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Préambule 

 

 

En dépit de l’épanouissement des études des structures en bétons armés en matière de développement 
théoriques et expérimentaux, une grande partie de nos étudiants (es) rencontrent des contraintes d’analyse 
des phénomènes 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 matière 
enseignée dans les cours traitant les structures en béton armé 1, présentés ici sous une forme simple, très 
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 
bâtiments. Il élabore pour chaque point abordé un rappel théorique assez complet, suivi de l'exposé détaillé 
des étapes à suivre lors du dimensionnement ou de la vérification, le tout assorti d’exercices entièrement 
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 deuxième chapitre est consacré à l’étude des 
portiques auto-stables sous les actions horizontales suivant la méthode de MUTO. Le troisième chapitre est 
dédié au calcul des armatures dans les poteaux et les poutres sous diverses sollicitations et combinaisons 
d’actions. Le quatrième chapitre, quant à lui, se propose de faire une étude élaborée d’un plancher-dalle et 
d’un plancher champignon. Enfin, le cinquième 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 

 

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 à des planchers-dalles ou à des planchers-

champignons. Les planchers-champignons correspondent au cas où les poteaux sont munis en tête de 

chapiteaux en forme de troncs de pyramides ou de tronc de cône. 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. 

Cette méthode est applicable si : 
𝑙𝑦 2 ≤ 𝑙𝑥 ≤ 2 𝑙𝑦  ; 𝑎 ≤ 𝑙𝑥5   et 𝑏 ≤ 𝑙𝑦5  

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

si : 23 ≤ { 𝑙𝑥𝑙𝑦   𝑒𝑡 𝑎𝑏} ≤ 32       ;  
13 ≤ { 𝑙𝑖𝑙𝑖+1  𝑒𝑡 𝑙𝑖𝑙𝑖−1} ≤ 1,3 avec   𝑙𝑖 =  𝑙𝑥𝑖 𝑜𝑢 𝑙𝑦𝑖  

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 : 𝜆ℎ = ℎ2ℎ𝑠 ≤ 0,3   ;    𝜆𝑙 = 𝑙𝑡−𝑐′ 𝑙𝑡 ≥ 0,6 𝑙𝑡 =  𝑙𝑥 (𝑜𝑢 𝑙𝑦)   ; 𝑐′ = 𝑎 (𝑜𝑢 𝑏) ℎ2: dimension du chapiteau ;  ℎ𝑠: hauteur du poteau 

E Moment autour d’un nœud  
- Longueurs fictives (Position des moments nuls) ℎ𝑛′ = 0,8 . ℎ𝑛 (Nœud courant) ; ℎ𝑛′ = 0,9 . ℎ𝑛 (Nœud de l’avant dernier plancher)  
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ℎ𝑠′ = 0,8 . ℎ𝑠 (Nœud courant) ; ℎ𝑠′ =  ℎ𝑠 (Poteau articulé sur la fondation) 𝑙𝑤(𝑒)′ =  𝑙𝑤(𝑒) (Console) 𝑙𝑤(𝑒)′ =  0,8 . 𝑙𝑤(𝑒) (Travée courante) 𝑙𝑤(𝑒)′ = 𝑥𝑤(𝑒) . 𝑙𝑤(𝑒) (Travée de rive pour le nœud voisin du nœud de rive) 

Pour un nœud 'i' : 𝑥𝑤 = 0,8 si 𝐾𝑛𝑖−1+ 𝐾𝑠𝑖−1 ≥ 1,5. 𝐾𝑒𝑖−1  ; 𝑥𝑤 = 1 − 𝐾𝑛𝑖−1+ 𝐾𝑠𝑖−17,5 . 𝐾𝑒𝑖−1   dans le cas contraire 

        𝑥𝑒 = 0,8 si 𝐾𝑛𝑖+1+ 𝐾𝑠𝑖+1 ≥ 1,5. 𝐾𝑤𝑖+1  ; 𝑥𝑤 = 1 − 𝐾𝑛𝑖+1+ 𝐾𝑠𝑖+17,5 .  𝐾𝑤𝑖+1   dans le cas contraire 

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

- Facteur de rigidité 𝐾𝑠 = 23  𝐼𝑠ℎ𝑠′ (1 + 𝜆ℎ)   ; 𝐼𝑠,𝑛 =  𝑎.𝑏312 ∶ Moment d’inertie des poteaux inférieurs (sud) et supérieurs (nord). 𝐾𝑛 = 23  𝐼𝑛ℎ𝑛′ (1 + 𝜆ℎ2 )    

𝐾𝑒 =  𝐼𝜆𝑙𝑒.𝑙𝑒′   ; 𝐾𝑤 =  𝐼𝜆𝑙𝑤.𝑙𝑤′   avec I=  
(𝑙𝑖 +𝑙𝑖+1 ).  ℎ32 .  12 : inertie de la bande de dalle (h : épaisseur de la dalle). 

- Moments isostatiques 

Console : 𝑀𝑤(𝑒)′ =  − 𝑃.  𝑙𝑤(𝑒)22 − 𝑙𝑤(𝑒)′ . ∑ 𝑘𝑤(𝑒). 𝑃𝑤(𝑒) 
Travée : 𝑀𝑤(𝑒)′ =  [− 𝑃.  𝑙𝑤(𝑒)′28,5 − 𝑙𝑤(𝑒)′ . ∑ 𝑘𝑤(𝑒). 𝑃𝑤(𝑒)] (1,5 − 𝜆𝑙𝑤(𝑒)22 ) 

𝑘 =  12,125  𝑎𝑙𝑤(𝑒)′  (1 − 𝑎𝑙𝑤(𝑒)′ ) (2 − 𝑎𝑙𝑤(𝑒)′ )   

a : distance du point d’application de la charge concentrée (𝑃𝑤(𝑒)) par rapport au nœud considéré. 

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

Si la console est à l’ouest du nœud considéré : 𝑀𝑤2′′ = [𝑀𝑤2′ − 12,125 𝐾𝑒1𝐷1 . 𝑀𝑤1′  ] (1,5 − 𝜆𝑙𝑤22 ) 

Si la console est à l’est du nœud considéré, il faut juste remplacer ‘w’ par ‘e’ dans l’expression 
précédente. 

- Moments d’encastrement 𝑀𝑤 = 𝑀𝑤′ (1 − 𝐾𝑤𝐷 ) + 𝑀𝑒′  𝐾𝑤𝐷       ;      𝑀𝑒 = 𝑀𝑒′ (1 − 𝐾𝑒𝐷 ) + 𝑀𝑤′  𝐾𝑒𝐷  



Chapitre 1 Calcul des planchers dalles et planchers champignons 

 

3 

 

𝑀𝑛 = − 
𝐾𝑛𝐷  (𝑀𝑒′ − 𝑀𝑤′ )                 ;      𝑀𝑠 = 

𝐾𝑠𝐷  (𝑀𝑒′ − 𝑀𝑤′ ) 

D= 𝐾𝑤 + 𝐾𝑒 + 𝐾𝑠 + 𝐾𝑛 : somme des facteurs de rigidité autour d’un nœud. 

 

Remarque : Remplacer (𝑀𝑤′  par 𝑀𝑤′′)et (𝑀𝑒′  par 𝑀𝑒′′) dans le calcul de 𝑀𝑤 et 𝑀𝑒, respectivement, dans le 

cas d’un nœud voisin d’un nœud de rive prolongé d’une console. 

Moment en travée  

Expression du moment : 𝑀(𝑥) =  𝜇(𝑥) + 𝑀𝑤 (1 − 𝑥𝑙𝑖) + 𝑀𝑒  . 𝑥𝑙𝑖 𝜇(𝑥) : Moment de la travée isostatique de la même longueur et même chargement que la travée 

considérée.  𝑀𝑡𝑥𝑚𝑎𝑥 =  𝑀0𝑥 +  𝑀𝑎𝑥𝑤+ 𝑀𝑎𝑥𝑒2     ;  𝑀𝑡𝑥𝑚𝑎𝑥 =  𝑀0𝑦 +  𝑀𝑎𝑦𝑤+ 𝑀𝑎𝑦𝑒2  𝑀0𝑥 = 𝑃 .  𝐿𝑦 .  𝐿𝑥28   et  𝑀0𝑦 = 𝑃 .  𝐿𝑥 .  𝐿𝑦28  : Moments isostatiques maximaux  𝑀𝑎𝑤, 𝑀𝑎𝑒 : Moment en appui West et Est, respectivement. 

Effort tranchant sur appuis 𝑉𝑤𝑖 =  𝑉0𝑤 + 𝑀𝑖− 𝑀𝑖−1𝑙𝑤𝑖     et   𝑉𝑒𝑖 =  𝑉0𝑒 + 𝑀𝑖+1− 𝑀𝑖𝑙𝑖      𝑉0𝑤 , 𝑉0𝑒  : Efforts tranchants sur un appui 'i' des travées isostatiques pris avec leurs signes. 𝑀𝑖−1, 𝑀𝑖, 𝑀𝑖+1 : Moments en appuis pris avec leurs signes. 

2.2. Division des panneaux en bandes 

Pour l'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 l'y de la demi-bande sur appuis est égale à : 

 Pour l'évaluation de la résistance de la dalle aux moments sur appuis (l'ya) :  

 𝐿𝑦𝑎′ = max (𝑏′2 + ℎ ; 1,5 (𝑏2 + ℎ)) 

 Pour l'évaluation de la résistance de la dalle aux moments en travée (l'yt): 

 𝐿𝑦𝑡′ = max (𝑏′2 + ℎ ; 1,5 (𝑏2 + ℎ) + 𝐿𝑥10)  
Avec : 𝐿𝑦𝑡′  𝑒𝑡 𝐿𝑦𝑎′  ≤ 

𝐿𝑦4    si lx < 2 . ly 

 𝐿𝑦𝑡′  𝑒𝑡 𝐿𝑦𝑎′  ≤ 0,3 ly   si lx > 2 . ly 
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a', b' : dimension transversales des chapitaux. 

h :  épaisseur de la dalle. 

La largeur de la bande centrale correspondante est égale à ly - 2l'y(a ou t). 

 

Remarque : Dans le sens de la portée ly, les largeurs l'xa et l'xt sont définies de la même manière en 

substituant x à y et a à b dans les expressions précédentes. 

 

 

 

 

 

 

 

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 : 

Mu : moment ultime positif en travée d’un portique intermédiaire. 
M1u : moment ultime positif en travée d’un portique de rive 

M'u : moment ultime négatif en appui  d’un portique intermédiaire. 
M'1u : moment ultime négatif en appui  d’un portique de rive. 
Les indices ''u'' sont remplacés par ''ser'' à l’ELS. 

Remarque :  

L'indication « rive non supportée » se rapporte au cas où la dalle n'est ni surépaissie ni portée par un mur 

le long de la rive considérée. 

L'indication « rive supportée » correspond au cas où le long de la rive considérée existe soit une poutre 

ayant une hauteur totale de section au moins égale à trois fois l'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. 

a 

Ly 

Lx 

a 

b 

L'yt L'ya 

Bande centrale 

Demi-bande  
sur appui 

Lx 

Ly 

L'xa 

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

3. Ferraillage 

3.1. Armatures de flexion 

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

Moment sur la demi-bande sur appui : 𝑀𝑢 = 𝑀𝑢𝑎′𝑙𝑎′  

Moment sur la demi-bande centrale : 𝑀𝑢 = 𝑀𝑢𝑐′𝑙2 − 𝑙𝑎′  

3.2. Pourcentage minimum d’armatures 

Demi-bande sur appui : 
𝐴𝑥𝑙𝑥′  .  ℎ  ≥ 4001000 .  𝑓𝑒       ;    

𝐴𝑦𝑙𝑦′  .  ℎ  ≥ 4001000 .  𝑓𝑒 

Demi-bande centrale :  

Amax = Max {𝐴𝑥 = 𝐴𝑟𝑚𝑎𝑡𝑢𝑟𝑒 𝑠𝑢𝑖𝑣𝑎𝑛𝑡 (𝑙𝑥 − 2𝑙𝑥𝑡′ )𝐴𝑦 = 𝐴𝑟𝑚𝑎𝑡𝑢𝑟𝑒 𝑠𝑢𝑖𝑣𝑎𝑛𝑡 (𝑙𝑦 − 2𝑙𝑦𝑡′ )}       ;      Amin = Min {𝐴𝑥𝐴𝑦} 
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𝐴𝑚𝑖𝑛𝐴𝑚𝑎𝑥 ≥  {13  𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒𝑠 𝑐ℎ𝑎𝑟𝑔𝑒𝑠 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑒𝑛𝑡𝑟é𝑒𝑠14  𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒𝑠 𝑐ℎ𝑎𝑟𝑔𝑒𝑠 𝑟é𝑝𝑎𝑟𝑖𝑒𝑠 } 

Conditions relatives aux armatures supérieures : 𝐴 ≥ 1,2 .  𝑉0𝑢𝐼𝐼𝑓𝑠𝑡   ; 𝑓𝑠𝑡 =  𝑓𝑒𝛾𝑠   𝑉0𝑢𝐼𝐼  : Effort tranchant réel transmis au poteau ou au chapiteau. 

3.3. Disposition des armatures 

- La répartition des armatures doit être uniforme dans chaque bande. 

- Il est possible d’arrêter les armatures du quadrillage inférieur avant les axes des appuis à 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 à la longueur de recouvrement. 

- La position relative des armatures est à inverser par rapport aux dalles solidaires d’un réseau de 

poutres et poutrelles (voir Figure 3Erreur ! Source du renvoi introuvable.).  

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

 

4. Vérification de l’effort tranchant 
Les armatures de l’âme ne sont pas nécessaires si 𝑉0𝑦𝑢𝐼𝐼 ≤ 𝑉𝑦𝑢𝐼𝐼∗ . Dans le cas contraire, il faut 

augmenter soit h, soit a', soit b', soit fc28 ou prévoir des armatures transversales. 𝑉𝑦𝑢𝐼𝐼∗ =  0,05𝛾𝑏 𝑓𝑐28 (𝑎′ + ℎ) 2 .  𝑑 .  𝑙𝑥𝑙𝑥+𝑎′         ;             𝑉𝑥𝑢𝐼𝐼∗ =  0,05𝛾𝑏 𝑓𝑐28 (𝑏′ + ℎ) 2 .  𝑑 .  𝑙𝑦𝑙𝑦+𝑏′  𝑉0𝑦𝑢𝐼𝐼 = 𝑉𝑦𝑢𝐼𝐼 . 𝑙𝑥+𝑎′2𝑙𝑥    ;    𝑉0𝑥𝑢𝐼𝐼 = 𝑉𝑥𝑢𝐼𝐼 . 𝑙𝑦+𝑏′2𝑙𝑦  𝑉𝑦𝑢𝐼𝐼 =  𝑉𝑦𝑢 − 𝑝𝑢 . 𝑏2  ; 𝑉𝑥𝑢𝐼𝐼 =  𝑉𝑥𝑢 − 𝑝𝑢 . 𝑎2 

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

 𝑉0𝑢𝐼𝐼  : Effort tranchant réel transmis au poteau ou au chapiteau. 𝑉𝑢 : Effort tranchant sur appuis défini en section 2.2.3. 𝑝𝑢 : Chargement ultime. 𝑉𝑦𝑢𝐼𝐼∗ : Effort tranchant limite au nu du poteau ou du chapiteau. 𝑙𝑦(𝑥) = 𝑙𝑦𝑤(𝑥) +  𝑙𝑦𝑒(𝑥)2  

Aciers // au petit côté (2
ème

 lit) 

Aciers // au grand côté (1er lit) 
Grand côté  
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Exercice corrigé 
 

Etude d’un plancher-dalle 
 

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

On considère le plancher du 2ème étage d’épaisseur h=30 cm (Niveau 9,50 m) s’appuyant sur des poteaux 
carrée de 50x50 cm2.   

La charge permanente sur le balcon (console) est de 6,75 kN/m2 et sur le plancher est de 7,5 kN/m2. 

La charge d’exploitation sur le balcon est de 3,5 kN/m2 et sur le plancher est de 2,5 kN/m2. 

fc28 = 25 MPa, FeE400, enrobage de 5 cm. 

- Calculer les sollicitations ultimes (Mu et Vu) 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 l’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 cm2/ml. 

- Vérifier les portiques intermédiaires du sens x vis-à-vis de l’effort tranchant. 
- Vérifier les conditions relatives aux armatures supérieures. 

- Etablir un schéma de ferraillage. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

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 à F 

lx = 8,00 m ; ly = 7,00 m (distance entre axes des poteaux)  

a = b= 50 cm 𝑙𝑦 2 = 72 = 3,5 𝑚 ≤ 𝑙𝑥 = 8 𝑚 ≤ 2 𝑥 7 = 14 𝑚  𝑎 = 50𝑐𝑚 ≤ 𝑙𝑥5 = 
8005 = 160 𝑐𝑚 ;  𝑏 = 50 𝑐𝑚 ≤ 𝑙𝑦5 = 7005 = 140 𝑐𝑚 ⇒La méthode approchée est applicable. 23 ≤ 𝑙𝑥𝑙𝑦 ≤ 32  ⇒  0,67 ≤ 800700 = 1,14 ≤ 1,5 

23 ≤ 𝑎𝑏 ≤ 32  ⇒  0,67 ≤ 5050 = 1,00 ≤ 1,5 

  
13 = 0,77 ≤ 𝑙𝑖𝑙𝑖+1 = 𝑙𝑖𝑙𝑖−1 = 700700 = 1 ≤ 1,3   

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 mètre linéaire de longueur de la travée 

- Sur le balcon : 𝑞𝑏𝑥= 𝑞𝑢𝑏 . ly = (1,35 x 6,75 + 1,5 x 3,5). 7 = 100,54 kN/m 

- Sur le plancher : 𝑞𝑝𝑥= 𝑞𝑢𝑝 . ly = (1,35 x 7,5 + 1,5 x 2,5). 7 = 97,13 kN/m 

Calcul des longueurs fictives (positions des moments nuls) 

On traite le nœud 1 et par symétrie on en déduit le nœud 2 (voir Figure 4 en élévation).  ℎ𝑛′ = 0,9 . ℎ𝑛 = 0,9 x 3 = 2,7 m (Nœud de l’avant dernier plancher)  ℎ𝑠′ = 0,8 . ℎ𝑠 = 0,8 x 3 = 2,4 m (Nœud courant)  𝑙𝑤1′ =  𝑙𝑤1 = 1,5 m (Console) 𝑙𝑒1′ =  0,8 . 𝑙𝑒1 = 0,8 x 8 = 6,4 m (Travée courante) 

Calcul des facteurs de rigidité 

Vérifier que : 𝜆ℎ = ℎ2ℎ𝑠 = 03 = 0 ≤ 0,3   (pas de chapiteau dans le plancher-dalle) 

    𝜆𝑙 = 𝑙𝑡−𝑐′ 𝑙𝑡 = 800 −50 800 = 0,94 ≥ 0,6 
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𝐼𝑠1 = 𝐼𝑛1 =  50412  = 5,208 . 105 cm4  

I = 
(700+700).3032 .  12  = 15,75 . 105 cm4 𝐾𝑠1 = 23  𝐼𝑠1ℎ𝑠1′ (1 + 𝜆ℎ) =  23  5,208 .  105240  . 1 = 1,447.  103   cm3 

𝐾𝑛1 = 23  𝐼𝑛1ℎ𝑛1′ (1 + 𝜆ℎ2 )  
23  5,208 .  105270  . 1 = 1,286 . 103   cm3 

𝐾𝑒1 =  𝐼𝜆𝑙𝑒1.𝑙𝑒1′  = 15,75 .  1050,94 .  640 = 2,618. 103  cm3  𝐾𝑤1 =  0  cm3 (console) 

D1 = 𝐾𝑠1 + 𝐾𝑛1 + 𝐾𝑒1 + 𝐾𝑤1 =  5,351. 103  cm3 

Calcul des moments isostatiques 

Console : 𝑀𝑤1′ =  − 𝑞𝑏𝑦 .  𝑙𝑤122 =  − 100,54  .  1,522 =  −113,11 kN.m 

Travée : 𝑀𝑒1′ =  − 𝑞𝑝𝑦 .  𝑙𝑒1′28,5 (1,5 − 𝜆𝑙𝑒122 ) = − 97,13 .  6,428,5 (1,5 − 0,9422 ) = − 495,3 kN.m 

Calcul de moments d’encastrement 𝑀𝑤1 = 𝑀𝑤1′ (1 − 𝐾𝑤1𝐷1 ) + 𝑀𝑒1′  𝐾𝑤1𝐷1 =  −113,11 (1 − 05,351) −  495,3  05,351 =  − 113,11 kN.m    

 𝑀𝑒1 = 𝑀𝑒1′ (1 − 𝐾𝑒1𝐷1 ) + 𝑀𝑤1′  𝐾𝑒1𝐷1 =  − 495,3  (1 − 2,618 5,351) − 113,11 2,618 5,351 = −308,31 kN.m   𝑀𝑛1 = − 
𝐾𝑛1𝐷1  (𝑀𝑒1′ − 𝑀𝑤1′ ) =   = − 

1,2865,351 (−495,3 + 113,11) = +91,85 kN.m              𝑀𝑠1 = 
𝐾𝑠1𝐷1  (𝑀𝑒1′ − 𝑀𝑤1′ ) = 

1,4475,351 (−495,3 + 113,11) = − 103,35 kN.m   

Par symétrie : 𝑀𝑤2 = 𝑀𝑒1; 𝑀𝑒2 = 𝑀𝑤1 

  𝑀𝑛1 =  𝑀𝑛2  ; 𝑀𝑠1 =  𝑀𝑠2  

Calcul du moment maximal dans la travée1-2 

 𝑀𝑡(1−2)𝑚𝑎𝑥 =  𝑀0𝑥 +  𝑀𝑒1+ 𝑀𝑤22  

  𝑀0𝑥 = 𝑃 .  𝐿𝑦 .  𝐿𝑥28 =  97,13 .  828 = 777,04 kN.m 

Avec : 𝑃 .  𝐿𝑦 = 𝑞𝑝𝑥= 97,13 kN/m 𝑀𝑡(1−2)𝑚𝑎𝑥 =  777,04 +  −308,31 −308,312 =  468,73 kN.m 
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Calcul de l’effort tranchant sur appuis 𝑉𝑤1 = − 𝑞𝑏𝑥 .  𝑙𝑤1 =  −100,54 . 1,5 = −150,81 kN 𝑉0𝑒1 =  𝑞𝑝𝑥 . 𝑙𝑥2 = 97,13 . 82 = 388,52 kN 𝑉𝑒1 =  𝑉0𝑒1 + 𝑀𝑖+1− 𝑀𝑖𝑙𝑒1 = 388,52 +  
−308,31+308,318 = 388,52  kN 𝑉0𝑤2 = 𝑉0𝑒1 = 388,52 kN 𝑉𝑤2 =  𝑉0𝑤2 + 𝑀𝑖− 𝑀𝑖−1𝑙𝑤2  = 388,52 +  
−308,31+308,318 = 388,52  kN 𝑉𝑒2 = − 𝑞𝑏𝑥 .  𝑙𝑒2 =  𝑉𝑤1 = − 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 : 𝐿𝑦𝑎′ = max (𝑏′2 + ℎ ; 1,5 (𝑏2 + ℎ)) 

b'= b= 50 cm et h=30 cm. 𝐿𝑦𝑎′ = max (502 + 30 ; 1,5 (502 + 30)) ⇒ 𝐿𝑦𝑎′ = 82,5 cm. 

Avec : 𝐿𝑦𝑎′ = 82,5 < 
𝐿𝑦4  =  

7004  =175 cm (lx < 2.ly) 

- au voisinage des travées du portique :  𝐿𝑦𝑡′ = max (𝑏′2 + ℎ ; 1,5 (𝑏2 + ℎ) + 𝐿𝑥10)  𝐿𝑦𝑡′ = max (502 + 30 ; 1,5 (502 + 30) + 80010 )  ⇒  𝐿𝑦𝑡′ = 162,5 cm. 

Avec :  𝐿𝑦𝑡′ = 162,5 > 
𝐿𝑦4  =  

7004  =175 cm (lx < 2.ly) 

Répartition des moments fléchissant sur les différentes demi-bandes 

Les moments à répartir sont :  

- Moment négatif sur l’appui 1 (rive) : M'1u =Me1 = -308,31 kN.m 

- Moment positif dans la travée 1-2 : Mu(1-2) = 𝑀𝑡(1−2)𝑚𝑎𝑥 = 468,73 kN.m 

- Moment négatif sur l’appui 2 (rive) : M'2u = Mw2 = -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 : 
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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 𝑀𝑢 =  𝑀𝑢𝑎1′𝑙𝑦𝑎′ = 370,825 = 44,85 kN.m 

µ𝑏𝑢 = 𝑀𝑢𝑏0 .  𝑑2 .  𝑓𝑏𝑢  ; 𝑓𝑏𝑢 = 14,2 MPa (fc28 = 25 MPa, 𝛾b = 1,5 à l’ELU courant) 

b0 = 1m/l (les moments sont répartis sur un mètre linéaire de largeur de demi-bandes) 

d = h- enrobage = 30-5 = 25cm µ𝑏𝑢 = 44,85 .  10−31 .  0,252 .  14,2  = 0,05 < 0,186 (pivot A) µ𝑏𝑢< µ𝑙 ⇒  𝐴′ = 0 (armatures comprimées pas nécessaires). 

 𝛼 = 1,25 (1 − √1 − 2µ𝑏𝑢) =  1,25 (1 − √1 − 2.  0,05) = 0,064  𝑧 = 𝑑(1 − 0,4𝛼) = 25(1 − 0,4 . 0,064) = 24,36 cm 

A = 
𝑀𝑢𝑧 .  𝑓𝑠𝑡= 

44,85 .  10−30,2436 .  348= 5,29 cm2/ml     ;  𝑓𝑠𝑡 = 𝑓𝑒𝛾𝑠 = 4001,15 = 348 MPa 

Au droit de la demi-bande centrale 𝑀𝑢 =  𝑀𝑢𝑐1′𝑙𝑦2  − 𝑙𝑦𝑎′ = 117,167 2  −0,825 = 43,8 kN.m µ𝑏𝑢 = 𝑀𝑢𝑏0 .  𝑑2 .  𝑓𝑏𝑢= 
117,16 .  10−31 .  0,252 .  14,2  = 0,132 < 0,186 (pivot A) µ𝑏𝑢< µ𝑙 ⇒  𝐴′ = 0  

 

 

 𝛼 = 1,25 (1 − √1 − 2µ𝑏𝑢) =  1,25 (1 − √1 − 2.  0,132) = 0,178 
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𝑧 = 𝑑(1 − 0,4𝛼) = 25(1 − 0,4 . 0,178) = 23,22 cm 

A = 
𝑀𝑢𝑧 .  𝑓𝑠𝑡= 

117,16 .  10−30,2322 .  348  = 14,5 cm2/ml      

Condition de non fragilité 𝐴𝑦 𝑚𝑖𝑛𝑙𝑦′  .  ℎ  ≥ 4001000 .  𝑓𝑒 

Pour un mètre linéaire de largeur de la demi-bande : 𝑙𝑦′  =100 cm et h = 30 cm 𝐴𝑦 𝑚𝑖𝑛 = 100 .  30.  4001000 .  400 = 3 cm2 

Les sections d’armatures calculée dans la partie précédente sont toutes supérieures à la section 

minimale (𝐴𝑦 𝑚𝑖𝑛) 

4. Armature de flexion en travée 1-2 

Au droit de la demi-bande sur appui 𝑀𝑢 =  𝑀𝑢𝑎𝑙𝑦𝑡′ = 140,621,625 = 85,53 kN.m 

µ𝑏𝑢  = 
85,53 .  10−31 .  0,252 .  14,2  = 0,096 < 0,186 (pivot A) µ𝑏𝑢< µ𝑙 ⇒  𝐴′ = 0  

 𝛼 =  1,25 (1 − √1 − 2.  0,096) = 0,126  𝑧 = 𝑑(1 − 0,4𝛼) = 25(1 − 0,4 . 0,126) = 23,74 cm 

A = 
𝑀𝑢𝑧 .  𝑓𝑠𝑡= 

85,53 .  10−30,2374 .  348= 10,35 cm2/ml      

Au droit de la demi-bande centrale 𝑀𝑢 =  𝑀𝑢𝑐𝑙𝑦2  − 𝑙𝑦𝑡′ = 140,627 2  −1,625 = 75 kN.m 

µ𝑏𝑢 = 140,62 .  10−31 .  0,252 .  14,2  = 0,158 < 0,186 (pivot A) µ𝑏𝑢< µ𝑙 ⇒  𝐴′ = 0  

 𝛼 = 1,25 (1 − √1 − 2 .  0,158) = 0,216 𝑧 = 𝑑(1 − 0,4𝛼) = 25(1 − 0,4 . 0,216) = 22,84 cm 

A = 
𝑀𝑢𝑧 .  𝑓𝑠𝑡= 

140,62 .  10−30,2284 .  348  = 17,69 cm2/ml     

Condition de non fragilité 

Ax =8,5 cm2/ml (donnée de l’exercice) 
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Ay =17,69 cm2/ml (section d’armature dans la demi-bande centrale calculée précédemment) 

Amax = Max { 𝐴𝑥 = 8,5𝐴𝑦 = 17,69}       ;      Amin = Min { 𝐴𝑥 = 8,5𝐴𝑦 = 17,69} 

Amax = 17,69 cm2/ml ; Amin = 8,5 cm2/ml 𝐴𝑚𝑖𝑛𝐴𝑚𝑎𝑥 = 0,48  {14 } (cas d’une charge répartie) 

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

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 : Acalculée= 5,29 cm2/ml soit 4HA14= 6,16 cm2/ml 

En travées : Acalculée= 14,5 cm2/ml soit 10HA14= 15,39 cm2/ml 

Au droit des demi-bandes centrales 

En appuis : Acalculée= 10,35 cm2/ml soit 7HA14 = 10,78 cm2/ml 

En travées : Acalculée= 17,69 cm2/ml soit 9HA16 = 18,10 cm2/ml 

Longueur de scellement droit 𝑙𝑠 = ∅4  𝑓𝑒𝜏𝑠𝑢  𝜏𝑠𝑢 = 0,6 . 𝜓𝑠 2 . 𝑓𝑡28   ;   𝜓s = 1,5 (acier HA)  ; 𝑓𝑡28= 0,6 + 0,06 𝑓𝑐28 = 2,1 MPa 

L y=
7,

00
 m

 

Lx =8,00 m 

a 

b 

L'
yt

=162,5 cm 
L'

ya
=82,5 cm 

𝑙𝑦2  −  𝑙𝑦𝑎′ = 267,5 cm 
𝑙𝑦2  −  𝑙𝑦𝑡′ = 187,5 cm 

2 1 

5,29 cm
2
/ml

 
 

5,29 cm
2
/ml

 
 5,29 cm

2
/ml

 
 

5,29 cm
2
/ml

 
 

14,5 cm
2
/ml

 
 

14,5 cm
2
/ml

 
 

14,5 cm
2
/ml

 
 

14,5 cm
2
/ml

 
 

10,35 cm
2
/ml

 
 

10,35 cm
2
/ml

 
 

17,69 cm
2
/ml

 
 

17,69 cm
2
/ml
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𝜏𝑠𝑢 = 2,835 MPa  𝑙𝑠 = ∅4  4002,835 ⇒ 𝑙𝑠 = 35, 27 ∅ 

D’où : ∅ = 14 ⇒ 𝑙𝑠 = 49,38 ≈ 49,5 cm 

   ∅ = 16 ⇒ 𝑙𝑠 = 56,43 ≈ 56,5 cm 

5. Vérification de l’effort tranchant des portiques intermédiaires du sens x   

Calcul de l’effort tranchant aux nus des poteaux 

Appui 1 : 𝑉𝑥𝑢1𝐼𝐼 =  𝑉𝑥𝑢1 − 𝑝𝑢 . 𝑎2 𝑉𝑥𝑢1 = 𝑉𝑒1= 388,52  kN 𝑝𝑢 = 𝑞𝑝𝑥 = 97,13 kN/m 𝑉𝑥𝑢1𝐼𝐼 =  388,52 − 97,13 . 0,52  = 364,24 kN. 𝑉0𝑥𝑢1𝐼𝐼 = 𝑉𝑥𝑢𝐼𝐼  . 𝑙𝑦+𝑏′2 .  𝑙𝑦 = 364,24 . 7+0,52 .  7 = 195,13 kN. 𝑏′ = 𝑏 = 50 cm (pas de chapiteau) 

Appui 2 : Par symétrie on trouve 𝑉0𝑥𝑢2𝐼𝐼 = 195,13 kN. 

Vérification de l’effort tranchant limite sur les appuis et nécessité d’armatures d’âme 𝑉𝑥𝑢𝐼𝐼∗ =  0,05𝛾𝑏 𝑓𝑐28 (𝑏′ + ℎ) 2 .  𝑑 .  𝑙𝑦𝑙𝑦+𝑏′ = 0,051,5 . 25. 103 (0,5 + 0,3) 2 .  0,25 .  77+0,5  = 311,11 kN    

 𝑉0𝑥𝑢1𝐼𝐼 =  𝑉0𝑥𝑢2𝐼𝐼 = 195,13 kN < 𝑉𝑥𝑢𝐼𝐼∗ ⇒ Les armatures d’âme ne sont pas nécessaires. 

6. Vérification relatives aux armatures supérieures 

 𝐴 ≥ 1,2 .  𝑉0𝑥𝑢𝐼𝐼𝑓𝑠𝑡    

La section d’armature A est constituée des aciers supérieurs (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 = 0,5 + 2 . 0,3 = 1,10 m. 

La section d’armature choisie en appui est 4HA14 soit 6,16 cm2/ml. 

 

A = 6,16 . 1,1= 6,776 cm2. 𝐴 = 6,776 𝑐𝑚2 ≥ 1,2 .  𝑉0𝑥𝑢𝐼𝐼𝑓𝑠𝑡 = 1,2 .  0,19513348 = 6,73 𝑐𝑚2 : La condition est bien vérifiée 
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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 (à mettre en travée des demi-bandes 

sur appui et centrale, respectivement). 

Les armatures de couleur verte et violette sont des armatures supérieures (à mettre en appuis des demi-

bandes sur appui et centrale, respectivement).  

 

 

 

Figure 7. Schéma de ferraillage du plancher-dalle 

L y=
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00
 m

 

Lx =8,00 m 

2 1 
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Chapitre 2. Calcul des portiques en béton armé sous les charges 

verticales      
 

Rappels de cours 
 

1. Introduction 

Les constructions à 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 systèmes 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 l’hétérogénéité du matériau béton armé, qui est la méthode d’Albert CAQUOT. Cette 

méthode repose sur la méthode des trois moments. Elle consiste à commencer par numéroter et définir 

les différents types de nœud, ensuite, déterminer les moments dans chaque nœud, 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 

La hauteur h des poutres est déterminée par la condition de flèche : 
Lmax15  ≤ hp ≤ Lmax10  

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-après : 

- b ≥ 20cm 

- h ≥ 30cm 

- h/b ≤ 4.0 

 

2.2. Les poteaux 

Lors du prédimensionnement des poteaux, on suppose qu'ils sont soumis à la compression simple sous 

l’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 bâtiments à deux travées. 

- 10 % pour les poteaux intermédiaires voisins des poteaux de rive dans le cas de bâtiments 

comportant au moins trois travées.  
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La section B doit alors satisfaire les conditions suivantes :  

- La résistance à la compression centrée NuB  ≤  0,85 .  fc28γb  : B ≥  Nu1 ∗ .γb0,85 .fc28 

- La stabilité de forme (flambement) 

Nu ≤  α (Br.fc280,9.γb + As.feγs )  ; Br  ≥ Nuα( fc280,9.γb+ fe100.γs)   ;      α =  { 0,851+0,2( λ35)2   si 0 ≤ λ ≤ 50
0,6 (50λ )2  si 50 < λ ≤ 70 } 

 Avec λ = lfi  ; i = √ IB ; As=1% Br 

- Conditions du RPA 99/2003 (Article 7.1) 

min (b, h) ≥ 25 cm en zone sismique I et IIa 

min (b, h) ≥ 20 cm en zone sismique IIb et III 

min (b, h) ≥ he/2  

0,25 ≤ b/h ≤ 4  

Pour les poteaux circulaires, le diamètre D devra satisfaire les conditions ci-dessous : 

D ≥ 25cm en zone I  
D ≥ 30cm en zone IIa 

D ≥ 35cm en zone IIb et III 

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 

égale à la moitié de la distance de part et d’autre du portique. 𝑞𝑢 = 𝑃𝑢  . (𝑙𝑥1+ 𝑙𝑥22 ). 

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

sur une distance égale à l’entre-axe des poutrelles. 

 

Plancher en dalle pleine : 

Calculer ρ = petite portée de la dallegrande portée de la dalle 

 

ρ < 0,4 : le calcul est identique au plancher à corps creux. 

ρ ≥ 0,4 : théorie des lignes de rupture (les poutres reprennent des charges triangulaire ou trapézoïdales). 
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Pour simplifier les calculs, les charges trapézoïdales et triangulaires sont remplacées par des charges 

équivalentes uniformément réparties qui produiraient les mêmes effets que les charges réelles. 

 

 

Soient PM et PV les charges équivalentes produisant le même M et le même V que les charges réelles, 

respectivement. 

Charge trapézoïdale : 𝑃𝑀 =  𝑃2 [(1 − 𝜌𝑔23 ) 𝑙𝑔 + (1 − 𝜌𝑑23 ) 𝑙𝑑] ; 𝑃𝑉 =  𝑃2 [(1 − 𝜌𝑔2 ) 𝑙𝑔 + (1 − 𝜌𝑑2 ) 𝑙𝑑] 
Charge triangulaire : voir Figure 8 

Pour une poutre de longueur lx chargée sur un seul côté : 𝑃𝑀 =  23  𝑃𝑙𝑥  ;  𝑃𝑉 =  12  𝑃𝑙𝑥 

Poutre de longueur L chargée sur un seul côté : 𝑃𝑀 = 𝑃𝑉 =   𝑃2  ∑ 𝑙𝑥𝑖2∑ 𝑙𝑥𝑖 
 

 

 

 

 

 

 

Figure 8. Chargement triangulaire sur une poutre isostatique 

 

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

rive. 

4. Sollicitations dans les portiques 

4.1. Moments aux nœuds 

Pour calculer les moments de continuité au niveau d’un nœud, on ne tient compte que des charges 
agissantes sur les travées gauche et droite (lg et ld) de l’appui considéré, et de la résistance offerte par ces 
deux travées et des poteaux inférieur et supérieur (hi et hs) liés à ce même nœud.  
- On détache au-dessus et au-dessous de chaque appui des tronçons fictifs (à partir des hauteurs des 

poteaux) des hauteurs fictives h’ avec :  

  






cas. autres les Dans  8.0

base. sa à articuléest poteau  leet plancher premier du  Nœud       
'

i

i

h

h
ih  






. cas autres les Dans       8.0

.plancher dernier avant l' de Nœud       9.0
'

s

s
h

hs
h  

 

- On détache de chaque côté des appuis des tronçons fictifs, à partir des longueurs des poutres, dont 

les longueurs fictives l’, pour les travées intermédiaires et les travées de rive, seront précisées dans les 

titre a - f. 

 

 

lx L 

lxi 
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a) Nœud intermédiaire (nœud quelconque) 
     l’g = 0.8 lg  ;   l’d = 0.8 ld  

 

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

 
ddd

dd
d pkl

lq
M 


 '

5.8

'²
'  ; ggg

gg

g pkl
lq

M 


 '
5.8

'²
'  

qg, qd : les charges uniformément réparties sur les travées de gauche et de droite respectivement.  

pg, pd : les charges concentrées appliquées sur les travées de gauche et de droite respectivement. 

 

La valeur du coefficient kd (kg), étant donné pour chaque travée par : 
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ad, ag : distance en valeur absolue entre la charge concentrée Pd, Pg et le nœud considéré (voir Figure 9). 

 

 

 

 

 
 

Figure 9. Schéma statique type d’une poutre continue 

Les moments dans les sections dangereuses (aux nus d’appuis), sont : 
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g, d, i, s : désignent respectivement les moments d’inertie des travées de gauche et de droite et des 
poteaux inférieur et supérieur. D = Kg + Kd + Ki + Ks 

 

b) Nœud de rive sans console 

Exemple du nœud de rive à gauche : 

 l’d = 0.8 ld  ;      lg = 0    Kg = 0  

  
ih

K i
i

'


  ; 

d

d
d

l
K

'


  ;  

s

s
s

h
K

'


  ;    D =  Kd + Ki + Ks 

ag ad Pg Pd 
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qd 

ld lg 

h's 
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Les moments dans les poutres au voisinage du nœud sont donnés par : 

             gM '  = 0           ;              
ddd

dd
d Pkl

lG
M 


 '

5.8

'²
'  

Les moments au niveau du nœud sont les suivants : 

0gM             ;              





 

D

K
MM d

dd 1'  

D

K
MM S

dS '  ;              
D

K
MM i

di '  

 

c) Nœud de rive avec console  
Exemple du nœud de rive à gauche avec console  

l’d = 0.8 ld ; lg = 0    Kg = 0   

D =  Kd + Ks + Ki 

ddd
dd

d Pkl
lG

M 


 '
5.8

'²
'  

gM '  est le moment d’encastrement de la console. 

gg MM '                           ;           
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d) Nœuds voisins des nœuds de rive sans console 

Exemple d’un nœud intermédiaire voisin du nœud de rive à gauche (nœud 2) 
 

D = Kg2 + Kd2 + Ks2 + Ki2 

Les expressions des moments Mg, Md, Mi et MS 

restent inchangées comme pour un nœud 
intermédiaire. 

 

l’d2 = 0.8 ld2 

212' gg lXl   
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e) Nœuds voisins des nœuds de rive avec console 
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Les calculs seront menés de la même manière que pour les nœuds voisins des nœuds de rive sans 
console. 

 

Exemple du nœud voisin du nœud de rive à gauche : 
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22 1'''             𝑀𝑔2′′ = 𝑀𝑔2′ − 12,125 𝐾𝑑1𝐷1 𝑀𝑔1′  

 M’g1 = moment de la console du nœud 1 

 

 

4.2. Moments en travées des poutres : 

Les moments en travées sont évalués en tenant compte des moments d’encastrements et ont pour 
valeur : 

l

x
M

l

x
MMM dgxtx 






  10   

M0X : est le moment isostatique dû aux charges réparties et concentrées. 

 

4.3. Efforts tranchants dans les poutres et efforts normaux dans les poteaux 

Les efforts tranchants à l’appui sont calculés par la méthode générale applicable aux poutres 
continues en faisant l’état des moments de continuité. Les efforts tranchants dans les poutres sont eux-

mêmes les efforts normaux dans les poteaux. 

d

dg

dd
l

MM
VV


 0    ;    

g

dg

gg
l

MM
VV


 0  

 

Exercices corrigés 
 

Exercice 1. Dimensionnement des éléments des portiques 
 

 

USoit un bâtiment en (R+7) à 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 à 5.79 kN/m2 ; le poids surfacique 

des plancher en dalle pleine est estimée à 5.95 kN/m2 ; Qétages= 1.5 kN/m2 ; Qterrasse= 1 kN/m2 ; Gvolée = 

8.47 kN/m2 ; Gpalier = 6.3 kN/m2 ; Qescalier = 2,5 kN/m2 ; hétages = 3 m ; plus de la moitié des charges est 

appliquée avant 90 jours. 

- Dimensionner les éléments des portiques (poutres et poteaux). 

- Si l’effort normal ultime du poteau le plus sollicité à la base du bâtiment est de 1840,75 kN, quelle 

serait la section minimale du poteau s’il est de forme circulaire (prendre α =0.815).  

h'i3 

h's3 

(3) 

h's1 

h'i1 

l'd1 

(1) (2) 

h's2 

h'i2 

l'd2 l'g2 l'g3 Console Console 
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Figure 10. Plan d’étage d’un bâtiment en R+7 à usage d’habitation 

 

Solution :  

Dimensionnement des poutres : On suppose que les poteaux sont de 30x30 cm2 

Sens x : Lmax = 330 + 200 - 30 = 500 cm Lmax15  ≤ hp ≤ 
Lmax10            33.33 ≤ hp ≤ 50 : On 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 à 30x35 cm2. 
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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 à 30x30 cm2. 

Dimensionnement des poteaux :  

Les étapes à 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-à-vis de la résistance à 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 à chaque niveau 

(chaque étage) du bâtiment sont fixées. Dans le cas contraire, ces dimensions seront augmentées jusqu’à 
satisfaire les conditions sus-citées. 

Recherche du poteau le plus sollicité 

Après analyse du plan, les deux poteaux susceptibles d’être les plus sollicités sont H4 (surface afférente 

la plus importante) et E3 (chargement le plus important). 

 

Chargement sur le poteau E3  

 Poids des poteaux : On suppose que les dimensions initiales des poteaux sont comme suit : 

RDC + 1er étage : 45x45 cm2. Ppot = 15.19 kN. 

2ème + 3ème étage : 40x40 cm2. Ppot = 12 kN. 

4ème + 5ème étage : 35x35 cm2. Ppot = 9.19 kN. 

6ème + 7ème étage : 30x30 cm2. Ppot = 6,75 kN. 

 Poids des poutres :Ppoutres=25x0.3x0.35x (3,15−0,32 +  4,3−0,3 2 )+25x0.3x0.3x(3,65−0,32 +  4,05−0,3 2 ) 

Ppoutres = 16.98 kN. 
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 Poids des murs en double cloisons : Pmurs = Gmurs .Smurs . Le poteau considéré est associé à 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. 

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

 Poids du plancher  

 

a) Terrasse inaccessible :  

S1 = 2 x 1.675 = 3.36 m2 ; S2 =1.425 x 1.675= 2.387 m2  

S3 = 2 x 1.875= 3.75 m2 ; S4 = 1.425 x 1.875= 2.67 m2  

Sous G 

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

dalle pleine (dalle d’ascenseur) 

Corps creux : 𝑆𝑐.𝑐𝐺
 = S1+ S2+ S4 = 8.417 m2 

Dalle pleine : 𝑆𝐷.𝑃𝐺
 = S3 =3.75 m2 

Figure 11. Surface afférente du poteau E3 𝑷𝑻.𝑰𝑮  = (𝑺𝒄.𝒄𝑮 𝒙 𝑮𝑪.𝑪) + (𝑺𝑫.𝑷𝑮 𝒙 𝑮𝑫.𝑷) = (𝟖. 𝟒𝟏𝟕𝒙 𝟓. 𝟕𝟗) + (𝟑. 𝟕𝟓𝒙 𝟓. 𝟗𝟓) =71,047 kN 

Sous Q 𝑆𝑄 =  𝑆𝑐.𝑐𝐺
 + 𝑆𝐷.𝑃𝐺 + 𝑄0   avec 𝑄0 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 m2 𝑷𝑻.𝑰𝑸  = 𝐒𝐐 𝒙 𝑸𝑻.𝑰= 14.25 x 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 l’escalier. 

Sous G 𝑆𝑐.𝑐𝐺  = S1+S4 = 6.03 m2 𝑷𝒄.𝒄𝑮 = 𝟓. 𝟕𝟗 𝒙 𝟔. 𝟎𝟑 = 𝟑𝟒. 𝟗𝟏 𝒌𝑵. 𝑆𝐷.𝑃𝐺
 = S3 =3.75 m2 𝑷𝑫.𝑷𝑮 = 𝟓. 𝟗𝟓 𝒙 𝟑. 𝟕𝟓 = 𝟐𝟐. 𝟑𝟏 𝒌𝑵. 
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𝑆𝑣𝑜𝑙é𝑒𝐺
 = 0.675 x 1.425 = 0.96 m2 𝑷𝒗𝒐𝒍é𝒆𝑮 = 𝟎. 𝟗𝟔 𝒙 𝟖. 𝟒𝟕 = 𝟖. 𝟏𝟑 𝒌𝑵 𝑆𝑝𝑎𝑙𝑖𝑒𝑟𝐺

 = 1 x 1.425 = 1.425 m2 𝑷𝒑𝒂𝒍𝒊𝒆𝒓𝑮 = 𝟏. 𝟒𝟐𝟓 𝒙 𝟔. 𝟑 = 𝟖. 𝟗𝟖 𝒌𝑵 𝑷é𝒕𝒂𝒈𝒆 𝒄𝒐𝒖𝒓𝒂𝒏𝒕𝑮 = 34.91 +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  𝑃ℎ𝑎𝑏𝑄 = 1.5 𝑥 3.36 = 5.04 𝑘𝑁 𝑃ℎ𝑎𝑙𝑙𝑄 = 2.5 𝑥 2.67 = 6.675 𝑘𝑁 𝑃𝑑𝑎𝑙𝑙𝑒 𝑎𝑠𝑐𝑒𝑛𝑠𝑒𝑢𝑟𝑄 = 2.5 𝑥 3.75 = 9.375 𝑘𝑁 𝑃𝑒𝑠𝑐𝑎𝑙𝑖𝑒𝑟𝑄 = 2.5 𝑥 (0.96 + 1.425) = 5.96 𝑘𝑁 𝑷é𝒕𝒂𝒈𝒆 𝒄𝒐𝒖𝒓𝒂𝒏𝒕𝑸 = 5.04 + 6.675 + 9.375 + 5.96 = 27.05 kN 

Descente de charges et loi de dégression 

Soit Q0 la charge d’exploitation sur la terrasse inaccessible, Q1, Q2, Q3, Q4, Q5, Q6 et Q7 les charges 

d’exploitation respectives des planchers des étages 1, 2, 3, 4, 5, 6 et 7 numérotés à partir du sommet du 

bâtiment. 

L’application de la loi de dégression revient à 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 l’expression suivante pour le calcul de la charge 
d’exploitation sur le poteau : Q0 + 3+n2n  (Q1 + Q2+Q3 + ⋯ + Qn)  

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 12. Représentation schématique de la dégression de la charge d’exploitation 
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Le tableau suivant récapitule l’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 
Poutres 
Poteaux 

71.047 
16.98 

6.75 

14.25 

Somme 94.777 14.25 

N7 Venant de N8 
Plancher EC+ escalier 
Poutres 
Murs en 2 cloisons 
Poteaux 

94.777 
74.33 
16.98 

26.226 
6.75 

14.25+27.05 

Somme 219.063 41.3 

N6 Venant de N7 
Plancher EC+ Escalier  
Poutres 
Murs en 2 cloisons 
Poteaux 

219.063 
74.33 
16.98 

26.226 
9.19 

 
 

14.25+0.95(27.05+27.05) 

Somme 345.789 65.645 

N5 Venant de N6 
Plancher EC+ Escalier  
Poutres 
Murs en 2 cloisons 
Poteaux 

345.789 
74.33 
16.98 

26.226 
9.19 

 
 

14.25+0.9(27.05+27.05+27.05) 

Somme 472.515 87.285 

N4 Venant de N5 
Plancher EC+ Escalier  
Poutres 
Murs en 2 cloisons 
Poteaux 

472.515 
74.33 
16.98 

26.226 
12 

 
 

14.25+0.85(27.05+27.05+27.05+27.05) 

Somme 602.051 106.22 

N3 Venant de N4 
Plancher EC+ Escalier  
Poutres 
Murs en 2 cloisons 
Poteaux 

602.051 
74.33 
16.98 

26.226 
12 

 
 

14.25+0.8(27.05+27.05+27.05+27.05+27.05) 

Somme 731.587 122.45 

N2 Venant de N3 
Plancher EC+ Escalier  
Poutres 
Murs en 2 cloisons 
Poteaux 

731.587 
74.33 
16.98 

26.226 
15.19 

 
 

14.25+0.75(27.05+27.05+27.05+27.05+27.05+27.05) 

somme 864.313 135.975 

N1 Venant de N2 
Plancher EC+ Escalier  
Poutres 
Murs en 2 cloisons 
Poteaux 

864.313 
74.33 
16.98 

26.226 
15.19 

 
 

14.25+0.71(27.05+27.05+27.05+27.05+27.05+27.05+27.05) 

somme 997.039 148.6885 
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Calcul de l’effort de compression centrée sur le poteau E3 à l’ELU : Nu = 1,35G+ 1,5Q  

A la base du bâtiment Nu1= (1,35 x 997.039)+(1,5 x 148.6885) = 1569.0354 kN 

Le poteau E3 étant un poteau voisin de rive et appartenant à un portique à deux travées (portique E), 

l’effort de compression ultime (Nu1) doit être majoré de 15% x Nu1∗ = 1,15 x Nu1 = 1804.39 kN 

Chargement sur le poteau H4  

 Poids des poteaux :  

RDC + 1er étage : 45x45 cm2. Ppot = 15.19 kN. 

2ème + 3ème étage : 40x40 cm2. Ppot = 12 kN. 

4ème + 5ème étage : 35x35 cm2. Ppot = 9.19 kN. 

6ème + 7ème étage : 30x30 cm2. Ppot = 6,75 kN. 

 Poids des poutres : Ppoutres = 25x 0.3x 0.35x (5,3−0,32 + 3−0,3 2 )+25x0.3x0.3x(4.5−0,32 + 3.2−0,3 2 ) 

Ppoutres = 10.106+ 7.988= 18.094 kN 

 Poids des murs en double cloisons : Pmurs = Gmurs .Smurs . Le poteau considéré est associé à 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. 

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

 Poids du plancher  

 

c) Terrasse inaccessible :  

S1 = 2.1 x 1.35 = 2.835 m2 ; S2 =2.1 x 2.5= 5.25 m2 

S3 =1.35 x 1.45= 1,958 m2 ; S4 =2.5 x 1.45=3.625 m2  

Sous G 

Les surfaces S1, S2, S3 et S4 sont en corps creux 𝑆𝑇.𝐼𝐺
 = S1+ S2+ S3+S4 = 13.668 m2 𝑷𝑻.𝑰𝑮  = 𝑺𝑻.𝑰𝑮 𝒙 𝑮𝑪.𝑪 = 𝟏𝟑. 𝟔𝟖𝟖 𝒙 𝟓. 𝟕𝟗 = 𝟕𝟗. 𝟏𝟑𝟖 𝒌N 

Sous Q 

Sous Q 𝑆𝑄 =  𝑆𝑇.𝐼𝐺
 + + 𝑄0   avec 𝑄0 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 m2 𝑷𝑻.𝑰𝑸  = 𝐒𝐐 𝒙 𝑸𝑻.𝑰= 15.888 x 1 = 15.888 kN 
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d) Etage courant :  

Sous G 

Les surfaces S1, S2, S3 et S4 sont en corps creux 𝑆𝐸.𝐶𝐺
 = S1+ S2+ S3+S4 = 13.668 m2 𝑷𝑬.𝑪𝑮  = 𝑷𝑻.𝑰𝑮 = 𝟕𝟗. 𝟏𝟑𝟖 𝒌N 

Sous Q 

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

Figure 13. Surface afférente du poteau H4 𝑷é𝒕𝒂𝒈𝒆 𝒄𝒐𝒖𝒓𝒂𝒏𝒕𝑸 = 𝟏. 𝟓 𝒙 𝑺𝑬.𝑪𝑮 = 𝟐𝟎. 𝟓𝟎𝟐 𝒌𝑵 

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 
Poutres 
Poteaux 

79.138 
18.094 

6.75 

15.888 

Somme 103.982 15.888 

N7 Venant de N8 
Plancher EC 
Poutres 
Murs en 2 cloisons 
Poteaux 

103.982 
79.138 
18.094 
27.24 

6.75 

 
 

15.888+20.502 

Somme 235.204 36.39 

N6 Venant de N7 
Plancher EC  
Poutres 
Murs en 2 cloisons 
Poteaux 

235.204 
79.138 
18.094 
27.24 

9.19 

 
 

15.888+0.95(20.502+20.502) 

Somme 368.866 54.84 

N5 Venant de N6 
Plancher EC  
Poutres 
Murs en 2 cloisons 
Poteaux 

368.866 
79.138 
18.094 
27.27 

9.19 

 
 

15.888+0.9(20.502+20.502+20.502) 

Somme 502.528 71.24 

N4 Venant de N5 
Plancher EC  
Poutres 

502.528 
79.138 
18.094 

 
 

15.888+0.85(20.502+20.502+20.502+20.502) 
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Murs en 2 cloisons 
Poteaux 

27.24 
12 

Somme 639 85.59 

N3 Venant de N4 
Plancher EC  
Poutres 
Murs en 2 cloisons 
Poteaux 

639 
79.138 
18.094 
27.24 

12 

 
 

15.888+0.8(20.502+20.502+20.502+20.502+20.502) 

Somme 775.472 97.896 

N2 Venant de N3 
Plancher EC  
Poutres 
Murs en 2 cloisons 
Poteaux 

775.472 
79.138 
18.094 
27.24 
15.19 

 
 

15.888+0.75(20.502+20.502+20.502+20.502+20.502+20.502) 

somme 915.134 108.147 

N1 Venant de N2 
Plancher EC  
Poutres 
Murs en 2 cloisons 
Poteaux 

915.134 
79.138 
18.094 
27.24 
15.19 

 
 

15.888+0.71(20.502+20.502+20.502+20.502+20.502+20.502+20.502) 

somme 1054.796 117.783 

 

Nu1= (1,35 x 1054.796)+(1,5 x 117.783) = 1600,649 kN 

Le poteau H4 étant un poteau voisin de rive et appartenant à un portique à deux travées, l’effort de 
compression ultime (Nu1) doit être majoré de 15% x Nu1∗ = 1,15 x Nu1 = 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 à la base du bâtiment 

- A la résistance en compression centrée Nu1∗B  ≤  0,85 .  fc28γb  ce qui fait que B ≥  Nu1 ∗ .γb0,85 .fc28 = 1.840746.  1.50,85 .25   

 B ≥ 0,13 m2 (section calculée) 

La section supposée du poteau E3 à la base du bâtiment (RDC) est de 0,45*0,45=0,2025 m2. La section 

supposée est supérieure à la section calculée (section minimale requise), le poteau ne risque pas la ruine 

(écrasement) sous l’effort de compression.  

- A la stabilité de forme (flambement) Nu1∗  ≤  α (Br.fc280,9.γb + As.feγs )  ; Br  ≥ Nu1∗α( fc280,9.γb+ fe100.γs)         Avec ; As= 1% Br 

α =  { 0,851+0,2( λ35)2   si 0 ≤ λ ≤ 50
0,6 (50λ )2  si 50 < λ ≤ 70 } Avec λ = lfi   et lf = 0.7 l0 ; l0 = 3m alors lf = 2.1m 
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 i = √ IB = 0.13 ;  λ = 16.15 < 50 alors α = 0,815 ; α /1.1= 0.741(moitié de la charge est appliquée 

avant 90j) 𝐁𝐫 ≥ 𝟎, 𝟏𝟏 m2 

Or Br= (a-2)(b-2) = (45-2)(45-2) = 0,1849 m2.  

Br > Brcalculée  

La stabilité du poteau est assurée, aucun risque de flambement n’est à 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 cm2). 

- Les sections supposées des poteaux de tous les étages doivent être vérifiées vis-à-vis les trois 

conditions sus-détaillées. La vérification commence du sommet du bâtiment 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 bâtiment est implanté dans une zone sismique I, le diamètre du poteau doit 

être au moins de 25 cm. 

- Condition de résistance à la compression centrée NuB  ≤  0,85 .  fc28γb  ce qui fait que B ≥  Nu . γb0,85 .fc28 = 1,84075 .  1,50,85 .25  B ≥ 0,13 m2 

B= π D2/4   ; D ≥ 40,68 cm 

- Condition de stabilité de forme Br  ≥ Nu1∗α( fc280,9.γb+ fe100.γs) A ; α = 0,815 et α /1.1= 0.741(moitié de la charge est appliquée avant 90j).Br ≥
0,11 m2.  Avec  Br =  𝜋 (𝐷−2)24  alors D ≥ 39,42 cm 

D ≥ max (25 ; 40.68 ; 39.42) cm  
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1   

Soit le bâtiment de l’exercice 1 

- Calculer à l’ELU la charge transmise du plancher au portique principal E  

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

 

Figure 14. Charge transmise du plancher au portique principal ' E ' 

Solution 

1. Charge transmise du plancher au portique principal E l1/2 = 4.3−0.32 = 2m   ; l2/2 = 3.15−0.32 = 1.425m 

o Travée 3-2 et console 2-0  

Terrasse inaccessible  PG TI = G TI. l1+l22 = 5,79 x (2 + 1.425) = 19,831 kN/m 

    PQ TI = Q TI. l1+l22 = 1. (2 + 1.425) = 3.425 kN/m 

Pu TI =1.35 𝐏𝐆 𝐓𝐈+ 1.5 PQ TI = 31.909 kN/m 

 

Etage courant  PG E.C = G E.C. l12  = 5.79 x 2 =11.58 kN/m 

   PQ EC = Q E.C. l12 = 1.5 x 2 =  3 kN/m 

Pu EC =1.35 𝐏𝐆 𝐄.𝐂+ 1.5 PQ EC = 20.133 𝐤𝐍/𝐦 

 

 

Exercice 2. Charges sur les portiques 

Etage courant Terrasse inaccessible 
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Travée 5-3 

La travée 5-3 est chargée d’un côté par une charge rectangulaire transmise du plancher en corps creux 
et d’un autre côté par une charge triangulaire transmise de la dalle pleine 𝜌 = 3.754.00 = 0.937 > 0.4 ; La dalle pleine porte dans les deux sens.  

Le sens principale est le sens du petit côté de la dalle (lx=3.75 m). Le sens secondaire est le sens du 

grand côté de la dalle (ly=4 m).  

Terrasse inaccessible   

qu C.C =1.35 G C.C+ 1.5 Q TI = (1.35 x 5.79) + (1.5 x 1) = 9,317 kN/m2 

qu D.P =1.35 G D.P+ 1.5 Q TI = (1.35 x 5.95) + (1.5 x 1) = 9,533 kN/m2 

Poids du plancher pour le calcul du moment : 

 Pu TI = (
13 x qu D.P x lx )+ (qu C.C x 

l22 )=(
13 x 9.533 x 3.75) + (9.317 x 1.425)  

Pu TI = 25.193 𝐤𝐍/𝐦 

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

Pu TI = (
12 x qu D.P x lx )+ (qu C.C x 

l22 )=(
12 x 9.533 x 3.75) + (9.317 x 1.425)  

Pu TI = 31.15 𝐤𝐍/𝐦 

Etage courant   

qu C.C =1.35 G C.C+ 1.5 Q hab = (1.35 x 5.79) + (1.5 x 1.5) = 10,067 kN/m2 

qu D.P =1.35 G D.P+ 1.5 Q hab = (1.35 x 5.95) + (1.5 x 1.5) = 10,283 kN/m2 

Poids du plancher pour le calcul du moment : 

 Pu E.C = (
13 x qu D.P x lx )+ (qu C.C x 

l22 )=(
13 x 10.283 x 3.75) + (10.067 x 1.425)  

Pu E.C = 27.199 𝐤𝐍/𝐦  

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

 Pu E.C = (
12 x qu D.P x lx )+ (qu C.C x 

l22 )=(
12 x 10.283 x 3.75) + (10.067 x 1.425)  

Pu E.C = 33.626 𝐤𝐍/𝐦   

2. Charge totale reprise par le portique E à l’ELU 

Charge permanent totale sur la Travée 3-2 et la console 2-0 

Terrasse inaccessible : 𝑃𝑢 𝑇.𝐼𝑇 =Pu TI +1.35 g0 + 1.5 Q0  

g0= poids propre de la poutre = 25 x 0.3 x 0.3 = 2.25 kN/m 

Q0= charge d’exploitation sur la poutre = QTI x bpoutre =1 x 0.3 =0.3 kN/m 𝑷𝒖 𝑻.𝑰𝑻 =35.397 kN/m 
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Etage courant : 𝑃𝑢 𝐸.𝐶𝑇 =Pu E.C +1.35 g0 ; On néglige la charge d’exploitation sur la poutre 𝑷𝒖 𝑬.𝑪𝑻 =23.171 kN/m 

 Charge permanent totale sur la Travée 5-3 

Terrasse inaccessible :  

Pour le calcul du moment : Pu T.IT = 25.193 + (1.35x2.25) + (1.5x0.3) 𝐏𝐮 𝐓.𝐈𝐓 = 28.681 kN/m 

Pour le calcul de l’effort tranchant : Pu T.IT = 31.15 + (1.35x2.25) + (1.5x0.3) 𝐏𝐮 𝐓.𝐈𝐓 = 𝟑𝟒. 𝟔𝟑𝟖 𝐤𝐍/𝐦 

Plancher courant :  

Pour le calcul du moment : Pu E.CT = 27.199 + (1.35x2.25) 𝐏𝐮 𝐄.𝐂𝐓 =  𝟑𝟎. 𝟐𝟑𝟕 kN/m 

Pour le calcul de l’effort tranchant : Pu E.CT = 33.626 + (1.35x2.25) 𝐏𝐮 𝐄.𝐂𝐓 = 𝟑𝟔. 𝟔𝟔𝟒 𝐤𝐍/𝐦 

 

 

 

 

 

 

 

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

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 16. Charge totale reprise par le portique E pour le calcul de l’effort tranchant 

Terrasse inaccessible 

4,05 m 3,65 m 1,26 m 

28,681 kN/m 
35,397 kN/m 

5 3 2 0 

Etage courant  

4,05 m 3,65 m 1,26 m 

30,237 kN/m 
23,171 kN/m 

5 3 2 0 

4,05 m 3,65 m 1,26 m 

36,664 kN/m 

23,171 kN/m 

5 3 2 0 

Terrasse inaccessible  Etage courant  

4,05 m 3,65 m 1,26 m 

34,638 kN/m 35,397 kN/m 

5 3 2 0 
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Exercice 3. Sollicitations dans les portiques 

       

Soit le portique de la figure ci-dessous. Les poutres sont de 30*35 cm2, les poteaux sont de 35*35 cm2, 

la hauteur des étages courants est de 3,06 m. La hauteur du RDC est de 4m. 

La charge à l’ELU sur chaque travée est comme suit : 
 

Travée 1-2 : pu1= 25,46 kN/m. 

Travée 2-3 : pu2=32,25 kN/m. 

Travée 3-4 : pu3=18,74 kN/m. 

Travée 4-5 : pu4=45,68 kN/m. 

Console : pu5=35,97 kN/m. 

 

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

1. Calculer les moments aux nœuds 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 nœuds 1, 2, 3, 4 et 5  

Les moments aux nœuds sont calculés par la méthode de Caquot 

a. Nœud 1 (nœud de rive non prolongé par une console) 

Longueurs fictives hs1′ = 0,8. hs = 2,4m hi1′ = 0,8. hi = 3,2m ld1′ = 0,8. ld1 = 0,8. 3,45 = 2,76 m  

Les raideurs 

Ks1 =  Is1hs1′ = 0,35x 0,353122,4 = 5,211. 10−4m3 

Ki1 =  Ii1hi1′ = 0,35x 0,353123,2 = 3,908. 10−4m3 

1.2m 

4 3 

3.5 m 4.2 m 4.9 m 

5 1   2 

3.45 m 
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Kd1 =  Id1ld1′ = 0,3x 0,353122,76 = 3,884. 10−4m3 ;  D1= Ki1 + Ks1 + Kd1= 13, 003. 10−4m3  

Le moment isostatique dans la travée 1-2 : 

 Md10u =  Pd1u .ld1′2  8,5 = 
25,46x 2,762 8,5 = 22,817 kN. m  

Les moments au nœud 1 

 Md1u = Md10u. (1 − Kd1D1 )= 22,817. (1 − 3,88413,003) =16,002 kN.m Mi1u =  Md10u. Ki1D1  = 22,817. 
3,90813,003 = 6,858 kN.m Ms1u = Md10u. Ks1D1  = 22,817.

5,21113,003 = 9,144 kN.m 

Equilibre du nœud 1 Ms1u + Mi1u − Md1u = 0 (l’équilibre du nœud 1 est vérifié). 

 

 

 

 

Figure 18. Equilibre et diagramme des moments au nœud 1 

 Nœud 2 (voisin d’un nœud de rive sans console) 

Longueurs fictives hi2′ = 3,2 m , hs2′ = 2,4m  , ld2′ = 0,8. ld2 = 2.8 m (travée 2-3 est intermédiaire) lg2′ = x. lg2(travée 1-2 est de rive) x = 0,8  si   Ki1 + Ks1 ≥ 1,5. Kd1 x = 1 − Ki1 + Ks17,5. Kd1   si   Ki1 + Ks1 < 1,5. Kd1 

 Ki1 + Ks1 = 8,719. 10−4m3 > 1,5. Kd1 = 5,822. 10−4m3  

alors x = 0,8 et lg2′ = 0,8 . 3,45 = 2,76 m 

Les raideurs Ki2 = Ki1 = 3,508. 10−4m3   ;  Ks2 = Ks1 = 5,211. 10−4m3 Kg2 = Kd1  = 3,884.10−4m3 ; Kd2 =  Id2ld2′ = 0,3x 0,353122.8 = 3,828. 10−4m3 D2= Ki2 + Ks2 + Kg2 + Kd2= 16,431. 10−4m3  

Ms1 

Mi1 
Md1 

1 

Mi1 

Md1 

Ms1 
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Les moments isostatiques  Mg20u =  Pg2u .lg2′2  8,5 = 
25,46x 2.762 8,5 = 22,817 kN. m ; Md20u =  Pd2u .ld2′2  8,5 = 

32,25 x 2.82 8,5 = 29,746 kN. m  

Les moments au nœud 2 Mg2u = 22.817. (1 − 3,88416,431) +  29,746. 3,88416,431 = 24,455 kN. m    
Md2u = 29,746. (1 − 3,82816,431) +  22,817. 3,82816,431 = 28,132 kN. m    Mi2u = |22,817 −  29,746|. 

3,50816,431 =1,479 kN.m Ms2u =  |22,817 −  29,746|. 
5,21116,431= 2,197 kN.m 

Equilibre du nœud 2 Mg2u + Ms2u + Mi2u − Md2u = 0  

(l’équilibre du nœud 2 est vérifié) 

 

 

 

Figure 19. Equilibre et diagramme des moments au nœud 2 

 

c- Nœud 3 (nœud intermédiaire) 

Longueurs fictives hi3′ = 3,2 m , hs3′ = 2,4m  , lg3′ = 0,8. lg3 = 2,8 m (travée 2-3 est intermédiaire) ld3′ = 0,8. ld3 = 3,36 m(travée 3-4 est intermédiaire) 

Les raideurs Ki3 = 3,508. 10−4m3;Ks3 = 5,211. 10−4m3 ;Kg3 = 3,828. 10−4m3  

Kd3 = 0,3x 0,353123,36 = 3,19. 10−4m3 D3= Ki3 + Ks3 + Kg3 + Kd3= 15,737. 10−4m3  

Les moments isostatiques  Mg30u = Md20u = 29,746 kN. m ; Md30u = 18,74 .3,3628,5 = 24,89 kN. m  

Les moments au nœud 3 

2 

Mg2 

Mi2 

Md2 

Ms2 

Md2 

Ms2 

Mi2 

Mg2 
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Mg3u = 29,746. (1 − 3,82815,737) +  24,89. 3,82815,737  =  28,565 kN.m    Md3u = 24,89. (1 − 3,1915,737) +  29,746. 3,1915,737 = 25,874 kN.m Mi3u = |29,746 −  24,89|. 3,50815,737 = 1,082 kN.m Ms3u = |29,746 −  24,89|. 5,21115,737 = 1,608 kN.m 

Equilibre du nœud 3 : Ms3u + Md3u + Mi3u −Mg3u = 0 (l’équilibre du nœud 3 est vérifié) 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 20. Equilibre et diagramme des moments au nœud 3 

d- Nœud 4 (voisin d’un nœud de rive avec une console) 

Longueurs fictives hi4′ = 3,2 m , hs4′ = 2,4m  , lg4′ = 0,8. lg4 = 3,36 m (travée 3-4 est intermédiaire) ld4′ = x. ld4(travée 4-5 est de rive) 

Ki5 + Ks5 = 8,719. 10−4m3 > 1,5. Kg5 = 1,5 . 0,3x 0,353120,8 .  4,9 = 1,5 . 2,734. 10−4 = 4,102. 10−4m3  

x = 0,8 

 ld4′ = lg5′ = 0,8 . 4,9 = 3,92 m 

Les raideurs Ki4 = 3,508. 10−4m3   ;  Ks4 = 5,211. 10−4m3 Kg4 = Kd3  = 3,19.10−4m3 ; Kd4 =  Id4ld4′ = 0,3x 0,353124,39 = 2,442. 10−4m3 D4= Ki4 + Ks4 + Kg4 + Kd4= 14,361. 10−4m3  

Les moments isostatiques  Mg40u =  Md30u = 24,89 kN. m ; Md40u =  Pd4u .ld4′2  8,5 = 
45,68 x 4,392 8,5 = 103,571 kN. m  

 

3 

Mg3 

Mi3 

Md3 

Ms3 

Md3 

Ms3 

Mi3 

Mg3 
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Les moments au nœud 4 Mg4u = Mg40u. (1 − Kg4D4 ) +  Md40u′. Kg4D4         ;   Md4u = Md40u′. (1 − Kd4D4 ) +  Mg40u. Kd4D4  

Avec : Md40u′ = Md40u − 12,125 . Kg5D5 . Md50u  Ki5 = 3,508. 10−4m3   ;  Ks5 = 5,211. 10−4m3 ;  Kg5 =  2,734. 10−4m3 D5= Ki5 + Ks5 + Kg5= 11,453. 10−4m3 

Md50u = Pd5u . ld52  2 = 35,97. 1,22 2 =  25,898 kN. m Md40u′ = 103,571 − 12,125 . 2,73411,453 . 25,898 = 100,662 kN. m  Mg4u = 24,89. (1 − 3,1914,361) +  100,662 . 3,1914,361  = 41,721 kN. m       Md4u = 100,662. (1 − 2,44214,361) +  24,89. 2,44214,361 = 87,777 kN.m Mi4u = |100,662 −  24,89|. 3,50814,361 = 18,509 kN.m Ms4u = |100,662 −  24,89|. 5,22114,361 = 27,547 kN.m 

Equilibre du nœud 4 Mg4u + Ms4u + Mi4u − Md4u = 0 (l’équilibre du nœud 4 est vérifié) 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 21. Equilibre et diagramme des moments au nœud 4 

 

e- Nœud 5 (Nœud de rive prolongé par une console) Ki5 = 3,508. 10−4m3   ;  Ks5 = 5,211. 10−4m3 ;  Kg5 =  2,734. 10−4m3 D5= Ki5 + Ks5 + Kg5= 11,453. 10−4m3 Md50u = 25,898 kN. m ; Mg50u =  Md40u = 103,571 kN. m 

4

Mg4 

Mi4 

Md4 

Ms4 

Md4 

Ms4 

Mi4 

Mg4 
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Moments au nœud 5 :  Md5u = Md50u = 25,898 kN. m   Mg5u = 103,571. (1 − 2,73411,453) +  25,898 . 2,73411,453 = 85,029 kN. m 

Mi5u = |103,571 −  25,898|. 3,50811,453 = 23,791 kN.m Ms5u = |103,571 −  25,898|. 5,22111,453 = 35,408 kN.m 

Equilibre du nœud 5 : Ms5u + Mi5u + Md5u − Mg5u = 0 (l’équilibre du nœud 5 est vérifié) 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 22. Equilibre et diagramme des moments au nœud 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 

en tête de ces poteaux. Mencastrement =  Mi2  Mi1u = 6,858 kN.m ; Menc (1) =  3,429 kN. m Mi2u = 1,479 kN.m ; Menc (2) =  0,74 kN. m Mi3u = 1.082 kN.m ; Menc (3) = 0,541  kN. m Mi4u = 18,509 kN.m ; Menc (4) =  9,255 kN. m Mi5u =23,791 kN.m ; Menc (5) =   11,896 kN. m 

5

Mg5 

Mi5 

Md5 

Ms5 

Md5 

Ms5 

Mi5 

Mg5 
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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(x) = M0(x) + Mg.(1- x/l) + Md . x/l 𝑥 =  𝑙2 − 𝑀𝑔−𝑀𝑑𝑞.𝑙  = 
3,452 − −16,002+24,45525,46 .3,45 = 1,629 m. 

M0(X) est le moment isostatique dû au chargement réparti :  𝑀0(𝑥) =  𝑞.𝑥2 (𝑙 − 𝑥)= 
25,46 .  1,6292 (3,45 − 1,629) = 37,762 kN. m 

 

 

 

 

 

 

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

Le moment maximal en travée 𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥 :  𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥 = 𝑀𝑡(𝑥=1,629)= 37,762 – 16,002.(1 − 1,6293,45 ) – 24,455. 
1,6293,45  = 17,769 kN.m 

 

Les points du moment nul : 𝑥1,2 = 𝑥 ±  √2 𝑀𝑡𝑞  

Menc (1) 
 3,429 kN. m 

6,858 kN.m Mi1u  

Menc (2) 
 0,74 kN. m 

1,479 kN.m Mi2u  

Menc (3) 
 0,541 kN. m 

1,082 kN.m Mi3u  

Menc (4) 
 9,255kN. m 

18,509 kN.m Mi4u  

Menc (5) 
 11,896 kN. m 

23,791 kN.m Mi5u  

1 3,45 
m 

Md = Mg2 
Mg = Md1 2 

25,46 kN/m 

x1 

x2 
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x1,2 = 1,629 ±  √2 .17,76925,46    ;    x1 = 0,448 m  et  x2 = 2,81 m 

Travée 2-3  𝑥 =  
3,52 − −28,132+28,56532,25 .  3,5 = 1,746 m 𝑀0(𝑥)= 

32.25 .  1,7462 (3,5 − 1,746) = 49,382 kN. m 𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥 = 49,382 – 28,132.(1 − 1,7463,5 ) – 28,565. 
1,7463,5  = 21,034 kN.m 

x1,2 = 1,746 ±  √2 .  21,03432,25    ;    x1 = 0,604 m  et  x2 = 2,888 m 

Travée 3-4  𝑥 =  
4,22 − −25,874+41,72118,74 .  4,2 = 1,899 m 𝑀0(𝑥)= 

18,74 .  1,8992 (4,2 − 1,899) = 40,943 kN. m 𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥 = 40,943 – 25,874.(1 − 1,8994,2 ) – 41,721. 
1,8994,2  = 7,904 kN.m 

x1,2 = 1,899 ±  √2 .  7,90418,74    ;    x1 = 0,98 m  et  x2 = 2,817 m 

Travée 4-5  𝑥 =  
4,92 − −87,777+85,02945,68 .  4,9 =  2,462 m 𝑀0(𝑥)= 

45,68 .  2,4622 (4,9 − 2,462) = 137,094 kN. m 𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥 = 137,094 – 87,777.(1 − 2,4624,9 ) – 85,029. 
2,4624,9  = 50,698 kN.m 

x1,2 = 2,462 ±  √2 .  50,69845,68    ;    x1 = 0,97 m  et  x2 = 3,95 m 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 25. Diagramme des moments dans la poutre continue 

M d5=
25,898

 kN.m 
M g5=

85,029
 kN.m 

M g4=
41,721

 kN.m 
M d4=

87,777
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M g3=
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kN.m 
M g2=

24,455
 kN.m 

M d3=
25,874

 kN.m 
M d2=

28,132
 kN.m 

M d1=
16,002

 kN.m 

17,769 kN.m 21,034 kN.m 
7,904 kN.m 
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5- Efforts tranchants dans la poutre 

Travée 1-2 

V1 = V0 − 
Mg−Mdl    ; V2 = −V0 − 

Mg−Mdl   avec : V0 = 
𝑞.𝑙2    

 

 

 

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

 

V1 = 
 25,46.  3,452  − 

−16,002+24,4553,45  = 41,468 kN 

V2 = −  
25,46 .  3,452  − 

−16,002+24,4553,45  = - 46,369 kN 

Travée 2-3 

V2 =  32,25.  3,52  − 
−28,132+28,653,5  = 56,289 kN 

V3 = −  
32,25 .  3,52  − 

−28,132+28,653,5  = - 56,585 kN 

Travée 3-4 

V3 =  18,74.  4,22  − 
−25,874+41,7214,2  = 35,58 kN 

V4 = −  
18,74.  4,22  − 

−25,874+41,7214,2  = - 43,127 kN 

Travée 4-5 

V4 =  45,68 .4,92  − 
−87,777+85,0294,9  = 112,477 kN 

V5 = −  
18,74.4,22  − 

−87,777+85,0294,9  = - 111,355 kN 

Console : V5 = 
 35,97.1,22  − 

−25,898+01,2  = 43,164 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 à 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 

prêté 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). 
 

R= 
12 𝐸𝐼ℎ𝑒3  (poteau bi-encastré)     

R= 
3 𝐸𝐼ℎ𝑒3  (poteau bi-articulé)     

E : module d’élasticité 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 

Kpoteau = 
𝐼ℎ𝑒 ;   Kpoutre = 

𝐼𝐿   

I : inertie de l’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  

D’une manière générale : 𝐾 =  ∑ 𝐾𝑖 (poutres inférieures et supérieures)2 𝐾𝑝𝑜𝑡𝑒𝑎𝑢  

 

Exemples : 

 

 

 

 

 

 

 

                          𝐾 =  𝐾1+𝐾2+𝐾3+𝐾42 𝐾𝑝               𝐾 =  𝐾1+𝐾2+𝐾32 𝐾𝑝                𝐾 =  𝐾1+𝐾22 𝐾𝑝  

 

 

b) Premier niveau 

D’une manière générale : 𝐾 =  ∑ 𝐾𝑖 (poutres supérieures) 𝐾𝑝𝑜𝑡𝑒𝑎𝑢  

Exemples : 𝐾 =  𝐾1+𝐾2𝐾𝑝  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2.3.Calcul du coefficient correcteur « a » 

Etage courant : 𝑎 =  �̅�2+�̅� 

Premier niveau (RDC) :  

  Poteau encastré : 𝑎 =  0,5+ �̅�2+�̅�  

  Poteau articulé : 𝑎 =  0,5 .  �̅�1+2�̅�  
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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. 

Portique longitudinal (// au sens x-x) du niveau j: 𝑅𝑗𝑥 = ∑ 𝑎𝑖 .𝑖=𝑚𝑖=1  12 𝐸 𝐼𝑖ℎ𝑗3   avec : Ii : inertie par rapport à 

l’axe passant par le centre de gravité de la section du poteau « i » parallèle à l’axe y. 

Portique transversal (// au sens y-y) du niveau : 𝑅𝑗𝑦 = ∑ 𝑎𝑖  .𝑖=𝑚𝑖=1  12 𝐸 𝐼𝑖ℎ𝑗3   avec : Ii : inertie par rapport à l’axe 

passant par le centre de gravité de la section du poteau « i » parallèle à l’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 = ∑ 𝑅𝑝𝑜𝑟𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒𝑠 

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

Les coordonnées du centre de rigidité :  𝑥𝑐 =  ∑ 𝑅𝑝𝑜𝑟𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 𝑗  .  𝑥𝑖∑ 𝑅𝑝𝑜𝑟𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 𝑗    ;   𝑦𝑐 =  ∑ 𝑅𝑝𝑜𝑟𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 𝑖  .  𝑦𝑗∑ 𝑅𝑝𝑜𝑟𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 𝑖  

Rportique i et Rportique j sont les portiques parallèles 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 

est égal à : Mtx,y = Vj . ex,y 

La rigidité à la torsion de l’étage « j » notée Rjθ est donnée par : Rjθ = ∑ Rjt Xt2kt=1 + ∑ Rjl Yl2ml=1  

Xt est la distance d’un portique transversal à l’axe CY. 
Yl est la distance d’un portique longitudinal à l’axe CX. 

5. Effort repris par chaque portique et par chaque poteau 𝑉𝑝𝑜𝑟𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒𝑗 =  𝑉𝑗 . 𝑅𝑝𝑜𝑟𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒𝑅𝑅𝑁𝑥(𝑜𝑢)𝑦 + 𝑉𝑗 . 𝑒. 𝑅𝑝𝑜𝑟𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒. 𝑋(𝑜𝑢)𝑌𝑝𝑜𝑟𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒   𝑅𝜃   
Rθ = ∑ 𝑅𝑥𝑖 . 𝑦𝑖2 + ∑ 𝑅𝑦𝑖 . 𝑥𝑖2 

xi : abscisse d’un portique transversal (//y) à l’axe CY. 

yj : ordonnée d’un portique longitudinal (//x) à l’axe CX. 

Vj : effort tranchant au niveau de l’étage j. 𝑉𝑝𝑜𝑡𝑒𝑎𝑢 =  𝑉𝑝𝑜𝑟𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒𝑗  . 𝑅𝑝𝑜𝑡𝑒𝑎𝑢𝑅𝑝𝑜𝑟𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 

6. Effort tranchant sismique Vj à chaque niveau du bâtiment 

L’effort tranchant au niveau de l’étage j : 𝑉𝑗 =  𝐹𝑡 +  ∑ 𝐹𝑗𝑛𝑗   

 
Ft = { 

0                  si  T ≤ 0,7 (s) 
0,07 T V      si  T > 0,7 (s) 
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 Ft ≤ 0,25 V  
V : effort tranchant sismique à la base du bâtiment, se calcule suivant l’article 4.2.3 du RPA 99/2003 

T : période fondamentale de la structure (se calcule en suivant l’article 4.2.4 du RPA 99/2003).  
Fj : force sismique à chaque niveau du bâtiment. 𝐹𝑗 = (𝑉 − 𝐹𝑡) 𝑊𝑗 .  ℎ𝑗∑ 𝑊𝑖 .  ℎ𝑖𝑛𝑖=1  

Wj : Poids du niveau j. Wj =WGj+ β WQj 

WGj : poids dû aux charges permanentes.  

WQj : Poids dû aux charges d’exploitation. 

β : coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d'exploitation (tableau 4.5 

du RPA). 

hj : hauteur de l’étage j mesurée par rapport à la base du bâtiment. 

7. Moments de flexion dans les poteaux et les poutres 

Les moments en pied et en tête du poteau sont calculés par les expressions : 

Msup = Vpot . (h-z)    

Minf  = Vpot . z    

z = y. h  Avec :  y = y0 + y1 + y2 + y3 

y0 : Coefficient qui dépend de la nature de la charge horizontale et est une valeur à lire dans le tableau III-

1 en page 53 du livre Amar CHANTI (Annexe) ou à calculer par interpolation si la valeur de k̅ n’existe 
pas dans le tableau. 

y0 = f (Nombre de niveaux ; numéro du niveau ; k̅)  

y1 : Coefficient de correction dû à la variation de la raideur des poutres supérieures par rapport aux poutres 

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

y1= f (α1 ; k̅)  avec α1= 
∑ 𝐾𝑠𝑢𝑝∑ 𝐾𝑖𝑛𝑓 

y2, y3 : Coefficients de correction dus à la variation de la hauteur d'étage supérieur et inférieur par rapport 

au poteau considéré, respectivement. Valeurs à lire dans le tableau III-4 en page 57 (Annexe). 

 

y2= f (α2 ; k̅) avec : α2 = 
ℎ𝑠𝑢𝑝ℎ𝑝𝑜𝑡 

y3= f (α3 ; k̅) avec : α3 = 
ℎ𝑖𝑛𝑓ℎ𝑝𝑜𝑡 

Moments de flexion dans les poutres 𝑀𝑑 =  𝐾𝑑 𝐾𝑑 +  𝐾𝑔  ( 𝑀𝑠 + 𝑀𝑖)      ;              𝑀𝑔 =  𝐾𝑔 𝐾𝑑 +  𝐾𝑔  ( 𝑀𝑠 + 𝑀𝑖) 

Kd et Kg sont les raideurs des travées de droite et de gauche du nœud considéré. 

M
sup

 

M
inf

 

z 

h 
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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 : Hétage = 3 m, poteaux 30*30 cm2, poutres 30*30cm2, fc28=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 l’excentricité si le centre de masse est au centre de la 

maison (à L/2). 

4. La rigidité relative du niveau 

 

 

   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

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 𝑎 =  0,5+ k̅2+�̅�   et k̅ = ∑  kpoutreskpot      (Poteau du RDC encastré dans la fondation) 

Kpot= 
Ipothpot = 2,25 . 10-4 m3  

Kpoutre= 
IpoutreLpoutre ;  Lpoutre est prise entre axes. 

La rigidité théorique 𝑅 =  12EIpoth3 = 3,246 MN/m   

Avec : E= 3700* ∛(fc28 ) =1,082.104 MPa ;  fc28 = 25 MPa  , Ipot = 6,75.10-4 m4 

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

 

Figure 29. Schéma de repérage du poteau C-2 

 

Sens y : Kpot = 2,25 . 10-4 m3 ; K1= 1,412 . 10-4 m3 ; K2= 1,262 . 10-4 m3 k̅ = 1,412+1,2622,25 = 1,188 ;   𝑎 =  0,5+1,1882+  1,188  = 0,529 𝐑′ = 0,529 .  3,246 = 𝟏, 𝟕𝟏𝟕 𝐌𝐍/𝐦 

Sens x : Kpot = 2,25 . 10-4 m3 ; K4= 4,091 . 10-4 m3 ; K5= 1,923 . 10-4 m3 k̅ = 4,091+1,9232,25 = 2,673 ;   𝑎 =  0,5+2,6732+  2,673  = 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 = 𝐑′1 + 𝐑′2 + 𝐑′3              R2 = 𝐑′4 + 𝐑′5 + 𝐑′6+ 𝐑′7 + 𝐑′8   
Les calculs sont résumés dans les tableaux ci-dessous. 

Tableau 3. Rigidité relative du portique C 

 

 

 

 

 

Tableau 4. Rigidité relative du portique 2 

 

 

 

 

 

 

 

3. Coordonnées du centre de torsion et excentricité par rapport au centre de masse 

Xc = 
∑ Rportiques//y .  Xi∑ Rportiques//y  ;  Yc = 

∑ Rportiques//x .  yi∑ Rportiques//x   

 

xi et yi: Abscisse et ordonnée du portique ' i ' par rapport à un repère choisit. On prend le point A-4 

comme origine des axes x et y.  

 

Calcul des rigidités des portiques parallèles au sens x 

 R1= R2= R3= 8,969 MN/m 

R4= 2. a . 3,246 = 2,934 MN/m ;  avec a= 0,452 ∑ Rportiques//x = R1 + R2 + R3 + R4 = 29,841 MN/m 

 

Calcul des rigidités des portiques parallèles au sens y 

 RA= RA-1+ RA-2+ RA-3+ RA-4  

Poteau A-1 : K̅=0,72, a = 0,449  ; RA-1 = 1,456 MN/m 

Poteau kpot (10-4) Ʃkpoutres (10-4) �̅� a R (MN/m) R' 

(MN/m) 

Rc (MN/m) 

C-1  

2,25 

k1= 1,412 0,628 0,429  

3,246 

 

1,393  

4,455 C-2 k1+k2= 2,674 1,188 0,529 1,717 

C-3 k2 = 1,262 0,561 0,414 1,345 

Poteau kpot (10-4) Ʃkpoutres (10-4) �̅� a R (MN/m) R' 

(MN/m) 

R2 (MN/m) 

A-2  

 

2,25 

K3= 1,654 0,735 0,452  

 

3,246 

 

1,467  

 

8,969 

 

B-2 K3+k4= 5,745 2,553 0,671 2,178 

C-2 K4+k5= 6,014  2,673 0,679 2,204 

D-2 K5+k6= 3,097 1,376 0,556 1,805 

E-2 K6 = 1,174 0,522 0,405 1,315 
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Poteau A-2 : K̅=1,347, a = 0,552  ; RA-2 = 1,791 MN/m 

Poteau A-3 : K̅=1,188, a = 0,529  ; RA-3 = 1,719 MN/m 

Poteau A-4 : K̅=0,561, a = 0,414  ; RA-4 = 1,345 MN/m 

 

RA= RB= 6,311 MN/m 

RC = RD = RE = 4,455 MN/m ∑ Rportiques//y = RA +  RB + RC + RD + RE = 25,987 MN/m 

 

AN :  

Xc = 
(RA.0)+(RB.4,08)+(RC.5,73)+(RD.9,24)+(RE.14,99)RA+RB+RC+RD+RE    

 

Yc = 
(R1.14,3)+(R2.  8,95)+(R3.4,17)+(R4.0)R1+R2+R3+R4    

 

Les excentricités 'ex' et 'ey'   

On a : XG = Lx/2 = 14,99/2 = 7,495 m 

   YG = Ly/2 = 14,3/2 = 7,15 m 

 

ex= max (ǀXC-XGǀ ; 5% Lx) = max (ǀ6,127-7,495ǀ ; 0,05 . 14,99) = max (1,368 ; 0,7495) (m) 

 

 

ey= max (ǀYC-YGǀ ; 5% Ly) = max (ǀ8,241-7,15ǀ ; 0,05 . 14,3) = max (1,091; 0,715) (m) 

 

 

4. Rigidité relative du niveau 

RRN//x = ∑ 𝑅𝑝𝑜𝑟𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒𝑠 // 𝑥 = R1 + R2 + R3 + R4 = 29,841 MN/m 

RRN//y = ∑ 𝑅𝑝𝑜𝑟𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒𝑠 // 𝑦 = RA + RB + RC + RD + RE = 25,987 MN/m 

                                                                                                                                                                        

                                                                                                                                                                       1 

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

Un bâtiment à 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 l’effort tranchant sismique à la base du bâtiment est de 102,45 t, calculer la force 

sismique et l’effort tranchant à chaque niveau. 

Données : T=0,5 secondes, hRDC= 3,60 m, hétages= 3,06 m. 

 

Xc= 6,127 m 

ex= 1,368 m = e théorique 

Yc= 8,241 m 

ey= 1,091 m = e théorique 
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Solution 

1. Distribution verticale de la force sismique 𝐹𝑗 = (𝑉 − 𝐹𝑡) 𝑊𝑗 .  ℎ𝑗∑ 𝑊𝑖 .  ℎ𝑖𝑛𝑖=1  

Ft= 0 (T<0,7 s) 

h4= 3,6 +(3. 3,06) = 12,78 m 

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

h2= 3,6 + 3,06 = 6,66 m 

h2= 3,6 m 

𝐹4 = (102,45 − 0) 195 . 12,78(195 . 12,78) + (180 . 9,72) + (180 . 6,66) + (150 . 3,6) 𝑭𝟒 = 𝟒𝟐, 𝟔𝟗 𝒕 

𝐹3 = (102,45 − 0) 180 . 9,72(195 . 12,78) + (180 . 9,72) + (180 . 6,66) + (150 . 3,6) 𝑭𝟑 = 𝟐𝟗, 𝟗𝟕 𝒕 

𝐹2 = (102,45 − 0) 180 . 6,66(195 . 12,78) + (180 . 9,72) + (180 . 6,66) + (150 . 3,6) 𝑭𝟐 = 𝟐𝟎, 𝟓𝟒 𝒕 

𝐹1 = (102,45 − 0) 150 . 3,6(195 . 12,78) + (180 . 9,72) + (180 . 6,66) + (150 . 3,6) 𝑭𝟏 = 𝟗, 𝟐𝟓 𝒕 

Figure 30. Distribution des masses et hauteur de chaque niveau 

2. Distribution verticale de la force sismique 

 𝑉𝑗 =  𝐹𝑡 +  ∑ 𝐹𝑗𝑛𝑗     

V4 = F4= 𝟒𝟐, 𝟔𝟗 𝐭 

V3 = F4 + F3= 𝟕𝟐, 𝟔𝟔𝐭 

V2 = F4 + F3 + F2 = 93,2 t 

V1 = F4 + F3 + F2 + F1 = 102,45 t = V à la base du bâtiment 

 

 

 

W1=150 t 

W2=180 t 

W3=180 t 

W4=195 t 

h3 

h4 

h2 

h1 
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                                                                                                                                                                       1 

Exercice 3. Sollicitations dans les éléments du portique 

                                                                                                                                                                       1 

Soit la maison individuelle de l’exercice 1. Toutes les données et les résultats de calcul de l’exercice1 
sont à nouveau des données pour l’exercice 2. 

L’effort tranchant à la base de la maison dû à l’action sismique dans le sens x est de l’ordre de 75,5 
tonnes et dans le sens y de l’ordre de 105 tonnes. 

Calculer : 1. l’effort repris par chaque portique.  

2. l’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. Vportique i = Vétage//i  . ( Ri∑ Rportiques//i + ex,y . 
RiRθ   . X, Yport i/cdt )  𝑋, 𝑌𝑝𝑜𝑟𝑡 𝑖/𝑐𝑑𝑡 : On donne un exemple, par schématisation, du calcul de l’abscisse du portique 'B' et 

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

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 31. Coordonnées du portique ' 3 ' par rapport au centre de torsion 

Calcul de Rθ 

Rθ = ∑ 𝑅𝑥𝑖4𝑖=1 . 𝑦𝑖2 + ∑ 𝑅𝑦𝑗5𝑗=1 . 𝑥𝑗2 

xi est l’abscisse d’un portique transversal (//y) à l’axe CY 

yj est l’ordonnée d’un portique longitudinal (//x) à l’axe CX 
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Rθ = (8,969. 6,0592) + (8,969. 0,7092) + (8,969. (-4,071)2) + (2,934. (-8,241)2) + (6,311. (-6,127)2)  

+ (6,311. (-2,047)2) + (4,455. (-0,397)2) + (4,455. 3,1132) + (4,455. 8,8632) = 1338,64 MN.m 

Calcul de l’effort tranchant dans les portiques parallèles au sens x 

Exemple : Vportique 1 = Vx  . ( R1∑ Rportiques//x + ey . 
R1Rθ   . Yport 1/cdt ) 

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant : 

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

Portique Vx  

(t) 

Rportique 

(MN/m) 
∑ Rportiques//x ey  

(m) 

Rθ 

(MN.m) 

Yport/cdt  

(m) 

Vportique  

(t) 

1  

75,5 

8,969  

29,841 

 

1,091 

 

1338,64 

6,059 26,036 

2 8,969 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 parallèles au sens y 

Exemple : Vportique A = Vy  . ( RA∑ Rportiques//y + ex . 
RARθ   . Xport A/cdt ) 

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant : 

Tableau 6. Effort tranchant dans les portiques parallèles au sens y 

Portique Vy  

(t) 

Rportique 

(MN/m) 
∑ Rportiques//y ex  

(m) 

Rθ 

(MN.m) 

Xport/cdt  

(m) 

Vportique  

(t) 

A  

 

105 

6,311  

 

25,987 

 

 

1,368 

 

 

1338,64 

-6,127 25,5 

B 6,311 - 2,047 25,5 

C 4,455 - 0,397 18 

D 4,455 3,113 19,45 

E 4,455 8,863 22,24 
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Remarque :  

Plus la distance qui sépare un portique du centre de torsion est importante plus l’effet de la rotation est 
important. Si cette distance est négative, l’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. Vpot C−1 = Vportique c  . Rpot C−1  Rc  = 18 . 1,3994,455 = 5,65 t Vpot C−2 = Vportique c  . Rpot C−2  Rc  = 18 . 1,7174,455 = 6,937 t Vpot C−3 = Vportique c  . Rpot C−3  Rc  = 18 . 1,3454,455 = 5,43 t 

 

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   avec : z=y.h  et y = y0+ y1+ y2+ y3 

Poteau C-1 : �̅�= 0,628 

Calcul de y : 

y0 = f (Nombre de niveaux ; numéro du niveau ; k̅= 0,628) = 0,6 

y1= f (α1 ; k̅ = 0,628) = 0   

y2= f (α2 ; k̅ = 0,628) =0 

y3= f (α3 ; k̅ = 0,628) = 0  

y=0,6  z= 0,6. 3=1,8 m  

Msup= 5,65 . (3-1,8)= 6,78 t.m 

Minf = 5,65 . 1,8= 10,17 t.m     

Figure 32. Représentation d’un diagramme type des moments dans un poteau 

Poteau C-2 : �̅�= 1,188 

y0= 0,55  ; y1= y2 = y3=0 

y=0,55  z= 0,55. 3=1,65 m  

Msup= 6,937 . (3-1,65)= 9,365 t.m 

Minf = 6,937 . 1,65= 11,446 t.m 
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Poteau C-3 : �̅�= 0,561 

La valeur de k̅= 0,561 n’existe pas sur le tableau III-1 de l’annexe, la lecture directe de la valeur de y0 ne 

peut se faire dans ce cas, il faut la calculer par interpolation linéaire. 

f(x) = f(x0) + 
 f(x1)−  f(x0)(𝑥1−𝑥0)  . (x-x0) ; y0= 0,6195 

y1= y2 = y3=0 

y=0,6195  z = 0,6195. 3= 1,859 m  

Msup= 5,43 . (3-1,859)= 6,2 t.m 

Minf = 5,43 . 1,859= 10,09 t.m 

 

Moments dans les poutres du portique C 

Au niveau du nœud 1, la poutre 1-2 équilibre le poteau C-1.  

Au niveau du nœud 2, les poutres 1-2 et 2-3 équilibrent le poteau C-2.  

Au niveau du nœud 3, la poutre 2-3 équilibre le poteau C-3.  

 

K1= 1,412. 10-4 m3  

K2= 1,262. 10-4 m3 

 

 

 

Figure 33. Repérage des éléments du portique C 

 

Au nœud 1 : 𝑴𝒅𝟏 =  𝑲𝟏 𝑲𝟏  ( 𝑴pot C−1𝒔𝒖𝒑 ) = 6,78 t.m 

 

Au nœud 2 :  𝑴𝒈𝟐 =  𝑲𝟏𝑲𝟏+ 𝑲𝟐  (𝑴pot C−2𝒔𝒖𝒑 ) = 1,4121,262+1,412 . 9,365 = 4,945 t.m 𝑴𝒅𝟐 =  𝑲𝟐𝑲𝟏+ 𝑲𝟐  (𝑴pot C−2𝒔𝒖𝒑 ) = 1,2621,262+1,412 . 9,365 = 4,42 t.m 

Au nœud 3: 𝑴𝒈𝟑 =  𝑲𝟐 𝑲𝟐  ( 𝑴pot C−3𝒔𝒖𝒑 ) = 6,2 t.m
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Chapitre 4.  Dispositions règlementaires relatives aux poteaux et 

poutres 
 

 

Rappels de cours 
 

1. Introduction 

Une construction à ossature autostable résiste aux charges gravitaires et sismique grâce à ses éléments 

porteurs principaux, constitués de portiques de contreventement. Pour cela, ces éléments doivent être 

suffisamment dimensionnés et ferraillés pour qu’ils puissent reprendre les différentes sollicitations. Outre 

les combinaisons d’actions prescrites par le BAEL, les combinaisons accidentelles à considérer pour la 

détermination des sollicitations et des déformations de calcul sont fixées par le RPA 99/2003. Les calculs 

doivent être 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 être à haute adhérence, droites et sans crochets.  

- Leur pourcentage minimal est de : 

0,7% en zone I 

0,8% en zone IIa 

0,9% en zone IIb et III 

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

- Le diamètre minimum est de 12mm. 

- La longueur minimale des recouvrements est de 40Ø en zone I et IIa et de 50Ø en zone IIb et III.  

- La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm en zone 

I et IIa et 20 cm en zone IIb et III. 

2.2. Armatures transversales 

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l'aide de la formule : 
𝐴𝑡𝑡 =   𝜌𝑎 .  𝑉𝑢ℎ1 .  𝑓𝑒  

Vu : effort tranchant de calcul. 

h1 : hauteur totale de la section brute. 
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fe : contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale. 

ρa : coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant. 

   ρa = 2,50 si λg ≥ 5  

ρa = 3,75 si λg < 5  

t : espacement des armatures transversales. 

Dans la zone nodale : 

t ≤ Min (10 Ølmin, 15cm) en zone I et IIa 

t ≤ 10 cm en zone IIb et III 

Dans la zone courante : 

t' ≤ 15 Ølmin en zone I et IIa 

t' ≤Min (b1/2, h1/2, 10 Ølmin) en zone IIb et III 

 

- La quantité d'armatures transversales minimale At/t.b1 en % est donnée comme suit : 

0,3%   si  λg ≥ 5  

0.8%   si λg ≤ 3  

Interpoler entre les valeurs limites précédentes si 3 < λg < 5.  

λg : élancement géométrique du poteau. λ𝑔 = 𝑙𝑓𝑎  ou bien  λ𝑔 = 𝑙𝑓𝑏  
a et b : dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation considérée. 

- Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur droite de 10 

Øt minimum. 

- Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et diamètre 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 hélicoïdales continues sont interdites) 

3. Vérifications des poteaux 

Sollicitations normales : l'effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante : ν = 𝑁𝑑𝐵𝑐 .  𝑓𝑐28  ≤ 0,3 

Nd : effort normal de calcul s'exerçant sur une section de béton. 

Bc : 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 : τbu ≤ �̅�bu = ρd fc28  

ρd = 0,075 si λg  ≥ 5 

ρd = 0,04 si λg  < 5 

4. Ferraillage des poutres 

4.1. Armatures longitudinales 

- A min = 0,5% b. h 

- Amax = 4% b . h en zone courante 

- Amax = 6% b . h en zone de recouvrement 



  

 

 

58 

 

- La longueur minimale de recouvrement est de : 

40Ø en zone I et IIa 

  50 Ø en zone IIb et III. 

4.2. Armatures transversales 

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

Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires : 

      s ≤ min  (h/4, 12Ø𝑙𝑚𝑖𝑛) 

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

                                                                                                                                                                       1 

Exercices corrigés 

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

Le calcul des sollicitations dans un poteau de contreventement par portiques autostables d'un bâtiment a 

donné les valeurs suivantes : NG= 345 kN, NQ= 134 kN, NE= - 786 kN 

MG= 47 kN. m, MQ= 32,3 kN. m, ME= 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 à 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 - 1,2E : N= 1422,2 kN ; M = 36,58 kN.m 

0,8 G + E : N = -510 kN ; M = 73,2 kN.m 
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0,8 G – E : N = 1062 kN ; M = 2 kN.m 

NB : L’effort normal négatif est un effort de traction 

 

2. Les couples de sollicitations maximales 

Trois couples de sollicitations maximales sont à considérer dans le ferraillage des poteaux à la flexion 

composée 

 

 

 

 

 

 

                                                                                                                                                                       1 

Exercice 2. Dispositions règlementaires relatives aux poteaux 
                                                                                                                                                                                                          1 

Soit un poteau de contreventement sollicité par les sollicitations maximales accidentelles suivantes :  

Nmax = 1422,2 kN; Mcorr= 36,58 kN.m 

Nmin = -510 kN; Mcorr= 73,2 kN.m 

Mmax = 122,02 kN.m; Ncorr= -464,2 kN 

Données : poteaux 50*60 cm2, hétage= 3,20m, fc28 = 25 MPa, Acier feE400, Zone sismique III.  

Vx = 161,72 kN, Vy = 167,5 kN, enrobage c =2,5 cm. 

L’arrête b du poteau est orienté vers le sens x. 

1. Calculer le ferrailler longitudinal du poteau.  

2. Vérifier l’effort normal réduit du poteau et sa résistance vis-à-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 à la flexion composée sous les trois couples de sollicitations maximales, 

le ferraillage final sera le plus défavorable des trois cas de sollicitations  

Cas 01 : Nmax = 1422,2 kN (Compression) ; Mcorr= 36,58 kN.m eG = MN =  36,581422,2 = 2,57 cm <  h2 = 602 = 30 cm 

Le point d’application de l’effort normal est à l’intérieur de la section de béton, de plus l’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 entièrement comprimée. 𝑁. (𝑑 − 𝑑′) − 𝑀𝑢𝑎 ≤ (0,337ℎ − 0,81𝑑′). 𝑏. ℎ. 𝑓𝑏𝑢 

0,8G + E 

G + Q +1,2E 

G + Q -1,2E Nmax                          Mcorr  avec Nmax = 1422,2 kN; Mcorr= 36,58 kN.m 

Nmin                          Mcorr  avec Nmin = -510 kN; Mcorr= 73,2 kN.m 

Mmax                         Ncorr  avec Mmax = 122,02 kN.m; Ncorr= -464,2 kN 
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 fbu = 0,85.fc28γb = 18,48 MPa ; 𝛾𝑏 = 1,15 (Situation accidentelle) 

Calcul de Mua 𝑀𝑢𝑎 = 𝑀 + 𝑁 (𝑑 − ℎ2) = 36,58 + 1422,2 (0,575 − 0,62 ) = 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 à la flexion simple sous 

Mua. 𝜇𝑏𝑢 = 𝑀𝑢𝑎𝑏.𝑑2 .𝑓𝑏𝑢 = 
0,4276850,5 .  0,5752 .  18,48 = 0,14 < 0,186 (Pivot A) 𝜇𝑙 = 0,8𝛼𝑙(1 − 0,4𝛼𝑙) = 0,379 ; 𝛼𝑙 =  3,53,5+1000𝜀𝑙 = 0,636  ; 𝜀𝑙 =  𝑓𝑒𝛾𝑠 .  𝐸𝑠= 0,002 𝜇𝑏𝑢 <  𝜇𝑙  alors 𝐴′ = 0 (les armatures comprimées ne sont pas nécessaires, le béton comprimé seul suffit) 

Armatures tendues : A= 
𝑀𝑢𝑎𝑧 .𝑓𝑠𝑡 𝑓𝑠𝑡 =  𝑓𝑒𝛾𝑠= 400 MPa   ; 𝛾𝑠 = 1  (situation accidentelle) 𝑧 = 𝑑(1 − 0,4𝛼) =  53,153 𝑐𝑚 ;  𝛼 = 1,25. (1 − √1 − 2𝜇𝑏𝑢 ) = 0,189 

A= 
0,4276850,53153 .  400 = 20,12 cm2 

Retour à la flexion composée 

AFC = A - 
𝑁𝑓𝑠𝑡 = 20,12 . 10-4 - 

1,4222400 = -15,435 cm2. La section d’armatures tendue est négative, elle est donc 

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

Cas 02 : Nmin = -510 kN (Traction) ; Mcorr= 73,2 kN.m eG = MN =  73,2510 = 14,35 cm <  h2 = 602 = 30 cm 

Le point d’application de l’effort est à l’intérieur de la section de béton, de plus l’effort est de traction ce 
qui donne une section entièrement tendue (S.E.T). 

Les armatures sont calculées par les expressions suivantes : 𝐴1 =  𝑁.𝑒2𝑓𝑠10(𝑑−𝑑′)  ;  𝐴2 =  𝑁.𝑒1𝑓𝑠10(𝑑−𝑑′) 𝑒1 = ℎ2 − 𝑑′ + 𝑒𝐺= 41,85 cm ; 𝑒2 = 𝑑 − 𝑑′ − 𝑒1= 13,15 cm 

A1 = 9,702 cm2  ; A2 = 3,048 cm2. 

Ou bien par les formules :  A1 =  Nufst  (1 − ead−d′) ; A2 =  Nufst  . ead−d′ 
ea est la position du centre de pression par rapport aux aciers inférieures  ea =  h2 − e − enrobage  ea =  0.62 − 0.039 − 0.025 = 0.236 m  

Cas 03 : Mmax = 122,02 kN.m; Ncorr= -464,2 kN (Traction) 
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 eG = MN =  122,02464,2 = 26,286 cm <  h2 = 602 = 30 cm 

 

Le point d’application de l’effort est à l’intérieur de la section de béton, de plus l’effort est de traction ce 
qui donne une section entièrement tendue (S.E.T) 𝑒1= 53,786 cm ; 𝑒2= 1,214 cm 

A1 = 11,349 cm2 ; A2 = 0,256 cm2. 

 

Remarque : Le 3ème cas, donné par le couple de sollicitation Mmax = 122,02 kN.m; Ncorr= -464,2 kN 
(Traction), est le plus défavorable. 

Calcul de Amin AminRPA =  0.9% (b ∗ h)    (0.9% car zone III) AminRPA =  0.9% (50 ∗ 60)=27 cm2 (c'est la section d'aciers minimale dans toute la section 50*60). 

 AminBAEL =  B∗ft28fe     (dans toute la section du béton B) (cas d’une SET) 

  AminBAEL = 0,5∗0,6∗2.1400 =  𝟏𝟓, 𝟕𝟓 𝐜𝐦𝟐     

Amin = 𝐀𝐦𝐢𝐧𝐑𝐏𝐀 = 27 cm2 

Les sections d’armatures calculées A1 et A2 sont différents, et vu que le poteau est de contreventement, les 

deux faces parallèles doivent être ferraillées de la même manière. On prend la section maximale (A1= 

11,349 cm2). Comme on a ferraillé avec les sollicitations maximales, les deux autres faces vont être 

ferraillées de la même manière que les deux précédentes. Au final, les quatre faces du poteau vont avoir le 

même ferraillage.  

Chaque face du poteau sera ferraillée avec A1 qui est la plus grande. 

Choix d’armatures : Avant d’effectuer un choix d’armatures il faut tenir compte des paramètres 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 diamètre 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 = 12,57𝐜𝐦𝟐 par face soit 12HA20 (37,7 𝐜𝐦𝟐) dans toute la section du poteau.   Cette 

section est supérieure à Amin.  
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2. Vérification de l’effort 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 : 𝑁𝑑𝐵𝑐 . 𝑓𝑐28  ≤ 0,3 

 

Nd désigne l'effort normal de calcul s'exerçant sur une section de béton et Bc est l'aire de cette dernière. 

 1,42220,5 .0,6 .25 = 0,19 ≤ 0,3 Condition vérifiée 

 

Cisaillement 

Selon le RPA99/V2003 (Art 7.4.3.2), la contrainte de cisaillement dans le béton doit vérifier la condition :  𝜏𝑏𝑢 = 𝑉𝑢𝑏×𝑑 ≤ 𝜏𝑏𝑢 =𝜌𝑑 × 𝑓𝑐28 

Avec 𝜌𝑑 = {0.075  𝑠𝑖  𝜆𝑔 ≥ 50.040  𝑠𝑖  𝜆𝑔 < 5 

Sens x : τbu = 161,72 . 10−30,6 .  0,575 = 𝟎, 𝟒𝟔𝟗 𝐌𝐏𝐚 

g =  lfb =  0,7 .  3,200,5 = 4,48 < 5    𝜌𝑑 = 0,04 τbu = 0,04 × 25 = 𝟏 𝐌𝐏𝐚 𝜏𝑏𝑢  <  𝜏𝑏𝑢    Pas de risque de rupture par cisaillement. 

Sens y : τbu = 167,5 .10−30,6 .  0,575 = 𝟎, 𝟒𝟖𝟔 𝐌𝐏𝐚 

g =  lfh =  0,7 .  3,200,6 = 3,733 < 5    𝜌𝑑 = 0,04 τbu = 0,04 × 25 = 𝟏 𝐌𝐏𝐚 𝜏𝑏𝑢  <  𝜏𝑏𝑢    Pas de risque de rupture par cisaillement. 

3. Ferraillage transversal du poteau 

La section des armatures transversales est donnée par l'expression suivante :  t a u

e

A V

t h . f




 𝜌𝑎 =  {2,5    si  g ≥ 5 3,75   si  g < 5  donc 𝜌𝑎 = 3,75 
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t : espacement des armatures transversales : 

 dans la zone nodale : 

t  10 cm       en zone III    On prend t = 10cm 

 dans la zone courante : 

           t' Min (b/2, h/2, 10 l)     en zone III  

où l  est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau : l = 20 mm.  

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

Le ferraillage se fait avec l’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 

Donc : At = 0,15. 3,75 .  167,5 . 10−30,6 .  400 = 3,926 cm2  
Calcul de Amin 

La quantité d'armatures transversales minimale At/t.b en % est donnée comme suit : 

Si λg ≥ 5 : 0,3% 

Si λg ≤ 3 : 0.8% 

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

On a 3 < λg = 3,733 < 5. La section d’armatures Amin sera calculée par interpolation linéaire. 

Rappel : 𝑓(𝑥) =  𝑓(𝑥1)−𝑓(𝑥0)𝑥1− 𝑥0  (𝑥 − 𝑥0) + 𝑓(𝑥0)   
Après calcul par interpolation on trouve At/t.b=0,631 % 

Amin = 0,617% . 0,5. 0,15= 4,628 cm2 > At = 3,926 cm2. 

Choix des armatures  

Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur droite de 10 Øt 

minimum ; 

Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et diamètre 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 cm2. 

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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Figure 34. Schéma de ferraillage du poteau 50*60 cm2 

 

Exercice 3. Vérification du ferraillage du poteau  
 

 

Soit un poteau de contreventement de 55*60 cm2. La section du poteau est entièrement tendue et est 

ferraillée longitudinalement par 8HA20 et transversalement par 4HA8. 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 cm2 ; 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, Vmax= 130 kN, fc28 = 25MPa, FeE400, enrobage de 3 cm, zone sismique IIa. 
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Solution :  

1. Vérification du ferraillage longitudinal 

On a 8HA20 dans toute la section (b.h) ce qui donne 3HA20 par face = 9,42 cm2. 

Or que la section nécessaire par face est de 12,56 cm2 qui est supérieure à 9,42 cm2. 

Le ferraillage est donc insuffisant, on remplace les 3HA20 par 3HA25 par face (14,73 cm2 par face), soit 

8HA25 dans toute la section. 

 AminRPA =  0.8% (55 ∗ 60)=26,4 cm2 en zone IIa  

 AminBAEL =  B∗ft28fe  = 
0,55∗0,6∗2.1400 =  𝟏𝟕, 𝟑𝟐𝟓 𝐜𝐦𝟐     

La section choisie (8HA25= 39,27 cm2) est supérieure à Amin = 27 cm2 

2. Vérification du ferraillage transversal 

t a u

e

A V

t h . f


  ; λg = 0,7 .30,6 = 3,5 ;  ρa= 3,75  

Vérification des espacements des armatures transversales  

 dans la zone nodale : 

t  min (10 ∅l ; 15)cm       en zone IIa   ∅l = 25 mm   t  15 cm  

L’espacement est de 12 cm < 15 cm (l’espacement de 12 cm est correct) 

 dans la zone courante : 

t  15 ∅l   t  37,5 cm       en zone IIa 

L’espacement est de 15cm < 37,5 cm (l’espacement de 15 cm est correct) At = 0,15. 3,75 .  130 .  10−30,6 .  400 = 3,047 cm2 

Dans l’énoncé on a 4HA8 = 2,01 cm2 < At = 3,047 cm2 

On remplace les 4HA8 par 4HA10 (3,14 cm2). 
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Figure 35. Schéma de ferraillage du poteau 55*60 cm2 

 

                                                                                                                                                                    1 

Exercice 4. Vérification du cisaillement du poteau 
                                                                                                                                                                                                        1 

Soit un poteau de contreventement de 50*55 cm2. La section du poteau est partiellement comprimée et est 

ferraillée longitudinalement par 3HA25 par face tendue et transversalement par deux cadres HA8. 

L’espacement des armatures transversales est de 10 cm en zone nodale et de 15 cm en zone courante. 

- Vérifier le poteau vis-à-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, Vmax= 180 kN, fc28 = 25MPa, FeE400, enrobage de 3 cm, zone sismique I,  

 

Solution :  

1- Vérification du poteau vis-à-vis du cisaillement 

 𝜏𝑏𝑢 = 𝑉𝑚𝑎𝑥𝑏×𝑑 =  0,2150,5×0,52 = 0,827 MPa  

g =  lfh =  0,7 .  4,10,55 = 5,218 > 5    𝜌𝑑 = 0,075 τbu = 𝜌𝑑 × 𝑓𝑐28 = 0,075 × 25 = 𝟏, 𝟖𝟕𝟓 𝐌𝐏𝐚 > 𝛕𝐛𝐮   Pas de risque de rupture par cisaillement. 

2- Vérification des armatures transversales 

t a u

e

A V

t h . f


  ; λg =5, 218 > 5  ;  ρa= 2,5  

Vérification des espacements des armatures transversales  

 dans la zone nodale : 

t  min (10 ∅l ; 15)cm       en zone I   ∅l = 25 mm   t  15 cm  
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L’espacement est de 10 cm < 15 cm (l’espacement de 10 cm est correct) 

 dans la zone courante : 

t  15 ∅l   t  37,5 cm       en zone I 

L’espacement est de 15cm < 37,5 cm (l’espacement de 15 cm est correct) At = 0,15. 2,5 .  180 .  10−30,55 .  400 = 3,66 cm2 

Dans l’énoncé on a 4HA8 = 2,01 cm2 < At = 3,068 cm2 

On remplace les deux cadres HA8 par deux cadre HA10 ; soit 3,14 cm2. 

                                                                                                                                                                       1 

Exercice 5. Dispositions règlementaires relatives aux poutres 

                                                                                                                                                                     1  

Le calcul des sollicitations à l’ELU dans les poutres de portiques autostables a donné les résultats 

suivants :  

Mtmax = 156,8 kN.m, Mamax = 110,5 kN.m, Vmax = 195,6 kN 

Ferrailler ces poutres si elles sont de 30*35 de dimensions. 

Données : FPN, fc28 = 25 MPa, acier feE400, enrobage c=2,5 cm. 

Solution 

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

En Travées : Mtmax = 156,82 kN.m (ELU) 𝜇𝑏𝑢 = 𝑀𝑢𝑏.𝑑2 .𝑓𝑏𝑢 = 
0,15680,3 .  0,3252 .  14,2 = 0,348 > 0,186 (Pivot B) 𝜇𝑙 = 0,8𝛼𝑙(1 − 0,4𝛼𝑙) = 0,393 ; 𝛼𝑙 =  3,53,5+1000𝜀𝑙 = 0,673  ; 𝜀𝑙 =  𝑓𝑒𝛾𝑠 .  𝐸𝑠= 0,0017 𝜇𝑏𝑢 <  𝜇𝑙  alors 𝑨′ = 𝟎 (les armatures comprimées ne sont pas nécessaires, le béton comprimé seul suffit) 

Armatures tendues : A= 
𝑀𝑢𝑧 .𝑓𝑠𝑡 𝛼 = 1,25. (1 − √1 − 2𝜇𝑏𝑢 ) = 0,56  𝜀𝑠𝑡 =  3,51000  (1−𝛼𝛼 ) = 0,00275 > 𝜀𝑙   ;    𝑓𝑠𝑡 =  𝑓𝑒𝛾𝑠= 348 MPa   ; 𝛾𝑠 = 1,15  (situation durable) 𝑧 = 𝑑(1 − 0,4𝛼) =  23,97 𝑐𝑚 ;  A= 

0,15680,2522 .  348 = 𝟏𝟕, 𝟖𝟔𝟓 cm2 

 

En appuis :  Mamax = 110,5 kN.m 𝜇𝑏𝑢 = 𝑀𝑢𝑏.𝑑2 .𝑓𝑏𝑢 = 
0,11050,3 .  0,3252 .  14,2 = 0,246 > 0,186 (Pivot B) 
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 𝜇𝑙 = 0,8𝛼𝑙(1 − 0,4𝛼𝑙) = 0,393 ; 𝛼𝑙 =  3,53,5+1000𝜀𝑙 = 0,673  ; 𝜀𝑙 =  𝑓𝑒𝛾𝑠 .  𝐸𝑠= 0,0017 𝜇𝑏𝑢 <  𝜇𝑙  alors 𝑨′ = 𝟎 (les armatures comprimées ne sont pas nécessaires, le béton comprimé seul suffit) 

Armatures tendues : A= 
𝑀𝑢𝑧 .𝑓𝑠𝑡     𝛼 = 1,25. (1 − √1 − 2𝜇𝑏𝑢 ) = 0,359   𝜀𝑠𝑡 =  3,51000  (1−𝛼𝛼 ) = 0,00625 > 𝜀𝑙  ; 𝑓𝑠𝑡 =  𝑓𝑒𝛾𝑠= 348 MPa   ; 𝛾𝑠 = 1,15  (situation durable) 𝑧 = 𝑑(1 − 0,4𝛼) =  27,83 𝑐𝑚 ;  A= 

0,11050,2783 .  348 = 𝟏𝟏, 𝟒𝟏 cm2 

Vérification de Amin. AminRPA =  0,5% (b ∗ h)    (Dans toute la section b∗h) AminRPA =  0,5% (30 ∗ 35) =  𝟓, 𝟐𝟓 cm2 

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 +(1er lit de At car le 2ème lit peut ne pas être prolongé jusqu'aux appuis)  Amin 

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

On choisit : 

En travées : 6HA20 = 18,85 cm2 > Amin 

En appuis : 6HA16 = 12,06 cm2, soit (6HA16 + 3HA20 = 12,06 + 9,42) = 21,48 cm2 > Amin 

Ferraillage transversal 𝜏𝑏𝑢 = 𝑉𝑢𝑏×𝑑 ≤ 𝜏𝑏𝑢 = 3.33 𝑀𝑃𝑎 (Fissuration peu nuisible)  𝜏𝑏𝑢 = 0.19560.3×0.325 = 2,006 𝑀𝑃𝑎  Pas risque de rupture par cisaillement. 

On fixe l'espacement des armatures transversales à partir des conditions du RPA : 

 zone nodale ∶  𝑠𝑡 ≤ min (ℎ4  ; 12∅𝑚𝑖𝑛, 30 𝑐𝑚)  𝑠𝑡 ≤ min (354  ; 12 ∗ 1,6, 30)  𝑠𝑡 ≤ 8,75 𝑐𝑚 

 Zone courante ∶  𝑠𝑡 ≤ ℎ2   𝑠𝑡 ≤ 17,5 𝑐𝑚 

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

La section des aciers est calculée à partir des expressions suivantes : 
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1) 
𝐴𝑡𝑏.𝑠𝑡  ≥  𝛾𝑠(𝜏𝑢−0,3 𝑓𝑡28)0,9 𝑓𝑒    (BAEL)    ; At ≥ 1,978 cm2 

2) 
𝐴𝑡.𝑓𝑒𝑏.𝑠𝑡  ≥ 0,4 𝑀𝑃𝑎         (Amin BAEL)   ; At ≥ 0,45 cm2 

3) At min = 0.003 × st × b    (RPA)   ;  At min = 1,35 cm2 

ft28 = 221 MPa  ; st = 15 cm (calcul défavorable) 

On trouve At ≥ 1,978 cm2 

On choisit 1 cadre HA8 et 1 étrier HA8 ; soit 2,01 cm2.  

Schéma de ferraillage 

Longueur de la zone nodale : l’ = 2* hpoutre = 2* 35= 70 cm 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 36. Schéma de ferraillage de la poutre 30*35 cm2 
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Chapitre 5. Les fondations superficielles 

 

Rappels de cours 

 

1. Introduction 

Les fondations constituent l’assise de la construction. Elles transmettent au sol le poids total de 
l’ouvrage et assurent sa stabilité. Elles forment une partie importante de l’ouvrage car de leur bonne 
réalisation résulte la tenue de l’ensemble.   
Les fondations superficielles sont réalisées pour transmettre les efforts directement sur les couches 

proches de la surface. Elles doivent être 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 à 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 à une charge centrée N.  𝑁𝐴 . 𝐵 ≤ �̅�𝑠𝑜𝑙 
  

Semelle et poteau homothétiques : 
𝑎𝑏 = 𝐴𝐵 ⟹ 𝑨 = 𝑩 . 𝒂𝒃    (𝑩 𝒂𝒃 ). 𝑩 ≥  𝑵�̅�𝑠𝑜𝑙  𝑩 ≥  √𝒃𝒂  . 𝑵�̅�𝑠𝑜𝑙  et 𝑨 ≥  √𝒂𝒃  . 𝑵�̅�𝑠𝑜𝑙  

- Hauteur utile (d) :𝑑 ≥ 𝑚𝑎𝑥 (𝑑𝑎 = 𝐴−𝑎4 ;  𝑑𝑏 = 𝐵−𝑏4 ) 

- Hauteur totale (h) : h = d +0,05 m 

Contrôle de la contrainte sur le sol : 𝜎𝑠𝑜𝑙 =  𝑁𝑠𝑒𝑟+𝑃𝑠𝑒𝑚𝑒𝑙𝑙𝑒𝐴 .  𝐵 < �̅�𝑠𝑜𝑙 Figure 37. Semelle rectangulaire isolée 
sous poteau  
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Calcul des armatures 𝐴𝑎 = 𝑁𝑢 (𝐴−𝑎)8 .  𝑑𝑎 .𝜎𝑠𝑡    ;   𝐴𝑏 = 𝑁𝑢 (𝐵−𝑏)8 .  𝑑𝑏 .  𝜎𝑠𝑡  ;  𝜎𝑠𝑡 =  𝑓𝑒𝛾𝑠  
 

Remarques : 

-  Majorer la section d'acier calculée à l'ELU de 10 % lorsque la fissuration est préjudiciable, 

de 50 % lorsque la fissuration est très préjudiciable. 

- Les armatures 𝐴𝑎 et 𝐴𝑏 seront réparties uniformément suivant les deux directions 𝐴 et 𝐵. 

les armatures parallèles au grand côté 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 𝑙𝑠𝑎 et 𝑙𝑠𝑏 des barres à 𝐴/4 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 𝑙𝑠𝑏≤ 𝐵/4 : les barres dans le sens B n’ont pas besoin de crochets, sinon il faut en placer. 

- Les valeurs de 𝑙𝑠/∅ sont données dans le Tableau 7. 

Tableau 7. Longueurs de scellement : valeurs de 𝑙𝑠/∅ 

   fc28 

nuance 

 

16 

 

18 

 

20 

 

25 

 

30 

 

40 

 

50 

 

60 

FeE215 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 

FeE500 59,4 55,1 51,4 44,1 38,6 30,9 25,7 22,0 

 

3. Semelle continue sous mur 𝐵 ≥ 𝑁𝑢�̅�𝑠𝑜𝑙   
 
𝐵−𝑏4 ≤ 𝑑 ≤ 𝐵 − 𝑏    

h = d+0,05 m 

 

Figure 38. Semelle continue sous mur 

Aciers principaux (nappe inférieure) : Armatures ⊥ à la longueur du mur :  𝐴𝑠 = 𝑁𝑢 (𝐵−𝑏)8 .  𝑑𝑏 .𝜎𝑠𝑡   
(cm2/ml). 

Majorer la section d'acier de 10 % lorsque la fissuration est préjudiciable, de 50 % lorsque la 

fissuration est très préjudiciable. 
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Aciers de répartition (nappe supérieure) : Armatures // à la longueur du mur :   

Ar  ≥ max (   2 𝑐𝑚2 pour les aciers FeE400 1,6 𝑐𝑚2 pour TS ou FeE500 ;  𝐴𝑠5  ) 

15 ≤ st≤ 25 cm 

Longueur et ancrage des barres : (semelle continue sous mur ou poteaux)) 

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

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

Si 𝑙𝑠<𝐵/8 : les barres ne comportent pas de crochets, et on peut les arrêter une sur deux à 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 à la réaction du sol est appuyée sur les 

poteaux.  

Larguer de la semelle : 𝐵 ≥ 𝛴𝑁𝑖𝐿 .  �̅�𝑠𝑜𝑙    
L : Longueur de la file du portique considéré. 

ΣNi : Somme des efforts normaux transmis par  

les poteaux du portique considéré.  

Hauteur de la semelle : 𝑑 ≥ 𝐵−𝑏4  ; h = d+5 cm 

Hauteur de la poutre de rigidité :   
𝑙𝑚𝑎𝑥9 ≤ h ≤ 𝑙𝑚𝑎𝑥6     

avec lmax est l’entre-axes maximal des poteaux 

Armatures de la semelle :  

Aciers principaux : Armatures ⊥ à la file des poteaux : 

  𝐴𝐵 = 𝑁𝑢 (𝐵−𝑏)8 .  𝑑.  𝜎𝑠𝑡 (cm2/ml)    ;   𝑑 = 𝐵−𝑏4  

Aciers de répartition : Armatures // à la file des poteaux :  Ar = 
𝐴𝐵/𝑚𝑙4 . 𝐵 

Armature de la poutre de rigidité : Le ferraillage se calcule de la même manière qu’une poutre 

continue renversée sous une charge uniformément répartie : 𝑞=𝜎𝑠𝑜𝑙×𝐵. Des armatures supérieures 

(moment positif en travée) et inférieures (moment négatif en appuis) sont à prévoir. 

NB : Comme la fissuration est préjudiciable, le calcul se fait par la méthode de Caquot. 

 

Figure 39. Semelle continue sous poteaux 

N3 N1 N2 

L 
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5. Semelle circulaire sous poteau circulaire 

Le diamètre 𝐷 est fixé par la condition de portance : 𝜎𝑠𝑜𝑙 = 𝑃𝜋 .  𝐷24  ≤  �̅�𝑠𝑜𝑙  
Soit : 𝐷 ≥ 1,13√max ( 𝑃𝑠�̅�𝑠𝑒𝑟 ;  𝑃𝑢�̅�𝑢)  ; �̅�𝑢 = 32 �̅�𝑠𝑒𝑟 

Soit Dp le diamètre du poteau, la hauteur utile 𝑑 est fixée par la condition de rigidité : 𝑑 ≥  𝐷− 𝐷𝑝4  

La hauteur de la semelle h est : ℎ ≥  𝐷− 𝐷𝑝4 + 𝑐  ;  c ≥ 3 cm (enrobage) 

La hauteur en rive e : e ≥ { 15 𝑐𝑚12∅ + 6𝑐𝑚} 

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

donnée par les relations suivantes :𝐴𝑥 = 𝐴𝑦 = 𝑃(𝐷−𝐷𝑝)3 𝜋 𝑑 𝜎𝑠𝑡  

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

préjudiciable. 

Disposition des armatures Ax et Ay : 

- Les deux nappes orthogonales ont une section différente dans la mesure où la hauteur utile 

diffère ; dans la pratique, on place en général deux nappes identiques de section égale à 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 extrêmes étant en général trop courtes pour être efficaces, elles ne sont pas prises en 

compte dans 𝐴x et 𝐴y et sont considérées comme des barres de répartition. 

1m ≤ 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. 

Ferraillage en cerces : Les sections des cerces valent : 𝐴 = 𝑃(𝐷−𝐷𝑝)6 𝜋 𝑑𝜎𝑠𝑡  

La cerce supérieure est disposée de telle sorte que son axe se trouve sur une droite à 45⁰passant 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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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) 

cm2. Le poteau transmet à la semelle un effort vertical centré NELS = 0,78 MN et NELU = 1,93 MN. �̅�=0,45 𝑀𝑃𝑎, Aciers FeE400, 𝑓𝑐28=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 cm2) 𝑩 ≥  √𝒃𝒂  . 𝑵�̅�𝑠𝑜𝑙  et 𝑨 ≥  √𝒂𝒃  . 𝑵�̅�𝑠𝑜𝑙  
 �̅�𝑠𝑜𝑙 = 0,45 MPa à l’ELS, elle est égale à 32 �̅�𝑠𝑜𝑙(à 𝑙′𝐸𝐿𝑈) = 32 . 0,45 = 0,675 𝑀𝑃𝑎 𝐵 ≥  𝑚𝑎𝑥√𝑏𝑎  . 𝑁𝐸𝐿𝑆�̅�𝑠𝑜𝑙  ;   𝑏𝑎  . 𝑁𝐸𝐿𝑈32.�̅�𝑠𝑜𝑙 ⇒  𝐵 ≥  𝑚𝑎𝑥√ 0,50,45  . 0,780,45  ;   0,50,45  . 1,930,675 

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

 
Condition de rigidité  
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𝑑 ≥ 𝑚𝑎𝑥 (𝑑𝑎 = 𝐴 − 𝑎4 ; 𝑑𝑏 = 𝐵 − 𝑏4 ) ⇒  𝑑 ≥ 𝑚𝑎𝑥 (1,65 − 0,454 ; 1,8 − 0,54 ) 

Soit d = 35 cm. 

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

Contrôle de la contrainte sur le sol en tenant compte le poids propre de la semelle :  

Soit g0 le poids propre approximatif de la semelle :  

g0= A. B. h. ρ = 1,65 x 1,8 x 0,4 x 25 = 29,7 kN 

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

N'ELU = 1,93 + (1,35 × 0,0297) = 1,97 MN. 

N'ELS = 0,78 + 0,0297 = 0,8097 MN.  𝑁𝐸𝐿𝑈′𝐴 .  𝐵 = 1,971,65 .1,8 = 0,663 𝑀𝑁 < 32 �̅�𝑠𝑜𝑙 = 0,675 𝑀𝑃𝑎  
Les dimensions choisies vérifient la condition de portance. On fixe donc les dimensions à :  

A = 165 cm, B =180 cm, h=45 cm et db =35 cm. 

2. Ferraillage de la semelle 

Armatures parallèles au côté B (Lit inférieur) 

A l’ELU :  𝐴𝑏𝑢 = 𝑁′𝑢 (𝐵−𝑏)8 .  𝑑𝑏 .  𝜎𝑠𝑡 = 1,97 (1,8−0,5)8 .  0,35 .  348 = 26,28 𝑐𝑚2    ; 𝜎𝑠𝑡 = 4001,15  (situation courante) 

A l’ELS : 𝐴𝑏𝑠 = 𝑁′𝑠 (𝐵−𝑏)8 .  𝑑𝑏 .  𝜎𝑠𝑡 = 0,8097 (1,8−0,5)8 .  0,35 .  201,63 = 18,64 𝑐𝑚2  < 𝐴𝑏𝑢 

𝜎𝑠𝑡 = min [23 . 𝑓𝑒  ;  110√𝜂 . 𝑓𝑡𝑗  ] = 201,63 𝑀𝑃𝑎   
 𝑓𝑡𝑗 = 0,6 + 𝑓𝑐𝑗0,06 ; 𝜂 = 1,6 pour les aciers HA de Ø > 6 mm 

On majore la section d'acier calculée à l'ELU de 10 % car la fissuration est préjudiciable. 𝑨𝒃𝒖 = 𝟏, 𝟏 . 𝟐𝟔, 𝟐𝟖 = 𝟐𝟖, 𝟗𝟏𝒄𝒎𝟐 

Soit 10 HA20 (Ab = 31,42 cm2) avec un espacement moyen de 17 cm. 

Vérification de l’espacement :  
17 x 9 espacements + 5 cm d’enrobage de chaque côté = 163 cm ≈ A. 

Armatures parallèles au côté A (Lit supérieur) 𝐴𝑎 = 𝑁′𝑢 (𝐴−𝑎)8 .  𝑑𝑎 .𝜎𝑠𝑡  
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Calcul approximatif de da : Si on choisit de ferrailler le côté A par des armatures de diamètre 20 

mm, il en résulte : 𝑑𝑎 = 𝑑𝑏 − 𝜙𝑎2  − 
𝜙𝑏2  = 35 − 22 − 22= 33 𝑐𝑚.  𝐴𝑎 = 1,97 (1,65−0,45)8 .  0,33 .  348  = 25,73 cm2. 

On majore la section d'acier calculée à l'ELU de 10 % car la fissuration est préjudiciable. 𝑨𝒂 = 𝟏, 𝟏 . 𝟐𝟓, 𝟕𝟑 = 𝟐𝟖, 𝟑 𝒄𝒎𝟐 

Soit 10 HA20 (Ab = 31,42 cm2) avec un espacement moyen de 19 cm. 

Vérification de l’espacement :  
19 x 9 espacements + 5 cm d’enrobage de chaque côté = 181 cm ≈ B. 

L’ancrage 𝑙𝑠 des barres : {𝑓𝑐28=25 𝑀𝑃𝑎, 𝐴𝑐𝑖𝑒𝑟𝑠 𝐹𝑒𝐸400}⇒𝑙𝑠ϕ=35,3⇒𝑙𝑠=35,3 𝜙 𝑙𝑠𝑎=35,3×2,0=70,6 𝑐𝑚⟹𝑙𝑠𝑎>𝐴/4=41,25 cm ; les armatures parallèles à 𝐴 doivent comporter des 

crochets. 𝑙𝑠𝑏=35,3×2,0=70,6 𝑐𝑚⟹𝑙𝑠b>𝐵/4=45 cm ; les armatures parallèles à 𝐵 doivent comporter des 

crochets. 

 

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 reçoit une charge verticale centrée par mètre de mur Ns=1,25 MN/m 

(𝐸𝐿𝑆) et NELUA=2,06 MN/m (sous 0,8G+E). On donne : 

 �̅�=0,55 𝑀𝑃𝑎, FeE400, fc28=325 MPa, fissuration non préjudiciable, enrobage = 3cm. 
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Solution : 

1. Dimensionnement de la semelle filante 

Condition de portance : 𝐵 ≥ 𝑁𝑢𝐿 .  �̅�𝑠𝑜𝑙   ,  L = 1 ml 

𝐵 ≥  𝑚𝑎𝑥√ 𝑁𝐸𝐿𝑆�̅�𝑠𝑜𝑙  ;    𝑁𝐸𝐿𝑈𝐴32.�̅�𝑠𝑜𝑙  ⇒ 𝐵 ≥  𝑚𝑎𝑥√ 1,250,55  ;    2,063 2 .  0,55 

Soit B= 170 cm 

 Condition de rigidité : 

 
170−254 ≤ 𝑑 ≤ 170 − 25    

Soit d = 40 cm ; h = 45 cm 

Contrôle de la contrainte sur le sol en tenant compte le poids propre de la semelle :  

Soit g0 le poids propre approximatif de la semelle :  

g0= B. L. h. ρ = 1,7 x 1,00 x 0,45 x 25 = 19,125 kN 

En tenant compte du poids propre de la semelle à l’ELS et à l’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 𝑁𝐸𝐿𝑈𝐴′𝐵 .  1 = 2,0751,7 .  1 = 1,22 𝑀𝑁 > 32 �̅�𝑠𝑜𝑙 = 0,825 𝑀𝑃𝑎  
La dimension choisie ne vérifie pas la condition de portance. Augmenter B pour que la contrainte 

soit inférieure à la contrainte admissible, Soit B= 260 cm 

Il faut recalculer à nouveau les poids de la semelle et les efforts normaux à l’ELS et l’ELUA 260−254 ≤ 𝑑 ≤ 260 − 25   ; d = 60 cm ; h = 65 cm 

g'0= 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 𝑁𝐸𝐿𝑈𝐴′′𝐵 .  1 = 2,09382,6 .  1 = 0,805 𝑀𝑁 < 32 �̅�𝑠𝑜𝑙 = 0,825 𝑀𝑃𝑎  
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2. Ferraillage de la semelle 

Aciers principaux de traction (lit inférieur) : Armatures ⊥ à la longueur du mur :  

 𝐴𝑠 = 𝑁𝐸𝐿𝑈𝐴′′  (𝐵−𝑏)8 .  𝑑𝑏 .𝜎𝑠𝑡   (cm2/ml) ; 𝜎𝑠𝑡 =  𝑓𝑒𝛾𝑠 = 400 𝑀𝑃𝑎; 𝛾𝑠 = 1 (situation accidentelle) 𝐴𝑠 = 2,0938 (2,6−0,25)8 .  0,6 .400  = 25,63 𝑐𝑚2/ml 

Soit 6HA25 de section As = 29,45 cm2/ml 

Calcul des espacements : 

On utilise des barres HA25 (1HA25 = 4,91 cm2).  Il 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/𝜙=35,3⇒𝑙𝑠=35,3 𝜙=35,3× 2,5= 88,25 𝑐𝑚 

D’autre part : 𝐵/4= 260/4= 65 𝑐𝑚 𝑙𝑠>𝐵/4 : les crochets sont donc nécessaires. De plus, toutes les barres doivent être prolongées 

jusqu’aux extrémités de la semelle. 

Aciers de répartition (lit supérieur) : Armatures // à la longueur du mur :   

Ar  ≥ max (   2 𝑐𝑚2 (aciers FeE400) ;  𝐴𝑠5  )⇒ Ar  ≥ 5,89 𝑐𝑚2 

Soit 11HA10 de section Ar = 8,64 cm2, espacées de 25 cm (enrobage de 5 cm). 

 

  

 

Figure 42. Ferraillage de la semelle continue sous un mur en voile 
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Exercice 3. Dimensionnement et ferraillage d’une semelle continue sous 
poteaux 

 

 

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

Les poteaux transmettent à la semelle les charges permanentes non pondérées montrées sur la 

Figure 43. Semelle continue sous quatre poteauxFigure 43. 

On donne : 𝜎 ̅ =0,18 MPa, fc28 = 25 MPa, acier FeE400, fissuration peu préjudiciable, enrobage 3 

cm. 

 

Figure 43. Semelle continue sous quatre poteaux 

 

Solution : 

1. Dimensionnement 

Condition de résistance : Larguer de la semelle 𝐵 ≥ 𝛴𝑁𝑖𝐿 .  �̅�𝑠𝑜𝑙:    
L=11,30 m  

ΣNi = 4632,91 kN ; N1 = 769,19 kN,   N2 = 1033,41 kN, N3 = 1195,82 kN, N4 = 1634,49 kN   𝐵 ≥ 4,6329111,3 .  0,18  ⇒ 𝐵 ≥ 2,27 𝑚 ; soit B= 2,3 m 

Condition de rigidité :  𝑑 ≥ 230−504 ⇒ 𝑑 ≥ 45 𝑐𝑚 ; h = d+5 cm 

Soient d = 45 cm et h =50 cm 
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La poutre de rigidité :   
3,69 ≤ hp ≤ 3,66    avec lmax =3,6 m 

  Soit hp = 60 cm, bp = 50 cm 

2. Calcul des armatures de la semelle  

Aciers principaux // B : Armatures ⊥ à la file des poteaux :   𝐴𝐵 = 𝑁𝑢 (𝐵−𝑏)8 .  𝑑.  𝜎𝑠𝑡      
Nu = 1,35 x ΣNi = 6254,43 kN 𝐴𝐵 = 6,25443 (2,3−0,5) 8 .  0,45.  348 = 89,86 cm2 

On ferraille avec 59HA14 (AB = 90,83 cm2) avec un espacement moyen de 19 cm. 

AB/ml = 5HA14 = 7,7 cm2. 

 

Aciers de répartition : Armatures // à la file des poteaux :   𝐴𝑟 = 𝐴𝐵/𝑚𝑙4 . 𝐵 = 
7,74 . 2,3 = 4,43 𝑐𝑚2. 

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

Soit 5HA8 par aile avec un espacement moyen de 22 cm 

Longueur et ancrage des armatures 

On a {𝑓𝑐28=25 𝑀𝑃𝑎, 𝐴𝑐𝑖𝑒𝑟𝑠 𝐹𝑒𝐸400}⇒𝑙𝑠/𝜙=35,3⇒𝑙𝑠=35,3 𝜙=35,3× 2,5= 88,25 𝑐𝑚 

D’autre part B/4= 57,5 cm  𝑙𝑠>𝐵/4 : toutes les barres doivent être 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 

à une charge uniformément répartie q agissant de bas en haut : 𝑞=𝜎𝑠𝑜𝑙×𝐵 𝑞u=𝜎𝑠𝑜𝑙×𝐵 = 553,49 kN/m. 

La poutre va être considérée comme une section en T de dimensions : 𝐵=230 𝑐𝑚 ; 𝑏𝑝=50 𝑐𝑚 ; ℎ𝑝=60 𝑐𝑚 ; ℎ𝑡=50 𝑐𝑚. Elle sera ferraillée à la flexion simple ; il faut prévoir des armatures en 

appuis et en travées. 

NB : Le ferraillage d’une poutre sollicitée à la flexion simple est traité dans le chapitre 3 de ce 
document. 
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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 diamètre 𝐷 sous un poteau 

circulaire de diamètre 𝑑𝑝=60 𝑐𝑚. 

Les charges transmises sont : 𝑃𝑠=0,85 (𝐸𝐿𝑆) et 𝑃𝑢=1,53 (𝐸𝐿𝑈). �̅� = 0,33 𝑀𝑃𝑎, Aciers FeE400, 𝑓𝑐28=25 𝑀𝑃𝑎, 𝛾b=25 k𝑁𝑚3, enrobage de 3 cm, fissuration peu 

préjudiciable. 

 

Solution :  

1. Dimensions de la semelle 

Condition de portance : �̅�𝑢 = 32 . 0,33= 0,495 MPa 

𝐷 ≥ 1,13√max (0,850,33 ;  1,530,495)   soit 𝐷 ≥ 1,987 𝑚  , soit D=200 cm 

Condition de rigidité : 𝑑 ≥  𝐷− 𝐷𝑝4  ⇒ 𝑑 ≥  200− 604 = 35 𝑐𝑚, soit d = 40 cm ℎ ≥  40 + 3  , soit h = 45 cm 

 

b = 50 cm 

ht
 =

 5
0 

cm
 

hp
 =

 6
0 

cm
 

Poutre de rigidité 

5HA14 /ml 
B = 230 cm 

5HA8 /aile 
St = 20 cm 
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Vérification de la condition de portance en tenant compte du poids propre de la semelle 

Soit Pp le poids propre surestimé de la semelle : 𝑃𝑝 = 𝜋.𝐷24 . ℎ. 𝛾𝑏 =  𝜋.224 . 0,45. 25 =35,34 𝑘𝑁=0,035 MN 𝑃𝑠′ et 𝑃𝑢′ les charges verticales en tenant compte du poids propre de la semelle à l’E.L.S. et à 
l’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 (0,8850,33 ;  1,5770,495) = 201,69 𝑐𝑚 > 200 𝑐𝑚 ⇒augmenter D 

Soit D = 205 cm,  d= 40 cm,  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 – Øx/2 - Øy/2 

 𝐴𝑥 = 𝐴𝑦 = 𝑃𝑢′ (𝐷−𝐷𝑝)3 𝜋 𝑑𝑥 𝑓𝑠𝑡 = 1,577(2,05−0,6)3.𝜋.0,4 .348 = 17,43𝑐𝑚2 

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. 

Le hauteur en rive e: e ≥ { 15 cm12∅ + 6cm} ⇒ e ≥ { 15 cm12 . 1,4 + 6cm}  ⇒ e ≥ 22,8 cm 

Soir e = 25 cm. Si on tient compte du faible cout du béton par rapport au temps de la réalisation 

de la forme en tronc de cône, on choisit la forme cylindrique à la semelle avec une hauteur totale 

de 45 cm. 

 

Figure 45. Schéma de ferraillage en quadrillage de la semelle circulaire 
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Ferraillage en cerces 

On suppose que la semelle sera ferraillée avec trois cerces HA16.  

 e = 
𝐷2 −  𝑑𝑝2 − 5 𝑐𝑚 =  2052 − 602 − 5 = 67,5 𝑐𝑚 

 d = e + Ø16 + 3 cm = 67,5+1,6+3= 72,1 cm 

Le poids approximatif de la semelle en considérant une épaisseur moyenne 'e ' : 

Psemelle = 
𝜋 . 𝐷24 . 𝑒. 𝜌 = 𝜋 . 2,0524 . 0,675. 25 = 0,0557  

Les efforts normaux incorporant le poids de la semelle : 𝑃''𝑠=0,85+0,0557= 0,9057 𝑀𝑁 ;  ''𝑢=1,53+1,35×0,0557= 1,605 𝑀𝑁 

𝐷′ ≥ 1,13√max (0,90570,33 ; 1,6050,495) ⇒  𝐷′ ≥ 203,48𝑐𝑚 

Cette condition est vérifiée D=205 cm 𝐴𝑐 = 𝑃′′𝑐(𝐷−𝑑𝑝)6 𝜋 𝑑 𝜎𝑠𝑡  = 
1,605 (2,05−0,6)6 .  𝜋 .  0,721 .  348 = 4,92 cm2 < 3HA16 = 6,03 cm2. 

ht = d + Ø16/2 +3 cm + Ø16 + 3cm= 72,1+1,6/2 +3+1,6+3 = 80,5 cm 

hp ≥ m Ø + (m+1).3cm = 3x1,6 + (3+1)x3 cm= 16,8 cm. Soit hp = 20 cm 

m=3 : est le nombre de cerces 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

Figure 46. Schéma de ferraillage en cerces de la semelle circulaire 

 

 

D= 205 cm 

3HA16 
St = 3 cm 
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