (1 5‘351) 4953 ——= —11311kNm
- M _ Ker 1 Ken 2618 2618 _
Mey = My ( Dl) My, 2= — 4953 (1 5‘351) 113,11 222 = ~308,31kN.m
Knq ’ ' 1,286
Mnl = - D_ (Mel - Mwl) = =—- ﬁ (—495,3 + 113,11) = +91,85 kN.m
1 )
Mgy =72 (M}y — My,;) = 22 (—495,3 +113,11) = — 10335 kN.m
1 )
Par symétrie : My, = Mpq1; Moy = My
My = My, s Mgy = M,
Calcul du moment maximal dans la travéel -2
Mgi+ My,
(12 = Moy + =952
2 2
M,, == Lg' b _ 97'1: 8 = 777,04 kN.m
Avec: P. L, = qpx=97,13 KN/m
M, = 777,04 + = 0020 = 468,73 kNom



Chapitre 1 ‘ Calcul des planchers dalles et planchers champignons

Calcul de Ueffort tranchant sur appuis

V1 =—=q,, - by = —100,54.1,5=—150,81 kN

Voer = G, .= =97,13.5 = 388,52 kN

Voy = Voo + Mita=Mi _ 3gg 57 4 Z30831430831 _ 388 52 kN
el
VOWZ = Voel = 388,52 kN
Viz = Vowz + 1= 388 52 + —o 72220 = 388,52 kN

w2

VEZ = - qu . lez = le = — 150,81 kN

2. Répartition des moments de flexion sur les portiques du sens x
Découpage des panneaux de dalles en bandes
Chaque panneau est découpé en 02 demi-bandes sur appuis et 02 demi-bandes centrales

Longueurs des demi-bandes

- au voisinage des appuis du portique : L), = max (% +h;1,5 (g + h))
b'=b= 50 cm et h=30 cm.
L’ya = max (% +30;1,5 (? + 30)) ﬁL’ya = 82,5 cm.

Avec : Ly, = 82,5< b 7% 175 cm (Ik <2ly)

4 4

- au voisinage des travées du portique : L), = max (b; +h;15 (g + h) + i—’é)

be =max (3 +30;15 ($+30)+52) = 1), =1625em.

2
Avec: L, =162,5> %y = B2=175 em (L < 21y)

Répartition des moments fléchissant sur les différentes demi-bandes
Les moments a répartir sont :

- Moment négatif sur I’appui 1 (rive) : M'1u =M1 = -308,31 kN.m
- Moment positif dans la travée 1-2 : Mug-2)= M (12 2)= 468,73 kN.m

- Moment négatif sur I’appui 2 (rive) : M'2y = My2 = -308,31 kN.m
La répartition se fait suivant la

Figure 2 (rappels de cours). Les moments sur les différentes demi-bandes sont donnés sur la figure suivante :

10



Chapitre 1 ‘ Calcul des planchers dalles et planchers champignons

"Portique
intermédiaire

Figure 5. Répartition des moments dans les portiques intermédiaires

3. Armatures de flexion en appuis 1 et 2 (rive)

Au droit de la demi-bande sur appui

M, = Muar = 37— 44,85 kN.m
Ba 0,825

Mpy = %  fou = 14,2 MPa (fo2s = 25 MPa, y, = 1,5 4 ’ELU courant)
o - - Jbu

bo = 1m/I (les moments sont répartis sur un metre linéaire de largeur de demi-bandes)
d = h- enrobage = 30-5 = 25cm

_ 44,85.1073
T 1.0252. 142

Hpy =0,05 < 0,186 (pivot A)

Upy< 1; = A’ = 0 (armatures comprimées pas nécessaires).

@ =125 (1-T-2my) = 1,25 (1-/1-2.0,05) = 0,064
z=d(1—-04a) = 25(1 — 0,4.0,064) = 24,36 cm

A= Mu _ 4485 1073
T z. fs 0,2436. 348

=529 cm¥ml ; f,, = ’;— = 222 = 348 MPa

Au droit de la demi-bande centrale

M), 117,16
M, = 4 = = 43,8 kN.m
73’_ g 70825
My, 117,16. 1073

Upy = e @ o 1025 142 = 0,132 < 0,186 (pivot A)

Wpu< = A"=0

a=125(1-1-2pu,)=125(1-v1—-2.0132) = 0,178

11



Chapitre 1 ‘ Calcul des planchers dalles et planchers champignons

z=d(1—-04a) =25(1-0,4.0,178) = 23,22 cm

M 117,16. 1073
A=—2= = 14,5 cm*’/ml
z. foe 0,2322. 348

Condition de non fragilité

Aymin _ 400
l,. h =1000. f,

Pour un metre linéaire de largeur de la demi-bande : [, =100 cm et h = 30 cm

__100. 30. 400

A i = = 3 cm?
y min 1000 . 400

Les sections d’armatures calculée dans la partie précédente sont toutes supérieures a la section
minimale (Ay min)

4. Armature de flexion en travée 1-2

Au droit de la demi-bande sur appui

My, _ 140,62

M, =
u
Ut 1,625

= 85,53 kN.m

_ 8553.1073
Hou =71 0252, 142

= 0,096 < 0,186 (pivot A)
Wpu<py = A'=0

a= 125(1-vT—2.0,096) = 0,126
z=d(1-04a) = 25(1 — 0,4.0,126) = 23,74 cm

A= Mu _ 8553 1073
T z. fi 0,2374. 348

=10,35 cm*ml

Au droit de la demi-bande centrale

M, = ; =—2>" =75kN.m
Y_ = -1,625
2 yt 2
140,62 . 1073

Mbw =T 0757 125 = 0,158 < 0,186 (pivot A)

Wpu<py = A'=0
a =125 (1 —J1-2. 0,158) — 0,216

z=d(1—-04a) =25(1-0,4.0,216) = 22,84 cm

A= M,  140,62. 1073
T z.fs 0,2284. 348

= 17,69 cm*/ml

Condition de non fragilité

Ax =8,5 cm?/ml (donnée de 1’exercice)

12



Chapitre 1 ‘ Calcul des planchers dalles et planchers champignons

Ay =17,69 cm?/ml (section d’armature dans la demi-bande centrale calculée précédemment)

Ax = 8,5 ) e Ax = 8,5
Amax = Max {Ay B B {Ay i769)
Amax = 17,69 cm?/ml ; Amin = 8,5 cm?/ml

Amin _ 0,48 { } (cas d’une charge répartie)

1
max 4

Un récapitulatif des résultats de calcul des armatures est donnée sur la figure suivante :

a
X7 Ut
5,29 cm’/ml 5,29 cm’/ml =
o
Haininiieieits 110,35 cm’/ml TS TTTm s 2
2 1 1 2 o~
145cm/ml L--____ 5-- _1 14,5 cm /ml I
_ 17.69 cm /ml =
2 1 ,
l;y — lya=267.5 ch 14,5 cm’/ml ¢ 17,69 cm fml -1 14,5 cm’/ml ;y — ly=187,5cm
1 1
g I 2 I ——————————
, ) 10,35 cm /ml , L'yt=162,5 cm
L\ =82.5cm) 1529 cm/ml 5,29 cm’/ml
) % % v

L =8,00 m

»
al >

Figure 6. Présentation des sections d’armatures sur les demi-bandes de dalle

Choix des armatures
Au droit des demi-bandes sur appuis
En appuis : Acatcutée= 5,29 cm?/ml soit 4HA14= 6,16 cm?*/ml
En travées : Acatcuce= 14,5 cm?/ml soit 10HA14= 15,39 cm*/ml
Au droit des demi-bandes centrales
En appuis : Acatcuce= 10,35 cm?ml soit 7HA14 = 10,78 cm?/ml
En travées : Acalcuse= 17,69 cm?/ml soit 9HA16 = 18,10 cm*/ml
Longueur de scellement droit

_2f

S

Tou = 0,6 Y2, frog : Ws=1,5 (acier HA) ; fi26= 0,6 + 0,06 f.o5 = 2,1 MPa

13



Chapitre 1 ‘ Calcul des planchers dalles et planchers champignons

Tey = 2,835 MPa

_® 400 B
S =7 2a5c > s =35.270

Dou: @ =14= 1, =49,38~49,5 cm
® =16 > 1l; =56,43=56,5cm
5. Vérification de I’effort tranchant des portiques intermédiaires du sens x
Calcul de Deffort tranchant aux nus des poteaux
Appui 1: Vi = Vi =y -5
Vieur = Ve1=388,52 kN
Pu = qpx = 97,13 KN/m
Vi, = 388,52 — 97,13.% = 364,24 kN.

’
V” ly+b

viL,, = 722 = 195,13 kN.

y
b'=b=50cm (pas de chapiteau)

Appui 2 : Par symétrie on trouve V{L,, = 195,13 kN.

Vérification de I’effort tranchant limite sur les appuis et nécessité d’armatures d’ame

2.025.7

2.d- by _ 005 ¢ 443 (05+03)—_311 11 kN

!
ly+b

I+ _ 0,05 ,
qu - f c28 (b + h)
Yb
VL, = VL, = 195,13 kN < VI* = Les armatures d’Ame ne sont pas nécessaires.
6. Vérification relatives aux armatures supérieures

4o 12 v
- fst

La section d’armature A est constituée des aciers supé€rieurs (en appui) des demi-bandes sur appuis répartie
sur une longueur a' + 2h. Pour un plancher-dalle (absence de chapiteau), a'= a =50 cm.

a+2h=05+2.03=1,10m.

La section d’armature choisie en appui est 4HA14 soit 6,16 cm?/ml.

A=6,16.1,1=6,776 cm>.

A=6776cm? >

1,2. viL,  1,2.0,19513

P 348 = 6,73 cm? : La condition est bien vérifiée
st
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Chapitre 1 ‘ Calcul des planchers dalles et planchers champignons

7. Schéma de ferraillage

Le schéma de ferraillage d’un portique intermédiaire du sens x est donné sur la figure ci-dessous.

Les armatures de couleur rouge et bleu sont des armatures inférieures (2 mettre en travée des demi-bandes
sur appui et centrale, respectivement).

Les armatures de couleur verte et violette sont des armatures supérieures (2 mettre en appuis des demi-
bandes sur appui et centrale, respectivement).

7 { Y-x
g
S
9HA16/m N
THA14/m | 7HA14/m
1 |
- A -y
2 L =8,00 m Lﬁ
4HAT4/m TOHAL4/m 4HA14/m
[1] 2]
AHA14/m AHA14/m
THA4/mM T T 7HA14/m
1| | 1]
i) 9HAI6/m  TOHAT#m ~[5]~

Figure 7. Schéma de ferraillage du plancher-dalle
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Chapitre 2 ‘ Calcul des portiques en béton armé sous les charges verticales

Chapitre 2. Calcul des portiques en béton armé sous les charges

verticales

Rappels de cours

1. Introduction

Les constructions a ossature auto-stable sont composées principalement par des portiques capables
de reprendre la totalité des efforts dus aux charges verticales et horizontales. Dans ce chapitre on
effectuera une étude des systemes en portiques composés de poutres et de poteaux et qui sont soumis aux
différentes charges verticales (permanentes et d’exploitations).

La détermination des sollicitations (M, N et V) est faite suivant la méthode simplifiée, mais qui
tient en compte de 1’hétérogénéité du matériau béton armé, qui est la méthode d’Albert CAQUOT. Cette
méthode repose sur la méthode des trois moments. Elle consiste a commencer par numéroter et définir
les différents types de nceud, ensuite, déterminer les moments dans chaque nceud, les moments en travées,
les efforts tranchants et efforts normaux dans les poutres et les poteaux.

2. Dimensionnement des éléments du portique

2.1. Les poutres

e . . L L
La hauteur & des poutres est déterminée par la condition de fleche : % <hy,< %

Lmax est la longueur entre axes de la travée maximale dans le sens de calcul (principal ou secondaire).
La largeur b de la poutre est choisie forfaitairement sur la base des conditions du RPA 99/2003.

Conditions du RPA 99/2003 (Article 7.5.1)

Les poutres doivent respecter les dimensions ci-apres :
-b>20cm

-h>30cm

-h/b<4.0

2.2. Les poteaux
Lors du prédimensionnement des poteaux, on suppose qu'ils sont soumis a la compression simple sous
I’effet des charges verticales. Ces charges sont calculées en considérant les travées discontinues, sur
appuis simples. Pour tenir compte de la continuité des travées, les charges verticales sont majorées de :
- 15 % pour les poteaux centraux dans le cas des batiments a deux travées.
- 10 % pour les poteaux intermédiaires voisins des poteaux de rive dans le cas de batiments
comportant au moins trois travées.
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Chapitre 2 | Calcul des portiques en béton armé sous les charges verticales

La section B doit alors satisfaire les conditions suivantes :

- La résistance a la compression centrée

Nu 0,85. fcpg B> Nuj .Yp

B Yb ' 0,85 .szg

- La stabilité de forme (flambement)

— 98 §i0<A<50

A
Nu < o (Br.fC28+As-fe) B, =— Nu n . = 1+02(3;)
0,9.yp Ys a( €28 e ) 50 2 )
oovg 10075 06 () si50 <A< 70

Avechzl?f;iz\/g;Asﬂ%Br

- Conditions du RPA 99/2003 (Article 7.1)
min (b, h) > 25 cm en zone sismique I et I,
min (b, h) > 20 cm en zone sismique Iy et 111
min (b, h) > he/2

0,25<b/h<4

Pour les poteaux circulaires, le diametre D devra satisfaire les conditions ci-dessous :
D >25cm en zone [
D >30cm en zone I,
D > 35cm en zone Il et 111
D >he/15

3. Charges sur les portiques
Plancher en corps creux :

Les portiques principaux reprennent le poids des poutres et la charge du plancher (Pu) sur une distance

L1t lxz)
— )

Les portiques secondaires se calculent forfaitairement comme des poutrelles sous une charge du plancher

¢gale a la moitié de la distance de part et d’autre du portique. q,, = P, . (

sur une distance égale a I’entre-axe des poutrelles.

Plancher en dalle pleine :
petite portée de la dalle

Calculer p =
P grande portée de la dalle

p <0,4 : le calcul est identique au plancher a corps creux.
p > 0,4 : théorie des lignes de rupture (les poutres reprennent des charges triangulaire ou trapézoidales).




Chapitre 2 | Calcul des portiques en béton armé sous les charges verticales

Pour simplifier les calculs, les charges trapézoidales et triangulaires sont remplacées par des charges
équivalentes uniformément réparties qui produiraient les mémes effets que les charges réelles.

Soient Pum et Py les charges équivalentes produisant le méme M et le méme V que les charges réelles,
respectivement.
P

Charge trapézoidale : Py, = g[( - ’)3—5) Iy + (1 - ’;—é) ld] Py = [( — pz_g) Iy + (1 _ %) ld]

Charge triangulaire : voir Figure 8

c N 2 1
Pour une poutre de longueur lx chargée sur un seul coté : Py, = 3 Pl, ; Py, = > Pl,

( nox P XIZ;
Poutre de longueur L chargée sur un seul coté : Py, = Py = 7 DL

Ix

A
\4

Figure 8. Chargement triangulaire sur une poutre isostatique

Remarque : Les expressions précédentes doivent étre divisées sur 2, dans le cas des poutres de
rive.

4. Sollicitations dans les portiques

4.1. Moments aux nceuds
Pour calculer les moments de continuité au niveau d’un nceud, on ne tient compte que des charges
agissantes sur les travées gauche et droite (I et 14) de I’appui considéré, et de la résistance offerte par ces
deux travées et des poteaux inférieur et supérieur (h; et hy) liés a ce méme nceud.

- On détache au-dessus et au-dessous de chaque appui des trongons fictifs (a partir des hauteurs des
poteaux) des hauteurs fictives h’ avec :

1

Py h. Noeud du premier plancher et le poteauest articulé a sa base.
1 =
0.8A; Dans les autres cas.

s

. {O.th Noeeud de I'avant dernier plancher .

0.8h, Dans les autres cas .

- On détache de chaque coté des appuis des trongons fictifs, a partir des longueurs des poutres, dont
les longueurs fictives I’, pour les travées intermédiaires et les travées de rive, seront précisées dans les
titre a - f.
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Chapitre 2 ‘ Calcul des portiques en béton armé sous les charges verticales

a) Nceud intermédiaire (nceud quelconque)
I'g=081; ; I'a=0.81q

Les moments dans les poutres au voisinage d’un nceud sont donnés par :

, x [
q,x1%, ., =
g5 TloZkpa i M= T e

Qe qad : les charges uniformément réparties sur les travées de gauche et de droite respectivement.
Pe, Pd : les charges concentrées appliquées sur les travées de gauche et de droite respectivement.

M'd: : +l'gxzkgpg

La valeur du coefficient kq (kg), étant donné pour chaque travée par :
PV POV PRV " T PR
2.1250', I, I, 2.1251', r, L,

ag, ag : distance en valeur absolue entre la charge concentrée Py, Ps et le nceud considéré (voir Figure 9).

Pg. ag ad Pd
qa
quI T | 4 -
i..:l Iy e Iy S

Figure 9. Schéma statique type d’une poutre continue

Les moments dans les sections dangereuses (aux nus d’appuis), sont :

P Y (U IV TU Y .
§ D # D D D

M, = M'd—M'g|Il{)S ; M, =|M'd—M'g|%

I I L I
K =-% - K = —d . K== . K ==
O U O
g d i K
I, Ia, i, Is : désignent respectivement les moments d’inertie des travées de gauche et de droite et des
poteaux inférieur et supérieur. D = K, + Kq + Kj + K

b) Nceud de rive sans console

Exemple du nceud de rive a gauche : by
I'a=081; ; leg=0 = K,=0 'y
I I
K=t K,=—%; K.=—; D= Ka+ K+ K,
LR l', I h,
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Chapitre 2 | Calcul des portiques en béton armé sous les charges verticales

Les moments dans les poutres au voisinage du nceud sont donnés par :

. G, <12, .
Mg =0 ’- M'd:W_Fldxzkdfjd
Les moments au niveau du nceud sont les suivants :
K
Mg:O ; M,=M", 1-—<
D
, K . . K,
MSZMLIES’ MledB

¢) Nceeud de rive avec console
Exemple du nceud de rive a gauche avec console

hl
I'i=0814;1l,=0 = K, =0 ;
D= Ki+ K +K; Console I'y
]
M-d:MH-dxzkdpd
8.5 b
M 'g est le moment d’encastrement de la console. 1
— ' _ ' Kd ' Kd
Mg_Mg N Md—MgXE'i'Md(l—Fj

M; :|M'd_M'g|% ; Mi:|M'd_M'g|%

d) Noeeuds voisins des neeuds de rive sans console
Exemple d’un nceud intermédiaire voisin du nceud de rive a gauche (nceud 2)

D = KgZ + K2 + K2 + Ki2 h' h' 2 h' 3
Les expressions des moments Mg, My, M; et Ms sl ;
restent inchangées comme pour un neeud I, Il 1 " 1‘g3 I'; I'y
intermédiaire. (1) Q) (3)
’a2 =0.8 1oz h'y b, '
I =X X [ 0
0.8 Si K +K,=>215K,
X, = K, +K .
! 1—# Si KS1+Ki1<1'5Kd1
DB

e) Nceeuds voisins des neeuds de rive avec console
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Les calculs seront menés de la méme maniere que pour les nceuds voisins des nceuds de rive sans
console.

Exemple du neeud voisin du neeud de rive a gauche :

[ K2 " K2 ' h' h'
M,=M',x l; +M g{l— I;) h', $2 $3
wo_apr 1 Kaigg Console | 1' ', I' ;| Console
P ausp o ) o |

M’¢1 = moment de la console du nceud 1

h'

'
h', h', i3
4.2. Moments en travées des poutres :
Les moments en travées sont évalués en tenant compte des moments d’encastrements et ont pour
valeur :

Mtx :MOX_Mg(l_%j_Md%

Mox : est le moment isostatique di aux charges réparties et concentrées.

4.3. Efforts tranchants dans les poutres et efforts normaux dans les poteaux
Les efforts tranchants a I’appui sont calculés par la méthode générale applicable aux poutres
continues en faisant 1’état des moments de continuité. Les efforts tranchants dans les poutres sont eux-
mémes les efforts normaux dans les poteaux.

M —-M M —-M
Vd=V0d+gl—d : Vg=V0g+gl—d

d g

Exercices corrigés

Exercice 1. Dimensionnement des éléments des portiques

Soit un batiment en (R+7) a usage d’habitation implanté dans la wilaya de Djelfa dont la vue en plan
est donnée sur la figure ci—jointe. Le dernier niveau est une terrasse inaccessible.

Le poids surfacique de tous les plancher en corps creux est estimée a 5.79 kN/m? ; le poids surfacique
des plancher en dalle pleine est estimée a 5.95 kN/m?; Qétages= 1.5 kN/m? ; Qterrasse= 1 KN/m? ; Gyolge =
8.47 kKN/m? ; Gpatier = 6.3 kKN/m? ; Qescatier = 2,5 KN/m? ; heages = 3 m ; plus de la moitié des charges est
appliquée avant 90 jours.

- Dimensionner les éléments des portiques (poutres et poteaux).
- Sileffort normal ultime du poteau le plus sollicité a la base du batiment est de 1840,75 kN, quelle
serait la section minimale du poteau s’il est de forme circulaire (prendre a =0.815).
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TTam— ' i
i
. - . 1l
-
i
o
]
i
L]

|
. - - - % |
"8"— j— o 7 ":ﬂ %L‘f}jﬂ
i A als nc:: ‘:‘ i
3 W s s _—
520 s = = x
g xxv = =.u-»§ - T ot ' :: ] a j
3 ] /\ g 3
; Lt l g
—95 i 10w 4 ;Y crm g . :ﬁﬁi | g
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i Sl i (‘_— - - E (2T
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mm = : = 20 : 308 ﬁ “,f EE “

Figure 10. Plan d’¢tage d’un batiment en R+7 a usage d’habitation

Solution :
Dimensionnement des poutres : On suppose que les poteaux sont de 30x30 cm?

Sens X : Liax = 330 + 200 - 30 = 500 cm

L L
‘;;"‘ <hy< ‘1“;"‘ —> 33.33<h, <50 :0n prend h= 35 cm

soit b=30cm

Conditions du RPA 99/2003

b =30 cm > 20 cm (condition vérifiée
h =35 cm > 30 cm (condition vérifiée)
1<h/b=1,17 < 4 (condition vérifiée)

Les trois conditions du RPA sont vérifiées, on fixe les dimensions des poutres a 30x35 cm?.
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Sens y : Lmax = 450-30 =420 cm
28 <hp <42 : On prend h= 30 cm et b=30cm
Conditions du RPA 99/2003

b =30 cm > 20 cm (condition vérifiée)

h =30 cm > 30 cm (condition vérifiée)

1< h/b =1 < 4 (condition vérifiée)

Les trois conditions du RPA sont vérifiées, on fixe les dimensions des poutres a 30x30 cm?.
Dimensionnement des poteaux :

Les étapes a suivre pour dimensionner les poteaux sont :

1. Chercher le poteau le plus solliciter (celui qui a la surface afférente la plus importante ou celui qui
porte un chargement le plus important, c’est généralement le cas des poteaux associés aux dalles
pleines).

2. Calculer le chargement sur ce poteau.

3. Vérifier ce poteau vis-a-vis de la résistance a la compression, de la stabilité de forme (flambement) et
des exigences du RPA 99/2003.

Si les conditions citées en (3) sont satisfaites, les dimensions supposées du poteau a chaque niveau
(chaque étage) du batiment sont fixées. Dans le cas contraire, ces dimensions seront augmentées jusqu’a
satisfaire les conditions sus-citées.

Recherche du poteau le plus sollicité

Apres analyse du plan, les deux poteaux susceptibles d’étre les plus sollicités sont H4 (surface afférente
la plus importante) et E3 (chargement le plus important).

Chargement sur le poteau E3
e Poids des poteaux : On suppose que les dimensions initiales des poteaux sont comme suit :
RDC + 1 étage : 45x45 cm?. Ppot = 15.19 kN.
2tme 4 38me grage : 40x40 cm?. Ppot = 12 kN.
4me 4 58me gtage : 35x35 cm?. Ppot = 9.19 kN.
65 4 7M€ gtage : 30x30 cm?. Ppot = 6,75 kN.

+

(3,15—0,3

e Poids des poutres :Ppoures=25x0.3x0.35x 4’3‘0'3)

+25x0.3x0.3x(3'652_0'3 n 4'°52‘°'3)

Ppoutres = 1698 kN.
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e Poids des murs en double cloisons : Prurs = Gmurs -.Smurs . Le poteau considéré est associé a deux
murs en double cloisons. Un mur de 2 m de long sur la travée D-E et un autre de 1.675m de long
sur la travée 2-3.

Prurs = 2.67x 2 x (3-0.35) + 2.67x 2 x (3-0.33) = 26.226 kN

e Poids du plancher

a) Terrasse inaccessible :

S1=2x1.675=3.36m?;S2=1.425 X 1.675=2.387 m*? EA
S3=2x1.875=3.75m?; S4 = 1.425 x 1.875=2.67 m? S1 S2 @
Sous G & ::
Les surfaces S1, S2 et S4 sont en corps creux, la surface S3 en

. N E
dalle pleine (dalle d’ascenseur) S3 S4 a
Corps creux : S, = S1+ S2+ S4 = 8.417 m? o
Dalle pleine : S5 p = S3 =3.75 m? « 200m 1425

< > < »

Figure 11. Surface afférente du poteau E3
P§,=(SSx Geo) + (S8 px Gpp) = (8.417x5.79) + (3.75x 5.95) =71,047 kN
Sous Q

S =585 ,S5,+ Qy avec Qg est la charge d’exploitation sur les poutres du plancher terrasse
inaccessible

SQ=8.417 +3.75 + 0.3 (2 + 1.425 + 1.675 + 1.875) = 14.25 m?
P?,=S%x Q= 14.25x 1 =14.25 kN,

b) Etage courant :

Les surfaces S1 et S4 sont en corps creux.

La surface S3 est en dalle pleine (dalle d’ascenseur).

La surface S4 est en dalle pleine, elle représente la surface afférente de ’escalier.
Sous G

S&,. =S1+S84 = 6.03 m?

P¢.=5.79x6.03 = 34.91 kN.

S5 p=S83=3.75m?

P§p»=5.95x3.75 = 22.31 kN.
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SG . =0.675x 1.425 = 0.96 m?

volée

P¢ . =0.96x8.47 = 8.13 kN

volée
Spatier=1x 1425 =1.425 m’
P§ojier = 1.425x 6.3 = 8.98 kN

Pgmge courant = 3491 +22.31 + 8.13 +8.98 = 74.33 kN
Sous Q

On néglige la charge d’exploitation sur les poutres au niveau des étages courants

P2, =15x336=504kN

P2, =25x267 = 6.675 kN

Q _ _
PO o ccconseur = 2:5 % 3.75 = 9.375 kN
P2 iior = 2.5x (0.96 + 1.425) = 5.96 kN
Pe = 5.04 + 6.675 + 9.375 + 5.96 = 27.05 kN

etage courant
Descente de charges et loi de dégression

Soit Qo la charge d’exploitation sur la terrasse inaccessible, Q1, Q2, Q3, Q4, Qs, Qs et Q7 les charges
d’exploitation respectives des planchers des étages 1, 2, 3, 4, 5, 6 et 7 numérotés a partir du sommet du
batiment.

L’application de la loi de dégression revient a adopter les charges d’exploitations suivantes pour le calcul
des points d’appuis (charge en kN sur le poteau)

NB : A partir de n>5 (n= N° étage) on adopte I’expression suivante pour le calcul de la charge
d’exploitation sur le poteau :

3+n

Qo + on (Q1 + Q2+Q3 + -t Qn)

_pQ _
Q,_, Q=P =1425kN

Q,+ Q=% =PI =205 KN | o

Q,+ 0,95(Q +Q,) = [ =205 KN N7
Q,+0.9(Q+Q,+Q,) = Q,=27,05 kN - N6

Qg+ 0.85(Q +Q,+Q,+Q,) = [ L=2TO KN NS

Q,+ 0,8(Q,+Q,+Q,+Q,+Q,) Q.=27,05 kN N

Q,+ 0.75(Q,+Q,+Q+Q,+Q.4Q,) = Q,=27,05 kN L
Q+ 0,71(Q+Q,+Q,+Q+Q+Q+Q)) = Q, =270 N <= N2
r77 —~5 Nl

Figure 12. Représentation schématique de la dégression de la charge d’exploitation
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Calcul des portiques en béton armé sous les charges verticales

Le tableau suivant récapitule I’ensemble des résultats de la descente de charges avec dégression de la

charge d’exploitation.

Tableau 1. Récapitulation des résultats de la descente de charge sur le poteau E3

Elément G (kN) Q (kN)

N8 | Plancher T.I 71.047 14.25

Poutres 16.98

Poteaux 6.75

Somme 94.777 14.25
N7 | Venant de N8 94.777 14.25427.05

Plancher EC+ escalier 74.33

Poutres 16.98

Murs en 2 cloisons 26.226

Poteaux 6.75

Somme 219.063 41.3
N6 | Venant de N7 219.063

Plancher EC+ Escalier 74.33

Poutres 16.98 14.25+0.95(27.05+27.05)

Murs en 2 cloisons 26.226

Poteaux 9.19

Somme 345.789 65.645
N5 | Venant de N6 345.789

Plancher EC+ Escalier 74.33

Poutres 16.98 14.25+0.9(27.05+27.05+27.05)

Murs en 2 cloisons 26.226

Poteaux 9.19

Somme 472.515 87.285
N4 | Venant de N5 472.515

Plancher EC+ Escalier 74.33

Poutres 16.98 14.25+0.85(27.05+27.05+27.05+27.05)

Murs en 2 cloisons 26.226

Poteaux 12

Somme 602.051 106.22
N3 | Venant de N4 602.051

Plancher EC+ Escalier 74.33

Poutres 16.98 14.25+0.8(27.05+27.05+27.05+27.05+27.05)

Murs en 2 cloisons 26.226

Poteaux 12

Somme 731.587 122.45
N2 | Venant de N3 731.587

Plancher EC+ Escalier 74.33

Poutres 16.98 14.25+0.75(27.05+27.05+27.05+27.05+27.05+27.05)

Murs en 2 cloisons 26.226

Poteaux 15.19

somme 864.313 135.975
N1 | Venant de N2 864.313

Plancher EC+ Escalier 74.33

Poutres 16.98 | 14.25+0.71(27.05+27.05+27.05+27.05+27.05+27.05+27.05)

Murs en 2 cloisons 26.226

Poteaux 15.19

somme 997.039 148.6885
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Calcul de Deffort de compression centrée sur le poteau E3 a P’ELU : Nu = 1,35G+ 1,5Q
A la base du batiment Nuj= (1,35 x 997.039)+(1,5 x 148.6885) = 1569.0354 kN

Le poteau E3 étant un poteau voisin de rive et appartenant a un portique a deux travées (portique E),
I’effort de compression ultime (Nu;) doit étre majoré de 15% x Nuj = 1,15 x Nu; = 1804.39 kN

Chargement sur le poteau H4

e Poids des poteaux :
RDC + 1 étage : 45x45 cm®. Ppot = 15.19 kN.
peme 4 3eme graoe 1 40x40 cm?. Ppot = 12 kN.
4eme 4 58me &rage : 35x35 cm?. Ppot = 9.19 kN.
6°™° + 7™ étage : 30x30 cm?. Ppot = 6,75 kN.

e Poids des poutres : Ppoures = 25x 0.3x 0.35x (ngﬁ + 3_20'3

)+25x0.3x0.3x(4'5;0'3 + 3'2;0'3)

Ppou[res = 10106+ 7.988= 18094 kN

e Poids des murs en double cloisons : Prurs = Gmurs .Smurs . Le poteau considéré est associé a deux
murs en double cloisons. Un mur de 1.35 m de long sur la travée G-H et un autre de 2.5m de long
sur la travée H-J.

Prurs = 2.67x (1.35 + 2.5) x (3-0.35) = 27.24 kN

e Poids du plancher

¢) Terrasse inaccessible :

S1=21x135=2.835m?:82=2.1x25=5.25m?

S3 =1.35x 1.45= 1,958 m? ; S4 =2.5 x 1.45=3.625 m*

Sous G

Les surfaces S1, S2, S3 et S4 sont en corps creux

S&,=S1+ S2+ S3+54 = 13.668 m>

P$,=5%,xGcc=13.688x5.79 = 79.138 kN

Sous Q

Sous Q

SQ = S&,.+Q, avec Qg est la charge d’exploitation sur les poutres du plancher terrasse inaccessible

SQ = 13.668 + 0.3 (1.35 + 2.5 + 2.1 + 1.45) = 15.888 m?
P?,=S%x Qr,=15.888 x 1 = 15.888 kN
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d) Etage courant :

Sous G
51 $2 =
Les surfaces S1, S2, S3 et S4 sont en corps creux :1
SS .= S1+ S2+ S3+54 = 13.668 m> H4
PS.=P%, =79.138 kN .
S3 S4
Sous Q 2
On néglige la charge d’exploitation sur les poutres au niveau 1.35m 25 Y

y

v
'
v

des étages courants

Figure 13. Surface afférente du poteau H4
P? =1.5x 5%, =20.502 kN

étage courant
Descente de charges et loi de dégression

Le tableau suivant récapitule les résultats de la descente de charges avec dégression de la charge
d’exploitation.

Tableau 2. Récapitulation des résultats de la descente de charges sur le poteau H4

Elément G (kN) Q (kN)

N8 | Plancher T.I 79.138 15.888

Poutres 18.094

Poteaux 6.75

Somme 103.982 15.888
N7 | Venant de N8 103.982

Plancher EC 79.138

Poutres 18.094 15.888+20.502

Murs en 2 cloisons 27.24

Poteaux 6.75

Somme 235.204 36.39
N6 | Venant de N7 235.204

Plancher EC 79.138

Poutres 18.094 15.888+0.95(20.502+20.502)

Murs en 2 cloisons 27.24

Poteaux 9.19

Somme 368.866 54.84
N5 | Venant de N6 368.866

Plancher EC 79.138

Poutres 18.094 15.888+0.9(20.502+20.502+20.502)

Murs en 2 cloisons 27.27

Poteaux 9.19

Somme 502.528 71.24
N4 | Venant de N5 502.528

Plancher EC 79.138

Poutres 18.094 15.888+0.85(20.502+20.502+20.502+20.502)
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Murs en 2 cloisons 27.24

Poteaux 12

Somme 639 85.59
N3 | Venant de N4 639

Plancher EC 79.138

Poutres 18.094 15.888+0.8(20.502+20.502+20.502+20.502+20.502)

Murs en 2 cloisons 27.24

Poteaux 12

Somme 775.472 97.896
N2 | Venant de N3 775.472

Plancher EC 79.138

Poutres 18.094 15.888+0.75(20.502+20.502+20.502+20.502+20.502+20.502)

Murs en 2 cloisons 27.24

Poteaux 15.19

somme 915.134 108.147
N1 | Venant de N2 915.134

Plancher EC 79.138

Poutres 18.094 | 15.888+0.71(20.502+20.502+20.502+20.502+20.502+20.502+20.502)

Murs en 2 cloisons 27.24

Poteaux 15.19

somme 1054.796 117.783

Nui= (1,35 x 1054.796)+(1,5 x 117.783) = 1600,649 kN

Le poteau H4 étant un poteau voisin de rive et appartenant a un portique a deux travées, 1’effort de
compression ultime (Nu;) doit &tre majoré de 15% x Nuj = 1,15 x Nu; = 1840.746 kN

Remarque : En comparant les efforts de compression des deux poteaux, il ressort que le poteau le plus
sollicité est le poteau H4.

Vérification du poteau H4 a la base du batiment

- A larésistance en compression centrée

Nu} 0,85 . fc Lo Nuj .y 1.840746. 1.5
L < 28 ce qui fait que B > Lh —
B Yb 0,85 .fC28 0,85 .25

B > 0,13 m? (section calculée)

La section supposée du poteau E3 a la base du batiment (RDC) est de 0,45%0,45=0,2025 m>. La section
supposée est supérieure a la section calculée (section minimale requise), le poteau ne risque pas la ruine
(écrasement) sous I’effort de compression.

- A la stabilité de forme (flambement)

Br.fc Agf Nuj
Nu; < « (Tzs + ﬂ) By =2 — = o Avec ; As= 1% Br
»92Yb Ys a<—0,9.Yb+—100-Ys)
22 510 <A< 50
1+0,2(~ 1
o= + (35) Avec A = Tf et 1f= 0.7 10 ; 10 = 3m alors lf =2.1m

0,6 (%)2 si50 <A < 70
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i= \/g =0.13; A=16.15<50alors a =0,815; a /1.1= 0.741(moitié de la charge est appliquée
avant 90j)
B, > 0,11 m?
Or Br= (a-2)(b-2) = (45-2)(45-2) = 0,1849 m°.
Br > Braalcuie
La stabilité du poteau est assurée, aucun risque de flambement n’est a craindre.
- Conditions du RPA 99/2003
min (b, h) = min (45, 45) cm=45 cm > 25 cm en zone sismique I (condition vérifiée)
min (b, h)= 45 cm > he/2 = (300- 30)/20= 13.5 cm (condition vérifiée)
0,25 <b/h=45/45=1 < 4 (condition vérifiée)

Conclusions :

- La section du poteau H4 au RDC satisfait toutes les conditions ce qui permet de fixer ces dimensions
et les valider (45%45 cm?).

- Les sections supposées des poteaux de tous les étages doivent €tre vérifiées vis-a-vis les trois
conditions sus-détaillées. La vérification commence du sommet du batiment vers sa base : ie : des
poteaux du haut vers ceux du bas.

2. Dimension du poteau circulaire (Nu = 1804.4 kN)

- Conditions du RPA : le batiment est implanté dans une zone sismique I, le diametre du poteau doit
étre au moins de 25 cm.

- Condition de résistance a la compression centrée

Nu 0,85. fc Lo Nu. 1,84075. 1,5
— < ——28 ¢e qui fait que B > LEIE
B Yb 0,85 .szg 0,85 .25

B=nD?*4 ;D>40,68 cm

B>0,13 m?

- Condition de stabilité de forme

N *
B, = ( foog = o ) A a=0,815eta/l.1=0.741(moitié de la charge est appliquée avant 90j).B, >
a 0,9.yb+100.ys
D-2)2
0,11m? Avec B, = ¥ alors D > 39,42 cm

D >max (25 ; 40.68 ; 39.42) cm
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Exercice 2. Charges sur les portiques

Soit le batiment de 1’exercice 1
- Calculer a ’ELU la charge transmise du plancher au portique principal E

- Calculer a ’ELU et donner le schéma statique de la charge totale reprise par le portique E

1 i | ’ 1 | i
al! DP | CC iccC o[ DP | cCc lcc
=5 3! 21 0! = |5 3! 21
(i [Pt ® |
e I ! | | | | i
a1 €C ! cage d'escalier | & CC ! c.C 1 C.C |
e | | | [ I :
Etage courant Terrasse inaccessible
Figure 14. Charge transmise du plancher au portique principal 'E '
Solution

1. Charge transmise du plancher au portique principal E

l,/2 = 4'3;0'3 =2m ;1,/2 = 3'152‘0'3 = 1.425m

o Travée 3-2 et console 2-0

11 +1;

Terrasse inaccessible Pgt1 = G 1. .

=579 x (2 + 1.425) = 19,831 kN/m

1+,
2

Puri =1.35 Pg 1+ 1.5 Po 11 = 31.909 kN/m

Pori = Q.22 = 1.(2 + 1.425) = 3.425 kN/m

Etage courant Pggc =G E_c.l;l =5.79x2=11.58 kN/m

Pogc = Qec.2=15x2 = 3kN/m

Puec =1.35 PG Ect 1.5 Poec=20.133 kN/m
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Travée 5-3

La travée 5-3 est chargée d’un c6té par une charge rectangulaire transmise du plancher en corps creux
et d’un autre coté par une charge triangulaire transmise de la dalle pleine

p= i'—;z = 0.937 > 0.4 ; La dalle pleine porte dans les deux sens.

Le sens principale est le sens du petit coté de la dalle (Ix=3.75 m). Le sens secondaire est le sens du
grand c6té de la dalle (Iy=4 m).

Terrasse inaccessible
Qucc=135Gcc+1.5Qm=(1.35x5.79) + (1.5x 1) =9,317 kN/m?
Quop=135Gpp+ 1.5Qm=(1.35x595)+(1.5x1)=9,533 kN/m?

Poids du plancher pour le calcul du moment :

Pumi = GXquop X b+ (Quee X 2=(Gx9.533 X 3.75) + (9317 x 1.425)
Put1 =25.193 KN/m

Poids du plancher pour le calcul de l’effort tranchant :

Pum = (%X Qupp X Ix )+ (Quec x lf)z(%x 9.533 x 3.75) + (9.317 x 1.425)
Purr=31.15 KN/m

Etage courant

quec=1.35G e+ 1.5 Qhab = (1.35 x 5.79) + (1.5 x 1.5) = 10,067 kN/m?
qup.p =135 Gpp+ 1.5 Qhap = (1.35 X 5.95) + (1.5 x 1.5) = 10,283 kN/m?>

Poids du plancher pour le calcul du moment :
Puec= (éx Qupp X Ix )+ (qucc x lf):(éx 10.283 x 3.75) + (10.067 x 1.425)

Pug.c =27.199 kKN/m
Poids du plancher pour le calcul de !’effort tranchant :
Pupc = (GXquprx b+ (quec x 2)=Gx 10.283 x 3.75) + (10.067 x 1.425)
Puk.c =33.626 KkN/m
2. Charge totale reprise par le portique E a PELU
Charge permanent totale sur la Travée 3-2 et la console 2-0

Terrasse inaccessible : Pl ; =Py +1.35 g+ 1.5 Qo

go= poids propre de la poutre = 25 x 0.3 x 0.3 = 2.25 kN/m
Qo= charge d’exploitation sur la poutre = Q11 X bpourre =1 X 0.3 =0.3 kKN/m
P! ., =35.397 kN/m
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Etage courant : P - =Pygc +1.35 g, > On néglige la charge d’exploitation sur la poutre

Pl . - =23.171 KN/m
Charge permanent totale sur la Travée 5-3

Terrasse inaccessible :

Pour le calcul du moment : PJr; = 25.193 + (1.35x2.25) + (1.5x0.3)

PT., = 28.681 KN/m

Pour le calcul de ’effort tranchant : P, = 31.15 + (1.35x2.25) + (1.5x0.3)
Pl =34.638kN/m

Plancher courant :

Pour le calcul du moment : P ¢ = 27.199 + (1.35x2.25)

Pl:c = 30.237 kN/m

Pour le calcul de I’effort tranchant : PJ - = 33.626 + (1.35x2.25)
Plcc =36.664 kKN/m

28,681 kN/m 23,171 kN/m
| , IR R AR RRRY)
J 2 - 5 3 2
4,05 m 3,65m 1,26 m 4,05m 365m |1,26m
77 V4 77 77 7 77
Terrasse inaccessible Etage courant

Figure 15. Charge totale reprise par le portique E pour le calcul du moment

34,638 kN/m 35,397 kN/m 36,664 kN/m
23,171 kN/m
- [T
P 2 5 2 0
4,05m 3,65m 1,26 m 4,05 m 3,65m 1,26 m
77 77 77 77 77 77

Terrasse inaccessible Etage courant

Figure 16. Charge totale reprise par le portique E pour le calcul de I’effort tranchant
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Exercice 3. Sollicitations dans les portiques

Soit le portique de la figure ci-dessous. Les poutres sont de 30%35 cm?, les poteaux sont de 35%35 cm?,
la hauteur des étages courants est de 3,06 m. La hauteur du RDC est de 4m.
La charge a I’ELU sur chaque travée est comme suit :

Travée 1-2 : pui= 25,46 kN/m.
Travée 2-3 : pur=32,25 kN/m.

Travée 3-4 : pus=18,74 kN/m. 1 2 3 4 >
Travée 4-5 : pus=45,68 kN/m.

. —_ Z7 77 7 7 77
Console : pus=35,97 kN/m. 345m 35m  42m  49m  12m

Figure 17. Vue en ¢lévation d’un portique en R+2

1. Calculer les moments aux nceuds du premier plancher du portique.

2. Déduire les moments aux encastrements et tracer le diagramme des moments dans les poteaux du
RDC.

3. Calculer les moments max dans toutes les travées de la poutre continue et tracer le diagramme
des moments.

4. Calculer et tracer le diagramme des efforts tranchants dans la poutre continue.

Solution

1. Calcul des moments aux nceeuds 1, 2, 3,4 et 5
Les moments aux nceuds sont calculés par la méthode de Caquot
a. Neeud 1 (nceud de rive non prolongé par une console)

Longueurs fictives

hg; = 0,8.hs = 2,4m
h, = 0,8.hi = 3,2m

I}, = 0,8.141 = 0,8.3,45 = 2,76 m

Les raideurs

o 035x035°
Ky = ot =—22 = 5211.10"*m?
1T R 2,4 m
03500357
Kip= - =—22  —3908.107*m?
TR 3,2 908107 m
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0,3x 0,353
Ky = 12 = —2— =3,884.107'm* ; D;=Ki; + Ky + Kay= 13,003.10*m?
di

Le moment isostatique dans la travée 1-2 :

PY 124 2546x2,762
Mg = —4t==—2—=22,817kN.m

Les moments au nceud 1

MY, = Mg (1- KD—dll)= 22,817. (1 - 22) =16,002 KN.m

M = M. 3=

= MY KSl =22,817.22L 9,144 kN.m
13,003

Equilibre du nceud 1 Ms1_—
:wl Ms;

Mg + Mj} — M§;= 0 (I’équilibre du nceud 1 est vérifié). | |
: Eggl
11—~ \ Mi di
1 ¢/ 11
1
1
1

Q;_L;?hdh

Figure 18. Equilibre et diagramme des moments au nceud 1

Neceud 2 (voisin d’un nceud de rive sans console)

Longueurs fictives
hi; =32m, hg, =2,4m , 1}, = 0,8.14, = 2.8 m (travée 2-3 est intermédiaire)
lgz = x.Igp(travée 1-2 est de rive)

X = 0,8 si Kil + KSl = 1,5.Kd1
x=1-——2—% i K;; +Kg < 1,5.Kgy

Ki; + Koy = 8,719.107*m? > 1,5.Kgy = 5,822.10~*m3
alors x = 0,8 et I;gz =0,8.3,45=2,76 m

Les raideurs
Kiz = Kil = 3,508 10_4m3 5 KSZ = KSl = 5,211 10_4m3

0,3% 0,353

Kgp = Kq1 = 3,884.107*m3; K, = 1—2—7—382810 m?3

142

D2: Kiz + KSZ + ng + Kd2: 16,431 10_4m3
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Les moments isostatiques

Py 1% 2546x2.762

u /2 2
MY = = = 22,817 kN.m ; MYy = Pazldz_ 3225X28 _ 59 746 kN
8,5 8,5 8,5 8,5

Les moments au nceud 2
MY, = 22.817 (1 3,884 ) + 29,746 3,884 _ 24,455 kN

g2 = 401/ 16,431 16431 -m
MY, = 29,746 (1 . 8)+ 22,817.— 8 = 28,132 kN

d2 = #2750 16,431 16431 Y -m

u 3,508
MY = 22,817 — 29,746|. =1,479 kN.m

16,431

U = (22,817 — 29,746|. 15é241311= 2,197 kN.m
Equilibre du nceud 2 M3

u u u u m MSZ
Mg, + Mg, + Mj; — Mg,=0 |

Mg: : Md
(I’équilibre du nceud 2 est vérifié) Y I~ ? Mg Md;
| . 2 \
Y : N
M. Miz

Figure 19. Equilibre et diagramme des moments au nceud 2

c- Neeud 3 (neeud intermédiaire)

Longueurs fictives
hiz =3,2m,hg; = 2,4m , I;3 = 0,8.153 = 2,8 m (travée 2-3 est intermédiaire)
1213 = 0,8.143 = 3,36 m(travée 3-4 est intermédiaire)

Les raideurs
K3 = 3,508.107*m3;K; = 5,211.10"*m3 ;Kg3 = 3,828. 10™*m3

0,3x 0,353
12

Ko = —2
ds 3,36

=3,19.107*m3

D3=Kjz + Kg3 + Kgz + Kg3=15,737.10"*m?

Les moments isostatiques

18,74 .3,36%

Mgy = M3y = 29,746 kN.m ; Mg} = — 24,89 kN.m

Les moments au nceud 3
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u 3,828 3,828 _
8 =29,746. (1 - 225) + 24.89. 2520 = 28,565 kN.m
u 319 319

MY; = 24,89.(1 — 252 ) + 29,746. === =25 874 KN.m

MY = 129,746 — 24,89]. 222 = 1,082 kN.m

My, = [29,746 — 24,89]. 2= = 1,608 kN.m

Equilibre du neeud 3 : MY + Mgz + Miu3—M23= 0 (I’équilibre du nceud 3 est vérifié)

Ms:3
4=\
Mg;3 | Mds Ms3
= Ty
/ Mg; Md;

Mis

Figure 20. Equilibre et diagramme des moments au nceud 3

d- Nceud 4 (voisin d’un nceud de rive avec une console)

Longueurs fictives

hi, =3,2m, hg, = 2,4m , lé4 = 0,8.1g4 = 3,36 m (travée 3-4 est intermédiaire)

ly4 = x.1g4(travée 4-5 est de rive)

0,3x 0,353

Kis + Kss = 8,719.107"m® > 1,5.Kgs = 1,5 . —2L— = 1,5.2,734.10™* = 4,102.10"*m?

x=0,8
lys = lis =0,8.49=392m
Les raideurs
Ki, = 3,508.107*m3 ; Ky, = 5,211.107*m3
0,3x 0,353

s _ 12— 2442 10~m?
1, 4,39

Kg4 = Kd3 = 3,19.10_4m3 ) Kd4 =

Dy= Kig + Kgq + Koy + Kgq= 14,361.10*m3

Les moments isostatiques

u /2 2
MOy = MY = 24,89 kN.m; MY = Pdg';d‘*: 45'688"54'39 = 103,571 kN.m
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Les moments au nceud 4

K K K
u ou 84 Oul . our d4 Ou Rdsa
g4—Mg4.(1 )+M . Mg, = Mg} (1 )+M Dy
Oul ou_ _1 Kgs Ou
Avec : Mgy’ = Mgy — 5= 7= Mg

Kis = 3,508.10™*m? ; Ky = 5211.107*m?; K5 = 2,734.10*m?

Ds= Kjs + Kgs + Kgs=11,453.10"*m?

_ Pys.13s  35,97.1,22

MJe 5= 5 = 25,898 kN.m
MY = 103,571 — ——. 22 25,898 = 100,662 kN.m
2,125 11,453
4, = 24,89, (1 - 222) + 100,662, = 41,721 kN.m
14,361 14,361
_ 2442
M, = 100,662, (1 — 2= )
MY = = 18,509 kN.m
u 5,221
My, = 100,662 — 24,89]. ~o- = 27,547 kN.m

Equilibre du neeud 4
ga T Mgy + Mi} — Mg,= 0 (I"équilibre du nceud 4 est vérifié)

Ms4
m Msq
Mgy ! Md4
7 I Mgs Mds
--—---- 4 )l
ki/?Mh Miq

Figure 21. Equilibre et diagramme des moments au nceud 4

e- Neeud 5 (Neeud de rive prolongé par une console)

Kis = 3,508.107*m3 ; K¢ s = 5,211.107*m3; Kgs = 2,734. 107*m3
Ds=Kis + Kss5 + Kgs=11,453. 107*m3

MJ¢ = 25,898 kN.m ; Mgg = MJ4 = 103,571 kN.m
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Moments au nceud 5 :

Mys = M3t = 25,898 kN. m

)

2,734 4
Mgs = 103,571. (1 - —) + 25,898. = 85,029 kN.m

11,453 11,453
u 3,508
Mjt = (103,571 — 25,898]. 253 = 23791 kN.m
u 5,221
Mg =1103,571 — 25,898|. a3 35,408 kN.m

Equilibre du neeud 5 : MY% + ML + Mgs — Mg5: 0 (I’équilibre du nceud 5 est vérifié)

Mss
=\ Mss

Mgs : Mds M
[ s)l g Mds
K-J:yMis Mis

Figure 22. Equilibre et diagramme des moments au nceud 5

3. Les moments aux encastrements et diagramme des moments dans les poteaux du RDC

Les moments dans les pieds de poteaux encastrés dans les fondations sont réduits de moitié des moments

A M;
en téte de ces poteaux. Mgy castrement = 5

M{} = 6,858 KN.m ; Mgyc (1) = 3,429 kN.m
Mj; = 1,479 kN.m ; Mgpc 2y = 0,74 kN.m
Mjz = 1.082 kN.m ; M¢pc 3y = 0,541 kN.m
Mjy = 18,509 kN.m ; Mepc ) = 9,255 kN. m
Mis =23,791 KN.m ; Mgpc sy = 11,896 kN.m
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6,858 kN.m 1,479 kN.m 1,082 kN.m 18,509 kN.m 23,791 kN.m
M} M MY | S/
Menc @ Menc () Menc (3) Menc 4 Menc (5)
3,429 kKN.m 0,74kKN.m 0,541 kN.m 9255kN.m 11,896 kN.m

Figure 23. Diagramme des moments dans les poteaux du RDC

4. Les moments max dans les travées de la poutre
Travée 1-2
Le moment en travée est évalué en tenant compte des moments d’encastrements :

M) = Mow) + Mg.(l— x/1) + Mg . x/1

I Mg—Mg 345 —16,002+24455
x=-——+4 "= =270 = 1,629 m.
2 q.l 2 25,46 3,45

Mox) est le moment isostatique dii au chargement réparti :

25,46. 1,629

Mo = 5 (L= 0)===;

(3,45 —1,629) = 37,762 kN.m

. 25.46 kKN/m
Mg‘MdIGiH HMHH@MhM&

. 3,45 N
M, Ma
N |
~—>
MTHQJC
. ‘ X2

Figure 24. Schéma statique et diagramme des moments dans une poutre uniformément chargée

Le moment maximal en travée M{"** :

MP = My g20y= 37,762~ 16,002.(1 — 2222) - 24,455 222 = 17,769 kN.m
. 2 M;
Les points du moment nul : x;, = x e
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X1, =1,629 = 2'2157::9 ; X, =0,448m et X, =2,81m
Travée 2-3
x = 3;5 _ —28,132+28,565 — 1,746 m
2 32,25. 3,5
Mogy= 22218 (3,5 — 1,746) = 49,382 kN. m

M = 49,382 — 28,132.(1 _ %) ~28,565. 1220 = 21,034 kN.m

X1, =1,746 + [222B% . =0,604m et x, = 2,888 m
’ 32,25

Travée 3-4
x = E _ —25,8744+41,721 — 1,899 m
2 18,74 . 4,2
Moo= 274289 (4 7 1,899) = 40,943 kN.m

2

M™% = 40,943 — 25,874.(1 - @) — 41,721,822 _ 7 904 KN.m
4,2 4,2

X1, =1899 £ |22 ¢ x; =098m et x,=2817m
Travée 4-5
4,9 —87,777+85,029 _
X = T T 156849 2,462 m
Moy= 222222 (4.9 _ 2 462) = 137,094 kN.m

2

Mm% = 137,094 — 87,777.(1 - w) — 85,029. 222 _ 50,698 kN.m
4,9 4,9

2. 50,698

X12 = 2462 & |=——— ; %, =097m et x; =3,95m
E e E ek e E = E
Z z Z z Z Z Z Z <
2 L, 4 22 i -

N LN < — D~ o x
N N O D~ ~ N
= =t b n @ 3 ~ S Q
2 ::‘ o) ) o) _; & P w
I N, D N i I
I I I I I I I |1n L
3 N 3 P o % S 50
= s A\ = = /I\= < s s /| =
A - ( o N

(+) ) A W A .
7,904 kN.m

17,769 KN.m 21,034 kN.m 50,698 kN.m

Figure 25. Diagramme des moments dans la poutre continue
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5- Efforts tranchants dans la poutre

Travée 1-2

Mg—Mq Mg—Mg

Vi=Vo—

; Vo=—Vo —

25,46 kN/m

Mg:M"nguumuu@M‘hMgZ Vlm\

3,45

1
avec : Vo = q?

()

V2

Figure 26. Schéma statique et diagramme des efforts tranchant type
d’une poutre uniformément chargée

25,46. 3,45 —16,002+24,455

Vi = _ = 41,468 kN
> 3,45
Voo — 2546.345 _ —16,002+24455 _ 46,369 kN
2 3,45
Travée 2-3
vV, = 32,25. 3,5 _ ~28,132+28,65 _ 56,289 kN
2 3,5
Ve — 32,25.35 _ -28132+2865 _ 56,585 kN
2 3,5
Travée 3-4
Vs = 18,74. 42 _ =25874+41,721 _ 35.58 kKN
> 42
Vo — 18,74. 42 _ ~25874+41,721 _ 43,127 kN
> 4,2
Travée 4-5
Vi = 45,68.4,9 _ —87,777+85,029 _ 112,477 kN
> 4,9
Ve — 18,724.4,2 _ —87.77;85'029 =-111,355kN

35,97.1,2 —25,898+0

Console : Vs = > =43,164 kN
112,477 kKN

56,289 kN
41,468 kN 35,58 kN 43,164 kN
1 (+) 2 (+) 3 (+) 4 (+) 5 (+)

A . -
© T © T ) O
-46,369 kN 56,585 kN -43,127 kN

-111,355 kN

Figure 27. Diagramme des efforts tranchants dans la poutre
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Chapitre 3. Calcul des portiques sous les charges horizontales

Rappels de cours

1. Introduction

Le contreventement d’une structure a ossature autostable, est assuré exclusivement par des portiques, dans
les deux directions, capables de reprendre la totalité des efforts dus aux charges verticales et horizontales.
Le calcul des rigidités de la structure, sous des charges horizontales (séisme, vent) se fera en utilisant la
méthode de KIYOSHI MUTO. Cette méthode proposée par la réglementation parasismique japonaise se
prété bien pour les portiques sollicités par des efforts horizontaux. Elle est basée sur la notion de rigidité de
niveau d’étage.

2. Rigidité relative d’un poteau

L'effort tranchant sismique du niveau j est nommé Vj et est distribué sur les différents portiques en fonction
de leur rigidité (méthode de Muto).

R'=a.R
R': rigidité relative d’un poteau corrigée au sens de « Muto »
a : coefficient correcteur qui tient en compte la flexibilité des poutres
R : la rigidité théorique d’un poteau parfaitement encastrés (ou bien poutres infiniment rigides).

12 EI . )
R==5 (poteau bi-encastré)
e

3EI C
R= e (poteau bi-articulé)
e

E : module d’¢lasticité du béton armé.
I : inertie du poteau dans la direction considéré.
he : hauteur du poteau considéré

2.1.Calcul des raideurs des poteaux et des poutres

I I
K =—; K =-

poteau hy’ poutre L
I : inertie de 1’élément considéré (poteau ou poutre).
he : hauteur du poteau considéré.

L : portée de la poutre considérée.
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2.2.Calcul des coefficients K relatifs aux portiques transversaux et longitudinaux

a) Etage courant
Y.K; (poutres inférieures et supérieures)

D’une maniére générale : K =
2 Kpoteau
Exemples :
Ki K> Ki Ki
Ky Ky Kp
Ks K4 K> K3 Ko
g = KitKatKs+K, g = KitKa+Ks g = Ktk
2Ky 2Ky 2Ky
b) Premier niveau
“x y =3 K; outres supérieures
D’une manicre générale : K = LA b )
Kpoteau
= Ki+K.
Exemples : K = IK—Z
14
K K> Ki K
Ky Ky
77 /‘}7
Encastrement Articulation

2.3.Calcul du coefficient correcteur « a »
K

Etage courant : a =
2+

=l

Premier niveau (RDC) :

, 0,5+ K

Poteau encastré - a = —
2+K

. 05. K

Poteau articulé : a = —
142K
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3. Rigidité relative d’un portique et rigidité relative du niveau

La rigidité relative d'un portique est la somme des rigidités relatives des poteaux qui le constituent.

. o . . = 12E I o .
Portique longitudinal (// au sens x-x) du niveau j: Rj, = Y%iZT a; . T‘ avec : I; : inertie par rapport a
J
I’axe passant par le centre de gravité de la section du poteau « i » paralléle a I’axe y.
. . = 12E1; . 1
Portique transversal (// au sens y-y) du niveau : Rj, = ¥i21' a; . 3 - avec : [; : inertie par rapport a I’axe
J

passant par le centre de gravité de la section du poteau « i » paralléle a I’axe x.

La rigidité relative d'un niveau dans un sens (longitudinal ou transversal) est la somme des rigidités relatives
des portiques de ce niveau dans le sens de calcul.
RRN = Z Rportiques

4. Centre de torsion (C) et rigidité a la torsion a un étage (j)

. el 2 Rporti i X Y Rportiquei - Vj
Les coordonnées du centre de rigidité : x, = =——=L— . ¢ = = PoaRer -J

> Rportiquej > Rportique i

Rportique i €t Rportique j SONt les portiques paralleles aux axes x et y, respectivement.

L'excentricité entre le centre de torsion C et le centre de masses G engendre une torsion dont le moment
estégal a: Muxy=Vj.exy

La rigidité a la torsion de 1’étage «j » notée Rjp est donnée par :
_ vk 2
Rjp = Xt=1 Rje X§ + X2, Ry Y

X est la distance d’un portique transversal a I’axe CY.
Y est la distance d’un portique longitudinal a ’axe CX.

5. Effort repris par chaque portique et par chaque poteau

. Rporti Ryortique- X (0W)Yyorti
Vjorti e = V] _M + V] e. portique ( ) portique
’ ! RRNx(OU)y Rg

Re=Y R .yf +X R, x?

Xi : abscisse d’un portique transversal (//y) a I’axe CY.
yj : ordonnée d’un portique longitudinal (/x) a ’axe CX.
V; : effort tranchant au niveau de I’étage j.

j Rpoteau

Vpoteau = V;)ortique ‘R ]
portique

6. Effort tranchant sismique Vj a chaque niveau du batiment

L’effort tranchant au niveau de ’étage j : V; = F, + X7 F;

F=J§0 si T<0,7(s)
t
0,07TV st T>0,7(s)

45



Chapitre 3 ’ Calcul des portiques en béton armé sous les charges horizontales

F <025V
V : effort tranchant sismique a la base du batiment, se calcule suivant 1’article 4.2.3 du RPA 99/2003
T : période fondamentale de la structure (se calcule en suivant ’article 4.2.4 du RPA 99/2003).
Fj : force sismique a chaque niveau du batiment.
B V —F) W, hj
TTOIEA W by
W; : Poids du niveau j. W;j=Wg;j+ 8 W;
Wg; : poids dii aux charges permanentes.
Wg; : Poids dii aux charges d’exploitation.
B : coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d'exploitation (tableau 4.5
du RPA).
hj : hauteur de 1’étage j mesurée par rapport a la base du batiment.

sup

7. Moments de flexion dans les poteaux et les poutres
Les moments en pied et en téte du poteau sont calculés par les expressions :

h
Msup = Vpot . (h-2) V4
Mint = Vpot . Z
M.
z=y.h Avec: y=yo+yi+y2+y3 inf

yo : Coefficient qui dépend de la nature de la charge horizontale et est une valeur a lire dans le tableau III-
1 en page 53 du livre Amar CHANTI (Annexe) ou a calculer par interpolation si la valeur de k n’existe
pas dans le tableau.

yo = f (Nombre de niveaux ; numéro du niveau ; k)

y1 : Coefficient de correction dii a la variation de la raideur des poutres supérieures par rapport aux poutres

inférieures est une valeur a lire dans le tableau III-3 en page 57 (Annexe)

_ T _ ZKsup
yi=f (a1 ; k) avec o= > Kiny

y2, y3 : Coefficients de correction dus a la variation de la hauteur d'étage supérieur et inférieur par rapport
au poteau considéré, respectivement. Valeurs a lire dans le tableau III-4 en page 57 (Annexe).

hsup

yo=f (a2 ; k) avec : oo =
pot

— h;
ys=f (03 ; k) avec : a3 = hmf

pot

Moments de flexion dans les poutres

M, = —d (M, + M) ; M, = Ky (M, + M)
T K+ K, Y 97 Kg+ K, 0T

Kq et K, sont les raideurs des travées de droite et de gauche du nceud considéré.
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Exercices corrigés

Exercice 1. Rigidité relatives et centre de rigidité

Soit la maison individuelle représentée sur la figure ci-dessous. La maison est contreventée par portiques
autostables.
Données : Hewee = 3 m, poteaux 30%30 cm?, poutres 30%30cm?, fco3=25 MPa.
Calculer : 1. La rigidité relative du poteau C-2.
2. La rigidité relative des portiques C et 2.
3. Les coordonnées du centre de torsion et I’excentricité si le centre de masse est au centre de la
maison (a L/2).
4. La rigidité relative du niveau

0,3 4,08 1,65 3,51 5,75
-4 ' | : ' - -
I A B C - E
v i 7/ 7
i) 7 B
ressingl/ %
Z 4 %
Ch1 51 ] |Cusine 7 g
5,35 1a02m' Ho{ Y |1283m'» Garage 2
& ~ 28.34 m? g
- 7
P RETET PP PR s s P '; __‘r_ %
3] o : g %
f ? é
Ch2 a5 Z
"[ 2 d 4 1308 m’ ITSSLISSS SO ISSSLISS SIS VTS
nree Z
Bdiditndidintddddiodddiodion el d '91 m’ sm é
4,78 S bains 2 4701 m? -
y P 5.843%' $ L
|| e '-—E J e 7
138 Goam fi G 7
Ch3 y
4,17 : 1618 m*
X
He 4

Figure 28. Plan architectural d’une maison en portiques autostables
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Solution
1. Rigidité relative du poteau C-2

La rigidité relative d’un poteau est R" = a. R

a : coefficient correctif qui tient en compte la flexibilité des poutres aux extrémités des poteaux

05+k i kpoutres ., .
a= — etk = 2 kpoutres (Poteau du RDC encastré dans la fondation)
2+K kpot
Kpo= 2% =225 . 10 m?
PO hpot .
Ipoutre .
Kpoutre= L 5 Lpoutre €St prise entre axes.

Lpoutre

2El,,
h—;” = 3,246 MN/m

La rigidité théorique R = -
Avec : E= 3700% ¥/(fcas ) =1,082.10* MPa ; feas = 25 MPa |, Ty = 6,75.10* m*

Le calcul de la rigidité relative du poteau se fait dans les deux sens x ety

Pot C-1 PotC-2 PotC-3  PotA-2  PotB-2 PotC-2 PotD-2  PotE-2
KK K, Ll K K
R't E ER'Z Rs R, R's E ER'6 R, R
7 478m i 535m ) 408m  {1,65mi 351m | 575m

7 J77 77 7 /77 /77

Portique C (sensy) Portique 2 (sens x)

Figure 29. Schéma de repérage du poteau C-2

Sensy : Kpot =2,25. 10% m?; Ki= 1,412 . 10* m®; K»= 1,262 . 10* m?

1,412+1,262 0,5+1,188
T2 - 1,188 g = 2%
2,25 2+ 1,188

k= =0,529

R'=0,529. 3,246 = 1,717 MN/m
Sens x : Kot = 2,25 . 10*m?; Ks=4,091.10* m?; Ks= 1,923 . 10* m?

4,091+1,923 0,5+2,673
——=2,673; a=
2,25 2+ 2,673

k=

=0,679

R'=0,679. 3,246 = 2,204 MN/m.
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2. Rigidités relatives des portiques C et 2

La rigidité relative du portique est la somme des rigidités relatives des poteaux qui le constituent
Rc=R1+R2+R’3 R:=R4+R’5+R's:R7+R’s
Les calculs sont résumés dans les tableaux ci-dessous.

Tableau 3. Rigidité relative du portique C

Poteau | Kpot (10%) | Zkpoutres (10%) k a R(MN/m) |R' Rc (MN/m)
(MN/m)

C-1 ki= 1,412 0,628 | 0,429 1,393

C-2 2,25 | ki+ko=2,674 | 1,188 | 0,529 3,246 1,717 4,455

C-3 ko= 1,262 0,561 | 0,414 1,345

Tableau 4. Rigidité relative du portique 2

Poteau | Kpot (10%) | Zkpoutres (10%) k a R(MN/m) |R' R> (MN/m)
(MN/m)

A2 Ks= 1,654 0,735 | 0,452 1,467

B-2 Ks+ks= 5,745 | 2,553 | 0,671 2,178

C-2 225 | Ku+ks=6,014 | 2,673 | 0,679 3,246 | 2204 8,969

D-2 Ks+ke= 3,097 | 1,376 | 0,556 1,805

E-2 Ke=1,174 | 0522 | 0,405 1,315

3. Coordonnées du centre de torsion et excentricité par rapport au centre de masse
Xc = ZRportiqu%//y. Xi : Ye = ) Rportiques//x . yi

> Rportiques//y > Rportiques//x

xi et yi: Abscisse et ordonnée du portique '1 ' par rapport a un repere choisit. On prend le point A-4
comme origine des axes x et y.

Calcul des rigidités des portiques paralléles au sens x
Ri= Ry=R3= 8,969 MN/m
R4=2.a.3,246 =2,934 MN/m ; avec a= 0,452

Z Rportiques//x = R1 + Ry + Rz + Ry = 29,841 MN/m

Calcul des rigidités des portiques paralléles au sens y
Ra= Ra-1+ Ra2+ Ra3+ Ra4
Poteau A-1 : K=0,72, a=0,449 ; Ra1 = 1,456 MN/m




Chapitre 3 ’ Calcul des portiques en béton armé sous les charges horizontales

Poteau A-2 : K=1,347,2=0,552 ; Ra2= 1,791 MN/m
Poteau A-3 : K=1,188,a=0,529 ; Ra3= 1,719 MN/m
Poteau A-4 : K=0,561, a= 0,414 ; Ras= 1,345 MN/m

Ra=Rp=6,311 MN/m
Rc =Rp=Rg= 4,455 MN/m

ZRportiques//y = RA + RB + RC + RD + RE = 25,987 MN/m

AN:
e = (RA.0)+(RB.4,08)+(RC.5,73)+(RD.9,24)+(RE.14,99) Xe= 6,127 m
RA+RB+RC+RD+RE
Yeo (R1.14,3)+(R2. 8,95)+(R3.4,17)+(R4.0) | Ye=8241m
R1+R2+R3+R4

Les excentricités 'ex' et 'ey'
Ona:Xg=Lx/2=14,99/2 =7,495 m
Yo=Ly2=143/2=7,15m

ex=max (IXc-Xgl ; 5% Lx) =max (16,127-7,495 ; 0,05 . 14,99) = max (1,368 ; 0,7495) (m)
ex= 1,368 M = € théorique
ey=max (IYc-Yal ; 5% Ly) = max (18,241-7,151 ; 0,05 . 14,3) = max (1,091; 0,715) (m)

ey= 1,091 M = € théorique

4. Rigidité relative du niveau
RRN//X = X Rportiques //x = R1 + Ry + R3 + Ry = 29,841 MN/m
RRN//y = Z Rportiques /]y = RA + RB + RC + RD + RE = 25,987 MN/m

Exercice 2. Distribution horizontale et verticale de 1’effort sismique

Un batiment a usage d’habitation composé d’un RDC et de trois étages identiques est contreventé dans les
deux sens par des portiques autostables. Le poids du plancher RDC est de 150 t, le poids des planchers
courants est de 180 t, le poids du plancher terrasse est de 195 t.

- Si on admet que I’effort tranchant sismique a la base du batiment est de 102,45 t, calculer la force
sismique et I’effort tranchant a chaque niveau.

Données : T=0,5 secondes, hrpc= 3,60 m, hsages= 3,06 m.
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Solution

1. Distribution verticale de la force sismique
! i=1 Wi- by
Fi=0 (T<0,7 s)

hs= 3,6 +(3. 3,06) = 12,78 m
h3=3,6 +(2. 3,06) = 9,72 m

ho= 3,6 + 3,06 = 6,66 m hy
h=36m @ w.-=195t¢
. (102,45 — 0) 195.12,78 hy
* 7 (195.12,78) + (180.9,72) + (180.6,66) + (150.3,6) | [ @ -5
F,=42,69t
o (102,45 — 0) 180.9,72 hy
37 (195.12,78) + (180.9,72) + (180.6,66) + (150 .3,6) @ w180t
F3=29,97¢t
o (102,45 — 0) 180 . 6,66 hy
27 (195.12,78) + (180.9,72) + (180.6,66) + (150.3,6) @ wi=150t
F, = 20,54t
. (102,45 — 0) 150.3,6
17 (195.12,78) + (180.9,72) + (180 .6,66) + (150 .. 3,6) vVYyy
F,=925¢ /

Figure 30. Distribution des masses et hauteur de chaque niveau

2. Distribution verticale de la force sismique

Vi=F+ XjF

Va=F4=42,691t

Vi=Fs+F3=72,66t

V2=Fa+F3+F2=93,2t
Vi=Fs+F3+F2+F1=102,45t =V alabase du batiment
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Exercice 3. Sollicitations dans les €léments du portique

Soit la maison individuelle de I’exercice 1. Toutes les données et les résultats de calcul de I’exercicel
sont a nouveau des données pour I’exercice 2.

L’effort tranchant a la base de la maison di a 1’action sismique dans le sens x est de I’ordre de 75,5
tonnes et dans le sens y de I’ordre de 105 tonnes.

Calculer : 1. I’effort repris par chaque portique.
2. ’effort tranchant dans chaque poteau du portique C.
3. les moments dans les poteaux et les poutres du portique C.
Solution :
1. Effort repris par chaque portique.

Ri Ri

Vportiquei = Vétage//i - ( + Cxy. RO X, Yport i/cdt )

% Rportiques//i

X, Yportijcar - On donne un exemple, par schématisation, du calcul de I’abscisse du portique 'B' et

I’ordonnée du portique '3' par rapport au centre de torsion

A
y
Port B
Port Al
A
8,241m C >
[5G
7,15m = .
8‘73 XnnrtR/Cdt X
%g g Port 3
0 X

6,127m 7,495 m

Figure 31. Coordonnées du portique ' 3 ' par rapport au centre de torsion
Calcul de Ro
Ro = Z?=1 Ry -yiz + Z,S'=1 Ry; -sz
Xi est ’abscisse d’un portique transversal (//y) a I’axe CY

yj est I’ordonnée d’un portique longitudinal (//x) a I’axe CX
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Chapitre 3 ’ Calcul des portiques en béton armé sous les charges horizontales

Ro = (8,969. 6,059%) + (8,969. 0,709%) + (8,969. (-4,071)?) + (2,934. (-8,241)%) + (6,311. (-6,127)?)

+(6,311. (-2,047)%) + (4,455. (-0,397)%) + (4,455. 3,113%) + (4,455. 8,863%) = 1338,64 MN.m

Calcul de Ieffort tranchant dans les portiques paralléles au sens x

R1 R1

Exemple : Vportique 1=V, +Cy. RO -Yport 1/cdt )

X > Rportiques//x
Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau 5. Effort tranchant dans les portiques paralleles au sens x

Portique | Vi (1;},;&/;1:5 z R portiques)/x ey RO Y port/edt Vportique
O] (m) | (MN.m) (m) )
1 8,969 6,059 26,036
2 75,5 | 8,969 29,841 1,091 | 1338,64 0,709 23,08
3 8,969 -4,071 22,69
4 4,934 -8,241 12,48
Calcul de l’effort tranchant dans les portiques paralleles au sens y
Exemple : Vyortiquea = Vy - (ﬁ + ex. % Xport A/cdt )
Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :
Tableau 6. Effort tranchant dans les portiques paralleles au sens y
Portique | Vy (i;;t;c;f) Z Rportiques//y ex RO Xportredt | Vportique
® (m) | MN.m) | (m) (V)
A 6,311 -6,127 25,5
B 6,311 - 2,047 25,5
C 105 | 4,455 25,987 1,368 | 1338,64 | -0,397 18
D 4,455 3,113 19,45
E 4,455 8,863 22,24
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Chapitre 3 ’ Calcul des portiques en béton armé sous les charges horizontales

Remarque :

Plus la distance qui sépare un portique du centre de torsion est importante plus I’effet de la rotation est
important. Si cette distance est négative, I’effort de rotation le sera aussi ce qui nécessite de le négliger
selon le RPA 99/2003.

2. Effort tranchant dans chaque poteau du portique C.

R — 1,399
= . LCI— el
VpotC—l - Vporthuec . Rc =18 4,455 5,65 t
R - 1,717
_ ) potC-2 ) _
Vpot C-2 — Vporthuec . Rc =18 " 4,455 = 6’937 t
R — 1,345
_ ] potC-3 Lodo
VpotC—3 - Vporthuec . Rc =18 4,455 5,43t

3. Moments dans les poteaux et les poutres du portique C.

Moments dans les poteaux C-1, C-2 et C-3
Msup: Vpot.(h‘Z) ; Minf: Vpot.Z avece Z:y.h et y = y0+ y]+ y2+ y3
Poteau C-1 : k= 0,628

Calcul dey :

yo = f (Nombre de niveaux ; numéro du niveau ; k= 0,628) = 0,6

yi=f (a1 ; k= 0,628) = 0

yo=f (a2 ; k = 0,628) =0 MSUT.
yi=f (03 ; k= 0,628)=0 Poteau
y=0,6 = z=0,6. 3=1,8 m “ h
Muup= 5,65 . (3-1,8)= 6,78 t.m IZ

v

Min= 5,65 . 1,8= 10,17 t.m M
Figure 32. Représentation d’un diagramme type des moments dans un poteau

Poteau C-2 : k= 1,188

yo=0,55 ; yi=y2 =y3=0

y=0,55 = z=0,55. 3=1,65 m
Misup= 6,937 . (3-1,65)= 9,365 t.m
Mint= 6,937 . 1,65= 11,446 t.m
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Poteau C-3 : k= 0,561

La valeur de k= 0,561 n’existe pas sur le tableau III-1 de 1’annexe, la lecture directe de la valeur de Yo ne
peut se faire dans ce cas, il faut la calculer par interpolation linéaire.

f(x1)— f(x0)
(x1-x0)

f(x) = f(xo0) + . (x-X0) ; yo=0,6195

yi=y2 =y3=0

y=0,6195 = z=10,6195. 3= 1,859 m
Msup= 5,43 . (3-1,859)= 6,2 t.m
Mint= 5,43 . 1,859= 10,09 t.m

Moments dans les poutres du portique C

Au niveau du nceud 1, la poutre 1-2 équilibre le poteau C-1.
Au niveau du nceud 2, les poutres 1-2 et 2-3 équilibrent le poteau C-2.
Au niveau du nceud 3, la poutre 2-3 équilibre le poteau C-3.

Ki=1,412. 10* m?

Ko=1,262. 10* m?

Pot C-1
Or—\
~
A
N
~
Ow

Pot C-2
Pot C-3

o7 478m 77 535m 7>
Figure 33. Repérage des éléments du portique C

K4

Aunceud 1 : My, = ) (M;’;’;C_l) = 6,78 t.m

M, = KL (e o142 _
Auneud2: Mz = e (Mo, ) = oo 9,365 = 4,945 tm

_ Ko ( sup ) _ 1,262 _
M, = Kt Ky Mpot c-2) = Tze2+1a12" 9,365 =4,42 t.m

Aunceud 3: Mgz = II‘;—ZZ (M;S)ﬁ’c—s) =6,2tm




Chapitre 4. Dispositions reglementaires relatives aux poteaux et

poutres

Rappels de cours

1. Introduction

Une construction a ossature autostable résiste aux charges gravitaires et sismique grace a ses éléments
porteurs principaux, constitués de portiques de contreventement. Pour cela, ces éléments doivent étre
suffisamment dimensionnés et ferraillés pour qu’ils puissent reprendre les différentes sollicitations. Outre
les combinaisons d’actions prescrites par le BAEL, les combinaisons accidentelles a considérer pour la
détermination des sollicitations et des déformations de calcul sont fixées par le RPA 99/2003. Les calculs
doivent étre menés avec :

1,35 G + 1,5 Q (poteau et poutre)

G+Q £ 1,2 E (poteau de portique autostable seulement)
G+Q + E (poteau et poutre)

0,8G % E (poteau et poutre)

2.  Ferraillage des poteaux
2.1. Armatures longitudinales

Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets.

- Leur pourcentage minimal est de :
0,7% en zone 1
0,8% en zone 11,
0,9% en zone Il et 111

- Leur pourcentage maximal est de 4% en zone courante et de 6% en zone de recouvrement.

- Le diametre minimum est de 12mm.

- Lalongueur minimale des recouvrements est de 40 en zone I et II, et de 500 en zone II; et I11.

- La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm en zone
Iet II, et 20 cm en zone I, et 111

2.2. Armatures transversales

Pa-Vu

e s 1 A
Les armatures transversales des poteaux sont calculées a 'aide de la formule : Tt = T
1-Je

Vu : effort tranchant de calcul.
h; : hauteur totale de la section brute.
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fe : contrainte limite ¢lastique de ’acier d’armature transversale.

pa : coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant.
pa=2,508iAs>5
Pa=3,7581As <5

t : espacement des armatures transversales.

Dans la zone nodale :
t <Min (10 Q{nin, 15c¢m) en zone I et 11,
t <10 cm en zone Iy et 11T
Dans la zone courante :

t'< 15 @M en zone I et 11,
t' <Min (b1/2, hi/2, 10 @) en zone Il et III

- La quantité d'armatures transversales minimale At/t.b; en % est donnée comme suit :
0,3% si Ag>5
0.8% siig<3
Interpoler entre les valeurs limites précédentes si 3 <Ag < 5.
Ag : élancement géométrique du poteau. A, = ;—f ou bien Ay, = ;—f
aetb : dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation considérée.
- Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets a 135° ayant une longueur droite de 10
@ minimum.
- Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et diametre suffisants
(cheminées > 12cm) pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la hauteur des poteaux.
- En cas d’utilisation de poteaux circulaires, il y a lieu d’utiliser des cerces droites individuelles (les

cerces hélicoidales continues sont interdites)
3.  Vérifications des poteaux

Sollicitations normales : 1'effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante : v =
T <03

Bc. fezs
N : effort normal de calcul s'exercant sur une section de béton.

B. : aire (section brute) de la section en béton.

Sollicitations tangentes : La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous

combinaison sismique est limitée par la valeur suivante : Thu < Tbu = pd fe2s
pa=0,075siAg =5
pa=0,04siAg <5

4. Ferraillage des poutres

4.1. Armatures longitudinales

- Amin:O,S% b.h
- Amax=4% b . h en zone courante
- Amnax=6% b . h en zone de recouvrement
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- La longueur minimale de recouvrement est de :
400 en zone I et I,
50 @ en zone Iy et 111

4.2. Armatures transversales

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par : A= 0.003. s. b

Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires
s < min (h/4, 120747

En dehors de la zone nodale : s <h/2

Exercices corrigés
Exercice 1. Combinaisons des actions (BAEL 91/99 et RPA 99/2003)

Le calcul des sollicitations dans un poteau de contreventement par portiques autostables d'un batiment a
donné les valeurs suivantes : Ng= 345 kN, No= 134 kN, Ng= - 786 kN
Mg= 47 kN. m, Mq= 32,3 kN. m, Mg= 35,6 kN.m.
1. Calculer les sollicitations sous les différentes combinaisons de calcul.
2. Définir les couples de sollicitations maximales dans le poteau.
Solution

1. Les combinaisons d’actions

Les combinaisons d’actions a considérer pour la détermination des sollicitations et des déformations de
calcul sont :
BAEL : 1,35 G+1,5Q (Etat limite ultime qui est une situation courante)
RPA 99/2003 : G + Q = E (situation accidentelle)
0,8 G + E (situation accidentelle)

Remarque : Pour les poteaux dans les ossatures autostables, la combinaison G + Q + E est remplacée par la
combinaison G+ Q + 1,2+ E

G : charges permanentes

Q : charges d’exploitation non pondérées

E : action du séisme représentée par ses composantes horizontales

Le calcul des sollicitations sous les différentes combinaisons est le suivant :

1,35 G+1,5Q : N=666,75 kN ; M=111,9 kN.m
G+Q+1,2E: N=-464,2 kN ; M= 122,02 kN.m
G+Q-12E:N=1422,2kN ; M =36,58 kN.m
0,8G+E:N=-510kN ;M =732kN.m
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0,8G-E:N=1062kN ;M =2kN.m
NB : L’effort normal négatif est un effort de traction

2. Les couples de sollicitations maximales
Trois couples de sollicitations maximales sont a considérer dans le ferraillage des poteaux a la flexion
composée

Noox G+ Q-12E M avec Niax = 1422,2 kN; Mcor= 36,58 kN.m

Nmin 0,8G +E 'Mcorr avec Nmin =-510 kN, Mcorr: 73,2 kN.m

M, S+ Q+12E N avec M = 122,02 kKN.m; Neon= -464,2 kN

Exercice 2. Dispositions reglementaires relatives aux poteaux

Soit un poteau de contreventement sollicité par les sollicitations maximales accidentelles suivantes :
Nimax = 1422,2 kN; Mcor= 36,58 kKN.m
Nimin = -510 kN; Mcor= 73,2 kN.m
Mmax = 122,02 kN.m; Neor= -464,2 kN
Données : poteaux 50*60 cm?, hétage= 3,20m, fcog = 25 MPa, Acier feE400, Zone sismique II1.
Vx=161,72 kN, Vy =167,5 kN, enrobage ¢ =2,5 cm.
L’arréte b du poteau est orienté vers le sens x.

1. Calculer le ferrailler longitudinal du poteau.

2. Vérifier I’effort normal réduit du poteau et sa résistance vis-a-vis le cisaillement sous les efforts
tranchants.

3. Calculer le ferraillage transversal du poteau.

Solution :
1. Ferrailler longitudinal du poteau

Le ferraillage longitudinal se fait a la flexion composée sous les trois couples de sollicitations maximales,
le ferraillage final sera le plus défavorable des trois cas de sollicitations

Cas 01 : N, = 1422,2 kN (Compression) ; Mcor= 36,58 kN.m

_M_365% . _h_60__
®C TN T 14222 M s T ToYam

Le point d’application de I’effort normal est a I’intérieur de la section de béton, de plus I’effort normal est

de compression ce qui donne une section partiellement comprimée si la condition suivante est vérifiée, dans

le cas contraire, la section sera entierement comprimée.
N.(d—d") — My, <(0,337h —0,81d").b. h. fp,,
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_0,85.f2

fou = 18,48 MPa ; y;, = 1,15 (Situation accidentelle)

Calcul de M,
0,6

My =M+N(d—%)=3658+14222 (0,575 — %) = 427,685 kN.m

1,4222.(0,575 — 0,025) — 0,427685 < (0,337.0,6 — 0,81.0,025).0,5.0,6.18,48
0,354 < 1,005
La section est partiellement comprimée (S.P.C). Le calcul des armatures se fait a la flexion simple sous

Mua.
Uy = My, 0427685
bu = paz ..~ 05.0,5752. 18,48

U = 0,8(11(1 — 0,4“1) = 0,379 s =

= 0,14 < 0,186 (Pivot A)

35 0,636 ;5 = —L2—=0,002

3,5+1000€l Vs - ES

Upy < U alors A" = 0 (les armatures comprimées ne sont pas nécessaires, le béton comprimé seul suffit)

M
Armatures tendues : A= —=+
Z .fst

fst = %= 400 MPa ;y, =1 (situation accidentelle)

z=d(1-04a) = 53,153 cm; a = 1,25.(1 — \/1 — 244, ) = 0,189
_ 0427685 _ 20,12 cm?
0,53153. 400
Retour a la flexion composée
_ N _ 4 14222
Arc = A - o 20,12. 10 ~200

nulle. Le béton seul suffit pour résister au couple de sollicitations étudiées.

=-15,435 cm®. La section d’armatures tendue est négative, elle est donc

Cas 02 : N, = -510 kN (Traction) ; Mcon= 73,2 kN.m

M_ 72 3sem< 22805
%6 TN T 510 RS TyTovam

Le point d’application de I’effort est a ’intérieur de la section de béton, de plus I’effort est de traction ce
qui donne une section enticrement tendue (S.E.T).
Les armatures sont calculées par les expressions suivantes :

N.e N.e
A, = —=2 - A, = —2L
L™ fueld=ah > 27 fuela—a")

er=3—d +e=4185cm;ie,=d—d —e;=1315cm
A1=9,702 cm? ; As = 3,048 cm?>.
Ou bien par les formules :

N e N e
A =—“(1——a)~A = Nu _ca
1 fot d-a'/ > 2 foe ~d—d’

€a est la position du centre de pression par rapport aux aciers inférieures

h —
€= ;—e— enrobage —
e, = =2-0.039 — 0.025 = 0.236 m G
a 2 {' g
éy
Cas 03 : M, = 122,02 kN.m; Neow= -464,2 kN (Traction) A7

60



M 122,02
TN T 4642

h 60
= 26,286 cm < §=7=30cm

Le point d’application de I’effort est a I’intérieur de la section de béton, de plus 1’effort est de traction ce
qui donne une section enticrement tendue (S.E.T)

e,=153,786 cm ; e;,= 1,214 cm

A1 =11,349 cm? ; A2 = 0,256 cm?.

Remarque : Le 3*™ cas, donné par le couple de sollicitation Mmax = 122,02 kKN.m; Neon= -464,2 kN

(Traction), est le plus défavorable.
Calcul de Amin
ARFA = 0.9% (b+h) (0.9% car zone III)

Afnfiﬁ = 0.9% (50 * 60)=27 cm? (c'est la section d'aciers minimale dans toute la section 50%60).
ABAEL — % (dans toute la section du béton B) (cas d’une SET)
0,5%0,6+2.1
Ajin" === 15,75 cm®

Amin = ARFA =27 em?

Les sections d’armatures calculées A1 et A sont différents, et vu que le poteau est de contreventement, les
deux faces paralleles doivent étre ferraillées de la méme maniere. On prend la section maximale (A=
11,349 cm?). Comme on a ferraillé avec les sollicitations maximales, les deux autres faces vont étre
ferraillées de la méme maniere que les deux précédentes. Au final, les quatre faces du poteau vont avoir le
méme ferraillage.

Chaque face du poteau sera ferraillée avec A; qui est la plus grande.

Choix d’armatures : Avant d’effectuer un choix d’armatures il faut tenir compte des paramétres suivants :
* Le pourcentage minimal sera de 0,9% b.h (zone sismique III).

* Leur pourcentage maximal sera de 4% en zone courante et de 6% en zone de recouvrement.

* Le diametre minimum est de 12 mm.

* La longueur minimale des recouvrements est de 50 cm en zone III.

* La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 20 cm en zone III.

On choisit : 4HA20 = 12,57cm? par face soit 12HA20 (37,7 cm?) dans toute la section du poteau. Cette
section est supérieure a Amin.
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2. Veérification de Deffort normal réduit et du cisaillement
Effort normal réduit

Dans le but d'éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d'ensemble dues au séisme,
l'effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante :
Na
B . feas

<03

Na désigne l'effort normal de calcul s'exercant sur une section de béton et B. est 1'aire de cette derniere.

1,4222 .. e
= 0,19 < 0,3 Condition vérifiée

0,5.0,6 .25

Cisaillement

Selon le RPA99/V2003 (Art 7.4.3.2), la contrainte de cisaillement dans le béton doit vérifier la condition :

_ Vu —_
Thu = g < Tpu =Pa X fezs

R _(0.075 si A =5
Vee Pa = {0.040 si g <5

-3
Sens x : Ty = 10072, 107 0,469 MPa
0,6. 0,575
_lg_ 07.320 _ _
kg = 5= Tos = 448 <5 =py =0,04

Tpu = 0,04 X 25 =1 MPa
Tpu < Tpy = Pas de risque de rupture par cisaillement.

_167,5.1073

Sensy : tp, = 06 0575 = 0,486 MPa

hg= = P22 = 3,733 <5 =pg = 0,04

Tpy = 0,04 X 25 = 1 MPa
Tpu < Tpy = Pas de risque de rupture par cisaillement.
3. Ferraillage transversal du poteau

VM
h.f,

>

La section des armatures transversales est donnée par l'expression suivante :

4
t

)25 siAg =5

= donc p, = 3,75
3,75 si Ag <5




t : espacement des armatures transversales :

e dans la zone nodale :
t<10cm  enzoneIlll = On prend t =10cm

e dans la zone courante :
t'< Min (b/2, h/2, 10 &) en zone III

ou I est le diametre minimal des armatures longitudinales du poteau : & = 20 mm.

t' < Min (50/2, 60/2, 10. 2) = t £ 20cm = On adopte t = 15¢cm

Le ferraillage se fait avec 1’effort tranchant le plus important entre Vx et Vy avec un espacement maximal
entre la zone nodale et la zone courante. t= 15 cm; V=167,5 kN

3,75. 167,5.1073

= 3,926 cm?
0,6. 400

Donc : Ay = 0,15.

Calcul de Amin

La quantité d'armatures transversales minimale At/t.b en % est donnée comme suit :
Silg>5:0,3%

Siig<3:0.8%

Si 3 <Ag <5 : interpoler entre les valeurs limites précédentes

On a3 <Ag=3,733 <5. La section d’armatures Amin sera calculée par interpolation linéaire.
(x1)—f(xo)
Rappel : f(x) = L5 (x — x0) + f£(xo)
X0

Apres calcul par interpolation on trouve At/t.b=0,631 %
Anmin=0,617% .0,5. 0,15= 4,628 cm*> A, = 3,926 cm?.
Choix des armatures

Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets a 135° ayant une longueur droite de 10 @t
minimum ;

Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et diametre suffisants
(cheminées > 12cm) pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la hauteur des poteaux.

On adopte 3 cadres HA10, soit 6 HA10 = 4,71 cm?.

Le schéma de ferraillage est donné sur la figure suitante.
Longueur de la zone nodale : h’ = max (he/6; b; h; 60 cm)= 60 cm
he : hauteur d’étage ; b, h : dimensions du poteau.
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+3,20

£

Coupe 1-1
5 2x4HA20
= ~ 4HA20
T
T * |
-|2x2HA20
o5 6HA10
% u A 1 t=15cm
_5le - 4HA20
<< é - 0.00
T J_'._h - ' f_‘_

Figure 34. Schéma de ferraillage du poteau 50%60 cm?

Exercice 3. VEérification du ferraillage du poteau

Soit un poteau de contreventement de 55%60 cm? La section du poteau est enticrement tendue et est
ferraillée longitudinalement par 8HA20 et transversalement par 4HAS8. L’espacement des armatures
transversales est de 12 cm en zone nodale et de 15 cm en zone courante.
- Vérifier le ferraillage longitudinal si la section d’armature par face tendue est de 12,56 cm? ; corriger
le ferraillage en cas d’erreur ?
- Le ferraillage transversal est-il suffisant ? justifier et corriger en cas d’erreur.

On donne : he= 3 m, Vimax= 130 kN, feos = 25MPa, FeE400, enrobage de 3 cm, zone sismique Ila.

64



Solution :
1. Vérification du ferraillage longitudinal

On a 8HA20 dans toute la section (b.h) ce qui donne 3HA20 par face = 9,42 cm?.

Or que la section nécessaire par face est de 12,56 cm? qui est supérieure 4 9,42 cm?.

Le ferraillage est donc insuffisant, on remplace les 3HA20 par 3HA2S5 par face (14,73 cm? par face), soit
8HAZ25 dans toute la section.

ARPA — 0.8% (55 * 60)=26,4 cm? en zone Ila

BAEL __ Bxfi,g _0,55%0,6%2.1
min T ¢ T 400

A = 17,325 cm?

La section choisie (8HA25= 39,27 cm?) est supérieure 2 Amin = 27 cm?

2. Vérification du ferraillage transversal

Vérification des espacements des armatures transversales

e dans la zone nodale :
t <min (10 @;; 15)cm en zone Ila

§=25mm= t<15cm

L’espacement est de 12 cm < 15 cm (I’espacement de 12 cm est correct)
e dans la zone courante :

t<150,= t<37,5cm en zone Ila

L’espacement est de 15cm < 37,5 cm (I’espacement de 15 cm est correct)

N s 375.130.107°
t TS T g6 400 e

Dans 1’énoncé on a 4HA8 = 2,01 cm? < A = 3,047 cm?

On remplace les 4HAS par 4HA10 (3,14 cm?).
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3HA25/face
[T T 1

4HA10
t=10/15 cm

Figure 35. Schéma de ferraillage du poteau 55%60 cm?

Exercice 4. VEérification du cisaillement du poteau

Soit un poteau de contreventement de 50%55 cm?. La section du poteau est partiellement comprimée et est
ferraillée longitudinalement par 3HA25 par face tendue et transversalement par deux cadres HAS.
L’espacement des armatures transversales est de 10 cm en zone nodale et de 15 cm en zone courante.

- Vérifier le poteau vis-a-vis du cisaillement sous effort tranchant ;
- Le ferraillage transversal est-il suffisant ? justifier et corriger en cas d’erreur.

On donne : he= 4,10 m, Vinax= 180 kN, feog = 25MPa, FeE400, enrobage de 3 cm, zone sismique I,

Solution :

1- Vérification du poteau vis-a-vis du cisaillement

1 = Vmax _ 0215
bu = pxa T 0,5%0,52

= 0,827 MPa

hg == 222 =5218>5 =pg = 0,075

Tpu =Pa X fe2g = 0,075 X 25 = 1,875 MPa > 1, = Pas de risque de rupture par cisaillement.
2- Vérification des armatures transversales

ﬁ:/’a_vu;xgzs,218>5 5 Pa=25
t  h.f

e

Vérification des espacements des armatures transversales

e dans la zone nodale :
t <min (10 @;; 15)cm en zone [

¢ =25mm= t<15cm
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L’espacement est de 10 cm < 15 cm (I’espacement de 10 cm est correct)
e dans la zone courante :
t<150;= t<37,5cm  enzonel

L’espacement est de 15cm < 37,5 cm (I’espacement de 15 cm est correct)

N s 25 180,107
t =9 055 400 00

Dans 1’énoncé on a 4HA8 = 2,01 cm? < A; = 3,068 cm?
On remplace les deux cadres HAS8 par deux cadre HA10 ; soit 3,14 cm?.

Exercice 5. Dispositions reglementaires relatives aux poutres

Le calcul des sollicitations a I’ELU dans les poutres de portiques autostables a donné les résultats
suivants :
Mitmax = 156,8 KN.m, Mamax = 110,5 kN.m, Vimax = 195,6 kN
Ferrailler ces poutres si elles sont de 30*35 de dimensions.
Données : FPN, fcog = 25 MPa, acier feE400, enrobage c=2,5 cm.

Solution
1. Ferraillage longitudinal : Le calcul des armatures longitudinales se fait a la flexion simple

En Travées : Mtnax = 156,82 kN.m (ELU)

My, 0,1568

Pou =50z = 03 0sz5? 142 — 0,348 > 0,186 (Pivot B)
_ _ _ . _ 3,5 _ . _ _fe
U = 0,8q;(1 —0,4q;) = 0,393 ; a; = 35110005, 0,673 ;¢ = i 0,0017
Upy < H; alors A" = 0 (les armatures comprimées ne sont pas nécessaires, le béton comprimé seul suffit)
Armatures tendues : A= —
Z fst

a=125(1-1-2u, ) =056

3,5 1- fe . .
g = o (20) = 000275 > & 1 for = %o_ 348 MPa ¥, = 1,15 (situation durable)

z=d(1-04a) = 23,97 cm; A= —2>%8

——>— =17,865 cm’
0,2522. 348

En appuis : Mamax = 110,5 kN.m

My, 0,1105 _ .
Hou = 5o = 55 oans 143 = 0,246 > 0,186 (Pivot B)
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3,5

1 = 0,8¢;(1— 0,4e;) = 0,393 ; o; = = 0,673 ;& = —L2—=10,0017

3,5+1000¢; ¥s - Es
Upy < U alors A" = 0 (les armatures comprimées ne sont pas nécessaires, le béton comprimé seul suffit)
M.
Armatures tendues : A= —+
z.fst

a=125.(1-1-2u,)=0359

g = o (=) = 0,00625 > £ : fi, = %: 348 MPa ;y, = 1,15 (situation durable)

1000
z=d(1—04a) = 27,83 cm; A=—2% _— 11,41 cm®
0,2783. 348

Vérification de Amin.

ARFA = 0,5% (b *h) (Dans toute la section bxh)

ARPA = 0,59% (30 * 35) = 5,25 cm?

Dans chaque coupe faite sur la poutre, on doit avoir la somme des sections d'armatures présentes > Amin
En travées : At + A' (si elle existe) > Amin

En appuis : Aa +(1°" lit de A¢ car le 2°™ lit peut ne pas étre prolongé jusqu'aux appuis) > Amin

On voit bien que les sections calculées vérifient la condition du RPA.

On choisit :

En travées : 6HA20 = 18,85 cm? > Amin

En appuis : 6HA16 = 12,06 cm?, soit (6HA16 + 3HA20 = 12,06 + 9,42) = 21,48 cm? > Amin

Ferraillage transversal

Tpy = bVT“d < Tpy = 3.33 MPa (Fissuration peu nuisible)

;. 01956
bu ™ 3%x0.325

= 2,006 MPa = Pas risque de rupture par cisaillement.
On fixe l'espacement des armatures transversales a partir des conditions du RPA :

e zone nodale : st < min (% 1 12¢™n 30 cm):> st < min (3:5 ;12 % 1,6, 30) =st<8,75cm
e Zone courante : st < g =st<17,5cm

On adopte st = 8 cm en zone nodale et st = 15 cm en dehors de la zone nodale.

La section des aciers est calculée a partir des expressions suivantes :




Ae Ys(Tu—0,3 fi28) ) 5
1) b.s¢ = 0,9 fe (BAEL) ’ At > 1,978 cm
2) 2 >04MPa (Amin BAEL) ;A= 045 om’
St

3) Atmin = 0.003 Xstxb (RPA) ; A¢mpin = 1,35 cm?
fios =221 MPa ; st = 15 cm (calcul défavorable)
On trouve A,> 1,978 cm?
On choisit 1 cadre HAS et 1 étrier HAS ; soit 2,01 cm?.

Schéma de ferraillage
Longueur de la zone nodale : I’ = 2* hpoure = 2% 35= 70 cm

A B
i t=15cm t=8cm
' —— ' — |
7 . 1
T i |
: i i

U 5 5 i
1 : I
1 : |
i i B 5
! I ! D I
— O

A' B'
Coupe A-A' Coupe B-B'
3HA16 (filantes) 3HA16 (filantes)
1 cadre HAS
L 3HA20
1 étrier HAS | S
1 cadre HAS8 & et r:1ei5 ” (Chapeaux)
1 étrier HAS | > 3HAL6 ( cm) 7
~ (Chapeaux)

(t=8cm)

I . I .
3HA20 (filantes) 3HAZ20 (filantes)

Figure 36. Schéma de ferraillage de la poutre 30*35 cm?
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Chapitre 5 ’ Les fondations superficielles

Chapitre 5. Les fondations superficielles

Rappels de cours

1. Introduction

Les fondations constituent I’assise de la construction. Elles transmettent au sol le poids total de
I’ouvrage et assurent sa stabilité. Elles forment une partie importante de 1’ouvrage car de leur bonne
réalisation résulte la tenue de I’ensemble.

Les fondations superficielles sont réalisées pour transmettre les efforts directement sur les couches
proches de la surface. Elles doivent étre envisagées lorsque la capacité portante du sol au niveau
inférieur de l'ouvrage est suffisante pour reprendre les charges. On retient trois principales formes
de fondations superficielles : Les semelles isolées (sous les poteaux), les semelles filantes (sous les
murs ou plusieurs poteaux) et les radiers.

Les combinaisons de calcul a considérer sont :

Selon le B.A.E.L 91/99 : G+Q (ELS), 1,35 G + 1,5 Q (E.L.U.)
Selon le RPA99/2003 : G+ Q+E; 0,8 G+E

2. Semelle rectangulaire isolée sous poteau

Soit une semelle rectangulaire de dimensions A et B sous un poteau rectangulaire a*b qui est
soumis a une charge centrée N.

N <= .
A.B 59 -
a
sas a _ é L »
Semelle et poteau homothétiques : Pl @
_ a a N b N a N D
A—B.;S(B;).B 2650123 = ’E.Esol etA > ;.Eml d
A o s o s ot
- Hauteur utile (d) :d > max (da = %a; d, = Bf) A
- Hauteur totale (h) : h=d +0,05 m * *
Figure 37. Semelle rectangulaire isolée
Contrdle de la contrainte sur le sol : g, = W < 7, sous poteau
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Calcul des armatures

A = Ny@a-a) _ Nug-pn | fe
a7 8. dyoq ° DT » Ost =

Remarques :

- Majorer la section d'acier calculée a 'ELU de 10 % lorsque la fissuration est préjudiciable,
de 50 % lorsque la fissuration est trés préjudiciable.
- Les armatures Aa et Ab seront réparties uniformément suivant les deux directions A et B.
les armatures paralleles au grand co6té constitueront le lit inférieur du quadrillage.
- Ces armatures s’étendront jusqu’aux extrémités de la semelle. Elles seront munies ou non
de crochets en comparant respectivement les longueurs de scellement [sq et Lsp des barres a
Al4 et B/4.
¢ Si lsa< A/4 : les barres dans le sens A n’ont pas besoin de crochets, sinon il faut en mettre.
¢ Si lsp< B/4 : les barres dans le sens B n’ont pas besoin de crochets, sinon il faut en placer.
Les valeurs de Is/@ sont données dans le Tableau 7.

Tableau 7. Longueurs de scellement : valeurs de Ls/@

c28
nuand 16 18 20 25 30 40 50 60

FeE21S5 | 57,4 53,3 49,8 42,7 37,3 29,9 28,9 21,3
FeE235 | 62,8 58,3 54,4 46,6 40,8 32,6 27,2 23,3
FeE400 | 47,5 44,1 41,2 35,3 30,9 24,7 20,6 17,6
FeES00 | 59.4 55,1 514 44,1 38,6 30,9 25,7 22,0

3. Semelle continue sous mur

h =d+0,05 m

Figure 38. Semelle continue sous mur

N _
As — u (B-b)

Aciers principaux (nappe inférieure) : Armatures L a la longueur du mur : P
- Up -Ost

(cm?/ml).
Majorer la section d'acier de 10 % lorsque la fissuration est préjudiciable, de 50 % lorsque la
fissuration est tres préjudiciable.
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Aciers de répartition (nappe supérieure) : Armatures // a la longueur du mur :

( 2 cm? pour les aciers FeE400 4, )
A; > max 3 ;=
1,6 cm* pour TS ou FeE500 5

15 <st<25cm
Longueur et ancrage des barres : (semelle continue sous mur ou poteaux))

Si Is>B/4 : toutes les barres doivent étre prolongées jusqu’aux extrémités et comporter des
crochets.

Si B/8 <Is< B/4 : toutes les barres doivent étre prolongées jusqu’aux extrémités, mais peuvent
ne pas comporter des crochets.

Si Is<B/8 : les barres ne comportent pas de crochets, et on peut les arréter une sur deux a 0,71 B
ou alterner des barres de 0,86 B.

4. Semelle continue sous poteaux

La semelle se comporte dans le sens B comme une semelle isolée sous poteau et dans le sens de la
longueur, comme une poutre continue renversée soumise a la réaction du sol est appuyée sur les
poteaux.

N3 N2 N1

XN;

Larguer de la semelle : B >

- Osol

L : Longueur de la file du portique considéré.
XN;i : Somme des efforts normaux transmis par

les poteaux du portique considéré.

Hauteur de la semelle : d > 34;1; ;h=d+5cm <

T Y

»
»

Hauteur de la poutre de rigidité : m< h < !max Figure 39. Semelle continue sous poteaux
9 ="~ 6

avec lmax est I’entre-axes maximal des poteaux
Armatures de la semelle :

Aciers principaux : Armatures L a la file des poteaux :

_ Nu@-p) 2 . g _Bb
AB_B.d. o (cm“/ml) ; d= "
AB/ml

4

Aciers de répartition : Armatures // a la file des poteaux : Ar = .B

Armature de la poutre de rigidité : Le ferraillage se calcule de la méme maniére qu’une poutre
continue renversée sous une charge uniformément répartie : g=0s0:xB. Des armatures supérieures
(moment positif en travée) et inférieures (moment négatif en appuis) sont a prévoir.

NB : Comme la fissuration est préjudiciable, le calcul se fait par la méthode de Caquot.
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5. Semelle circulaire sous poteau circulaire

P

. D2
4

Le diametre D est fixé par la condition de portance : g5, = < Os01

Soit: D = 1,13\/max (_i; f—“) ; Oy = %@er

Oser Ou
. . . . ... e e qe -D
Soit Dp le diametre du poteau, la hauteur utile d est fixée par la condition de rigidité : d > " £
D- D,
La hauteur de la semelle hest : h > + ¢ ; ¢>3 cm (enrobage)
. 15cm
La hauteurenrive e : e = { }
120 + 6cm

Ferraillage en quadrillage : La section des armatures du lit inférieur Ax et du lit supérieur Ay est

. . . P(D—Dp)
donnée par les relations suivantes :Ay = Ay, = ————

3mdog

NB : Majorer Ax et Ay de 10% si la fissuration est préjudiciable et de 15% si la fissuration est tres
préjudiciable.

Disposition des armatures Ax et Ay :

- Les deux nappes orthogonales ont une section différente dans la mesure ou la hauteur utile
differe ; dans la pratique, on place en général deux nappes identiques de section égale a la
section du lit supérieur (la plus grande)

- Les armatures sont toutes munies de crochets et sont disposées comme suit :

D < 1m : On dispose les barres avec un écartement constant dans chaque direction. Les deux
armatures extrémes étant en général trop courtes pour étre efficaces, elles ne sont pas prises en
compte dans Ax et Ay et sont considérées comme des barres de répartition.

Im <D <3m: On divise la semelle en 3 parties égales : 50 % des armatures dans la zone centrale,
25 % dans chaque zone latérale.

D > 3m : On divise la semelle en 5 parties égales : 30 % dans la zone centrale, 25 % dans chaque
zone intermédiaire, 10 % dans chaque zone latérale.
P(D-Dp)

Ferraillage en cerces : Les sections des cerces valent : A = py—
st

La cerce supérieure est disposée de telle sorte que son axe se trouve sur une droite 2 45°passant par
le collet de la semelle.

On dispose des armatures verticales liées aux cerces, qui assurent leur maintien pendant le
bétonnage et constituent en outre une butée efficace pour les bielles de béton comprimé.

L’épaisseur de rive est telle qu’il y ait 3 cm entre chaque cerce et au moins 3 cm d’enrobage
supérieur et inférieur : si m est le nombre de cerces : e > m @+(m+1) cm.
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P

:

p
A
!
Ay Ax dx. hx
. Ie c
) D

»
>

he

Figure 40. Semelle circulaire sous poteau circulaire : Ferraillage type en quadrillage et en cerces
(Cherifi, 2018)

Exercices corrigés

Exercice 1. Dimensionnement et ferraillage d’une semelle isolée sous un
poteau rectangulaire

Calculer les dimensions et les armatures d’une semelle sous poteau rectangulaire de section (45*50)
cm?. Le poteau transmet a la semelle un effort vertical centré Ngrs = 0,78 MN et NgLu = 1,93 MN.

0=0,45 MPa, Aciers FeE400, f3=25 MPa, fissuration préjudiciable, enrobage de 5cm.
Solution :

1. Dimensionnement de la semelle
Condition de portance :

Soient A//a et B//b (a,b dimensions du poteau 45*50 cm?)
B > /9 N oeta > /5 e
a Oyl b Gy

Tso1 = 0,45 MPa & I’ELS, elle est égale & 2 5y0,(a 'ELU) = 2.045 = 0,675 MPa

0,5 0,78 0,5 1,93

b N b N
B > max |- .=2Z5; - U 5 B > max |— .2 ; — . ——
0,45 0,45’ 0,45 0,675

— )
a Osol a E-asol

On prend B=1,8 m.
A=B % . soit A =1,65 m.

Condition de rigidité
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A—a B—b
- :db=—4 )=> dZmax(

1,65—-0,45 18— 0,5)

dZmax(da= 1 ; 1

Soitd =35 cm.
h =d +0,05 m. Soit h = 40 cm.

Contréle de la contrainte sur le sol en tenant compte le poids propre de la semelle :
Soit go le poids propre approximatif de la semelle :
go=A.B.h.p=1,65x1,8x0,4x25=29,7kN

Le nouvel effort normal incluant le poids de la semelle est :

N'ewv = 1,93 + (1,35 x 0,0297) = 1,97 MN.

N'eLs = 0,78 + 0,0297 = 0,8097 MN.

Ngry 197

_ = 0,663 MN < 35,,, = 0,675 MPa
A.B 1,65.1,8 2

Les dimensions choisies vérifient la condition de portance. On fixe donc les dimensions a :
A =165 cm, B =180 cm, h=45 cm et dy, =35 cm.

2. Ferraillage de la semelle

Armatures paralléles au coté B (Lit inférieur)

APELU : 4y, = Nry@-b) _ 197 (18-05) _ 2628 cm? o, =
U 8.dy.oq 8.035.348 ’ >

400 , .. .
Tic (situation courante)

ATPELS : Ay, = —28=b _ 08097 A8-05) _ 1964 om2 < g,,
8.dy.gs  8.0,35.201,63

2
Og¢ = min [gfe ; 110 /n St ] = 201,63 MPa

ftj =0,6+ fcj0,06 ;n = 1,6 pour les aciers HA de @ > 6 mm

On majore la section d'acier calculée a I'ELU de 10 % car la fissuration est préjudiciable.
Ap, =1,1.26,28 = 28,91cm?

Soit 10 HA20 (Ap = 31,42 cm?) avec un espacement moyen de 17 cm.
Vérification de 1’espacement :
17 x 9 espacements + 5 cm d’enrobage de chaque coté = 163 cm = A.

Armatures paralléles au coté A (Lit supérieur)

A _ Ny a-a
@ g d,.o
. dg .Os¢
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Calcul approximatif de d. : Si on choisit de ferrailler le coté A par des armatures de diametre 20

mm, il en résulte : dq = db—%—%Z% —§—§= 33 cm.
A, = 197 (1,65-045) _ 25.73 em?.

8. 0,33. 348

On majore la section d'acier calculée a I'ELU de 10 % car la fissuration est préjudiciable.

A, =1,1.2573 = 28,3 cm?

Soit 10 HA20 (Ap = 31,42 cm?) avec un espacement moyen de 19 cm.

Vérification de I’espacement :
19 x 9 espacements + 5 cm d’enrobage de chaque c6té¢ = 181 cm = B.

L’ancrage ls des barres : { fc28=25 MPa, Aciers FeE400}:>%=35,3=>ls=35,3 ¢
[5a=35,3%2,0=70,6 cm=1sq>A/4=41,25 cm ; les armatures paralleles a A doivent comporter des

crochets.
[sp=35,3%2,0=70,6 cm=Isv>B/4=45 cm ; les armatures paralleles a B doivent comporter des

crochets.

=45 ¢
b=45 cm HA20

10 HA20 st = 19 cm e
HA20 -
10 HA20 st =17 ¢m st 1T em .
D
<
I
. B=180cm
= B=180cm

Figure 41. Schéma de ferraillage de la semelle isolée sous poteau

Exercice 2. Dimensionnement et ferraillage d’une semelle continue sous
un mur

Dimensionner et calculer les armatures d’une semelle filante sous un mur en voile de 25 cm
d’épaisseur. Cette semelle recoit une charge verticale centrée par metre de mur Ng=1,25 MN/m
(ELS) et NeLua=2,06 MN/m (sous 0,8G+E). On donne :

0=0,55 MPa, FeE400, fc2s=325 MPa, fissuration non préjudiciable, enrobage = 3cm.
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Solution :
1. Dimensionnement de la semelle filante

Condition de portance :

N.
B>—— ,L=1ml
L. Oso1
N N 1,25 2,06
B > max |Z5,; FEY 5B > max |[=; ———
Osol 50sol 0,55 7 0,55

Soit B=170 cm
Condition de rigidité :
T2 <d<170-25

Soitd=40cm ; h =45 cm

Contréle de la contrainte sur le sol en tenant compte le poids propre de la semelle :
Soit go le poids propre approximatif de la semelle :
go=B.L.h.p=1,7x 1,00 x 0,45 x 25 =19,125 kN

En tenant compte du poids propre de la semelle a ’ELS et a I’ELU accidentelle, N's et N'eLua sont
les nouvelles charges verticales, respectivement.

N's =1,25+0,019125 = 1,269 MN
N'eLua = 2,06 + (0,8 x 0,019125) = 2,075 MN

Merwa — 2975 _ 1 22 MN > 35,,, = 0,825 MPa
B.1 1,7. 1 2

La dimension choisie ne vérifie pas la condition de portance. Augmenter B pour que la contrainte
soit inférieure a la contrainte admissible, Soit B= 260 cm

Il faut recalculer a nouveau les poids de la semelle et les efforts normaux a I’ELS et ’ELUA

2604‘25 <d<260—-25 :d=60cm:h=65cm
glo= 2,6 x 1,00 x 0,65 x 25 = 42,25 kN
N's = 1,25 + 0,04225 = 1,29225 MN

N'"eLua = 2,06 + (0,8 x 0,04225) =2,0938 MN

Ngiua _ 2,0938

= 0,805 MN < 35,,, = 0,825 MPa
B.1 2,6.1 2




Chapitre 5 ’ Les fondations superficielles

2. Ferraillage de la semelle
Aciers principaux de traction (lit inférieur) : Armatures L a la longueur du mur :

144
NELUA (B-b)

A = (cm?*ml) ; o5 = % = 400 MPa; y; = 1 (situation accidentelle)

8. db Ost

2,0938 (2,6—0,25)
A =
8.0,6.400

Soit 6HA25 de section As = 29,45 cm?/ml

= 25,63 cm?/ml

Calcul des espacements :

On utilise des barres HA25 (1HA25 = 4,91 cm?). 1l faut donc n=25,63/4,91=5,22 barres, soit un
espacement de 100/5,22=19,16 cm. Les barres HA25 seront donc espacées de 19 cm.

Longueur et ancrage des armatures :
On a {fc28=25 MPa, Aciers FeE400}=ls/¢$p=35,3=15=35,3 ¢=35,3%x 2,5= 88,25 cm
D’autre part : B/4=260/4= 65 cm

[s>B/4 : les crochets sont donc nécessaires. De plus, toutes les barres doivent étre prolongées

jusqu’aux extrémités de la semelle.

Aciers de répartition (lit supérieur) : Armatures // a la longueur du mur :
A: > max ( 2 ¢cm? (aciers FeE400) ; % )=> A: >5,89 cm?

Soit 11HA10 de section Ar = 8,64 cm?, espacées de 25 cm (enrobage de 5 cm).

b=25 cm HA10
11HA10 ! e
st=25cm HA2S —
st=19 cm g
6HA25/ml S
st=19 cm L
B =260 cm R B =260 om

r
A

Figure 42. Ferraillage de la semelle continue sous un mur en voile
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Chapitre 5 ’ Les fondations superficielles

Exercice 3. Dimensionnement et ferraillage d’une semelle continue sous
poteaux

Dimensionner et ferrailler une semelle continue sous quatre poteaux carrés de coté b égal a 50 cm.

Les poteaux transmettent a la semelle les charges permanentes non pondérées montrées sur la
Figure 43. Semelle continue sous quatre poteauxFigure 43.

On donne : o =0,18 MPa, fcos = 25 MPa, acier FeE400, fissuration peu préjudiciable, enrobage 3
cm.

? h" ¥ r.

2 & & 2
(=1 — [ | i
~ - o =
n "y W b
o £ L] | il
5 S = 2
r'i [ [ I
W- -4 () -4

- A e v e L :{: v
0.65m 3.2m 3.6m | 3.2m 0.65m |

Figure 43. Semelle continue sous quatre poteaux

Solution :

1. Dimensionnement

IN; |

Condition de résistance : Larguer de la semelle B >

- Osol

[=11,30 m
EN; =4632,91 kN ; N1 =769,19 kKN, Nz =1033,41 kN, N3 = 1195,82 kN, N4 = 1634,49 kN

4,63291
~ 11,3.0,18

= B > 2,27m;soit B=2,3m

Condition de rigidité : d > 2= d > 45 cm :h=d+5cm

Soientd =45 cm et h =50 cm
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Chapitre 5 ’ Les fondations superficielles

La poutre de rigidité : %S hp < 3(’)—6 avec lmax =3,6 m
Soit hp = 60 cm, bp = 50 cm

2. Calcul des armatures de la semelle

. .. 1 e Ny (B—
Aciers principaux // B : Armatures L a la file des poteaux : Ap = ﬁ
. . St

Nu = 1,35 x 2Nj = 6254,43 kN

6,25443 (2,3-0,5)
AB ==
8. 0,45. 348

= 89,86 cm?

On ferraille avec 59HA14 (Ag = 90,83 cm?) avec un espacement moyen de 19 cm.
Agp/ml = 5SHA14 = 7,7 cm?,

Aciers de répartition : Armatures // a la file des poteaux :

A l ,
A, = Bim B=2".23=443cn”.

Ces armatures seront réparties sur les ailes de la semelle : (B—b) /2= 90 cm sur chaque aile.

Soit SHAS par aile avec un espacement moyen de 22 cm

Longueur et ancrage des armatures
On a {fc28=25 MPa, Aciers FeE400}=ls/$=35,3=15=35,3 ¢=35,3% 2,5= 88,25 cm
D’autre part B/4= 57,5 cm
[s>B/4 : toutes les barres doivent étre prolongées jusqu’aux extrémités et comporter des
crochets.

3. Ferraillage de la poutre de rigidité

La poutre de rigidité se calcule comme une poutre continue renversée sur quatre appuis et soumise
a une charge uniformément répartie q agissant de bas en haut : g=0s01xB

Qu:Usole = 553,49 kN/m

La poutre va étre considérée comme une section en T de dimensions : B=230 ¢cm ; bp=50 cm ;
hp=60 cm ; ht=50 cm. Elle sera ferraillée a la flexion simple ; il faut prévoir des armatures en
appuis et en travées.

NB : Le ferraillage d’une poutre sollicitée a la flexion simple est traité dans le chapitre 3 de ce
document.
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Chapitre 5 ’ Les fondations superficielles

b=50cm

Poutre de rigidité 4
£
o
5HAS /aile = N
St=20 cm 2 [
et o
LIS
=
SHA14 /m Y
. B =230 cm -

<« »

Figure 44. Schéma de ferraille d’une semelle continue sous poteaux

Exercice 4. Dimensionnement et ferraillage d’une semelle circulaire sous
un poteau circulaire

Calculer les dimensions et les armatures d’une semelle circulaire de diametre D sous un poteau
circulaire de diametre dp=60 cm.

Les charges transmises sont : Ps=0,85 (ELS) et Pu=1,53 (ELU).

o = 0,33 MPa, Aciers FeE400, fc2s=25 MPa, yb=25 kNm?, enrobage de 3 cm, fissuration peu
préjudiciable.

Solution :
1. Dimensions de la semelle

Condition de portance :

&, =>.0,33= 0,495 MPa
2

D> 1,13Jmax (0—85 1—53) soit D > 1,987 m , soit D=200 cm
0,33 0,495
Condition de rigidité : d > = = d > 2= = 35 cm_ soitd =40 cm

h = 4043 ,soith=45cm




Chapitre 5 ’ Les fondations superficielles

Vérification de la condition de portance en tenant compte du poids propre de la semelle
2 2

Soit Py le poids propre surestimé de la semelle : B, = %.h. Yp = %. 0,45.25 =

35,34 kN=0,035 MN

Ps' et Pu' les charges verticales en tenant compte du poids propre de la semelle a I’E.L.S. et a
I’E.L.U. respectivement. Ps'=0,85+0,035=0,885 MN Pu'=1,53+1,35%0,035=1,577 MN

On vérifie les dimensions comme suit :

D > 1,13 [max (%2=; 2270) = 201,69 cm > 200 cm =augmenter D
0,33 0,495

Soit D=205cm, d=40cm, h= 45 cm.
Ferraillage en quadrillage

La semelle est armée de deux nappes orthogonales (armatures inférieures (Ax) et armatures
supérieures (Ay)). On suppose que dx = dy. Sinon dy = dx — @/2 - @,/2
_ Pi(D-Dp) _ 1577(2,05-0,6) _

_ 2
Ay =4y 37 dy for 3.m.0,4.348 17,43cm

On choisit 12HA14 dans chaque sens. On prévoit deux barres de répartition sur les bords des
deux sens, cela donne 13 intervalles sur 1,99 m de large (1,99 = D- 2*enrobage=205-2*3), soit un
espacement de 15 cm.

15 cm }=> 2{ 15 cm

>
120 + 6cm 12.14 + 6cm} =e z228cm

Le hauteur en rive e: € > {

Soir e = 25 em. Si on tient compte du faible cout du béton par rapport au temps de la réalisation
de la forme en tronc de cdne, on choisit la forme cylindrique a la semelle avec une hauteur totale
de 45 cm.

d=60 cm :
| =
12HA14 st =15 cm i 3HA14‘: / i _’fﬂ\\
| - e
12HA14 st =15 cm : 6HAL4 r"{",;‘_‘_:‘_‘:"ijif*'*"“" }"“'
| L I VR
| 3HA14 \ i
Y N

1—'&‘-—’4*—#-:
3HA14 6HA14 3HAIL4

i
-

Figure 45. Schéma de ferraillage en quadrillage de la semelle circulaire
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Chapitre 5 ’ Les fondations superficielles

Ferraillage en cerces

On suppose que la semelle sera ferraillée avec trois cerces HA16.

p d 205 60
e=-— 2—-5cm="-—-5=675cm
2 2 2 2

d=e+ Bi6+3cm=67,5+1,6+43=72,1 cm
Le poids approximatif de la semelle en considérant une épaisseur moyenne ‘e ' :

m.D? m.2,05%
—.e.p = ——,
4 4

0,675.25 = 0,0557

Psemelle =

Les efforts normaux incorporant le poids de la semelle :

P"s=0,85+0,0557=0,9057 MN ; "u=1,53+1,35x0,0557=1,605 MN

D' > 1,13 <0’9057- 1'605> = D' > 203,48
= D02 MaX\ 743377 0,495 = cusrecm

Cette condition est vérifiée D=205 cm

_ Prg(D-dp) 1,605 (2,05-0,6)

A, = = = 4,92 cm® < 3HA16 = 6,03 cm?.
6mdaos  6.7m.0721. 348

hi=d + @i16/2 +3 cm + D16+ 3cm= 72,1+1,6/2 +3+1,6+3 = 80,5 cm
hp>m @+ (m+1).3cm = 3x1,6 + (3+1)x3 cm= 16,8 cm. Soit hy =20 cm

m=3 : est le nombre de cerces

60 cm

D=205cm

Figure 46. Schéma de ferraillage en cerces de la semelle circulaire

3HAL16
St=3cm
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