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4.1. Détermination des efforts dans les boulons :..................................... Erreur ! Signet non défini.

4.2. Dimensionnement des boulons :........................................................ Erreur ! Signet non défini.

4.3. Condition de résistance des boulons : ............................................... Erreur ! Signet non défini.

4.4. Moment résistant effectif de l’assemblage : ...................................... Erreur ! Signet non défini.

4.5. Résistance d’un boulon à l’interaction cisaillement-traction : .......... Erreur ! Signet non défini.

4.6. Vérification au poinçonnement : ....................................................... Erreur ! Signet non défini.

4.7. Assemblage platine traverse : ............................................................ Erreur ! Signet non défini.

4.8. Vérification :...................................................................................... Erreur ! Signet non défini.

IX.5. Assemblage de l’échantignolle : ......................................................... Erreur ! Signet non défini.

5.1. Assemblage de l’échantignolle sur la panne : ................................... Erreur ! Signet non défini.
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5.2. Dimensionnement des boulons:......................................................... Erreur ! Signet non défini.

5.3. Moment résistant effectif de l assemblage: ....................................... Erreur ! Signet non défini.

5.4 .Assemblage de l’échantignolle sur la traverse : ................................ Erreur ! Signet non défini.

5.5. Vérification à la pression diamétrale :............................................... Erreur ! Signet non défini.

IX.6. Assemblage du contreventement (Palées de stabilités) :..................... Erreur ! Signet non défini.

6.1 Palées de stabilités de rive :................................................................ Erreur ! Signet non défini.

6.1.1. Assemblage de la diagonale sur le gousset :............................... Erreur ! Signet non défini.

6.1.2.Distribution de l’effort normale sur les boulons :........................ Erreur ! Signet non défini.

6.1.3. Dimensionnement des boulons :................................................. Erreur ! Signet non défini.

6.1.4. Disposition géométrique :........................................................... Erreur ! Signet non défini.

6.1.5. Vérifications : ............................................................................. Erreur ! Signet non défini.

6.1.6. Vérification à la pression diamétrale : ........................................ Erreur ! Signet non défini.

6.1.7. Vérification de la rupture de la section nette :............................ Erreur ! Signet non défini.

6.2. Palées de stabilités intermédiaires : ................................................... Erreur ! Signet non défini.

6.2.1. Assemblage de la diagonale sur le gousset :............................... Erreur ! Signet non défini.

6.2.2. Distribution de l’effort normale sur les boulons :....................... Erreur ! Signet non défini.

6.2.3. Dimensionnement des boulons :................................................. Erreur ! Signet non défini.

6.2.4. Vérifications : ............................................................................ Erreur ! Signet non défini.

6.2.5. Vérification à la pression diamétrale : ........................................ Erreur ! Signet non défini.

6.2.6. Vérification de la rupture de la section nette :............................ Erreur ! Signet non défini.

IX.7 contreventements horizontaux poutre au vent :.................................... Erreur ! Signet non défini.

7.1. Assemblage de la diagonale sur le gousset : ..................................... Erreur ! Signet non défini.

7.2. Dimensionnement des boulons :........................................................ Erreur ! Signet non défini.

7.3. Disposition géométrique : ................................................................. Erreur ! Signet non défini.

7.4. Vérifications : ................................................................................... Erreur ! Signet non défini.

7.5. Vérification à la pression diamétrale :............................................... Erreur ! Signet non défini.

7.6. Vérification de la rupture de la section nette :................................... Erreur ! Signet non défini.

IX.8 Calcul des pieds de poteaux (encastre) : .............................................. Erreur ! Signet non défini.

8.1 Dimensionnement de la tige d'ancrage des poteaux: .......................... Erreur ! Signet non défini.

8.2 Vérifications : ..................................................................................... Erreur ! Signet non défini.

8.2.1. Vérification de la tige d’ancrage: ............................................... Erreur ! Signet non défini.

8.2.2. Vérification des contraintes dans le béton et l'acier: .................. Erreur ! Signet non défini.

8.2.3Vérification des contraintes dans le béton:....................................... Erreur ! Signet non défini.

8.2.4Vérification des contraintes dans l'acier: ...................................... Erreur ! Signet non défini.

8.3 Dimensionnement de l'épaisseur de la platine:................................... Erreur ! Signet non défini.

IX. 9 Dimensionnement de la tige d’ancrage des potelets : ......................... Erreur ! Signet non défini.
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9.1.Vérification de la tige d’ancrage: ....................................................... Erreur ! Signet non défini.

9.2Vérification de la contrainte de compression sur la semelle de la fondation: .Erreur ! Signet non

défini.

9.3Détermination de l’épaisseur de la platine: ......................................... Erreur ! Signet non défini.

XI.1 Introduction :........................................................................................ Erreur ! Signet non défini.

XI.2. Action d’ensemble .............................................................................. Erreur ! Signet non défini.

2.1. Calcul des forces à l’aide des pressions de surfaces.......................... Erreur ! Signet non défini.

2.1.1 Vent sur pignon (sens V2)........................................................... Erreur ! Signet non défini.

2.1.2. Vent sur long pan (sens V1) ....................................................... Erreur ! Signet non défini.

XI.3 : Détermination des moments renversants (MR)................................... Erreur ! Signet non défini.

3.1 : Cas du vent :..................................................................................... Erreur ! Signet non défini.

3.2 Cas de séisme ..................................................................................... Erreur ! Signet non défini.

X.4. Conclusion :.......................................................................................... Erreur ! Signet non défini.
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NOTATIONS

Les principales notations utilisées sont les suivants :

A
Anet

Aeff

Av

H
b
r
tf

tw

Iy.z

iy.z

Iw

It

Wply.z

Wely.z

Weff

Npl

Nu

Nnet

Mply.z

Mely.z

Meff.z

Mcr

λy.z

λy.z

λcr

χy.z

ψs

τ 
τu

τs
Φ 
Ν 
μser

μbu

α 

Aire de la section brute.
Aire de la section nette.
Aire de la section efficace.
Aire de cisaillement.
Hauteur de la section transversale.
Largueur des semelles.
Rayon du congé de raccordement.
Epaisseur des semelles.
Epaisseur de l’âme.
Moment d’inertie.
Rayon de giration de la section.
Facteur de gauchissement.
Moment d’inertie de torsion.
Module plastique de la section.
Module élastique de la section.
Module élastique efficace de la section.
Effort normal résistant plastique.
Effort normal ultime de la section nette.
Effort normal résistant de la section nette.
Moment résistant plastique de la section.
Moment résistant élastique de la section.
Moment résistant de la section efficace.
Moment critique de déversement.
Elancement géométrique pour le mode de flambement.
Elancement réduit pour le mode de flambement.
Elancement critique d’Euler.
Coefficient de réduction pour le mode de flambement considéré.
Coefficient de scellement relatif a une armature (psi).
Contrainte tangente (tau).
Contrainte tangente conventionnelle.
Contrainte d’adhérence.
Diamètre d’une armature transversale.
Coefficient de poissant (nu).
Moment ultime à L’ELS (mu).
Moment réduit à L’ELU.
Facteur d’imperfection pour le flambement.
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INTRODUCTION GENERALE

La construction métallique est un domaine de construction, mais aussi

de la la mécanique ou du genie civil qui s’interesse à la construction

d’ouvrage en métal et plus particulierement en acier.

Une telle construction est maintenue par une ossature métallique,

résultante de l’assemblage de différents composants, cet assemblage

doit etre conçues globalement de manière a assuré de la structure

réalisé répond a l’usage prévu pour l’ouvrage, c'est-à-dire de toute les

actions qui lui sont appliquées ; assurer la coherence des déformation

relative des système structureaux

Le principe de ce présent travaille est l’etude d’un hanga à usage de

stockag. L’etude de pré-dimensionnement des différents éléments ont

été élaborés selon les différents réglements technique de calcul et de

conception, à s’avoir : (RPA99 V03, BAEL91, CCM97, RNV99)



I.1. Introduction

Dans le cadre de notre formation, nous sommes amenés, à l’issue de notre cursus, à réaliser un

projet de fin d’études. Le but de ce projet est d’être confronté à une situation prof

concrète. Notre projet consiste à dimensionner les éléments d’un hanga

métallique de forme rectangulaire à

destiner au stockage. Dans ce chapitre, nous ferons une présentation de toutes les données

relatives au projet.

I.2. Situation du projet :

L’ouvrage sera implanté dans la commune d’Akbou wilaya de Bejaia qui est classé selon le

règlement parasismique Algérien RPA 1999 version 2003 comme zone de moyenne sismicité,

zone Iia

I.3 Caractéristiques :

3.1 Géométries de l’ouvrage
 Longueur de l’ouvrage

 Largeur de l’ouvrage (pignon)

e cadre de notre formation, nous sommes amenés, à l’issue de notre cursus, à réaliser un

projet de fin d’études. Le but de ce projet est d’être confronté à une situation prof

projet consiste à dimensionner les éléments d’un hanga

de forme rectangulaire à versants multiples, avec un plancher mixte acier

Dans ce chapitre, nous ferons une présentation de toutes les données

:

sera implanté dans la commune d’Akbou wilaya de Bejaia qui est classé selon le

règlement parasismique Algérien RPA 1999 version 2003 comme zone de moyenne sismicité,

Figure I.1 vue en 3D de l’hangar

l’ouvrage :
(longpan) : 66m. Le long pan est constitué de

(pignon) : 36m.
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e cadre de notre formation, nous sommes amenés, à l’issue de notre cursus, à réaliser un

projet de fin d’études. Le but de ce projet est d’être confronté à une situation professionnelle

projet consiste à dimensionner les éléments d’un hangar en charpente

, avec un plancher mixte acier-béton

Dans ce chapitre, nous ferons une présentation de toutes les données

sera implanté dans la commune d’Akbou wilaya de Bejaia qui est classé selon le

règlement parasismique Algérien RPA 1999 version 2003 comme zone de moyenne sismicité,

de 11 travées de 6m.
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 Hauteur totale de l’ouvrage : 7.5m.

 Hauteur des poteaux : 6m.

3.2 Étude de sol

Les études faites sur le sol (rapport préliminaire de sol) ou le projet sera implanté nous

renseignent sur :

- La contrainte admissible du sol tirée de la portance : σadm= 2 bar (rapport sol)

3.3 Ossature et stabilité de la structure :

La structure est constituée de 11 portiques à quatre travées. Ces portiques assurent la stabilité

transversale de l'ossature. La stabilité longitudinale est assurée par des palées de stabilités.

 Plancher :
 La structure comporte un plancher collaborant constitués de.

 Une dalle en béton armé

 Armatures

 Une tôle nervurée.

 Des solives.

 Des goujons connecteurs.

FigureI-2:Plancher mixte à dalle collaborant.
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 Toiture

La toiture est en charpente métallique à multiple versants. Elle est constituée de bacs de

couverture en panneaux sandwichs reposant sur des pannes en IPE, et de poutres au vent.

Les panneaux sandwichs nous offre plusieurs avantages on site :

 L’isolation et l’étanchéité

 Une bonne capacité portante

 Un gain de temps appréciable au montage.

 La rapidité d'exécution

.

 Les façades et cloisons

Les façades extérieures sont réalisées avec des panneaux sandwichs fixés aux lisses de

bardages, Les murs de la mezzanine sont réalisés avec de la maçonnerie.

3.4 Matériaux utilisé

 Acier

L’acier est un matériau constitué essentiellement de fer et d’un peu de carbone, qui sont

extraits de matières premières naturelles tirées du sous-sol (mines de fer et de charbon).

Le carbone n’intervient dans la composition, que pour une très faible part (généralement

inférieur à 1%).

Outre le fer et le Carbonne, l’acier peut comporter d’autre éléments qui lui sont associés soit :

 Involontairement comme le phosphore et le soufre qui sont les impuretés qui

altèrent les propriétés des aciers.

 Volontairement comme le silicium, le manganèse, le nickel, le chrome…etc.

ces derniers ont pour propriétés d’améliorer les caractéristiques mécaniques

des aciers (Résistance a la rupture, dureté, ductilité, résistance vis-à-vis de la

corrosion………)

 Propriété de l’acier :
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 Résistance

Les nuances d’acier courantes et leurs résistances limites sont données pale régalement

(Eurocode 03).

La nuance choisie pour la réalisation de cet ouvrage est l’acier S 235.

 Ductilité

L’acier de construction choisi doit satisfaire les conditions suivantes :

 Le rapport fu /fy >1,2

 La déformation ultime doit être supérieure à 20 fois la déformation élastique (εu≥20 

εy) 

 A la rupture l’allongement relatif ultime u doit être supérieure ou égal à 15%.

FigureI-1 : Diagramme effort /déformation de l’acier.

 Propriétés mécaniques
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 Masse volumique : 7850Kg /m 3

 Module d’élasticité longitudinal : E = 210000 MPa.

 Module d’élasticité transversale G = E/2(1+υ) 

 Coefficient de Poisson :  = 0,3

 Coefficient de dilatation thermique : 612.10  /°C

 Le béton

Le béton est un matériau de construction Composé de granulats, de sable, ciment, d’eau et

éventuellement d’adjuvant pour en modifier les propriétés.

Le béton présente une excellente résistance à la compression jusqu'à 450daN/cm² mais 10

fois moindre en traction ou en cisaillement.

 Propriétés du béton

Le béton utilisé sera de classe C25 avec :

 Une résistance à la compression à 28jours : fc28=25MPa.

 La résistance à la traction à 28jours :ft28=2.1MPA.

 Le poids spécifique : 325 /KN m 

 Coefficientde retrait : 64.10 

I.4 Règlement utilisée :

Les règlements utilisés pour la réalisation de cette étude sont :

 Règles de conception et de calcul des structures en acier (CCM97), document technique

réglementaire D.T.R-B.C-2.44.

 Règles parasismique algériennes (RPA99 version 2003) D.T.R-B.C-2.48.

 Charges permanentes et surcharges d’exploitation D.T.R-B.C-22.

 Règles neige et vent (RNVA2013) D.T.R-C2.47.

 Eurocode 1 ; partie 5 action induite par les ponts roulants ; Eurocode 3 partie

6 ;chemins de roulements

 Règles de calcul des fondations superficielles D.T.R-B.C-2.33.
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I.5 Les états limites

Un état limite est un état au-delà duquel la structure ne satisfait plus aux exigences pour

lesquelles elle a été conçue. En distingue état limite :

5.1 État limite Ultime (E.L.U.)

Les états limites ultimes sont associés à la ruine de la structure, ils comprennent

 La perte d’équilibre de la structure ou de l’une de ses parties

 La ruine de la structure ou de l’un de ses éléments

5.2 État Limite de Service (E.L.S.)

Les étatslimites de service correspondent aux dépassements des critères spécifiés

d’exploitation, ils comprennent :

 Les déformations et les flèches affectant l’aspect ou l’exploitation de la construction,

ou provoquant des dommages à des éléments non structuraux

 Les vibrations incommodant les occupants, endommageant le bâtiment ouson contenu

I.6 Les Actions prises en compte :

Une action est Une force (charge) appliquée à la structure (action directe) ou une déformation

imposée (action indirecte), déplacements d’appuis, effets thermiques.

Les actions sont classées principalement en fonction de leur variation dans le temps :

 Actions Permanentes (G) : dont l’intensité est constante ou très peu variable dans le

temps, ou varie dans le même sens en tendant vers une limite, tel que :

– Poids propre de la structure

– Poussée des terres et liquides

 Actions variables (Q) : dont l’intensité varie fréquemment et de façonimportante dans

letemps tel que :
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– Charges d’exploitation

– Charges climatiques (neigeS, vent W) ;

– Charges dues à l’effet de température (T)

– Charges appliquées en cours d’exécution.

 Actions Accidentelles

Ce sont des actions qui ne surviennent que rarement durant la vie de l’ouvrage mais dont les

conséquences peuvent être très néfastes, si des dispositions ne sont pas prises lors de la

conception et de la réalisation de l’ouvrage. Parmi ces actions, on peut répertorier :

- L’action sismique notée E

- Le choc, l’incendie, l’explosion, etc.…
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I II.1. Introduction :

L’effet du vent sur une construction métallique est généralement prépondérant, une

étude approfondie doit être élaborée pour la détermination des différentes actions dues au vent

et ce, dans toutes les directions possibles. Les calculs seront menés conformément au

règlement neige et vent RNVA2013.

Les valeurs de pression du vent dépendent d’un certain nombre de facteurs :

 De la région.

 De site d’implantation.

 De la hauteur de la construction.

 De la forme géométrique de la construction.

 De la rigidité de la construction.

 Des ouvertures (ou de la perméabilité à l’air) de la construction

Selon le sens du vent et l'état des ouvertures, quatre cas ont été envisagés :

 Vent sur long-pan avec surpression intérieure.

 Vent sur long-pan avec dépression intérieure.

 Vent sur pignon avec surpression intérieure.

 Vent sur pignon avec dépression intérieure.

II II.2. Action du vent:

III

Il s’agit de déterminer les actions du vent s’exerçant sur les parois et la toiture pour un

vent perpendiculaire :

 au long pan V1

 au pignon V2,
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Figure II.1 Les directions principales du vent.

IV II.3. Coefficients de calcul :

IV.1 3.1. Effet de la région :
Notre structure est située dans la zone I, dont la pression de référence est donnée par le

tableau 2-2 du RNVA2013 (chapitre II-bases de calcul) par qref= 375 N/m2.

IV.2 3.2. Effet de site :
La structure sera implantée en zone industrielle, donc d'après les donnes de tableau 2-

4dans le RNVA2013 (chapitre 2- bases de calcul) la catégorie de terrain est III

D’où :

Le facteur de terrain KT = 0,215

Le paramètre de rugosité z = 0, 3m

La hauteur minimale zmin = 5m. (Tableau 2-4, chapitre II RNVA2013).

ε = 0,37 : coefficient utilisé pour le calcul de Cd

IV.3 3.3. Coefficient de topographie :
Le coefficient de topographies Ct(z) prend en compte l'accroissement de la vitesse du

vent lorsque celui-ci souffle sur des obstacles que les collines, les dénivellations isolées .etc.

Le site est plat, le coefficient de topographie Ct = 1. (Chapitre II RNVA2013).

66m

36m

6m

1.5m
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IV.4

IV.5 3.4. Calcul de coefficient dynamique Cd:
le coefficient dynamique Cd tient compte des effets de réduction dus a l'imparfaite corrélation

des pression exercées sur les parois ainsi que des effets d'amplification dus à la partie de

turbulence ayant une fréquence proche de la fréquence fondamentale d' oscillation de la

structure .

La valeur du coefficient dynamique Cd pour les structures métalliques est donnée par le

paragraphe valeur simplifiée. (Chapitre III : coefficient dynamique dans RNVA2013).

Cd=1. Bâtiment dont la hauteur est inferieur à 15m

V II .4 calcule de la pression :

V.1

V.2 4.1. Détermination de la pression dynamique pointe qp(ze):
la pression dynamique de pointe qp(ze) à la hauteur de référence ze est donnée par

qp(ze)=qref* ce(ze)(N/m²).……………………Chapitre II § 2. 3 p50 RNVA2013

Tel que : qref=375 N/m2

Ce(ze) : coefficient d’exposition au vent.

V.3 4.2. Détermination du coefficient de la rugosité Cr :

Le coefficient de rugosité Cr(z) traduit l’influence de la rugosité et de la hauteur sur la

vitesse moyenne du vent.il définit par la loi logarithmique (logarithme népérien).Chapitre

II § 2. 4.5 RNV2013 P53.

௥(z)ܥ = ்ܭ × ln
௭

௭బ
si ௠ݖ ௜௡ ≤ z ≤ 200 m.

௥(z)ܥ = ்ܭ × ln
௭೘ ೔೙

௭బ
si z< ௠ݖ ௜௡.

Avec :

 K୘ : Facteur de terrain.

 Z଴ : Paramètre de rugosité.

 Z୫ ୧୬ : Hauteur minimale.

Z : Hauteur considérée

tel que :Z0=0,3m , Zmin=5m

Z=7.5m dans la toiture.

Z=6m dans les parois verticales.
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 Dans la toiture:

           Z=7.5m    → Zmin=5m ≤ Z=7.5m≤200m 

Cr (z=7.5m) =KT ln
܈

૙܈
=0,215× ln

ૠ.૞

૙,૜
= 0.692

→ Cr(z)=0.692

 Dans la paroi verticale:

Z=6m    → Zmin=5m≤ Z=6m≤200m 

donc: Cr (z=6 m) =KT ln
܈

૙܈
=0,215× ln

૟

૙,૜
= 0.644

→ Cr (z)=0.644

V.4 4.3. Détermination du coefficient d’exposition Ce(ze) :
le coefficient d'exposition au vent Ce(z) tient compte des effets de la rugosité du terrain de

la topographie du site et de la hauteur au-dessus du sol, il tient compte de la nature

turbulente du vent.

Ce(z) est donnée par:

formule suivante : Ce(z) =Ct²(z) * Cr²(z)+[1+7*Iv(z)] .

Cr : coefficient de rugosité.

Ct : coefficient de topographie.

Iv(z) :l'intensite de la turbulance .

z (en m) est la hauteur considerée .

V.5 4.4. Intensité de turbulence :

L’intensité de la turbulence est définie comme étant l'écart type de la turbulence divise

par la vitesse moyenne du vent et est donnée par l'équation 2.5 et a et b.

 Iv(z) =
ଵ

େ୲(୞)∗୪୬ቀ
ౖ

ౖబ
ቁ

pour Z > ܼ݉ ݅݊

 Iv(z) =
ଵ

େ୲(୞)∗୪୬ቀ
ౖౣ ౟౤

ౖబ
ቁ

pour Z ≤ Zmin

 parois vertical: Z=6>Zmin=5.
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Iv(6) =
ଵ

ଵ∗୪୬ቀ
ల

బ.య
ቁ
→ Iv(6)=0.333

 Toiture: Z=7.5>Zmin=5.

 Iv(7.5) =
ଵ

ଵ∗୪୬ቀ
ళ.ఱ

బ.య
ቁ
→ Iv(7.5)=0.317

 donc on peut déterminer la pression d’exposition Ce(z) :

 paroi vertical :

 Ce(6)=(0.644)²*1²*[1+7*0.333]                                 → Ce(6)=1.37

 toiture:

 Ce (7.5)=(0.692)²*1²*[1+7*0.317]                                 → Ce(7.5)=1.54

 on a: qp(ze)=qref* ce(ze)

 On résume les résultats dans le tableau suivant :

Ce qref [N/m2] qp [N/m2]

Parois verticales 1,37 375 517,5

toiture 1,54 375 577,5

Tableau II.1 valeur de qref, qp, Ce

V.6 4.5. Détermination de coefficient de pression extérieure Cpe :
Les coefficients de pression extérieure Cpe applicables aux bâtiments et aux parties de

bâtiments dépendent de la dimension de la surface chargée A, qui est la surface de la

construction produisant l'action du vent dans la section à calculer. Les coefficients de pression

extérieure sont donnés pour des surfaces chargées A de 1 m²et 10 m² dans les tableaux relatifs

aux configurations de bâtiment appropriées ; ils sont notés Cpe1 pour les coefficients locaux,

et Cpe10 pour les coefficients globaux, respectivement.(chapitre 5:coefficient dépression

page 80 RNVA2013 ).

 CPe = CPe1 S 1m .

 CPe = CPe1 +(Cpe10-Cpe1) log10(s) 1m2< S< 10m2

 CPe = Cpe10 S 10m2

Tel que : s: est la surface chargée de la paroi considérée en m2.

4.5.1. Vent perpendiculaire au long pan V1 :
 pour les parois verticales:



Pour cette direction du vent on a

e=15m.

Et on a : d=36m>e=15m.

Donc on utilise la légende suivante

Figure

on a : e=15m.

Et les coefficients de pression extérieure

suivant :

Zone A

Surface m² 18

Cpe -1

Tableau II.2 : valeurs de surface et de coefficient Cpe de chaque zone de parois

d=36m

te direction du vent on a : b=66m, d=36m, h=7.5m et e= min[b, 2h]=15m

Donc on utilise la légende suivante : 5.2. du chapitre V ( RNV2013 p80)

FigureII.2: légende relative aux murs verticaux .

Et les coefficients de pression extérieure Cpe dans chaque zone sont donnés

B C D

72 126 396

-0,8 -0,5 0,8

valeurs de surface et de coefficient Cpe de chaque zone de parois

vertical

d=36m
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e= min[b, 2h]=15m → 

5.2. du chapitre V ( RNV2013 p80)

dans chaque zone sont donnés dans le tableau

E

396 396

-0,3

valeurs de surface et de coefficient Cpe de chaque zone de parois



On Remarque que toutes les surfaces sont supérieurs à 10m

est : CPe = Cpe10

La figure suivante illustre la répartition des

Figure II.3:

 Toiture :
On a une toiture a versant multiple α=9,46°, le vent perpendiculaire a la g
prendra les valeurs Cpe de toiture à deux versant (RNV 2013 5.1.8) modifié pour leur position
selon la (figure 5.7) ; θ=0° 
b=66m, d= 36m, h=7,5m, α=9,46°

On Remarque que toutes les surfaces sont supérieurs à 10m2 donc la formule correspond

répartition des Cpe pour les parois verticales :

Figure II.3: légende pour les parois verticales

On a une toiture a versant multiple α=9,46°, le vent perpendiculaire a la génératrice
toiture à deux versant (RNV 2013 5.1.8) modifié pour leur position

36m, h=7,5m, α=9,46°

d=36m

32

donc la formule correspond

:

énératrice ; on
toiture à deux versant (RNV 2013 5.1.8) modifié pour leur position

b=66m
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Figure II.4 :zone de pression pour la toiture

Les zones de pression et les valeurs respectives des coefficients correspondant à ces zones

sont portées sur le tableau suivant :

zone F G H J I

Surface en
m²

11,25 87,75 1O89 99 1089

Cpe -1,34 -1,02 -0,46 -0,51 -0,33

Tableau.II.3 valeurs de surface et de coefficient Cpe de chaque zone de la toiture

Dans la figure suivante les indices I J représentent des Cpi indiqués dans la figure 5.7 cas a du

RNV 2013, et leur surfaces représentent la surface de chaque versant

H I
G

F

F

J

3,75m

58,5m

3,75m

1,5m

1,5m

V1

16,5m 1,5m 16,5m
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FigureII.5 : valeur de Cpe pour la toiture à la direction du vent V1

4.5.2. Vent perpendiculaire au pignon V2:
 pour les parois verticales:

Pour cette direction du vent on à: b=36, d=66m, h=7.5m

e=  min[b, 2h]=15m → e=15m. 

Et on a : d=60m>e=15m.

Donc on utilise la légende suivant:.................. 5.2. du chapitre V ( RNV2013 p80) .

3m

15m 51m

V2

A B C

12m

6m

H = - 1 I= -1
G= -1,02

F= -1,34

F= -1,34

J= -0,6

3,75m

58,5m

3,75m

1,5m

1,5m

V1

16,5m 1,5m 16,5m
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Figure II.6: répartition des surfaces sur pignon

Les zones de pression et les valeurs respectives des coefficients correspondant à ces zones

sont portées sur le tableau suivant :

VI

Zone A B C D E

Surface m² 18 72 306 216 216

coefficient -1 -0,8 -0,5 0,8 -0,3

TableauII.4 : valeurs de surface et de coefficient Cpe de chaque zone de parois
vertical

Figure II.7 : Cpe,10 correspondant à chaque zone de parois verticales sens V2

 Toiture :
On a une toiture a versant multiple α=9,46° 
Pour un vent dont la direction est parallèle aux génératrices, les coefficient Cpe s’obtient en
utilisent les valeursde toiture a un versant pour Ө= 90˚ 
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FigureII.8 : répartition des surfaces sur la toiture

Cpe s’obtient à partir des formules suivantes :

Cpe = Cpe, 1                       si : S ≤ 1 m2

Cpe =Cpe, 1 + (Cpe, 10 - Cpe, 1) . log10 (5)                                    si : 1 m² ˂ S ˂ 10 m²

Cpe=Cpe, 10                       si : S ˃ 10 m² 

Et pour la détermination des valeurs de coefficients de pression extérieure Cpe on s’est référé
au tableau (5-1 RNV 2013)
Les valeurs de Cpe sont déterminées par une interpolation linéaire entre les deux valeurs de
même signe α= 5˚ et α= 15˚ 

Zone Fsup Finf G H I

Surface m² 5.625 5.625 42.75 216 216

Cpe -2,32 -2,81 -1.84 -0.68 -0.58

TableauII.5 : valeurs de surface et de coefficient Cpe pour la toiture

H I

G

Fsup

Finf

3,75m

28.5

3,75m

1,5m 6m 58,5m

36m



VI.1 4.6 Détermination de coefficient de pression intérieure
La combinaison la plus défavorable de la pression extérieure et intérieure,

agissant simultanément. Doit être envisagée

potentielle d'ouvertures et outres sources de fuite d’aire.

Le coefficient de pression Cpi

(ch5., fig.5.14).

Figure II.9:Coefficients de pression

 Du coté de long pan : (V

Pour les bâtiments sans face dominante, le coefficient de pression intérieure C

à partie de la Figure 5.14 du RNV 2013

et µp l’indice de perméabilité donné par

µp=
∑ௗ௘௦�௦௨௥௙௔௖௘௦�ௗ௘௦�௢௨௩௘௥௧௨௥௘௦

∑ௗ௘௦�௦௨௥௙௔௖௘௦�ௗ௘�௧௢௨௧௘௦�௟௘௦

notre hangar possède -10 fenêtres de dimension (3*1)

- 10 fenêtres de

Détermination de coefficient de pression intérieure Cpi :
La combinaison la plus défavorable de la pression extérieure et intérieure, considérées comme

agissant simultanément. Doit être envisagée simultanément pour chaque combinaison

potentielle d'ouvertures et outres sources de fuite d’aire.

est on fonction de l’indice de perméabilité μP

Coefficients de pression intérieure applicables pour des ouvertures

uniformément réparties

: (V1 perpendiculaire a long pan) :

Pour les bâtiments sans face dominante, le coefficient de pression intérieure C

Figure 5.14 du RNV 2013 avec (h) est la hauteur du bâtiment, (d) sa profondeur

l’indice de perméabilité donné par :

௢௨௩௘௥௧௨௥௘௦�௢௨�஼௣௘ஸ଴

௟௘௦�௢௨௩௘௥௧௨௥௘௦

10 fenêtres de dimension (3*1) m² dans longpan1

10 fenêtres de dimension (3*1) m² dans longpan2
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considérées comme

simultanément pour chaque combinaison

P et rapport h/d

intérieure applicables pour des ouvertures

Pour les bâtiments sans face dominante, le coefficient de pression intérieure Cpi est déterminé

avec (h) est la hauteur du bâtiment, (d) sa profondeur

m² dans longpan1

dimension (3*1) m² dans longpan2
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-4 fenêtres de dimension (1,2*0,6) m² dans pignon 1

-2 portes de dimension (5* 3) m² dans pignon 1

-2 portes de dimension (4,5* 5) m² dans pignon 2

On a : h = 7,5 m, d = 36 m,

µp = 0.78 et le rapport (h/d) = 0.2˂0,25 D’après la figure 5.14

on aura Cpi=-0,17

 Du coté de pignon : (V2 perpendiculaire a pignon) :

Pour les bâtiments sans face dominante, le coefficient de pression intérieure Cpi est déterminé

à partie de la Figure 5.14 du RNV 2013 avec (h) est la hauteur du bâtiment, (d) sa profondeur

et µp l’indice de perméabilité donné par :

µp=
∑ௗ௘௦௦௨௥௙௔௖௘௦ௗ௘௦௢௨௩௘௥௧௨௥௘௦௢௨஼௣௘ஸ଴

∑ௗ௘௦௦௨௥௙௔௖௘௦ௗ௘௧௢௨௧௘௦௟௘௦௢௨௩௘௥௧௨௥௘௦

 µp= 0.78

On a       h = 7.5m, d = 66 m, et le rapport h/d = 0.11 ≤ 0.25D’après la figure 5.14 on aura 

Cpi=-0,17

Détermination de la pression aérodynamique W(ze) :

la pression aérodynamique W(Zj) agissant sur une paroi est obtenue à l'aide de formule

suivant: W(Zj)= qp(Ze) [Cpe- Cpi] . (chapitre 2:Bases de calcul page 58).

 Du coté de long pan : (V1 perpendiculaire à long pan )

 Paroi vertical:

qp(ze) = 517.5 N/m² Cpi= -0.17 W(Zj)= qp(Ze) [Cpe- Cpi].

Zone qp N/m² Cpe Cpi W(ze) N/m²
A

517,5

-1

-0.17

-429,52

B -0.8 -326,025

C -0.5 -170,77
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TableauII.6 Valeurs de la pression aérodynamique des parois verticales selon V1

 Toiture :

qp(ze) =577.5 N/m² Cpi= -0.17 W(Zj)= qp(Ze) [Cpe- Cpi].

Zone qp N/m² Cpe Cpi W(ze) N/m²

F 577,5 -1,34 -0,17 -675,67

G 577,5 -1,02 -0,17 -490,87

H 577,5 -0,46 -0,17 -132,82

J 577,5 -0,6 -0,17 -248,32

I 577,5 -1 -0,17 -479,32

Tableau II.7. Valeurs de la pression aérodynamique de la toiture selon V1.

 Du coté de pignon : (V2 perpendiculaire à pignon) :

 Paroi vertical:

qp(ze) = 517.5 N/m² Cpi=-0.17W(Zj)= qp(Ze) [Cpe- Cpi].

Zone qpN/m² Cpe Cpi W(ze) N/m²

A 517.5 -1 -0.17 -429.52
B 517.5 -0.8 -0.17 -326.02
C 517.5 -0.5 -0.17 -170.77
D 517.5 +0.8 -0.17 +501.97
E 517.5 -0.3 -0.17 -67.27

Tableau II.8. Valeurs de la pression aérodynamique des parois verticales selon V2

D
E

0.8 369.81

-0.3 -67,25
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 Toiture :

qp(ze) =577.5 N/m² Cpi=-0.17W(Zj)= qp(Ze) [Cpe- Cpi].

Zone qpN/m² Cpe Cpi W(ze) N/m²

Fsup 577.5 -2,32 -0.17 -1241.62

FINF 577.5 -2.81 -0.17 -1524.6
G 577.5 -1.84 -0.17 -964.42
H 577.5 -0.68 -0.17 -294.52

I 577.5 -0.58 -0.17 -236.77

Tableau.II.9 Valeurs de la pression aérodynamique de la toiture selon V2

VIIII.5 Action neige:

VII.1 5.1 But

Le but de cette étude c’est de définir les valeurs représentatives de la charge statique de la

neige sur toute surface située au-dessus du sol et soumise à l’accumulation de neige et

notamment sur la toiture.

VII.2 5.2 Calcul des charges de neige

La charge caractéristique de neige S par unité de surface en projection horizontale de toiture

s’obtient par la formule suivante

S= µ*Sk KN/m2

[RNV2013, P: 18; Paragraphe 3.1.1]

Avec:

Sk: charge de neige sur le sol, elle est en fonction de l’altitude et de la zone de neige.

µ: coefficient d’ajustement des charges, il est en fonction de la forme de la toiture.

5.2.1Charge de neige sur le sol

Notre projet est implanté à Akbou wilaya de Bejaia qui est classé en zone A selon la

classification de RNVA 2013 avec une altitude d’environ 300m. Donc Sk est donnée par la

formule

Sk =
଴.଴଻∗ୌାଵହ

ଵ଴଴

[RNV2013, P: 21; Paragraphe 4]
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Sk=
଴.଴଻∗ଷ଴଴ାଵହ

ଵ଴଴
= 0.36 KN/m2

5.2.2 Coefficient de forme de la toiture

Dans le cas de toiture à versants multiples ; des valeurs de µ sont données en fonction de

l’angle α 

α=arctan(1.5/9.12) 

α=9.46°α�߳�[ 0° ; 30° ]

[RNV2013, P: 25; Tableau 2]

Donc µ1 = 0.8

Et µ2 = 1.05

Les dispositions de charge à considérer correspondent à

- Cas (i) : sans accumulation de neige

- Cas (ii) : avec accumulation de neige

[RNV2013, P: 27; Figure 9]

Pour le cas (i) : α1 = α2

La charge de neige est alors :

S = µ1 (α1) ∗ Sk

S = 0.8∗ 0.36= 0.288 KN/m2

Pour le cas (ii) : α1 = α2

La charge de neige est :

S = µ1 (α1) ∗ Sk

S = 0.8∗ 0.36= 0.288 KN/m2

Oubien:

S = µ2 (α1) ∗ Sk

S = 1.05∗ 0.36= 0.378 KN/m2
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 III.1 Dimensionnement des panneaux de couverture

 1.1. Principe de choix d’un panneau sandwich

Le panneau sandwich d'enveloppe de bâtiment, est un produit composite, fabriqué
industriellement en continu, comportant un parement extérieur métallique, une âme isolante et
un parement intérieur métallique solidarisés par adhérence à l'âme isolante. Ces composants
travaillent ensemble et ne constituent ainsi qu'un seul élément autoportant présentant
différents niveaux de résistance mécanique, de réaction et de résistance au feu, d'isolation
thermique et acoustique, d’étanchéité à l'air, à l'eau et à la vapeur d'eau et d'esthétique
architecturale.

 1.2. Panneaux couverture

Pour choisir le panneau couverture qui convient à notre structure, on doit savoir la charge du
vent
maximale sollicité la toiture, et nombre d’appuis de séquelle le panneau de couverture sera
appuyé ainsi que l’épaisseur de la couverture.
Dans notre cas, la charge maximale du vent est égale à W= -1.524KN/m2.
Suivant une fiche technique on va choisi l’épaisseur de panneau couverture pour déterminer
leur entraxe maximal et le poids propre m2 :

Figure III .1 détail de panneau sandwich (couverture).

 1.2.1. Détermination de poids propre de la couverture

D’après ce tableau ci-dessous on fait choisit un panneau de couverture de 40mm d’épaisseur
ce qui donne un poids de 12.9kg/m2.
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Tableau III.1 le poids propre e panneau correspondante à chaque épaisseur.

 1.2.2. Détermination de la portée maximale

Dans notre cas la charge du vent maximale sur la toiture w= -1.524KN/m2 (dépression)
On suppose que le panneau de couverture soit repose sur plusieurs appuis (pannes), à l’aide de
la fiche technique des panneaux sandwiches de couvertures. (by Arcelo Mital)

D’après le tableau annexe1 on adopte pour une portée maximale entre les pannes de 3m.
⟹ On prend l’entraxe entre les pannes e=1.3m.

 III.2 Etude des pannes

 2.1 Définition

Les pannes sont des poutres destinées à supporter la couverture et de transmettre les charges
et surcharges s’appliquant sur cette dernière à la traverse ou bien à la ferme. Elles sont
disposées parallèlement à la ligne de faitage, et elles sont calculées en flexion déviée, sous
l’effet des charges permanentes, d’exploitations et climatiques.
Elles sont réalisées soit en profilés formés à chaud en (I), ou bien en (U), soit en profilés
formés à froid en (Z), (U), (Σ) ou en treillis pour les portées supérieures à 6m.
Dans notre structure nous utiliserons des IPE

Figure III. 2. Disposition de la panne.
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On étudie la panne la plus sollicitée qui est la panne intermédiaire de portée L=6m, incliné
d’un angle α = 9,46° et dans l’entraxe « e » égale à 1,3 m.

 2.2. Détermination des sollicitations

 2.2.1. Evaluation des charges et surcharges

a) Les charges permanentes (G) :
 Poids propre de la couverture (panneaux sandwichs)…………………12.9Kg/m2.
 Poids propre d’accessoire d’attache……………………………………1.5Kg/m2.
 Poids propre de la panne estimé(IPE120)………………………………10.4Kg/m.

G = (Pcouverture + Paccessoire) * e + Ppanne
e : espacement entre les pannes (e= 1,3m)
G = (12.9 + 1.5) *1,3+ 10.4 = 29.12 Kg/m
G = 0.291KN/m.

Figure III. 3. Schéma statique des charges permanentes G sur les pannes.

b) Surcharges d’entretien (P) :

Dans le cas des toitures inaccessible on considéré uniquement dans les calculs une
charge d’entretien qui est égale au poids d’un ouvrier et de son assistant et qui est
équivalente deux charges concentrées de 100Kg chacune située à 1/3 et 2/3 de la portée de
la panne.( D’après le DTR BC 2.2).

Afin d’unifier l’expression de la flèche sous les charges (charges permanentes) et les
surcharges (charges d’exploitations), on cherche la charge uniformément répartie
équivalente qui nous donne le même moment trouvé par les deux charges concentrées.
La charge uniformément répartie (Peq) due à la surcharge d’entretien est obtenue en
égalisant le moment maximal au moment maximal du aux charges ponctuelles (P).
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Figure III.4 Schéma statique de la poutre équivalente.

M max=pl/3
Mmax = 100×2 = 200Kg.m
Afin d’unifier l’expression de la flèche sous les charges (charges permanentes) et les
surcharges (charges d’exploitation), on cherche la charge uniformément répartie équivalente
qui nous donne le même moment trouvé par les deux charges concentrées.
La charge uniformément répartie (P) due à la surcharge d’entretien est obtenue en égalisant
les deux moments max due à P aux charges ponctuelles (Peq).

Mmax=P’l/ 3=Pl²/8

P=8*P’/ 3*l=8*P’/ 3*l=8*100/2*6=44,44kg /ml

Peq=0,444KN/ml

c) Surcharges climatiques :

 Surcharge du vent (W) :
La panne la plus sollicitée est celle exposée au vent de dépression défavorable don le Cpi= -

0,17 zone Finf tel que la charge considérée est : -1524.60 N/m2

[Chapitre II, tableau II.5]

D’où :

W= (-1.524x1.3)= -1.981KN /ml

 Due à la neige :

La charge de la neige maximale est S = 0.378 KN/m2

D’où :

S= (0.378x1.3)=0.491KN/ml
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Figure III.5. Schéma statique de panne sous surcharge de la neige.

 2.2.2 les charges et surcharges appliquées :

G = 0.291KN/ml.

W = -1.98KN/ml.

S = 0.491KN/ml.

Q = 0.444KN/ml

Décomposition des charges :

 Suivant l’axe Z-Z :
Gz = G cos α= 0,287KN/m. 
Qz = Q cos α = 0,433 KN/m. 
Wz = W = -1,98 KN/m.
Sz= S cos α = 0,484 KN/m. 

 Suivant l’axe Y-Y :
Gy= G sin α = 0,047 KN/m. 
Qy = Q sin α = 0,072 KN/m. 
Wy = 0 KN/m.
Sy= S sin α = 0,080 KN/m 

 2.2.3 Les combinaisons d’actions

1) ELU :
 Suivant l’axe z-z

Comb 1= 1.35Gz+1.5Qz=1.048KN/ml

Comb 2= 1.35Gz+1.5Sz=1.118KN/ml

Comb 3= Gz+1.5W =-2.679KN/ml

Comb 4= Gz+1.35W+Sz = -1.898KN/ml

 Suivant l’axe y-y

Comb 1= 1.35Gy+1.5Sy = 0.184KN/ml

Comb 2= 1.35Gy+1.5Qy=0.183KN/ml

Comb 3 = 1,35Gy = 0.063KN/ml

Selon les deux axes y et z, les charges maximales à l'ELU /ml revenant à la panne la plus
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sollicitée est:

quz= Gz+1.5W =-2.679 KN/ml

quy=1.35Gy+1.5Sy = 0.184KN/ml

2)ELS

Suivant l’axe z-z :

Comb 1= Gz+Qz=0.757 KN/ml

Comb 2= Gz+Sz= 0.804 KN/ml

Comb 3 = Gz+W = −1.689KN/ml 

Suivant l’axe y-y:

Comb 1= Gy+Qy= 0.119KN /ml

Comb 2 =Gy+Sy= 0.127KN/ml

Comb 3 =Gy+W=0.047 KN/ml

Selon les deux axes Y et Z ; les charges maximales à l’ELS /ml revenant à la panne la plus
sollicitée
qsz= Gz+W = −1.689KN/ml 
qsy= Gy+Sy= 0.127KN/ml

 2.3 Principe de pré dimensionnement

Les pannes sont sollicitées à la flexion déviée (flexion bi axiale).
Elles doivent satisfaire les deux conditions suivantes :

 Condition de flèche (l’ELS).
 Condition de résistance (l’ELU).

Généralement, on fait le pré dimensionnement des pannes par l’utilisation de la condition de
flèche, puis on fait la vérification de la condition de résistance.

 2.3.1 Vérification à l’ELS (flèche)

 Vérification à l’ELS :
La flèche à l’état limite de service se fait avec les charges et surcharges de service (non
pondérée) : F ≤ Fadm.

Pour une poutre sur deux appuis uniformément chargée (axe Z-Z) :

fz=
ହ௫୕୸௫௟ర

ଷ଼ସ௫୉ ୷୍
 ≤ 

୪

ଶ଴଴
⟹ Iy≥

ହ୶୕ ୸୶ଶ଴଴୶୪³

ଷ଼ସ୶୉
=
�ହ୶ଵ.଺଼ଽ୶ଵ଴¯

మ
୶ଶ଴଴୶଺଴଴³

ଷ଼ସ୶ଶଵ଴଴଴
= 452.41 cm4

Ce que nous donne   Iy≥452.41 cm4 donc on opte pour un IPE140

Iy=541.2 cm4

Iz=44.92 cm4

Ces caractéristiques sont :

h=140mm. P = 12.9kg/ml.

b = 73mm. A = 20.1cm2.

tw =4.7mm. tf = 6.9mm
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Poids propre réel :

G = (Pcouverture + Accessoire) × e + Ppanne

G= (12.9+1.5) x1.3+12.9=31.6 Kg/ml

G=0.345 KN/ml

GZ = 0,316 × cos 9,46° = 0,31 KN/ml
GY = 0,316 × sin 9,46° = 0.051 KN/ml

Les combinaison les plus défavorables :

A L’ELU:
qZ = -2.679 KN/m.
qY = 0.184 KN/m.

A L’ELS:
qZ = -1.689KN/m.
qY = 0.127 KN/m.

 2.4 Dimensionnement des pannes

 2.4.1 Condition de la flèche

a) Calcul de la flèche suivant l’axe Z-Z :

=ݖ݂
5 × qz × Lସ

384 × E I
≤ fୟୢ ୫ �=

l

200
a) Suivant l’axe Z-Z :

=ݖ݂
5 × 1.689 × 10ିଶ × 600ସ

384 × 21000 × 541.2
= 2.5 ≤ fୟୢ ୫ �=

600

200
= 3cm

fz = 2.5 cm ≤ fadm =3cm

Condition vérifiée

b) Suivant l’axe Y-Y :

=ݕ݂
5 × 0.127 × 10ିଶ × 600ସ

384 × 21000 × 44.92
= 2.27cm ≤ fୟୢ ୫ �=

600

200
= 3cm

fz = 2.27 cm ≤ fadm =3cm

Condition vérifiée

 2.4.2 Condition de la résistance (ELU)
Dans la condition de résistance à l’ELU il faut faire les vérifications suivantes :

a) Vérification à la flexion déviée :
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Pour cette vérification on utilise la condition suivante :

. .

. . . .

1
y sd z sd

pl y rd pl z rd

M M

M M

 
   

    
      

Avec : α = 2,…… pour les profile en I. β = 5n ≥ 1, n =N/Npl= 0 ⇒β = 1
Et : Msd = q.l²/8

tel que :

 Axe Z-Z :

Mysd=
�୕ ୸×୪²

଼
=

ଶ.଺଻ଽ୶଺²

଼
=12.05KN.m

 Axe Y-Y:

Mzsd=
�୕ ୷×୪²

଼
=

଴.ଵଶ଻୶ଷ²

଼
=0.142KN.m

Et : Mpl = Wpl.fy/γm0 et pour le γm0 on doit déterminer la classe du profile.

Détermination de la classe de profile :

Ame : d/tw = 112,2/5 =4.7 ≤ 72ԑ

Et : ԑ =√(235/fy) = √(235/235)= 1 ⇒ ԑ = 1

                      ⇒ Ame de classe 1

Semelle : c/tf = b/2/tf = 36.5/6.9 = 5,28 ≤ 10ԑ =10

                      ⇒ Semelle de classe 1

Donc la section de classe 1 . γm0 = 1

Mplyrd= w୮୪୷�×
୤౯

ஓౣ బ
= 20.75KN.m

Mplzrd= w୮୪୸ ×
୤౯

ஓౣ బ
= 4.53KN.m

ቂ
ଵଶ.଴ହ

ଶଽ.ଵଵ଺
ቃ
ଶ

+ ቂ
଴.ଵସଶ

଺.ଵଷଷ
ቃ
ଵ

= 0.33 < 1

Donc la flexion bi-axiale est vérifiée

b) Vérification au cisaillement :

Pour la vérification au cisaillement on utilise la condition suivante :
         Vz,sd ≤ Vpl,rd ………………………..[EC .3 p158]
         Vy,sd ≤ Vpl,y,rd ……………………...[EC .3 p158]
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Figure III.6 Représentation de cisaillement de la panne

Vzsd =
�୕ ୸×୪

ଶ
=
ଶ.଺଻ଽ୶଺

ଶ
=8.037KN

Vplrd = AV x
୊୷

√ଷ.ஓ୫ ₒ
=7.64

ଶଷ,ହ

√ଷ.ଵ�
=103.65KN

D’ou:

           Vz,sd ≤ Vpl,rd 

et Vzsd < 0,5 Vpl.rd

Vysd =
�୕ ୷×୪

ଶ
==0,381KN

Avec Avy=A-Avz=8.76cm³

Vplrd = AV y
୊୷

√ଷ.ஓ୫ ₒ
=8.76

ଶଷ,ହ

√ଷ.ଵ�
=118.86KN

Donc :

           Vy,sd ≤ Vpl,rd 

et Vysd < 0,5 Vpl.rd

Donc la résistance des pannes au cisaillement est vérifiée.

Et pas d’interaction entre le moment résistant et l’effort tranchant.

C) Vérification au déversement :

Déversement = flambement latéral + rotation de la section transversale
La semelle supérieure qui est comprimée sous l’action des charges descendantes est
susceptible de déverser. Vu qu’elle est fixée à la toiture il n’y a donc pas de risque de
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déversement contrairement à la semelle inferieure qui est comprimée sous l’action du vent de
soulèvement et qui est quant à elle susceptible de déverser du moment qu’elle est libre tout au
long de sa portée.
On rappelle la combinaison de charge défavorable pour le risque de déversement. Il s'agit de
la première combinaison dans laquelle le vent agit seul et risque de faire déverser la panne
(fléchie vers le haut) et en comprimant la semelle inférieure au niveau de la mi- travée (voir la
figure)

Figure III.7 Représentation de phénomène de déversement dans la semelle inférieure.

La vérification au déversement se fait par l’utilisation de la condition suivante

Mbrd= XLT × ×�ݓߚ
ெ ௣௟௬�௙௬

γm1

1

XLT=

         ФLT+ [ФLT²- ૃLT²]1/2

 Pour les sections de classe (1) et (2).


୛ ୪ୣ୷

୛ ୮୪୷
 Pour les sections de classe (3)


୛ ୤ୣ୤୷

୛ ୮୪୷
 Pour les sections de classe (4)

Mb,rd : Moment résistant au déversement.

Mb,rd :Moment sollicitant

LT: Coefficient de réduction pour le déversement.

On a : la classe de profile est de classe 01 ⟹βw =1

Et : Υm1 = 1.1

Remarque : Msdy serra calculer sous l’action de vent.

Msdy=
�୕ ୸×୪²

଼
=

ଶ.଺଻ଽା୶଺²

଼
=12.051KN.m
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

LTbarre c’est l’élancement de diversement LT=√(
ఒ௅்

ఒଵ
)

1=ߨට
ா

௙௬
=93,9ට

ଶଷହ

௙௬
=

Pour une poutre constante et et doublement symétrique on peut utiliser la formule

approximative ci-après qui place en sécurité.

LT=
/୍ ୸୍

√େଵቈଵା
భ

మబ
ቆ
౅
౅౰ൗ

౞
౪౜ൗ
ቇ²቉଴.ଶହ

[Annexe F EC03 partie 1-1]

l : longueur de maintien latéral



̅LT=
ଷ଴଴/ଵ.଺ହ

√ଵ.ଵଷଶቂଵା
భ

మబ
ቀ
భఴభ.ఴభ

మబ.మఴ
ቁ²ቃ଴.ଶହ

̅LT =114.34

D’ou

 ̅LT=109,498/93,9=1,166 1,2>0,4  il ya risque de déversement

LT=  1/( ФLT+ [ФLT²- ૃLT²]1/2) 

ФLT = 0.5 × [1+0.2) + ²ૃ] =1.32

LT=0.32

Mbrd=(0.332*1*23.5*123.9)/1=6.72 KN.m

Mbrd=6.72 KN.m  ˂ Msd=12.051KN.m

La condition n’est pas vérifiée donc la stabilité au déversement de la panne n’est pas vérifier,
on augmente la section de profile a un IPE 180

On aura

lt=103.56

 ̅lt =1,102 

Lt=0.518  Mbrd=20.25KN.m

Mbrd=20.25KN.m   ˃  Msd=14.76KN.m 

Donc la condition est vérifiée on adopte un IPE 180.

 III.3. Calcul de l’échantignole :

L’échantignolle est un dispositif de fixation permettant d’attacher les pannes aux fermes.

Le principal effort de résistance de l’échantignolle est le moment de renversement dû au

chargement (surtout sous l’action de soulèvement du vent).
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L’excentrement « t » est limité par la condition suivante :

               2 (b/2) ≤ t ≤ 3 (b/2) 

Figure III.8. Coupe transversale de l’échantignole

 Pour un IPE 180 : b = 9.1cm et h = 18cm

9.1cm ≤ t ≤ 13.65cm, on adopte t = 11cm

Le principe de dimensionnement est de déterminer le moment de renversement du au

chargement surtout avec l’effort de vent de soulèvement.

La combinaison la plus défavorable :

 Gz - 1.5 Wz

G= 0.375 KN/ml

Puz = Gz + 1.5 Wz = 0.369+1.5×-1.98 = -2.601KN/m2

Charge revenant à la panne /ml et en tenant compte de la continuité

 quz =-2.601KN/ml

L’effort R revenant à l’échantignolle n’est rien que la réaction d’appui des pannes. On
prendra l’effort maximal correspondant à l’échantignolle intermédiaire (et non l’échantignolle
de rive).
R= quz×L

R=quz×L= 2.601×6= 15.60 KN
R = 15.60 KN

 La condition à vérifier:

L'effort R risque de provoquer le pliage de l'échantignolle. Pour prévenir ce risque, il
faut vérifier que le moment de renversement MR ne dépasse pas le moment de pliage
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MR ≤ Mpliage    ⟹ MR ≤ Wely
୤୷�

γM0

Avec : MR = R. t

Pour notre cas on a IPE 180.
MR = R. t = 15.6 × 0.11 = 1.71 KN.m

 Mpliage : est le moment résistant au pliage de l'échantignolle.
Dans la construction métallique, généralement les échantignolles sont des éléments formés
à froid. La classe de la section est au moins de classe3.

MPliage = Wely
୤୷�

γM1
 Wely ≥

γ୑ ଵ�×�୑ ୖ�

୤୷�
=
ଵ×ଵ.଻ଵ

ଶଷ.ହ
=7.27cm³

Pour une section rectangulaire :

Wely=
௔୶௘²

଺
=(30*e²)/6

Wely=e≥ට
଻.ଶ଻

ହ
⟹e≥1.2cm

On adopte une échantignole d’épaisseur e=12mm.

 III.4 Calcul des lisses de bardage

Les lisses de bardages sont constituées de poutrelles (IPE, UAP, UPE) ou de profils minces
pliés. Etant disposées horizontalement, elles sont portées soit par les poteaux de portiques,
soit par les potelets intermédiaires. L’entre axe des lisse est déterminé par la portée admissible
des bacs de bardage

 4.1 Panneaux bardage

Figure III.9 détail de panneau sandwich (bardage).
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 4.1.1 Détermination de poids propre de bardage

D’après ce tableau ci-dessous on fait choisit un panneau de bardage de 40mm d’épaisseur ce
qui donne un poids de 12.9kg/m2

Figure III.10 détail de panneau sandwich (bardage).

 4.1.2 Détermination de la portée maximale pour le bardage

Dans notre cas la charge du vent maximale sur les parois verticales W= 0.501 KN/m2. (Une
compression).
On suppose que le panneau de bardage soit repose sur plusieurs appuis (lisses), à l’aide de
tableau ci-dessous on déterminera la portée maximale entre les lisses :

Figure III.2 le poids propre e panneau correspondante à chaque épaisseur.

W= 50.19 daN/m2 Cette valeur elle est vérifiée pour une charge utile 104 daN/m2 ce qui
correspondant à entraxe maximal de 380cm avec une épaisseur de 40mm ; cas de panneau
repose sur plusieurs appuis.
⟹ On prend l’entraxe entre les lisses e=1.5m.


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Figure III.11 Disposition de la lisse sur le poteau.

 4.3 Données de calcul

Chaque lisse repose sur 2 appuis.
Le porté entre axe des lisses e=1.5m (espace entre 2 lisse).
On dispose de 4 lignes de lisses sur chaque paroi.

4.4 Détermination des charges et surcharges

a) les charges permanentes

Poids propre de bardage (panneaux sandwichs)…………………….. 12.9 Kg /m2

Poids propre d’accessoires d’attaches ………………………………..1.5 Kg/m2

Poids propre de la lisse estimé (UPE)………………………………..13.74 Kg/m

G=[(Pbardage + Paccesoire ) × e ] + Plisse

e : espacement entre les lisse e= 1.5 m

Gp=(12.9+1.5)*1.5+13.74=35.34 Kg /ml
G = 0.353 KN/ml

b) La surcharges climatique du au vent

On calcul les lisse de bardages avec la valeur obtenue : W=50.19daN/m²

(voir chapitre II)

D’où : W= 0.501 x e = 0.501 x1.5 = 0.752 KN/ml
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1) Charges appliquées à l’ELU :

Quy=(1.35G)=0.479 KN/ml
Quz=(1.5W)=1.128 KN/ml

2) Charges appliquées à l’ELS :

Qsy=0.353 KN/ml

Qsz=0.752 KN/ml

 4.5. Condition de la flèche :

La vérification à l’état limite de service se fait avec les charges et surcharges de service (non

pondérée) : f ≤ fadm.

 Pour une poutre sur deux appuis uniformément chargée (axe Z-Z):

=ݖ݂
5 × ×ݖݍ ସܮ

384 × ݕܫ�ܧ
=

5 × 0.752 × 10��ିଶ × (600)ସ

384 × 21000 × ݕܫ
≤ ݂ܽ ݀݉

݂ܽ ݀݉ =
݈

200
=

600

200
= 3ܿ݉

≤ݕܫ
5 × 0.752 × 10��ିଶ × (600)ସ

384 × 21000 × 3
݊݋ܦ ≤ݕܫܿ� 201.89�ܿ݉ ସ

Donc on adopte un UPE 100

Avec Iy= 207 cm4 et P=9.82kg/m

 Vérification de la condition de flèche

La charge G devient alors :

G= (12.9+1.5)* 1.5+9.82 =31.42 Kg/m

G=0.314KN/m

la combinaison à l’ELU :

௒ݍ
௎= (1.35 G) =1.35 × 0.314 = 0.423 KN/m

La combinaison à l’ELS :

௒ݍ
௦ = 0.314 KN/m

 Pour une poutre sur deux appuis uniformément chargée (axe Z-Z):

=ݖ݂
ହ×௤௭×௅ర

ଷ଼ସ×ா�ூ௬
=

ହ×଴.଻ହଶ×ଵ଴షమ×(଺଴଴)ర

ଷ଼ସ×ଶଵ଴଴଴×ଶ଴଻
= 2.9 < ݂ܽ ݀݉ = 3ܿ݉ (Vérifiée)

 Pour une poutre sur deux appuis uniformément chargée (axe Y-Y):

=ݕ݂
ହ×௤௬×௅ర

ଷ଼ସ×ா�ூ௭
=

ହ×଴.ଷଵସ×ଵ଴షమ×(଺଴଴)ర

ଷ଼ସ×ଶଵ଴଴଴×ଷ .଼ଷ
= 6.68 > ݂ܽ ݀݉ = 3ܿ݉ (non vérifiée)
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Donc on adopte des suspentes, les résultats de la nouvelle vérification sont donnés comme

suit :

=ݕ݂
ଶ.଴ହ×௤௬×ቀ

೗

మ
ቁ
ర

ଷ଼ସ×ா�ூ௭
=

ଶ.଴ହ×଴.ଷଵସ×ଵ଴షమ×(ଷ଴଴)ర

ଷ଼ସ×ଶଵ଴଴଴×ଷ .଼ଷ
= 0.168 < ݂ܽ ݀݉ = 1.5ܿ݉

(Vérifiée)

4.6. Condition de la résistance (ELU):

Dans la condition de résistance à l’ELU il faut faire les vérifications suivantes

Pour cette vérification on utilise la condition suivante : …………. [EC.3 p163]

a) Vérification à la flexion bi-axiale:

. .

. . . .

1
y sd z sd

pl y rd pl z rd

M M

M M

 
   

    
      

Avec : α=2,  β=1 pour les sections de classe 1 

௒ݍ
௎= (1.35 G) = 0.423KN/m

௓ݍ
௎=(1,5 W) = 1.128KN/m

 Axe Z-Z :

=ݕܯ
௤ೋ
ೆ×௟మ

଼
=

ଵ.ଵଶ଼×଺²

଼
= ܰܭ�5.076 .݉

 Axe Y-Y :

=ݖܯ
௤ೊ
ೆ×௟మ

଼
=

଴.ସଶଷ×଺²

଼
= ܰܭ�1.9 .݉

ܯ ݈݌ =ݕ
ௐ ௣௟௬×௙௬

ఊ௠ ଴
=

ସ଼×ଶଷ.ହ

ଵ
10ିଶ = ܰܭ11.28 .݉

ܯ ݈݌ =ݖ
ௐ ௣௟௭×௙௬

ఊ௠ ଴
=

ଵଽ.ଷ×ଶଷ.ହ

ଵ
10ିଶ = ܰܭ�4.53 .݉

Et la condition sera :

ቂ
ହ.଴଻଺

ଵଵ.ଶ଼
ቃ
ଶ

+ ቂ
ଵ.ଽ

ସ.ହଷ
ቃ
ଵ

= 0.37 < 1
→Donc la résistance du moment est vérifié 

b) Vérification au cisaillement :

Pour cette vérification on utilise la condition suivante : …………. [EC.3 p158]

z.sd pl.rdV V

=
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ݏ݀ݖܸ =
×ݖݍ ݈

2
=

1.182 × 6

2
= ܰܭ�3.384

��ܸ ݈݌ . ݎ݀ =
஺௩௭×௙௬

√ଷ�×�ఊ௠ ଴
=

ହ.ଷସ×ଶଷ.ହ

√ଷ�×�ଵ
= 72.45 KN

D’où:

V୸.ୱୢ =3.384 KN < V୮୪.୰ୢ =72.45 KN

Donc la résistance des lisses au cisaillement est vérifiée.

c) Vérification au déversement :

- Calcul de l’élancement réduit

௅்ߣ =

౅౰
౟౰

(େଵ)బ.ఱ×൦ଵା
భ

మబ
×ቌ

౅౰
౟౰
౞
౪౜

ቍ

మ

൪

బ.మఱ

௅்ߣ =
యఴ.య

భ.ళఱ

(ଵ.ଵଷଶ)బ.ఱ×቎ଵା
భ

మబ
×ቆ

యఴ.య
భ.ళఱ
భబ
బ.ళఱ

ቇ

మ

቏

బ.మఱ = 20.18

௅்ߣ �
തതതതത = ቀ

ఒಽ೅

ఒభ
ቁ× ଴.ହ[஺ߚ]

ଵߣ� = ×ߨ ቀ
ா

௙௬
ቁ
଴.ହ

= ߝ�93.9 , �ቂ=ߝ
ଶଷହ

௙௬
ቃ
଴.ହ

= 1

௅்ߣ �
തതതതത = ൬

20.18

93.9
൰× [1]଴.ହ = 0.21 < 0.4

Donc la vérification au déversement est inutile.

Toutes les conditions sont vérifiées donc on adopte l’UPE 100.

 III.5 Calcul des suspentes:

Les suspentes sont des tirants qui fonctionnent en traction, Elles sont généralement formées

de barres rondes ou de petites cornières, leurs rôle principale est d’éviter la déformation

latérale des lisses.
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figure III.12 les efforts dans les lisses

 5.1 Calcul de l’effort de traction dans la suspente la plus sollicitée.

=ݕݑݍ 1.25 × (1.35 × (ܩ = ܰܭ0.568

l=l/2

R = 0.568 × 3 = 1.704 KN
- Efforts de traction dans le tronçon de lierne L1 provenant de la panne sablière :
T1= R/2= 0.852 KN

- Effort dans le tronçon L2 :
T2 = T1+R= 0.852+1.704= 2.556 KN

- Effort dans le tronçon L3 :
T3 = T2+R= 2.556+1.704= 4.26 KN

- Effort dans le tronçon L4:
2 T4 sin θ = T3

Avec ߠ = ݎܽܿ tan
ଵ.ହ

ଷ
↔ ߠ� = 26.56°

T4 = T3 / 2 sin 26.56°
T4=4.819KN

 5.2 Calcul de la section des suspentes :

Condition de vérification à la résistance : résistance plastique de la section brute :

Le tronçon le plus sollicité est T4

ܰ௧௦ௗ ≤ ܰ௣௟

1.5m

3m

T1

T2

T3

T4 T4
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ݒ݁ܣ :ܿܰ௣௟�= ×ܣ
ݕ݂

௠ߛ ଴
⇒ ܣ ≥

ܰ௧௦ௗ×ߛ௠ ଴

ݕ݂

ܣ ≥
ସ.଻଺×ଵ

ଶଷ.ହ
⇒ ܣ ≥ 0.202�ܿ݉ ²

On a ܣ =
గ×ఝమ

ସ
≥ 0.202 ⇒ ߮ ≥ ට

ସ×଴.ଶ଴ଶ

ଷ.ଵସ
⇒ �߮ ≥ 0.507�ܿ݉

Pour des raisons pratiques, on opte pour une barre ronde de diamètre ࣐ = ૚૙࢓ ࢓

 III.6. Calcul des potelets :

Les potelets sont des éléments en profile laminé, qui ont pour rôle de transmettre les

différents efforts horizontaux à la poutre au vent et les efforts verticaux vers le sol.

Sous l’action du vent, le potelet travaille à la flexion composée. En effet, la flexion

est provoquée par les efforts dus au vent transmis par les bardages et lisses. Cette flexion peut

aussi bien se produire soit vers l’intérieur de la construction sous l’effet des surpressions, soit

vers l’extérieur de la construction sous l’effet des dépressions. Quant à la compression, celle-

ci est due à son poids propre, au poids du bardage et à celui des lisses qui lui sont attachées.

Par conséquent le potelet risque de :

- Subir une flèche importante sous les pressions qw due au vent

- Flamber lorsqu’il est très élancé

- Déverser sous les dépressions du au vent

 6.1. Calcul des charges et surcharges revenant au potelet le plus chargé

A/ Charges permanentes G :

Poid du bardage……………………………………………………………..12.9Kg/m²

Poids propre de la lisse (UPE 100)……………………………………….….12.1Kg/ml

Poids propre d’accessoire d’attaches………………………………………..1.5Kg/m²

L’entraxe des potelets est de e=5.13 m

G= poids propre du potelet + poids propre des lisses + poids propre du bardage

H= hauteur du potelet H= 6.84m

B/ Surcharge climatique W :

La charge du vent la plus défavorable sur le pignon est :

W= 50.1 daN/m²

 6.2. Le pré dimensionnement du potelet :

Le pré dimensionnement se fait par la condition de flèche :

௪௦ݍ = ܹ × ݁

௪௦ݍ = 257.01
݀ܽܰ

݉
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qws =2.57 KN/ml

Les potelets étant articulés en tête et en pied, la flèche max est :

IyE

hqws
f z






384

5 4

Et la flèche admissible : fad=
୐

ଶ଴଴
=

଺଼ସ

ଶ଴଴
= 3.42cm

IyE

hqws
f z






384

5 4

≤
௅

ଶ଴଴

=ݕܫ
5 × 2.57 × 10ିଶ × 684ସ

384 × 21000 × 3.42
˃1019.88ܿ݉ 4

AN : →      Iy≥1019.88cm4

Ce qui correspond à un HEA 140 dont Iy=1033cm 4 et le poids/ml= 24.7dan/ml

Les charges permanentes :

• poids de bardage                                                  →G1=12.9kg/m2 

• Poids des lisses                                               →G2= 12.1*6=75Kg/m 

• poids propre du HEA 160                                  →G3= 30.4kg/m 

G= [(G3.H) + (G2.e)+(E1/2+H+H1*E2/2)]

G=8.20KN/ml

FigureIII.13 Disposition des potelets

5.13m 7.74m 5.13m 5.13m 7.74m 5.13m

6.84m

m
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 6.3. Vérification de la stabilité au flambement flexion sous N et M à L’ELU:

Pour cette vérification on utilise la condition suivante :


     
     
     

y y.sd z z.sdsd

y y y
pl.y pl.zmin M1 M1 M1

K .M K .MN
+ + 1

A.f f f
. W . W .

γ γ γχ

Avec :

ܰ௬,௦ௗ = 1.5 × ܩ = ܰܭ12.3

௦ௗ௬ܯ = 1.5.
௪݈ݍ

ଶ

8
= ܰܭ22.54 .݉

௦ௗ௭ܯ = 0

a) Calcul de la longueur de flambement :

Autour de l’axe faible y’y (dans le plan de l’âme) : le potelet risque de flamber sur toute

sa hauteur

Donc la longueur de flambement l୩୷ = 6.84m

Autour de l’axe faible z’z (dans le plan perpendiculaire de l’âme), le poteau est

empêché de flamber sur toute sa hauteur par les lisses de bardage.

Donc la longueur de flambement�݈௞௭ = 1.5݉

Pour le HEA 160, les rayons de giration sont i୷ = 5.73cm

Iz = 3.52cm

b) Calcul des élancements

௬ߣ =
௟ೖ೤

௜೤
=

଺଼ସ

ହ.଻ଷ
= 119.37

௭ߣ =
௞݈௭

௭݅
=

150

3.52
= 42.61

c) Calcul de l’élancement critique

Acier S235

=ߝ [
235

௬݂
]଴.ହ = 1
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Doncߣ�௖௥ = =ߝ93.9 93.9 ∗ 1 = 93.9

d) Calcul des élancements réduits

flambementderisqueunyailw

cr

y

y 2.027.11
9,93

37.119
 






flambementderisqueunyailw

cr

Z
Z 2.045,01

9,93

61.42
 






Avec

w =1 HEA 140 est de classe 1

e) Calcul du coefficient de réduction

)min( ,min zy  

Choix de la courbe de flambement d’âpre le tableau 5. 5. 3 Eurocode 3:

Pour un HEA 140 : h = 133 mm, b = 140mm, tf = 8.4 mm.

Donc : .2,195.0 
b

h
et .409 mmt f 

Axe de flambement Courbe de flambement Facteur de d’imperfection α 

y-ý b 34,0y

z-ź c 49,0z

Coefficients de flambement correspondant à la section

f) Calcul  de Ψmin:  

  5.022

1

yyy

y





 Avec : 1y

  22.015.0 yyyy  

   .48.127.12.027.134.015.0 2 y 44.0y

  5.022

1

zzz

z





 Avec : 1z

  22.015.0 zzzz  

   .66.045.02.045.049.015.0 2 z 87.0z
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)87.0;44.0min(min 

Donc 44.0min 

g) Calcul du facteur d’amplification

Yy FAX

Nsdy
Ky







1 et Ky ≤ 1.5 

Le potelet étant bi-articulé à ses extrémités et d’après le tableau du calcul du moment

équivalent

3,1 mqMy  (Charge de vent uniformément répartie)

y = y ቀ2 × My − 4ቁ+
୛ ౦ ౯ౢష౓ ౛ ౯ౢ

୛ ౛ ౯ౢ

y = 1.27(2 × 1.3 − 4) +
173.5 − 155.4

155.4
= −1.66 < 0.9

5.106.1
5.234.3144.0

3.12)66.1(
1 




Ky

mkn
M

fWply
Mply

y
.06.37

1,1

50.235.173

1










Donc

Nplrd=670.81KN.m

verifié
Mply

MK

NplyX

Nsd sdyY






168..0

min

.


ଶହ.଼଻
బ.ఱఱల�×లర.య×�మయ.ఱ

భ.భ

+ ଵ.଴ଷ×�଻ଽ.ଵ଺×ଵ଴మ

ఱలఴ.ఱ×�మయ.ఱ

భ.భ

= 0.705

Donc la stabilité de ce potelet au flambement flexion est vérifiée

 6.4. Vérification de la stabilité au déversement

a/ Calcul de l’élancement réduit LT

 .

w

lt LT

0,5

1

1 classe 1

: coefficient de réduction en fonction de .

: est le moment critique de déversement.

pl yw y LT
LT

cr

cr

Section de

W f

M

M





 

 
 



 

   
   

 
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 
      F.1.2ArtEC3..

.
. 2

2

1

2

22

22

2

2
1








































 gg

z

t

z

w

W

z
cr ZCZC

EI

GIKL

I

I

K

K

KL

EIc
M





D’après les tableaux F.1.2 de l’EC3

Notre potelet considéré comme bi articules a ses extrémités on a :

C1, C2, facteurs dépendant des conditions de charge et d’encastrement.

C1 = 1.132 C2 = 0,459

K et Kw : les facteurs de longueur effective avec : K=1 et Kw =1

comprimésemellelaversestrepertdenorientatiolpuisqueventlesouscm
h

za ')(65.6
2



1.1.3sec0 FfigureECsymetriquedoublementtionzs 

Zg =Za –Zs = -6.65cm

It = 8.13 cm4

Iw = 15.06 cm6

L=6.84m

G=0.4.E

43.389 cmI z 

Donc

 

 
 



























































 )65.6()459.0(65.6459.0

3.389

13.84.06841

3.389

15060
.

1

1

6841

3.389101.2
132.1

2

1

2

2

22

2

42




crM

Mcr = 45.22 KN.m

௅்ߣ̅ ୀ�0.94 > 0.4 ⇒ ݑݍݏݎ݅�ܽݕ�ܫ݈ �݁݀ �݁݀é݁ݒ ݏ݁ݎ ݉ ݁݊ ݐ

Profilé laminé ߙ = ݊݋ܦ�0.21 �ܿ߯ ௅் ୀ0.699

La vérification à faire est

Msdy ≤ Mb,rd = ௅்߯ ݓߚ×� × ܹ ݌ ×ݕ݈
௙௬

ఊ೘ భ

Mb,rd = 0.699 ×1 × 173.5 ×
ଶଷ.ହ

ଵ.ଵ
= ܰܭ25.9 .݉

Msdy ܰܭ�22.54 .݉ Mb,rd ܰܭ�25.9= .݉

 Le profilé HEA 140 est vérifié au déversement
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I. IV.1 Introduction :

Dans le monde de la construction, l'association de l'acier et du béton est la combinaison la
plus fréquemment utilisée. Bien que de nature différente, ces deux matériaux peuvent être
complémentaires:

 Le béton résiste en compression et l'acier en traction.

 Les éléments métalliques sont relativement élancés et sujets au voilement;

 le béton peut empêcher ce voilement.

 Le béton assure à l'acier une protection contre la corrosion et une isolation thermique
aux températures élevées (augmentation de la résistance au feu).

 Sous réserve d’une disposition appropriée, l'acier permet de rendre la structure ductile.

Pour que l’ensemble travaille de façon monolithique, il faut s’assurer que les efforts sont bien

transmis entre la poutre et le béton de la dalle. C’est le rôle des connecteurs.

Figure IV.1 plancher mixte acier béton
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II. IV.2. Etude de la dalle collaborant :

 Dalle en béton armé d’épaisseur t = 10cm.

 L’épaisseur de la tôle Cofraplus 60 =4cm

 Entraxe des solives : 1.5m

 Module de YOUNG (module d’élasticité longitudinal) → Eୟ = 21 × 10ସMPa

 Le module d’élasticité longitudinale →Eb = 14000 MPa.

 Coefficient d'équivalence (acier – béton) : n =
୉౗

୉ౘ
=

ଶଵ଴଴଴଴

ଵସ଴଴଴
= 15

 Coefficient de retrait du béton : 2 × 10ିସ

 Contraintes admissibles des matériaux :

 Acier S235⟹fy = 235MPa

Pour le béton fc28= 25MPa

Figure IV.2 Schéma de la trame supportant les planchers

1.5
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III. IV.3. Evaluation des charges :

Ce sont les actions correspondant aux mobiliers et aux personnes qui habites ou fréquemment
l’immeuble. Pour cela le règlement technique DTR-BC 2.2 (charges et surcharges) nous fixe
les valeurs des charges et surcharges.

a) Les charges permanentes :

Nature de
l’élément

Matériau Epaisseur
(cm)

Poids
surfacique
(KN/m2)

Valeur de la
charge totale
(KN/m2)

Plancher Cloisons de séparation
Revêtement en carrelage
Mortier de pose
Tôle type cofraplus60
Dalle en béton armé

9
2
5
4
8

1
0.3
0.2
0.085
2.5

4.085

Tableau IV.1 : Evaluation des charges permanentes.

b) Les surcharges d’exploitation(Q) :

Plancher courant : ܳ = ݉/ܰܭ2,5 ² (usage de bureaux)

IV.4. Méthode de calcul :

Le calcul de plancher mixte se fait en deux phases :

 Phase de construction

 Phase finale

a) Phase de construction:

Le profilé d'acier travail seul et les charges de la phase de construction sont :

 Poids propre du profilé

 Poids propre du béton frais

 Surcharge de construction (ouvrier)

b) Phase finale:

Le béton ayant durci, donc la section mixte (le profilé et la dalle) travaillant ensemble.

On doit tenir compte des charges suivantes :

 Poids propre du profilé.

 Poids propre du béton (sec).

 Surcharge d'exploitation finition.
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IV. IV.5. Vérification des solives :

V. 5.1 Phase de construction :

Le profilé d'acier travail seul, donc les charges de la phase de construction sont :
........................................................................... Poids propre du béton
frais……………………………Gb = 2,5 KN/m²
........................................................................... Poids propre de la tôle
………………………………...Gt =0.085KN/m²
.......................................................................................... Surcharge de construction
(ouvrier)……………….......Qc = 1.00 KN/m²

 Combinaison de charge

L'entraxe entre les solives est de 1.5 m
 A l’Etat Limite Ultime :

qu = (1.35 x Gb+1.35 x Gt + 1.5 x Q) x 1.5
qu = (1.35 2.5 + 1.35 x 0.085 + 1.51.00) 1.5
qu = 7.48KN/m.

 A l’Etat Limite De Service :

qs = (Gb +Gt+ Q) 1.5
qs = (2.5+0.085 + 1.00) 1.5
qs = 5.37KN/m.

Le pré dimensionnement se fait par la condition de flèche :

ƒ =
ହ.௤೥.௟ర

ଷ଼ସ.ா.ூ௬
  ≤ 

௟

ଶହ଴
Iy ≥

ହ.௤೥ .ଶହ଴.௟య

ଷ଼ସ.ா
 Iy≥1797.99cm4soit un IPE200

a) Détermination de la classe de la section du profilé :

Le choix de l’IPE200 nous a conduits à déterminer la classe du notre profilé à partir du
tableau donné dans l’Eurocode 3, les calculs s’effectuent comme suite :
ௗ

௧௪
≤ →ߝ33

ଵହଽ

ହ,଺
= 28,39 → Tel queߝ��= ඥ(235/ (ݕ݂

Donc l’âme est de section 1

Pour la semelle comprimée :
௖

௧௙
=

ହ଴

,଼ହ
= 5,88 ≤ →�������������������ߝ10 La semelle est de classe 1 avec (c=

௕

ଶ
)

Pour cela on adopte un calcule plastique.
Parmi les avantages d’un calcul plastique :
-Il est le plus économique par rapport au calcul élastique
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Le moment fléchissant Msd dans la section transversale de classe I et II à mi-travée doit
satisfaire la condition suivante :
En tenant compte du poids du profilé :

qu =7.48KN/m.

qs =5.37KN/m.

Mmax=Msd=
௤ೠ×௅మ

଼
=
଻.ସ଼×଺మ

଼
=33.66Kn.m

Mrd=
ଶଶ଴,ସ×ଶଷ,ହ

ଵ
= 51,84 Kn.m

Msd= 33.66Kn.m<Mrd = 51, 84kn.m Condition de résistance vérifiée

(On n’aura pas besoin d’un étaillement à mi- travée)

b) Vérification à l'effort tranchant :

On doit vérifier que :

0
3

y vz

Sd Rd

M

f A
V V


 

Où :
VRd : effort tranchant résistant de la section.
Avz : aire de cisaillement.
Avz =14,00cm2 ………………………… (D’après le tableau des profilé).

Vplrd=
ଶଷ,ହ×ଵସ

√ଷ×ଵ
= 189,94KN

 Calcul de l'effort tranchant Vsd :

௦ܸௗ
௠ ௔௫=

୯౫×�୐�

ଶ
=
଻.ସ଼�ଡ଼�଺�

ଶ
=22.44KN

௦ܸௗ
௠ ௔௫= 22.44Kn<VplRd= 189,94 KN

Condition de l’effort tranchant est vérifiée

Vsd = 22.44 < 0,5Vplrd =94.97 KN

Pas d’interaction entre l’effort tranchant et le moment fléchissant. Donc le moment résistant ne
sera pas réduit.

VI. 5.2. Phase finale :

Le béton ayant durci, donc la section mixte (le profile et la dalle) travaillant ensemble donc
les charges de la phase finale sont :

 ...................................................................... Surcharge d'exploitation (usage de
bureaux) ……………………… Q = 2,5 KN/m².

0

.pl y

sd rd

M

W f
M M


 
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 ...................................................................... Poids propre du béton
(sec)……………………………………….... Gb= 2.5 KN/m².
 ............................................................... Poids propre de la tôle
……………………………………………. Gt =0.085KN/m².
 ............................................................... Carrelage, mortier de pose, +
accessoires …………………………Gc = 1.5 KN/m2 .

a) Combinaison de charge :

L'entre axe entre les solives est de 1.5 m

 A l’Etat Limite Ultime :
qu = (1.35.Gb +1.35 .Gt+ 1.35 .Gc + 1.5.Q) 1.5
qu = (1.35. 2.5 + 1.35. 0,085+ 1.35. 1.5 + 1.5. 2,5)  1,5
qu= 13.89 KN/m

 A l’Etat Limite De Service :
qs = (Gb +Gt+ Q+Gc ) 1.5
qs = (2.5+0,085+2,5+1.5)  1.5
qs= 9.87 KN/m.

 Largeur de la dalle effective :

0
0

2.l
avec l : Langueur libre d'une poutre simplement appuie

min 8

b b: Entraxe entre les poutres

EC4 Art 4.2.2.1effb




 


beff = minቊ
ଶ�.��୪బ

଼
=

ଶ�.଺

଼
= 1.5�݉

ܾ= 1,5�݉
�⇒ beff= 1.5 m

Figure IV. 3:Largeur de la dalle effective.

c) Vérification de la résistance à L’ELU

௨ݍ = ܰܭ14.11 ݉⁄

Il faut vérifier la condition suivante :

௦ௗܯ ≤ ௉௟,ோௗܯ
ା

Hp =4cm

Hc=8cm

24cm
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Avec :

௦ௗܯ =
௨ݍ × ݈ଶ

8
=

14.11 × 6ଶ

8
= ܰܭ63.51 .݉

Détermination de la position de l’axe neutre plastique :

௔ܨ =
ܣ

ெೌߛ

× ௬݂ =
28.5 × 23,5

1,1
= ܰܭ608.86

௖ܨ = b݂݁ ݂× ℎୡ×
0,85 × ௖݂ଶ଼

௕ߛ
= 1500 × 80 ×

0,85 × 25

1,5
= ܰܭ1700

௖ܨ > ௔ܨ ⟹L’axe neutre plastique (ANP) est situé dans l’épaisseur de la dalle.

ܼ =
௔ܨ

ܾ݁ ݂݂ × ൬
0,85 × ௖݂ଶ଼

௕ߛ
൰

=
608.86

1500 × ቀ
0,85 × 25

1,5
ቁ

= 2.86ܿ݉

௉௟,ோௗܯ
ା = ௔ܨ × ൬

ℎୟ
2

+ ℎ௣ + ℎୡ−
ܼ

2
൰= 608.86 × ൬

24

2
+ 4 + 8 −

2.86

2
൰× 10ିଶ

௉௟,ோௗܯ
ା = ܰܭ137.4

௉௟,ோௗܯ
ା > ௦ௗܯ ⟹ La section est vérifiée en résistance.

a) Vérification de la flèche en service :
௦ݍ = ܰܭ10.11 ݉⁄

Il faut vérifier la condition suivante : ௔݂ௗ௠ > ௖݂௔௟

Avec :

௔݂ௗ௠ =
݈

250
→ Plancher mezzanine → ௔݂ௗ௠ =

600

250
= 2,4ܿ݉

௖݂௔௟=
5 × ×௦ݍ ݈ସ

384 × ௔ܧ × ௠ܫ

e) Calcul de ࢓ࡵ

௠ܫ = ௔ܫ + ௔ܣ × ݀ଶ +
ܾ݁ ݂݂ × ൫ℎ௖ + ℎ௣൯

ଷ

12 × ߟ
+
ܾ݁ ݂݂ × ൫ℎ௖ + ℎ௣൯

ߟ
× ݂ଶ

௠ܫ = 3892 + 28.5 × 13.57ଶ +
150 × (8 + 4)ଷ

12 × 15
+

150 × (8 + 4)

15
× 4,43ଶ = 7910.23ܿ݉ ସ

௖݂௔௟=
5 × 0,01017 × 600ସ

384 × 21000 × 7910.23
= 1.1ܿ݉

௔݂ௗ௠ = 2,4 > ௖݂௔௟= 1.1ܿ݉ ⟹ La flèche est vérifiée.

f) Calcul des contraintes

1) Contraintes dues au moment fléchissant :

Contrainte dans la poutre acier :
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Traction dans la fibre inferieure :

=௔௜ߪ
௦ௗܯ

௠ܫ
× =௜ݒ ܽܲܯ220.52−

Compression dans la fibre supérieure :

௔௦ߪ =
௦ௗܯ

௠ܫ
× −௦ݒൣ ൫ℎ௖ + ℎ௣൯൧= ܽܲܯ117.03

Contrainte dans la dalle béton :

Compression dans la fibre supérieure :

௕௦ߪ =
௦ௗܯ

×ߟ ௠ܫ
× ௦ݒ = ܽܲܯ5.99

Compression dans la fibre inférieure :

=௕௜ߪ
௦ௗܯ

×ߟ ௠ܫ
× −௦ݒൣ ൫ℎ௖ + ℎ௣൯൧= ܽܲܯ0,90−

2) Contraintes dues au retrait

ߚ ∶ Distance entre le CDG de l’acier et CDG du béton

ߚ =
ℎୟ + ℎୡ+ ℎ୮

2
=

24 + 8 + 4

2
= 18ܿ݉

ߙ ∶ Distance entre le CDG de l’acier et l’AN de la section homogène

ߙ =
௬ܫ

௔ܣ × ߚ
=

1943

28.5 × 18
= 3.8ܿ݉

ܭ =
ܤ × ௔ܧ × ×ߝ ×ߚ ௔ܣ

൫ߟ× ௬ܫ × +௔൯ܣ ൫ܤ × +௬൯ܫ ܤ) × ௔ܣ × (ଶߚ

ܤ = ௘ܾ௙௙
ା × ൫ℎ௖ + ℎ௣൯= 150 × (8 + 4) = 1800ܿ݉ ଶ

ܭ =
1800 × 2,1 × 10ସ × 2 × 10ିସ × 18 × 28.5

(15 × 3892 × 28.5) + (1800 × 3892) + (1800 × 28.5 × 18ଶ)

ܭ = 0,16

Avec :

௔ܧ = 2,1 × 10ସܽܲܯ

=ߝ 2 × 10ିସ

ଵܻ ∶ Distance entre l’interface et l’AN de la section homogène

ଵܻ =
ℎୟ
2

+ ߙ =
24

2
+ 5,5 = 17,5ܿ݉

ଶܻ ∶ Distance entre la fibre supérieure du béton et l’AN de la section homogène

ଶܻ = ଵܻ + ℎ௖ + ℎ௣ = 17,5 + 8 + 4 = 29.5ܿ݉
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D’où les valeurs de contraintes sont :

௔௦ߪ = ܭ × ଵܻ = 0,16 × 17.5 = ܽܲܯ28

=௔௜ߪ ܭ × (ℎୟ − ଵܻ) = 0,16 × (24 − 17,5) = ܽܲܯ10,4−

=௕௜ߪ
௔ܧ) × (ߝ − ܭ) × ଵܻ)

ߟ
=

(2,1 × 10ହ × 2 × 10ିସ) − (0,16 × 17,5)

15

=௕௜ߪ ܽܲܯ0,93−

௕௦ߪ =
௔ܧ) × (ߝ − ܭ) × ଶܻ)

ߟ
=

(2,1 × 10ହ × 2 × 10ିସ) − (0,16 × 29.5 × 10)

15

௕௦ߪ = ܽܲܯ0,34−

3) Contraintes finales

௔௦ߪ = 117.03 + 28 = >ܽܲܯ145.03 ௬݂ = …ܽܲܯ235 … … Vé��ϐ�ée

=௔௜ߪ −220.52 − 10,4 = ܽܲܯ230.92− < ௬݂ = …ܽܲܯ235 … . . Vé��ϐ�ée

௕௦ߪ = −0.9 − 0,34 = ܽܲܯ1.24− < ௕݂௨ =
0,85 × ௖݂ଶ଼

௕ߛ
= …ܽܲܯ14,2 … . . Vé��ϐ�ée

=௕௜ߪ 5.99 − 0,93 = >ܽܲܯ5.06 ௬݂ =
0,85 × ௖݂ଶ଼

௕ߛ
= …ܽܲܯ14,2 … . . Vé��ϐ�ée

VII. IV.6. Calcul des goujons connecteurs :

Ce sont des éléments métalliques soudés sur la semelle supérieure de la solive. Ils ont pour
rôle d’assurer la liaison et l’adhérence entre la dalle du béton et la solive.

On choisit des connecteurs de diamètre ∅18.

௨݂ = ܽ݌ܯ400

ℎ

݀
> 4 ⟹ ℎ > 4 × ݀

On a ݀ = 18݉݉ ⟹ ℎ > 4 × 18 = 72݉݉

On prendℎ = 80݉݉
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ℎ

݀
> 4 =>

80

18
= 4, 44 > 4 ⟹

Béton de classe C 25/30 ฺ ௖݂௞

La résistance de calcul au cisaillement d’un connecteur vaut :

ோܲௗ = min

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ 0,8 ×

௨݂

௥ߛ

ߨ

0,29 ×
ଶ݀ߙ

௥ߛ
× ඥܨ

�� ׷ ோܲௗ = min

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧0,8 ×

400

1,25

0,29 ×
1 ×

1,

ோܲௗ = 65,144 (Résistance d’un

൜
݀ ൌ ͳͅ ݉݉ ൑ Ͳʹ݉ ݉
ℎ௣ ൌ ͶͲ݉ ݉ ൑ 85

 Effort de cisaillement

௟ܸ௙ ൌ ݉ ݅݊ ቆ
௔ܣ ൈ ௬݂

௔ߛ
; 0

௟ܸ௙ ൌ ݉ ݅݊ ቆ
28.5 × 235 × 10ି

1,1

 Nombre des goujons

ܰ ൒
௟ܸ௙

ோܲௗ
ᇱ =

608.86

65,144
= 9

Soit 10 goujons sur une longueur L/2 = 600/2 = 300 cm => 20 goujons sur 6m.
 Espacement ࢋ

݁ൌ
300

10
ൌ Ͳ͵�ܿ݉ Ǥ

Figure IV.4 : Caractéristique de connecteur.

⟹ ߙ ൌ ͳ

௖௞ ൌ ͷʹܯ ܲܽǡܧ௖௠ ൌ Ͳ͵ͷͲͲܯ ܲܽ

La résistance de calcul au cisaillement d’un connecteur vaut :

ଶ݀ߨ

4

ඥܨ௖௞ ൈ ௖௠ܧ

�

×
3,14 × 18ଶ

4
× 10ିଷ ൌ ͸ͷǡͳͶͶܰܭ

× 18ଶ

,25
× √25 × 30500 ൌ ͸ͷǡ͸͵ ͺ ܰܭ

�

un goujon).

݉݉
85݉݉

�ൌ൐ ோܲௗ
ᇱ ൌ ൈݎ ோܲௗ = 1 × 65,111 = 65

Effort de cisaillementࢌ࢒ࢂ

0ǡͅ ͷൈ ௘ܾ௙௙
ା ×

൫݄ ௖ + ℎ௣൯ൈ ௖݂௞

௖ߛ
ቇ

ିଵ

; 0,85 × 1,5 ×
(8 + 4) × 25

1,5
ൈ ͳͲቇ ൌ 608

[EC 4 ; article 6.2.1.1]
Nombre des goujonsࡺ

9Ǥ͵Ͷݑ݋ܩ� ݆݊݋ �Ǣܱݏ ݎ݁݌݊ ݊݀૚૙࢙࢔࢕࢐࢛࢕ࡳǤ

Soit 10 goujons sur une longueur L/2 = 600/2 = 300 cm => 20 goujons sur 6m.

77

�

65ǡͳͳͳܰܭ

608Ǥͅ͸ܰܭ�

; article 6.2.1.1]

Soit 10 goujons sur une longueur L/2 = 600/2 = 300 cm => 20 goujons sur 6m.
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VIII. 6.1. Vérification des soudures
ܽ ∶ La gorge

ܽ< ݉ ݅݊ ൫݀ =௙൯ݐ; ݉ ݅݊ (159; 8.5) = 8.5݉݉

On prend ܽ= 7݉݉

݈∶ Longueur du cordon de soudure circulaire

݈= ×ߨ ݀ = ×ߨ 18 = 56,549݉݉

Acier 2ܵ35 ⟹ ൝

௪ߚ = 0,8
ெߛ ௪ = 1,25

௨݂ = ܽܲܯ400

�

 L’effort résistant de cisaillement :

௪௥ௗܨ = ܽ× ݈×
௨݂

௪ߚ × ெߛ ௪ × √3
= 7 × 56,548 ×

400 × 10ିଷ

0,8 × 1,25 × √3
= ܰܭ91,41

 L’effort sollicitant est donné par :

௦ௗܨ =
௟ܸ௙

ܰ௙
=

608.86

10
= ܰܭ60.88

Quelle que soit la direction de l’effort sollicitant ௦ௗܨ par rapport au cordon, on a :

௦ௗܨ ≤ ௪௥ௗܨ ⟹ ܰܭ60.88 ≤ ܰܭ91,41 → ݊݋ܥ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é݁

IX. IV.7 Calcul de la poutre maîtresse:

Les poutres porteuses (sommiers) sont des éléments structuraux qui permettent de supporter
les charges des planchers et les transmettent aux poteaux. Elles sont sollicitées principalement
par un moment de flexion.

 Caractéristiques du plancher :

Portée du sommier : L = 6m
Entre axe des sommiers : esommier= 6m
Entre axe des solives : esolive=1.5m
Charges permanentes du plancher : G = 4.085KN/m2

Surcharges d’exploitation : Q = 2,5KN/m2

Poids de la solive : Gsolive= 0,22KN/m
Les solives exercent des charges concentrées sur le sommier avec :
Psolive= Gsolive .esommier=0,307 x 6 = 1,842Kn

6m
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Figure IV.5: Sommier sous charge répartie.

X. 7.1 Vérification des poutres maitresses (sommiers) :

1) Phase de construction :

L’entre axe des sommiers est : ௦݁௢௠ ௠ ௜௘௥ = 6݉

Le profilé d'acier travail seul, donc les charges de la phase de construction sont :

G= 3.778 KN/m2

Q = 1KN/m2

GIPE 200 = 0,224 KN/m

G=3.778×6=22.68Kn/m
Q= 1×6=6Kn/m

a) Combinaison de charge :

 A l’Etat Limite Ultime :
qu = (1.35 x G + 1.5 x Q)
qu = (1.35 22.68 + 1.56)
qu = 39.60KN/m.

 A l’Etat Limite De Service :
qs = (G+ Q)
qs = (22.68+ 6)
qs = 28.68KN/m.

Le pré dimensionnement se fait par la condition de flèche :

ƒ =
ହ.௤೥.௟ర

ଷ଼ସ.ா.ூ௬
  ≤ 

௟

ଶହ଴
Iy ≥

ହ.௤೥ .ଶହ଴.௟య

ଷ଼ସ.ா
Iy≥9602.67cm4.

On adopte un IPE330 classe1

Le moment fléchissant Msd dans la section transversale de classe I et II à mi-travée doit

satisfaire la condition suivante :

On prenant compte du poids du profilé :

qu =39.60 KN/m.

qs =28.68 KN/m.

Mmax=Msd=
௤ೠ×௅మ

଼
=

ଷଽ.଺×଺మ

଼
=178.20Kn.m

Mrd=
଼଴ସ,ଷ×ଶଷ,ହ

ଵ
= 189,01Kn.m

0

.pl y

sd rd

M

W f
M M


 
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Msd= 178.20Kn.m< Mrd =189,01kn.mCondition de Résistance Vérifiée

b) Vérification à l'effort tranchant:

On doit vérifier que :

0
3

y vz

Sd Rd

M

f A
V V


 

Où :
VRd : effort tranchant résistant de la section.
Avz : aire de cisaillement.
Avz =30,81cm2 ………………………… (D’après le tableau des profilé).

Vplrd=
ଶଷ,ହ×ଷ଴,଼ଵ

√ଷ×ଵ
= 418.02KN

 Calcul de l'effort tranchant Vsd:

௦ܸௗ
௠ ௔௫=

୯౫×�୐�

ଶ
=
ଷଽ.଺�ଡ଼�଺�

ଶ
=118.8KN.

௦ܸௗ
௠ ௔௫= 118.8Kn<VplRd= 418.02KN Condition de l’effort tranchant est vérifiée

Vsd = 118.8< 0,5Vplrd =209,01 KN

Pas d’interaction entre l’effort tranchant et le moment fléchissant.

Donc le moment résistant ne sera pas réduit.

2) Phase finale :

L’entre axe des sommiers est : ௦݁௢௠ ௠ ௜௘௥ = 6݉

G= 5,27 KN/m2

Q = 2,5KN/m2

GIPE 330 = 0,491 KN/m

G=5,27×6=31.66Kn/m

Q= 2,5×6=15Kn/m

1) Combinaison de charge :

L'entraxe entre les solives est de 1.5 m
 A l’Etat Limite Ultime :

qu = (1.35 x G + 1.5 x Q)
qu = (1.35 31.66 + 1.515)
qu = 65.25KN/m.

 A l’Etat Limite De Service :
qs = (G+ Q)
qs = (31.66+15)
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qs = 46.66KN/m.

Le pré dimensionnement se fait par la condition de flèche :

ƒ =
ହ.௤೥.௟ర

ଷ଼ସ.ா.ூ௬
  ≤ 

௟

ଶହ଴
Iy ≥

ହ.௤೥ .ଶହ଴.௟య

ଷ଼ସ.ா
Iy≥15622.76cm4.

Soit un IPE360 avec Iy=16270cm4 => la section est de classe 1.

XI. 7.2 Vérification en tenant compte du poids du profilé
 La flèche

௦ݍ
′ = +௦ݍ ୮୰୭ϐ୧୪éܩ = ܰܭ47.23 ݉⁄

௖݂௔௟=
ହ×௤ೞ

′ ×௟ర

ଷ଼ସ×ா×ூ೤

௖݂௔௟= 2,33ܿ݉ ≤ ௔݂ௗ =
600

250
= 2,4ܿ݉ … … … … Vé��ϐ�ée

 La résistance

௨ݍ = ܰܭ�65.82 ݉⁄

௦ௗܯ =
௨ݍ × ݈ଶ

12
= ܰܭ197.46 .݉

ோௗܯ =
ܹ ௣௟× ௬݂

ெబߛ

= ܰܭ239,46 .݉ > ܰܭ197.46 .݉ … … … . . Vé��ϐ�ée

 Cisaillement

௦ܸௗ =
௨ݍ × ݈

2
= ܰܭ197.46

௣ܸ௟,ோௗ =
௩௭ܣ × ൫݂ ௬ √3⁄ ൯

ெబߛ

= ܰܭ476,22 > ܰܭ197.46

0,5 ௣ܸ௟,ோௗ = ܰܭ238,11 > ௦ܸௗ = 197.46 … … … . .�±��ϐ�±�

On adopte un IPE360

Largeur de la dalle effective :

0
0

2.l
avec l : Langueur libre d'une poutre simplement appuie

min 8

b b: Entraxe entre les poutres

EC4 Art 4.2.2.1effb




 


beff = minቊ
�ଶ୪బ

଼
=

�ଵଶ

଼
= 1,5�݉

be1 = 1,5�݉
�⇒ beff= 1,5 m
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Figure IV.6: Largeur de la dalle effective.

a) Vérification de la résistance à L’ELU
௨ݍ = ܰܭ65.82 ݉⁄

Il faut vérifier la condition suivante :

௦ௗܯ ≤ ௉௟,ோௗܯ
ା

Avec :

௦ௗܯ =
௨ܲ × ݈ଶ

12
=

65.82 × 6ଶ

12
= ܰܭ197.46 .݉

Détermination de la position de l’axe neutre plastique :

௔ܨ =
ܣ

ெೌߛ

× ௬݂ =
72,7 × 23,5

1,1
= ܰܭ1553,13

௖ܨ = b݂݁ ݂× ℎୡ×
0,85 × ௖݂ଶ଼

௕ߛ
= 1500 × 80 ×

0,85 × 25

1,5
= ܰܭ1700

௖ܨ > ௔ܨ ⟹L’axe neutre plastique (ANP) est situé dans l’épaisseur de la dalle

ܼ =
௔ܨ

ܾ݁ ݂݂ × ൬
0,85 × ௖݂ଶ଼

௕ߛ
൰

=
1553,31

1500 × ቀ
0,85 × 25

1,5
ቁ

= 7.30ܿ݉

௉௟,ோௗܯ
ା = ௔ܨ × ൬

ℎୟ
2

+ ℎ௣ + ℎୡ−
ܼ

2
൰= 1553,13 × ൬

36

2
+ 4 + 8 −

7.30

2
൰× 10ିଶ

௉௟,ோௗܯ
ା = ܰܭ409.24

௉௟,ோௗܯ
ା > ௦ௗܯ ⟹ La section est vérifiée en résistance.

b) Vérification de la flèche en service

௦ݍ = ܰܭ47.23 ݉⁄

Il faut vérifier la condition suivante : ௔݂ௗ௠ > ௖݂௔௟

Avec :

௔݂ௗ௠ =
݈

250
→ Plancher mezzanine → ௔݂ௗ௠ =

600

250
= 2,4ܿ݉

௖݂௔௟=
5 × ௦ܲ× ݈ସ

384 × ௔ܧ × ௠ܫ
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c) calcul de Im

௠ܫ = ௔ܫ + ௔ܣ × ݀ଶ +
ܾ݁ ݂݂ × ൫ℎ௖ + ℎ௣൯

ଷ

12 × ߟ
+
ܾ݁ ݂݂ × ൫ℎ௖ + ℎ௣൯

ߟ
× ݂ଶ

௠ܫ = 16270 + 72,7 × 14.94ଶ +
150 × (8 + 4)ଷ

12 × 15
+

150 × (8 + 4)

15
× 9.06ଶ = 27855.93ܿ݉ ସ

௖݂௔௟=
5 × 0,4723 × 600ସ

384 × 21000 × 27855.93
= 1.36ܿ݉

௔݂ௗ௠ = 2,4 > ௖݂௔௟= 1,36ܿ݉ ⟹ La flèche est vérifiée

d) Calcul des contraintes

1) Contraintes dues au moment fléchissant :

Contrainte dans la poutre acier :

Traction dans la fibre inferieure :

=௔௜ߪ
௦ௗܯ

௠ܫ
× =௜ݒ ܽܲܯ233.49−

Compression dans la fibre supérieure :

௔௦ߪ =
௦ௗܯ

௠ܫ
× −௦ݒൣ ൫ℎ௖ + ℎ௣൯൧= ܽܲܯ148.43

Contrainte dans la dalle béton :

Compression dans la fibre supérieure :

௕௦ߪ =
௦ௗܯ

×ߟ ௠ܫ
× ௦ݒ = ܽܲܯ7.11

Compression dans la fibre inférieure :

=௕௜ߪ
௦ௗܯ

×ߟ ௠ܫ
× −௦ݒൣ ൫ℎ௖ + ℎ௣൯൧= ܽܲܯ0.144

2) Contraintes dues au retrait

ߚ ∶ Distance entre le CDG de l’acier et CDG du béton

ߚ =
ℎୟ + ℎୡ+ ℎ୮

2
=

36 + 8 + 4

2
= 24ܿ݉

ߙ ∶ Distance entre le CDG de l’acier et l’AN de la section homogène

ߙ =
௬ܫ

௔ܣ × ߚ
=

16270

72,7 × 24
= 9.32ܿ݉

ܭ =
ܤ × ௔ܧ × ×ߝ ×ߚ ௔ܣ

൫ߟ× ௬ܫ × +௔൯ܣ ൫ܤ × +௬൯ܫ ܤ) × ௔ܣ × (ଶߚ

ܤ = ௘ܾ௙௙
ା × ൫ℎ௖ + ℎ௣൯= 150 × (8 + 4) = 1800ܿ݉ ଶ
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ܭ =
1800 × 2,1 × 10ସ × 2 × 10ିସ × 24 × 72,7

(15 × 16270 × 72,7) + (1800 × 16270) + (1800 × 72,7 × 24ଶ)

ܭ = 0,10

Avec :

௔ܧ = 2,1 × 10ସܽܲܯ

=ߝ 2 × 10ିସ

ଵܻ ∶ Distance entre l’interface et l’AN de la section homogène

ଵܻ =
ℎୟ
2

+ ߙ =
36

2
+ 9.32 = 27.32ܿ݉

ଶܻ ∶ Distance entre la fibre supérieure du béton et l’AN de la section homogène

ଶܻ = ଵܻ + ℎ௖ + ℎ௣ = 27.32 + 8 + 4 = 39.32ܿ݉

D’où les valeurs de contraintes sont :

௔௦ߪ = ܭ × ଵܻ = 0,10 × 27.32 × 10 = ܽܲܯ27.32

=௔௜ߪ ܭ × (ℎୟ − ଵܻ) = 0,1 × (36 − 27.32) × 10 = ܽܲܯ8.68−

=௕௜ߪ
௔ܧ) × (ߝ − ܭ) × ଵܻ)

ߟ
=

(2,1 × 10ହ × 2 × 10ିସ) − (0,1 × 27.32 × 10)

15

=௕௜ߪ ܽܲܯ0.97

௕௦ߪ =
௔ܧ) × (ߝ − ܭ) × ଶܻ)

ߟ
=

(2,1 × 10ହ × 2 × 10ିସ) − (0,1 × 39.32 × 10)

15

௕௦ߪ = ܽܲܯ0,17−

3) Contraintes finales

௔௦ߪ = 27.32 + 148.43 = >ܽܲܯ175.75 ௬݂ = ܯ235 ܲܽ… … … Vé��ϐ�ée

=௔௜ߪ −233.49 − 8.68 = ܽܲܯ242.17− < ௬݂ = …ܽܲܯ235 … . . Vé��ϐ�ée

௕௦ߪ = 7.11 − 0,17 = ܽܲܯ6.94 < ௕݂௨ =
0,85 × ௖݂ଶ଼

௕ߛ
= …ܽܲܯ14,2 … . . Vé��ϐ�ée

=௕௜ߪ 0.97 + 0.144 = ܽܲܯ1.114 < ௬݂ =
0,85 × ௖݂ଶ଼

௕ߛ
= …ܽܲܯ14,2 … . . Vé��ϐ�ée

XII. 7.3 Calcul des goujons connecteurs :

On choisit des connecteurs de diamètre ∅18.

௨݂ = ܽ݌ܯ400

ℎ

݀
> 4 ⟹ ℎ > 4 × ݀
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On a ݀ = 18݉݉ ⟹ ℎ > 4 × 18 = 72݉݉

On prend ℎ = 80݉݉

ℎ

݀
> 4 =>

80

18
= 4, 44 > 4 ⟹ ߙ = 1

Béton de classe C 25/30 ⟹ ௖݂௞ = ܲܯ25 ௖௠ܧܽ, = ܯ30500 ܲܽ

La résistance de calcul au cisaillement d’un connecteur vaut :

ோܲௗ = min

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ 0,8 ×

௨݂

௥ߛ

ଶ݀ߨ

4

0,29 ×
ଶ݀ߙ

௥ߛ
× ඥܨ௖௞ × ௖௠ܧ

�

AN ∶ ோܲௗ = min

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧0,8 ×

400

1,25
×

3,14 × 18ଶ

4
× 10ିଷ = ܰܭ65,144

0,29 ×
1 × 18ଶ

1,25
× √25 × 30500 = ܰܭ65,638

�

ோܲௗ = 65,144 (Résistance d’un goujon).

൜
݀ = 18݉݉ ≤ 20݉݉
ℎ௣ = 40݉݉ ≤ 85݉݉

�=> ோܲௗ
′ = ×ݎ ோܲௗ = 1 × 65,111 = ܰܭ65,111

 Effort de cisaillementࢌ࢒ࢂ

௟ܸ௙ = ݉ ݅݊ ቆ
௔ܣ × ௬݂

௔ߛ
; 0,85 × ௘ܾ௙௙

ା ×
൫ℎ௖ + ℎ௣൯× ௖݂௞

௖ߛ
ቇ

௟ܸ௙ = ݉ ݅݊ ቆ
72,7 × 235 × 10ିଵ

1,1
; 0,85 × 1,5 ×

(8 + 4) × 25

1,5
× 10ቇ= ܰܭ1553,13

 Nombre des goujonsࡺ

ܰ ≥
௟ܸ௙

ோܲௗ
ᇱ =

1553,13

65,144
= ݑ݋ܩ23,84 ݆݊݋ ݎ݁݌ܱ݊;�ݏ ݊݀૛૝࢙࢔࢕࢐࢛࢕ࡳ.

Soit 24goujons sur une longueur L/2 = 600/2 = 3m => 48 goujons sur 6m.
 Espacement ࢋ

݁=
300

24
= 12,5ܿ݉ .

7.3.1 Vérification des soudures

ܽ ∶ La gorge

ܽ< ݉ ݅݊ ൫݀ =௙൯ݐ; ݉ ݅݊ (298,6; 12,7) = 12.7݉݉

On prend ܽ= 10݉݉

݈∶ Longueur du cordon de soudure circulaire
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݈= ×ߨ ݀ = ×ߨ 18 = 56,549݉݉

Acier 2ܵ35 ⟹ ൝

௪ߚ = 0,8
ெߛ ௪ = 1,25

௨݂ = ܽܲܯ400

�

 L’effort résistant de cisaillement :

௪௥ௗܨ = ܽ× ݈×
௨݂

௪ߚ × ெߛ ௪ × √3
= 10 × 56,548 ×

400 × 10ିଷ

0,8 × 1,25 × √3
= ܰܭ117,53

 L’effort sollicitant est donné par :

௦ௗܨ =
௟ܸ௙

ܰ௙
=

1553,13

24
= ܰܭ64,71

Quelle que soit la direction de l’effort sollicitant ௦ௗܨ par rapport au cordon, on a :

௦ௗܨ ≤ ௪௥ௗܨ ⟹ ܰܭ64,71 ≤ ܰܭ117,53 → ݊݋ܥ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é݁

XIII. IV.8 Calcul de la poutre secondaire :

FigureIV.7: Schémastatique de la poutre secondaire

Caractéristiques de la poutre secondaire :

Portée de la poutre : L = 6m
Entre axe de la poutre : dpoutre= 1.5
Charges permanentes du plancher : G = 4.085KN/m2

Surcharges d’exploitation : Q = 2,5KN/m2

 Pré dimensionnement :

Ps=[G+Q].dpoutre

Ps=[4.085+2.5].1.5=9.87KN/m

Il faut vérifier que : ƒz =
௤ೄ.௟ర

ଷ଼ସ.ா.ூ௬
≤

௟

ଶହ଴
=
଺଴଴

ଶହ଴
=2.4cm

6
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Iy≥
௤೥ .௟ర

ଷ଼ସ.ா∗ଶ
=
ଽ.଼଻�.଺଴଴ర∗ଵ଴షభ

ଶ∗ଷ଼ସ∗ଶ.ଵ∗ଵ଴ఱ
=793.125 ܿ݉ ସ

On choisit un IPE 160

 Vérification de la flèche en tenant compte du poids du profile :

P’ =[G+Q].d+Gpoutre=[4.085+2.5]*1.5+0.158=10.03 KN/m

: ƒz =
௤ᇱೄ.௟ర

ଷ଼ସ.ா.ூ௬
=
ଵ଴.଴ଷ�.଺଴଴ర∗ଵ଴షభ

ଷ଼ସ∗ଶ.ଵ∗ଵ଴ఱ∗଼଺ଽଷ
=1.85 cm< ௔݂ௗ =

଺଴଴

ଶହ଴
= 2,4ܿ݉ … … … … Vé��ϐ�ée

 Vérification de la résistance :
Déterminationde la classe de la section :

Classe de la semelle (semelle comprime) :

࡯

ࢌࢀ
=
૛/࡮

ࢌࢀ
≤ =ߝ10

଼ଶ/ଶ

଻.ସ
=5.54≤ 10

Tel queߝ�= ඥ(235/ 1=(ݕ݂

La semelle est de classe 1 Avec (c=
௕

ଶ
).

Class de l’âme (âme fléchie) :
ௗ

௧௪
≤ →ߝ33

ଵଶ଻.ଶ

ହ
= 25.44 →Tel queߝ= ඥ(235/ (ݕ݂

L’âme est de section 1

Donc IPE160 est de class 1

Vérification au moment :

Pu=1.35(G*d +Gprofile) +1.5Q.d

Pu=1.35(4.085*1.5+0.158)+1.5(2.5*1.5)=14.11KN/m

Msd=
௉௨.௅మ

ଵଶ
=
ଵସ.ଵଵ∗଺మ

ଵଶ
=42.33 KN/m

ோௗܯ =
ௐ ೛೗×௙೤

ఊಾ బ

=
ଵଶଷ.ଽ∗ଶଷ.ହ

ଵ
=29.11 KN/m

Msd≥ܯோௗ=> Non vérifiée.

La condition de résistance n’est pas vérifiée on augmente a un profile IPE200

D’où

Pu=1.35(G*d +Gprofile) +1.5Q.d
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Pu=1.35(4.085*1.5+0.224)+1.5(2.5*1.5)=14.19KN/m

Msd=
௉௨.௅మ

ଵଶ
=
ଵସ.ଵଽ∗଺మ

ଵଶ
=42.57 KN/m

ோௗܯ =
ௐ ೛೗×௙೤

ఊಾ బ

=
ଶଶ଴.଺∗ଶଷ.ହ

ଵ
=51.84 KN/m

Msd= 42.57 Kn.m<Mrd = 51, 84kn.m Condition de résistance vérifiée

Vérification au Cisaillement :

௦ܸௗ
௠ ௔௫=

୯౫×�୐�

ଶ
=
ଵସ.ଵଽ�ଡ଼�଺�

ଶ
=42.57KN

௣ܸ௟,ோௗ =
஺ೡ೥×൫௙೤ √ଷ⁄ ൯

ఊಾ బ

=
ଵସ∗(ଶଷ.ହ/√ଷ

ଵ
=189.94KN

௣ܸ௟,ோௗ = ܰܭ189.94 > ௦ܸௗ = ܰܭ42.5 … … … . . Vé��ϐ�ée

Toutes les conditions sont vérifiés , alors on adopte IPE200 pour la poutre secondaire.

XIV. IV.9.Conclusion :

D’après notre étude du plancher mixte de notre structure et les vérifications effectuées nous

avons obtenues les résultats suivant :

Solive : IPE200

Des goujons connecteurs de diamètre 18mm

Poutre maitresse : IPE360

Des goujons connecteurs de diamètre 18mm

Poutre secondaire : IPE200
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1) V.1 Introduction :

Les contreventements sont des pièces qui ont pour objet d’assurer la stabilité de

l’ossature en s’opposant à l’action des forces horizontales : vent, freinages des ponts roulants,

effet de séismes, chocs etc. ils sont généralement conçus pour garantir le cheminement des

charges horizontales jusqu’aux fondations.

Ils sont disposés en toiture, dans le plan des versants « poutres au vent », et en façade

« palées de stabilité », et doivent reprendre les efforts horizontaux appliqués tant sur les

pignons que sur les longs pans.

2) V.2 Rôle des systèmes de contreventement

Les contreventements ont pour fonctions principales de :
 Reprendre et de transmettre jusqu’aux fondations les efforts dus aux actions latérales

ou horizontales causées par : le vent, le séisme, les forces de freinage de ponts roulant, les
explosions, les chocs de véhicules, la poussée des terres…

 Empêcher de grandes déformations (ou de limiter les déplacements horizontaux)
sous l'effet de ces actions.

 Jouer un rôle important vis-à-vis des phénomènes d'instabilité en réduisant les
risques de flambement et de déversement. En effet, ils diminuent les longueurs de flambement
des poteaux, et ils constituent parfois des appuis latéraux intermédiaires pour les membrures
comprimées de poutres et de portiques vis-à-vis du déversement.

 Possèdent un rôle important dans les problèmes de vibration de la construction, dans
son ensemble ou dans des éléments élancés de cette construction et ce, en modifiant la période
fondamentale. Ce qui permet d'éviter le phénomène de résonnance.

3) V. 3 Calcul de la poutre au vent en pignon :

La transmission des efforts sur le pignon passe successivement du bardage aux lisses, ux

potelets puis à la traverse du portique, cette dernière n’est pas rigide transversalement, il est

nécessaire de la stabiliser en construisant un dispositif dans le plan de la toiture.

La poutre contreventée sera calculée comme une poutre a treillis reposant sur deux appuis et

soumise aux réactions horizontales des potelets ; auxquels on adjoint les efforts

d’entrainement.



Figure V.1

Figure V.2

4) 3.1.1 Evaluation des efforts horizontaux :

On a:

F୰୧୴ୣ = 1.5[(W୫ ୟ୶ × S୧) + F୰

F୧୬୲= 1.25[1.5[(W୫ ୟ୶ × S୧)

Si : Surface afférente de chaque force.

6m5.2m

Figure V.1 : Vue en plan de la poutre au vent

Figure V.2 : Schéma statique de la poutre au vent

3.1.1 Evaluation des efforts horizontaux :

୰/n]

+ F୰/n]]

: Surface afférente de chaque force.

66m

3m 3m 6m3.9m 3.9m 5.2m

90

18m

6m5.2m
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S୧= ௜݁ ×
h୧
2

N : nombre de nœuds

ei : Entre axes.

hi : Hauteur de chaque poteaux.

La force d’entraînement Fr est la force de frottement pour la toiture, dans notre cas la force du

frottement Fr = 55.61 (voir chapitre 11)

Notre projet comporte deux poutres au vent ce qui fait pour chacune d’entre elle ; on a

n=5noeuds.

ி௥

ே
=
ହହ.଺ଵ

ହ
=11.12 KN

Les résultats de ௜sontܨ résumés dans le tableau si dessous :

Tableau V.1 : Les résultats de ௜ܨ

I 1 2 3

Hi (m) 6 7 7.5

Li (m) 2.6 4.55 3.9

Si (m) 7.8 15.93 14.63

Wi*Si(KN) 3.90 7.98 7.33

࢘ࢌࡲ

࢔
(KN) 11.12 11.12 11.12

Fi (KN) 22.53 35.81 34.59



3.1.2 Calcul des réactions :

஺ܴ = ܴ஻ = ଵܨ + +ଶܨ
ிଷ

ଶ
= 75.64 KN

Les valeurs des réactions et de forces exercées sur la poutre au vent sont présentées sur la

figure suivante :

Figure V.3

5) 3.1.3 Calcul des efforts de traction dans les

Par la méthode des coupures, on établit que l’effort F

(les plus sollicitées) est donné comme suit :

85.05KN

6m

23.44

KN

40.60

KN

75.64KN

22.53

KN

35.81

KN

5.2m

= 75.64 KN

Les valeurs des réactions et de forces exercées sur la poutre au vent sont présentées sur la

Figure V.3 : valeurs des forces et réactions

3.1.3 Calcul des efforts de traction dans les diagonales :

Par la méthode des coupures, on établit que l’effort Fd dans les diagonales d’extrémité

(les plus sollicitées) est donné comme suit :

Figure V.4. Isolation du nœud 1.

3m 3m 6m

40.60

KN

42.03

KN

40.60

KN

35.81 34.59

KN

35.81

KN

3.9m 3.9m 5.2m

92

Les valeurs des réactions et de forces exercées sur la poutre au vent sont présentées sur la

dans les diagonales d’extrémité

85.05 KN

23.44

KN

75.64KN

22.53

KN

5.2m
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tanିଵα = tanିଵ൬
5.2

6
൰⟹ α = 40.92 °

෍ F୷ = 0 ⟹ −ܴܽ+ Fଵ + Fୢ cos α = 0

⟹ Fୢ =
Rୟ − Fଵ

cos α
= ܰܭ70.28

Fୢ = ܰܭ70.28

6) 3.1.4 Calcul de la section brute A de la diagonale :

Nୱୢ ≤ N୮୪.ୖୢ =
A. f୷

γ୫ ଴

A ≥
Nୱୢ . γ୫ ଴

f୷
=

70.283 . 1

23,5
= 3.11 cmଶ

A ≥ 3.11 cmଶ

On adopte une cornière : L (45x 45x5) ⟹ A = 4.3 cmଶ

7) 3.1.5 Calcul de la section nette :

A୬ ୲ୣ= Aଵାξ. Aଶ

Aଵ = (4,5 . 0,5)– (1,3 . 0,5) = 1.6 cmଶ

Aଶ = (4,5 − 0,5). 0,5 =2cm²

ξ =
3Aଵ

3Aଵ + Aଶ
= 0,706

A୬ ୲ୣ= 1.6 +(0,706 . 2) = 3.12 cmଶ

8) 3.1.6 Vérification à la résistance ultime de la section :

Nୱୢ ≤ N୳.ୖୢ

N୳.ୖୢ =
଴,ଽ�.୅౤౛౪.୤౫

ஓౣ మ
,

N୳.ୖୢ =
0,9 ∗ 3.12 ∗ 36

1,25
= 89.85 KN
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N୲.ୱୢ = 70.28 KN < N୳.ୖୢ = 89.85kN ⟹ Vérifiée

Donc la cornière L (45x 45 x5)convient pour les diagonales de la poutre au vent.

3.1.7 Vérification de la section à la résistance :

La formule de vérification est la suivante :

ቈ
M୷,ୱୢ

M୒୷,୰ୢ
቉

஑

+�ቈ
M୸,ୱୢ

M୒୸,୰ୢ
቉

ஒ

≤ 1

Avec :

M୒୷,୰ୢ = M୮୪୷,୰ୢ ൤
1 − n

1 − 0,5a
൨

M୒୸,୰ୢ = M୮୪୸,୰ୢ ൤1 − ቀ
n − a

1 − a
ቁ
ଶ

൨

a = min (
A୵

A
; 0,5)

n =
Nୱୢ

N୮୪,୰ୢ
; N୮୪,୰ୢ =

A × ௬݂

ெߛ ଴
; M୮୪୷,୰ୢ =

W୮୪୷ × ௬݂

ெߛ ଴
; M୮୪୸,୰ୢ =

W୮୪୸× ௬݂

ெߛ ଴

9) 3.2.1 Vérification de la panne intermédiaire :

 Flexion déviée (calcul des pannes) :

G = 0.375KN/m(voir chapitre III calcul des pannes)

S = 0.484 KN/m

 Compression :

V = F2= 35.81 KN

 Combinaisons de charges :

qsd = 1.35G + 1.5S

Nsd= 1.35V

Donc :

qୱୢ = 1.23KN/m

q୸,ୱୢ = qୱୢ × cos α = 1.21KN/m

M୷,ୱୢ =
q୸,ୱୢ × Lଶ

8
=

1.21 × 6ଶ

8
= 5.44KN. m

q୷,ୱୢ = qୱୢ × sin α = 0.20KN/m

M୸,ୱୢ =
q୷,ୱୢ × (

L
2 )ଶ

8
=

0.20 × (3)ଶ

8
= 0.225KN. m

Nsd=53.71KN
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Caractéristiques géométriques de l’IPE180 sont :

-Iy = cm4 -h = 180mm -d = mm

-Iz = cm4 -b = 91 mm -r =9 mm

M୮୪୷,୰ୢ =
W୮୪୷ × ௬݂

ெߛ ଴
=

166 10ି଺ × 235 × 10ଷ

1
= 39.01 KN. m

M୮୪୸,୰ୢ =
W୮୪୸× ௬݂

ெߛ ଴
=

34.6 × 10ି଺ × 235 × 10ଷ

1
= 8.13 KN. m

N୮୪,୰ୢ =
A × ௬݂

ெߛ ଴
=

23.9 × 23.5

1
= 510.59KN

a) Incidence de l’effort normal :

0,25N୮୪,୰ୢ = 127.647 KN

A୵ = A − 2 × b × t௙ = 23.9 − (2 × 9.1 × 0.8) = 9.34cmଶ

0.5A୵ ×
௬݂

ெߛ ଴
= 0.5 × 9.34 ×

23.5

1
= 99.76KN

Nୱୢ = 53.71KN < min(127.64 ; 99.76 )KN ⟶Il y’a pas interaction entre le moment

résistant et l’effort normal.

M୒୷,୰ୢ = M୮୪୷,୰ୢ

M୒୸,୰ୢ = M୮୪୸,୰ୢ

La formule de vérification est la suivante :

ቈ
M୷,ୱୢ

M୮୪୷,୰ୢ
቉

α

+�ቈ
M୸,ୱୢ

M୮୪୸,୰ୢ
቉

β

≤ 1

Ou : α = 2 et β =1 

൤
2.77

39.01
൨
ଶ

+�൤
0.102

8.13
൨
ଵ

= 0.0175 < ܚéܑ܄������������������������������������������������������������������1 ܍éܑ܎

b) Incidence de l’effort tranchant :

Si : Vୱୢ ≤ 0,5V୮୪,୰ୢ ⟶Il n’y a pas d’interaction entre le moment résistant et l’effort tranchant.

A mi- travée la valeur du moment fléchissant est maximale et la valeur de l’effort tranchant

est nulle, donc il n’y a pas d’interaction entre le moment fléchissant et l’effort tranchant.
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10) 3.2.2 Vérification de l’élément aux instabilités (déversement) :

 Semelle supérieure :

La semelle supérieure qui est comprimée sous l’action des charges verticales

descendantes est susceptible de déverser, vu qu’elle est fixée à la toiture il n’y a donc pas

risque de déversement.

 Semelle inférieure :

La semelle inférieure qui est comprimée sous l’action du vent du soulèvement est

susceptible de déverser de moment quelle est libre tout au long de sa portée.

 Combinaisons à l’ELU :

q୳ = G + 1.5W=-2.595kn

q୳୸,ୱୢ = G cos α + 1.5W୸=-2.6KN/m

q୳୷,ୱୢ = 1.35G sin α = 0.083Kn

Nୱୢ = 1.5Fଶ = 53.71KN

Avec :

G = 0.375 KN/m« charge permanente »

W = -1.98 KN/m« vent de soulèvement »

V = F2=35.81KN« effort de compression du vent revenant à la panne intermédiaire »

 Charge de flexion :

M୷,ୱୢ =
q୸,ୱୢ × Lଶ

8
=

2.6 × 6ଶ

8
= 12.06KN. m

M୸,ୱୢ =
q୷,ୱୢ × (

L
2 )ଶ

8
=

0.083 × (3)ଶ

8
= 0.093 KN. m

 Charge de compression :

Nୱୢ = 1.5Fଶ = 53.71KN

11) 3.3.3 Vérification au flambement :

Flexion composée avec risque du flambement :
Nୱୢ

χ୫ ୧୬ × N୮୪,୰ୢ
+

K୷ × M୷,ୱୢ

M୮୪୷,୰ୢ
+

K୸× M୸,ୱୢ

M୮୪୸,୰ୢ
≤ 1��������������������������������������۳۱૙૜. (૞.૞૛.ܜܚۯ.૞.૞.૝. )

Avec :

k୷,୸ = 1 −
μ୷,୸× Nୱୢ

χ୷,୸× A × ௬݂
mais k୷,୸ ≤ 1,5

μ୷,୸ = λത୷,୸× ൫2β୑ ,୷,୸− 4൯+ ቆ
W୮୪୷,୸− W ୪ୣ୷,୸

W ୪ୣ୷,୸
ቇ������mais μ୷,୸ ≤ 0.90

β୑ ,୷,୸: Sont les facteurs de moment uniforme equivalent pour le�ϐ����������par�ϐ������

On a:

Npl,rd =510.59 KN

Mply,rd = 39.01KN.m
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Mplz,rd = 8.13KN.m

Calcul de coefficient de réduction χmin :

Avec :  χ
୫ ୧୬

= min (χ
୷

; χ
୸
)

a.1) Flambement par rapport à l’axe fort y-y :

χ
୷

=
1

φ
୷

+ ቂφ²
୷

− λ୷
ଶഥቃ
଴.ହ

φ
୷

= 0.5 × ቂ1 + α୷ × ൫λത୷ − 0.2൯+ λത୷
ଶ
ቃ ; λത୷ = ቆ

λ୷

λଵ
ቇ× βൣ

୅
൧
଴.ହ

Avec :  β
୅

= 1 pour les sections de classe 1 et 2

λଵ = πቈ
E

௬݂
቉

଴,ହ

= πቈ
2.1 × 10଺

2350
቉

଴,ହ

= 93.9

α: facteur  d’imperfection correspondant à la courbe de flambement appropriée, donné par le 

tableau 5.5.2 de l’EC3.

λ୷ =
L୷

i୷
=

600

7.42
= 75.98KN

λ୷ഥ =
80.86

93.9
= 0.86൞

h

b
=

180

91
= 1.97 > 1.2

t௙ = 7.4mm < 40

Axe de�ϐ����������y − y

�⟹ La courbe (a)

ቊ
La courbe (a)

λ୷ഥ = 08
⟹ χ

୷
= 0.78�

μ୷ = λത୷ × ൫2β୑ ,୷ − 4൯+ ቆ
W୮୪୷ − W ୪ୣ୷

W ୪ୣ୷
ቇ

Pour une poutre simplement appuyée avec une charge uniformément répartie :

β୑ ,୷ = 1.3

μ୷ = 0.86 × (2 × 1.3 − 4) + ൬
166 − 146

146
൰⟹ μ୷ = −1.06 < 0.9 OK

k୷ = 1 −
μ
୷

× Nୱୢ

χ
୷

× A × f୷
= 1 −

1.06 × 53.71

0.78 × 23.9 × 23.5
= 0.87 < ܚéܑ܄�������������������������������1.5 ܍éܑ܎

a.2) Flambement par rapport à l’axe faible z-z :
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χ
୸

=
1

φ
୸

+ ቂφ²
୸

− λ୸
ଶഥቃ
଴.ହ

φ
୸

= 0.5 × ቂ1 + α୸× ൫λത୸− 0,2൯+ λത୸
ଶ
ቃ ; λത୷ = ൬

λ୸
λଵ
൰× βൣ

୅
൧
଴.ହ

λ୸ =
L୸
i୸

=
300

2.05
= 146.34

λ୸ഥ =
146.34

93.9
= 1.55

൞

h

b
=

180

91
= 1.55 > 1.2

t௙ = 8mm < 40

Axe de�ϐ����������z − z

�⟹ La courbe (b)

൜
La courbe (b)

λ୸ഥ = 1.55
⟹ χ

୸
= 0.35�

μ
୸

= 1.55 × (2 × 1.3 − 4) + ቀ
ଷସ.଺ିଶଶ.ଷ

ଶଶ.ଶଶ
ቁ⟹ μ

୷
= −1.62 < 0.9 Vérifiée

k୸ = 1 −
μ
୸

× Nୱୢ

χ
୸

× A × f୷
= 1 −

1.62 × 53.71

0.35 × 23.9 × 23.5
= 0.557 < ܚéܑ܄�����������������1.5 ܍éܑ܎

La vérification :

Nୱୢ

χ
୫ ୧୬

× N୮୪,୰ୢ
+

K୷ × M୷,ୱୢ

M୮୪୷,୰ୢ
+

K୸× M୸,ୱୢ

M୮୪୸,୰ୢ
≤ 1

53.71

0.34 × 510.59
+

0.90 × 11.7

39.01
+

0.71 × 0.093

8.13
= 0.587 < ܚéܑ܄�����1 ܍éܑ܎

b) Vérification au déversement :

Nୱୢ

χ
୸

× N୮୪,୰ୢ
+

K୐୘ × M୷,ୱୢ

χ
୐୘

× M୮୪୷,୰ୢ
+

K୸× M୸,ୱୢ

M୮୪୸,୰ୢ
≤ 1�����������������������������������������۳۱૙૜(૞.૞૛ܜܚۯ.૞.૞.૝)

Avec :

k୐୘ = 1 −
μ
୐୘

× Nୱୢ

χ
୸

× A × f୷
mais k୐୘ ≤ 1

μ
୐୘

= 0.15 × λത୸× β
୑ ,୐୘

− 0,15 mais μ
୐୘

≤ 0,90

β
୑ ୐୘

: est un facteur de moment uniforme équivalent pour le déversement.
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χ
୐୘

=
1

φ
୐୘

+ ቂφ²
୐୘

− λ୐୘
ଶതതതതቃ

଴.ହ

φ
୐୘

= 0.5 × ቂ1 + α୐୘ × ൫λത୐୘ − 0.2൯+ λത୐୘
ଶ
ቃ

λത୐୘ = ൬
λ୐୘
λଵ
൰× βൣ

୅
൧
଴.ହ

Avec :

α୐୘ ∶ facteur d’imperfection pour le déversement.

α୐୘ = 0.21: pour les sections laminées.

β
୅

= 1 ∶ pour les sections de classe 1et 2

λ୐୘: Élancement de l’élément vis à vis au déversement ; pour les����ϐ��és laminés Ι ou H

λ୐୘ =

ై౰

౟౰

(େభ)బ.ఱ×൦ଵା
భ

మబ
×቎

ై౰
౟౰
౞
౪౜

቏

మ

൪

బ.మఱ =
యబబ

మ.బఱ

(ଵ.ଵଷଶ)బ.ఱ×቎ଵା
భ

మబ
ቈ

యబబ
మ.బఱ
భఴ
బ.ఴ

቉

మ

቏

బ.మఱ =103.788

λത୐୘ = ൬
λ୐୘
λଵ
൰× βൣ

୅
൧
଴.ହ

= 1.1 > 0.4

On tenir compte du risque de déversement :

φ
୐୘

= 0.5 × [1 + 0.21 × (1.1 − 0.2) + 1.1ଶ] = 1.19

χ
୐୘

=
1

1.19 + [1.19ଶ − 1.1ଶ]଴.ହ
= 0.609

Calcul de coefficient KLT :

μ୐୘ = 0.15 × λത୸× β୑ ,୐୘ − 0.15

β୑ ୐୘ = 1.3: Pour une poutre simplement appuyée avec une charge repartie.

μ୐୘ = 0.15 × 1.55 × 1.3 − 0.15 = 0.152 < 0.9 OK

k୐୘ = 1 −
μ୐୘ × Nୱୢ

χ୸× A × f୷
= 1 −

0.152 × 69.09

0.35 × 23.9 × 23.5
= 0.053 < 1�����������������������������ܱ ܭ

La vérification :

Nୱୢ

χ୫ ୧୬ × N୮୪,୰ୢ
+

K୐୘ × M୷,ୱୢ

χ୐୘ × M୮୪୷,୰ୢ
+

K୸× M୸,ୱୢ

M୮୪୸,୰ୢ
≤ 1

53.71

0.35 × 510.59
+

0.97 × 11.7

0.609 × 39.01
+

0.71 × 0.093

8.13
= 0.786 ≤ 1������������������������ܱ ܭ

Le profilé IPE180est adéquat comme panne de toiture.



12) V.4 Contreventement vertical du long

Les palées de stabilités sont destinées à assurer la stabilité des parois ou files d’ossature,

vis des efforts horizontaux qui peuvent les solliciter :

 Vent.

 Effets des séismes.

 Flambement et déversement.

 Force de frottements

Le dimensionnement s’effectue en négligent les diagonales comprimées en admettant qu’elles

flambent, dans ce cas tous les efforts sont repris par les diagonales tendues.

13) 4.1 Dimensionnement de la pale de stabilité de rive

Evaluation des efforts de traction dans les diagonales tendues se faite par la méthode des

coupures :

Figure V.6 :

V.4 Contreventement vertical du long-pan :

Les palées de stabilités sont destinées à assurer la stabilité des parois ou files d’ossature,

vis des efforts horizontaux qui peuvent les solliciter :

Flambement et déversement.

Le dimensionnement s’effectue en négligent les diagonales comprimées en admettant qu’elles

les efforts sont repris par les diagonales tendues.

4.1 Dimensionnement de la pale de stabilité de rive :

Evaluation des efforts de traction dans les diagonales tendues se faite par la méthode des

schéma statique de la palée de stabilité de rive.

6m

100

Les palées de stabilités sont destinées à assurer la stabilité des parois ou files d’ossature, vis à-

Le dimensionnement s’effectue en négligent les diagonales comprimées en admettant qu’elles

les efforts sont repris par les diagonales tendues.

Evaluation des efforts de traction dans les diagonales tendues se faite par la méthode des

de la palée de stabilité de rive.
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tg α = 6/6 =1 =>α = 45°

⟹ N =
R − F1

cosα
=

75.64 − 22.53

cos45
= 75.10 KN

4.1.1dimensionnement de la diagonale

4.1.2 Calcul de la section brute A :

Nୱୢ ≤ N୮୪.ୖୢ =
A. f୷

γ୫ ଴

Nsd = 1.5*75.10=112.66KN

A ≥
Nୱୢ . γ୫ ଴

f୷
=

112.66 × 1

23,5
= 4.79 cmଶ

A ≥4.79cmଶ

On adopte une cornière :L (60x 60 x 6) ⟹ A = 6.91cmଶ

4.1.3 Calcul de la section nette :

A୬ ୲ୣ= Aଵାξ. Aଶ

Aଵ = (6 . 0,6 )– (1,3 . 0,6) = 2.88cmଶ

Aଶ = (6 − 0,6). 0,6 = 3.24cm²

ξ =
3Aଵ

3Aଵ + Aଶ
= 0,72

A୬ ୲ୣ= 2.88 +(0,72 × 3.24) = 5.22 cm²

4.1.4 Vérification à la résistance ultime de la section :

Nୱୢ ≤ N୳.ୖୢ

N୳.ୖୢ =
0,9 . A୬ ୲ୣ. f୳

γ୫ ଶ

N୳.ୖୢ =
0,9 .5.22. 36

1,25
= 135.20 kN



N୲Ǥୱୢ = 112.66kN < N୳Ǥୖ ୢ =

La cornière L (60 x60x6)convient pour les diagonales de la palée de stabilité de rive.

14) 4.2 Dimensionnement de la pale de stabilité

Evaluation des efforts de traction dans les diagonales tendues se faite par la méthode des

coupures :

Figure V.7 : schéma statique de la palée de stabilité intermédiaire.

tg α = 6/6 =1 =>α = 45°

⟹    N =
R

cosα
=

75.64

cos45
= 106

15) 4.2.1dimensionnement de la diagonale:

16) 4.2.2 Calcul de la section brute A

Nୱୢ ≤ N୮୪Ǥୖ ୢ =
A. f୷

γ୫ ଴

Nsd = 1.5*106.97=160.45KN

 135.20 kN ⟹ Vérifiée

convient pour les diagonales de la palée de stabilité de rive.

4.2 Dimensionnement de la pale de stabilité intermédiaire :

Evaluation des efforts de traction dans les diagonales tendues se faite par la méthode des

schéma statique de la palée de stabilité intermédiaire.

106.97 KN

4.2.1dimensionnement de la diagonale:

4.2.2 Calcul de la section brute A :

6m

102

convient pour les diagonales de la palée de stabilité de rive.

Evaluation des efforts de traction dans les diagonales tendues se faite par la méthode des

schéma statique de la palée de stabilité intermédiaire.

6m
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A ≥
Nୱୢ . γ୫ ଴

f୷
=

160.45 × 1

23,5
= 6.82 cmଶ

A ≥6.82cmଶ

On adopte une cornière :L(70x70 x9) ⟹ A = 11.88cmଶ

A୬ ୲ୣ= Aଵ + ε + Aଶ

Aଵ = [(7 × 0.9) − (1.3 × 0.9)] = 5.13cm²

Aଶ = (7 − 0.9) × 0.9= 5.49cm²

ε =
3 × Aଵ

3 × Aଵ + Aଶ
= 0.737

A୬ ୲ୣ= 5.13 + 0.737 + 5.49 = 11.36cm²

 Vérification à la résistance ultime de la section

Nୱୢ ≤ N୳.ୖୢ =
0.9 × 11.36 × 36

1.25
= 294.45KN

Nୱୢ = 160.45KN ≤ N୳.ୖୢ = 294.45 KN��������������±��ϐ�é݁

Donc on opte une cornière L70X70X9.

17) V.5. Pré dimensionnement de la poutre sablière :

La poutre sablière est considérée comme une barre de contreventement vertical, Elle

est soumise à un effort horizontal et à son propre poids, d’où la vérification va se faire en

flexion composée.

Figure V.8: Schéma statique de la poutre sablière.

F1 = 22.53Kn

R = RA = RB= 75.64KN
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NMAX = R – F1 = 53.11KN

ܰ௉௟=
஺×௙೤

ఊಾ బ
≥ NMax ⇒ ܣ ≥

ேೞ೏×ം೘ బ

௙೤

ܣ ≥
ହଷ.ଵଵ

ଶଷ.ହ
= 2.28cm2

On adopte profilé de type HEA 100………………A=21.2cm2

Remarque : Pour une meilleure résistance de la poutre sablière on doit adopte des profiles en

H ou des section tubulaires

18) 5.1. Verification via à vis de l’instabilité :

La vérification aux instabilités est donnée par les formules suivantes :

Nୱୢ

χ୫ ୧୬ × N୮୪,୰ୢ
+

K୷ × M୷,ୱୢ

M୮୪୷,୰ୢ
≤ 1

Calcul du coéfficient de réduction minimal χ௠ ௜௡ :

les élancements :

௬ߣ =
௟ೖ೤

௜೤
=

଺଴଴

ହ.଻ହ
= 104.34

Acier S235 ⟹ =ߝ ቂ
ଶଷହ

௙௬
ቃ
଴.ହ

= 1

×ଵ=93.9ߣ =ߝ 93.9× 1= 93.9

Les élancements réduits sont :

௬ߣ̅ =
ఒ೤

ఒభ
× ඥߚ஺ =

ଵ଴ସ.ଷସ

ଽଷ.ଽ
× √1 = 1.11> 0.2

D’où :

La vérification au flambement flexion est nécessaire. Elle est comme suite :

Calcul des sollicitations :

ܯ ௦ௗ௬=1.5×
௤

×೗మ

଼
= 1.5 ×

଴.ଵଶଽ�×଺మ

଼
= 0.88 KN.m

ܰௌ஽ = R = 75.64 KN

Calcul de ܰ௣௟௬ோௗet ௣௟௥ௗܯ :

ܰ௣௟௬ோௗ =
ܣ × ௬݂

௠ߛ ଴
=

21.2 × 23.5

1
= ܰܭ�498.2

௣௟௬௥ௗܯ =
௣௟௬ݓ × ௬݂

௠ߛ ଴
=

83.01 × 23.5

1
= ܰܭ1950.73 .݉
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ቊ

௛

௕
=

ଽ଺

ଵ଴଴
= 0.96

௙ݐ = 8݉݉ < 40݉݉
�=> la courbe (b) selon l’axe y-y’

D’où :

ℵ௬ = 0.6612

Calcul de :௬ߤ

μ୷ = λത௬ × ൫2β୑ ,୷ − 4൯+ ቆ
W୮୪୷ − W ୪ୣ୷

W ୪ୣ୷
ቇ������mais μ୷ ≤ 0,90

μ୷ = 1.11 × (2 × 1.3 − 4) + ൬
83.01 − 72.76

72.76
൰= −1.41 < 0.9

Calcul de ௬݇ :

k୷ = 1 +
μ୷ × Nୱୢ

χ୷ × A × f୷
= 1 +

1.41 × 53.11

0.6612 × 21.2 × 23.5
= 1.22 < 1.5��������ϐ�ée

On opte pour un HEA100.
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VI .1 Calcul des traverses

Les traverses sont des poutres maitresses d’une toiture a deux versants ; elles sont
constituées généralement en profiles IPE ou HEA.
Les traverses de la toiture servent à supporter les éléments de la couverture

 Détermination des charges
Dans le but de pré-dimensionné les poteaux et de traverses on a modaliser un portique

1.2 Résultats
Sous la combinaison G+1,5W

Le moment maximal est de 147.33KN/m
L’effort normal maximal est de 17.83KN
L’effort tranchant est de 42.03KN

1.3 Pré dimensionnement de la traverse :
Mplrd = Wply×fy/γm0=

Wply˃My×γm0/Fy=
ଵସ଻.ଷଷ×ଵ.ଵ

ଶଷହ

Wply˃689.62cm³ 

Donc on optre pour un IPE 330

1.4 Vérification de l’effort tranchant
Wply=804Cm³

VplRd= )ݒܣ
ி௬

√ଷ
)

Av = A-2b×tf+ (tw+2r) ×tf

Av=30.8cm²

Vplrd=Av(fy /√3)= 379.92KN 

Vsd = 27.17KN < 379.92KN C’est vérifier

L’incidence sur le moment résistant peut êtres négliger

1.5 L’incidence de l’effort normal

Nplrd=A×Fy/γm1=62.6*23.5/1.1=1337.36KN 

Nsd*0.25= < Nplrd*0.5

4.33KN < 334.34KN
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1.6 Vérification de la stabilité au déversement
D’après le diagramme de l’effort sous l’effet de vent de soulèvement qu’on a eu après
modalisation,
on a deux zones qui risquent de déverser

 La semelle supérieure de la traverse proche de la zone nodale
 La semelle inferieure de la traverse hors de la zone nodale

Pour le premier cas, grâce aux pannes qui lient la semelle supérieure le déversement ne
présente
aucun risque. Il nous reste seulement le deuxième cas a étudie.

 La vérification au diversement se fait par la formule suivante :
ே

௑௠ ௜௡×ே௣௟௬
+

௄௅் ×ெ ௬

௑௅் ×ெ ௣௟௬
≤ 1

 Détermination du moment critique de déversement

 
      F.1.2ArtEC3..

.
. 2

2

1

2

22

22

2

2
1








































 gg

z

t

z

w

W

z
cr ZCZC

EI

GIKL

I

I

K

K

KL

EIc
M





D’après les tableaux F.1.2 de l’EC3

C1, C2, facteurs dépendant des conditions de charge et d’encastrement.

C1 = 1.132 C2 = 0,459

K et Kw : les facteurs de longueur effective avec : K=1 et Kw =1

L=1,3m entraxe entre maintient latéraux

comprimésemellelaversestrepertdenorientatiolpuisqueventlesousCm
h

za ')(5.16
2



1.1.3sec0 FfigureECsymetriquedoublementtionzs 

Zg =Za –Zs = -16.5cm

It = 20.12cm4

Iw = 125.9cm6

L=130cm

G=0.4.E

Mcr=2795.53KNm

Calcul de l’élancement réduit LT

4.011,0
1053.2795

23510804
6

3










Mcr

fyWpLy
LT
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Pas de risque de déversement

IPE330 est vérifié pour la traverse

VI .2 Calcul des poteaux

2.1 Résultats obtenue
Le moment maximal est de 180.33KN/m

L’effort normal correspondant est de 109.3KN

sous la combinaison 0.8G-Ex

L’effort normal maximal est de 331.44KN

Le moment correspondant est de 0KN/m

sous la combinaison 1.35G+1.5Q

2.3 Pré dimensionnement des poteaux :
Mplrd = Wply×fy/γm0=

Wply˃My×γm0/Fy=
ଵ଼଴.ଷଷ×ଵ.ଵ

ଶଷହ

Wply˃843.95cm³ 

Donc on optre pour un IPE 360

2.4 Vérification de l’effort tranchant

Wply=1019Cm³

VplRd= )ݒܣ
ி௬

√ଷ
)

Av = A-2b×tf+ (tw+2r) ×tf

Av=35.1cm²

Vplrd=Av(fy /√3)= 379.92KN 

Vsd = 116.04 KN < 432.63 KN C’est vérifier

L’incidence sur le moment résistant peut êtres négliger

2.5 Flambement du portique
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La longueur de flambement est de 300 Cm.

Calcul de l’élancement réduit :

Pour un IPE 360 les rayons de giration sont

iy = 15 cm
iz = 3.79cm

 Calcul des élancements

λy= IKy / iy=300/15= 20

λz= IKz / iz=150/3.79= 39.59

 Calcul de l’élancement critique

Acier S235

=ߝ [
235

௬݂
]଴.ହ = 1

Doncߣ�௖௥ = =ߝ93.9 93.9 ∗ 1 = 93.9

 Calcul des élancements réduits

ɉԋy=
ఒ೤

ఒభ
଴.ହ(஺ߚ) = 0.21> 0.2 (il y a risque de flambement)

ɉԋz=
ఒ೥

ఒభ
଴.ହ(஺ߚ) = 0.39> 0.2 (il y a risque de flambement)

Le choix de la courbe de flambement :

h/b= 36/17 = 2.11˃1,2 

tf= 14mm< 40mm

Axe de flambement y-y courbe de flambement a

Axe de flambement z-z courbe de flambement b

Calcul  de Ψmin 

Axe yy :

  5.022

1

yyy

y







  22.015.0 yyyy  
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52.0y

1y

Axe zz :

  5.022

1

yyy

Z







  22.015.0 yyyZ  

59.0z

96.0z

2.6 Vérification de la stabilité au déversement

D’après le diagramme de l’effort sous l’effet de vent de soulèvement qu’on a eu après
modalisation,
on a deux zones qui risquent de déverser

 La semelle supérieure de la traverse proche de la zone nodale
 La semelle inferieure de la traverse hors de la zone nodale

Pour le premier cas, grâce aux pannes qui lient la semelle supérieure le déversement ne
présente
aucun risque. Il nous reste seulement le deuxième cas a étudie.

 La vérification se fait par la formule suivante :

11

11

1

MLT

y

Mz

MLT

y

My

fyWpLy

Msd
Kz

fyA

Nsd

et

fyWpLy

Msd
Ky

fyA

Nsd
















 Détermination du moment critique de déversement
(cas de vent de pression)

L=150m

Calcul de l’élancement réduit LT
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 .

w

lt LT

0,5

1

1 classe 1

: coefficient de réduction en fonction de .

: est le moment critique de déversement.

pl yw y LT
LT

cr

cr

Section de

W f

M

M





 

 
 



 

   
   

 

 
      F.1.2ArtEC3..

.
. 2

2

1

2

22

22

2

2
1








































 gg

z

t

z

w

W

z
cr ZCZC

EI

GIKL

I

I

K

K

KL

EIc
M





D’après les tableaux F.1.2 de l’EC3

C1, C2, facteurs dépendant des conditions de charge et d’encastrement.

C1 = 1.132 C2 = 0,459

K et Kw : les facteurs de longueur effective avec : K=1 et Kw =1

comprimésemellelaversestrepertdenorientatiolpuisqueventlesouscm
h

za ')(18
2



1.1.3sec0 FfigureECsymetriquedoublementtionzs 

Zg =Za –Zs =-18cm

It = 37.32cm4

Iw = 313.6 cm6

L=150cm

G=0.4.E

41043cmI z 

Mcr=1478.8KNm

̅ߣ௅் ୀ�
ට
ଵ×ቀ

భబభవ×మయ.ఱ

భ.భ
ቁ

ଵସ଻ .଼଼
= 0.38 < 0.4

⇒ Pas de risque de déversement

 Détermination du moment critique de déversement
(cas de vent de dépression)

L=300m

Calcul de l’élancement réduit LT

 .

w

lt LT

0,5

1

1 classe 1

: coefficient de réduction en fonction de .

: est le moment critique de déversement.

pl yw y LT
LT

cr

cr

Section de

W f

M

M





 

 
 



 

   
   

 
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 
      F.1.2ArtEC3..

.
. 2

2

1

2

22

22

2

2
1








































 gg

z

t

z

w

W

z
cr ZCZC

EI

GIKL

I

I

K

K

KL

EIc
M





D’après les tableaux F.1.2 de l’EC3

C1, C2, facteurs dépendant des conditions de charge et d’encastrement.

C1 = 1.132 C2 = 0,459

K et Kw : les facteurs de longueur effective avec : K=1 et Kw =1

comprimésemellelaversestrepertdenorientatiolpuisqueventlesouscm
h

za ')(18
2



1.1.3sec0 FfigureECsymetriquedoublementtionzs 

Zg =Za –Zs =-18cm

It = 37.32cm4

Iw = 313.6 cm6

L=300cm

G=0.4.E

41043cmI z 

Mcr=382.44KNm

̅ߣ௅் ୀ�
ට
ଵ×ቀ

భబభవ×మయ.ఱ

భ.భ
ቁ

ଶଽ଴ଶ.ଶ
= 0.75 < 0.4

⇒ il ya un risque de déversement

Profilé laminé ߙ = 0.21

D’apres le tableau 5.5.2 eurocode3  ௅்߯ ୀ0.82

 Facteurs d’interaction :
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 

 

99.0

01.0

3,1:

42

1

24.1

16.0

3,1:

42

1





























Kz

z

MyAvec

WeLz

WeLzWpLz
Mzzz

fzAz

Nsdz
Kz

Ky

y

MyAvec

WeLy

WeLyWpLy
Myyy

fyAy

Nsdy
Ky





















Nsd=331.44KN

Nply=1553.13KN

Msdy=180.9KNm

Mply=217.69kNm

123.1
13.155382,0

9.180
99.0

13.1553.096

44.331

154.1
13.155382,0

9.180
31.1

13.15531

44.331

:

1

11

11




























AN

fyWpLy

Msd
Kz

fyA

Nsd

et

fyWpLy

Msd
Ky

fyA

Nsd

MLT

y

Mz

MLT

y

My





Le déversement n’est pas vérifié en augmente a un IPE400

On aura donc
It = 51cm4
Iw = 490 cm6
L=300m

G=0.4.E
Iz=1318
Nply=1805.2KN
Mply=279.22Nm
Mcr=1154.31KNm
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 ௅்߯ ୀ0.86 KLT=0.75

175,0
86.022.279

9.180
75.0

2.180596.0

4.331

:

11












AN

fyWpLy

Msd
Kz

fyA

Nsd

MLT

y

Mz 

C’est verifier

V.3 Conclusion

L’étude de portique nous à permet de déterminer toutes les sollicitations agissants sur notre
structure, dont on a utilisé dans le calcul des éléments porteuses, et des assemblages.
Après le calcul avec robot on a trouve que :

 Pour les poteaux c’est des IPE400.

 Pour les traverses IPE330
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VII.1 Introduction :

Le séisme est un phénomène naturel qui se caractérise par un mouvement d’une partie

de la surface de la terre provoqué par des processus de déformations et de ruptures à

l’intérieur de la croute terrestre. L’énergie accumulée est libérée sous forme de vibration se

propageant dans toutes les directions, appelées ondes sismiques. Ce phénomène est l’un des

plus graves désastres pour l’humanité, son apparition brusque, l’intensité des forces mises en

jeu, l’énormité des pertes humaines et matérielles ont marquées la mémoire des générations.

Dans le but de limiter les endommagements causés aux constructions, ce que nécessite une

bonne conception des structures à fin qu’elles résistent aux séismes. Pour cela, l’analyse de la

structure est faite par le logiciel robot structure qui est basé sur la méthode des éléments finis.

VII.2 Analyse de la structure :

2.1 Type d’analyse

L’analyse élastique globale, peut être statique ou dynamique, selon la satisfaction des

conditions posées par les règlements en vigueur, sur les cas de chargement.

 Les chargements statiques :

 Poids propre de la structure.

 Les effets dus aux actions climatiques.

 Les chargements dynamiques

 Les effets sismiques

2.2 Méthodes de calcul

En Algérie, la conception parasismique des structures est régie par un règlement en

vigueur à savoir le « RPA99 version 2003 ». Ce dernier propose trois méthodes de calcul dont

les conditions d’application différents et cela selon le type de structure à étudier, le choix des

méthodes de calcul et la modélisation de la structure doivent avoir pour objectif de reproduire

au mieux le comportement réel de l’ouvrage. Ces méthodes sont les suivantes :

1. La méthode statique équivalente.

2. La méthode d’analyse modale spectrale

3. La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme.
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3. La méthode statique équivalente :

Les codes parasismiques modernes autorisent à conduire l’analyse de ces ouvrages sous

les actions sismiques par des méthodes simplifiées ne prenants en compte que le mode

fondamental de vibration dans deux directions perpendiculaires successives.

La forme de ces modes fondamentaux peut être soit spécifiée forfaitairement dans les codes,

soit calculée de manière approchée.

La méthode statique équivalente permet d’avoir des résultats conservatifs (pour les efforts,

les contraintes ou les déplacements) par le fait que la masse totale en vibration est intégrée

dans le mode fondamental.

On appelle mode fondamental de la structure (ou premier mode) le mode correspondant à la

fréquence la plus basse.

3.1 Principe de la méthode :
Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par un

système de forces statiques fictives dont les efforts sont considérés équivalents à ceux de

l’action sismique.

3.2 Calcul de la force sismique totale :
D’après l’art 4.2.3 de RPA 99/version 2003, la force sismique totale V qui s’applique à la

base de la structure, doit être calculée successivement dans deux directions horizontales

orthogonales selon la formule :

A× D×Q
V = ×W

R

A : coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau (4.1) de RPA99/version 2003 en

fonction de la zone sismique et du groupe d’usage du bâtiment.

Dans notre cas, on est dans la Zone IIa et un groupe d’usage 2

Nous trouverons : A = 0.15

D : facteur d’amplification dynamique, il est en fonction de la catégorie de site, facteur de

correction d’amortissement (η) et de la période fondamentale de la structure (T) :
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 

2

2
3

2
2

2 53 3
2

2,5.η 0 T T

T
D = 2,5.η. T T 3s

T

T 32,5.η. . T 3s
3 T


   

      

 


     
 

……… .Tableau .4.2 p38 RPA99

T2 : période caractéristique associée à la catégorie de site donnée par (le tab4.7 p49 RPA99)

    → (T2 = 0,5)

Le facteur de correction d’amortissement est donné par la formule :

 
7

η= 0,7
2+ξ

 ………Tableau 4.3 p38 RPA99

ξ : le pourcentage d’amortissement critique, il est en fonction de du matériau constructif, de

type de structure et de l’importance de remplissage. Ses valeurs sont données par le tab4.2

p38

Dans notre cas : portique en acier de remplissage léger, ξ=4℅   →η=1,08 

3
4.T NT C h …….Tableau 4.6 p 46 RPA99

Avec :

hN : hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’audernier niveau

CT : coefficient, il est en fonction du système de contreventement et du type de remplissage,

donné par le tab4.6 (CT=0.085), portique auto stable ductile en acier sans remplissage en

maçonnerie.

ܶ = 0,05 × 7.5଴,଻ହ + 0.081 = ݏ�0,30

D’après le tableau 4.7 du RPA99 : T2 =0,5s, donc : 0 ≤ T ≤ 3s →D=2,7

R : coefficient de comportement global de la structure donné par le tableau 4.3 p42 RPA99 :

Dans le sens longitudinal et transversal :

L’ossature est contreventée par palées triangulées en X : (R=4).
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Q : facteur de qualité, il est fonction de :

La redondance et la géométrie des éléments constituants

La régularité en plan et en élévation

La qualité du contrôle de la construction, elle est déterminée par la formule suivante :

5

1
qQ = 1+ P

[RPA 99, P39, équation 4.4] Avec :

Pq : pénalité à retenir selon le critère q (satisfaite ou non)

q : critère de qualité.

Les critères de qualité à vérifier sont :

Les critères Selon X Selon Y

Condition minimale sur les files de contreventement Pq = 0.05 Pq = 0.05

La redondance en plan Pq = 0.05 Pq = 0.05

La régularité en plan Pq = 0.05 Pq = 0.05

Régularité en élévation Pq = 0.05 Pq = 0

Contrôle de qualité des matériaux Pq = 0 Pq = 0

Contrôle de qualité de l’exécution Pq = 0 Pq = 0

Q 1 + (0.1)=1.2 1 + (0.1) =1.15

Tableau VII.1. Pénalités de vérifications

W : poids total de la structure.

iW W , avec : Wi=WGi+βWQi[RPA 99, P41, équation 4.5]

Avec :

WGi : poids dû aux charges permanentes.

WQi : poids dû aux charges d’exploitation.

  β : coefficient de pondération: (β =0,5)

[RPA 99, P 41, tableau 4.5]
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Les poids estimés des différents éléments de la structure sont présentés comme suit :

WG= 2494.05KN

WQ=540KN

Et : W=∑Wi , avec : Wi=WGi+βWQi

 Donc :          → WT=2764.05KN

Vx=
஺×஽×ொ

ோ
× ܹ ் =

଴.ଵହ×ଶ.଻×ଵ.ଶ

ସ
× 2764.05 =335.83KN

Vy=
஺×஽×ொ

ோ
× ܹ ் =

଴.ଵହ×ଶ.଻×ଵ.ଵହ

ସ
× 2764.05 = ܰܭ321.83

4. Principe de la méthode spectrale :
Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets

engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de

calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

 Spectre de repense de calcul

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul RPA 99 V2003 :

 

 

 

































































sT
T

A

sT
T

A

TT

TT
R

Q

T

T

g

Sa

3.0
T

3

3R

Q
25.12.5

3.0T
TR

Q
25.12.5

T
R

Q
A1.252.5

015.21A1.25

5/32/3
2

2

2/3
2

21

1
1









Avec les coefficients A, η, R, T1, T2, Q : sont déjà déterminés. 

Qx = 1.2Qy = 1.15  A = 0,15  η = 1,08   T1 = 0,15s  T2 = 0,5s 

4.1 Nombre de modes de vibrations à considérer :
Selon le RPA99/V2003, Le nombre de modes de vibration à retenir doit être tel que :

 La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90 %

au moins de la masse totale de la structure.



 Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la

masse totale de la structure soient retenus pour la détermination de la répon

totale de la structure.

Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.

4.2 Résultat de calcul :

a) Schématisation du spectre de réponse suivant X et Y :

Figure VII.1 :

Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la

masse totale de la structure soient retenus pour la détermination de la répon

totale de la structure.

Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.

Schématisation du spectre de réponse suivant X et Y :

Figure VII.1 : Schéma du spectre de réponse suivant X

120

Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la

masse totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse

Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.

Schéma du spectre de réponse suivant X



Figure VII.2:

b) Pourcentage de participation de masse

Tableau VII.2.

Dans les trois premiers modes on a

-Translation suivant (X) pour le premier mode.

-Translation suivant (Y) pour ledeuxième mode.

-Rotation pour le troisième mode.

VII.2: Schéma du spectre de réponse suivant Y.

Pourcentage de participation de masse :

Tableau VII.2. Pourcentage de participation de masse.

Dans les trois premiers modes on a :

Translation suivant (X) pour le premier mode.

pour ledeuxième mode.

Rotation pour le troisième mode.

121



c) Les réponses modales de la structure

Déformation modale :

La déformation de la structure suivant les modes de vibration les plus prépondérants

est illustrés par les figures suivantes

Mode 1 : Translation suivant X

28.88%

Figure VII.

Mode 2 : Translation suivant Y

81.58%

Les réponses modales de la structure :

La déformation de la structure suivant les modes de vibration les plus prépondérants

est illustrés par les figures suivantes :

: Translation suivant X-X, période T =0,32s, taux de participation de la masse

Figure VII.3 : Mode de déformation (1).

: Translation suivant Y-Y, période T =0,32s, taux de participation de la masse

122

La déformation de la structure suivant les modes de vibration les plus prépondérants

X, période T =0,32s, taux de participation de la masse

Y, période T =0,32s, taux de participation de la masse



Figure

Mode 3 : Rotation autour de Z

Figure

Figure VII.4 : Mode de déformation (2).

: Rotation autour de Z-Z, période T =0,31s,

Figure VII.5 : Mode de déformation (3).
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4.3 Analyse des résultats :
Il y a lieu de constater que la structure présente des translations suivant les deux directions

horizontales et une rotation autour de l’axe verticale.

 Les combinaisons de calcul :

 Notation :

G : Poids propre.

Q : Charge d’exploitation.

S : Action de la neige.

p : Action de pont roulant.

W : Action du vent.

 W1 : Vent ┴ au long pan.

 W2 : Vent ┴ au pignon.

E : Action sismique.

Les combinaisons de calcul adoptées selon les règlements en vigueur sont données dans le

tableau suivant :

Combinaisons à l’État

limite ultime

Combinaisons à l’État limite

de service

Combinaisons Accidentelles

1.35G + 1.5Q

1.35G+1.5Q

G+1.5W1

G+1.5W2

G + V1

G + V2

G + S

G + Q + 1.2EX

G + Q + EY

0.8G + EX

0.8G – EX

0.8G – EY

0.8G +EY

Tableau VII.3. Combinaisons de calcul
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4.4 Résultantes des forces sismiques de calcul :

Selon l’article 4.3.6 du RPA 99, la résultante des forces sismiques à la base obtenue

par la combinaison des valeurs modales doit être supérieure à 80% de la résultante des forces

sismiques déterminée par la méthode statique équivalente.

Forces sismiques
V statique

(KN)

0.8Vstatique

(KN)

V dynamique

(KN)
Observation

Sens xx 335.83 268.72 424.95 Vérifié

Sens yy 321.83 257.48 390.37 Vérifié

Tableau VII.4. Vérification de l’effort tranchant à la base

a) Vérification des déplacements :
 1èr Cas : situation durable :

Les déplacements sont limités à :

Déplacement horizontal :










du ventchargeavec
125

du ventchargesans
150

h

h

EC3 Art 4.2.2(1) I

Ou h : hauteur du poteau

Déplacement verticale :

Avec L la longueur de la trav e
200

L
é




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Tableau VII.5. Déplacement max en situation durable

h

150
=

600

150
= 4cm

h

125
=

600

125
= 4.8cm

l

200
=

912

200
= 4.56cm

On constate que les déplacements suivant les trois directions sont inférieurs aux déplacements

admissibles, donc les déplacements sont vérifiés.

2ème Cas : situation accidentelle :

Le D.T.R RPA 99 V2003 précise que le déplacement horizontal est calculé sous les forces

sismique seules (art 4.4.3) et préconise de limiter les déplacements relatifs latéraux d’un étage

par rapport aux étages qui lui sont adjacent à 1% de la hauteur d’étage (art 5.10).

Le déplacement horizontal à chaque niveau k de la structure est calculé comme suite :

ekk R  .

ek : Déplacement dû aux forces sismiques.

R : coefficient de comportement R=4

Combinaisons Déplacements max (cm)

Avec le vent Sans le vent Avec le vent Sans le vent

Suivant X 1.35 (G+Q+V1) 1.35 (G+Q+N) 0.1 0.6

Suivant Y 1.35 (G+Q+V1) 1.35 (G+Q+N) 1.9 0.3

Suivant Z 1.35 (G+Q+V1) 1.35 (G+Q+N)
1

0



127

Il s’agit de vérifier le point le plus haut de la toiture par rapport au sol.

Déplacement (cm)

Niveau Suivant X Suivant Y

Toiture 2.5 2

Tableau VII.6: Déplacement relatif des niveaux.

୦

ଵ଴଴
=
଻ହ଴

ଵ଴଴
= 7.5 c

Tous les déplacements sont inférieurs à 7.5cm, donc ils sont vérifiés.



 VIII.1 Introduction
Le calcul d'une structure exige que sous toutes les

définies règlementairement, la stabilité statique soit assurée, tant globalement, au niveau de la

structure, qu'individuellement au niveau de chaque élément.

Les actions développent diverses sollicitations, qui génèrent des

matériau et des déformations des éléments. Il s’agit donc, afin de garantir le degré de sécurité

souhaitée et de vérifier que les contraintes et les déformations restent au

admissibles.

Le calcul des différents éléments structuraux est fait selon le règlement "CCM97" et à l’aide

du logiciel ROBOT qui détermine la réaction d’appuis pour chaque cas de charge

la vérification des cas les plus défavorables.

 VIII.2 Justification des traverses (IPE330)
La vérification se fait pour la traverse la plus sollicitée

sollicitée est la N°767de longueur L=9.12m

Figure VIII.1

 2.1 Charges repairés sur la traverse

 Poids du panneau sandwiche

VIII.1 Introduction :
Le calcul d'une structure exige que sous toutes les combinaisons d'actions possibles

définies règlementairement, la stabilité statique soit assurée, tant globalement, au niveau de la

structure, qu'individuellement au niveau de chaque élément.

Les actions développent diverses sollicitations, qui génèrent des contraintes au sein du

matériau et des déformations des éléments. Il s’agit donc, afin de garantir le degré de sécurité

souhaitée et de vérifier que les contraintes et les déformations restent au-

léments structuraux est fait selon le règlement "CCM97" et à l’aide

du logiciel ROBOT qui détermine la réaction d’appuis pour chaque cas de charge

la vérification des cas les plus défavorables.

VIII.2 Justification des traverses (IPE330) :
La vérification se fait pour la traverse la plus sollicitée ; dans notre cas ; la traverse la plus

de longueur L=9.12m ; comme illustré en rouge sur la figure suivante

Figure VIII.1 : La traverse la plus sollicitée

repairés sur la traverse :

Poids du panneau sandwiche
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combinaisons d'actions possibles

définies règlementairement, la stabilité statique soit assurée, tant globalement, au niveau de la

contraintes au sein du

matériau et des déformations des éléments. Il s’agit donc, afin de garantir le degré de sécurité

-dessous des limites

léments structuraux est fait selon le règlement "CCM97" et à l’aide

du logiciel ROBOT qui détermine la réaction d’appuis pour chaque cas de charge ; on passe à

; la traverse la plus

; comme illustré en rouge sur la figure suivante :
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 Poids des pannes

 Poids propre de la traverse

 Charge d'entretien

 2.2 Caractéristiques de la traverse :

IPE330

H (mm) B (mm) Tw (mm) Tf (mm) r(mm)

330 160 7.5 11,5 18

A (cm2) Iy (cm4) Iz (cm4) Wply (cm3) Wplz (cm3)

62.6 11770 788 804 154

Tableau VIII.1: Caractéristiques du profile IPE330

 2.3.Vérification de la section à la résistance :

 a. Bilan des efforts :

La vérification à faire est de vérifier l’élément le plus sollicité (barre N°767)

Barre Combinaison Nsd (KN) Vz (KN) My (KN*m)

767 1.35G+1.5S 25.93 27.27 80.1

Tableau VIII.2 : sollicitations sur le poteau IPE330

 Classe de la section (Barre 767)

 Classe de la semelle : (comprimée)

c

tf
=

b/2

tf
≤ 10ε ⇒

16
2

1.15
= 6.95 ≤ 10ε

ε = ඨ
235

f୷
= ඨ

235

235
= 1

 Classe de l’âme : (Flexion composée)

ߙ =
1

݀
൬
݀+ ௖݀

2
൰≤ 1

௖݀=൬
ேೞ೏

௧ೢ ×௙೤
൰=

଼଴.ଵ

଴.଻ହ×ଶଷ.ହ
= 4.55

α =
1

80.25
൬

80.25 + 4.55

2
൰= 0.52 ≤ 1
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Pour les sections de classe 1 :

܌

ܟܜ
≤

૜ૢ૟ઽ

(૚૜હ− ૚)

ௗ

௧ೢ
=

ଶ଻.ଵ

଴.଻ହ
= 36.13

ଷଽ଺ఌ

(ଵଷఈିଵ)
=

ଷଽ଺

(ଵଷ×଴.ହଶିଵ)
=72

Donc :
ௗ

௧ೢ
≤

ଷଽ଺ఌ

(ଵଷఈିଵ)
⟹classe 01

La section de IPE330est de classe 01

 2.4. Condition de résistance

a) Vérification de l’effort tranchant :

On doit vérifier que : 0,5sd plRdV V

Vzsd= 27.27 KN

V୮୪୰ୢ =
A୴୸× f୷

√3 × γ୑ ଴
=

30.8 × 23,5

√3 × 1
= 417.88KN

V୸ୱୢ
V୮୪୰ୢ

=
27.27

417.88
= 0.06 < 0.5

Alors , l’incidence de l’effort tranchant sur le moment résistant peut être négligée.

b) Vérification de l’effort normal :

Si  , 00,25 ,0,5 /pl Rd w y mNsd Min N A f  : il n’y a pas d’interaction entre le moment

résistantet l’effort normal.

ܰ௦ௗ= 25.93 Kn

N୮୪,୰ୢ �=
୅�×୤౯

ஓౣ బ
=
଺ଶ.଺×ଶଷ.ହ

ଵ
= 1337.36 KN

0.25× N୮୪,୰ୢ = 334.36

=࢝࡭ A – 2× ×࢈ ࢌ࢚ = 62.6- 2× 16 × 1.15 = 25.8 cm2

0.5 ×
࢝࡭ ࢟ࢌ�×

࢓ࢽ ૙
= 303.15 KN

Nୱୢ ழ௠ ௜௡ ቆ0.25 N୮୪୰ୢ , 0.5 ×
A୵ × f୷

γ୫ ଴
ቇ

⟹ ܰ௦ௗ <min(334.36 KN; 303.15 KN)

⟹ ܰ௦ௗ = 25.93 <303.15 KN …………………………………………vérifier
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Alors, l’incidence de l’effort normal sur le moment résistant peut être négligée.

c) Vérification de la résistance de la section transversale :

M୮୪୷୰ୢ =
W୮୪୷ × f୷

γ୑ ଴
=

804 × 23.5

1.1
= 171.76KN. m

⟹Msd = 80.1KN.m < M୮୪୷୰ୢ =171.76 KN.m

La résistance de la section transversale est vérifiée.

 2.5. Vérification de l’élément aux instabilités :

Flexion composée avec risque de flambement :

On doit vérifier que :

min , ,

.
1

.

y ySdsd

pl Rd ply Rd

k MN

N M
 

Flexion composée avec risque de déversement

On doit vérifier que :

, ,

.
1

. .

LT ySdsd

z pl Rd LT ply Rd

k MN

N M 
 

Calcul du coefficient de réduction pour le flambement min :

 min ;y zMin  

 Flambement par rapport à l’axe fort y-y (dans le plan du portique) :

Longueur de flambement :

l୷�= 912 cm (Longueur total de la traverse)

L’élancement :

λ୷=
୪౯

୧౯
=

ଽଵଶ

ଵଷ.଻
= 65.56

L’élancement réduit :

λത୷ = ቀ
஛౯

஛భ
ቁ× [B୅]0.5

Avec : B୅ = 1 pour les sections de classe 1,2 et 3

λଵ= π൤
୉

୤౯
൨
଴.ହ

= 3.14 × ቂ
ଶ.ଵ�×ଵ଴ల

ଶଷହ଴
ቃ
଴.ହ

=93.9

λത୷ = ቀ
଺ହ.ହ଺

ଽଷ.ଽ
ቁ= 0,70> 0.2 il ya de risque de flambement

Courbe de flambement :
௛

௕
=
ଷଷ

ଵ଺
= 2.06> 1.2
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Axe de flambement y-y  courbe de flambement a y=0.21ߙ

  
  

86.0

7.079.079.0

11

79.070.02.070.021.015.0

2,015,0

2222

2

2













y

y

yyy

y

yyy










 Flambement par rapport à l’axe faible z-z (hors plan du portique) :

Longueur de flambement :

 Autour de l’axe faible z’z (dans le plan perpendiculaire de l’âme), le traverse est

empêché de flamber sur toute sa longueur par les pannes.

Donc la longueur de flambement ௞݈௭ = 1.3݉

Pour l'IPE330, les rayons de giration sont : i୷ = 13.7cm et

i୸ = 3.55cm

 Calcule Les Élancement

λ୸=
୪౰

୧౰
=

ଵହ଴

ଷ.ହହ
=42.25

L’élancement réduit :

௭ߣ̅ = ቀ
ଷଽ.଺

ଽଷ.ଽ
ቁ= 0.44 > 0.2 il ya de risque de flambement

Courbe de flambement :
௛

௕
=
ଷଷ଴

ଵ଺଴
= 2.06> 1.2

Axe de flambement z-z  courbe de flambement bߙz=0.34

  
  

91.0

44.063.063.0

11

63.044.02.044.034.015.0

2,015,0

2222

2

2













z

zzz
z

z

zzz










Donc : ℵ୫ ୧୬ = min ൫ z ; z ൯= min (0.86, 0.91) = 0.86

 Calcul du coefficient de réduction pour le déversement LT :

0,522

1
1LT

LT LT LT



  

 
    

 
2

0,5 1 0, 2LT LT LT LT         

Avec :
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LT : Facteur d’imperfection pour le déversement.

LT =0,21 pour les sections laminées. (C’est notre cas)

LT =0,49 pour les sections soudées.

 
0,5

1

.LT
LT w


 



 
  
 

: L’élancement réduit pour le déversement.

Avec : 1 93,9
y

E

f
  

LT : Élancement de l’élément vis-à-vis du déversement

Pour les profilés laminés en I ou en H :

IPE330: iz=3.55 cm, h=33 cm, tf= 1,15cm⟹ cଵ=1,12 ≤2.7

0,252

0.5
1

/

/1
1

20 /

z
LT

z

f

L i

L i
c

h t

 
  
       

௅்ߣ =
భయబ

య.ఱఱ

(ଵ,ଵଶ)బ.ఱ×�቎ଵା�
భ

మబ�
×�ቆ

భయబ
య.ఱఱ
యయ
భ.భఱ

ቇ

మ

቏

బ.మఱ

௅்ߣ =33.93

Donc :

௅்ߣ̅ = ቀ
ଷ଺.ହଷ

ଽଷ.ଽ
ቁ= 0.36< 0.4 Il n’y a pas de risque de déversement

 Calcul du facteur de moment uniforme équivalent pour le flambement par

flexion:suivant y-y:

D’après la figure 5.5.3 du CCM97 :

 ,

1,8 0,7

M M M Q M

M

MQ

M
 



   

 

  


 

Ψ=
଻ଵ.଼଻

଼଴.ଵ
= 0.80⟹ Ψܯߚ = 1.8 – 0.7 (0,8) =1.24

MQ = |maxܯ |=80.1KN.m

ܯ∆ = |maxܯ |+|minܯ | = |80.1|+|71.87| =151.97KN.m

1,3MQ  Cas d’une charge uniformément répartie.

β୑ ୷ =1.24+
଼଴.ଵ

ଵହଵ.ଽ଻
× (1.3 -1.24) =1.27



 
ely

elyply

Myyy
W

WW 
 42

Donc : μ୷= 0.86×(2× 1.27- 4)

yy

Sdy

y
fA

N
k

..

.
1






k୷ = 1 −
(ଵǤଵଶ)×ଶହǤଽଷ

଴Ǥ଼ ଺ൈ଺ଶǤ଺ൈଶଷǤହ
=1.02≤

 Vérification au flambement

.

min . .

.
1

.

y y Sdsd

pl Rd ply Rd

k MN

N M
 

 Application numérique :


ଶହǤଽଷ

଴Ǥ଼ ଺�ൈଵଷଷ଻Ǥଷ଺
+
ଵǤ଴ଶൈ�଼଴Ǥଵ

ଵ଻ଵǤ଻଺

 2.6. Vérification au déversement

 Déversement =Flambement latéral de la partie comprimée + Rotation de la section

transversale.



. .

.

. .

L T y S ds d

z p l R d L T p ly R d

k MN

N M 
 


ଶହǤଽଷ

଴Ǥଽଵ�ൈଵଷଷ଻Ǥଷ଺
+

଴Ǥହଶൈ�଼଴Ǥଵ

଴Ǥଷ଺כଵ଻ଵǤ଻଺

 2.7 Vérification avec le logiciel robot

Conclusion :

Le profilé choisi IPE330 est adéquat comme traverse.

ely

4) +
଼଴ସି଻ଵଷ

଻ଵଷ
= -1.12< 0.9

≤ 1.5

Vérification au flambement :

= 0.49 < 1.

2.6. Vérification au déversement :

Déversement =Flambement latéral de la partie comprimée + Rotation de la section

.

. .

.
1

. .

L T y S d

z p l R d L T p ly R d

k M

N M 
 

଻଺
= 0.69 < 1.

2.7 Vérification avec le logiciel robot :

est adéquat comme traverse.
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Déversement =Flambement latéral de la partie comprimée + Rotation de la section



 VIII.3 Vérification des poteaux
Les éléments poteaux de la structure sont soumis à une compression et une flexion suivant

les deux axes (y-y) et (z-z).

Les sollicitations les plus défavorables tirés à partir du ROBOT

Dans notre cas : les poteaux les plus sollicité sont le N2,8 de hauteur
illustré en rouge sur la figure suivante :

 premier cas : sous (Nmax

Le poteau N°8 de hauteur H=6m

Figure VIII.2:

 deuxième cas : sous (N et V correspond et M

Le poteau N°2de hauteur H=6m

VIII.3 Vérification des poteaux :
Les éléments poteaux de la structure sont soumis à une compression et une flexion suivant

Les sollicitations les plus défavorables tirés à partir du ROBOT sont :

Dans notre cas : les poteaux les plus sollicité sont le N2,8 de hauteur H=6 m
illustré en rouge sur la figure suivante :

max et V et M correspond):

de hauteur H=6m ; comme illustré en rouge sur la figure VI

Figure VIII.2: Le poteau le plus sollicité.

: sous (N et V correspond et Mmax).

de hauteur H=6m ; comme illustré en rouge sur la Figure VII.3.
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Les éléments poteaux de la structure sont soumis à une compression et une flexion suivant

H=6 m ; comme

VII.1 suivante :

Figure VII.3.suivante :



Figure VIII.3:

 3.1 Vérification par un calcul manuel

Barre combinaison

8 1.35G+1.5Q

2 G+Q+1.2Ex

Tableau VIII.3 :

 Vérification à la résistance

1. Classe de la section

 Classe de la semelle : (comprimée)

c / tf = bf/2.tf ≤10Ɛ  ⇒

 Classe de l’âme : (fléchie)

d / tw = 331 / 11.5 = 28.78< 72

Donc : les poteaux de section IPE400

Figure VIII.3: Le poteau le plus sollicité.

Vérification par un calcul manuel

Nsd

(KN)
Vz (KN) My

(KN*m)

306.13 0.39 0.1

205.49 49.29 68.23

Tableau VIII.3 : sollicitations sur le poteau IPE400.

Vérification à la résistance

: (comprimée)

(400/2 . 21)= 7.14 < 10 Ɛ ⇒ Semelle de classe 1

: (fléchie)

= 331 / 11.5 = 28.78< 72 Ɛ                   ⇒ Ame de classe 1

IPE400 sont de classe01.

136

MZ (KN*m)

0.19

0.35

Semelle de classe 1
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On a ට=ߝ
ଶଷହ

௙೤
= 1

Semelle comprimée

ܿ=
ܾ

2
=

160

2
= 80�݉ ݉

ܿ=
ܾ

௙ݐ
=

80

13.5
= 5.92 < ߝ11

 3.2. Vérification de l’élément aux instabilités :

La vérification aux instabilités est donnée par les formules suivantes :

3.2.1. Flexion composée avec risque de flambement :

ܰ௦ௗ

௠߯ ௜௡ × ×ܣ ௬݂/ߛ௠ ଵ
+

௬ܭ × M୷ୱୢ

ܹ ௣௟௬ × ௬݂/ߛ௠ ଵ
+

௭ܭ × M୸ୱୢ

ܹ ௣௟௭ × ௬݂/ߛ௠ ଵ
≤ 1

a) Calcul de min :

 min min ,y z  

 .Flambement par rapport à l’axe fort y-y (dans le plan du portique) :

 Suivant l’axe y–y :

i୷ = ට
୍ౕ

୅
= ට

୍ౕ

୅
= ට

ଶଷଵଷ଴

଼ସ.ହ
= 16.54cm

y

ky

y
i

l5.0
 =

ଷ଴଴

ଵସ.ଽଵ
= 18.13

�ቂ=ߣ̅
ఒ

ఒଵ
ቃ[ߚ௪ ]଴.ହ Avec ௪ߚ = =௬ߣ1̅ ቂ

ଵ .଼ଵଷ

ଽଷ,ଽ
ቃ =    0.19≤ 0.2 

On doit pas tenir compte de fait de flambement

 Suivant l’axe faible z-z : (hors du plan du portique)

iz=3.95

y

ky

i

l
z  =

ଵହ଴

ଷ.ଽହ
=37.97

�ቂ=ߣ̅
ఒ

ఒଵ
ቃ[ߚ௪ ]଴.ହ Avec ௪ߚ = =௬ߣ1��������������������������̅ ቂ

ଷ଻.ଽ଻

ଽଷ,ଽ
ቃ=0.40 > 0.2

On doit tenir compte de fait de flambement
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Le choix de la courbe de flambement :

h/b= 400/180 = 2.22<1,2

tf= 13.5mm< 40mm donc on choisie la courbe (b)

Axe de flambement z-z courbe de flambement b ; α=0.34(tableau 3). 

௭ߣ̅ = 0.4 ⇒ ��߯ z=0.92

 Calcul de :min࣑

��߯min = (���߯ z )= 0.92

 Calcul de l’élancement réduit vis-à-vis de déversement LT

 

25,02

5,0

1
20
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i
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i
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 

91.30

35,1
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95.3

8.131
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1
1132,1

95.3

8.131

25,02
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
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
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


































LT

  52,0
5,0

1









 A

LT
LT 






4,052,0 LT Il ya un risque de déversement

 Calcul des coefficients Ky et Kz :

μy= λ͞y( 2 βMy – 4)+
୛ ౦ ౯ౢି୛ ౛ ౯ౢ

୛ ౛ ౯ౢ

μz= λ͞z( 2 βMz – 4)+
୛ ౦ ౰ౢି୛ ౛ ౰ౢ

୛ ౛ ౰ౢ

 Suivant l’axe (Z-Z) :

µ
௭
௭ߣ̅= × ெߚ2) .௒ − 4) +

ௐ ೛೗.೥ିௐ ೐೗.೥

ௐ ೐೗.೥

μz = 0.4* (2*1,8 – 4) + 0.56=0.40
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Sdz
z

fA

N
k

..

.
1






K୸ = 1 −
0.4 × 306.13

0.92 × 84.5 × 23,5

Nsd = 305.98 KN

My.sd =0.13KN

Mz.sd = 0.11 KN.m

Npl.Rd = A .fy / ɣm0 = 84.5 . 23.5 / 1 = 1805.22 KN

Mply.Rd = 1307* 23.5 *10-2 /1 = 307.14 Kn.m

Nୱୢ

χ୫ ୧୬ × A ×
f୷

γ୫ ଵ

+
K୷ ×

W୮୪୷ ×

ଷ଴ହǤଽ଼

଴Ǥଽଶ�Ǥ��ଵ଼଴ହǤଶଶ
+

଴כ�ଷ଼Ǥ଴଺

ଷ଴଻Ǥଵସ
+

଴Ǥଽଷכሺ଴

ଵ଼଼Ǥହସ

 3.3. Vérification avec le logiciel robot :

 3.4. Pour le deuxième cas :

3.4.1 Flexion composée avec risque de flambement
ܰ௦ௗ

௠߯ ௜௡ ൈ ܣ ൈ
௬݂

௠ߛ ଵ

+
௬ܭ ×

ܹ ௣௟௬

 Calcul de min :

 min min ,y z  

߯min = ( z߯ )= 0.92

 Calcul de l’élancement réduit vis

5
= 0.93

23.5 / 1 = 1805.22 KN

/1 = 307.14 Kn.m

M୷ୱୢ

×
f୷

γ୫ ଵ

+
K୸× M୸ୱୢ

W୮୪୸×
f୷

γ୫ ଵ

≤ 1                                   

଴Ǥଵଵሻ

ହସ
= 0,18< 1  Ce qui est vérifier

3.3. Vérification avec le logiciel robot :

Pour le deuxième cas :

composée avec risque de flambement :
× M୷ୱୢ

௣௟௬ ×
௬݂

௠ߛ ଵ

+
௭ܭ × M୸ୱୢ

ܹ ௣௟௭ ×
௬݂

௠ߛ ଵ

≤ 1                                

Calcul de l’élancement réduit vis-à-vis de déversement LT
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 
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
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 

91.30
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95.3

8.131

20

1
1132,1

95.3

8.131
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


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



























LT

  52,0
5,0

1









 A

LT
LT 






4,052,0 LT Il ya un risque de déversement

 Calcul des coefficients Ky et Kz :

μy= λ͞y( 2 βMy – 4)+
୛ ౦ ౯ౢି୛ ౛ ౯ౢ

୛ ౛ ౯ౢ

μz= λ͞z( 2 βMz – 4)+
୛ ౦ ౰ౢି୛ ౛ ౰ౢ

୛ ౛ ౰ౢ

 Suivant l’axe (Z-Z) :

µ
௭
௭ߣ̅= × ெߚ2) .௒ − 4) +

ௐ ೛೗.೥ିௐ ೐೗.೥

ௐ ೐೗.೥

μz = 0.4* (2*1,8 – 4) + 0.56=0.40

yz

Sdz
z

fA

N
k

..

.
1






K୸ = 1 −
0.4 × 304

0.92 × 84.5 × 23,5
= 0.93

Nsd = 204.88 KN

My.sd =77.8KN

Mz.sd = 0.27 KN.m

Npl.Rd = A .fy / ɣm0 = 84.5 . 23.5 / 1 = 1805.22 KN 

Mply.Rd = 1307* 23.5 *10-2 /1 = 307.14 Kn.m



Nୱୢ

χ୫ ୧୬ × A ×
f୷

γ୫ ଵ

+
K୷ ×

W୮୪୷ ×

ଶ଴ସǤ଼ ଼

଴Ǥଽଶ�Ǥ��ଵ଼଴ହǤଶଶ
+

଴כ�ଷ଼Ǥ଴଺

ଷ଴଻Ǥଵସ
+

଴Ǥଽଷכሺ଴

ଵ଼଼Ǥହସ

 3.5. Vérification avec le logiciel robot :

Conclusion : Le profilé choisi IPE400 est adéquat comme poteau.

 VIII.4. Vérification des diagonales des contreventements poutre au

vent :

 4.1. Pignon (L45*5)

La vérification se fait pour la diagonale la plus sollicitée sur le pignon, qui est la barre

N°1157Comme illustré en rouge sur la

Figure VIII.4:

M୷ୱୢ

×
f୷

γ୫ ଵ

+
K୸× M୸ୱୢ

W୮୪୸×
f୷

γ୫ ଵ

≤ 1                                   

଴Ǥଶ଻ሻ

ହସ
= 0,13< 1  vérifier

3.5. Vérification avec le logiciel robot :

Le profilé choisi IPE400 est adéquat comme poteau.

Vérification des diagonales des contreventements poutre au

La vérification se fait pour la diagonale la plus sollicitée sur le pignon, qui est la barre

N°1157Comme illustré en rouge sur la figure VIII.4 suivante :

Figure VIII.4: La diagonale la plus sollicitée suivant pignon.
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Vérification des diagonales des contreventements poutre au

La vérification se fait pour la diagonale la plus sollicitée sur le pignon, qui est la barre

a diagonale la plus sollicitée suivant pignon.
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Élément Combinaisons Nsd(KN)

Traction G+Q+Ey 21.48

Compression 0.8G-Ey -19.86

Tableau VIII.4: les efforts dans les éléments de contreventement.

4.1.1. Vérification à la traction :

0m

y

rdsd

fA
NN






On a : A = 4.3cm²















KNNKNN

KNN

rdsd

rd

86.9148.21

86.91
1.1

5,233.4

Vérifiée

 VIII.5. Vérification des diagonales de la palée de stabilité :

 5.1. Rive : (L50*6)

.

Élément Combinaisons Nsd(KN)

Traction G+Q+Ey 59.51

Compression 0.80G-Ey -47.66

Tableau VIII.5: les efforts dans les éléments de contreventement

 5.2. Vérification à la traction :

0m

y

rdsd

fA
NN






On a : A = 5.69 cm²
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













KNNKNN

KNN

rdsd

rd

55.12151.59

55.121
1.1

5,2369.5

Vérifiée

 5.3. Intermédiaire : (L60*6)

Élément Combinaisons Nsd(KN)

Compression 0.8G-EY -54.05

Traction G+Q+Ey 58.21

Tableau VIII.6 : les efforts dans les éléments de contreventement.



 5.4 Vérification à la traction :

0m

y

rdsd

fA
NN






On a : A = 6.91 cm²















KNNKNN

KNN

rdsd

rd

62.14721.59

62.147
1.1

5,2391.6

Vérifiée

IX.1 Introduction :

La conception et le calcul des assemblages revêtent en construction métallique ,une

importance équivalente à celle du dimensionnement des pièces pour la sécurité finale de la

construction , Les ossatures ne présentent généralement pas de redondances importantes et

les assemblages constituent donc de point de passage obligé pour les sollicitations régnant

dans les différents composants structurels ; En cas de défaillance d’un assemblage , c’est

bien le fonctionnement global de la structure qui est en cause .

 Les assemblages sont des ensembles constitués de plusieurs composants.
 Les abouts des éléments structurels liaisonnés.
 Les pièces accessoires de liaison
 Les organes de fixation proprement dits assurant la solidarisation effective entre les

Composants en présence

IX.2. Fonctionnement des Assemblages

Les principaux modes d’assemblages sont :
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a) le rivetage :

Ce méthode d’assemblage a été le premier mis en œuvre de manière généralisée par ma
construction métallique, il est aujourd’hui pratiquement abandonné au profile des assemblages
boulonnée

b) Le boulonnage :
Le boulonnage consiste le moyen d’assemblage le plus utilisé en construction métallique du

fait de sa facilité de mise en œuvre et des possibilités de réglage qu’il ménage sur site ,

pour notre cas on a utilisé le boulon de haute résistance

(HR) il comprend une vis à tige .filetée , une tête hexagonale ou carrée et un écrou en

acier à très haute résistance .

On distique deux types de boulons qui se différencient caractéristiques mécaniques plus ou

moins élevées.

- les boulons ordinaires.

- les boulons à haute résistance.

Boulons Classe de qualité FYB [N/mm²] Fub [N/mm²]

De charpente 4.6

5.6

240

300

400

500

à haute résistance 8.8

10.9

640

900

800

1000

Tableau IX. 1:Caractéristiques mécaniques des aciers pour boulons.

c) Le soudage
En charpente soudée les assemblages sont plus rigides,celaà pour effet un

encastrement partiel des éléments constructifs. Les soudages à la flamme

oxyacéthylénique et le soudage à l’arc électrique sont des moyens de chauffages

qui permettent d’élever à la température de fusion brilles des pièce de métal à

assembler .

d) Le coulage :
C’est le type d’assemblage le moins utilisé dans la charpente métallique.

Pour conduire les calcules selon les schémas classiques de la résistance des

matériaux il y a lieu de distinguer. Parmi les assemblage:
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- Les assemblages articulés : qui transmettront uniquement les efforts normaux et tranchants.

- Les assemblages rigides : qui transmettront en outre les divers moments.

Désignation M8 M10 M12 M14 M16 M18 M20 M22 M24 M27 M30

d (mm) 8 10 12 14 16 18 20 22 24 27 30

d0 (mm) 9 11 13 15 18 20 22 24 26 30 33

A (mm2) 50,3 78,5 113 154 201 254 314 380 452 573 707

As (mm2) 36,6 58 84,3 115 157 192 245 303 353 459 561

 rondelle

(mm)

16 20 24 27 30 34 36 40 44 50 52

 clé (mm) 21 27 31 51 51 51 58 58 58 58 58

Tôle usuelle

(mm)

2 3 4 5 6 7 8 10,14 >14 - -

Cornière

usuelle

(mm)

30 35 40 50 60 70 80 120 >120 - -

Tableau IX. 2: Principales caractéristiques géométrique des boulons

d : diamètre de la partie non filetée de la vis.

d0 : diamètre nominal du trou.

A : section nominale du boulon.

As : section résistante de la partie filetée.

IX.2 Assemblage poteau _ traverse :

 l’assemblage poteau – traverse est réalisé à l’aide d’une platine boulonnée à la traverse

et au poteau.

 l’assemblage est sollicité par un moment fléchissant, effort tranchant et un effort

normal.



Figure IX.1 : Représentation de l’assemblage Poteau

On choisit des boulons de classe 8.8

Nombre de boulons = 10

Nombre de files : n = 2

Section résistante de la partie filetée

Poteau IPE400

Traverse: IPE330

Vsd = 21.98KN        →à l’ELU combinaison : 1,35G+1.5S

M =52.16KN.m

Nmax = 69.61 KN

VIII 2.1. Détermination des

Nous considérons uniquement les boulons tendus, c’est à dire les trois rangées supérieures des

boulons.

d1 =440mm.d2 = 320mm.d3 =200 mm.

∑d² =(440)² +(320)² +(200)² = 0.34m²

Représentation de l’assemblage Poteau –Traverse

On choisit des boulons de classe 8.8

Section résistante de la partie filetée : As =192 mm2

à l’ELU combinaison : 1,35G+1.5S

Détermination des efforts dans les boulons :

Nous considérons uniquement les boulons tendus, c’est à dire les trois rangées supérieures des

=200 mm.

² =(440)² +(320)² +(200)² = 0.34m²

146

verse.

Nous considérons uniquement les boulons tendus, c’est à dire les trois rangées supérieures des
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Ni =



2di

diMsd

N1 =
ହଶ.ଵ଺∗଴.ସସ

଴.ଷସ
= 67.50 KN

N2 =
ହଶ.ଵ଺∗଴.ଷଶ

଴.ଷସ
= 49.09KN

N3 =
ହଶ.ଵ଺∗଴.ଶ

଴.ଷସ
=30.68KN

IX 2.2. Dimensionnement des boulons :
Il faut vérifier que : N1 n  FP avec : FP = 0.7  fub  AS

AS
nfub

N

7.0
1 =

଺଻.ହ∗ଵ଴³

଴.଻∗଼଴଴∗ଶ
 As=60.26mm2

On choisit des boulons M14

Soit des boulons de diamètre d0 = 13mm ; de classe 8.8 ; AS = 84.3mm² ;A=113mm2

Avec P2 = 70 mm

X 2.3. Condition de résistance des boulons :

 Distance entre axe des boulons :

Avec : d0 = 15 mm

P1 ≥ 2,2d0 P2 ≥ 3d0

P1 ≥ 2,2 × 15 =33 mm      P2 ≥ 3 × 15 = 45 mm 

On prend : P1 = 120 mmOn prend : P2 = 70mm

●Pince longitudinale :  ●Pince transversale : 

e1 1.2d0 e2 1.5d0

e1 1.2 × 15 = 18mm e2 1.5 × 15= 22.5mm

On prend : e1 = 50mm. On prend : e2 = 45 mm
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XI 2.4. Moment résistant effectif de l’assemblage :

MR =
1

2

d

diFP 
<Msd

FP = 0.7  fub  AS = 0.7 800 10-384.3= 47.2 KN par boulon

Et 47.22=94.41 KN pour les autres rangers a deux boulons

MR =
ଽସ.ସଵ∗�଴.ଷସ

଴.ସସ
= 72.95KN.m>Msd=52.16KN.m

Condition vérifiée

XII 2.5.Vérification :

2.5.1 Résistance d’un boulon a l’interaction cisaillement-traction :

Il faut vérifier que : Vsd ≤ VR=
Ms

sdtPS FFnµK



)8.0( .

Avec :

µ = coefficient de frottement qui est pris égale à 0.3

KS = 1 coefficient qui est en fonction de la dimension des trous de perçage pour les trous à

tolérance normale.

Ms = 1,25

n =nombred’interfaces de frottement = 1

FP = 0.7  fub  AS = 0.7 800 10-384.3= 47.2 KN

KNF N sd
sdt 6.23

2

2.47

2
. 

 Effort de cisaillement sollicitant par boulon

Fvsd =
n

Vsd
=

10

98.21
= 2.19 KN

 Effort résistant de l’interaction cisaillement-traction.

 ≤ VR=
Ms

sdtPS FFnµK



)8.0( .

KNFVR 79.6
25.1

))6.238.0(2.47(13.01





Fvsd= 2.19 KN Fvr = 6.79KN (vérifiée)
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XIII 2.6. Vérification au poinçonnement :

Il faut vérifier que : prdB > sdtF .

Mb

u
pmprd

f
tdB


 ..6,0

md =23.7mm

pt =13.5mm ( ft de poteau IPE400)

uf =360 Mpa

D’où KNBprd 6.173
25.1

36
35.12.373.146,0 

Donc KNBprd 6.173 > KNF sdt 6.23.  vérifiée.

XIV 2.7. Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone tendue :

On doit vérifier que : .V t RdF F

Avec :

.

0

. .
y

t Rd w eff

m

f
F t b




Où :

Ft.Rd : Résistance de l’âme du poteau à la traction.

twc : Epaisseur de l’âme du poteau.

beff = P : entraxe des rangées de boulons. (P=70cm) .

Donc : KNF Rdt 47.141
1

5.23
7.06.8. 

L’effort de cisaillement vaut :

f

sd
V

th

M
F


 EC03-1-8 art 6.2.6.7
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. vérifiéenonKNFKN
th

M
F Rdt

f

sd
V .......98.14607.227

0135.033.0

87.71
. 







D’où la nécessité d’un raidissage : (raidisseur d’épaisseur 15mm)

XV 2.8. Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone comprimée :

On doit vérifier que : Fvrd = 227.07≤ Fcrd =
௙௬�.௧௪ .௕௘௙௙

ஓ୫ ଴

Beff=tf+2t+5(tp+r)

Avec:

tw=8.6mm épaisseur de l’âme du poteau

tf=11.5 mm épaisseur de la traverse

t=20mm épaisseur de la platine

tp=13.5mm épaisseur de la semelle du poteau

r=21

beff =275mm

Fvrd=227.07 KN <Fcrd=505.25KN condition vérifiée

XVI 2.9. Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone cisaillée :

On doit vérifier que : V VRdF F

0

VR 0.58 w
y

M

t
F f h


   

KNFVR 81.386
1

86.0
335.2358.0 

L’effort de cisaillement vaut :

vérifiéeKNFKN
th

M
F Rdt

f

sd
V .......81.38607.227

0135.033.0

87.71
. 







XVII 2.10. Assemblage platine traverse :
Cette liaison se fera au moyen de cordon de soudure

 Epaisseur de la platine :

Soit e = 20 mm
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 Gorge reliant l’âme :

3 mm ≤ a ≤ 0,5 tw → 3 mm ≤ a ≤0,5× 7.5 mm →a = 3.5 mm

 Gorge reliant la semelle :

3mm ≤ a ≤ 0.5 tf → 3 mm ≤a ≤0,5 × 11.5 mm →a = 5.5 mm

 Distribution des efforts sur les différents cordons :

 Cordon âme platine :

Chaque cordon reprend : V / 2 = 27.27 / 2 = 13.63 KN

 Cordon semelle :

L = 2b – tw = 320– 8.6= 311.4mm

N = M / L = 71.87 / 0,311 = 231.09 KN

XVIII 2.11. Vérification :
 Cordon semelle platine :

L =
ே .√ଷ .��ఉೢ . ɣ೘ ೢ

௔.��௙௨
(EC3 Art 6.6.5.3)

௪ߚ : Coefficient de corrélation = 0.8

ɣ௠ ௪ : Coefficient de sécurité = 1.25

ݑ݂ : Valeur normal de la résistance = 360Mpa

L =
ଶଷଵ.଴ଽ�������. √ଷ� .�������଴.଼�����.�����ଵ.ଶହ

ହ.ହ��.��ଷ଺
= 2.02cm

L = 31.14 cm >2.02 cm Vérifiée

IX.4. Assemblage traverse _ traverse

XIX Traverse IPE330-IPE330 :
 L’assemblage traverse – traverse est réalisé par l’intermédiaire d’une platine

boulonnée.

 Si la portée du portique ne dépasse pas certaines limites pour le transport (environ

16m), L’assemblage du faitage peut être réalisé en usine, hors chantier, permettant

ainsi des économies.



Figure IX.2 : Représentation de l’assemblage traverse

On choisit des boulons de classe 8.8

Nombre de boulons = 10

Traverse : IPE330,

Mmax = 80.1KN.m, Vsdmax = 27.27KN.

XX 4.1. Détermination des efforts dans les boulons

Nous considérons uniquement les boulons tendus, c’est à dire les 3 rangées supérieures des

boulons.

d1 = 360 mm, d2 = 280 mm, d

2di = 0,248 m²

Ni =



2di

diMe

N1 = 116.27 KN, N2= 90.43KN,

XXI 4.2. Dimensionnement des boulons :

Il faut vérifier que : N1  n  F

Représentation de l’assemblage traverse-traverse.

On choisit des boulons de classe 8.8

= 27.27KN.

4.1. Détermination des efforts dans les boulons :

Nous considérons uniquement les boulons tendus, c’est à dire les 3 rangées supérieures des

= 280 mm, d3 = 200 mm.

90.43KN,N3=64.59 KN.

Dimensionnement des boulons :

FP avec : FP = 0.7  fub  AS

152

traverse.

Nous considérons uniquement les boulons tendus, c’est à dire les 3 rangées supérieures des
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AS
nfub

N

7.0
1 = 2

3

81.103
28007.0

1027.116
mm





On choisit un boulon M14

Soit des boulons de diamètre d0 = 15mm ; de classe 8.8 ; AS = 115mm² ; A=154mm2

XXII 4.3. Condition de résistance des boulons :

 Distance entre axe des boulons :

●Entre axe des boulons :  

P1 = 39.6mm, On prend : P1 = 80mm.

P2 = 54mm, On prend : P2 = 70mm.

●Pince longitudinale :

e1 1.2d0

e1 1.2 × 15 = 18 mm

On prend : e1 = 70mm.

           ● Pince transversale : 

e2 1.5d0

e2 1.5 × 18 = 27 mm

On prend : e2 = 45 mm.

XXIII 4.4. Moment résistant effectif de l’assemblage :

MR =
1

2

d

diFP 
<Msd

FP = 64.4 KN par boulon

Et 64.42=128.8KN pour chaque rangers

MR =
36.0

248.08.128 
= 88.78KN.m>Msd=80.1KN.m vérifiée
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XXIV 4.5. Résistance d’un boulon à l’interaction cisaillement-traction :

XXV

Il faut vérifier que : Fvsd ≤ FVR=
Ms

sdtPS FFnµK



)8.0( .

Avec : µ = 0,3, KS = 1, ms = 1,25, n = 1.

FP = 0.7  fub  AS = 0.7  800115 10-3 = 64.4KN.

KNF N sd
sdt 96.12

2

93.25

2
. 

 Effort de cisaillement sollicitant par boulon

Fvsd =
n

Vsd
=

10

27.27
= 2.72 KN

 Effort résistant de l’interaction cisaillement-traction sollicitons

KNVR 96.12
25.1

))96.128.0(4.64(13.01





Fvsd= 2.72 KN  FVR = 12.96 KN (vérifiée)

XXVI 4.6. Vérification au poinçonnement :

Il faut vérifier que : prdB > sdtF .

Mb

u
pmprd

f
tdB


 ..6,0

md =23.7mm, uf =360 Mpa

pt =20 D’où KNBprd 18.257
25.1

36
2023.73.146,0 

Donc KNBprd 18.257 > KNF sdt 96.12.  vérifiée.

XXVII4.7. Assemblage platine traverse :

Cette liaison se fera au moyen de cordon de soudure :

 Epaisseur de la platine :

Soit e = 30 mm
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 Gorge reliant l’âme :

3mm ≤ a ≤ 0,5 tw → 3 mm ≤ a ≤0,5× 7.5 mm →a = 3.5 mm

 Gorge reliant la semelle :

3 mm ≤ a ≤ 0.5 tf → 3 mm ≤ a ≤0,5 × 11,5 mm →a = 5.5mm

 Distribution des efforts sur les différents cordons :

 Cordon âme platine :

Chaque cordon reprend :V / 2 = 27.27 / 2 = 13.63 KN

 Cordon semelle :

L = 2b – tw = 320 – 7.5 = 321.5 mm

N = M / L = 80.1 / 0,3212 = 249.37 KN

XXVIII 4.8. Vérification :
 Cordon semelle platine :

L =
ே .√ଷ .��ఉೢ . ɣ೘ ೢ

௔.��௙௨
(EC3 Art 6.6.5.3)

௪ߚ = 0,8, ɣ௠ ௪ = 1.25, ݑ݂ = 360Mpa

L =
ଶସଽ.ଷ଻������√ଷ� .�������଴.଼�����.�����ଵ.ଶହ

ହ.ହ��.��ଷ଺
= 2.18cm

L = 32.15 cm > 2.18cm vérifiée

IX.5. Assemblage de l’échantignolle :

XXIX 5.1. Assemblage de l’échantignolle sur la panne :

Les pannes sont assemblées aux traverses ou aux fermes par boulonnage. Sur les toitures

inclinées, pour éviter le glissement et le basculement à la pose, les pannes sont fixées à l'aide

d'échantignolles.

On dimensionnera le boulon au cisaillement avec RvZ (chaque boulon reprend une seul

panne).
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Figure IX.3:Vue perspective de l’échantignole

On vérifiera l’assemblage pour un boulon ordinaire à fin de réaliser une articulation.

Rz : réaction de la panne sous la combinaison G-1.5W

RVZ max = 7.79 KN est celui due au vent (ChapitreIII).

Rvymax=0.95 KNest celui due au poids propre de la panne.

XXX 5.2. Dimensionnement des boulons:

KN
pn

R
F

Vz

Vsd 97.12
1

79.7

.

max


Mb

ubS
rdV

fA
F






5.0
.

²45.32
6005.0

1079.725.1

5.0

. 3

mm
f

F
A

ub

VsdMb
S 








On adopte des boulons de type M8 avec AS=36.6 mm² et d0=9mm

XXXI 5.3. Moment résistant effectif de l assemblage:

MZ= RZ*d1 RZ: effort de traction.

MZ =7.79*9 =7.01KN.m

Ft.sd =
ெ ∗ௗଵ

௡∗ௗଵ
n: nombre de boulons

Ft.sd =
଻.଴ଵ∗଴.ଽ

ଶ∗଴.ଽ
=3.5



MY = RY*d2 RY:effort de cisaillement

MY =4.95 *7 =3.5 KN.m

Figure IX.4

XXXII5.4 .Assemblage de l’échantignolle sur la traverse
Dans ce cas, le boulon

traction, Le cas le plus défavorable et celui du vent :

Rvy= 0.95KN (Chapitre III ).

131.0
86.944.1

5.3

14.52

97.12

05.05.0

09.09.0

1
4.1

.

.

..

.

.

.

.

f
AF

f
AF

FF

F

F

F

F

Mb

ub
SrdV

Mb

ub
Srdt

rdtsdt

rdt

sdt

rdV

sdV





















XXXIII 5.5. Vérification à la pression diamétrale

, 2,5 u
P rd p

Mb

f
F d t


    

F rdP
25.1

36
8.05.115.2. 

FKNF sdVrdP  79.764.80 .. 

:effort de cisaillement

Figure IX.4 vue assemblage échantignole panne

5.4 .Assemblage de l’échantignolle sur la traverse :
est soumis simultanément à un effort de cisaillement et de

traction, Le cas le plus défavorable et celui du vent :

= 0.95KN (Chapitre III ).

.

7.52
25.1

360
366.0

86.94
25.1

360
366.0

vérifiéecondition

KN

KN





5.5. Vérification à la pression diamétrale :

KN64.80
25



vérifiéeconditionKN 79 .
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est soumis simultanément à un effort de cisaillement et de



IX.6. Assemblage du contreventement (Palées de stabilités)

XXXIV 6.1 Palées de stabilités de rive

Figure IX.5:Représentation de l’assemblage diagonale de rive

L’assemblage se fait par la détermination de l’élément le plus sollicité avec un effort de

traction : Nt,Sd=59.51KN.

6.1.1. Assemblage de la diagonale sur le gousset
 Pré dimensionneme

L'épaisseur du gousset dé

tableau suivant :

F (KN) ≤ 200 

e (mm) 8

Tableau IX.3 : Ep

Dans ce genre d’assemblage, les boulons sont sollicités en cisaillement seul, les diagonales

les plus sollicitées sont celles qui reprennent un effort de traction maximum.

N=59.51 KN ≤ 200 KN        d’o

L’assemblage est réalisé par des boulons

glissement par cisaillement est donnée comme suit

Fvrd=
଴ǡହൈி௨௕

ఊ೘ ್
ൈ ;ݏܣ avec Fub=500MPa

IX.6. Assemblage du contreventement (Palées de stabilités) :

6.1 Palées de stabilités de rive :

Représentation de l’assemblage diagonale de rive

par la détermination de l’élément le plus sollicité avec un effort de

6.1.1. Assemblage de la diagonale sur le gousset :
ement du gousset :

épend essentiellement de l'effort appliqué, il e

200-450 450-750 750-1150

10 12 14

Epaisseur du gousset en fonction de l'effort ap

Dans ce genre d’assemblage, les boulons sont sollicités en cisaillement seul, les diagonales

les plus sollicitées sont celles qui reprennent un effort de traction maximum.

≤ 200 KN        d’où e =8mm

L’assemblage est réalisé par des boulons ordinaires de classe 5.6, dont la résistance au

glissement par cisaillement est donnée comme suit :

=500MPa(Tableau 3.3 CCM97)
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Représentation de l’assemblage diagonale de rive

par la détermination de l’élément le plus sollicité avec un effort de

est donné par le

1150 1150-1650

16

t appliqué.

Dans ce genre d’assemblage, les boulons sont sollicités en cisaillement seul, les diagonales

les plus sollicitées sont celles qui reprennent un effort de traction maximum.

ordinaires de classe 5.6, dont la résistance au



mb
 : Coefficient de sécurité =1,25

Figure IX.6:

6.1.2.Distribution de l’effort normale sur les boulons

KN
pn

N
FVsd 92..9

2.3

51.59

.
max 

Avec : p : nombre de plan de cisaillement =2

n : est le nombre de boulons pris arbitrairement =3

6.1.3. Dimensionnement des boulons

Fvrd=
଴ǡହൈி௨௕

ఊ೘ ್
ൈ ;ݏܣ avec Fub=500MPa

mb
 : Coefficient de sécurité =1,25

Mb

ubS
rdV

fA
F






5.0
.

0
A Mb

S 


On adopte des boulons de type M10 avec A

6.1.4. Disposition géométrique

Cornière L *(50*50*6) t = 10mm

: Coefficient de sécurité =1,25

Figure IX.6: Assemblage des diagonales de rive

6.1.2.Distribution de l’effort normale sur les boulons :

KN

: nombre de plan de cisaillement =2

: est le nombre de boulons pris arbitrairement =3

6.1.3. Dimensionnement des boulons :

=500MPa(Tableau 3.3 CCM97)

: Coefficient de sécurité =1,25

²6.49
5005.0

1092.925.1

5.0

. 3

mm
f

F

ub

VsdMb 





On adopte des boulons de type M10 avec AS=58mm² et d0=11mm

géométrique :

Cornière L *(50*50*6) t = 10mm

159
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0 1

0 1

0 2

1.2 12

2.2 14

1.5

d e t

d p t

d e

 

 



d’où














2

1

1

5.16

1402.24

1202.13

e

P

emm

Soit e1 = 4 cm P1 = 6 cm e2 = 2.5 cm

6.1.5. Vérifications :

 Vérification de l’Assemblage trop long :

L= (n-1) ଵܲ= (3-1) 6 =12cm

L<15.d=15x1=15cm

L < 15 d= 150mm ; Donc l’assemblage est long.

6.1.6. Vérification à la pression diamétrale :

, 2,5 u
P rd p

Mb

f
F d t


    

1)1;;
4

1

3
;

3
min(

0

1

0

1 
u

ub

f

f

d

p

d

e


.

36
2.5 1 1 0,8 57,6

1.25
P rdF KN     

vérifiéeconditionKNFKNF sdVrdP  92.96.57 .. 

Y’a pas risque de rupture par pression diamétrale pour la cornière.

6.1.7. Vérification de la rupture de la section nette :

. ,0,9 u
u Rd nett v sd

mb

f
N A F


 

.

A୬ ୲ୣ= Aଵାξ. Aଶ

Aଵ = (5 . 0,6)– (1. 0,6) = 2.4cmଶ

Aଶ = (5 − 0,6). 0,6 =2.64cm²

ξ =
3Aଵ

3Aଵ + Aଶ
= 0,73

A୬ ୲ୣ= 2.4 +(0,73 . 4.06) = 4.33 cmଶ



N rdu  112
25.1

36
33.49.0.

XXXV6.2. Palées de stabilités intermédiaires

Figure IX.7: Représentation Assemblage des diagonales sur gousset pignon

L’assemblage se fait par la détermination de l’élément le plus sollicité avec un effort

traction : Nt,Sd=58.21KN.

6.2.1. Assemblage de la diagonale sur le gousset

 Pré dimensionnemen

N=58.21 KN ≤ 200 KN        d’o

L’assemblage est réalisé par des boulons ordinaires de classe 5.6, dont la résistance au glissement par

cisaillement est donnée comme suit

Fvrd=
଴ǡହൈி௨௕

ఊ೘ ್
ൈ ;ݏܣ avec Fub=400 MPa

mb =1,25

vérifiéeconditionKNFKN sdV  92.927. .

6.2. Palées de stabilités intermédiaires :

Représentation Assemblage des diagonales sur gousset pignon

L’assemblage se fait par la détermination de l’élément le plus sollicité avec un effort

6.2.1. Assemblage de la diagonale sur le gousset :

nt du gousset :

≤ 200 KN        d’où e = 8mm

réalisé par des boulons ordinaires de classe 5.6, dont la résistance au glissement par

cisaillement est donnée comme suit :

=400 MPa(Tableau 3.3 CCM97)
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vérifiée

Représentation Assemblage des diagonales sur gousset pignon.

L’assemblage se fait par la détermination de l’élément le plus sollicité avec un effort

réalisé par des boulons ordinaires de classe 5.6, dont la résistance au glissement par



Figure IX.8:

6.2.2. Distribution de l’effort normale sur les boulons

KN
pn

N
FVsd 70.9

2.3

21.58

.
max 

Avec : p =2, n =3.

6.2.3. Dimensionnement des boulons

.

0,5 S ub
V rd

Mb

A f
F



 


5005.0

107.925.1

5.0

.

f

F
A

ub

VsdMb
S








On adopte des boulons de type M10 avec A

 Disposition géométrique

Cornière L *(60*60*6) t = 8mm

0 1

0 1

0 2

1.2 12

2.2 14

1.5

d e t

d p t

d e

 

 



d’où








5.16

.24

132

Figure IX.8:Assemblage des diagonales intermédiaires

6.2.2. Distribution de l’effort normale sur les boulons :

KN

=3.

6.2.3. Dimensionnement des boulons :

²5.48
103

mm

de type M10 avec AS=58mm² et d0=11mm

Disposition géométrique :

Cornière L *(60*60*6) t = 8mm







2

1

1

5

1402.

120132

e

P

emm
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diagonales intermédiaires
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Soit e1 = 4 cm P1 = 6 cm e2 = 2.5 cm

6.2.4. Vérifications :

 Vérification de l’Assemblage trop long :

L= (n-1) ଵܲ= (3-1) 6 =12cm

L<15.d=15x1=15cm

L<15 d= 150mm ; Donc l’assemblage est long.

6.2.5. Vérification à la pression diamétrale :

, 2,5 u
P rd p

Mb

f
F d t


    

KNF rdP 6.57
25.1

36
8.0115.2. 

vérifiéeconditionKNFKNF sdVrdP  7.96.57 ..  .

Y’a Pas risque de rupture par pression diamétrale pour la cornière.

6.2.6. Vérification de la rupture de la section nette :

. ,0,9 u
u Rd nett v sd

mb

f
N A F


 

.

A୬ ୲ୣ= Aଵାξ. Aଶ

Aଵ = (6 . 0,6)– (1 . 0,6) = 3cmଶ

Aଶ = (6 − 0,6). 0,6 =3.24cm²

ξ =
3Aଵ

3Aଵ + Aଶ
= 0,73

A୬ ୲ୣ= 3 +(0,73 . 3.24) = 5.36cmଶ

vérifiéeconditionKNFKNN sdVrdu  70.993.138
25.1

36
36.59.0 .. 



IX.7 contreventements horizontaux poutre au vent

Figure IX.9 :

L’assemblage se fait par la détermination de l’élément le plus sollicité avec un effort de

traction : Nt,Sd=21.48 KN

XXXVI 7.1. Assemblage de la diagonale sur le gousset

 Pré dimensionneme

N=21.48 ≤ 200KN        d’o

L’assemblage est réalisé par des boulons ordinaires de classe 5.6, dont la résistance au

glissement par cisaillement est

Fvrd=
଴ǡହൈி௨௕

ఊ௠ ௕
ൈ ;ݏܣ avec Fub=500 MPa

IX.7 contreventements horizontaux poutre au vent :

Figure IX.9 : Représentation Assemblage des diagonales

L’assemblage se fait par la détermination de l’élément le plus sollicité avec un effort de

7.1. Assemblage de la diagonale sur le gousset :

ement du gousset :

≤ 200KN        d’où : e = 8mm

L’assemblage est réalisé par des boulons ordinaires de classe 5.6, dont la résistance au

glissement par cisaillement est donnée comme suit :

=500 MPa
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Représentation Assemblage des diagonales

L’assemblage se fait par la détermination de l’élément le plus sollicité avec un effort de

L’assemblage est réalisé par des boulons ordinaires de classe 5.6, dont la résistance au



Figure IX.10:

Distribution de l’effort normale sur les boulons

KN
pn

N
FVsd 58.3

2.3

48.21

.
max 

Avec : p =2, n =3.

XXXVII 7.2. Dimensionnement des boulons

Mb

ubS
rdV

fA
F






5.0
.

5005.0

1058.325.1

5.0

.

f

F
A

ub

VsdMb
S








On adopte des boulons de type M8 avec A

XXXVIII 7.3. Disposition géométrique

Cornière L (45*45*5) t = 8mm

Figure IX.10:Assemblage des diagonales de la poutre au vent

Distribution de l’effort normale sur les boulons :

KN

Dimensionnement des boulons :

²9.17
103

mm

On adopte des boulons de type M8 avec AS=36.6mm² et d0=9mm

Disposition géométrique :

Cornière L (45*45*5) t = 8mm

165

Assemblage des diagonales de la poutre au vent
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0 1

0 1

0 2
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

d’où


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




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1208.10
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Soit e1 = 4 cm P1 = 6cm e2 = 2.5 cm.

XXXIX 7.4. Vérifications :

 Vérification de l’Assemblage trop long :

L= (n-1) ଵܲ= (3-1) 6 =12cm, L<15.d=15x0.8=12cm.

L≥15 d= 120mm ; Donc l’assemblage est long. 

XL 7.5. Vérification à la pression diamétrale :

, 2,5 u
P rd p

Mb

f
F d t


    

KNF rdP 08.46
25.1

36
8.08.015.2. 

vérifiéeconditionKNFKNF sdVrdP  58.308.46 .. 

Y’a Pas risque de rupture par pression diamétrale pour la cornière.

XLI 7.6. Vérification de la rupture de la section nette :

. ,0,9 u
u Rd nett v sd

mb

f
N A F


 

A୬ ୲ୣ= Aଵାξ. Aଶ

Aଵ = (4.5 . 0,5)– (0.8 . 0,5) = 1.85cmଶ

Aଶ = (4.5 − 0,5). 0,5 = 2cm²

ξ =
3Aଵ

3Aଵ + Aଶ
= 0,73

A୬ ୲ୣ= 1.85 +(0,73 . 2) = 3.32 cmଶ

vérifiéeconditionKNFKNN sdVrdu  58.305.80
25.1

36
32.39.0 .. 
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IX.8 Calcul des pieds de poteaux (encastre) :

Les bases des poteaux et les tiges d’ancrage sont des éléments de continuité qui

assurent la transmission des efforts de la superstructure aux fondations, ce sont des dispositifs

de liaisons.

Ces derniers sont constitués d’une plaque d’assise appelée platine assurant la réduction de la

pression dans le béton, soudée au poteau reposant sur la fondation et fixée par des écrous aux

tiges d’ancrage qui sont noyées dans le béton.

XLII 8.1 Dimensionnement de la tige d'ancrage des poteaux:

Les tiges seront dimensionnées avec l’effort Nt=204.88KN et un moment My =77.74KN.m

Et un effort tranchant V=53.88KN

Figure IX. 11: Tige d’encrage du pied du poteau.

b =h+2c

h : la hauteur de la section IPE400 h = 400 mm

c : le débord, donné par : c = (100 ÷ 150) mm

on prend : c = 100 mm

d’où : a = h + 2c = 400 + 2×100 =600mm

b = b + 2c = 180 + 2×100 = 380 mm

Les tiges d'ancrages sont dimensionnées à la traction simple, sous un effort de traction (Nst)
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KN
P

M

n

N
F

yt 33.102
383

²1074.77

6

88.204

3 2







n: l’encrage est réaliser par 6 tiges

Nt: effort sollicitant de traction.

cm

f

F

fF

y

y

35.2
5.2314.3

3.1024

.

.4

4

².


















Donc on choisit pour les tiges le diamètre =3 cm.

XLIII 8.2 Vérifications :

XLIV

8.2.1. Vérification de la tige d’ancrage:

L’effort admissible par scellement est par la règle suivante

   

mr

cml

cml

CCMFlrl

d

g
N c

a

93

6322

6032020

975,34,6

1
1000

7
11.0

2

1

212

1







































cg : Le dosage en ciment = 350 Kg/m3

Na: effort normal résistant par scellement d'une tige.

d1 =5cm

  KNKNNa 33.10252.3245,364,640

5

2
1

2

1000

3507
11.0

2



















 
 On remarque

que résistance par scellement est très petit donc pour augmenter la résistance ont va

augmenter les paramètres de la résistance pas scellement ( le diamètre de la tige , 1l , 2l et r )
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Soit

cml 701 

cmr

cml

9

72





  KNKNNa 33.1026.10675,394,670

5

2
1

2

1000

3507
11.0

2



















 


D’où la condition est vérifiée

8.2.2. Vérification des contraintes dans le béton et l'acier:

33.8
6

50

6
80

4.379
88.204

10*74.77 3.





D
cme

mm
N

M
e

sd

sd



Donc le centre de poussée se trouve hors du tiers central de la section, et la platine est soulevé

2
22

84.18
2

314,3*3

2

3
cm

R
A 





 (A : aire de la section 3cmdetiges à gauche du poteau)

15

4012

5.372/11

1042/2/









b

a

E

E
n

cmhpdb

cmddhph

cmchel

.

  0.90'.90'..3' 23  h
b

l
Ah

b

l
Ahhlh

  05.37.
40

104
84.1890'.

40

104
84.1890'.5.37104.3' 23  hhh

0165321'56.4408'5.199' 23  hhh

cmh 2.19'

e à gauche (les boulons de gauche étant sollicités en traction).
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XLV 8.2.3Vérification des contraintes dans le béton:
On doit vérifier que :

vérifiéeMPafMPa

avec
f

f
h

hbh

lN

ubb

b

b

c
ubb























2.1466.2

3

2.19
5.372.1940

10488.2042

5.185.0

)
3

'
('

2 28








La contrainte est vérifiée

8.2.4Vérification des contraintes dans l'acier:

On doit vérifier que :

MPafMPa

f
h

h

h
hl

A

N

ya

ya

23574.39

3

2.19
5.37

2

2.19
5.37104

.
84.18

88.204

3

'
2

'

.



















La contrainte est vérifiée

XLVI 8.3 Dimensionnement de l'épaisseur de la platine:

 Vérification dans la section 1-1:

Le moment dans la section 1-1 est obtenu grâce au diagramme trapézoïdal des contraintes

situé à droite de la section, que l’on peut décomposer en un diagramme rectangulaire (1) et un

diagramme triangulaire (2).

Les moments correspondants, pour une bande de largeur unité (=1 cm) et d’épaisseur t, sont :
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Figure IX.12:Vérification dans la section 1–1.

mKNMMM

mknM

mKNM

.89.1

*088.010
3

10*2

2

66.2
10

.98.110
2

10
74.3910

21
3

2

3
1




























Le module d’inertie de la platine pour b = 1cm est :
 
 

3 2. /12

/ 2 6

b tI bt

V t
 

La contrainte de flexion dans la section 1-1 est :

cmtf
W

M
y

el

69.0
5.23

689.1





1

2 2

IPE400

1

3

3

10

10

66.2b

h
’
=19.2cm

= -39.74

10
2.66

(1) (2)
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cmt 69.0

 Contrainte de flexion dans la section 2-2:

Le même raisonnement on aura le moment maximal:

mKnMM .98.11

D’où : cmt 71.0
5.23

698.1







cmt 71.0

Figure IX.13 : Vérification dans la section 2 – 2

 Vérification dans la section 3 - 3

Du cote tendu, la platine est soumise à un moment M = 0.1T

6

50

.47.779.741.0

79.741074.3984.18.

2

1

t
W

mKNM

KNAT

el

a





 

Il faut vérifiée que :

Figure IX.14 : Vérification dans la section 3 – 3
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Il faut donc vérifier que :

cmt

f

M
tf

t y

y

19.0

5.2350

47.76

50

6

50

647.7
2










Conclusion : on prendra une platine d’épaisseur : t =20mm.

IX. 9 Dimensionnement de la tige d’ancrage des potelets :

Le pied des potelets sont articulé

Figure IX.15: pied de poteau articulé

Nt=103.61KN

h : la hauteur de la section HEA140 h = 133 mm

c : le débord, donné par : c = (100 ; 150) mm

on prend : c = 100 mm

d’où : a = h + 2c = 133 + 2×100 = 333 mm

b = b + 2c = 140 + 2×100 = 340 mm
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L’ancrage est réalisé par deux tiges

Donc on choisit pour les tiges le diamètre =1,2 cm.

XLVII9.1.Vérification de la tige d’ancrage:

L’effort admissible par scellement est par la règle suivante

   

cmr

cml

cml

CCM
N

lrl

d

g
N tc

a

6.33

4.22.122

24202.120

97
6

5,34,6

1
1000

7
11.0

2

1

212

1







































cg : Le dosage en ciment = 350 Kg/m3

Na: effort normal résistant par scellement d'une tige.

d1 =5cm

  okKNKNNa 


















 
 26.17

6

61.103
53.3245,364,640

5

2
1

2

1000

3507
11.0

2

La condition est vérifiée

XLVIII 9.2Vérification de la contrainte de compression sur la semelle de la
fondation:

Lp =60cm (longueur de la platine)

Bp=38cm (largeur de la platine)

MPafMPa
BL

N
ub

pp

t 2.1445.0
103860

1061.103
4

3
















cm

f

N

f
N

y

t

y
t

87.0
5.23*3*14.3

61.103*2

.

2

4

².

2













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XLIX 9.3Détermination de l’épaisseur de la platine:
Il faut vérifiée que :

y

y
f

tsoit
tb

fb









3

6

.
.

2
..

22

mmt 78.3
235

45.03
50 


 On prend : t=10mm
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L X. ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE.

LI X.1 Introduction :

Un ouvrage quelle que soit sa forme et sa destination, prend toujours appui sur un sol

d’assise. Les éléments qui jouent le rôle d’interface entre l’ouvrage et le sol s’appelle

fondations. Le dimensionnement de la fondation est conditionné par le site d’implantation.

 Choix du type de fondation :

Le choix du type de fondation se fait suivant trois paramètres :

_ La nature et le poids de la superstructure.

_ La qualité et la quantité des charges appliquées sur la construction.

_ La qualité du sol de fondation.

La contrainte admissible de notre sol site S2est :σsol = 2 bars

La profondeur d’ancrage : D =2 m

LIIX.2. Calcul des fondations sous les poteaux:

LII.1 2.1. Détermination des sollicitations:
Pour le dimensionnement des fondations superficielles, les sollicitations sont déterminées

selon les combinaisons d’actions suivantes :

 RPA99/200310.1.4.1.art
8,0








EG

EQG

Ainsi que les combinaisons citées par le BAEL91.

Compte tenu de l'application à la résistance ultime du sol qu d'un coefficient de sécurité de

2.

Les sollicitations les plus défavorables sont données dans le tableau ci-dessous:
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Sollicitation

Situation accidentelle

Situation durable

ELU ELS

G+Q+1.20EX 1.35G+1,5Q G+S

Nmax (KN) 230.95 311.05 157.07

My(KN.m) 77.74 60.24 44.62

MZ (KN.m) 0.3 0.2 0.5

Vy (KN) 7.45 9.98 5.58

VZ (KN) 53.88 21.99 16.29

Tableau X.1: Les sollicitations à la base des poteaux IPE400

LII.2 2.2. Pré dimensionnement de la semelle du poteau :
Les dimensions de la semelle sont choisies de manière qu’elles soient homothétiques

avec celle du pied de poteau, les poteaux de notre structure sont rectangulaires à la base

(h*b), donc les semelles sont rectangulaires (H*B).

h et b : dimension de la platine du poteau considéré. (IPE400)

H et B : dimension de la semelle.

h1 : d + c ; avec c = 5 cm. (Béton de propreté)

d : hauteur utile de la semelle est donnée par

Figure X.2:Dimension de la semelle.

B x H

h 1d

b x h

N

B

H

b

h
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a. Critère de non poinçonnement:
 solM  2 : Situation accidentelle

 solM  33,1 : Situation durable

M : Contrainte maximale dans la semelle donnée par la formule suivante:

max
6

1................
6

1 00 






 











 



 MMM prendon

H

e

BH

N

B

e

BH

N


bar

N

M
e

sol

Y

2

0







h=37.5 cm et b=40 cm

Ou : h et b dimensions de la platine puisque les poteaux sont encastrés.

LII.3 2.3. Dimensionnement de la semelle:

 Situation accidentelle : 2M sol 



sol

sol

b

Bh

e

b

Bh
B

N

H

e

HB

N





2
6

1

2
6

1

0

0




























 











 









 




mBchoisisontmB

eavec

BB

197.0

33.0
95.203

74.77

075.669372345

0

23







mHsoit

mBH

1

93.093.0





SoitB= 1 m et H = 1 m

1.2)Art-15.IIICh-91(BAEL

4

4
max















hH

bB

d
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 Situation durable : solM  33,1

sol

sol

b

Bh

e

b

Bh
B

N

H

e

HB

N





33,1
6

1

33,1
6

1

0

0




























 











 









 




mBchoisisontmB

eavec

BB

2.12.1

2.0
05.311

24.60

031.684186213

0

23







mHsoit

mBH

2.1

1.193.0





On choisit pour toutes les semelles B=1,2m et H = 1,2m

mdsoit

m

m

d

hH

bB

d

25.0

205.0
4

375.02.1

20.0
4

4.02.1

max

4

4
max



































 cdh1 0,3 m

l1 : hauteur de l'amorce de poteau

l1 = 2 – 0,3 = 1.7 m

Poids de la semelle:

1 28cP H B h f   

P = 1.2×1,2×0,3×25 = 10.8KN

Les moments à la base:
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 
 11

11

lhTMM

lhTMM

yzbz

zyby





Les contraintes dans les semelles excentrées sont données par les expressions suivantes:
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




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 
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
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





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

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eavec
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e
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e
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sensH
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sol

0
0
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0
max

6
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durablesituation33,1

leaccidentelsituation.26
1








2
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/266233.133.1

/40022.2
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mKN

sol

sol









solmoy 


 



4

.3 minmax

Les contraintes sont regroupées dans le tableau suivant:

Cas de
chargement

Sens e0 (m) max (bar) min (bar) moy (bar)

Situation
accidentelle

Sens H 0,3 0,42 ≤  4 0,1 0,34<1.2

Sens B 0.003 0,163< 4 0,15 0,2<1.2

Situation
Durable

ELU
Sens H 0,19 0,43<2,66 0.01 0,43<1.2

Sens B 0,006 0,22<2,66 0.20 0,27<1.2

ELS
Sens H 0,28 0,26<2,66 0,04 0,21<1.2

Sens B 0,008 0,11<2,66 0,1 0,12<1.2

TableauX.2: Vérification des contraintes dans le sol.

Les contraintes moyennes ne sont vérifiée donc B= 1,2 H=1,2:

(RPA 99 v 2003.Art.10.1.5)

2.4 Vérification de la stabilité au renversement :
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Dans le cas accidentel, il faut vérifier que:

0

1,2
0,3

4 4

1,2
0,3

4 4

B
m sensB

e
H

m sensH


  

 
   


mmeHsens

mmeBsens

3.03.0:

3,0003.0:

0

0




Donc la vérification au renversement est satisfaite.

2.5. Détermination des armatures de la semelle:

On a deux conditions à vérifier :

 

 

0
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0

0

6
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6

2 4
2

2 4

b
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e s e n s B

H
e se n sH


 


  



 


  








Si les deux conditions sont vérifiées, les armatures seront calculées sous un effort normal

fictif:

sensH
H

e
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sensB
B

e
NN


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
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3
1'

3
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Si l’une des deux conditions n’est pas vérifiée, les armatures seront calculées sous un

moment M1
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a. Situation accidentelle:
 Armatures parallèles à H=1,2m:

଴݁ =0,3 ≥ 
଴,ଷ଻ହ

଺
= 0,06m

⟹Calcul de ଵܯ

଴݁ =0,3 ≥ 
଴,ସ଴

ଶସ
=0,016m

  sensHM 
























27

95.231

3,0
2

20,1

4,035,0
2

20,1

3,09375,03,02,14

2

1

ࡹ ૚ = 29.14kn.m.

mdzavec

fz

M
A
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S
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

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400225.0

1014.29 3
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
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Armatures parallèles à B=1,2m:
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
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a) Situation durable :
 A l'E.L.U :
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Armatures parallèles à H=1,2m:
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Armatures parallèle à B=1,2m:
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 A l'E.L.S:

Armatures parallèles à H:
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Armatures parallèles à B:
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LII.4 2.6 Condition de non fragilité :
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79.540120
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f
A
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



Dispositions constructives:
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Les armatures seront munies des crochets si : (ls>H/4 sens H et ls> B/4 sens B)

4 0,6 ²

:

e
s

s tj

s

f
l

f

l longueur de scellement








  

HAs  5,1

Suivant H :

cm
H

cmls 30
4

32.42
1.2²5.14.2

4002.1





 

Suivant B :

cm
H

cml 30
4

32.42
1.2²5.14.2

4002.1





 

.Donc les armatures ne seront pas munies de crochets

Tous les résultats sont regroupés dans le tableau suivant:

Armatures Situation
accidentelle

Situation
durable

Amin

(cm²)
Nombre

De
barre

As (cm²) ls (cm) St (cm)

ELU ELS

As (H) 3,23 4.68 3.58 5.48 6HA12 6.79 42.32 23

As (B) 2,67 3.62 1.87 5.79 6HA12 6.79 42.32 23

1.2m

0.8

T10 e=23

T10 e=23
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LIII

LIV Figure X.2: Schéma de ferraillage de la semelle des poteaux.

LV IX.3 Fondation sous potelet :

Nous avons des potelets HEA 140, la surface de la platine du potelet S :

cmBpetcmLpavecbaS 3550. 

cmB

MPaavec
B

N

BA

N

BA
b

a

B

A

solsol
sdsd

C

03.19
43.12.0

61.103

2.0
²..4.1.

43.143.1
35

50












Soit B =80 cm, d’où on prend A=120cm

 Hauteur de la semelle :

120 60
15

4 4
max

80 38
10,5

4 4

15

A a
cm

d
B b

cm

d cm

 
 

 
   





On prend d=20cm

LV.1 3.1. L’encrage :
20 5 25

8,33 12,5
3 2

t

t t
p p

h d c cm

h h
h h

    

    
Avec C=5cm

Soit ph
= 10cm

On doit vérifier que:



187

KNP

mKN
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D’où

KNNt 4.1088.46.103 

MPasolc 212.1
12080

4.108



 

3.2 Calcul des armatures :

calcul de ferraillage par la méthode des bielles : la semelle se comporte en une semelle

isolée la transmission de N par des bielles

   
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F
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s

Y 



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LV.2 3.3. Condition de non fragilité :

min

min

28

28
min

2
min

28
Y min

2
min

: 2,1 , 400

2,1
0, 23 0, 23 120 20

400

2,89

2,1
0,23 0,23 80 20

400

1,93

X X

Y Y

t

t
X

X

t

Y

A A

A A

Avec F Mpa fe Mpa

F
A A d

fe

A cm

F
A B d

fe

A cm





 

   
      

  



   
      

  



2
min min

2
min min

2,89
:

1,93
X X X X

Y Y Y Y

A A A A cm
On

A A A A cm

    


   

Dans le plan xx', on prend 4HA12=4,52cm2, avec un espacement de 35cm entre deux barres.

Dans le plan yy’, on prend 4HA10=3,14cm2, avec un espacement de 25cm entre deux barres.

LVI X.4. Calcul des longrines :

Les longrines sont des éléments appartenant à l’infrastructure et qui servent à rigidifier

l’ensemble des semelles. Elles sont soumises à des forces axiales de traction

LVI.1 4.1 Pré dimensionnement :
Les dimensions minimales de la section transversale des longrines d’après le RPA99vs2003

sont:

25 cm x 30 cm : sites de catégorie S2 et S3

30 cm x 30 cm : sites de catégorie S4

Pour notre cas on optera pour des longrines de section :( 30x35) cm²

LVI.2 4.2 Ferraillage :
Les longrines doivent être calculées pour résister à l’action d’une force de traction qui est

égale:
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10.1.1.b)V2003.Art.(RPA9920KN
N

Nt 











α: coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considérée 

max
uN : L’effort normal ultime du poteau le plus sollicité.

 α = 12 (zone IIa, site S3) 
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Donc on ferraille avec Amin

Soit 8HA12repartie sur toute la section, avec As =9,05 cm²

LVI.3 4.3 Vérification de la condition de non fragilité :
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 
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LVI.4 4.4. Armatures transversales
Soit des cadres de diamètre 8mm dont l’espacement est inférieur à

St<min (20cm, 15*0,6) = 9cm

Les cadres sont espacés de 10 cm en travée et de 8 cm en zone nodale.

Figure

LVII X.5. Ferraillage des futs

Les fondations sont ancrées à D=2m

dessus du sol ; donc on prévoit un poteau en B.A (fût) de dimension (90*70) cm

Le fût est soumis à un effort normal, un effort tranchant et un moment fléchissant. Le

ferraillage de la section sera calculé en flexion composé.

On calculera uniquement le fût le plus sollicité

2Cad T8 e=10

Armatures transversales :
Soit des cadres de diamètre 8mm dont l’espacement est inférieur à : min (20 cm, 15Φ)

Les cadres sont espacés de 10 cm en travée et de 8 cm en zone nodale.

gure X.3 :Schéma de ferraillage des longrines.

X.5. Ferraillage des futs :

fondations sont ancrées à D=2m ; l’assemblage platine massif doit être au

; donc on prévoit un poteau en B.A (fût) de dimension (90*70) cm

Le fût est soumis à un effort normal, un effort tranchant et un moment fléchissant. Le

de la section sera calculé en flexion composé.

On calculera uniquement le fût le plus sollicité ; par les efforts (M. N .T)

30

3
5

8T12

2Cad T8 e=10

190

: min (20 cm, 15Φ)

; l’assemblage platine massif doit être au-

; donc on prévoit un poteau en B.A (fût) de dimension (90*70) cm2.

Le fût est soumis à un effort normal, un effort tranchant et un moment fléchissant. Le
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Figure X.4 : Section du fut à ferrailler.
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Selon RPA99/2003 (art 7.4.2.1) la section minimale d’armature longitudinale est :

2
mins, 7,56%9,0A cmhb 

Le choix de la section est : 16161414A mins, HAHA 

Armatures transversales
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Soit trois cadres Φ10 et des épingles de diamètre Φ8 dont l’espacement max est donné par 
le RPA

Dans la zone nodale :

cmsoitcm 10S10S tt 

Dans la zone courante :

cm14Ssoit14cm);10
2

h
;

2

b
min(S tlt  

FigureX.5: Schéma de ferraillage des futs.
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 XI.1 Introduction :
Après le dimensionnement et la vérification des éléments de la structure, on doit vérifier la

stabilité d’ensemble sous l’action du vent et du séisme.

La stabilité de la structure est assurée si :

Σ Moments résistants (stabilisateurs) ≥ Σ moments renversants. 

Σ Mst ≥Σ MR


XI.2. Action d’ensemble

 2.1. Calcul des forces à l’aide des pressions de surfaces

La force exercée par le vent Fw agissant sur une construction ou un élément de construction
peut être déterminé par sommation vectorielle des forces Fw,e, Fw,i, et Ffr respectivement
données par :

-Forces extérieures : Fw,e= Cd * ⅀ We * Aref

-Forces intérieures : Fw,i = ⅀ Wi * Aref

-Forces de frottements : Ffr= Cfr * qp(ze) * Afr

[RNV2013, P : 58 ; Paragraphe 2.6.2]

2.1.1 Vent sur pignon (sens V2)
a/ Forces extérieures

on a : Fw,e= Cd * ⅀ We * Aref et We= qp(ze) * Cpe

Parois verticales:

Zone Cd We(kN/m²) Aref(m²) We * Aref(kN)
A 1 -0.517 18 -9.30
B 1 -0.413 72 -29.73
C 1 -0.258 306 -78.94
D 1 0.413 216 89.20
E 1 -0.155 216 -33.48
Tableau XI.1. Valeurs des forces extérieures pour les parois verticales sens V2

Donc Fw,e= -62.25 KN

Toiture :

Zone Cd We(kN/m²) Aref(m²) We * Aref (kN)
Fsup 1 -1.55 5.625 -8.718
Finf 1 -1.38 5.625 -7.762
G 1 -1.06 42.75 -45.315
H 1 -0.39 216 -84.24
I 1 -0.33 2106 -665.28

Tableau XI.2. Valeurs des forces extérieures pour la toiture sens V2

Donc Fw,e= -811.315kN

b/ Forces intérieures:
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On a : Fw,i = ⅀ Wi * Aref et Wi= qp(ze) * Cpi

 Parois verticales:

Zone Aref (m²) Wi (kN/m²) Wi * Aref (kN)
A 18 -0.087 -1.582
B 72 -0.087 -6.264
C 306 -0.087 -26.622
D 216 -0.087 -18.792
E 216 -0.087 -18.792

Tableau XI.3.Valeurs des forces intérieures pour les parois verticales sens V2

Donc Fwi= -72.052KN

 Toiture :

Zone Aref (m²) Wi (KN/m²) Wi * Aref (N)
Fsup 5.625 -0.09 -0.506
Finf 5.625 -0.09 -0.506
G 42.75 -0.09 -3.847
H 216 -0.09 -19.44
I 2106 -0.09 -189.54

Tableau XI.4. Valeurs des forces intérieures pour La toiture sens V2

Donc : Fwi= -231.839KN

c / Forces de frottements :

On a : Ffr= Cfr * qp(ze) * Afr

Cfr est le coefficient de frottement ;

on a des ondulations perpendiculaires au vent, donc c’est égal à 0.04

[RNV2013, P : 59 ; Tableau 2.8]

 Parois verticales :

Aire de la surface extérieure parallèle au vent :

Afr= 2*d*h =2*66*7.5= 990m²

Aire de la surface extérieure perpendiculaire au vent :

A= (2 × 36 × 7.5 = 540) × 4 = 2160݉ ²

On a l’aire totale de toute les surfaces parallèles au vent est inférieure à 4 fois l’aire totale de

toute les surfaces extérieures perpendiculaire au vent, donc il n’ya pas lieu de calculer les

forces de frottement.
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[RNV2013, P : 59 ; Paragraphe 2.6.3]

 Toiture

qp(ze)= 577.5N/m²

Afr= (9.12*4)*66= 2407.68m²

Ffr= 0.04*577.5*2407.68

Ffr= 55617.40N

[RNV2013, P : 60 ; Tableau 2.9]

d / Force totale exercée par le vent Fw

 Parois verticales

FW= -134.302.702KN

 Toiture

FW= - 1043.154KN

2.1.2. Vent sur long pan (sens V1)
a/ Forces extérieures

on a : Fw,e= Cd * ⅀ We * Aref et We= qp(ze) * Cpe

 Parois verticales:

Zone Cd We (KN/m²) Aref (m²) We * Aref (N)
A 1 -0.517 18 -9.30
B 1 -0.413 72 -29.736
C 1 -0.258 126 -32.508
D 1 0.413 396 163.548
E 1 -0.155 396 -61.38
Tableau XI.5. Valeurs des forces extérieures pour Les parois verticales sens V2

Donc Fwe = 30.638KN

 Toiture

Zone Cd We(KN/m²) Aref (m²) We * Aref (KN)
F 1 -0.773 5.625 -4.348
F 1 -0.773 5.625 -4.348
G 1 -0.588 87.75 -51.597
H 1 -0.265 1089 -288.585
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I 1 -0.577 1089 -628.353
J 1 -0.346 99 -34.254

Tableau XI.6. Valeurs des forces extérieures pour La toiture sens V1

Donc : Fwe= -1011.485KN

b / Forces intérieures :

On a : Fw,i = ⅀ Wi * Aref et Wi= qp(ze) * Cpi

 Parois verticales:

Zone Aref(m²) Wi (KN/m²) Wi * Aref (KN)
A 18 -0.08 -1.44
B 72 -0.08 -5.76
C 126 -0.08 -10.08
D 396 -0.08 -31.68
E 396 -0.08 -31.68

Tableau XI.7. Valeurs des forces intérieures pour les parois verticales sens V1

Donc Fwi= - 80.64KN

 Toiture

Zone Aref(m²) Wi (KN/m²) Wi* Aref (KN)
F 5.625 -0.09 -0.506
F 5.625 -0.09 -0.506
G 87.75 -0.09 -7.897
H 1089 -0.09 -98.01
I 1089 -0.09 -98.01
J 99 -0.09 -8.91

Tableau XI.8. Valeurs des forces intérieures pour La toiture sens V1

Donc Fw ,i = -213.869KN

c / Forces de frottements

On a : Ffr= Cfr * qp(ze) * Afr

Cfr est le coefficient de frottement ; ondulation parallèle au vent ; donc c’est égal à 0.04

[RNV2013, P : 59 ; Tableau 2.8]

 Parois verticales :

Aire de la surface extérieure parallèle au vent :
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Afr= 2*d*h =2*36*7.5= 540m²

Aire de la surface extérieure perpendiculaire au vent :

A= (2 × 66 × 7.5 = 990) × 4 = 3960݉ ²

On a l’aire totale de toute les surfaces parallèles au vent est inférieure à 4 fois l’aire

totale de toute les surfaces extérieures perpendiculaire au vent, donc il n’ya pas lieu de

calculer les forces de

 Toiture

Aire de la surface extérieure parallèle au vent :

Afr= 2*2*18 =72 m²

Aire de la surface extérieure perpendiculaire au vent :

A= (4 × 66 × 9.12 = 2407.68) × 4 = 9630.72݉ ²

On a l’aire totale de toute les surfaces parallèles au vent est inférieure à 4 fois l’aire

totale de toute les surfaces extérieures perpendiculaire au vent, donc il n’ya pas lieu de

calculer les forces de

d / Force totale exercée par le vent Fw

 Parois verticales

FW= -50.002KN

 Toiture

FW= -1225.354KN

 XI.3 : Détermination des moments renversants (MR)

 3.1 : Cas du vent :

L’action du vent est décomposée en deux composantes :

- Une composante horizontale (Fwe h)

- Une composante verticale (Fwe v)

a) Vent perpendiculaire au PIGNON V1 :

Forces extérieurs : Fwe=ࢊ࡯ × ࢃ∑ ×��ࢋ ࢌࢋ࢘࡭

.i i

T

i

T x
X

T


 ;

.i i

T

i

T y
Y

T


 ;

.i i

T

i

T z
Z

T



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.ii i

U

i

U x
X

U




; .i i

U

i

U y
Y

U




; .i i

U

i

U z
Z

U




zone FweH (KN) FweV (KN) Point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D 89.2 0 18 0 3

E -33.48 0 18 66 3

F1 0 -8.72 1.87 0.75 6.2

F2 0 -7.76 34.15 0.75 6.2

G 0 -45.31 14.25 0.75 6.79

H 0 -84.24 18 3 7

I 0 -665.2 18 29.25 7

Fr (toi) - - - - -

Fr (par) - - - - -

FweH= 55.72 - 18 39.65 3

- FweV=-

811.23

17.7 24.35 6.97

Tableau XI.9. Forces extérieurs sens V1.

Forces intérieurs : Fw, i ࢃ∑= ࢌࢋ࢘࡭�×��࢏

zone FweH (KN) FweV (KN) Point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D -18.79 0 18 0 3

E -18.79 0 18 66 3

F1 0 -0.506 1.87 0.75 6.2

F2 0 -0.506 34.15 0.75 6.2

G 0 3.84 14.25 0.75 6.79

H 0 -19.44 18 3 7

I 0 -189.54 18 29.25 7



199

Fr (toi) - - - - -

Fr (par) - - - - -

FweH= -37.58 - 18 33 3

- FweV=-

206.12

18.07 18.23 7.11

Tableau XI.10. Forces intérieurs sens V1.

La force résultante:

Action

horizontale

Action

verticale

Coordonnées du point d’application

x y Z

Fw,e 55.72 0 18 -39.65 3

Fw,e 0 -811.23 17.7 24.35 6.97

Fw,i -37.58 0 18 33 3

Fw,i 0 -206.12 18.07 18.23 7.11

Ffr(p.v) 0 0 - - -

Ffr(toiture) 0 0 - - -

Résultante FwH -18.14 0 18 123.65 3

Résultante FwV 0 -1017.35 17.8 23.11 6.99

Tableau XI.11. La force Fw résultante cas V2

 Calcul du moment de renversement :

MR/XX: moment renversant par rapport à l'axe XX

MR/YY: moment renversant par rapport à l'axe YY

MR/XX = Fv*Yv = -1017.35*23.11 =-23510.95 KN.m

MR/YY = Fh*Xh = 18.14*18 = 326.52 KN.m

 Calcul du moment stabilisant :
ࡹ ࢙ = w × 13

Avec :

W=2764.05 KN : Poids totale du bâtiment.

௦ܯ = 2764.05× 13 = 35932.65KN.m

sr MM  : La stabilité longitudinale est vérifiée.

b) Vent perpendiculaire au long pan sens V1:
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Forces extérieurs : Fwe=ࢊ࡯ × ࢃ∑ ×��ࢋ ࢌࢋ࢘࡭

zone FweH (KN) FweV (KN) Point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D 163.54 0 0 33 3

E -61.38 0 18 33 3

Fsup 0 -4.34 1.87 0.75 6.2

Finf -4.34 1.87 64.13 6.2

G 0 -51.59 1.87 33 6.2

H 0 -288.58 9 33 6.5

I 0 -628.35 17.25 33 6.95

J 0 -34.25 18 33 7

FweH=102.16 - -10.81 33 3

- FweV=-977.2 14.49 33 7.12

Tableau XI.12.Forces extérieurs V2.

Forces intérieurs : Fw, i ࢃ∑= ࢌࢋ࢘࡭�×��࢏

zone FweH (KN) FweV

(KN)

Point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D -31.68 0 0 33 3

E -31.68 0 18 66 3

Fsup 0 -0.506 1.87 0.75 6.2

Finf -0.506 1.87 64.13 6.2

G 0 -7.89 1.87 33 6.2

H 0 -98.21 9 33 6.5

I 0 -98.01 17.25 33 6.95

J 0 -8.91 18 33 7

FwiH=-63.36 - 9 33 3

- FwiV=-214.03 12.84 33 6.70

Tableau XI.13.Forces intérieurs sens V2.
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La force résultante:

Action

horizontale

Action

verticale

Coordonnées du point d’application

x y Z

Fw,e 102.16 0 -10.81 33 3

Fw,e 0 -977.2 14.49 33 7.12

Fw,i -63.36 0 9 33 3

Fw,i 0 -214.03 13.84 33 6.7

Ffr(p.v) 0 0 - - -

Ffr(toiture) 0 0 - - -

Résultante FwH 38.8 0 43.15 33 3

Résultante FwV 0 -1191.23 14.37 33 7.04

Tableau XI.14.La force Fw résultante cas V3

Calcul du moment de renversement :

MR/XX: moment renversant par rapport à l'axe XX

MR/YY: moment renversant par rapport à l'axe YY

MR/XX = Fv*Yv = -1191.23*33 =-39310.59 KN.m

MR/YY = Fh*Xh = 38.8*43.15 = 1674.22 KN.m

 Calcul du moment stabilisant :

ࡹ ࢙ = w × 35

Avec :

W=2764.05 KN : Poids totale du bâtiment.

௦ܯ = 2764.05 × 35 = 96741.75 KN.m

sr MM  : La stabilité longitudinale est vérifiée.
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Tous les moments résistants (stabilisateurs) sont supérieurs aux moments renversants,

donc il n’y’a pas de risque au renversement et la stabilité d’ensemble est assurée.

 3.2 Cas de séisme

Le moment de renversement qui peut être par l’action causé par l’action sismique doit être

calculé par rapport au niveau de contacte sol –fondation.

a) Réaction à la base :

Le mode Réaction

Fx(KN) Fy (KN) Fz(KN) Mxx(KN.m) Myy(KN.m)

CQC 17.43 3.23 52.17 0.3 46.66

Tableau XI.15. Réactions à la base due aux effets sismiques.

N.B : Vu que l’effort Fz est positif, donc il ne crée aucun moment de renversement.

CQC : combinaison quadratique complète.

GzyyR

GZxxR

XFMyyM

YFMxxM





/

/

MR/xx=0.3+52.17 × 13=678.5KN.m

MR/yy= 44.66+52.17 × 35 = 1870.35KN.m

b) Calcul des moments résistant (stabilisateurs) :

- Poids de la structure :
PT= 2764.05 KN

1) Moment résistant

GTiiyyST

GTiixxST

XPXPM

YPYPM








/

/

- Mst/XX =2764.05×13 = 35932.65 KN.m
- Mst/YY = 2764.05 × 35 =96741.75 KN.m

Cas du
séisme

MR (KN.m) Mst (KN.m) 0,8 Mst (KN.m)

Par rapport
à l’axe x-x

Par rapport
à l’axe y-y

Par rapport
à l’axe x-x

Par rapport
à l’axe y-y

Par rapport
à l’axe x-x

Par rapport
à l’axe y-y

678.5 1870.35 35932.65 96741.75 28764.12 77393.4

Tableau XI.16.Vérification au renversement sous l’effet du séisme
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.

Tous les moments résistants (stabilisateurs) sont supérieurs aux moments renversants, donc

il n’y’a pas de risque au renversement et la stabilité d’ensemble est assurée.

 X.4. Conclusion :
La stabilité d’ensemble vis-à-vis du vent et du séisme respectivement est vérifiée ; donc notre

construction est stable.
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Conclusion générale :

L’ingénieur en génie civil est censé concevoir des édifices et garantir leur bon

fonctionnement, tout en respectant les règles parasismiques en vigueur, il doit

tenir en compte de plusieurs critères dont la sécurité, l’économie et l’aspect

architectural.

Dans ce contexte, notre projet de fin d’études nous a permis d’avoir un aperçu

sur la construction métallique et surtout d’appliquer les connaissances acquises

durant notre cursus sur un projet réel :

 Les actions du vent sont les plus défavorables dans les structures

métalliques.

 L’agression sismique constitue un vrai test qui met le bâtiment a

l’épreuve, pour ce la tout ouvrage doit être réalisé conformément aux

normes et règles parasismiques.

 L’utilisation du logiciel ROBOT STRUCTURAL ANALYSES dans

notre étude nous a permis de faire un calcul tridimensionnel et

dynamique, dans le but de faciliter les calculs, d’avoir une meilleure

approche de la réalité.

 La disposition de contreventement joue un rôle très important dans le

comportement global de la structure.

Enfin, notre objectif final lors de cette étude est l’obtention d’un ouvrage

résistant et garantissant la sécurité des vies humaines et de leurs biens, nous

souhaitons que ce travail serve comme support nos futurs étudiants qui seront

intéressés par cette voie.
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ANNEXES 1

Les charges maximales admissibles en daN/m2 en fonction des portées.
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ANNEXES 2

Tableau des armatures

Section en cm2 de N armatures de diamètre Φ (mm)

Φ (mm) 5 6 8 10 12 14 16 20 25 32 40

1 0,20 0,28 0,50 0,79 1,13 1,54 2,01 3,14 4,91 8,04 12,57

2 0,39 0,57 1,01 1,57 2,26 3,08 4,02 6,28 9,82 16,08 25,13

3 0,59 0,85 1,51 2,36 3,39 4,62 6,03 9,42 14,73 24,13 37,7

4 0,79 1,13 2,01 3,14 4,52 6,16 8,04 12,57 19,64 32,17 50,27

5 0,98 1,41 2,51 3,93 5,65 7,72 10,05 15,71 24,54 40,21 62,83

6 1,18 1,70 3,02 4,71 6,79 9,24 12,06 18,85 29,45 48,25 75,40

7 1,37 1,98 3,52 5,50 7,92 10,78 14,07 21,99 34,36 56,30 87,96

8 1,57 2,26 4,02 6,28 9,05 12,32 16,08 25,13 39,27 64,34 100,53

9 1,77 2,54 4,52 7,07 10,18 13,85 18,10 28,27 44,18 72,38 113,10

10 1,96 2,83 5,03 7,85 11,31 15,39 20,11 31,42 49,09 80,42 125,66

11 2,16 3,11 5,53 8,64 12,44 16,93 22,12 34,56 54,00 88,47 138,23

12 2,36 3,39 6,03 9,42 13,57 18,47 24,13 37,70 58,91 96,51 150,80

13 2,55 3,68 6,53 10,21 14,70 20,01 26,14 40,84 63,81 104,55 163,36

14 2,75 3,96 7,04 11,00 15,38 21,55 28,15 43,98 68,72 112,59 175,93

15 2,95 4,24 7,54 11,78 16,96 23,09 30,16 47,12 73,63 120,64 188,50

16 3,14 4,52 8,04 12,57 18,10 24,63 32,17 50,27 78,54 128,68 201,06

17 3,34 4,81 8,55 13,35 19,23 26,17 34,18 53,41 83,45 136,72 213,63

18 3,53 5,09 9,05 14,14 20,36 27,71 36,19 56,55 88,36 144,76 226,20

19 3,73 5,37 9,55 14,92 21,49 29,25 38,20 59,69 93,27 152,81 238,76

20 3,93 5,65 10,05 15,71 22,62 30,79 40,21 62,83 98,17 160,85 251,33
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ANNEXE 3

Valeur de en fonction de 

Coefficients de réduction

 Valeurs de  pour la courbe de flambement

a b c d
0,2
0,3
0,4
0,5
0,6
0,7
0,8
0,9
1,0
1,1
1,2
1,3
1,4
1,5
1,6
1,7
1,8
1,9
2,0
2,1
2,2
2,3
2,4
2,5
2,6
2,7
2,8
2,9
3,0

1,0000
0,9775
0,9528
0,9243
0,8900
0,8477
0,7957
0,7339
0,6656
0,5960
0,5300
0,4703
0,4179
0,3724
0,3332
0,2994
0,2702
0,2449
0,2229
0,2036
0,1867
0,1717
0,1585
0,1467
0,1362
0,1267
0,1182
0,1105
0,1036

1,0000
0,9641
0,9261
0,8842
0,8371
0,7837
0,7245
0,6612
0,5970
0,5352
0,4781
0,4269
0,3817
0,3422
0,3079
0,2781
0,2521
0,2294
0,2095
0,1920
0,1765
0,1628
0,1506
0,1397
0,1299
0,1211
0,1132
0,1060
0,0994

1,0000
0,9491
0,8973
0,8430
0,7854
0,7247
0,6622
0,5998
0,5399
0,4842
0,4338
0,3888
0,3492
0,3145
0,2842
0,2577
0,2345
0,2141
0,1962
0,1803
0,1662
0,1537
0,1425
0,1325
0,1234
0,1153
0,1079
0,1012
0,0951

1,0000
0,9235
0,8504
0,7793
0,7100
0,6431
0,5797
0,5208
0,4671
0,4189
0,3762
0,3385
0,3055
0,2766
0,2512
0,2289
0,2093
0,1920
0,1766
0,1630
0,1508
0,1399
0,1302
0,1214
0,1134
0,1062
0,0997
0,0937
0,0882


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ANNEXE 5

TABLEAUX DES PROFILETS
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