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Le domaine de construction est très vaste, il est envisagé en plusieurs manières de

conception et d’exécution, il diffère selon les matériaux constitutifs et les types des structures,

mais le but de ces études reste le même qui est de concevoir des bâtiments capable de résister

aux efforts qui sont lui appliqués, et aux multiples phénomènes naturels (séisme, vent

extrême, neige ….etc).

Les constructions métalliques constituent un domaine important d’utilisation des produits

laminés. Elles emploient en particulier, les tôles et les profiles. Le coût élève des matériaux de

bases conduit à rechercher le poids minimal et à développer l’emploi de l’acier pour des

domaines très spécifiques permettant de mettre en valeur les qualités suivantes : la légèreté, la

rapidité de mise en œ uvre, l’adaptation aux transformations ultérieures et les propriétés

mécaniques élevés (limite élastique, ductilité, résistance a la fatigue).

Elles sont généralement « souples » et constituées de barres « élancées » ou éléments

minces. Ces caractères spécifiques sont à garder présents à l’esprit lors des études, les

problèmes de flexibilité, voilement, déversement des poutres fléchies et flambement

d’éléments comprimés étant déterminants dans la justification et le dimensionnement des

structures métalliques. Si la transmission des efforts extérieurs aux fondations s’effectue sans

désordre alors notre structure est stable.

Dans ce contexte, et dans le cadre de notre formation, notre projet de fin d’étude s’est porté

sur l’étude d’un ouvrage en ossature métallique. Cet ouvrage est un bâtiment en R+1 avec

s/sol à usage de stockage, implanté dans la commune d’Akbou wilaya de Bejaia.

L’étude de ce projet se fera tout en respectant les réglementations et les recommandations

en vigueur à savoir (RPA99/ version 2003, BAEL et CBA93, CCM97, RNVA99).

Pour cela, nous allons suivre les démarches décrites sur le plan du travail suivant :

 Chapitre I : Généralités ;

 Chapitre II : Etude climatique ;

 Chapitre III : Pré dimensionnement des éléments ;

 Chapitre IV : Etude de plancher mixtes ;

 Chapitre V : Etude des éléments secondaires ;

 Chapitre VI : Calcul des contreventement ;

 Chapitre VII : Etude sismique ;

 Chapitre VIII : Vérification de l’ossature ;
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 Chapitre IX : Calcul des assemblages ;

 Chapitre X : Etude de l’infrastructure ;

 Chapitre XI : Vérification de la stabilité d’ensemble;

Enfin nous clôturons cette étude en présentant une conclusion générale qui permet de faire la

synthèse des principaux résultats de ce travail et de proposer des voies pour de futurs travaux.

L’objectif principal de notre mémoire sera de comprendre et de compléter les

informations déjà acquises durant notre cursus, ensuite viendra le second but qui est de

présenter un travail satisfaisant en vue d’obtenir le diplôme de Master en Génie civil option

constructions métalliques.
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I.1 Introduction :

L’élaboration du projet de fin d’étude est une étape cruciale dans le cursus de

l’ingénieur, elle permet de mettre en application les connaissances théoriques et pratiques

acquises.

Les ingénieurs en génie civil sont appelés à concevoir des structures dotées d’une bonne

rigidité et d’une résistance suffisante vis-à-vis des différentes actions, tout en tenant compte

des aspects structuraux, fonctionnels, économiques, esthétiques et la viabilité de

l’ouvrage.

A cet effet on consacre ce chapitre pour donner quelques rappels de calcul de notre projet.

I.2 Présentation et implantation de l’ouvrage :

Notre projet consiste à l’étude d’un ouvrage en R+1 avec s/sol à usage de stockages et une

ossature en charpente métallique ainsi que des planchers mixte acier-béton. Ce projet est

actuellement en cours de réalisation.

Il est implanté dans la commune d’Akbou wilaya de Bejaia avec les données suivantes :

 Zone climatiques : zone A pour la neige, zone I pour le vent [selon le RNVA99].

 Zone sismique : zone IIa [moyenne sismicité selon le RPA99/V2003].

 Terrain de catégorie III : La structure sera implantée dans une zone industrielle

[Selon le RNVA99].

Figure I.1 : Vue en 3D
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Figure I.2 : coupe A-A .

Figure I.3 : vue sur la façade principale.
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Figure I.4 : vue en plan de la toiture.

I.3 Caractéristiques géométrique de l’ouvrage :

La forme en plan de la structure est une forme trapézoïdale qui contient 5 portiques de 4 poteaux tel

que :

 La longueur de la grande base est égale à 32.5 m (long-pan, coté gauche). Constitué de 3

travées, c’est-à- dire 4 portique espacé de 8.16m, une travée de 6m et une console de 1,5m.

 La longueur de la petite base est égale à 25m (long-pan, coté droit). Constitué de 3 travées,

c’est-à- dire 4 portiques espacé de 8.16m

Chaque portique se compose de deux poteaux en acier à section constante et une traverse aussi à une

section constante.

 La largeur de la façade principale est égale à 25m (pignon de face). Constitué de 3 travées

de 8.16m.

 La largeur de la façade secondaire est égale à 25.71m (pignon).

 Hauteur de l’étage courant 4m.

 Hauteur du rez-de-chaussée 6,12m.

 Hauteur de s/sol 5,10m.
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 Hauteur de l’ouvrage est de 11,12 m.

 Hauteur de la toiture 1m. La pente de versant est de 4,57° (8%).

I.4 Caractéristiques architecturale de l’ouvrage :

a. Les ouvertures :

La façade principale :

RDC : 7 ouvertures [4(2*1), 2(1,2*0,6) et (2*2)] m2.

Etage : 6 ouvertures (2*1) m2.

b. Les façades :

Les murs extérieure sont réalise avec les panneaux sandwich.

I.5 Eléments de l’ouvrage :

a. La couverture :

La couverture sera réalisée par des panneaux sandwichs, appelés aussi panneaux double

peau monoblocs, ils sont constituées :

 De deux tôles de parement intérieur et extérieur.

 D’une âme en mousse isolante.

 De profils latéraux destinés à protéger l’isolant et réaliser des assemblages aisés.

Les panneaux sandwichs nous offre plusieurs avantages on site :

 Le par vapeur.

 L’isolation et l’étanchéité.

 Une bonne capacité portante.

 Un gain de temps appréciable au montage.

Mais, leur point faible se situe dans l’étanchéité des joints.

Figure I.5 : Panneau sandwich.
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b. La toiture :

Dans notre cas on a une toiture en charpente métallique à deux versants avec une pente de 4.57°

(8%) qui nous offre une légèreté par rapport à la dalle en béton armé ou en plancher mixte.

c. Les poteaux :

Les poteaux sont des profilés en acier avec une section constante.

d. Les pannes :

Ce sont des profilés en acier espacée de 1.5 m, chaque versant contient 9 pannes, de portée 8,16 m

e. Les traverses :

Ce sont des profilés en acier à section constante, de portée 12,54 m.

f. Les murs :

Les murs intérieure sont réalise avec la maçonnerie.

g. les planchers :

Les dalles horizontales existantes dans notre projet sont des planchers mixte acier-béton à dalles

collaborante constituées de béton et de tôle d’acier nervurée qui a un rôle d’armature et de coffrage,

autorisent une mise en ouvre rapide et économique. La liaison entre la dalle et la nervure est assurée

par des goujons connecteurs évitent le glissement entre eux.

Figure I.6: Composition d’une dalle mixte.

h. Escalier :

Les escaliers sont des éléments d’ouvrage permettant de passer d’un étage à un autre. Ils sont en

structure métallique, constitué d’un palier de repos et de deux volées.
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I.6 Caractéristiques du sol :

 Prévoir des fondations superficielles.

 L’ancrage des fondations :

 L’ancrage sera à : -2,00m de profondeur. (voir l’annexe)

 Le taux de travail à prendre dans les calculs est σadm =2 bars.

I.7 Matériaux utilisés :

Les matériaux entrant dans la composition de la structure jouent incontestablement un rôle

important dans la résistance des constructions aux différentes sollicitations, leur choix est souvent le

fruit d’un compromis entre divers critères tel que; le cout, la disponibilité sur place, et la facilité de

mise en œ uvre du matériau prévalant généralement sur le critère de la résistance mécanique. Ce

dernier est en revanche décisif pour les constructions de grandes dimensions.

I.7.1 Acier de construction:

Définition :

L’acier est un mélange constitue 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).

Outre le fer et le carbone, l’acier peut comporter d’autres éléments qui lui sont

associés, soit involontairement comme le phosphore et le soufre qui sont des impuretés et

qui altèrent les propriétés des aciers, ou volontairement comme le silicium, le cuivre, le

manganèse, le nickel, le chrome, le tungstène, le vanadium,…etc., qui ont pour propriétés

d’améliorer les caractéristiques mécaniques des aciers (résistance à la rupture, dureté, limite

d’élasticité, ductilité, soudabilité, corrosion…).

On ajoute le cuivre pour améliorer la soudabilité, le nickel et le chrome pour

diminuer la corrosion. Le manganèse, le vanadium, le tungstène, le silicium pour augmenter

la limite d’élasticité, la résistance à la rupture et la ductilité

l existe une multitude de types d'acier selon la teneur en carbone nous citons ici quelques

exemples: aciers doux, aciers durs, aciers mi durs, aciers extra durs.

Propriétés mécanique de l’acier :

Les valeurs des principales caractéristiques mécaniques des aciers de construction sont :

 Module d’élasticité longitudinale : E = 210000 MPa.

 Coefficient de poisson : ʋ = 0,3

 Module d’élasticité transversale: ܩ =
ࡱ

(ା ʋ )
= .ࡱ

 Coefficient de dilatation linéaire λ = 12*10-6 par °C.
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 Masse volumique de l’acier : ρ= 78,5 KN⁄m3.

Figure I.7 : Diagramme de Contrainte-Déformation de l’acier.

I.7.2 Le béton :

Le béton est un matériau de construction hétérogène, constitué artificiellement d’un mélange de

matériaux inertes appelés granulats (sable, gravier, pierres cassées,…) avec du ciment et de l’eau et

éventuellement d’adjuvants pour en modifier les propriétés. C’est le matériau de construction le plus

utilisé au monde, que ce soit en bâtiment ou en travaux public.

I.8 Règlements utilisées:

Les règlements utilisés pour la réalisation de cette étude sont :

 Règles de conception et de calcul des structures en acier (CCM97, Eurocode03) :

 document technique réglementaire D.T.R-B.C-2.44 ;

 Règles parasismiques algériennes (RPA99 version2003) D.T.R-B.C-2.48 ;

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

 Règles neige et vent (RNVA 99) D.T.R-C2.47 ;

 Règles de calcul des fondations superficielles D.T.R-B.C.2-33 :

 pour le calcul des planchers (Eurocode04) :
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II.1 Introduction :

Les effets du vent ainsi que la neige, sur les structures métalliques est plus souvent

prépondérant, une étude approfondie et détaillée doit être menée minutieusement afin de

déterminer les différentes actions et sollicitations.

La réglementation en vigueur (RNVA 99), nous fournit les principes généraux et les

procédures à suivre afin de mieux prévoir ces phénomènes et de menée des calculs conformes.

II.2 Etude au vent :

Tout ouvrage doit résister aux actions verticales et horizontales, parmi les actions horizontales

on site le vent, il peut venir de n’importe quel côté.

L’action du vent sur un ouvrage et sur chacun des éléments dépend des caractéristiques

suivantes :

 Vitesse du vent.

 Catégorie de la construction et de ses proportions d’ensemble.

 Configuration locale du terrain (nature du site).

 Position dans l’espace ; (l’élément reposant sur le sol ou éloigné du sol).

Les pressions engendrées par le vent sur les différentes surfaces de la structure dépendent des

facteurs suivants :

 La région.

 Le terrain d’implantation (site).

 La hauteur de la structure.

 La forme géométrique de la structure.

 La forme de la toiture.

Selon le sens de vent et l’état des ouvertures de notre ouvrage, des différentes cas ont été

envisages sont les suivant:

 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.

 Vent sur la toiture.

II.2.1 Les coefficients du calcul:

II.2.1.1 Effet de la région:

La pression dynamique de référence qréf qui est fonction de la zone de vent et qui sera utilisée

pour calculer la pression dynamique qdyn (z).
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Pour notre bâtiment qui est une structure permanente elle sera implantée dans la zone I dont la

pression de référence est :

qréf = 375 N/m2 [RNV99, P46 ; tableau 2.3 (chapitre II)]

II.2.1.2 Effet du site:

Les terrains sont classés en quatre catégories de (I) à (IV), ils influent sur les couloirs

d’écoulement du vent et sur l’effet venturi (intensification de la vitesse du vent dans des

couloirs). La structure sera implantée dans une zone suburbaine (catégorie III) donc les

valeurs des paramètres sont les suivantes:

 Le facteur de terrain : KT = 0,22.

 Le paramètre de rugosité : Z0 = 0,3 m.

 La hauteur minimale : Zmin = 8 m.

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

[RNV99, P47 ; tableau 2.4 (chapitre II)]

II.2.1.3. Coefficient topographique Ct (Z):

Le coefficient topographique Ct (Z) prend en compte l’accroissement de la vitesse du vent

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

Le site de notre ouvrage est un site plat, d’où Ct (Z) = 1

[RNV99, P47; tableau 2.5 (chapitre II)]

II.2.1.4. Coefficient dynamique (Cd) :

En fonction des dimensions de la structure et du vent, la valeur de coefficient dynamique Cd

pour les structure métallique et donné par : [RNV99, P51 ; figure 3.2 (chapitre III)]

Figure II.1 : Les directions principales du vent.
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Figure II.2: Vue en plan.

 Vent perpendiculaire à la façade principale : direction V1 ֜ ൜
ܾൌ ͷʹ݉ ����
�݄ ൌ ͳͳǡͳʹ ݉

⇒ Cd= 0,92

 Vent perpendiculaire à la façade secondaire : direction V2 ⇒ ൜
ܾൌ ͷʹǡͳ݉
݄ ൌ ͳͳǡͳʹ ݉

⇒Cd=0,92

 Vent parallèle à la façade principale : direction V3 ⇒ ൜
ܾൌ ͵ʹ ǡͷ݉
݄ ൌ ͳͳǡͳʹ ݉

⇒ Cd=0,91

 Vent parallèle à la façade principale : direction V4 ⇒ ൜
ܾൌ ͷʹ݉

݄ ൌ ͳͳǡͳʹ ݉
⇒ Cd=0,92

Cd < 1,2 ; donc la structure sera considérée comme peu sensible aux excitations dynamiques

dans les quatre directions du vent.

[RNV99, P37 ; paragraphe 3.2 (chapitre I)]

Les valeurs de Cd sont résumées dans le tableau suivant :

Direction du vent h(m) b(m) Cd

V1 11,12 25 0,92

V2 11,12 25,71 0,92

V3 11,12 32,5 0,91

V4 11,12 25 0,92

Tableau II.1: Les valeurs de Cd.
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II.2.1.5 Détermination de la pression dynamique (qdyn) :

La structure est avec plancher intermédiaire dans la hauteur est supérieure à 10m, il est donc

nécessaire de subdivisés le maitre couple en ″n″ élément de surface, de hauteur égale à la

hauteur d’étage.

n : est le nombre de niveau de la construction. [RNVA99 (chapitre II), P45; art 3.1.1]

Figure II.3 : Surface élémentaire représente les pressions du vent.

La pression dynamique qui s’exerce sur un élément de surface ″j″ pour une structure permanente est

donnée par formule suivante :

qdyn (zj) = qref × Ce (zj)

[RNV99 (chapitre II), P45 ; formule 2.13]

a) Détermination de Coefficient de rugosité Cr(Z):

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

moyenne du vent. Il est défini par la loi logarithmique suivante:

ቐ
(ݖ)ܥ ൌ Ǥ்݈݊ܭ



బ
ܼ��ݏ݅������   ܼ  ͲʹͲ݉

(ݖ)ܥ ൌ Ǥ்݈݊ܭ
 

బ
ݏ݅�������������������� �ܼ ൏ ܼ 

[RNV99 (chapitre II), P47; formule 2.15]

Où :

 KT : facteur de terrain défini précédemment (KT = 0,22).

 Z0 : paramètre de rugosité défini précédemment (Z0 = 0,3).

 Zmin: hauteur minimale définie précédemment (Zmin = 8 m).

b) Détermination de coefficient d’exposition (Ce) :

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, en outre il tient compte de la nature
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turbulente du vent.

Avec :

Ce (Zj) : le coefficient d’exposition au vent donné par la formule suivante :

(ࢆ)ࢋ� ൌ ሻࢆሺ࢘Ǥ(ࢆ)࢚
Ǥቂ

ૠǤ࢚ࡷ

ሻࢆሺ࢚Ǥ(ࢆ)࢘
ቃ�[RNV99 (chapitre II), P46 ; formule 2.13]

Tableau donnant les valeurs de Cr :

Niveau h(m) Zmin(m) Zj(m) Comparison Cr

RDC 6,12 8 3,06 Zj< Z୫ ୧୬ 0,722

1er étage 4 8 8,12 Zj> Z୫ ୧୬ 0,726

Toiture 1 8 11,12 Zj > Z୫ ୧୬ 0,794

Tableau II.2: Les Valeurs de Cr.

Tableau donnant les valeurs de Ce et qdyn :

Niveau qref (N/m2 Cr Ct Ce qdyn (N/m2)

RDC 375 0,722 1 1,633 612,375

1er étage 375 0,726 1 1,645 616,875

Toiture 375 0,794 1 1,853 694,875

Tableau II.3 : Les valeurs de la pression dynamique.

Figure II.4: répartition des pressions dynamique.

II.2.2 Calcul des pressions :

Les valeurs des pressions appliquées aux surfaces dépendent de la direction, du sens,

de l’intensité du vent, des endroits considérés de la construction, de la forme

de la construction (géométrie) ainsi des ouvertures.
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Si l’action élémentaire unitaire intérieure exercée sur une paroi est orientée de la

face extérieure vers la face intérieure, la valeur de coefficient de pression est positive

Si l’action élémentaire unitaire intérieure exercée sur une paroi est orientée de la

face intérieure vers la face extérieure, la valeur de coefficient de pression est négative.

II.2.2.1 Vent sur façade principale (direction V1) :

a) Calcul des coefficients de pression extérieure Cpe :

Les coefficients de pression externe Cpe, des constructions à base semi trapézoïdale et de

leurs éléments constitutifs individuels dépendent de la dimension de la surface chargée. Ils sont

définis pour des surfaces chargées de 1m² et 10m², auxquelles correspondent les coefficients

de pression notés respectivement Cpe,1 et Cpe,10.

 Parois verticales :

On se réfère au paragraphe 1.1.2 du chapitre V à la figure (5.1) du RNVA99 pour

déterminer les différentes zones de pression, et au tableau (5.1) pour déterminer les valeurs

des coefficients Cpe, pour chaque direction du vent considérée.

Figure II.5: Légende pour les parois verticale.

Dans notre cas on a :

b = 25m; d = 32,5m; h =11,12m

e = min [b; 2× h]; e = min [25; 2× 11,12] ; e = 22,24m ⟹ d > e ;e/5= 4,448m.
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Les surfaces des zones (A, B, C, D et E) sont :

Tableau II.4: Les surfaces élémentaires.

Les surfaces des zones de la paroi (A, B, C, D et E) sont : S ≥ 10m2 ⟹ Cpe,1= Cpe,10 (§1.1.1.2

chapitre 5 RNVA99).

Zones

A B C D E

Cpe
-1 -0.8 -0.5 +0.8 -0.3

Tableau II.5 : Les coefficients de pression Cpe correspondant à chaque zone de la paroi.

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

portées sur la figure suivante : (tableau 5.1 chapitre 05 RNVA99).

Figure II.6 : Les valeurs de Cpe pour les parois verticales (direction V1).

Zones A= (e/5× h) B = (e-e/5).h C = (d-e).h D = (b×h) E = (b×h)

Surfaces (m2)
49,46 197,84 114,1 278 285,9

-

-

A B C
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 La toiture :

Dans notre cas la toiture est à deux versants avec une pente de 8 % ce qui nous donne un angle

α=4.57°; Selon RNVA 99(§1.1.5 chap5). Les différentes zones de pression F, G, H et I sont

représentées sur la figure suivante :

b = 25m; d = 32,5m; h = 11,12m

e = min [b; 2× h] = 22,24m; e/10 = 2,224m; e/2 = 11,12m.

Il convient de diviser la toiture comme l’indique la figure suivante :

Figure II .7 : légende pour les toitures à deux versants.

On a α=4,57° donc d’après le tableau 5.4 du RNVA99 (θ=90°) en prend les valeurs de

ࢻ ൌ ι

Zone F G H I

Surface(m2) 12.36 12.36 222.4 234,5

Cpe -1.6 -1.3 -0.7 -0.5

Tableau II.6: valeur de Cpe pour la toiture direction V1.

b) Calcul de coefficient de pression intérieure (CPi) :

Le coefficient de pression intérieur CPi des bâtiments sans cloisons intérieures est donné par la

figures 5.15 en fonction de perméabilité µp. Dans notre cas le bâtiment est avec cloisons

intérieures, dons on prend les valeurs suivantes CPi,1=+0.8 et Cpi,2=-0 .5

[RNV99, P ; paragraphe 2.2.2 (chapitre V)]



Chapitre II Etude climatique

Page 20

Les pressions sont données par la formule suivante :

qj = Cd×qdyn(Zj)×(Cpe-Cpi) [N/m2]

Les valeurs des pressions qj sont données dans les tableaux ci- après :

 Parois verticals :

Niveau RDC:

Zone Cd qdyn CPe Cpi,1 Cpi,2 qj,1[daN/m2] qj,2[daN/m2]

A 0.92 612.375 -1 0.8 -0.5 -101.41 -28.17

B 0.92 612.375 -0.8 0.8 -0.5 -90.14 -16.90

C 0.92 612.375 -0.5 0.8 -0.5 -73.24 0

D 0.92 612.375 +0.8 0.8 -0.5 0 73.24

E 0.92 612.375 -0.3 0.8 -0.5 -61.97 11.26

Tableau II.7: valeurs des pressions qj pour le RDC direction V

Premier étage:

Zone Cd qdyn CPe Cpi,1 Cpi,2 qj,1[daN/m2] qj,2[daN/m2]

A 0.92 616.875 -1 0.8 -0.5 -102.15 -28.37

B 0.92 616.875 -0.8 0.8 -0.5 -90.80 -17.02

C 0.92 616.875 -0.5 0.8 -0.5 -73.78 0

D 0.92 616.875 +0.8 0.8 -0.5 0 73.78

E 0.92 616.875 -0.3 0.8 -0.5 -62.42 11.35

Tableau II.8: Valeurs des pressions qj pour le 1er étage direction V1.
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Toiture:

Zone Cd qdyn CPe Cpi,1 Cpi,2 qj,1[daN/m2] qj,2[daN/m2]

F 0.92 694.875 -1.6 0.8 -0.5 -153.43 -70.32

G 0.92 694.875 -1,3 0.8 -0.5 -134.25 -51.14

H 0.92 694.875 -0.7 0.8 -0.5 -95.89 -12.78

I 0.92 694.875 -0,5 0.8 -0.5 -83.12 0

Tableau II.9: Valeurs des pressions qj pour la toiture direction V1.

c) Calcul de force du frottement :

Une force complémentaire doit être introduite pour les constructions allongées de catégorie I,

pour tenir compte du frottement qui s’exerce sur les parois parallèle à la direction du vent.

Les constructions pour lesquelles les forces de frottement doivent être calculés sont celle pour

lesquelles soit le rapport d /h ≥ 3, ou bien le rapport d /b ≥ 3.  

Où :

b : est la dimension de la construction perpendiculaire au vent.

h : est la hauteur de construction.

d : est la dimension de la construction parallèle au vent.

[RNV99, P41 ; paragraphe 1.4.2 (chapitre II)]

Dans notre cas :

 Pour la direction V1 : b=25m, d=32,5m, h= 11,12m :⇒ ቐ

ௗ


=

ଷଶ.ହ

ଶହ
= 1,3 < 3

ௗ


=

ଷଶ.ହ

ଵଵ.ଵଶ
= 2,92 < 3

Condition non vérifiées alors on ne tiendra pas compte des forces de frottement.

II.2.2.2 Vent sur façade principale (direction V2) :

a) Calcul des coefficients de pression extérieure Cpe :

Les coefficients de pression externe Cpe, des constructions à base rectangulaire et de leurs

éléments constitutifs individuels dépendent de la dimension de la surface chargée. Ils sont

définis pour des surfaces chargées de 1m² et 10m², auxquelles correspondent les coefficients

de pression notés respectivement Cpe,1 et Cpe,10.
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Parois verticales :

On se réfère au paragraphe 1.1.2 du chapitre V à la figure (5.1) du RNVA99 pour

déterminer les différentes zones de pression, et au tableau (5.1) pour déterminer les valeurs

des coefficients Cpe, pour chaque direction du vent considérée.

Figure II.8 : Valeurs de Cpe pour les parois verticales (direction V2).

Figure II.9: Légende pour les parois verticale.

Dans notre cas on a :

b = 25,71m; d = 32,5m; h = 11,12m;

e

C B A

C B A
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e = min [b; 2× h] ; e = min [25 ; 2× 11,12] ; e/5= 4,448m.

Les surfaces des zones (A, B, C, D et E) sont :

Tableau II. 10: Les surfaces élémentaires.

Les surfaces des zones de la paroi (A, B, C, D et E) sont : S ≥ 10m2 ⟹ Cpe,1= Cpe,10 (§1.1.1.2

chapitre 5 RNVA99).

Zones

A B C D E

Cpe
-1 -0.8 -0.5 +0.8 -0.3

Tableau II.11 : les coefficients de pression Cpe correspondant à chaque zone de la paroi.

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

portées sur la figure suivante : (tableau5.1 chapitre 5 RNVA99).

 La toiture :

Dans notre cas la toiture est à deux versants avec une pente de 8 % ce qui nous donne un angle

α=4.57° ; Selon RNVA 99( §1.1.5 chap5) Les différentes zones de pression F,G,H et I sont

représentées sur la figure suivante :

b = 25m; d = 32,5m; h = 11,12m

e = min [b; 2× h] = 22,24m; e/10 = 2,224m ; e/2 = 11,12m.

Il convient de diviser la toiture comme l’indique la figure suivante :

Zones A= (e/5× h) B = (e-e/5).h C = (d-e).h D = (b×h) E = (b×h)

Surfaces (m2)
49,46 197,84 114,1 285,9 278
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Figure II .10 : légende pour les toitures à deux versants.

On a α=4,57° donc d’après le tableau 5.4 RNVA99 (θ=90°) en prend les valeurs de ߙ ൌ ͷι

Zone F G H I

Surface(m2 12.36 12.36 228,71 549,68

Cpe -1.6 -1.3 -0.7 -0.5

Tableau II.12: valeur de Cpe pour la toiture (direction V2).

b) Calcul de coefficient de pression intérieure (CPi) :

Le coefficient de pression intérieur CPi des bâtiments sans cloisons intérieures est donné par la

figures 5.15 en fonction de perméabilité µp. Dans notre cas le bâtiment est avec cloisons

intérieures, dons on prend les valeurs suivantes CPi,1=+0.8 et Cpi,2=-0 .5

[RNV99, P41 ; paragraphe 2.2.2 (chapitre V)]

Les pressions sont données par la formule suivante :

qj = Cd×qdyn(Zj)×(Cpe-Cpi) [N/m2]

Les valeurs des pressions qj sont données dans les tableaux ci- après :

 Parois verticals :
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Niveau RDC

Zone Cd qdyn CPe Cpi,1 Cpi,2 qj,1[daN/m2] qj,2[daN/m2]

A 0.92 612.375 -1 0.8 -0.5 -101.41 -28.17

B 0.92 612.375 -0.8 0.8 -0.5 -90.14 -16.90

C 0.92 612.375 -0.5 0.8 -0.5 -73.24 0

D 0.92 612.375 +0.8 0.8 -0.5 0 73.24

E 0.92 612.375 -0.3 0.8 -0.5 -61.97 11.26

Tableau II. 13: valeurs des pressions qj pour le RDC (direction V2).

Premier étage:

Zone Cd qdyn CPe Cpi,1 Cpi,2 qj,1[daN/m2] qj,2[daN/m2]

A 0.92 616.875 -1 0.8 -0.5 -102.15 -28.37

B 0.92 616.875 -0.8 0.8 -0.5 -90.80 -17.02

C 0.92 616.875 -0.5 0.8 -0.5 -73.78 0

D 0.92 616.875 +0.8 0.8 -0.5 0 73.78

E 0.92 616.875 -0.3 0.8 -0.5 -62.42 11.35

Tableau II.14: Valeurs des pressions qj pour le 1er étage (direction V2).

Toiture:

Zone Cd qdyn CPe Cpi,1 Cpi,2 qj,1[daN/m2] qj,2[daN/m2]

F 0.92 694.875 -1.6 0.8 -0.5 -153.43 -70.32

G 0.92 694.875 -1,3 0.8 -0.5 -134.25 -51.14

H 0.92 694.875 -0.7 0.8 -0.5 -95.89 -12.78

I 0.92 694.875 -0,5 0.8 -0.5 -83.12 0

Tableau II.15: Valeurs des pressions qj pour la toiture (direction V2).
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c) Calcul de force du frottement :

Une force complémentaire doit être introduite pour les constructions allongées de catégorie I,

pour tenir compte du frottement qui s’exerce sur les parois parallèle à la direction du vent.

Les constructions pour lesquelles les forces de frottement doivent être calculés sont celle pour

lesquelles soit le rapport d /h ≥ 3, ou bien le rapport d /b ≥ 3.  

Où :

b : est la dimension de la construction perpendiculaire au vent.

h : est la hauteur de construction.

d : est la dimension de la construction parallèle au vent.

[RNV99, P41 ; paragraphe 1.4.2 (chapitre II)]

Dans notre cas :

 Pour la direction V2 : b=25,71m, d=32,5m, h= 11,12m :֜ ቐ

ௗ


=

ଷଶǡହ

ଶହǡଵ
= 1,26 < 3

ௗ


=

ଷଶǡହ

ଵଵǤଵଶ
= 2,92 < 3

Condition non vérifiées alors on ne tiendra pas compte des forces de frottement.

II.2.2.3 Vent sur façade principale (direction V3) :

a) Calcul des coefficients de pression extérieure Cpe :

Les coefficients de pression externe Cpe, des constructions à base rectangulaire et de leurs

éléments constitutifs individuels dépendent de la dimension de la surface chargée. Ils sont

définis pour des surfaces chargées de 1m² et 10m², auxquelles correspondent les coefficients

de pression notés respectivement Cpe,1 et Cpe,10.

 Parois verticales :

On se réfère au paragraphe 1.1.2 du chapitre V à la figure (5.1) du RNVA99 pour déterminer

les différentes zones de pression, et au tableau (5.1) pour déterminer les valeurs des

coefficients Cpe, pour chaque direction du vent considérée.

Figure II.11: Légende pour les parois verticale.
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Dans notre cas on a :

b = 32,5m; d = 25m; h = 11,12m;

e = min [b; 2× h] ; e = min [25 ; 2× 11,12] ; e = 22,24m ⟹ d > e ; e/5= 4,448m.

Les surfaces des zones (A, B, C, D et E) sont :

Tableau II.16: Les surfaces élémentaires.

Les surfaces des zones de la paroi (A, B, C, D et E) sont : S ≥ 10m2 ⟹ Cpe,1= Cpe,10 (§1.1.1.2

chapitre 5 RNVA99).

Zones

A B C D E

Cpe
-1 -0.8 -0.5 +0.8 -0.3

Tableau II.17 : les coefficients de pression Cpe correspondant à chaque zone de la paroi.

Figure II.12: Valeurs de Cpe pour les parois verticales (direction V3).

Zones A= (e/5× h) B = (e-e/5).h C = (d-e).h D = (b×h) E = (b×h)

Surfaces (m2)
49,46 197,84 30,7 361,4

278
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Les zones de pression et les valeurs respectives des coefficients correspondant à ces zones sont

portées sur la figure suivante : (tableau5.1 chapitre 5 RNVA99).

 La toiture :

Dans notre cas la toiture est à deux versants avec une pente de 8 % ce qui nous donne un angle

α=4.57° ; Selon RNVA 99(§1.1.5 chap5) Les différentes zones de pression F,G,H et I sont

représentées sur la figure suivante :

b = 32,5m; d = 25m ; h = 11,12m

e = min [b; 2× h] = 22,24m; e/10 = 2,224m; e/2 = 11,12m.

Il convient de diviser la toiture comme l’indique la figure suivante :

Figure II.13 : légende pour les toitures à deux versants.

On a α=4,57° donc d’après le tableau 5.4 RNVA99 (θ=0°) en prend les valeurs de ߙ ൌ ͷι

Zone F G H I J

Surface(m2 12,36 47,55 333,77 333,77 72,28

Cpe -1,7 -1,2 -0,6 -0,3 -0,3

Tableau II.18: valeur de Cpe pour la toiture direction V3.

b) Calcul de coefficient de pression intérieure (CPi) :

Le coefficient de pression intérieur CPi des bâtiments sans cloisons intérieures est donné par la

figures 5.15 en fonction de perméabilité µp. Dans notre cas le bâtiment est avec cloisons

intérieures, dons on prend les valeurs suivantes CPi,1=+0.8 et Cpi,2=-0 .5

[RNV99, P41 ; paragraphe 2.2.2 (chapitre V)]

Les pressions sont données par la formule suivante :

qj = Cd×qdyn(Zj)×(Cpe-Cpi) [N/m2]



Chapitre II Etude climatique

Page 29

Les valeurs des pressions qj sont données dans les tableaux ci- après :

 Parois verticals :

Niveau RDC:

Zone Cd qdyn CPe Cpi,1 Cpi,2 qj,1[daN/m2] qj,2[daN/m2]

A 0,91 612,375 -1 0.8 -0.5 -100,31 -27,86

B 0,91 612,375 -0,8 0.8 -0.5 -89,16 -16.72

C 0,91 612,375 -0,5 0.8 -0.5 -72,44 0

D 0,91 612,375 +0,8 0.8 -0.5 0 72,44

E 0,91 612,375 -0,3 0.8 -0.5 -61,30 11,14

Tableau II. 19: valeurs des pressions qj pour le RDC direction V3.

Premier étage:

ZONE Cd qdyn CPe Cpi,1 Cpi,2 qj,1[daN/m2] qj,2[daN/m2]

A 0,91 616,875 -1 0.8 -0.5 -101,04 -28,07

B 0,91 616,875 -0,8 0.8 -0.5 -89,81 -16,84

C 0,91 616,875 -0,5 0.8 -0.5 -72,97 0

D 0,91 616,875 +0,8 0.8 -0.5 0 72,97

E 0,91 616,875 -0,3 0.8 -0.5 -61,75 11,23

Tableau II.20: Valeurs des pressions qj pour le 1er étage direction V3.
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Toiture:

Zone Cd qdyn CPe Cpi,1 Cpi,2 qj,1[daN/m2] qj,2[daN/m2]

F 0,91 694,875 -1,7 0,8 -0,5 -158,08 -75,88

G 0,91 694,875 -1,2 0,8 -0,5 -126,47 -44,26

H 0,91 694,875 -0,7 0,8 -0,5 -88,53 -6,32

I 0,91 694,875 -0,3 0,8 -0,5 -62,55 12,65

J 0,91 694,875 -0,3 0,8 -0,5 -62,55 12,65

Tableau II.21: Valeurs des pressions qj pour la toiture direction V3.

c) Calcul de force du frottement :

Une force complémentaire doit être introduite pour les constructions allongées de catégorie I,

pour tenir compte du frottement qui s’exerce sur les parois parallèle à la direction du vent.

Les constructions pour lesquelles les forces de frottement doivent être calculés sont celle pour

lesquelles soit le rapport d /h ≥ 3, ou bien le rapport d /b ≥ 3.  

Où :

b : est la dimension de la construction perpendiculaire au vent.

h : est la hauteur de construction.

d : est la dimension de la construction parallèle au vent.

[RNV99, P41 ; paragraphe 1.4.2 (chapitre II)]

Dans notre cas :

 Pour la direction V3 : b=32,5m, d=25m, h= 11,12m :⇒ ቐ

ௗ


=

ଶହ

ଷଶ,ହ
= 0,77 < 3

ௗ


=

ଶହ

ଵଵ.ଵଶ
= 2,25 < 3

Condition non vérifiées alors on ne tiendra pas compte des forces de frottement.

II.2.2.4 Vent sur façade principale (direction V4) :

a) Calcul des coefficients de pression extérieure Cpe :

Les coefficients de pression externe Cpe, des constructions à base rectangulaire et de leurs

éléments constitutifs individuels dépendent de la dimension de la surface chargée. Ils sont

définis pour des surfaces chargées de 1m² et 10m², auxquelles correspondent les coefficients

de pression notés respectivement Cpe ,1 et Cpe,10.
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 Parois verticales :

On se réfère au paragraphe 1.1.2 du chapitre V à la figure (5.1) du RNVA99 pour déterminer

les différentes zones de pression, et au tableau (5.1) pour déterminer les valeurs des

coefficients Cpe, pour chaque direction du vent considérée.

Figure II. 14: Légende pour les parois verticales.

Dans notre cas on a :

b = 25m; d = 25m ; h = 11,12m ;

e = min [b; 2× h] ; e = min [25 ; 2× 11,12] ; e = 22,24m ⟹ d > e ; e/5= 4,448m.

Les surfaces des zones (A, B, C, D et E) sont :

Tableau II.22: Les surfaces élémentaires.

Les surfaces des zones de la paroi (A, B, C, D et E) sont : S ≥ 10m2 ⟹ Cpe,1= Cpe,10 (§1.1.1.2

chapitre 5 RNVA99).

Zones

A B C D E

Cpe
-1 -0.8 -0.5 +0.8 -0.3

Tableau II.23 : les coefficients de pression Cpe correspondant à chaque zone de la paroi.

Zones A= (e/5× h) B = (e-e/5).h C = (d-e).h D = (b×h) E = (b×h)

Surfaces (m2)
49,46 197,84 30,7 278 361,4
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Les zones de pression et les valeurs respectives des coefficients correspondant à ces zones sont

portées sur la figure suivante : (tableau5.1 chapitre 5 RNVA99).

Figure II.15: Valeurs de Cpe pour les parois verticales (direction V4).

 La toiture :

Dans notre cas la toiture est à deux versants avec une pente de 8 % ce qui nous donne un angle

α=4.57° ; Selon RNVA 99( §1.1.5 chap5) Les différentes zones de pression F,G,H et I sont

représentées sur la figure suivante :

b = 25m; d = 25m; h = 11,12m

e = min [b; 2× h] = 22,24m; e/10 = 2,224m; e/2 = 11,12m.

Il convient de diviser la toiture comme l’indique la figure suivante :

Figure II.16 : légende pour les toitures à deux versants.
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On a α=4,57° donc d’après le tableau 5.4 RNVA99 (θ=0°) en prend les valeurs de ߙ = 5°

Zone F G H I J

Surface(m2 12,36 47,55 256,75 256,75 55,6

Cpe -1,7 -1,2 -0,6 -0,3 -0,3

Tableau II.24: valeur de Cpe pour la toiture direction V4.

b) Calcul de coefficient de pression intérieure (CPi) :

Le coefficient de pression intérieur CPi des bâtiments sans cloisons intérieures est donné par la

figures 5.15 en fonction de perméabilité µp. Dans notre cas le bâtiment est avec cloisons

intérieures, dons on prend les valeurs suivantes CPi,1=+0,8 et Cpi,2=-0,5

[RNV99, P41 ; paragraphe 2.2.2 (chapitre V)]

Les pressions sont données par la formule suivante :

qj = Cd×qdyn(Zj)×(Cpe-Cpi) [N/m2]

Les valeurs des pressions qj sont données dans les tableaux ci- après :

 Parois verticals :

Niveau RDC:

Zone Cd qdyn CPe Cpi,1 Cpi,2 qj,1[daN/m2] qj,2[daN/m2]

A 0.92 612.375 -1 0.8 -0.5 -101.41 -28.17

B 0.92 612.375 -0.8 0.8 -0.5 -90.14 -16.90

C 0.92 612.375 -0.5 0.8 -0.5 -73.24 0

D 0.92 612.375 +0.8 0.8 -0.5 0 73.24

E 0.92 612.375 -0.3 0.8 -0.5 -61.97 11.26

Tableau II.25: valeurs des pressions qj pour le RDC direction V4.
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Premier étage:

Zone Cd qdyn CPe Cpi,1 Cpi,2 qj,1[daN/m2] qj,2[daN/m2]

A 0.92 616.875 -1 0.8 -0.5 -102.15 -28.37

B 0.92 616.875 -0.8 0.8 -0.5 -90.80 -17.02

C 0.92 616.875 -0.5 0.8 -0.5 -73.78 0

D 0.92 616.875 +0.8 0.8 -0.5 0 73.78

E 0.92 616.875 -0.3 0.8 -0.5 -62.42 11.35

Tableau II.26: Valeurs des pressions qj pour le 1er étage direction V4.

Toiture:

ZONE Cd Qdyn CPe Cpi,1 Cpi,2 qj,1[daN/m2] qj,2[daN/m2]

F 0,92 694,875 -1,7 0,8 -0,5 -159,82 -76,71

G 0,92 694,875 -1,2 0,8 -0,5 -127,85 -44,75

H 0,92 694,875 -0,6 0,8 -0,5 -89,50 -6,40

I 0,92 694,875 -0,3 0,8 -0,5 -70,32 12,78

J 0,92 694,875 -0,3 0,8 -0,5 -70,32 12,78

Tableau II.27: Valeurs des pressions qj pour la toiture direction V4.

c) Calcul de force du frottement :

Une force complémentaire doit être introduite pour les constructions allongées de catégorie I,

pour tenir compte du frottement qui s’exerce sur les parois parallèle à la direction du vent.

Les constructions pour lesquelles les forces de frottement doivent être calculés sont celle pour

lesquelles soit le rapport d /h ≥ 3, ou bien le rapport d /b ≥ 3.  

Où :

b : est la dimension de la construction perpendiculaire au vent.

h : est la hauteur de construction.

d : est la dimension de la construction parallèle au vent.

[RNV99, P41 ; paragraphe 1.4.2 (chapitre II)]
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Dans notre cas :

Pour la direction V4 : b=25m, d=25m, h= 11,12m :⇒ ቐ

ௗ


=

ଶହ

ଶହ
= 1 < 3

ௗ


=

ଶହ

ଵଵ.ଵଶ
= 2,25 < 3

Condition non vérifiées alors on ne tiendra pas compte des forces de frottement.

II .3 Force résultante :

Selon le paragraphe 2.1.1 du chapitre II du RNV99, la force résultante R se décompose en

deux forces :

 Une force horizontale Fw qui correspondant à la résultante des forces horizontales

agissant sur les parois verticales de la construction et de la composante horizontale des

forces à la toiture.

 Une force verticale Fu qui est la composante verticale des forces appliquées à la toiture.

 La force résultante R est donnée par :

R ×)∑= (࢙ + ࢘ࢌࡲ∑ [N]

[RNV99, P44; formule2.9 (Chapitre II)]

a) vent perpendiculaire au pignon (direction V1) :

1) Cas de Cpi = 0,8

zone Niveau qj (daN/m2) Surface (m2) FW (daN) FU (daN)

D RDC 73,24 153 0 0

1ereétage 73,78 100 0 0

E RDC 61,94 153 9745,64 0

1ereétage 62,42 100 6419 ,27 0

F Toiture 153,43 24,72 0 3792,79

G Toiture 134,24 24,72 0 3318,41

H Toiture 95,89 222.4 0 42651,87

I Toiture 83,11 534.5 0 82611,34

Ffrj 0 0

 ܨ 16164,91 132374,41

Tableau II .28 : Force résultante pour la direction du V1.
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2) Cas de Cpi=-0 ,5

zone Niveau qj (daN/m2)
Surface

(m2)
FW(daN) FU(daN)

D RDC 73,24 153 11205,72 0

1ereétage 73,78 100 7378 0

E RDC 11,26 157, 34 1771,65 0

1ereétage 11,35 102,84 1167,234 0

F Toiture 70,32 24,72 0 1738,31

G Toiture 51,14 24,72 0 1264,18

H Toiture 12,78 444,8 0 5684,54

I Toiture 0 994 0 0

Ffre 0 0

 ܨ 21522,60 8687,03

Tableau II .29 : Force résultante pour Cpi=-0,5 (sens V1) .

b) vent perpendiculaire au pignon (sens V2 de vent) :

1) Cas de Cpi=0 ,8

Zone Niveau qj (daN/m2)
Surface

(m2)
FW(daN) FU(daN)

D RDC 0 153 0 0

1ereétage O 100 0 0

E RDC 61,94 157, 34 9745,64 0

1ereétage 62,42 102,84 6419 ,27 0

F Toiture 153,43 24,72 0 3792,79

G Toiture 134,24 24,72 0 3318,41

H Toiture 95,89 444,8 0 42651,87

I Toiture 83,11 994 0 82611,34

Ffre 0 0

 ܨ 16164,91 132374,41

Tableau II .30 : Force résultante pour Cpi=0,8 (sens V2).
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2) Cas de Cpi=-0 ,5

Zone Niveau qj (daN/m2)
Surface

(m2)
FW(daN) FU(daN)

D RDC 73,24 153 11205,72 0

1ereétage 73,78 100 7378 0

E RDC 11,26 157, 34 1771,65 0

1ereétage 11,35 102,84 1167,234 0

F Toiture 70,32 24,72 0 1738,31

G Toiture 51,14 24,72 0 1264,18

H Toiture 12,78 444,8 0 5684,54

I Toiture 0 994 0 0

Ffre 0 0

 ܨ 21522,60 8687,03

Tableau II .31 : Force résultante pour Cpi=-0,5 (sens V2) .

c) vent perpendiculaire au long pan (sens V3 de vent) :

1) Cas de Cpi=0 ,8

zone Niveau qj (daN/m2) Surface (m2) FW(daN) FU(daN)

D RDC 0 153 0 0

1ereétage 0 100 0 0

E RDC 61,30 157, 34 9644,94 0

1ereétage 61,30 102,84 6304,09 0

F Toiture 151,76 24,72 0 3751,51

G Toiture 132,79 24,72 0 3287 ,02

H Toiture 94,85 444,8 0 42189,28

I Toiture 82,20 994 0 81706,8

Ffre 0 0

 ܨ 15949 ,03 130934,61

Tableau II .32 : Force résultante pour Cpi=0,8 (sens V3).
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2) Cas de Cpi=-0 ,5

zone Niveau qj (daN/m2)
Surface

(m2)
FW (daN) FU (daN)

D RDC 72,44 153 11083,32 0

1ereétage 72,44 100 7244 0

E RDC 11,14 157, 34 1752,77 0

1ereétage 11,14 102,84 1145,64 0

F Toiture 70,32 24,72 0 1738,31

G Toiture 51,14 24,72 0 1264,18

H Toiture 12,78 444,8 0 5725,44

I Toiture 0 994 0 0

Ffre 0 0

 ܨ 21225,73 8727,93

Tableau II .33 : Force résultante pour Cpi=-0,5 (sens V3).

d) vent perpendiculaire au long pan (sens V4de vent) :

1) Cas de Cpi=0 ,8

Zone Niveau qj (daN/m2)
Surface

(m2)
FW (daN) FU (daN)

D RDC 0 153 0 0

1ereétage O 100 0 0

E RDC 61,94 157, 34 9745,64 0

1ereétage 62,42 102,84 6419 ,27 0

F Toiture 153,43 24,72 0 3792,79

G Toiture 134,24 24,72 0 3318,41

H Toiture 95,89 444,8 0 42651,87

I Toiture 83,11 994 0 82611,34

Ffre 0 0

 ܨ 16164,91 132374,41

Tableau II .34 : Force résultante pour Cpi=0,8 (sens V4).
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2) Cas de Cpi=-0 ,5

Tableau II .35 : Force résultante pour Cpi=-0,5 (sens V4).

II.3.1 Excentricité de la force globale horizontale:

L’excentricité de la force globale horizontale FW doit être calculée comme suite afin de tenir

Compte de la torsion : (RNV99 –Chapitre 2, § 2.2.1).

Où :

b : (en m) est la dimension à la base du maitre-couple

 Direction V1 et V2: (direction principale) :

Donc:

e =b/10 [m] e= 32.5/10 = 3.25m

Figure II.17: Excentricité de la force globale (Fw).

Zone Niveau qj (daN/m2) Surface (m2) FW(daN) FU(daN)

D RDC 73,24 153 11205,72 0

1ereétage 73,78 100 7378 0

E RDC 11,26 157, 34 1771,65 0

1ereétage 11,35 102,84 1167,234 0

F Toiture 70,32 24,72 0 1738,31

G Toiture 51,14 24,72 0 1264,18

H Toiture 12,78 444,8 0 5684,54

I Toiture 0 994 0 0

Ffre 0 0

 ܨ 21522,60 8687,03
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 Direction V3 et V4 : (direction secondaire défoncement) :

e=25.71/10= 2.57m

Figure II.18: excentricité de la force globale (Fu).

II.4. Action de la neige:

Le règlement RNVA99 a pour objet de définir les valeurs représentatives de la charge

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

neige et notamment sur les toitures.

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

ou de toute autre surface soumise à l’accumulation de la neige s’obtient par la formule

suivante : K܁×ૄ=܁ ܕ/ۼ۹] 2] ܕܚܗ...ܜܚۯ] ૢۯ܄ۼ܀۾܍ܔܝ ]ૢ

Ou :

Sk : est la charge de neige sur le sol donnée par le règlement RNVA 99 dans le paragraphe 4,

en fonction de l’altitude et de la zone de neige.

 μ : est un coefficient d’ajustement des charges, fonction de la forme de la toiture, appelé

coefficient de forme et donné au paragraphe 6 RNVA99.

Figure II.19 : Représentation des charges statique de neige sur la toiture et sur le sol.
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II.4.1 Calcul de la charge de neige sur le sol :

La charge de neige sur le sol Sk par unité de surface est fonction de la localisation

géographique et de l’altitude de lieu considéré.

D’après la carte de zonage de la neige en Algérie, la wilaya de Bejaia est située en A :

×k=,ૠ܁ ۶+/ ܕ/ۼ۹] 2] ૢۯ܄ۼ܀۾..ܜܚۯ] ]ૢ

H : l’altitude du site considéré par apport au niveau de la mer.

Pour notre site : l’altitude H = 200m.

Donc : Sk = 0,29 KN/m2.

 Coefficient de forme de la toiture : Il est on fonction de la forme de la toiture.

Dans note cas le bâtiment a une toiture à deux versants avec une pente α de :  

                                                 0° ≤ α ≈ 4,57° ≤ 15° 

D’où on aura le coefficient de pente : µ=0.8 [Tableau 6.2 P18 RNVA99],

II .4.2Calcul des charges de neige sur la toiture :

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

soumise à l’accumulation de la neige s’obtient par la formule suivante :

S = µ.Sk [kN/m2]

 Application numérique :

S=0.8 × 0,29 =0,232 KN/m2
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III.1 Introduction :

Les caractéristiques de notre structure (géométrie, matériaux), étant définies, nous passons,

dans ce chapitre au pré-dimensionnement des éléments porteurs du bâtiment qui se font par la

condition de flèche et les vérifier par celle de résistance et de cisaillement.

III.2 Calcul des pannes :

III.2.1 Définition :

Les pannes sont des poutres destinées à supporter la couverture et de transmettre les charges

et surcharges s’appliquent sur la couverture 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’exploitation et climatique.

Elles sont réalisées soit en profilé formé à chaud en (I), ou bien en (U), soit en profilé

formée à froid en (Z), (U), (Ʃ) ou en treillis pour les portées supérieure à 6m.

On utilisera des profilés en (I) laminés à chaud.

III.2.2 Données du calcul :

On étudie la panne la plus sollicitée qui est la panne intermédiaire de portée L=8,18m,

incliné d’un angle α=4,57° et dans l’entraxe « e » égale à 1,5m.

Figure III.1: Position de la panne sur le versant et repérage des axes.
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III.2.3. Détermination des sollicitations

III.2.3.1. Evaluation des charges et surcharges

a) Les charges permanentes (G) :

 Poids propre de la couverture (panneaux sandwichs TL75)……………14,2kg/m².

 Poids propre d’accessoire d’attache………………………………4kg/m².

 Poids propre de la pannes (estimée)…………………………………………12,9 kg/m.

Figure III.2 : Schéma statique de la panne sous la charge permanente.

G = [(Pcouverture + Paccesoires) × (e)] + Ppanne

e : espacement entre les pannes (e = 1,5m).

G = [(14,2 + 4) × 1,5] + 12,9 = 40,2 Kg/m.

G = 0,402 KN/m.

b) Surcharges d’entretien (P) :

Dans le cas des toitures inaccessible on considère uniquement dans les calculs une charge

d’entretien qui est égale au poids d’un ouvrier et de son assistant et qui est équivalente à deux

charges concentrées de 100 kg chacune située à 1/3 et 2/3 de la portée de la panne.

L/3= 2,727m L/3= 2,727m

L=8,18m

Figure III.3 : Schéma statique de la panne sous charge d’entretien.
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Mmax=P.L/3

Mmax= 100× 2,727= 272,667 Kg.m

Mmax=2,726 KN/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 (P).

Figure III.4 : Schéma statique de la poutre équivalente.

Mmax=P’×


ଷ
=P×

మ

଼
⟹P=

଼

ଷ
×
ᇲ


=
଼

ଷ
×
ଵ

ǡ଼ଵ଼

P =32,6 Kg/m ⟹ P = 0,326 KN/m.

c) Surcharges climatiques :

1) Surcharge du vent (W) :

Sollicitation extrême et le cas du vent sur la façade latérale droite, dont Cpi= +0.8 chargée en

zone (F).

Figure II.1 : Schéma statique des surcharges climatique du vent sur les pannes.
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W = -1,598 KN/m2 (vent de soulèvement sens V4 ; la zone F).

La charge linéaire du vent est égale à :

W = -1,598× 1,5 = -2,397 KN/m.

W = -2,397 KN/m.

2) Surcharges de la neige (S) :

Les pannes sont sollicitées d’une charge de neige S

S=0,232KN/m²

S=0,232× 1,5= 0,348KN/ml

Figure III.2: Schéma statique des surcharges climatique de la neige sur les

pannes.

III.2.3.2. Combinaisons des charges les plus défavorables :

1. Les charges et surcharges appliquée :

G = 0,402 KN/m;

Q = 0,326 KN/m;

W = -2,397 KN/m;

S = 0,348 KN/m.

2. Décomposition des charges :

 Suivant l’axe Z-Z :

Gzz= G cosߙ� = 0,400 KN/m;

Qzz= Q cosߙ�= 0,325 KN/m;

Wzz = W = -2,397KN/m;

Szz = S cosߙ�= 0,347 KN/m.

 Suivant l’axe Y-Y :

Gyy = G sinߙ�== 0,032 KN/m;

Qyy = Q sinߙ� = 0,026 KN/m;

Wyy = 0KN/m;

Syy = S sinߙ� = 0,028 KN/m;
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III.2.3.3. Les combinaisons d’actions :

1) ELU :

() ൜
ࢠ�
࢛ = +ࢠࡳ ,ࢠ࢝

࢟�
࢛ = ,࢟ࡳ+ ,࢟࢝

⟹ ൜
௭ݍ
௨ = 0,400 + 1,5 × (−2,397) = ݉/ܰܭ�3,195− ��������������

௬ݍ
௨ = 1,35 × 0,02 + 1,5 × 0 = ��������������������݉/ܰܭ�0,043

(2)൜
ࢠ
࢛ = ,ࢠࡳ+ ,ࢠࡿ

࢟
࢛ = ,࢟ࡳ+ ,࢟ࡿ

⟹൜�
௭ݍ
௨ = 1,35 × 0,400 + 1,5 × 0,347 = ݉/ܰܭ�1,060 �

௬ݍ
௨ = 1,35 × 0,032 + 1,5 × 0,028 = �����݉ܰܭ�0,085

()൜
ࢠ
࢛ = ,ࢠࡳ+ ,ࢠࡽ

࢟
࢛ = ,࢟ࡳ+ ,࢟ࡽ

⟹൜�
௭ݍ
௨ = 1,35 × 0,400 + 1,5 × 0,325 = ݉/ܰܭ�1,027
௬ݍ
௨ = 1,35 × 0,032 + 1,5 × 0,026 = ݉/ܰܭ�0,082

2) ELS:

()൜��
௭ݍ
௦ = +ݖܩ ܹ ݖ

௬ݍ
௦ = +ݕܩ ܹ ݕ

⟹൜�
௭ݍ
௦ = 0,400 + (−2,397) = �������������݉/ܰܭ�2−
௭ݍ
௦ = 0,032 + 0 = ݉/ܰܭ�0,032 �����������������������

()൜�
௭ݍ
௦ = +ݖܩ ݖܵ

௬ݍ
௦ = +ݕܩ ݕܵ

⟹൜�
௭ݍ
௦ = 0,400 + 0,347 = ݉/ܰܭ�0,747
௬ݍ
௦ = 0,032 + 0,028 = ݉/ܰܭ�0,060

()൜�
௭ݍ
௦ = +ݖܩ ݖܳ

௬ݍ
௦ = +ݕܩ ݕܳ

⟹൜�
௭ݍ
௦ = 0,400 + 0,325 = ݉/ܰܭ�0,725 ��

௬ݍ
௦ = 0,032 +× 0,026 = ݉/ܰܭ�0,058

Selon les deux axes Y et Z ; les charges maximales à l’ELS revenant à la panne la plus

sollicitée en tenant compte de la continuité :

⟹ ൜�
௭ݍ�
௦ = 1,25 × (−2) = ݉/ܰܭ�2,5− ����������������������
௬ݍ
௦ = 1,25 × 0,060 = ݉/ܰܭ0,075 �������������������

III.2.4. 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.

III.2.4.1. Vérification à l’ELS (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 :
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=ࢇࢉࢌ�
����࢙

ૡࡵࡱ��
�� ࢊࢇࢌ ൌ �Ȁࡸ

 Pour une poutre sur trois appuis uniformément chargée :

calࢌ =
ǡ࢙ሺࡸȀሻ

ૡࡵࡱ�
admࢌ   ≥   =

Ȁࡸ



III.2.4.2. Vérification à l’ELU (résistance) :

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

a. Vérification à la flexion déviée (bi axiale N=0) :

Classe () ()ܜ܍ ∶ Calcul en plasticité :


ۻ ܌ܛǡܡ

ۻ ܌ܚǡܡܔܘ
൨
ࢻ

+ 
ࡹ ࢊ࢙ǡࢠ

ۻ ܌ܚǡܢܔܘ
൨
ࢼ

  ≤  [. ܜܚۯ. . ૡ. ۳۱].

Sections en I laminées ∶ α = 2, β = 5n ≥ 1 tq∶

�ൌ����
ࢊ࢙ࡺ

ࢊ࢘ǡࡺ
; ࡹ�� =

ࢃ ࢟ࢌ�ൈ

ࢽ 

Classe (3) ∶ Calcul en élasticité :

ۻ ܌ܛǡܡ

ۻ ܡ��ൈ܌ܚǡܡܔ܍
+

ࡹ ࢊ࢙ǡࢠ

ۻ ܡ��ൈ܌ܚǡܢܔܘ
≤  tq yࢌ =

ܡ

ࢽ����� 
[. ૡܜܚۯ. . ૡ. ۳۱].

Classe (4) ∶

ࡹ ࢊ࢙ǡ࢟

ࢃ ࢟ࢌൈ࢟ࢌࢌࢋ
+

ࡹ ࢊ࢙ǡࢠ

ࢃ ࢟ࢌൈࢠࢌࢌࢋ
  ≤  tq yࢌ =

ܡ

ࢽ����� 
[. ܜܚۯ. . ૡ. ۳۱].

b. Vérification au cisaillement :

sd܄ pl,rd܄ ≥ =
ܡ��ܞۯ

√ࢽ��� 
[. ܜܚۯ. . ۳۱].

Section en U laminée, effort parallèle à l’âme l’aire de cisaillement Av :

Figure III.7 : Plan de cisaillement

Av= A – 2btf + (tw + 2r) tf.
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A : aire de la section transversale.

b : largeur hors tout.

d : hauteur l’âme.

h : hauteur hors tout.

r : rayon du congé de raccordement.

tf : épaisseur de semelle.

tw : épaisseur d’âme.

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

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.8 : Représentation de phénomène de déversement dans la semelle inférieure.

ۻ y,sd ۻ   ≥ b,rd = Lt × w × ܅ ply ×
࢟ࢌ

ࢽ 
[.ૡܜܚۯ..۳۱].

w = 1, pour les sections de classe (1) et (2).

w = Wely/Wply, pour les sections de classe (3).

w = Weffy/Wply, pour les sections de classe (4).

Mb,Rd : moment résistant au déversement.
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Lt : coefficient de réduction pour le déversement

III.2.5. Pré dimensionnement :

Le pré dimensionnement se fait par la condition de la flèche à l’ELS :

On considère que les pannes sont simplement appuyées uniformément chargées.

ࢠࢌ  ࢊࢇࢌ Avec ������݂௭=
ହൈ

ೞൈర

ଷ଼ସ�ൈாூ
 ݂ௗ =



ଶ
=
଼ଵ଼

ଶ
= 4,09 cm

௬ܫ ≥
ହ�ൈଶǡହ�ൈଵషమ�����ൈ଼ଵ ర଼

ଷ଼ସ�ൈଶǡଵ�ଵర�ൈସǡଽ
=1696,87ܿ݉ ସ

Figure III.9 : Schémas statique des pannes sur deux appuis.

En choisie de façon préliminaire un profilé IPE 200 avec les caractéristiques géométriques

suivantes :

Iy = 1943 cm4 h = 200 mm d = 159 mm wely = 194,3cm3

Iz = 142,4 cm4 b = 100 mm r = 12 mm welz = 28,47 cm3

A = 28,5 cm2 tw = 5,6 mm Avz = 14 mm2 wply = 220,6 cm3

G = 22,4 Kg/m tf = 8,5 mm Avy = 18 cm2 wplz = 44,61 cm3

Tableau III.1 : Caractéristiques géométriques de l’IPE200.

G = [(Pcouverture + Paccesoires) × (e)] + Ppanne

G = [(14,2 + 4) × 1,5] + 22,4 = 49,7 kg/m

G = 0,497 KN/m.

Gzz = G cos = 0,495 KN/m

Gyy = G sin = 0,040 KN/m

8.18m



Chapitre III Pré-dimensionnement des éléments

Page 51

Si on ajoute le poids propre de l’IPE 200 dans la vérification de fy c’est-à-dire dans ௬ݍ
௦ on

aura : ௬ݍ
௦ = 1,25 × (0,04 + 0,028) = 0,087 KN/m.

I ≥
ହ�×,଼ହ�×ଵషమ�����×(଼ଵ )଼ర

ଷ଼ସ�×ଶ,ଵ�ଵర ×ସ,ଽ
= 57,693�ܿ݉ ସ l′IPE 200 est vérifiée à l′ELS  

Le calcul à l’ELS considère l’IPE 200 comme suffisant car la fléché est vérifié dans les

deux directions y et z.

III.2.6. Dimensionnement des pannes :

III.2.6.1. Les combinaisons de calcul :

() ൜
ࢠ�
࢛ = +ࢠࡳ ,ࢠ࢝

࢟�
࢛ = ,࢟ࡳ+ ,࢟࢝

 ⟹൜
௭ݍ
௨ = 0495 + 1,5 × (−2,397) = ���������������������݉/ܰܭ�3,100−

௬ݍ
௨ = 1,35 × 0,04 + 1,5 × 0 = ����������������������������݉/ܰܭ�0,054

(2)൜
ࢠ
࢛ = ,ࢠࡳ+ ,ࢠࡿ

࢟
࢛ = ,࢟ࡳ+ ,࢟ࡿ

        ⟹   ൜�
௭ݍ
௨ = 1,35 × 0,495 + 1,5 × 0,347 = ݉/ܰܭ�1,188
௬ݍ
௨ = 1,35 × 0,04 + 1,5 × 0,028 = ݉ܰܭ�0,096 �����

()൜
ࢠ
࢛ = ,ࢠࡳ+ ,ࢠࡽ

࢟
࢛ = ,࢟ࡳ+ ,࢟ࡽ

       ⟹   ൜
௭ݍ
௨ = 1,35 × 0,495 + 1,5 × 0,325 = ݉/ܰܭ�1,155
௬ݍ
௨ = 1,35 × 0,04 + 1,5 × 0,026 = ݉/ܰܭ�0,093

On remarque que la 1ere combinaison est la plus défavorable et le risque de déversement de

la semelle inferieure doit être vérifié pour cette combinaison où le vent agit seul.

Selon les deux axes y et z, les charges maximales à l'ELU revenant à la panne la plus

sollicitée en tenant compte de la continuité :

⟹ ൜
௭ݍ��

௨ = 1,25 × (−3,100) = ������������������������������������������������݉/ܰܭ�3,875−
௬ݍ�
௨ = 1,25 × 0,096 = ������������������������������������������������������������݉/ܰܭ�0,12

III.2.6.2. Détermination des sollicitations :

A. Moments :

Sous le vent (W) :

⟹ ൜
௭ݍ��

௨ = 1,25 × (−3,100) = ������������������������������������������������݉/ܰܭ�3,875−
௬ݍ�
௨ = 1,25 × 0,054 = ݉/ܰܭ�0,067 ������������������������������������������������������������

Axe Z-Z: M୷ =
୯×మ

଼
=

ିଷ,଼ହ× ,଼ଵ଼మ

଼
= −32,41 KN. m

Axe Y-Y: M =
୯౯×(୪)మ

଼
=

,×( ,଼ଵ )଼మ

଼
= 0,560 KN. m

Sous la charge d’exploitation (Q) :

⟹ ൜
௭ݍ
௨ = 1,25 × 1,155 = ݉/ܰܭ�1,443 ����������������������������������������������������������

௬ݍ�
௨ = 1,25 × 0,093 = ݉/ܰܭ�0,116 ������������������������������������������������������������
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Axe Z-Z : M୷ =
୯×మ

଼
=

ଵ,ସସଷ× ,଼ଵ଼మ

଼
= 12,07 KN. m

Axe Y-Y: M =
୯౯×(୪)మ

଼
=

,ଵଵ×( ,଼ଵ )଼మ

଼
= 0,97 KN. m


Sous la charge de neige (S) :

⟹ ൜
௭ݍ
௨ = 1,25 × 1,188 = ݉/ܰܭ�1,485 ����������������������������������������������������������

௬ݍ�
௨ = 1,25 × 0,096 = ݉/ܰܭ�0,120 ������������������������������������������������������������

Axe Z-Z: M୷ =
୯×మ

଼
=

ଵ,ସ଼ହ× ,଼ଵ଼మ

଼
= 12,42 KN. m

Axe Y-Y: M =
୯౯×(୪)మ

଼
=

,ଵଶ×( ,଼ଵ )଼మ

଼
= 1,00KN. m

b. Efforts tranchants :

Vz=
ݖݍ
ݑ ×�

ଶ
⇒

ିଷ,଼ହ�×�଼ ,ଵ଼

ଶ
=-15,85 KN

Vy=
ݕݍ�
ݑ ×

ଶ
⇒

,ଵଶ�×�଼ ,ଵ଼

ଶ
= 0,5 KN

III.2.6.3. Vérification de la résistance des pannes (ELU):

1) vérification de la condition du moment :

 Classe de la section :

Classe de la semelle : (IPE 200)

b
2t

≤ 10ε ⇒
100

2 × 8.5
= 5,88 ≤ 10ε ⟹ ε = ඨ

235

f୷
= ඨ

235

235
= 1 ⟹ semelle de classe 1

Classe de l’âme :

d

t୵
≤ 72ε ⟹

159

5,6
= 28,4 ≤ 72ε ⟹ âme de classe 1

Donc la section est de classe 01.

Le calcule et en plasticité: 
ۻ ܌ܛ,ܡ

ۻ ܌ܚ,ܡܔܘ
൨
હ

+�
ۻ ܌ܛ,ܢ

ۻ ܌ܚ,ܢܔܘ
൨


≤ ������ [EC03Art 5.4.8.1].

Où: α et β sont des constantes qui placent en sécurité si elles sont prises égale à l’unité, mais 

qui peuvent prendre les valeurs suivantes :

Section en I:   α=2    et   β=5n≥1  

Avec:

n=Nsd/Npl,Rd = 0 ; donc : β=1  

⟹ ൞
ܯ  ݕ݈ =

ܹ ݈ ×ݕ ݕ݂

ܯߛ 0

=
220,6×10−3×235

1
= ܰܭ�51,84 .݉

ܯ  ݖ݈ =
ܹ ݈ ×ݖ ݕ݂

ܯߛ 0

=
44,61×10−3×235

1
= ܰܭ�10,48 .݉��
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⟹ ൞
My =

qz×l2

8
=

−3,875×(8,18)2

8
= −32,41 KN. m

Mz =
qy×(l)2

8
=

0.12×(8,18)2

8
= 1,00 KN. m

Alors:

�ቂ
ିଷଶ,ସଵ

ହଵ,଼ସ
ቃ
ଶ

+ ቂ
ଵ

ଵ,ସ଼
ቃ
ଵ

= 0,48 < 1 Vérifiée

Donc l’IPE 200 est suffisant en calcul plastique sans le lierne.

2) Vérification de l’effort tranchant:

La vérification à l’effort de cisaillement est donnée par la formule suivante:

Vz.sd ≤ Vplz.rd [EC3 Art 6.4.6]

⟹ ቐ
��ܸ,௭ =

ೡ×

√ଷ×ఊಾ బ
=

ଵସ�ଵమ ×��ଶଷହ

√ଷ×ଵ
= �ܰܭ�189,95

��ܸ,௬ =
ೡ×

√ଷ×ఊಾ బ
=

ଵ଼�ଵమ��×��ଶଷହ

√ଷ×ଵ
= ܰܭ�244,22

Avec:

plzV : Effort tranchant résistant de la section.

vzA : Aire de cisaillement.

 Sous le vent :

Vz.sd= 15,85 KN < Vpl,z = 189,95 KN Vérifié

 Sous la charge d’exploitation :

Vz.sd = 4.752 KN < Vpl.z= 131.06 KN Vérifiée

 Sous la neige :

Vz.sd = 4.323 KN < Vpl,z= 131.06 KN Vérifiée

On voit bien que Vz.sd < Vpl.z

Donc la résistance des pannes au cisaillement est vérifiée

3) Vérification au déversement:

La vérification à faire est:

Msd,y ≤ ,b rdM = ℵLT × βw × Wply × fy/γM1 [EC03 Art 5.5.2].

M Rd,y : moment résistant au déversement.

βw = 1, pour les sections de classe (1) et (2).

βw = Wely/Wply, pour les sections de classe (3).
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βw = Weffy/Wply, pour les sections de classe (4).

On a:

βw = 1⟹ classe 01

χLT : coefficient de réduction en fonction deߣ�்തതതതത.

:்തതതതߣ est l’élancement réduit vis- vis du déversement.

=்തതതതߣ ඨ
௪ߚ × ܹ ௬ × ௬݂

ܯ

Mcr : est le moment critique élastique de déversement. [F.2, Art F.1.2 EC03]

ܯ =
ߨଵܥ

ଶܫܧ௭
ଶ(ܮܭ)

ቐቈ൬
ܭ

௪ܭ
൰
ଶ

.
௪ܫ
௭ܫ

+
௧ܫܩ.ଶ(ܮܭ)
௭ܫܧଶߨ

+ ൫ܥଶ. ܼ − .ଷܥ ܼ൯
ଶ


ଵ
ଶ

− ൫ܥଶ. ܼ − .ଷܥ ܼ൯ቑ

ܩ =
ଵ

ଶ(ଵାఔ)
ܧ = ܧ0.4 ; It = 3.6 cm4; Iw = 3960 cm6.

G: module d’élasticité transversale.

= 0.3: coefficient de poisson.

E = 210000 MPA: module d’élasticité longitudinal.

It: moment d’inertie de torsion.

IW: moment d’inertie de gauchissement.

Iz: moment d’inertie de flexion suivant l’axe de faible inertie.

K et Kw: les facteurs de longueur effective

Avec:

K=1 appui simple [tableau F.1.2 EC3].

Kw=1 (pas d’encastrement aux extrémités); L = 8,18 m

C1, C2, C3: facteurs dépendant des conditions de charge et d’encastrement (K=1).

C1= 1.132 C2= 0.459 C3= 0.525 [tableau F.1.2 EC03].

L=longueur de maintien latéral = la distance entre le lierne et le portique = l/2 = 4,09 m.

Zg= Za–Zs

ݖ : est la distance du point d’application de la charge au centre de torsion de la section ݖ) est

positif ssi la charge agit vers le centre de torsion et négatif dans le cas contraire)

:ݖ Coordonnée du point d’application de la charge.

:௦ݖ Coordonnée du centre de cisaillement.

⟹ ൞
Za−=

h

2
= −

200

2
= 10 cm sous le vent .

Za+=
h

2
= 10 cm sous la charge verticale.
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ฺ ൜�
Zs = 0 cm section doublement symétrique [EC3 figure F. 1.1]
Zj = 0cm section doublement symétrique [EC3 figure F. 1.1]

Zg = Za –Zs = -10 cm

ܯ =
1,32 × (3,14)ଶ × 2,1142,4 ×

(1 × 8,18)ଶ
ቐ

1

1
൨
ଶ

ൈ�ቈ
12,99

142,4
+

(8,18)ଶ × 0,4 × 6,98

(3,14)ଶ × 142,4
+ (0,459 × (−0,1))ଶ

ଵ
ଶ

− (0,459 × (−0,1))ቑ

Mcr = 26.02 KN.m

=்തതതതߣ ඨ
1 × 220.6 × 10ି × 235

35.42 × 10ିଷ
= 1,411

=்തതതതߣ 1,411 > 0.4 ⟹ Donc il y a risque de diversement.

Profilé laminé : α = 0.21 ; Courbe (a)            χLT

On tire χLT du [tableau 5.5.2 de L’EC03].

Donc : χLT = 0,413

ǡோௗܯ = 0.413 × 1 ×
220,6 × 23,5

1.1
ൌ ͳͻǡͶܰܭ�Ǥ݉

Mb, Rd = 19.46 KN.m < M sd,y = 32,41 KN.m non vérifier

La stabilité au déversement de la panne n’est pas vérifiée. Donc On adopte des liernes.

Figure III.10: les schémas statiques de la panne après addition du lierne.
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Les résultats de la nouvelle vérification sont donnés comme suite :

 Détermination des sollicitations :
 Moments :

Axe Z-Z mKN
lq

M z
y .41,32

8

18,8875,3

8

22






Axe Y-Y (L=4,09m) mKN
lq

M y

z .25,0
8

09,412,0

8

22






 
      0)1,0(459,001,0459,0

4,14214,3

98,64,009,4

4,142

99,12
.

1

1

09,41

4,1421,214,3132,1 2

1

2

2

22

2

2















































crM

mcr .24,80 

804,0
10.24,80

235.10.6,220.1
3

6






LT

4,0804,0 LT Donc il y a risque de diversement

Profilé laminé ; α = 0,21 ;  

On tire LT à partir du tableau 5.5.2 de L’EC03:

LT =0,804 796,0LT

mKNM sdy .41,32

mKNM sdy .51,37
1,1

10.235.6,220
.1.796,0

3




Vérifiée

 Condition de résistance :

La condition à vérifier est:

1
M

M

M

M

z.pl

z

y.pl

y
































[EC03 art 5.4.8.1 formule (11)].

Avec:

Sections en I et H            α = 2   ,   β = 1.  Section de classe 1 [EC03arct5-35].

141,0
48,10

25,0

84,51

41,32
12


















Vérifiée.

LT(a)Courbe 

mKNMmKNM Rdbsdy .51,37.41,32 ,  
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d) Vérification à L’ELS:

1) Combinaisons de calcul:












mKNq

mKNq
s
y

s
z

/068,0

/902,1

 Calcul de la condition de flèche :

Axe Z-Z: cm
L

cmfz 09,4
200

818

200
71,2

101,21943

)18,8(10902,1

384

5
4

42









 Vérifiée

Axe Y-Y: cm
L

cmf y 045,2
200

409

200
2034,0

101,24,142

)09,4(10068,0

384

05,2
4

42









Vérifiée

Donc on choisit pour toutes les pannes un IPE 200 avec les liernes.

III.3 Calcul des liernes :

III.3.1 Définition :

Les liernes sont des tirants qui fonctionnent en traction. Ils sont généralement formées de

barres rondes ou de petites cornières. Leur rôle principal est d’éviter la déformation latérale

des pannes. Compte tenu de la faible inertie transversale des pannes, l’effet de la charge Qy

(perpendiculaire à l’âme de la panne) devient préjudiciable et conduit à des sections des

pannes importantes, donc onéreuses.

Figure III.11: Présentation du lierne.

III.3.2 Calcul de l’effort de traction dans le lierne le plus sollicitée :

Figure III.12 : Schéma statique d’une panne avec le lierne.
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La réaction R au niveau du lierne :

R = 1.25 Qy × ly Avec ly = L/2

Qy = 1,35 Gy + 1,5 Sy

Qy = (1,35 × 0,04) + (1,5 × 0,028) = 0,096 KN/m.

R = 1,25 × 0,096 × (8,18/2) = 0,490 KN

R = 0,490 KN.

Efforts de traction dans le tronçon de lierne L1 :

Lierne1 : T1 = R/2=0,245 KN

Effort dans le tronçon L2 :

Lierne2 : T2 = T1 + R= 0,735 KN

Effort dans le tronçon L3 :

Lierne3 : T3 = T2 + R = 1,225 KN

Effort dans le tronçon L4 :

Lierne4 : T4 = T3 + R = 1,715 KN

Effort dans le tronçon L5 :

Lierne5 : T5 = T4 + R = 2,205

Effort dans le tronçon L6 :

Lierne6 : T6 = T5 + R = 2,695 KN

Figure III.13 : Schéma statique des efforts de

traction sur les liernes

Effort dans le tronçon L7 :

Lierne7 : T7 = T6 + R = ,185 KN

Effort dans le tronçon L8 :

Lierne8 : T8 = T7 + R = 3,675KN

Effort dans les diagonales L9 :

T8 = 2T9× cosߠ      avec    θ= arctg  


/ଶ
    ;      θ = arctg (

ଵ,ହ

.଼ଵ /଼ଶ
) ⟹  θ = 20,14°  

T9 =
ଷ,ହ

ଶ×௦�ଶ,ଵସ
⟹ T9 =1,957 KN

III.3.3 Calcul de la section des liernes : le tronçon le plus sollicité est L8.

La condition de vérification à la résistance est la résistance plastique de la section brute :

Nt,sd ≤  Npl,rd avec : Npl,rd = A ×
ܡ�

�ܕ 
       ⟹       A ≥

౪,౩ౚ×ஓ బ

��౯

 A ≥  
ଷ,ହ�×�ଵ

ଶଷ,ହ
= 0,16�ܿ݉ ଶ

A =
∅�࣊




    ≥  0,16 cm2  ⟹  ∅ ≥ ට

ସ�×,ଵ�

ଷ,ଵସ
= 0,45 cm

Panne faitière

T1

T2

T3

T4

T5

T6

T7

L1

L2

L3

L5

L4

L6

L7

L8 T8

T9

L9L9
T9

Panne sablière

L/2

e
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Pour des raisons pratiques, on opte pour une barre ronde de diamètre : ∅ = 8 ܕ ܕ .

III.4 Pré dimensionnement des traverses :

III.4.1 Définition:

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 et à recevoir les

charges et les surcharges exercées.

Dans notre cas la traverse est considérée comme une poutre continue, repose sur 3 appuis,

en prend la plus défavorable qui est une poutre isostatique.

 Evaluation des charges et surcharge :

a) Les charges permanentes (G) :

 Poids propre de panne (IPE200)…………………………………22,4 kg/m.

 Poids propre de la traverse estimé(HEA120)…………………………………19,9 kg/m

Figure III.14 Vue en plan de la traverse.

Figure III.15 Schéma statique de la traverse sous charges des pannes.
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Figure III.16 Schéma statique de la traverse sous son poids propre et

les charges d’exploitation.

b) surcharges d’exploitation :

 la surcharge d’entretien (Q)…………………………………….0,326 KN/m.

 la surcharge de la neige (S)………………………………………0,232KN/m2.

On a les caractéristiques suivantes :

 Portée de la traverse : L = 8,18 m.

 l’entre axe des traverses ou les portiques : etrav = 8,18 m

 l’entre axe des pannes : epan = 1,5 m.

Cas n°1 : sous le poids propre de la traverse :

S =0.232×8.18=1.897KN/m2

⇒൜
Pୗଵ = G + max (Q; S) = 0,199 + max (0,323; 1,897) = 2,096 KN/m.

Pୗଶ = G + 0,9 × (Q + S) = 0,199 + 0,9 × (0,323 + 1,897) = 2,197 KN/m

ௌܲ= max (Pୗଵ; Pୗଶ ) = 2,197 KN/m.

Il faux vérifier que ݂≤ ݂ௗ

݂ଵ=
ହ

ଷ଼ସ

௦�ర

ா�ூ
≤ ݂ௗ =

୪

ଶ

=௬ଵܫ
ହ

ଷ଼ସ

ଶǡଵଽ�ൈଵషమ�ൈሺ଼ ଵ଼ሻర

ସǡଽൈଶǡଵൈଵర
ൌ ͳͶͻͳǡʹ ͳ�ܿ݉ ସ

Cas n°2: sous charges des pannes:

݂ଶ =
ುೌ

ଶସ�ா�ூమ
{[a × (3lଶ − 4aଶ)] +[b × (3lଶ − 4bଶ)]}

Avec ܲ = ܩ × etrav =0,224 × 8,18=1,832 KN

௬ଶܫ =200
ଵǡ଼ ଷଶ

ଶସ�ൈଶǡଵൈ�ଵరൈ�଼ଵ଼
{[34 × (3 (818)ଶ − 4(34)ଶ)] + [184 × (3(818)2 − 4(184)2)]}

௬ଶܫ ൌ ͵Ǥ͵ ܿ݉ ସ

௬ଶܫ ௬ଵܫ�= ௬ଶܫ�+ = 1857,84 cm4
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On choisit HEA180 avec les caractéristiques suivantes :

Iy = 2510,3 cm4 h = 171 mm d = 122 mm wely = 293 ,6cm3

Iz = 924,5cm4 b = 180 mm r = 15 mm welz = 102,7 cm3

A = 45,3 cm2 tw = 6,0 mm Avz = 14,5 mm2 wply = 324,9cm3

G = 35,5 Kg/m tf = 9,5 mm Avy = 35,5 cm2 wplz = 156,5 cm3

III.4.2 Vérification de la résistance de la traverse (ELU):

1) vérification de la condition de flèche:

 Classe de la section :

Classe de la semelle : (HEA180))

b
2t

≤ 10ε ⇒
180

2 × 9,5
= 9,47 ≤ 10ε ⟹ ε = ඨ

235

f୷
= ඨ

235

235
= 1 ⟹ semelle de classe 1

Classe de l’âme :( âme fléchie)

d

t୵
≤ 72ε ⟹

142,4

6,9
= 20,64 ≤ 72ε ⟹ l′âme de classe 1

Donc la section est de classe 01.

=௦ʹ ௦ + =�ܩ 2,197 + 0,355 = 2,907 KN/m

݂ଵ =
ହ

ଷ଼ସ

ଶ,ଽ�×ଵషమ×�଼ ଵ ర଼

ଶ,ଵ×ଵర ×�ଶହଵ,ଷ
=3,214 cm

Cas n°2: sous charges des pannes:

݂ଶ=
ଵ,଼ଷଶ

ଶସ×�ଶ,ଵ×�ଵర×�ଶହଵ,ଷ
{[34 × (3(818)ଶ − 4(34)ଶ)] +[184 × (3(818)ଶ − 4(184)ଶ)]} =

0,597ܿ݉ ସ

݂= ݂ଵ +�݂ଶ = 3,214 + 0,597 = 3,811cm

Donc ݂= 3.811cm ≤ ݂ௗ = 4,09 cm la condition est vérifier

2) vérification de la condition de résistance:

Cas n°1 : sous le poids propre de la traverse :

൜
��ܲ௨ଵ = ௧௩ܩ�1,35 + 1,5 max (Q; S) = 1,35 × 0,355 + 1,5 × 1,897 = 3,324 KN/m

௨ܲଶ = ௧௩ܩ�1,35 + 1,35(Q + S) = 1,35 × 0,355 + 1,35 × (0,326 + 1,897) = 3,480 KN/m

௨ܲ = max (�ܲ௨ଵ;�ܲ௨ଶ) = 3,480 KN/m

=௦ௗଵܯ
ೠ��

మ

଼
=
ଷ,ସ଼�×��଼ ,ଵ଼మ

଼
= ܰܭ29,106 .݉

Cas n°2: sous charges des pannes:

ʹܲ = 1,35�ܲ=1,35 × 1,832 = 2,473 KN

௦ௗଶܯ = ܲ (a + b) = 2,473×(0,34 + 1,84) = 5,391 KN.m

௦ௗܯ = ௦ௗଶܯ�+�௦ௗଵܯ = 34,497 KN.m
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ோௗܯ =
�ௐ �

ఊ బ
=
ଷଶସǡଽൈ�ଶଷǡହ

ଵ
= 76,35KN.m

Donc ௦ௗܯ = 34,497 KN.m ≤ ோௗ=76,35ܯ KN.m la condition est vérifier

1) vérification de la condition de cisaillement:

Cas n°1 : sous le poids propre de la traverse :

௦ܸௗଵ=
ೠ�ൈ��

ଶ
=
ଷǡସ଼�ൈ�଼ǡଵ଼

ଶ
=14,233 KN

Cas n°2: sous charges des pannes:

௦ܸௗଶ�= 2 ܲ=2 × 2,473 = 4,946KN

௦ܸௗ= ௦ܸௗଵ+ ௦ܸௗଶ=19,179 KN

ܸǡோௗ =
ݕ�ൈ�݂ݖݒܣ�

√3 ߛ݉��� Ͳ
=
ଵସǡହ�ൈ�ଶଷǡହ

√ଷ
ൌ ͳͻǡ͵ ܰܭ�

௦ܸௗ=19,179 KN ≤ ܸǡோௗ = 196,73 KN la condition est vérifier

Finalement on adopte un HEA180 pour toutes les traverses.

III.5 Calcul de l’échantignolle :

III.5.1 Définition :

L’échantignolle est un dispositif de fixation qui permet de fixer les pannes sur les fermes ou

les traverses de portiques.

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

chargement (surtout sous l’action de soulèvement du vent).

Figure III.17 : Vue en 3D des détails de l’échantignolle.

III.5.2 Dimensionnement de l’échantignolle :

L’excentrement « t » est limité par la condition suivante :

2 (b/2) ≤ t ≤ 3 (b/2) 
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Figure III.18 : Coupe transversale de l’échantignole et les efforts sollicitant.

Pour un IPE 200 : b = 10 cm et h = 20 cm

10 cm ≤ t ≤ 15 cm, on adopte  t = 12 cm  

III.5.3 Détermination des sollicitations :

III.5.3.1 Combinaison du calcul :

Sous la combinaison : ௭ݍ�
௨ = G × cos α - 1.5w (la plus défavorable) 

G=0,497KN/m [charge permanente de (la panne IPE200 + couverture + accessoires)].

W=-2,397KN/m [la charge de soulévement].

ݍ
ݖ
=�ݑ 0,497 × cos 4.57 – (1,5 × -2,397) = 4,1 KN/m

Charge revenant à la panne et en tenant compte de la continuité :

ࢠ
�࢛ = ,25 × (4,1) = 5,125 ܕ/ۼ۹

III.5.3.2 Calcul des réactions :

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 = ௭ݍ
௨�× l = 5,125 × 8,18 = 41,92 KN

R = 41,92 KN.

III.5.3.3. Calcul du moment de renversement :

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.

MR  ≤  Mpliage

Avec :

MR = R × t

Pour notre IPE200 : MR = R × t = 41,92 × 0,12 = 5,03 KN.m

MR = 5,03 KN.m
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Mpliage est le moment résistant au pliage de l’échantignolle. Généralement les échantignolles

sont des éléments formés à froid. La classe de la section est au moins de classe (3).

Mpliage = Wely ×


ఊ బ
 ≥ MR ⟹ Wely ≥ 

�ఊ బ�ൈ� 



Wely ≥ 
�ఊ బ�ൈ� 


=
ଵ�ൈହǡଷ�ൈ�ଵమ

ଶଷǡହ
= 21,40 cm3

III.5.3.4. Epaisseur de l’échantignolle :

Pour une section rectangulaire : Wely = a × e

Remarque : la largeur de l’échantignolle « a » est calculée après avoir dimensionné la

traverse, (HEA180)

a = 18 cm;

avec: Wely =
�ൈ�మ


⟹ e ≥ ට

௪�ൈ


= ට

ଶଵǡସ�ൈ

ଵ଼

e ≥ 2,67cm ≥ 26,7mm

Figure III.19 : Vue en plan de l’échantignole.

On va prendre une épaisseur de e = 30 mm

III.6 Calcul des lisses de bardage :

III.6.1 Définition :

Les lisses sont constituées des poutrelles (IPE ; UAP ) ou des profiles minces formés à

froid, disposées horizontalement, elles appuient sur les poteaux qui transmettent les efforts

due au vent directement et supporte le poids du bardage.
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Figure III.20: disposition des lisses.

III.6.2 Détermination des charges et surcharges :

a) Les charges permanentes :

 Poids propre de bardage (panneaux sandwichs LL35)…………………10,90 kg/m²

 Poids propre d’accessoires d’attache……………………...……4 kg/m²

 Poids propre de la lisse estimé (UPE 100)……………………..12 kg/m

Figure III.21 : Schéma statique de la lisse dans le plan y-y.

G = [(PBardage + Paccesoires ) × (e)] + Plisse

e : espacement entre les lisses e = 1,5m

G = [(10,9 + 4) × 1,5] + 9,82 = 32,17 Kg/m

G = 0,321 KN/m

b) Surcharge climatique dû au vent :

On calcul les lisses avec la charge du vent la plus défavorable obtenue en zone A

Figure III.22 : Schéma statique de la lisse dans le plan z-z.
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Avec :

W = -1,021 KN/m²

W = -1,021 × 1,5 = -1,531 KN/m

III.6.3 Les combinaisons d’actions :

1) ELU :

() ൜
ࢠ�
࢛ = ,ࢠ࢝

࢟�
࢛ = ,࢟ࡳ

⟹ ൜
௭ݍ
௨ = 1,5 × (−1,531) = ��������������݉/ܰܭ�2,296−
௬ݍ
௨ = 1,35 × 0,321 = ��������������������݉/ܰܭ�0,434

2) ELS:

()൜
௭ݍ
௦ = ݖܩ

௬ݍ
௦ = ܹ �ݕ

⟹൜
௭ݍ
௦ = ������������������݉/ܰܭ�1,531−

௭ݍ
௦ = �����������������������݉/ܰܭ�0,321

III.6.4 Pré dimensionnement des lisses :

Le pré dimensionnement se fait par la condition de la flèche :

Suivant l’axe Z-Z :

��݂௭=
ହ×

ೞ×ర

ଷ଼ସ�×ாூ
≤ ݂ௗ =



ଶ
=
଼ଵ଼

ଶ
= 4,09 cm

௬ܫ ≥
ହ�×ଵ,ଶହ�×�ଵ,ହଷଵ�×ଵషమ�����×଼ଵ ర଼

ଷ଼ସ�×ଶ,ଵ�ଵర ×ସ,ଽ
=1298,95ܿ݉ ସ

On choisit UPE 180.

Ses caractéristiques sont :

Le poids propre réel G

G = [(10.9 + 4) × 1.5] + 19.7 =41.85 Kg /ml

G = 0.418 KN /m

III.6.4.1 Vérification à l’état limite ultime :

a) La Condition de résistance :

ቈ
M୷

M୮୪୷




+�ቈ
M

M୮୪


ஒ

≤ 1

qy
u = 1.25 × [1.35 × G]

qy
u= 1.25 × [1.35 × 0,418] = 0.705 KN/ml

En présence des forces horizontales dues au vent :

Profile H
mm

B
Mm

௪ݐ
mm

ݐ
mm

A
cm2

Iy

cm4
Iz

cm4
Wply

cm3
Wplz
cm3

d
mm

r
mm

Avz
Cm2

G
Kg/m

UPE180 180 75 5,5 10,5 25,7 1353 143,7 173,00 52,3 135 12 11,2 19,7
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M୷ =
q୵ ୳ × Lଶ

8
=

1,25 × (−2.296) × 8,18ଶ

8
= −24 KN. m

Sous l’effet des charges verticales permanentes :

M =
q୷
୳ × lଶ

8
=

0.705 × 8.18ଶ

8
= 5.896 KN. m

Puisque L’UPE 180 est de classe 01.

௬ܯ =
ܹ ௬ × ௬݂

ெߛ 
=

174 × 23,5

1
= ܰܭ�40,89 .݉

௭ܯ =
ܹ ௭ × ௬݂

ெߛ 
=

52,3 × 23,5

1
= ܰܭ��12,29 .݉

Pour les profilés UPE 180 de classe 01, en optant pour ߙ = 2 et ߚ = 1

Alors : ቂ
ଶସ

ସ,଼ଽ
ቃ
ଶ

+ ቂ
ହ,଼ଽ

ଵଶ,ଶଽ
ቃ
ଵ

= 0,82 < 1 Vérifiée

⟹ La section UPE140 est vérifiée à l’ELU

Donc la condition de résistance est vérifiée.

b) La condition de cisaillement :

Vz  ≤  Vplz.

V =
୯౭ ౫×

ଶ
=

ଶ.଼× ,଼ଵ଼

ଶ
= 11,738 KN

ܸ௭ =
ೡ×

√ଷ×ఊಾ బ
=

ଵଵ,ଶ×ଶଷ,ହ

√ଷ×ଵ
= ⟹�ܰܭ�151,958 Vz =11,738 KN  ≤ Vplz = 151,958 KN

Donc la condition de cisaillement est vérifiée

III.6.4.2 Vérification à l’état limite de service :

௭݂=
ହ×ଵ,ହଷଵ×ଵషమ×଼ଵ ర଼

ଷ଼ସ�×ଶ,ଵ�ଵర×�ଵଷହଷ
= 3,14cm ≤ ݂ௗ = 4,09 cm vérifiée

c) Vérification au déversement:

La vérification à faire est:

Msd,y ≤ ,b rdM = ℵLT × βw × Wply × fy/γM1 [EC03 Art 5.5.2].

M Rd,y : moment résistant au déversement.

βw = 1, pour les sections de classe (1) et (2).

βw = Wely/Wply, pour les sections de classe (3).

βw = Weffy/Wply, pour les sections de classe (4).

On a:

βw = 1⟹ classe 01

χLT : coefficient de réduction en fonction deߣ�்തതതതത.

:்തതതതߣ est l’élancement réduit vis- vis du déversement.
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=்തതതതߣ ඨ
௪ߚ × ܹ ௬ × ௬݂

ܯ

Mcr : est le moment critique élastique de déversement. [F.2, Art F.1.2 EC03]

ܯ =
ߨଵܥ

ଶܫܧ௭
ଶ(ܮܭ)

ቐቈ൬
ܭ

௪ܭ
൰
ଶ

.
௪ܫ
௭ܫ

+
௧ܫܩ.ଶ(ܮܭ)
௭ܫܧଶߨ

+ ൫ܥଶ. ܼ − .ଷܥ ܼ൯
ଶ


ଵ
ଶ

− ൫ܥଶ. ܼ − .ଷܥ ܼ൯ቑ

ܩ =
ଵ

ଶ(ଵାఔ)
ܧ = ܧ0.4 ; It = 3.6 cm4; Iw = 3960 cm6.

G: module d’élasticité transversale.

= 0.3: coefficient de poisson.

E = 210000 MPA: module d’élasticité longitudinal.

It: moment d’inertie de torsion.

IW: moment d’inertie de gauchissement.

Iz: moment d’inertie de flexion suivant l’axe de faible inertie.

K et Kw: les facteurs de longueur effective

Avec:

K=1 appui simple [tableau F.1.2 EC3].

Kw=1 (pas d’encastrement aux extrémités); L = 8,18 m

C1, C2, C3: facteurs dépendant des conditions de charge et d’encastrement (K=1).

C1= 1.132 C2= 0.459 C3= 0.525 [tableau F.1.2 EC03].

L=longueur de maintien latéral = la distance entre le lierne et le portique = l/2 = 4,09 m.

Zg= Za–Zs

ݖ : est la distance du point d’application de la charge au centre de torsion de la section ݖ) est

positif ssi la charge agit vers le centre de torsion et négatif dans le cas contraire)

:ݖ Coordonnée du point d’application de la charge.

൞
Za−=

h

2
= −

180

2
= − 9 cm sous le vent .

Za+=
h

2
= 9 cm sous la charge verticale.

⟹ ൜�
Zs = 0 cm section doublement symétrique [EC3 figure F. 1.1]
Zj = 0cm section doublement symétrique [EC3 figure F. 1.1]

Zg = Za –Zs = -10 cm
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ܯ =
11,32 × (3,14)ଶ × 2,1 × 143,7

(1 × 8,18)ଶ
ቐ

1

1
൨
ଶ

×�ቈ
6,81

143,7
+

(8,18)ଶ × 0,4 × 6,99

(3,14)ଶ × 143,7
+ (0,459 × (−0,9))ଶ

ଵ
ଶ

− (0,459 × (−0,9))ቑ

Mcr = 50,576 KN.m

=்തതതതߣ ඨ
1 × 173 × 10ଷ × 235

50,576 × 10ି
= 0,896

=்തതതതߣ 0,896 > 0.4 ⟹ Donc il y a risque de diversement.

Profilé en U laminé : α = 0,49 ; Courbe (c)            χLT

On tire χLT du [tableau 5.5.2 de L’EC03].

Donc : χLT = 0,603

,ோௗܯ = 0,603 × 1 ×
173 × 23,5

1.1
= ܰܭ�22,286 .݉

Mb, Rd = 22,286 KN.m < M sd,y = 24 KN.m non vérifier

La stabilité au déversement de la panne n’est pas vérifiée. Donc On adopte des liernes.

Les résultats de la nouvelle vérification sont donnés comme suite :

 Détermination des sollicitations :

 Moments :

Axe Z-Z mKN
lq

M z
y .41,32

8

18,8875,3

8

22






Axe Y-Y (L=4,09m) mKN
lq

M y

z .25,0
8

09,412,0

8

22






 
      0)1,0(459,001,0459,0

4,14214,3

98,64,009,4

4,142

99,12
.

1

1

09,41

4,1421,214,3132,1 2

1

2

2

22

2

2















































crM

mcr .24,80 

804,0
10.24,80

235.10.6,220.1
3

6






LT

4,0804,0 LT Donc il y a risque de diversement



Chapitre III Pré-dimensionnement des éléments

Page 70

Profilé laminé ; α = 0,21 ;  

On tire LT à partir du tableau 5.5.2 de L’EC03:

LT =0,804 796,0LT

mKNM sdy .41,32

mKNM sdy .51,37
1,1

10.235.6,220
.1.796,0

3




Vérifiée

 Condition de résistance :

La condition à vérifier est:

1
M

M

M

M

z.pl

z

y.pl

y
































[EC03 art 5.4.8.1 formule (11)].

Avec:

Sections en I et H            α = 2   ,   β = 1.  Section de classe 1 [EC03arct5-35].

141,0
48,10

25,0

84,51

41,32
12


















Vérifiée.

d) Vérification à L’ELS:

1) Combinaisons de calcul:












mKNq

mKNq
s
y

s
z

/068,0

/902,1

 Calcul de la condition de flèche :

Axe Z-Z: cm
L

cmfz 09,4
200

818

200
71,2

101,21943

)18,8(10902,1

384

5
4

42









 Vérifiée

Axe Y-Y: cm
L

cmf y 045,2
200

409

200
2034,0

101,24,142

)09,4(10068,0

384

05,2
4

42









Vérifiée

Donc on choisit pour toutes les lisses un UPE 180 avec les liernes.

III.7 Calcul des liernes :

La réaction R au niveau du lierne :

LT(a)Courbe 

mKNMmKNM Rdbsdy .51,37.41,32 ,  
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R = 1.25 Qy × ly Avec ly = L/2

Qy = 1,35 Gy

Qy = 1,35 × [(10,9 + 4) × 1,5 + 19,7 )] = 0,567 KN/m.

R = 1,25 × 0,567× (8,18/2) = 2,898 KN

R = 2,898 KN.

Efforts de traction dans le tronçon de lierne L1 :

Lierne1 : T1 = R/2=1,449 KN

Effort dans le tronçon L2 :

Lierne2 : T2 = T1 + R= 4,347 KN

Effort dans le tronçon L3 :

Lierne3 : T3 = T2 + R = 7,245 KN

Effort dans le tronçon L4 :

Lierne4 : T4 = T3 + R = 10,143 KN

Effort dans le tronçon L5 :

Lierne5 : T5 = T4 + R = 13,041 KN

Effort dans le tronçon L6 :

Lierne6 : T6 = T5 + R = 15,939 KN

Effort dans les diagonales L7 :

T6 = 2T7× cosߠ      avec    θ= arctg  


Ȁଶ
    ;      θ = arctg (

ଵǡହ

଼Ǥଵ଼Ȁଶ
) ⟹  θ = 20,14°  

T7 =
ଵହǡଽଷଽ

ଶൈ௦�ଶǡଵସ
⟹ T7 =8,488 KN

III.7.1 Calcul de la section des liernes : le tronçon le plus sollicité est L6.

La condition de vérification à la résistance est la résistance plastique de la section brute :

Nt,sd ≤  Npl,rd avec : Npl,rd = A ×
ܡ�

�ܕ 
       ⟹       A ≥

౪ǡ౩ౚൈஓ బ

��౯

 A ≥  
ଵହǡଽଷଽൈ�ଵ

ଶଷǡହ
�ൌ Ͳǡͅ �ܿ݉ ଶ

A =
�࣊




    ≥ 0, 68 cm2 ⟹ ∅ ≥ ට

ସ�ൈǡ଼�

ଷǡଵସ
= 0, 93 cm

Pour des raisons pratiques, on opte pour une barre ronde de diamètre : ∅ = 10 ܕ ܕ .

III.8 Pré dimensionnement des éléments du plancher :

III.8.1 Evaluation des charges sur le plancher :

Les charges et surcharges ont étés prises dans le document technique réglementaires

= 15,939 KN
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(D.T.R-BC.2.2).

a) Les charges permanentes (G) :

Plancher terrasse inaccessible :

1- Poids de panneau sandwich.

2- Poids des pannes.

3- Poids des liernes.

4- Poids de la traverse.

Plancher du RDC :

1- Cloisons de séparation (e = 10 cm)………………………….. 1,2 KN/m2

2- Revêtement en carrelage (e = 2 cm)…………………………. 0,4 KN/m2

3- Mortier de pose (e =1,5 cm)…………………………………. 0,3 KN/m2

4- Lit de sable (e = 2 cm)………………………………………. 0,36 KN/m2

5- Enduit en plâtre (e = 1,5 cm)………………………………… 0,15 KN/m2

6- Dalle en béton armé (e = 12 cm)…………………………….. 3 KN/m2

7- Tôle nervure TN40…………………………………………… 0,15 KN/m2

G =5, 56 KN/m2

Murs intérieures :

1- Enduit en plâtre (e = 1,5 cm)…………………………………… 0,15 KN/m2

2- Brique creuses (e = 10 cm)……………………………………… 0,9 KN/m2

3- Enduit en plâtre (e = 1,5 cm)…………………………………… 0,15 KN/m2

G = 1,2 KN/m2

a) Les surcharges d’exploitation (Q) :

1- Charge de stockage (Q)…………………………………………. 5 KN/m2

2- Charge de la neige (S)…………………………………………… 0,232 KN/m2

Figure III.23 : disposition des solives.
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Plancher RDC :

On a les caractéristiques suivantes :

Portée de la solive : L=8,18 m

Entre axe des solives : ௦݁௩�ൌ ͳǤͳ݉

G=5.56 KN/m2

Q=5 KN/m2

S=0 KN/m2

Les combinaisons des charges a considérées sont :

ௌܲଵ= [G+ max (Q; S)]ൈ ௦݁௩=(5.56+5)×1.16=12.25kN/m

ௌܲଶ= [G+ 0.9 (Q + S)]ൈ ௦݁௩=(5.56× 0.9(5+0)×1.16=11.67kN/m

ௌܲ =max ( ௌܲଵǢ�ܲௌଶ)=12.25kN/m

Figure III.24 : schémas statique de la solive.

Il faut vérifier : ݂ ݂ௗ

Avec : ௬݂=
ହൈೞൈ

ర

ଷ଼ସ�ൈாൈூ
 ݂ௗ =



ଶହ
=
଼ଵ଼

ଶହ
= 3,272 cm

௬ܫ ≥  
ହൈଵଶǤଶହൈଵషమൈ଼ଵ ర଼

ଷ଼ସൈଶǤଵൈଵరൈଷǡଶଶ�
= 10393,35 ܿ݉ ସ

On choisit un IPE330 avec ௬ܫ ൌ ͳͳͲ�ܿ݉ ସ ; G = 49,1Kg/m

a) Classe de la section :

 Vérification de la semelle :



ଶ௧
 ͳͲߝ

ଵ

ଶ�ൈଵଵǡହ
= 6,95 ≤ 10 Avec ൌߝ �ට

ଶଷହ

ଶଷହ
= 1 Semelle de classe 1

 Vérification de l’âme :

ௗ

௧ೢ
 ʹ ߝ

ଶଵ

ǡହ
= 36,13 ≤ 72 Ame de classe 1

Donc la section est de classe 1
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b) Vérification en tenant compte du poids du profilé :

 La condition de flèche :

PʹS = PS + GProfilé =12,25 + 0,491 = 12,74 KN/m

݂=
5 × 12.74 × 10ିଶ × 818ସ

384 × 2.1 × 10ସ × 11770
= 3,00�ܿ݉

݂= 3,00�ܿ݉ ≤ ݂ௗ �= 3,272�ܿ݉ ⟹ la condition de flèche est vérifiée.

 La condition de la résistance :

௨ܲଵ= [1,35G +1,5 max (Q; S)]× ௦݁௩ + 1,35 ∗ GProfilé

௨ܲଵ = [1,35*5.56+1.5*5]*1.16+ 1.35*0.491=15,688KN/m

௨ܲଶ= [1,35G +1,35 max (Q+S)]× ௦݁௩ + 1.35 ∗ GProfilé

௨ܲଶ = [1,35*5.56+1.35*5]*1.16+1.35*0.491=14,918KN/m

௨ܲ =max ( ௨ܲଵ; �ܲ௨ଶ)= 15.668kN/m

Mୱୢ =
p୳ × Lଶ

8
=

15.668 × (818)ସ

8
= 131.04 KN. m

ோௗܯ =
ܹ ௬ × ௬݂

ெߛ 
=

804.3 × 23.5

1
= 189.01KN. m

Mୱୢ = 131.04 KN. m ≤ ோௗܯ = 189.01KN. m ⟹ la condition de résistance est vérifiée.

 La condition de cisaillement :

Vsd  ≤  Vpl,Rd.

Vୱୢ =
୮౫×

ଶ
=

ଵହ.଼× ,଼ଵ଼

ଶ
= 64.082 KN

ܸ,ோௗ =
௩௭ܣ × ௬݂

√3 × ெߛ 
=

30.81 × 23,5

√3 × 1
= �ܰܭ�418.01

Vsd = 64.082 KN ≤  Vpl,Rd = ܰܭ�418.01 ⟹ la condition de cisaillement est vérifiée.

Vsd=64,082KN < 0, 5 Vpl,Rd =209 KN

Toutes les conditions sont vérifiées ; donc on adopte un IPE 330 comme des solives pour le

plancher.

III.9 Pré dimensionnement des sommiers (poutre principale) :

III.9.1 Première variante, poutre bi-encastrée :

On a les caractéristiques suivantes :

Portée du sommier : L=8.18m

Entre axe des sommiers : ௦݁  �= 8.18݉

Entre axe des solives : ୱ݁୭୪୧୴ୣ = 1.16݉

G=5.56KN/m2
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Q=5 KN/m2

S=0 KN/m2

Gsolive=0.491 KN/m2

=�௦௩ ௦௩ܩ × ௦݁  �= 0.491 × 8.18 = 4.016 KN

Figure III.25 : schémas statique de la poutre sommier.

On considère le sommier soumis à une charge repartie Ps sur sa longueur.

Figure III.26 : schémas statique du sommier sous la charge répartie.

A l’ELS :

Les combinaisons des charges a considérées sont :

ௌܲ= [G+Q]× ௦݁  +7 /�௦௩ =݈ (5.56+5)×8.18+(7× 4.016/8.18)=89.817kN/m

௭݂ =
௦.݈ସݍ

௬ܫ.ܧ.384
≤ ݂ௗ =

݈

250

௬ܫ ≥  
଼ଽ.଼ଵ×ଵషమ×଼ଵ ర଼

ଷ଼ସ×ଶ.ଵ×ଵర×ଷ,ଶଶ�
= 15250, 13 ܿ݉ ସ

On choisit un HEA 300

 La condition de flèche :

PʹS = PS + GProfilé =89.817 + 0,883 = 90.7 KN/m

݂=
90.7 × 10ିଶ × 818ସ

384 × 2.1 × 10ସ × 18263.5
= 2,757�ܿ݉

Profile H
mm

B
Mm

௪ݐ
mm

ݐ
Mm

A
cm2

Iy

cm4
Iz

cm4
Wply

cm3
Wplz
cm3

d
mm

r
mm

Avz
Cm2

G
Kg/m

HEA300 290 300 8,5 14 112,5 18260 6310 1383 641,2 208 27 37,28 88,3

8,18 m

PS PS PS PS PS PS PS

8,18 m

Ps
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݂ൌ ǡʹͷ�ܿ݉  ݂ௗ �ൌ ǡ͵ʹ ʹ �ܿ݉ ⟹ la condition de flèche est vérifiée.

 La condition de la résistance :

௨ܲ= [1,35G ௦݁   �௦௩�Ȁ݈ ሿ ͳǡͷܳ ௦݁  

௨ܲ = [1,35*5.56+1.5*5]*8.18+ [1.35*7*4.016/8.18]=127.388KN/m

Aux appuis

Mୱୢ =
p୳ × Lଶ

12
=

127.388 × (8,18)ସ

12
= 710.32 KN. m

En travée:

Mୱୢ =
p୳ × Lଶ

24
=

127.388 × (8,18)ସ

24
= 355.16 KN. m

ோௗܯ =
ܹ ௬ ൈ ௬݂

ெߛ 
=

1363.3 × 23.5

1
= 320.37 KN. m

Aux appuis: Mୱୢ = 710.32 KN. m ≥ ோௗܯ = 320,37 KN. m

En travée: Mୱୢ = 355,16 KN. m ≥ ோௗܯ = 320,37 KN. m

⟹ la condition de résistance n’est pas vérifiée an augmente la section du profilé a un

HEA 450.

ோௗܯ =
ܹ ௬ ൈ ௬݂

ெߛ 
=

3215.9 × 23.5

1
= 755.73 KN. m

Aux appuis: Mୱୢ = 710.32 KN. m ≤ ோௗܯ = 755.73 KN. m

En travée: Mୱୢ = 320.37 KN. m ≤ ோௗܯ = 755.73 KN. m

⟹ la condition de résistance est vérifiée

 La condition de cisaillement :

Vsd  ≤  Vpl,Rd.

Vୱୢ =
୮౫ൈ

ଶ
=

ଵଶǤଷ଼଼ൈ ǡ଼ଵ଼�

ଶ
= 512.01 KN

ܸǡோௗ =
௩௭ൈܣ ௬݂

√3 ൈ ெߛ 
=

65.8 × 23,5

√3 × 1
ൌ ͺ ͻ Ǥʹͷܰܭ��

−
ଶ݈ݍ

12
−
ଶ݈ݍ

12

ଶ݈ݍ

24
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Vsd = 512.01  KN ≤  Vpl,Rd ൌ ͺ ͻ Ǥʹͷܰܭ�� ฺ �la condition de cisaillement est vérifiée.

Toutes les conditions sont vérifiées ; donc on adopte un HEA 450 comme des poutres

sommiers pour le plancher.

III.9.2 Deuxième variante, poutre en treille :

Figure III.27 : Schéma statique da la poutre en treille.

On utilise la méthode des sections :

2R=7Ps ⟹ R=
ೞ

ଶ
=

ൈǤସଽଵൈ଼Ǥଵ଼

ଶ
= 14.05Kn N2-1

Ps=0.491

Nœuds 2 : 2 N2-4

∑f/x=0 ⇒ N2-4 =0 R

∑f/y0 ⇒ R + N2-1=0

⇒ N2-1 = -R = 14.05 KN

⇒ N2-1 = -14.05 KN effort de compression ps/2

Nœuds 1:

∑f /x=0 - N1-3+N1-4 COS 45 = 0 1 N1-3

N1-3 = N1-4 COS 45

∑f/y=0 - N1-2 - N1-4 sin 45-Ps/2 = 0 N1-2 N1-4

N1-4 = -Ps/2 + N1-2 / sin 45= -0,491/2+ 14.05 / sin 45

N1-4 =19.52 KN effort de traction

N1-3 =-14.05 KN effort de compression

45
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Nœuds 4 :

∑ f/x= 0 ⇒ N4-2 + N4-6 –N4-1 COS 45=0

N4-6 = N4-2 + N4-1 COS 45

N4-6=14.05KN effort de traction

∑f/x= 0 ⇒ N4-3 + N4-1 sin 45=0

N4-3 = -N4-1 sin 45=0

N4-3=-14.05 KN effort de traction

∑f/y= 0 ⇒ N4-3 + N4-1 sin 45=0

N4-3 =- N4-1 sin 45=0

N4-3 =-14.05 KN effort de compression

Nœuds 3 :

∑ f/x= 0 ⇒ -N3-1 + N3-5+ N3-6 COS 27.37 =0 N3-1

N3-

∑f/y= 0 ⇒ -PS - N3-4 - N3-6 sin 27.37 =0 27.35

⇒ N3-6 = =

N3-6

N3-6 =21.83 KN effort de traction N3-4

N3-5 = N3-1- N3-6 COS 27.37 =-14.05-21.83cos 27.35

N3-5 = -33.44 KN effort de compression

Nœuds 6 :

∑f/x= 0 ⇒ N6-4-N6-3COS 27.35+N6-8=0 N6-3 N6-5

⇒ N6-8=14.05+21.83cos27.35

N6-8=33.44KN effort de traction

∑f/y= 0 ⇒ N6-5 - N6-3sin 27.35=0 N6-4

N6-5 = -21.83sin 27.35

N6-5 = -10.03 effort de compression

Nœuds 5 :

N4-3N4-1

N4-2

N4-6

45

4

-Ps –N3-4

Sin27.35

-4.02+14.05

Sin27.37

6

27.35 N6-8
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PS = 4.02KN

N5-3 5 27.35 N5-7

N5-6 N6-8

∑f/X= 0 ⇒ -N5-3 + N5-7+N5-8COS 27.35=0

∑f/y= 0 ⇒ -N5-6-PS-N5-8 sin27.35=0

ܰହି଼ =
−ܰହି − ௌܲ

ݏ݅ 2݊7.35
=

10.03 − 4.02

ݏ݅ 2݊7.35
= ܰܭ13.08

N5-8 =13.08 effort de traction

N5-7= -33.44-13.08cos 27.35

N5-7 = -45.04KN effort de compression

Nœuds 8 :

N8-7

N8-5

27.35

N8-6 8 N8-10

∑f/X= 0 ⇒ N8-10 –N8-5COS 27.35-N8-6=0

N8-10=13.08COS27.35+33.44

N8-10=45.06KN effort de traction

∑f/X= 0 ⇒ N8-10 –N8-5COS 27.35-N8-6=0

⇒ N8-7 = -13.08sin27.35

⇒ N8-7=-6.009KN effort de compression
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Nœuds 7:

∑f/X= 0 ⇒ N7-9 –N7-5+N7-10COS 27.35=0 Ps

∑ f/Y= 0 ⇒ -N7-8 –PS- N7-10sin 27.35=0

N7-10 = =

N7-10 = 4.31KN effort de traction

N7-9 = N7-5-N7-10 COS 27.45

= - 45.04 - 4.31COS27.45

N7-9 = - 48.86 KN effort de compression N10-9

Nœud 10 : 10

∑f/X= 0 N10-8

N10-9=0

Nœud 9 :

∑f/X= 0 N9-7 =0

 Dimensionnement des diagonales :

Nmax = N3-6=21.83KN traction

Longueur de la barre L0 = 1.30 m

Ly=0.8L0=1.04m 3

Lz =L0=1.3m 0,6

Lmax=max (Ly ;Lz)=1.3m 4 1.16 6

Nmax < Nƒ

Avec  A≥                                                       =0.929 cm2

-N7-8-PS +6.001-4.02

Sin27.35 sin 27.35

N7-5 N7-9

7

N7-8 N7-10

27.35

N9-7

PS

N9-10

9

A ×ƒy

ߛ݊ 0

=

Nmax X ௬݂ 21.83 x 1

ߛ 23.5
=
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A= 0.93cm2 une seul cornière L20x20x3

IY=IZ=0.39 cm4 ; iy=iz=0.59

A=1.12cm2; t=3mm, d=0.60mm

Iߙ=I0.39=ߚm4 un seule cornière

 résistance plastique de la section brute :

ܰௗ =
×

ఊబ
=
ଵ.ଵଶ×ଶଷ.ହ

ଵ
=26.32KN

Resistance ultime de la section nette

A net=A1+ A2ߝ

A1=3(20-3)=51mn2

A2=0.5cm2

A1= (20.3)-(16x3) = 12mm

A1= 0.12 cm2

ℇ =
1ܣ3

1ܣ3 + 2ܣ
=

3 × 0.12

3 × 0.12 + 0.51
= 0.413

Anet =A-(e x∅)=0.46cm2 diametre des trous

Ane t=0.12+ (0.413x 0.51) =0.330cm2

N୳ =
.ଽ×౪౪×ೠ

ఊಾ మ
=

.ଽ×.ଷଷ×ଷ

ଵ.ଶହ
=16.58 KN

Nu,Rd =16.588 KN

Nsd = 21.83≤ Nt,Rd=min ( NplRd, Nu.Rd ).

Nsd=21.83 KN > Nt,Rd=8.555 KN non vérifier

Donc on augment la section de la cornier à une double cornier 2L20 x 20 x 3

Anet= 2[1.12-(0.3 x 1.6)]=1.28 cm2

N୳ୖୢ =
.ଽ×౪౪×ೠ

ఊಾ మ
=

.ଽ×ଵ.ଶ଼×ଷ

ଵ.ଶହ
= 33.17KN

Nsd=21.83Kn ≥ Nt,Rd=33.17 KN vérifiée

 Membranes supérieures:

Nmax= N5-7 = - 45.04 KN (compression)

L0=1.16m

Ly = 0.9 x 1.16 = 1.044 m
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Lz = L0 = 1.16 m

L max = max (Ly;Lz) = 1.16 m

I net =
L2max x Nsd

ߨ���� �ʹ����������������
= 2.927 cm2

On choisit : L35 x 35 x 4 avec I= 2.95 cm4

A = 2.67 cm2

Iy = Iy= 2.95 cm4 et iy=iy=1.05 cm

IZ = 2[Iߚ  ܣ × ∆ଶ]

οൌ ݀ ͲǤͷ

Iβ : Moment d’inertie d’une seule cornière.

Ac : Aire d’une seule cornière.

 Vérification au flambement :

Iα = Iβ = 2.95cm4; iα = iβ = 1.05cm

Ac = 2.67cm2 ; d = 1,64cm

οൌ ͳǤͶ ͲǤͷൌ ǤʹͳͶܿ ݉

IZ = 2[2.95 + 2.14ଶ] = 15.06cm4

 Vérification à la traction :

Nmax = 45.04KN

Nsd ≤ Nt,rd = min (Npl,rd ; Nu,rd)

N୮୪୰ୢ =
�ൈ ௬݂

ெߛ 
: résistance plastique de la section brute.

N୳ =
0.9 × A୬ ୲ୣ୲ୣ ൈ ௨݂

ெߛ ଶ

∶ résistance ultime de la section nette au droit des trous de fixation              

 Résistance plastique de la section brute :

N୮୪୰ୢ =
2.67 × 23.5

1
ൌ ʹ ǤͶͷܰܭ�

 Résistance ultime de la section nette :

Cas des cornières assemblées par une seule aile :

Cas d’attache de 3 boulons et plus :
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N୳ =
βଷ × A୬ ୲ୣ୲ୣ ൈ ௨݂

ெߛ ଶ

P1 = 100mm; e1 = 25mm

P1 ≥ 5d0 = 5×13= 65mm

d0 =13mm : diamètre de trous

Donc β3 = 0,7

Anette = (8,13 - 0,6×1,3) = 7.35cm2

N୲�୰ୢ =
ǤൈǤଷହൈଷ

ଵǤଶହ
= 148.176Kn

Nsd= 45.04KN<Nt,rd= min (Npl,rd ; Nu,rd)=62.74KN vérifiée

 Membrures inférieures :

Nmax= N5-7 = 45.06 KN (Traction)

L0=1.16m

Ly = 0.9 x 1.16 = 1.044 m

Lz = L0 = 1.16 m

L max = max (Ly;Lz) = 1.16 m

Inec = 2.928 cm On choisit : L35 x 35 x 4 avec I= 2.95 cm4

A = 2.67 cm2

Iy = Iy= 2.95 cm4 et iy=iy=1.05 cm

IZ = 2[Iߚ  ܣ × ∆ଶ]

οൌ ݀ ͲǤͷ

Iβ : Moment d’inertie d’une seule cornière.

Ac : Aire d’une seule cornière.

 Vérification au flambement :

Iα = Iβ = 2.95cm4; iα = iβ = 1.05cm

Ac = 2.67cm2 ; d = 1,64cm
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∆= 1.64 + 0.5 = 2.14ܿ݉

 Vérification à la traction :

Nsd ≤ Nt,rd = min (Npl,rd ; Nu,rd)

N୮୪୰ୢ =
A × ௬݂

ெߛ 
: résistance plastique de la section brute.

N୳ =
0.9 × A୬ ୲ୣ୲ୣ × ௨݂

ெߛ ଶ
∶ résistance ultime de la section nette au droit des trous de fixation

 Résistance plastique de la section brute :

N୮୪୰ୢ =
2.67 × 23.5

1
= ܰܭ�62.745

 Résistance ultime de la section nette :

Cas des cornières assemblées par une seule aile :

Cas d’attache de 3 boulons et plus :

N୳ =
βଷ × A୬ ୲ୣ୲ୣ × ௨݂

ெߛ ଶ

P1 = 100 mm; e1 = 25mm

Nmax = 45.06 KN IZ = 2[2.95 + 2.14ଶ] = 15.06cm4

P1 ≥ 5d0 = 5×13= 65mm

d0 =13mm : diamètre de trous

Donc β3 = 0,7

Anette = (8,13 - 0,6×1,3) = 7.35cm2

N୲�୰ୢ =
.×.ଷହ×ଷ

ଵ.ଶହ
= 148.176Kn

Nsd= 45.06KN<Nt,rd= min (Npl,rd ; Nu,rd)=62.74KN vérifiée

 Le montant :

Nmax= -21.83 KN (traction)

Nmax =14.05KN (compression)

Longueur de la barre L0=0,6m

Ly = 0,8L0 = 0,8×0,6 = 0,48m (Dans le plan de la ferme.)

Lz = L0 = 0.6m (Dans le plan ⊥ au plan de la ferme.
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Lmax = max (Ly, Lz) = 0.48m

ܫ ≥
 ೌೣ×ಿೞ
మ

ா×ஈమ
=

ସ଼మ×ଶଵ.଼ଷ

ଶଵ×ஈమ
= 0.24ܿ݉ ସ

Soit une double cornière : L20×20×3

Une seule cornière : Iα=Iβ=0.93cm4;iα=iβ=0.59cm

Ac = 0.93cm2 ; d = 0.6cm

 Vérification à la traction :

Nmax = 45.06KN

Nsd ≤ Nt,rd = min (Npl,rd ; Nu,rd)

N୮୪୰ୢ =
A × ௬݂

ெߛ 
: résistance plastique de la section brute.

N୳ =
0.9 × A୬ ୲ୣ୲ୣ × ௨݂

ெߛ ଶ
∶ résistance ultime de la section nette au droit des trous de fixation

 Résistance plastique de la section brute :

N୮୪୰ୢ =
0.93 × 23.5

1
= ܰܭ�21.85

 Résistance ultime de la section nette :

Cas des cornières assemblées par une seule aile :

Cas d’attache de 3 boulons et plus :

N୳ =
βଷ × A୬ ୲ୣ୲ୣ × ௨݂

ெߛ ଶ

P1 = 100 mm; e1 = 25mm

P1 ≥ 5d0 = 5×13= 65mm

d0 =13mm : diamètre de trous

Donc :    β3 = 0,7

Anette = (1,12 - 0,3×1.6) = 1.28cm2

N୲�୰ୢ =
.×ଵ.ଶ଼×ଷ

ଵ.ଶହ
= 25.80Kn

Nsd= 21.83KN<Nt,rd= min (Npl,rd ; Nu,rd)=21.85KN vérifiée
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Elément Sections choisies

Membrures supérieures L35× 35 × 4

Membrures inférieures 35ܮ × 35 × 4

Diagonales
20ܮ2 × 20 × 20

montants
20ܮ × 20 × 3

III.10 Pré dimensionnement des poteaux :

Dans le pré dimensionnement des poteaux prévus pour résister aux efforts extérieurs, on

tien compte de la nature de leur liaisons aux poutres.

En principe les poteaux serons encastres en bas et articules en haut. Ils seront pré

dimensionnes a L’ELU en compression simple.

On choisit un poteau central auquel revient la plus grande surface.

le Pré dimensionnement se fera selon la formule suivante :��������������ܰ ெ  =
Ǥ

ఊಾ బ

Avec :

ܰெ  : Effort normal de compression déterminé par la descente de charges

A : section du poteau

��������������݂௬ : Limite d’élasticité de l’acier.

ெߛ��������������  : Coefficient partiel de sécurité

III.10.1 Détermination de Nmax par la descente de charge :

Le poteau le plus sollicité est le poteau intermédiaire :
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Figure III.28: l’effort N revenant sur le poteau le plus sollicité.

 Plancher terrasse inaccessible :
 Poids de la traverse HEA 180 ………………………………. 0.355 * 8.18=2.903KN

 La surcharge d’exploitation Q ………………………………… 0.326*8.18=2.666KN

 La surcharge de Neige S …………………………………… 0.232*8.182=15.525KN

⟹ ቐ

ܰீ௧ = ܰܭ2.903
ܰொ௧ = ܰܭ2.666

ܰௌ௧ = ܰܭ15.525

 Planche RDC :

 Poids du plancher ………………………………. 5.56× (8.18 × 8.18) = 372.03݇݊

 Poids de la poutre secondaire …………………… 0.776× (2 × 3.87) = 6.00݇݊

 Poids des solives ………………………………… 0.491× (2 × 3.87) = 3.80݇݊

 Poids de la poutre sommier ……………………. 1.398× (2 × 3.94) = 11.07݇݊

 surcharges d’exploitation ………………………. 5× (8.18 × 8.18) = 334.56݇݊

⟹ ቐ

ܰீ�é௧ = ܰܭ392.9

ܰொ�é௧ = ܰܭ334.56

ܰௌ��é௧ = ����������ܰܭ0

 Pré dimensionnement :

Poteau niveau 3 :

N1=1.35 NG+1.35 (NQ +NS) =(1.35 × 2.903) + ( 1.35 × (2.666 + 15.525) = 28.476݇݊

N2=1.35 NG+1.5max (NQ ; NS) =(1.35 × 2.903) + ( 1.5 × 15.525) = 27.206݇݊

ܰ ௫= max (N1 ; N2) =28.476

ܰ ௫ =
.

ఊಾ బ
⇒ A=

ே ೌೣ×ఊ బ

௬
=

ଶ .଼ସ×ଵ.ଵ

ଶଷ,ହ
= 1.333�ܿ݉ ଶ

On prend un HEA220 avec A=64.3ܿ݉ ଶ

 Vérification au flambement :

La vérification au flambement flexion n’est nécessaire que si :

ߣ̅ ௫ > 0.2 Avecߣ����തതതത ௫ = ;�௬ߣ̅)ݔܽܯ (௭ߣ̅ )

a) Classe de la section :

 Vérification de la semelle :



ଶ௧
≤ ߝ10

ଶଶ

ଶ�×ଵଵ
= 10 ≤ 10 avec =ߝ ට

ଶଷହ

ଶଷହ
= 1 Semelle de classe 1

 Vérification de l’âme :
ௗ

௧ೢ
≤ ߝ72

ଵହଶ


= 21.71 ≤ 72 Ame de classe 1

Donc la section est de classe 1
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Calcul de l’élancement réduitߣ�ഥ�� :

=��ഥߣ� ቀ
1ߣ

1ߣ
ቁ* ߚ

��.ହ

ߚ = ݈݁�ݎݑ�1 ݈ܽܿ�ݏ ݏ݁ݏ �1ݏ

ටߨ�=ଵߣ
ா


= 93.9 × =ߝ 93.9× 1= 93.9

=௬ߣ



=

.∗ସ

ଽ.ଵ
= 30.53

=௭ߣ



=

.∗ସ

ହ.ହଵ
= 50.82

=��௬ߣ̅
ఒ

ఒభ
× ඥߚ =

ଷ.ହ

ଽଷ.ଽ
× √1 = 0.32

=��௭ߣ̅
ఒ

ఒభ
× ඥߚ =

ହ.଼ଶ

ଽଷ.ଽ
× √1 = 0.54

Donc ߣ̅� ௫ = max ,��௬ߣ̅) (��௭ߣ̅ = 0.54> 0.2 donc la vérification au flambement flexion est

nécessaire.

Calculons maintenant le coefficient de réduction ℵ = min (ℵ௬, ℵ௭)

Choix des courbes de flambement : pour l’HEA 220

On a :

h / b =210/220=0.95 ≤ 1.2

et =ݐ�� 11mm < 100mm, on aura :

Flambement / y’y : courbe (b) ⟹ =�௬ߙ 0.34 et =��ഥ௬ߣ� 0.32

Flambement / z’z : courbe (c) ⟹ ௭ߙ = 0.49 et =��௭ߣ̅ 0.54

Axe y-y

∅௬ =0.5 (ഥ௬��-0.2ߣ�)�௬ߙ+1] + ��ഥ௬ߣ�
ଶ
] =0.5[1 + 0.34(0.32-0.2)+(0.32)2]=0.571

∅௭ =0.5 (ഥ௭��-0.2ߣ�)�௭ߙ+1] + ��ഥ௭ߣ�
ଶ

] =0.5[1 + 0.49(0.54-0.2)+(0.54)2]=0.729

ℵ௬ =
ଵ

∅ାට∅
మି��ఒഥ��

మ
= ℵ௬ =

ଵ

.ହଵା√.ହଵమି�.ଷଶమ
=0.958

ℵ௭ =
ଵ

∅ାට∅
మି��ఒഥ��

మ
= ℵ௬ =

ଵ

.ଶଽା√.ଶଽమି�.ହସమ
=0.820

ܰ,ோௗ௬ =
ℵ ݕ݂�ܣ�ܣߚ

ఊ బ
=
.ଽହ଼�ଵ�ସ.ଷ�ଶଷ.ହ

ଵ
=1447.58 KN

ܰ,ோௗ௭ =
ℵ ݕ݂�ܣ�ܣߚ

ఊ బ
=
.଼ଶ�ଵ�ସ.ଷ�ଶଷ.ହ

ଵ
=1204 KN

ܰ ௫ = ܰ ௫ + ுாଶଶܩ) × ℎ௧)= 28.476 +(0.505 × 4) = 30.496KN



Chapitre III Pré-dimensionnement des éléments

Page 89

ܰ ௫ = 30.496KN < ܰ,ோௗ௬ =1447.58 KN

La condition est vérifiée, donc le HEA 220 convient comme un Poteau au 3éme niveau

Poteau niveau 2 :

Dans ce cas l’effort repris par le poteau est :

NG= NG terr+ NG étage + Poids de HEA220

NQ= NQ terr + NQ étage

NS= NS terr + NS étage

NG= 2.903+392.9 + (0.505*4)=397.82KN

NQ= 2.666+ 334.56=337.226KN

NS= 15.525+0=15.525KN

L’effort est donné par le max des deux combinaisons:

N1=1.35 NG+1.35 (NQ +NS) =(1.35 × 397.82) + ( 1.35 × (337.226 + 15.525) =

1013.27݇݊

N2=1.35 NG+1.5max (NQ ; NS) =(1.35 × 397.82) + ( 1.5 × 337.226) = 1042.89݇݊

ܰ ௫= max (N1 ; N2) =1042.89KN

ܰ ௫ =
.

ఊಾ బ
⇒ A=

ே ೌೣ×ఊ బ

௬
=

ଵସଶ.଼ଽ×ଵ.ଵ

ଶଷ,ହ
= 44.382�ܿ݉ ଶ

On prend un HEA450 avec A=178ܿ݉ ଶ

 Vérification au flambement :

La vérification au flambement flexion n’est nécessaire que si :

ߣ̅ ௫ > 0.2 avecߣ����തതതത ௫ = ;�௬ߣ̅)ݔܽܯ (௭ߣ̅ )

a) Classe de la section :

 Vérification de la semelle :



ଶ௧
≤ ߝ10

ଷ

ଶ�×ଶଵ
= 7.14 ≤ 10 avec =ߝ ට

ଶଷହ

ଶଷହ
= 1 Semelle de classe 1

 Vérification de l’âme :
ௗ

௧ೢ
≤ ߝ72

ଷସସ

ଵଵ.ହ
= 29.91 ≤ 72 Ame de classe 1

Donc la section est de classe 1

Calcul de l’élancement réduitߣ�ഥ�� :

=��ഥߣ� ቀ
1ߣ

1ߣ
ቁ* ߚ

��.ହ

ߚ = ݈݁�ݎݑ�1 ݈ܽܿ�ݏ ݏ݁ݏ �1ݏ

ටߨ�=ଵߣ
ா


= 93.9 × =ߝ 93.9× 1= 93.9
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=௬ߣ



=

.∗ଵଶ

ଵ .଼ଽଶ
= 22.64

=௭ߣ



=

.∗ଵଶ

.ଶଽ
= 58.76

=��௬ߣ̅
ఒ

ఒభ
× ඥߚ =

ଶଶ.ସ

ଽଷ.ଽ
× √1 = 0.24

=��௭ߣ̅
ఒ

ఒభ
× ඥߚ =

ହ .଼

ଽଷ.ଽ
× √1 = 0.62

Donc ߣ̅� ௫ = max ,��௬ߣ̅) (��௭ߣ̅ = 0.52> 0.2 donc la vérification au flambement flexion est

nécessaire.

Calculons maintenant le coefficient de réduction ℵ = min (ℵ௬, ℵ௭)

Choix des courbes de flambement : pour l’HEA 450

On a :

h / b =440/300=1.46 ≤ 1.2

et =ݐ�� 21mm < 40mm, on aura :

Flambement / y’y : courbe (a) ⟹ =�௬ߙ 0.21 et =��ഥ௬ߣ� 0.24

Flambement / z’z : courbe (b) ⟹ ௭ߙ = 0.34 et =��௭ߣ̅ 0.62

Axe y-y

∅௬ =0.5 (ഥ௬��-0.2ߣ�)�௬ߙ+1] + ��ഥ௬ߣ�
ଶ
] =0.5[1 + 0.21(0.24-0.2)+(0.24)2]=0.533

∅௭ =0.5 (ഥ௭��-0.2ߣ�)�௭ߙ+1] + ��ഥ௭ߣ�
ଶ

] =0.5[1 + 0.34(0.62-0.2)+(0.62)2]=0.763

ℵ௬ =
ଵ

∅ାට∅
మି��ఒഥ��

మ
= ℵ௬ =

ଵ

.ହଷଷା√.ହଷଷమି�.ଶସమ
=0.991

ℵ௭ =
ଵ

∅ାට∅
మି��ఒഥ��

మ
= ℵ௭ =

ଵ

.ଷା√.ଷమି�.ଶమ
=0.828

ܰ,ோௗ௬ =
ℵ ݕ݂�ܣ�ܣߚ

ఊ బ
=
.ଽଽଵ�ଵ଼�ଶଷ.ହ

ଵ
=4145.35KN

ܰ,ோௗ௭ =
ℵ ݕ݂�ܣ�ܣߚ

ఊ బ
=
.଼ଶ଼�ଵ�ଵ଼�ଶଷ.ହ

ଵ
=3463.52 KN

ܰ ௫ = ܰ ௫ + ுாସହܩ) × ℎ௧)= 1042.89+(1.398 × 6.12) = 1051.44KN

ܰ ௫ = 1051.44KN < ܰ,ோௗ௬ =4145.35 KN

La condition est vérifiée, donc le HEA 450 convient comme un Poteau au 2éme niveau.

Poteau niveau 1 :

Dans ce cas l’effort repris par le poteau est :

NG= NG terr+ 2 NG étage + Poids de HEA220+ Poids de HEA450

NQ= NQ terr + 2NQ étage
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NS= NS terr + 2NS étage

NG= 2.903+2(392.9) + (0.505+1.4)*4=796.323KN

NQ= 2.666+2( 334.56)=671.786KN

NS= 15.525+0=15.525KN

L’effort est donné par le max des deux combinaisons:

N1=1.35 NG+1.35 (NQ +NS) =2002.906݇݊

N2=1.35 NG+1.5max (NQ ; NS) = 2269.40݇݊

ܰ ௫= max (N1 ; N2) =2269,40KN

ܰ ௫ =
.

ఊಾ బ
⇒ A=

ே ೌೣ×ఊ బ

௬
=

ଶଶଽ.ସ×ଵ.ଵ

ଶଷ,ହ
= 106.23�ܿ݉ ଶ

On prend un HEA550 avec A=211.8ܿ݉ ଶ

 Vérification au flambement :

La vérification au flambement flexion n’est nécessaire que si :

ߣ̅ ௫ > 0.2 avecߣ����തതതത ௫ = ;�௬ߣ̅)ݔܽܯ (௭ߣ̅ )

a)Classe de la section :

 Vérification de la semelle :



ଶ௧
≤ ߝ10

ଷ

ଶ�×ଶସ
= 6.25 ≤ 10 Avec =ߝ ට

ଶଷହ

ଶଷହ
= 1 Semelle de classe 1

 Vérification de l’âme :
ௗ

௧ೢ
≤ ߝ72

ସଷ଼

ଵଶ.ହ
= 35.04 ≤ 72 Ame de classe 1

Donc la section est de classe 1

Calcul de l’élancement réduitߣ�ഥ�� :

=��ഥߣ� ቀ
1ߣ

1ߣ
ቁ* ߚ

��.ହ

ߚ = ݈݁�ݎݑ�1 ݈ܽܿ�ݏ ݏ݁ݏ �1ݏ

ටߨ�=ଵߣ
ா


= 93.9 × =ߝ 93.9× 1= 93.9

=௬ߣ



=

.∗ହଵ

ଶଶ.ଽଽ
= 15.53

=௭ߣ



=

.∗ହଵ

.ଵହ
= 49.93

=��௬ߣ̅
ఒ

ఒభ
× ඥߚ =

ଵହ.ହଷ

ଽଷ.ଽ
× √1 = 0.16

=��௭ߣ̅
ఒ

ఒభ
× ඥߚ =

ସଽ.ଽ

ଽଷ.ଽ
× √1 = 0.53

Donc ߣ̅� ௫ = max ,��௬ߣ̅) (��௭ߣ̅ = 0.53> 0.2 donc la vérification au flambement flexion est

nécessaire.
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Calculons maintenant le coefficient de réduction ℵ = min (ℵ௬, ℵ௭)

Choix des courbes de flambement : pour HEA 550

On a :

h / b =540/300=1.8

et =ݐ�� 24mm < 40mm, on aura :

Flambement / y’y : courbe (a) ⟹ =�௬ߙ 0.22 et =��ഥ௬ߣ� 0.16

Flambement / z’z : courbe (b) ⟹ ௭ߙ = 0.30 et =��௭ߣ̅ 0.53

Axe y-y

∅௬ =0.5 (ഥ௬��-0.2ߣ�)�௬ߙ+1] + ��ഥ௬ߣ�
ଶ
] =0.5[1 + 0.22(0.16-0.2)+(0.16)2]=0.51

∅௭ =0.5 (ഥ௭��-0.2ߣ�)�௭ߙ+1] + ��ഥ௭ߣ�
ଶ

] =0.5[1 + 0.3(0.52-0.2)+(0.52)2]=0.71

ℵ௬ =
ଵ

∅ାට∅
మି��ఒഥ��

మ
= ℵ௬ =

ଵ

.ହଵା√.ହଵమି�.ଵమ
=1

ℵ௭ =
ଵ

∅ାට∅
మି��ఒഥ��

మ
= ℵ௭ =

ଵ

.ଵା√.ଵమି�.ହଷమ
=0.84

ܰ,ோௗ௬ =
ℵ ݕ݂�ܣ�ܣߚ

ఊ బ
=
ଵ�ଵଶଵଵ.଼�ଶଷ.ହ

ଵ
=4977.3KN

ܰ,ோௗ௭ =
ℵ ݕ݂�ܣ�ܣߚ

ఊ బ
=
.଼ସ�ଵଶଵଵ.଼��ଶଷ.ହ

ଵ
=4180.93 KN

ܰ ௫ = ܰ ௫ + ுாସହܩ) × ℎ௧)= 2269.40+(1.66 × 5.10) = 2277.86KN

ܰ ௫ = 2277.86KN < ܰ,ோௗ௬ =4977.3 KN

La condition est vérifiée, donc le HEA 550 convient comme un Poteau au 1éme niveau.

 Récapitulation des sections adoptées aux différents étages :

Sections Poteaux Sommiers Solives
Poutres

secondaires

Niveau 1 HEA550 HEA450 HEA450 IPE450

Niveau 2 HEA450 HEA450 HEA450 IPE450

Niveau 3 HEA220 HEA450 HEA450 IPE450
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IV.1 Introduction :

La construction mixte est l’association du béton armé et des profilés métallique, en vus de

former des éléments parfaitement monolithique contribuent au meilleur fonctionnement d’un

ouvrage de génie civil. Il s’agit de tirer le meilleur profit des matériaux constitutifs (béton,

armatures et profilés métallique) de point de vue résistance, durabilité, protection, esthétique

et rapidité d’exécution. L’adhérence mécanique entre les profilés métalliques et le béton armé

n’existe pas a l’état naturel, on obtient cette solidarisation par le biais des organes de liaison

appelés les connecteurs de cisaillement.

Généralement le choix de ce type de procédé est motivé pour les bâtiments à plusieurs étages,

ou lorsque de grandes portées entre poteaux sont exigées (jusqu’à 20m).

IV.2 Description d’un plancher collaborant :

De manière classique, une sous-structure de plancher mixte est constituée par une

poutraison métallique (solive) recouverte par une dalle en béton, connectée à la poutraison, le

fonctionnement structurel de l’ensemble répondant au schéma suivant :

Figure IV. 1: Elément constructifs de plancher mixte.
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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. Les

charges de la phase finale sont :

 Poids propre du profilé.

 Poids propre du béton (sec).

 Surcharge d'exploitation

 Finition

IV. 3 Plancher RDC

IV .3.1 Disposition des solives :

Dans notre cas les démentions les plus défavorable pour le dimensionnement des éléments

de plancher sont montrer sur figure ci-après :

 distance entre les solives est e=1,16m

 la longueur de solive est l=8,18m

 Dalle de compression d’épaisseur (hc+hp) =12cm
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Poutre secondaire

8,16m solive 8,18m 8,16m

Poutre maitresse

A B C D

Figure IV.2 : Plan de repérage et d’orientation des poteaux et disposition des solives.

IV.3.2 Caractéristique des éléments constructifs :

a) L’acier :

On utilise des poutres IPE, comme solives qui ont les caractéristiques suivantes :

 Module de YOUNG (module d’élasticité longitudinal) : Ea=21.104Mpa

 La limite élastique de traction : fy= 235Mpa

 La limite élastique de cisaillement : ߬ = 0,58

4

3

6m

8,16m

8,16m

8,16m

2

1

5
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b) Le béton :

Pour les plancher, on utilise un béton C25/30 d’épaisseur (e=12cm) qui ont les

caractéristique suivantes :

 La résistance caractéristique à la comprissions : fc28=25Mpa

 La masse volumique : =ߩ ݉/݃ܭ2500 ଷ=25KN/m 3

 Le coefficient de retrait du béton : =ߝ 2. 10ିସ

 :݊ coefficient d’équivalence acier/béton

 Ecm : la valeur du module sécant du béton (pour un béton de masse volumique

courante d'une classe de résistance donnée ou de résistance caractéristique à la

compression ݂

Avec : Ec : Eb= Ecm/ 3 (Usage de Stockage)

⇒ ݊ = 3.
ாೌ

ா

Pour la classe C25/30

 ܧ = ܯ30500 ܽ

 ݊ = 3.
ாೌ

ா
= 3. 6.88= 20.65

IV .4.Vérification des solives :

IV.4.1 Phase de construction :

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

 Poids propre du profilé (IPE330)……………………gp = 0.491 KN/m.

 Poids propre du béton frais……………………………Gb = 3 KN/m²

 Poids propre de la tôle ………………………………...Gt =0,15 KN/m²

 Surcharge de construction (ouvrier)……………….......Qc = 1.00 KN/m²

⇒

⎩
⎨

⎧
ܩ� = ݉/ܰܭ3,15 ଶ

ܳ = ݉/ܰܭ1 ଶ

ܵ= ݉/ܰܭ0 ଶ

ூாଷଷܩ = ݉/ܰܭ0,491

⇒ ൝

ܩ = 3,15 × 1, 16 + 0,491 = �݉/ܰܭ4,145
���ܳ = 1 × 1, 16 = ݉/ܰܭ1,16 ���������������
ܵ= 0 × 1 = ݉/ܰܭ0 ����������������������������������
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 ELU :

Les combinaisons de charges à considérées sont :

ఓܲଵ = ܩ.1,35 + 1,5. max[ܳ; ]ܵ = ݉/ܰܭ7,335

ఓܲଶ = ܩ.1,35 + 1,35. [Q + S] = ݉/ܰܭ7,162

ఓܲ = max൫ܲ ఓଵ; ఓܲଶ൯= ݉/ܰܭ7,335

Il faut Vérifier la condition suivante :

 La Condition de résistance du moment de flexion :

On à un profilé laminé IPE330 sollicité à la flexion seule, la classe 1 donc le calcul est en

plastique.

Avec :

Avec :

MSd=
ೠ

2

8
=

,ଷଷହ× ,଼ଵ మ଼

଼
= ܰܭ61,35 .݉

ோௗܯ =
ଵଷ,ଵ×ଶଷ,ହ

ଵ
= ܰܭ167,5789 .݉

ௌௗܯ ≤ ோௗܯ Condition de Résistance Vérifiée

 Condition de résistance de cisaillement :

On doit vérifier que : ௌܸ < ܸ= .௩௭ܣ


√ଷ�.ఊ 

Où :

VRd : effort tranchant résistant de la section.

Avz : aire de cisaillement.

AVZ = 30,81cm2 (D’après le tableau du profilé).

�ܸ,ோௗ =
ೡ×

√ଷ�ఊಾ బ
=

ଷ,଼ଵ×ଵమ×ଶଷହ

√ଷ�×ଵ
= ܰܭ418,022

Vୱୢ =
ഋ .୪

ଶ
=

ଵ ,଼. ,଼ଵ଼

ଶ
= 73,906KN

ௌܸ < ܸ,ோௗ Condition de cisaillement est vérifié)

 ELS :

Les combinaisons de charge à considérées sont :

�ܲௌଵ = ܩ + max[ܳ; ]ܵ = ݉/ܰܭ5,305

ௌܲଵ = ܩ + 0,9[ܳ + ]ܵ = ݉/ܰܭ5,189

0

.pl y

sd rd

M

W f
M M
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ௌܲଵ = ܩ + max( ௌܲଵ; ௌܲଶ) = ݉/ܰܭ5,305 �

 La Condition de flèche :

݂ௗ > ݂��

Avec :

݂ௗ =


ଶ

݂=
ହ×ೄ×ర

ଷ଼ସ×ா×ூೊ

݂ௗ =


ଶ
=

଼ଵ଼

ଶ
= 4,09ܿ݉

݂=
ହ×ೄ×ర

ଷ଼ସ×ா×ூೊ
=

ହ×ହ,ଷହ×ଵషమ×଼ଵ ర଼

ଷ଼ସ×ଶ,ଵ×ଵర×ଵଵ
= 1,25ܿ݉

݂ௗ > ݂�� Condition vérifiée

Donc toutes les conditions sont vérifiées, la section n’a pas besoins d’un étayement en phase

de construction et il n’est pas nécessaire de prendre en compte l’effet de mare dans le calcul.

IV .4.2 Phase finale :

L’entre axe des sommiers est : esommier= 8 ,18m

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

Donc les charges de la phase finale sont :

 Poids propre du profilé (IPE330)……………………gp = 0.491 KN/m.

 Revêtement en carrelage(e=2cm)…………………….0,2 × 2=0,4KN/m2

 Cloisons de séparation (e=10)………………………………………1,2KN/m2

 Mortier de pose (e=1,5cm)……………………………………0,2× 1,5=0,3KN/m2

 Enduit en plâtre (e=1,5cm)…………………………………0,1×1,5=0,15KN/m2

 Lis sable (e=2cm)…………………………………… 18 × 0,02 = 0, 36KN/m2

 Poids propre du béton frais……………………………………….Gb = 3 KN/m²

 Poids propre de la tôle ………………………………....................Gt =0,15 KN/m²

 Plancher :

⟹

⎩
⎨

⎧
ܩ = ݉/ܰܭ5,56 ଶ

ܳ = ݉/ܰܭ�5 ଶ

ܵ= ݉/ܰܭ�0 ଶ

ூாଷଷܩ = ݉/ܰܭ0,491
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⇒ ൝

ܩ = 5,56 × 1,16 + 0,491 = ݉/ܰܭ6,941
ܳ = 5 × 1,16 = ���������������������������݉/ܰܭ5,8
ܵ= 0.1,16 = ���������������������������������݉/ܰܭ0

 ELU :

Les combinaisons de charges à considérées sont :

ఓܲଵ = ܩ.1,35 + 1,5. max[ܳ; ]ܵ = ݉/ܰܭ18,07

ఓܲଶ = ܩ.1,35 + 1,35. [Q + S] = ݉/ܰܭ17,20

ఓܲ = max൫ܲ ఓଵ; ఓܲଶ൯= ݉/ܰܭ18,07

 ELS :

Les combinaisons de charge à considérées sont :

�ܲௌଵ = ܩ + max[ܳ; ]ܵ = ݉/ܰܭ12,741

ௌܲଵ = ܩ + 0,9[ܳ + ]ܵ = ݉/ܰܭ12,161

ௌܲଵ = max( ௌܲଵ; ௌܲଶ) = ݉/ܰܭ12,741

a) La condition de la résistance :

ఓܲ = ݉/ܰܭ18,07 �

Il faut vérifier la condition suivante :

௦ௗܯ ≤ ,ோௗܯ
ା

Avec :

௦ௗܯ =
ഋ×మ

଼
=
ଵ ,଼× ,଼ଵ మ଼

଼
=151,138 KN.m

 Position de l’axe neutre plastique (ANP) :

La section est sous moment positif (en travée)

La largeur participante de la dalle est donnée par la relation suivante :

ܾ
ା = 2. minቂ

బ

଼
,


ଶ
ቃ���������������������������������������������������������������������������������[ࡱ�࢚࢘ࢇ��...]

݈: Longueur de la solive

:ܾEntre axe des solives

��ܾ
ା = 2.min [

,଼ଵ଼

଼
,
ଵ,ଵ

ଶ
] =1,16m
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ܾ
ା

ℎ= 8cm

ℎ= 4cm

h=33cm

Figure IV.3 .La largeur effective de la dalle effective.

ܨ = .ܣ


ఊೌ
=

ଶ,×ଶଷହ×ଵషభ

ଵ,ଵ
= �ܰܭ1337,36

ܨ� = ܾ
ା . ℎ.

,଼ହ.మఴ

ఊ
= 1,16.8.

,଼ହ.ଶହ

ଵ,ହ
10 = ܰܭ1314,667

ܨ ��ܨ�>

ܨ < ܨ�ݐ�݁ܨ − ܨ ≤ 2. ܾ.ݐ


ఊೌ

ܨ − ܨ = 1337,36-1314,667 =22,693KN

2. ܾ.ݐ


ఊೌ
= 2.160.11,5.

ଶଷହ

ଵ,ଵ
= ܰܭ786,182

ܨ − ܨ ≤ 2. ܾ.ݐ


ఊೌ

ݔᇱܽ݁ܮ �݊ ݎ݁ݐݑ݁ ݈ܽ� ݑݍݐ݅ݏ �݁(ANP) est situé dans la semelle de la poutre métallique.

ܨ = ܨ + 2. ܾ.


ఊೌ
.൫ݖ − ℎ− ℎ൯→ =ݖ ൫ℎ+ ℎ൯+

(ிೌ ିி).ఊೌ

ଶ..

Z= (80+40) +
(ଶଶ,ଽଷ.ଵశయ)ଵ,ଵ

ଶ.ଵ.ଶଷହ
= 120,332݉݉

ோௗܯ
ା = .൬ܨ

ℎ
2

+
ℎ
2
+ ℎ൰− ܨ) − .(ܨ

+ݖ) ℎ)

2
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ோௗܯ
ା = 1337,36ቀ

ଷଷ

ଶ
+

଼

ଶ
+ 40ቁ− (1337,36 − 1314,667).

ሺଵଶǡଷଷଶାସሻ

ଶ

= 325,834KN.m

 Vérification de la condition de résistance du moment :

ோௗܯ
ା ൌ ͵ʹ ͷǡͅ Ͷ͵݉ܰܭ  ௦ௗܯ ൌ ͳͷͳǡͳ͵ ͺ �������������Condition݉ܰܭ de résistance

 Vérifiée de condition de la flèche :

ௌܲ ൌ ͳʹ ǡͶͳܰܭȀ݉

ௌܲ௩ ൌ ͲǡͶͻͳൈ ͺ ǡͳͅ ൌ ͶǡͲͳܰܭ

Il faut vérifier la condition suivante :

݂ௗ  ݂

Avec :

݂ௗ =


ଶହ

݂ଵ =
ହǤೞǤ

ర

ଷ଼ସǤாೌǤூ

݂ଶ =
ೞೡ

ଶସǤாೌǤூ
Ǥሾሾܽ Ǥ( Ǥ͵݈ଶ െ ͶǤܽ ଶ]  ሾܾ Ǥሺ͵ Ǥ݈ଶ െ ͶǤܾ ଶ)]]

݂ௗ =


ଶହ
=

଼ଵ଼

ଶହ
= 3,272cm

 Calcul de Im :

Figure IV.4 : Position de l’axe neutre.
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:࢜ Position de la fibre la plus tendue de l’acier par rapport à l’axe neutre (∆)

:ࡿ࢜ Position de la fibre la plus comprimée du béton par rapport à l’axe neutre (∆)

d : distance entre le centre de gravité de la solive et l’axe neutre.

S : section mixte.

Im : moment d’inertie mixte de la section par rapport à l’axe neutre plastique.

S=ܣ� +

శ .(ା)


= 62,6+

ଵଵ.(଼ାସ)

ଶ,ହ
= 130,01cm2

d=

శ .൫ା൯


.
൫ା൯ାೌ

ଶ.ௌ
=

ଵଵ.(଼ାସ)

ଶ,ହ
.

(଼ାସ)ାଷଷ

ଶ.ଵଷ,ଵ
= 11,66ܿ݉

௦ݒ� =
ೌ

ଶ
+ ൫ℎ+ ℎ൯− ݀ =

ଷଷ

ଶ
+ (8 + 4)− 11,66 = 16,84ܿ݉

=ݒ
ೌ

ଶ
+ ݀ =

ଷଷ

ଶ
+ 11,66 = 28,16ܿ݉

f =
(ା)ାೌ

ଶ
− ݀ =

(଼ାସ)ାଷଷ

ଶ
− 11,66 = 10,84ܿ݉

ܫ = ܫ + .݀ଶܣ +

శ

ଵଶ.
. (hc+hp)

3+

శ .(ା)


.݂ଶ

ܫ = 11770 + 62,6. 11,66ଶ +
116

12.20,65
(8 + 4)ଷ +

116(8 + 4)

20,65
. 10,84ଶ = 29010,689ܿ݉ ସ

݂ଵ =
ହ×ଵଶ,ସଵ×ଵషమ×଼ଵ ర଼

ଷ଼ସ×ଶ,ଵ×ଵర×ଶଽଵ,଼ଽ
= 1,22ܿ݉ �

݂ଶ =
ସ,ଵ

ଶସ.ଶ,ଵ.ଵర
. [ 6ൣ0. (3. 818ଶ− 4. 60ଶ] + [176. (3. 818ଶ− 4. 176ଶ)]൧=

0,123ܿ݉

݂= ݂ଵ + ݂ଶ = 1,343ܿ݉

݂ௗ > ݂ࢋࢊ�࢚ࢊࢉ�ࢇ�������������������������������������������������������������������������������flèche est vérifiée.

 Calcul des contraintes :

Contraintes dues au moment fléchissant :

a) Contraintes dans la poutre d’aciers :

 Traction :

=ߪ
௦ௗܯ�−

ܫ
∙ =ݒ

−151,138 . 106

29010,689 . 104 .28,16.10 = ܽܯ146,706−

⟹ =ߪ ܯ146,706− ܽ

 Compression :

௦ߪ =
௦ௗܯ

ܫ
∙ −௦ݒൣ (ℎ+ ℎ)൧=

151,138. 106

104 ∙ [16,84.10 − 12.10 ]
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⟹ ௦ߪ = ܯ�25,215 ܽ

b) Dans la dalle béton :

 Compression (fibre supérieure) :

௦ߪ =
௦ௗܯ

ߟ ∙ ܫ
∙ ௦ݒ =

151,138 . 106

20.65 . 29010,689 . 104 ∙ 16,84.10 = ܽܯ4,248

⟹ ௦ߪ = ܯ4,248 ܽ

 Compression (fibre inférieure) :

=ߪ
௦ௗܯ

ߟ ∙ ܫ
∙ −௦ݒൣ (ℎ+ ℎ)൧=

151,138. 106

20.65 . 29010,689 . 104 ∙ [168,4 − 120]

⟹ =ߪ ܯ1,221 ܽ

D) contraintes dues au retrait :

β : Distance entre le CDG de l’acier et le CDG du béton. 

ߚ =
ℎa + ℎ+ ℎ

2
=

33 + 8 + 4

2
= 22,5ܿ݉

α : Distance entre le CDG de l’acier et l’AN de la section homogène. 

ߙ =
௬ܫ

ܣ ∙ ߚ
=

11770

62,2 . 22,5
= 8,410�ܿ݉

D’où :

K =
.ாೌ .��ఌ.��ఉ.�ೌ

൫�.ூ .ೌ൯ା൫.ூ൯�ା(.��ೌ .��2)

Avec : ܤ = ܾ .��൫ℎ+ ℎ൯= 116(8 + 4) = 1392ܿ݉ 2

K =
1ଷଽଶ�. 2.1 . 10ర�. 2 . 10ష4 .��ଶଶ,ହ�.��ଶ,

(20.65 .ଵଵ�.ଶ,)ା(1ଷଽଶ�..ଵଵ)�ା(1ଷଽଶ�.ଶ,.��ଶଶ,ହ2)
=0,108KN/cm 3

y1 : Distance entre l’interface et l’axe neutre de la section homogène.

ଵݕ =
ೌ

ଶ
+ ߙ =

ଷଷ

ଶ
+ 8,410 = 24,91ܿ݉

y2 : Distance entre la fibre supérieure du béton et l’axe neutre de la section homogène.

ଶݕ = +ଵݕ ℎ+ ℎ = 24,91 + 8 + 4 = 36,91ܿ݉

D’où ; les contraintes seront comme suite :

௦ߪ = ܭ ∙ ଵݕ = 0,108 . 24,91 = ܽܲܯ�26,902

=ߪ ܭ ∙ (ℎa − (1ݕ = 0,108 (33 − 24,91) = ܽܲܯ�8,737

=ߪ
ܧ) ∙ −ߝ ܭ ∙ 1ܻ)

ߟ
=
൫2.1 . 10ସ . 2 . 10ି4 − 0,108 . 24,91൯

20.65
= ܽܲܯ0,731
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௦ߪ =
ܧ) ∙ −ߝ ܭ ∙ 2ܻ)

ߟ
=
൫2.1 . 10ସ . 2 . 10ି40,108. 36,91൯

25.65
= ܽܲܯ0,103

 Calcul des contraintes finales :

Par l’utilisation du principe de superposition des contraintes, on trouve les contrainte final

dues au flexion de la poutre et au retrait.

௦ߪ = 4,248 + 26,902 = ܽܲܯ31,15

=ߪ −146,706 + 8,737 = ܽܲܯ137,969−

௦ߪ = 4,248 + 0,103 = ܽܲܯ4,351

=ߪ 1,221 + 0,731 = ܽܲܯ1,952

 Vérification des contraintes finales :

௦ߪ = >ܽܲܯ31,15 ௬݂ = ܚéܑ܄����������������������������������������������������������������������������������ܽܲܯ235 ܍éܑ

=ߪ ܽܲܯ137,969− < ௬݂ = ܚéܑ܄��������������������������������������������������������������������������ܽܲܯ235 ܍éܑ

௦ߪ = >ܽܲܯ4,351 ݂௨ =
0,85 ∙ ݂28

ߛ
= ܚéܑ܄������������������������������������������������������ܽܲܯ14.2 ܍éܑ

=ߪ >ܽܲܯ1,952 ௬݂ =
0,85 ∙ ݂28

ߛ
= ܚéܑ܄�������������������������������������������������������ܽܲܯ14.2 ܍éܑ

IV. 5 Goujons connecteurs :

a) Définition :

Les connecteurs sont des éléments métalliques soudés sur la semelle supérieure de la Ils

assurent la liaison entre la dalle du béton et la solive. Ils doivent être capable de présenter une

résistance vis-à-vis du soulèvement de la dalle, et peut être utiles également d’empêcher le

glissement entre les deux éléments à assemblée.

b) avantage :

L’avantage des goujons est de combiner une rigidité relativement élevée avec une grande

capacité de déformation. En effet, par rapport à des cales, les goujons à tête peuvent être

disposés avec un espacement suffisant qui facilite grandement leur utilisation.

c) L’inconvénient :

Il est lié au problème de soudabilité particulièrement lors de l'utilisation de tôles galvanisées

ou de semelles de poutres peintes mais également en présence d'eau entre la tôle profilée et la

semelle.
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Figure IV. 5 : Schéma représentant de connecteur.

On choisit des connecteurs de type M18 de classe 4.6.

Figure IV.6 Vue et dimension du gougon connecteur.

d) Dimensionnement :

d : diamètre du fut du goujon (d≤22mm) ;

�݂ఓ : Résistance ultime en traction spécifique du goujon sans dépasser 500MPa

݂ : Résistance caractéristique du béton à l’âge considéré (mesurée sur éprouvette 16/32)

Ecm : Module de Young sécant du béton

8cm

4cm
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௩ߛ : Coefficient de sécurité partiel : ௩ߛ =1,25

ߙ : Facteur correctif



ௗ
> 4 ⇒ ℎ > 4.݀

On a d=18mm⇒h> 4.18 =72mm

Soit h≥ 72mm on prend h=80mm

 0.2 ( / ) 1 3 4

1 4

h
h d

d

h

d




   

 
 






ௗ
> 4 =

଼

ଵ଼
= 4,44 > 4 ⇒ ߙ = 1

Béton de classe C25/30⇒ ݂ = ܲܯ25 ܧܽ, = ܽܲܯ30500

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

ܲௗ = min( ܲௗଵ; ܲௗଶ)ࡱ�����������������������������������������������������������������������������������������࢚࢘ࢇ��...�

Avec :

ܲௗଵ:Effort résistant au cisaillement de goujon lui-même :

ܲௗଵ = 0,8.
ഋ

ఊೡ
.ቀ
గ.ௗమ

ସ
ቁ= 0,8.

ଷ

ଵ,ଶହ
�ቀ
గ.ଵ଼మ

ସ
ቁ. 10ିଷ=58,6KN

ܲௗଶ:Effort résistant au cisaillement de l’enrobage du goujon :

ܲௗଶ =0,29.
ఈௗమ

ఊೡ
.ඥ ݂.ܧ =0,29.

ଵ.ଵ଼మ

ଵ,ଶହ
.√25.30500. 10ିଷ =65,637KN

ܲௗ = min(58,6 ; 65,63) = ܰܭ58,6

L’effort total de cisaillement longitudinales est donné par :

ܸ = minቀ
ೌ.

ఊഀ
; 0,85. ܾ

ା .
(శ)ೖ

ఊ
ቁࡱ�����������������������������������������������������������������࢚࢘ࢇ��...

ܸ = min(
ଶ,.ଵమ.ଶଷହ

ଵ,ଵ
; 0,85.1160.

(଼ାସ).ଶହ

ଵ,ହ
)

ܸ = min(1337,36 ; ܰܭ(1972

aA : L'air de l'élément en acier(section transversale du profile) ܣ = 62,6ܿ݉ ଶ

Donc le nombre de connecteurs par la longueur critique est:

ܰ =
ܸ

ܲௗ
=

1337,36

58,6
= 22,82

En choisit ܰ = 23

ܮ =


ଶ
=

,଼ଵ଼

ଶ
= 4,09݉ Donc ௧ܵ =

ೝ

ே
=

ସଽ

ଶଷ
= 17,78ܿ݉
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Soit le nombre de connecteurs N=23 par une longueur de 4,09m sur un espacement de 17cm

IV.5.2 : Vérification des soudures :

Avec :

tf : épaisseur de la semelle de la solive IPE330.

a: La gorge de soudure.

l : longueur du cordon de soudure circulaire.

FwRd: L’effort résistant au cisaillement de chaque goujon.

FSd : L’effort sollicitant de cisaillement de chaque goujon.

a< min൫݀ =൯ݐ; min(18; 11,5) = 11,5݉݉

On prend a=10mm

l : longueur du cordon de soudure circulaire.

l=ߨ .d = ߨ .18 = 56,52mm

Acier S235�൝

ௐߚ = 0,8
ெߛ ௪ୀ1,25

௨݂ = ܽܲܯ360

L’effort résistant au cisaillement vaut :

௪ௗܨ = ܽ�. .݈
ೠ

ఉೢ .ఊಾ ೢ .√ଷ

௪ௗܨ = ܽ�. .݈
ೠ

ఉೢ .ఊಾ ೢ .√ଷ
= 10.56,52.

ଷ

, .଼ଵ,ଶହ.√ଷ
= ܰܭ117,475

௦ௗܨ =


ே
=

ଵଵଷ,ଷ

ଶଷ
= ܰܭ58,146

௦ௗܨ = ௪ௗܨ�>�ܰܭ58,146 = �����������������������������������������Vérifiéeܰܭ117,475

IV.5.3 Ferraillage de la dalle du plancher :

Dans notre cas, on a une dalle sur quatre appuis de 1,16× 8,18m :

൜
ܩ = ݉/ܰܭ�5,56 ଶ

ܳ = ݉/ܰܭ5 ଶ

1) Combinaisons d’actions :

 Etat Limite ultime :

௨ܲ = 1,35 ܩ. + 1,5.ܳ

௨ܲ = (1,35 .5,56 + 1,5.5). 1,16 = ݉/ܰܭ17,4

Etat Limite de Service :

Ps = G +Q = (5,56 + 5).1,16 = 12,25 KN/m
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=ߩ
ೣ


=

ଵ,ଵ

,଼ଵ଼
= 0,142 < 0.4 … … … … la dalle travaille dans un seul sens lx

ܯ =
ೠ .ೣమ

଼
=
ଵ,ସ�.ଵ,ଵమ

଼
= ܰܭ�2,926 .݉

 Moment en travée et en appuis :

-Moment en travée Mt = 0.75 x M0 = 0.75 x 2,926 = 2,194 KN.m

-Moment sur appuis : Ma = 0,4 x M0 =0.4 x 2,926 = 1,170KN.m

 Calcul des armatures en travée : (flexion simple)

Mt =2,194 KN.m

b= 1m

h= 8 cm= 0,08m

c = 2 cm

d = 0.9h = 0.072m

௨ݑ =
ெ 

.ௗమ.್ೠ
=

ଶ,ଵଽସ.ଵషయ

,ଵ.,ଶమ�.ଵସ,ଶ
= 0,298 < 0,392 =ᇱܣ�→ 0

ߙ = 1,25 . (1 − ඥ1 − ௨ݑ.2 ) = 1,25 .൫1 − √1 − 2.0,298�൯= 0,455

z = d.(1- (ߙ.0,4 = 0,072. (1- 0,4.0,455) = 0,059m

A =
ெ 

௭�.ೞ
=

ଶ,ଵଽସ

,ହଽ�.ଷସ଼
= 1,068�ܿ݉ ଶ

Donc ; on ferraille avec 5HA8=2.51ܿ݉ ଶ

Les armatures de répartition sont donnée par :

ܣ =
ଶ,ହଵ

ସ
= 0,628

On choisit 4HA8 avec A=2.01ܿ݉ ଶ

Condition de non fragilité :

ܣ  = 0,23 .ܾ�.݀�.
మఴ


= 0,23 .100. 0,072ଶ.

ଶ,ଵ

ସ
= 0,869�ܿ݉ ଶ < 2,51ܿ݉ ଶ Vérifiée

 Calcul des armatures en appui :

Ma = 1,170KN/m

b= 1m

h= 8 cm= 0,08m

c = 2 cm

d = 0.9h = 0.072m
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௨ݑ =
ெ ೌ

.ௗమ.್ೠ
=

ଵ,ଵ.ଵషయ

,ଵ.,ଶమ�.ଵସ,ଶ
= 0,159 < 0,392 =ᇱܣ�→ 0

ߙ = 1,25 . (1 − ඥ1 − ௨ݑ.2 ) = 1,25 .ቀ1 − ඥ1 − 2.0,159�ቁ= 0,218

z = d.(1- (ߙ.0,4 = 0,072. (1- 0,4.0,280) = 0,066m

A =
ெ ೌ

௭�.ೞ
=

ଵ,ଵ

,�.ଷସ଼
= 0,509�ܿ݉ ଶ

Donc ; on ferraille avec 5HA8=2.51ܿ݉ ଶ

 Espacement des barres :

St//x =min [(3.hc), 33] →St//x = min [(3.8), 33]=24cm

La condition à satisfaire est :

St//x =
ଵ

ହ
=20cm< 24ܿ݉ Vérifiée

St//y =min [(4. hc), 45] = min [(4.8) , 45 ] = 32cm

La condition à satisfaire :

St//y =
ଵ

ସ
= 25ܿ݉ < 32ܿ݉ Vérifiée

 Vérification de l’effort tranchant :

௫ܸ =
ೠ .

ଶ
=

ଵ,ସ.ଵ,ଵ

ଶ
= ܰܭ10,09

߬=
ೣ

.ௗ
=

ଵ,ଽ.ଵషయ

ଵ.,ଶ
= ܽܲܯ0,14

߬= 0,05 ∙ ݂28 = <ܽܲܯ1,25 �߬������������������������Vérifiée

Toutes les conditions sont vérifiées, le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.
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Ferraillage en travée

Ferraillage en appuis

Figure IV.7 : Ferraillage de la dalle.
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V.1 Etude des escaliers :

V.1.1 Introduction :

Les escaliers sont des éléments qui permettent l’accès aux différents étages du bâtiment.

Dans notre projet, on a un seul type d’escalier métallique qui est composé de deux volées

liées à un palier de repos, ce dernier se compose d’une solive encastrée aux poteaux, la volée

est constituée de deux limons, et des marches constituées par des cornières de support et de

tôle striée (ou de tôle à larmes).

Figure V.1. Vue en 3D de l’escalier

V.1.2 Définitions :

 Un palier : dont la fonction est de permettre un repos pendant la montée, est une aire

plane située à chaque étage au départ et à l’arrivée d’une volée d’escaliers.

 Une volée : c’est une partie droite ou courbée d’escalier comprise entre deux paliers

successifs.

 Limon : c’est une partie rampante d’un escalier dans laquelle s’assemblent les

marches et contremarches.



Chapitre V Etude des éléments secondaires

Page 114

 Giron : c’est la largeur d’une marche d’escalier, mesurée entre l’aplomb de deux

contremarches successives.

a) Avantage des escaliers métalliques :

L’escalier en métal est un escalier pré-usiné, La structure d'acier vient en deux ou trois

morceaux qui sont assemblés, par boulons, sur place et elle est ensuite recouverte de marches,

de contremarches et de limons. La préfabrication sur mesure et le calcul informatisé des

dimensions assurent aussi une grande précision et une qualité uniforme du travail.

Economie de mains d’œuvres et temps de travail.

b) Inconvénients des escaliers métalliques :

L’entretien et protection contre la corrosion.

V.1.3 Choix des dimensions (dimensionnement architectural) intérieur :

Hauteur de la contre marche donné par : 16ܿ݉ ≤ ℎ ≤ 18ܿ݉

Largeur de la marche (giron) donné par : 25ܿ݉ ≤ ℎ ≤ 32ܿ݉

Nombre de contremarche.

Hauteur à franchir avec une volée H=1, 53m

La condition assurant le confort de l’escalier est donnée par la relation de BLONDEL

60ܿ݉ ≤ ݃+ 2. ℎ ≤ 64ܿ݉

Avec :

ℎ =
ு



On prend ℎ = 17ܿ݉ ⟹ ݊ =
ଵହଷ

ଵ
= ݊9�ܿ ݎ݁ݐ �݉ ݎܿܽ ℎ ݏ݁

݊− 1 = 9 − 1 = 8 (marches)

Application de la règle de BLONDEL :

60ܿ݉ ≤ ݃+ 2 ∙ ℎ ≤ 64ܿ݉

⟹ 60 − 2 × ℎ ≤ ݃ ≤ 64 − 2 × ℎ

⟹ 60 − (2 × 17) ≤ ݃ ≤ 64 − (2 × 17)

⟹ 26ܿ݉ ≤ ݃ ≤ 30ܿ݉

On prend : ݃ =30cm

ݐ݃ ߙ =
17

30
= 0.566 ⟹ ߙ = 29,54°
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Figure V. 2 : Vu en plan de l’escalier

Figure V. 3: Schéma statique d’escaliers intérieurs.

V .1.4 Dimensionnement des éléments de l’escalier :

a) charges et surcharges sur l’escalier :

 Charges sur la volée :

-Tôle striée (e =0,4cm) …………………………………….0, 9. 0 ,4=0, 36 KN/m².

-Mortier de pose (e =0,4cm) ……………………………………0,2 .2=0,4 KN/m².

-Revêtements en carrelage (݁ൌ ʹܿ ݉ ) …………………… . 0.2 × 2 = 0.4 KN/m2.

-Garde-corps ...................................................................0.02×78.5=1.57 KN/m².

GV =2,73 KN/m²
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 Charge sur le palier :

-Revêtements en carrelage (݁ൌ ʹܿ ݉ ) …………………… . 0.2 × 2 = 0.4 KN/m

-Mortier de pose (݁ൌ ʹܿ ݉ ) …………………………...... . 0.2 × 2 = 0.4 KN/m

-Dalle en béton armé (݁ൌ ͳͲܿ ݉ )………………….…….. .0.1 × 25 = 2.5KN/m2

-Tôle type TN 40 ……………………….…………..….……0.15KN/m2

GP = 3, 45 KN/m2

 Charges d’exploitation :

Q = 2.5 KN mଶ⁄

V.1.4.1 dimensionnement de la Cornière du support :

La cornière est considérée comme une poutre simplement appuyée, sollicitée en flexion

simple.

Figure V. 4 : Coupe Transversal de l’escalier.

Chaque cornière reprend la moitié de la charge permanente et la moitié de la charge

d’exploitation.

qୱ= (G +Q) ×


ଶ
= (2,73+2,5).0,3/2=0,784 KN/m.

Figure V. 5: Schémas statique de la marche.
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 Condition de flèche :

il faut vérifier : fୡୟ୪≤ fୟୢ
Avec :

fୡୟ୪=
5 × qୱୣ ୰× lସ

384 × E × I୷

fୟୢ =
l

300

I୷ > 300 ×
ହ×୯౩౨×୪య

ଷ଼ସ×
= 300 ×

ହ×.଼ସ×ଵହయ

ଷ଼ସ×ଶ,ଵଵఱ
= 4,92cm4

Soit une cornière à ailes égale L40x40x5 avec les caractéristiques suivantes

I୷ = I = 5,43cmସ

W ୪ୣ୷ = W ୪ୣ = 1,91cmଷ

Gୡ୭୰୬୧°୰ୣ = 0,0297 KN m⁄

 Vérification en tenant compte du poids du profilé :

 Condition de flèche :

fୡୟ୪≤ fୟୢ

qᇱ= q + Gୡ୭୰୬୧°୰ୣ = 0,784 + 0.0297 = 0,814 KN m⁄

fୡୟ୪=
5 × 0,814 × 1500ସ

384 × 21000 × 5,43. 10ସ
. 10ିଵ = 0.470cm < fୟୢ =

150

300
= 0.5cm → Vérifiée

 Condition de résistance :

Il faut vérifier que :
2

avec
8
u

sd rd sd

q l
M M M 

௨ݍ = (1.35 × ܩ + 1.5 × ܳ) ×
݃

2
+ (1.35 × ୡ୭୰୬୧°୰ୣܩ )

௨ݍ = (1,35 × 2,73 + 1,5 × 2,5) ×
0,3

2
+ (1,35 × 0,0297) = ܰܭ1,155 ݉⁄

௦ௗܯ =
ೠ×మ

଼
=

ଵ,ଵହ×ଵ.ହమ

଼
= ܭ0.323 .݊݉

ோௗܯ =
ௐ ×

ఊಾ బ

=
ଵ,ଽଵ×ଶଷହ×ଵషయ

ଵ
= ܭ0,449 .݊݉ > ܭ0.323 .݊݉ → Vérifiée

 Vérification au Cisaillement :

௦ܸௗ =
௨ݍ × ݈

2
=
1,15 ∙ 1.50

2
= ܰܭ0,862

Avz=1,04. h. t =1,04 .40 .5 =2,08 cm2
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V୮୪ǡୖ ୢ =
A୴ ή൫�୷ √3⁄ ൯

γ బ

=
2,08 10ଶ ൈ ൫ʹ ͷ͵ √3⁄ ൯

1
ൌ ʹͅ ǡʹ �ʹ�  Ͳǡͅ ʹ ܰܭ

V୮୪ǡୖ ୢ > Vୱୢ → Vérifiée

Toutes les conditions sont vérifiées, alors L40x40x5 convient comme cornière de support.

V.1.4.2 dimensionnement du limon :

Le limon est l’élément qui supporte le poids total de l’escalier et qui permet aux marches de

prendre appui.

1,5m 2,52m

Figure V. 6: Schéma statique sur le limon.

௩ݍ =
௩ܩ)  ܳ)Ǥܧ

2
 Ǥ͵ܩ° =

(2,73 + 2.5). 1,5

2
 Ǥ͵ͲǡͲʹ ͻ ൌ ͶǡͲͳʹ ܰܭ ݉⁄

ݍ =
൫ܩ  ܳ൯ൈ ܧ

2
=

(3.45 + 2.5) × 1.5

2
ൌ ͶǡͶʹ ܰܭ ݉⁄

ܧ : La longueur de la marche

ൌݍ ൯ൌݍ௩�Ǣݍ൫ݔܽ݉ ͶǡͶʹ ܰܭ ݉⁄

 Condition de flèche :

Il faut vérifier : ݂ ݂ௗ

Avec :

݂=
ͷൈ ݍ ൈ ݈ସ

͵ͅ Ͷൈ ܧ ൈ ௬ܫ

݂ௗ =
݈

300

௬ܫ = 300 ×
ͷൈ ൈݍ �ଷ

͵ͅ Ͷൈ ܧ
= 300 ×

5 × 4,462 × 4020ଷ

384 × 2,1 × 10ହ
10ିସ = 539,20cmସ

Soit un UPN140 avec les caractéristiques suivantes :
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௬ܫ = 605ܿ݉ ସ

ܹ ௬ = 103ܿ݉ ଷ

=±୮୰୭୧୪ܩ ܰܭ0,16 ݉⁄

௩௭ܣ = 10,4ܿ݉ ଶ

 Vérification en tenant compte du poids du profilé :

 Condition de flèche :

qᇱ= q + G୮୰୭୧୪±= 4,462 + 0.16 = 4,622 KN m⁄

fୡୟ୪=
5 × 4,682 × 4020ସ

384 × 2,1 × 10ହ × 605 × 10ସ
× 10ିଵ = 1,253cm <

402

300
= 1,34cm

 Condition de résistance :

௩ݍ =
(1.35 × ௩ܩ + 1.5 × ܳ) × ܧ

2
+ 1,35൫ܩè + é൯ܩ

=
(1.35 × 2,73 + 1.5 × 2.5). 1,5

2
+ 1,35(3.0,0297 + 0,16)

= ܰܭ5,912 ݉⁄

ݍ =
൫1.35 × ܩ + 1.5 × ܳ൯× ܧ

2
+ éܩ.3

=
(1.35 × 2,73 + 1.5 × 2,5). 1,5

2
+ 3.0,16 = ܰܭ6,057 ݉⁄

Le limon est considéré comme une poutre isostatique, alors on utilise la méthode de la

résistance des matériaux pour calculer les réactions d’appuis et le moment maximal.

∑F୴ = 0 ⟹ R + R = 23,98KN

∑(M A⁄ ET B) = 0 ⟹ ൜
R = 9,24KN

R = 14,74KN

 Calcul des efforts internes :

≤ ≥࢞ ,

൜
ܯ = −3,03 × ଶݔ + 9,24 × ݔ

௬ܶ = 6,057 × −ݔ 9,24
⟹ ൜

=ݔ 0 ⟹ ܯ = ܰܭ0 .݉ , ௬ܶ = ������������ܰܭ9,24−

=ݔ 1,5 ⟹ ܯ = ܰܭ7,04 .݉ , ௬ܶ = ܰܭ0,154−

Le moment est maximum pour : =ݔ
ଽ,ଶସ

.ହ
= 1,52݉ > 1,5݉
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  ࢞  ǡ

൜
ܯ ൌ െ ǡʹͻൈ ଶݔ  ͳͶǡͶൈ ݔ

௬ܶ ൌ െͷǡͻͳʹ ൈ ݔ ͳͶǡͶ�������������
ฺ ൜

ൌݔ Ͳฺ ܯ ൌ ͲܰܭǤ݉ ǡܶ ௬ ൌ ͳͶǤͶܰܭ����������

ൌݔ ǡʹͷʹ ฺ ܯ ൌ ͳͅ ǡ͵ ͷܰܭǤ݉ ǡܶ ௬ ൌ െͲǡͳǡܰܭ

Le moment est maximum pour : ൌݔ
ଵସǡସ

ହǡଽଵଶ
ൌ ǡʹͶͻ݉ ൏ ǡʹͷʹ ݉

ฺ �ܯ ௫ ൌ ͳͅ ǡ͵ ͷܰܭǤ݉

Donc les efforts maximum sont :൜
௦ௗܯ ൌ ͳͅ ǡ͵ ͷܰܭǤ݉ ������

௦ܸௗ ൌ ܴ ൌ ͻ ǡʹ Ͷܰܭ

Mୖୢ =
W୮୪୷ × f୷

γ బ

=
103 × 235 × 10ିଷ

1
ൌ Ͷʹǡʹ Ͳͷ�� ή�  ͳͅ ǡ͵ ͷܰܭ ή� ՜ �±����±�

 Vérification au Cisaillement :

V୮୪ǡୖ ୢ =
A୴ൈ ൫�୷ √3⁄ ൯

γ బ

=
10,4. 10ିଵǤ൫ʹ ͷ͵ √3⁄ ൯

1
ൌ ͳͶͳǡͳͲ��  ͳʹ ǡͅ ܰܭ

V୮୪ǡୖ ୢ > Vୱୢ → Vérifiée

0,5. V୮୪ǡୖ ୢ=0,5×141,10=70,55 KN

Conclusion : on choisit pour le limon et pour la volée un UPN140

V.1.4.3 Etude de la poutre palière :

3,2m

Figure V.7: Schéma statique de la poutre palière.

Les charges provenant à la poutre palière sont :

-Réaction du palier à l’ELU ………………………..RA=9,24KN/m

-Réaction du palier à l’ELS ………………………..RA=6,46KN/m -

Charge des cloisons ……………………………...2,22×1,53= 3,4KN/m

qs=3,4+6,46=9,86KN/m

 Condition de flèche :

Il faut vérifier : fୡୟ୪≤ fୟୢ
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Avec :

݂=
5 × ×௦ݍ ݈ସ

384 × ܧ × ௬ܫ
≤ ݂ௗ =

݈

300 ݂ௗ =
݈

300

௬ܫ = 300 ×
5 × ×ݍ lଷ

384 × ܧ
= 300 ×

5 × 9,86 × 3200ଷ

384 × 2,1. 10ହ
10ିସ = 601cmସ

Soit un IPE160 caractérisé par :

I୷ = 869,3cmସ

W୮୪୷ = 123,9cmଷ

G୮୰୭୧୪é = 0,159KN. m

A୴ =9,66cm2

 Vérification en tenant compte le poids du profilé

qu= 1.35 ×(3,4+0,159) + 6,03 = 10,85 KN/m

qs= q+Profilé =9,86+0,159= 10,02 kN/m

 Condition de flèche : fୡୟ୪≤ fୟୢ

fୡୟ୪=
5 × 10,02 × 3200ସ

384 × 2,1 × 10ହ × 869,3 × 10ସ
× 10ିଵ = 0,75cm < fୟୢ =

320

300

= 1,07cm܄����������������������������������������������������������������������������������������������éܑܚ ܍éܑ

 Condition de résistance :Mୱୢ < M୰ୢ

M =
୯౫×మ

଼
=

ଵ,଼ହ×(ଷ,ଶ)మ

଼
= 13,89 Kn. m

Mt = 0,85.M0 =11,81KN.m

Ma = - 0,4.M0 = -5,56KN.m

ௗܯ =
ܹ ௬ × ௬݂

ெߛ 
=

123,9 × 235 × 10ିଷ

1
= ܭ�29,12 .݊݉

Mୱୢ = 13,89 Kn. m < M୰ୢ = 29,12Kn. m Vérifiée

 Vérification au cisaillement : VSd ≤ VRd

Vୱୢ =
q୳ × L

2
=

10,85 × 3,2

2
= 17,36 KN

V୮୪,ୖୢ =
A୴× ൫f୷ √3⁄ ൯

γ
 బ

=
9,66 × 10ିଵ × ൫235 √3⁄ ൯

1
= 131,06 Kn > 17,36Kn
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V୮୪,ୖୢ > Vୱୢ ܚéܑ܄���������������������������������������������������������������������������������������������������������������� ܍éܑ

Conclusion : on choisit pour poutre palière un profilé IPE160

V.1. 5 Choix des dimensions (dimensionnement architectural) extérieur :

Hauteur de la contre marche donné par : 16ܿ݉ ≤ ℎ ≤ 18ܿ݉

Largeur de la marche (giron) donné par : 25ܿ݉ ≤ ℎ ≤ 32ܿ݉

Nombre de contremarche.

Hauteur à franchir avec une volée H=1,87m

La condition assurant le confort de l’escalier est donnée par la relation de BLONDEL

60ܿ݉ ≤ ݃+ 2. ℎ ≤ 64ܿ݉

Avec :

ℎ =
ு



On prend ℎ = 17ܿ݉ ⟹ ݊ =
ଵ଼

ଵ
= ݊11�ܿ ݎ݁ݐ ݉ ݎܿܽ ℎ ݏ݁

݊− 1 = 11 − 1 = 10 (marches)

Application de la règle de BLONDEL :

60ܿ݉ ≤ ݃+ 2 ∙ ℎ ≤ 64ܿ݉

⟹ 60 − 2 × ℎ ≤ ݃ ≤ 64 − 2 × ℎ

⟹ 60 − (2 × 17) ≤ ݃ ≤ 64 − (2 × 17)

⟹ 26ܿ݉ ≤ ݃ ≤ 30ܿ݉

On prend : ݃ =30cm

ݐ݃ ߙ =
ଵ

ଷ
= 0.566 ⟹ ߙ = 29,54°

1,00m

ߙ

1.00m 2.80m

Figure V. 8: Schéma statique d’escaliers extérieur.
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Figure V.9: Vue en plan de l’escalier.

Dimensionnement des éléments de l’escalier :

a) charges et surcharges sur l’escalier :

 Charges sur la volée :

-Tôle striée (e =0,4cm) …………………………………….0, 9. 0 ,4=0, 36 KN/m².

-Mortier de pose (e =0,4cm) ……………………………………0,2 .2=0,4 KN/m².

-Revêtements en carrelage (݁ൌ ʹܿ ݉ ) …………………… . 0.2 × 2 = 0.4 KN/m2.

-Garde-corps ...................................................................0.02×78.5=1.57 KN/m².

GV =2,73 KN/m²

 Charge sur le palier :

-Revêtements en carrelage (݁ൌ ʹܿ ݉ ) …………………… . 0.2 × 2 = 0.4 KN/m

-Mortier de pose (݁ൌ ʹܿ ݉ ) …………………………...... . 0.2 × 2 = 0.4 KN/m

-Dalle en béton armé (݁ൌ ͳͲܿ ݉ )………………….…….. .0.1 × 25 = 2.5KN/m2

-Tôle type TN 40 ……………………….…………..….……0.15KN/m2

GP = 3, 45 KN/m2

 Charges d’exploitation :

Q = 2.5 KN mଶ⁄

b) dimensionnement de la Cornière du support :

La cornière est considérée comme une poutre simplement appuyée, sollicitée en flexion

simple.

Chaque cornière reprend la moitié de la charge permanente et la moitié de la charge

d’exploitation.

qୱ= ( G + Q) ×


ଶ
= (2,73+2,5).0,3/2=0,784 KN/m.
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Figure V. 10: Schémas statique de la cornière.

 Condition de flèche :

il faut vérifier : fୡୟ୪≤ fୟୢ
Avec :

fୡୟ୪=
5 × qୱୣ ୰× lସ

384 × E × I୷

fୟୢ =
l

300

I୷ > 300 ×
ହൈ୯౩౨ൈ୪

య

ଷ଼ସൈ
= 300 ×

ହൈǤ଼ସൈଵయ

ଷ଼ସൈଶǡଵൈଵఱ
10ିସ = 1,46cm4

Soit une cornière à ailes égale L30x30x4 avec les caractéristiques suivantes

I୷ = I = 1,80cmସ

W ୪ୣ୷ = W ୪ୣ = 0,85cmଷ

Gୡ୭୰୬୧°୰ୣ = 0,0178 KN m⁄

 Vérification en tenant compte du poids du profilé :

 Condition de flèche :

fୡୟ୪≤ fୟୢ

qᇱ= q + Gୡ୭୰୬୧°୰ୣ = 0,784 + 0.0178 = 0,802 KN m⁄

fୡୟ୪=
5 × 0,802 × 1000ସ

384 × 2,1 × 10ହ × 1,80. 10ସ
. 10ିଵ = 0.28cm < fୟୢ =

100

300
= 0.33cm

 Condition de résistance :

Il faut vérifier que :
2

avec
8
u

sd rd sd

q l
M M M 
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௨ݍ = (ͳǤ͵ͷ�ൈ ܩ  ͳǤͷൈ ܳ) ×
݃

2
+ (ͳǤ͵ͷൈ ୡ୭୰୬୧°୰ୣܩ )

௨ݍ = (1,35 × 2,73 + 1,5 × 2,5) ×
0,3

2
+ (1,35 × 0,0178) ൌ ͳǡͳͶܰܭ ݉⁄

௦ௗܯ =
௨ݍ ൈ ݈ଶ

8
=

1,14 × 1.00ଶ

8
ൌ ͲǤͳͶʹ Ǥ݉݊ܭ

ோௗܯ =
ܹ ௬ ൈ ௬݂

ெబߛ

=
0,85 × 235 × 10ିଷ

1
ൌ Ͳǡʹ Ǥ݉݊ܭ  ͲǤͳͶʹ Ǥ݉݊ܭ ՜ �±����±�������������������������

 Vérification au Cisaillement :

௦ܸௗ =
௨ݍ ൈ ݈

2
=
1,14 ∙ 1,00

2
ൌ Ͳǡͷܰܭ

Avz=1,04. h. t =1,04 .30 .4 =1,248 cm2

V୮୪ǡୖ ୢ =
A୴ ή൫�୷ √3⁄ ൯

γ బ

=
1,248 10ଶ ൈ ൫ʹ ͷ͵ √3⁄ ൯

1
ൌ ͳǡͻ �͵�  Ͳǡͷܰܭ

V୮୪ǡୖ ୢ > Vୱୢ → Vérifiée

Toutes les conditions sont vérifiées, alors L30x30x4 convient comme cornière de support.

c) dimensionnement du limon :

Le limon est l’élément qui supporte le poids total de l’escalier et qui permet aux marches de

prendre appui.

1,00m 2,80m

Figure V. 11: Schéma statique sur le limon.

௩ݍ =
௩ܩ)  ܳ)Ǥܧ

2
 Ǥ͵ܩ° =

(2,73 + 2,5). 1,5

2
 Ǥ͵ͲǡͲͳͅ ൌ ǡ͵ͻܰܭ ݉⁄

ݍ =
൫ܩ  ܳ൯ൈ ܧ

2
=

(3,45 + 2,5) × 1,5

2
ൌ ͶǡͶʹ ܰܭ ݉⁄
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ܧ : La longueur de la marche

=ݍ =൯ݍ;�௩ݍ൫ݔܽ݉ ܰܭ4,462 ݉⁄

 Condition de flèche :

Il faut vérifier : ݂≤ ݂ௗ

Avec :

݂=
5 × ௌݍ × ݈ସ

384 × ܧ × ௬ܫ

݂ௗ =
݈

300

௬ܫ = 300 ×
5 × ×ݍ lଷ

384 × ܧ
= 300 ×

5 × 4,462 × 3800ଷ

384 × 2,1 × 10ହ
10ିସ = 455,43cmସ

Soit un UPN140 avec les caractéristiques suivantes :

௬ܫ = 605ܿ݉ ସ

ܹ ௬ = 103ܿ݉ ଷ

=±୮୰୭୧୪ܩ ܰܭ0,16 ݉⁄

௩௭ܣ = 10,41ܿ݉ ଶ

 Vérification en tenant compte du poids du profilé :

 Condition de flèche :

qᇱ= q + G୮୰୭୧୪±= 4,462 + 0.16 = 4,622 KN m⁄

fୡୟ୪=
5 × 4,622 × 5120ସ

384 × 2,1 × 10ହ × 605 × 10ସ
× 10ିଵ = 1cm <

512

300
= 1,71cm

 Condition de résistance :

௩ݍ =
(1.35 × ௩ܩ + 1.5 × ܳ) × ܧ

2
+ 1,35൫ܩè + é൯ܩ

=
(1.35 × 2,73 + 1.5 × 2.5). 1,5

2
+ 1,35(3.0,0178 + 0,16)

= ܰܭ5,865 ݉⁄

ݍ =
൫1.35 × ܩ + 1.5 × ܳ൯× ܧ

2
+ éܩ.3

=
(1.35 × 2,73 + 1.5 × 2,5). 1,5

2
+ 3.0,16 = ܰܭ4,20 ݉⁄



Chapitre V Etude des éléments secondaires

Page 127

Le limon est considéré comme une poutre isostatique, alors on utilise la méthode de la

résistance des matériaux pour calculer les réactions d’appuis et le moment maximal.

∑F୴ = 0 ⟹ R + R = 15,602KN

∑(M A⁄ ET B) ൌ Ͳฺ ൜
R = 7,713KN
R = 7,889KN

 Calcul des efforts internes :

  ࢞  

൜
ܯ ൌ െ ǡʹͳͶͳൈ ଶݔ  ǡͳ͵ ൈ ݔ

௬ܶ ൌ Ͷǡʹ ͺ ʹൈ െݔ ǡͳ͵ �����������
ฺ ൜

ൌݔ Ͳฺ ܯ ൌ ͲܰܭǤ݉ ǡܶ ௬ ൌ െǡͳ͵ ������������ܰܭ

ൌݔ ͳฺ ܯ ൌ ͷǡͷʹ Ǥ݉ܰܭ ǡܶ ௬ ൌ െ ǡ͵Ͷ͵ ͳܰܭ

Le moment est maximum pour : ൌݔ
ǡଵଷ

ସǤଶ
ൌ ͳǡͅ Ͷ݉  ͳ݉

  ࢞  ǡૡ

൜
ܯ ൌ െ ǡʹͲʹ ൈ ଶݔ  ǡͅ ͺ ͻ ൈ ݔ

௬ܶ ൌ െͶǡͲͶ͵ ൈ ݔ ǡͅ ͺ ͻ�������������
ฺ ൜

ൌݔ Ͳฺ ܯ ൌ ͲܰܭǤ݉ ǡܶ ௬ ൌ ǡͅ ͺ ܰܭ����������

ൌݔ ǡʹͅ Ͳฺ ܯ ൌ ǡʹ ͷʹ Ǥ݉ܰܭ ǡܶ ௬ ൌ െ ǡ͵ͶͲܰܭ

Le moment est maximum pour : ൌݔ
ǡ଼ ଼ଽ

ହǡ଼ ହ
ൌ ͳǡ͵ Ͷ݉ ൏ ǡʹͅ Ͳ݉

ฺ �ܯ ௫ ൌ ǡͲܰܭǤ݉

Donc les efforts maximum sont :൜
௦ௗܯ ൌ ǡͲܰܭǤ݉ ������

௦ܸௗ ൌ ܴ ൌ ǡͳ͵ ܰܭ

Mୖୢ =
W୮୪୷ × f୷

γ బ

=
103 × 235 × 10ିଷ

1
ൌ Ͷʹǡʹ Ͳ�� ή�  ǡͲܰܭ ή� ՜ �±����±�

 Vérification au Cisaillement :

V୮୪ǡୖ ୢ =
A୴ൈ ൫�୷ √3⁄ ൯

γ బ

=
10,41. 10ିଵǤ൫ʹ ͷ͵ √3⁄ ൯

1
ൌ ͳͶͳǡʹ Ͷ��  ǡͅ ͺ ͻܰܭ

V୮୪ǡୖ ୢ > Vୱୢ → Vérifiée

0,5. V୮୪ǡୖ ୢ=0,5.141,24 =141,24 KN

Conclusion : on choisit pour le limon et pour la volée un UPN140

d) Etude de la poutre palière :

1,00 m

Figure V. 12: Schéma statique de la poutre palière.
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 Evaluation de charges :

Les charges revenant sur la poutre palière sont :

-Réaction du palier à l’ELU………………………………RA= 7,713KN/m

-Réaction du palier à l’ELS………………………………RA= 5,34KN/m

-Charge des cloisons……………………………………….=2,22×1,87=4,15KN/m

q=4,15+5,34 = 9,49 kN/m

 Condition de flèche :

Il faut vérifier :fୡୟ୪≤ fୟୢ

Avec :

݂=
5 × ×ݍ ݈ସ

384 × ܧ × ௬ܫ
≤ ݂ௗ =

݈

300 ݂ௗ =
݈

300

௬ܫ = 300 ×
5 × ×ݍ lଷ

384 × ܧ
= 300 ×

5 × 9,49 × 1000ଷ

384 × 2,1. 10ହ
10ିସ = 17,65cmସ

Soit un UAP 80 caractérisé par :

I୷ = 21,3cmସ

W୮୪୷ = 7,38cmଷ

G୮୰୭୧୪é = 0,0838KN. m

A୴ =10,7cm2

 Vérification en tenant compte le poids du profilé

qu= 1.35 ×(4,15+0,862+0,0838) +6,04 =11,792 kN/m

qs= 9,49+0,083 = 9,574 kN/m

 Condition de flèche :

fୡୟ୪≤ fୟୢ

fୡୟ୪=
5 × 9,574 × 1000ସ × 10ିଵ

384 × 2,1 × 10ହ × 21,3 × 10ସ
= 0,28cm < fୟୢ =

100

300
= 0,33cm Vérifiée

 Vérification à la résistance :Mୱୢ < M୰ୢ

M =
୯౫×మ

଼
=

ଵଵ,ଽଶ×(ଵ)మ

଼
= 1,474Kn. m

Mt =0,85.M0 =1,253 KN.m
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Ma=- 0,4 .M0 =0,501KN.m

ௗܯ =
ܹ ௬ ൈ ௬݂

ெߛ 
=

7,38 × 235 × 10ିଷ

1
ൌ ͳǡ͵ Ͷ݊ܭ�Ǥ݉

Mୱୢ = 0,977 Kn. m < M୰ୢ = 1,734 Kn. m Vérifiée

 Vérification au cisaillement : Vsd ≤ VRd

Vୱୢ =
q୳ × L

2
=

11,792 × 1

2
= 5,896Kn

V୮୪ǡୖ ୢ =
A୴ൈ ൫�୷ √3⁄ ൯

γ
 బ

=
10,7 × 10ିଵ ൈ ൫ʹ ͷ͵ √3⁄ ൯

1
= 145,17 Kn > 5,896Kn

V୮୪ǡୖ ୢ > Vୱୢ ܚéܑ܄��������������������������������������������������������������������������������������������������������������� ܍éܑ

Toutes les conditions sont vérifiées, alors UAP80 convient comme poutre palière.

V. 2 Dimensionnement de la console :

1,5m

Figure V.13 : Schéma statique de la console.

V.2.1 Evaluation de charges :

Les charges revenant sur la console sont :

En estime une consol de IPE 120……………………………….G= 0,104 KN/m

Charge d’exploitation……………………… ……………… Q=5 ×1,5 = 7,5 KN/m .

qs= 0,491ൈ ͺ ǡͳͅ ൌ ͶǡͲͳܰܭ

qs = [G+Q]+2PS/l

qs=(0,104+7,5)+
ଶൈସǡଵ

ଵǡହ
=12,95KN/m

 Condition de flèche :

݂=
ೞൈ

ర

଼ൈாൈூ
 ݂ௗ =



ଶହ
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௬ܫ ≥
×௦ݍ lଷ

ͺ ൈ ܧ
× 250

ฺ ௬ܫ ≥
12,95 × 10ିଶ × 150ଷ

8 × 21000
�ൈ ͷʹͲൌ ͷͲǡͶܿ ݉ ସ

ฺ ௬ܫ ≥ 650,4 cm4

Soit un IPE200 caractérisé par :

I୷ = 1943,2cmସ

W୮୪୷ = 220,6cmଷ

G୮୰୭୧୪±= 0.224KN/m

A୴ =14cm2

V.2.2 Vérification en tenant compte du poids du profilé :

qu= 1.35× (0,224+10.71) +1.5×7.5=18.7KN/m

qs= 0.224+10.71+7.5= 15.7 KN/m

 Condition de flèche :

݂ ݂ௗ

݂=
ೞൈ

ర

଼ൈாൈூ
=
ଵହǤൈଵషమൈଵହర

଼ൈଶଵൈହସଵǡଶ
= 0,54cm

݂ௗ =


ଶହ
=
ଵହ

ଶହ
= 0,6cm

݂ ݂ௗ (Condition vérifiée)

 Condition de résistance du moment :

Mୱୢ < Mୖୢ

Mௌௗ =
q୳ × Lଶ

2
=
ͳͅ ǡૠൈ ͳǡͷଶ

2
= 42,07KN. m

Mୖୢ =
౯ൈ ౌ ౯ౢ

ஓ బ
=

ଶଷହൈଵయൈଶଶǡൈଵషల

ଵ
= 51,84KN. m

Mୱୢ < Mୖୢ (Condition vérifiée)

42.02KN.m
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 Condition de Vérification au cisaillement :

Vsd ≤ VRd

௦ܸௗ = =ܮ.௨ݍ 18,7 × 1,5 = ܰܭ�28,05

௦ܸௗ = ܰܭ�28,05

ோܸௗ =
×ೡ

√ଷ×ఊಾ బ
=

ଶଷ,ହ×ଵସ

√ଷ×ଵ
= ܰܭ189,95 > Vsd

Vsd ≤ 0,5VRd (Condition vérifiée)

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

Conclusion : on choisit pour la console un IPE200

V .2.3 Assemblage poteau – poutre (consol) :

L’assemblage poteau – poutre est réalisé à l’aide d’une platine boulonnée à la poutre et

au poteau.

L’assemblage est sollicité par un moment fléchissant, effort tranchant et un effort

normal.

Données de calcul :

Msd=42, 07 KN.m Vsd=Vz =28,05 KN

 Dimensionnements des boulons :

 Choix des diamètres et du nombre des boulons :

On choisit des boulons M20 de diamètre ø 20 de classe 8.8 n=8

d0=22mm d=20mm

A= 314mm2 AS=245mm2 �����݂௨=800N/mm2

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.

 Disposition des boulons :

 Distance entre axe des boulons :

P1 ≥ 2,2d0 P2 ≥ 3d0 Avec : d0 = 22 mm (tableau 6.1 Eurocode 3)

P1 ≥ 2. 2 ×22= 48.4 mm    On prend : P1 = 60 mm

P2 ≥ 3 × 22 = 66 mm                                                 On prend : P2 = 100 mm
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 pince longitudinale :

e1 1.2d0 e1 1.2 × 22 = 26,4 mm On prend: e1 = 30 mm.

 Pince transversale :

e2 1.5d0 e2 1.5 × 22 = 33 mm On prend : e2 = 60 mm

Figure 14 : Désignation des entraxes et des pinces.

 Détermination des distances dans les boulons :

d1 = 230 mm

d2 = 160 mm d3 = 100 mm

 Vérification de la résistance de l’assemblage des boulon : :

 calcul du moment résistant de l’assemblage :

ோௗܯ =
ே× ∑ௗ

మ

ௗ

D’où :ܰ=
ெ ೃൈௗ

∑ௗ
మ

Ni : l’effort maximal de traction du boulon le plus éloigné de centre de rotation.

݀: Distance des boulons par rapport au centre de rotation.

L’effort de calcul de précontrainte autorisé dans les boulons vaut :

FP = 0.7 fub AS

FP = 0.7  800  10-3 245 = 137,2 KN par boulon.

 Le moment résistant de l’assemblage :

ோௗܯ =
ே× ∑ௗ

మ

ௗ
=
ൈி× ∑ௗ

మ

ௗ

n : est le nombre de boulons dans une rangée horizontale.



Chapitre V Etude des éléments secondaires

Page 133

 Vérification de la résistance de l’assemblage au moment : ௌௗܯ ≤ ோௗܯ

∑ ݀
ଶ = (2302 +1602 +1002+302 ) = 89400 mm2

ோௗܯ =
×ி× ∑ௗ

మ

ௗ
= ܯ ܴ݀ =

ଶ×ଵଷ,ଶ×଼ଽସ�

ହଶ
× 10ିଷ = 47,175 KN.m

ௌௗ=3,596ܯ KN .m < ோௗܯ = 47,175 KN .m (Condition vérifiée)

Donc : On choisit le nombre de boulons n = 8 boulons de classeHR8.8.

 Vérification des boulons aux cisaillements :

݊݀ ௩,௦ௗܨ��ܿ: =
௦ܸௗ

.݊݉
=

28,05

4 . 1
= ܰܭ7,0125

݊ : Le nombre de boulons par rangée.

m : nombre de plan de cisaillement.
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VI.1 Introduction :

Les contreventements sont des dispositifs conçus pour reprendre les efforts dus au vent,

séisme, freinage longitudinal du pont roulant et de les acheminer vers les fondations. Ils sont

disposés en toiture, dans le plan des versants (poutres au vent), et en façade (palées de

stabilité).

VI.2 Contreventements de toiture (poutre au vent) :

Les contreventements sont disposés généralement suivant les versants de la toiture. Ils

sont placés le plus souvent dans les travées de rive. Leurs diagonales sont

généralement des cornières doubles qui sont fixées sur la traverse (ou ferme). Leur rôle

principal est de transmettre les efforts du vent du pignon aux fondations.

VI.3 Calcul de la poutre au vent en pignon :

Elle sera calculée comme une poutre à treillis reposant sur deux appuis et soumises aux

réactions horizontales supérieures des potelets auxquelles on adjoint l’effort d’entraînement.

Le calcul des poutres à treillis repose sur les hypothèses suivantes :

 Les nœuds sont considérés comme des articulations, même si les barres sont

assemblées par des cordons de soudure qui sont loin d’une articulation.

 Les axes des barres sont concourants aux nœuds.

 Les charges sont considérées concentrées et appliquées au droit des nœuds (pour

n’avoir que des barres sollicitées par des efforts normaux).

Remarque :

1. Les diagonales comprimées ne sont pas prises en compte lors de la détermination des

efforts dans les barres du moment qu’ils flambent au moindre effort.

2. Le problème est ramené à un calcul isostatique et pour déterminer ces efforts, on utilise

la méthode des sections.
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VI.3.1 Evaluation des efforts dans la poutre au vent :

Figure VI. 1: Schéma statique de la poutre au vent en pignon.

a) Evaluation des efforts horizontaux

ൌܨ ቀܸ  ௫ ×


ଶ
×




ቁ

ிೝ



Si : Surface afférente de chaque force.

ܵ=



×



ଶ

hi : Hauteur de chaque poteaux.

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

frottement Fe = 0. (Voir chapitre 2)

D’après l’étude au vent, la valeur de Vmax est donnée comme suit :

Vmax = Vd = 0.74 KN/m2 (voir chapitre II).



ଶ
(m)

ிೝ


(KN)

ܵ=
ℎ
2

×
݈
݊(݉ ଶ) Vmax (KN/m2) (KN)ܨ

F1
5,06 0 10,54 0,74 7,80

F2
5,39 0 11,23 0,74 8,31

F3
5,39 0 11,23 0,74 8,31

F4
5,06 0 10,54 0,74 7,80

Tableau VI. 1: Evaluation des efforts horizontaux.

8,16m

4,5m 4m 4m 4m 4m 4,5m
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L =25m

h1 =10,13m

h2 =10,79m

h3 =10,79m

h4 =10,13m

b) Evaluation des efforts dans les barres :

Pour déterminer les efforts dans les barres, on peut utiliser l’une des méthodes de la résistance

des matériaux suivantes :

 Méthode d’isolation des nœuds.

 Méthode graphique de CRIMONA.

 Méthode des sections de RITTER, dont l’avantage est déterminé l’effort dans une

barre quelconque.

 Méthode des composantes de CULMANN.

VI.3.2 Effort de traction dans les diagonales :

Nous ne faisons travailler que les diagonales tendues et nous considérons que les diagonales

comprimées ne reprennent au un effort, tondue fait de leur grand élancement elles tendent à

flamber sous de faible efforts suivant le sens du vent c’est au l’autre des diagonales qui est

tendue.

Le contreventement de versant est une poutre à treillis supposée horizontale.

Par la méthode des coupures ; on établit l’effort Fd dans les diagonales :

FD×cosα+F1=R

7.80 KN 8.31KN 8.31KN 7.80KN 8.31KN 8.31 KN 7.80KN
1 2 3 4 3 12
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Avec :

R =
ଶிଵାଶிଶାଶிଷାிସ

ଶ
=

ଶ.,଼ାଶ. ,଼ଷଵାଶ. ,଼ଷଵା,଼

ଶ
= ܰܭ28,32 .

tgߙ =
,଼ଵ

ସ,ହ
= 0,55 → α = 28,87°

ௗܨ =
ோିிଵ

௦ఈ
=

ଶ ,଼ଷଶି,଼

௦ଶ ,଼଼
= ܰܭ23,43

ௗܨ = .�ܰܭ23,43

VI.3.3 Section de la diagonale :

A≥
ி×ఊ భ

ி
=

ଶଷ,ସଷ×ଵ,ଵ

ଶଷ,ହ
= 1,1ܿ݉ ଶ

A = 1,1�ܿ݉ ଶ

On adopte une cornière L40×40×4 et trous de 16mm.

Section nette : Anet = A1+ℰ.A2

A1 = (4×0,4) – (1,6×0,4) = 0,96ܿ݉ ଶ

A2 = (4×0,4) ×0,4 =0,64ܿ݉ ଶ

ℰ =
ଷ×భ

ଷ×భశಲమ
=

ଷ×,ଽ

ଷ×,ଽା,ସ
= 0,82

Section nette : Anet = 0,96 +0,82×0,64 = 1,48ܿ݉ ଶ

 Vérification a la résistance ultime de la section :

Nୱୢ ≤ N୳ =
0,9 × A୬ ୲ୣ୲ୣ × ௨݂

ெߛ ଶ

N୳ =
0.9 × A୬ ୲ୣ୲ୣ × ௨݂

ெߛ ଶ
=

0.9 × 1,48 × 36

1.25
⟹ N୳ = 38,36KN

Nୱୢ = 23,43KN ≤ N୳ = 38,36KN Vérifiée

Donc la cornière L40×40×4 est convient pour les diagonales de la poutre au vent.
Avec A= 1,48ܿ݉ ଶ

VI.4 Vérification des pannes (montants de la poutre au vent) à la résistance:

Les montants de la poutre au vent sont des pannes qui travaillent à la flexion déviée sous

l’action de charges verticales, et en outre à la compression sous (F), on doit donc vérifier la

panne à la flexion déviée composée.
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VI.4.1 Vérification de la section à la résistance :

La formule de vérification est la suivante :

ቈ
ܰ௦ௗ
ܰௗ

+ ቈ
௬௦ௗܯ

௬.ௗܯ
+ ቈ

௭௦ௗܯ

௭.ௗܯ
�≤ 1

Avec :

M୷,୰ୢ = 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 

a)Vérification de la panne intermédiaire :

 Flexion déviée (calcul des pannes) :

G = 0,402KN/m (voir chapitre III calcul des pannes)

S = 0,348 KN/m

 Compression :

V = F2= 8,31 KN

 Combinaisons de charges :

qsd = 1,35G + 1,5S

Nsd = 1,35V = 1,35 F2

Donc :

qୱୢ = 1,35 × 0,402 + 1,5 × 0,348 = 1,06 KN/m

q,ୱୢ = qୱୢ × cos α = 0,92KN/m

M୷,ୱୢ =
q,ୱୢ × Lଶ

8
=

0,92 × 8,16ଶ

8
= 7,65KN. m

q୷,ୱୢ = qୱୢ × sin α = 0,51KN/m

M,ୱୢ =
q୷,ୱୢ × (



ଶ
)ଶ

8
=

0.51 × (8,16/2)ଶ

8
= 1,06KN. m

Nsd=1.35×8,31 = 11,22KN

Caractéristiques géométriques de l’IPE200sont :
Iy = 1943 cm4 h = 200 mm d = 159 mm Wely = 194,3cm3

Iz = 142,4cm4 b = 100mm r =12mm Welz = 28,47cm3
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A =28,5cm2 tw = 5,6mm Avz = 14cm2 Wply = 220,6cm3

G = 22,4 kg/m tf = 8,5mm Wplz = 44,6cm3

M୮୪୷,୰ୢ =
W୮୪୷ × ௬݂

ெߛ 
=

220,6 10ି × 235 × 10ଷ

1.1
= 47KN. m

M୮୪,୰ୢ =
W୮୪× ௬݂

ெߛ 
=

44,6 × 10ି × 235 × 10ଷ

1.1
= 9,53KN. m

N୮୪,୰ୢ =
×

ఊಾ బ
=

ଶ ,଼ହ×ଶଷ.ହ

ଵ.ଵ
= 608,86KN

b) Incidence de l’effort normal :

Si :Nୱୢ ≤ minቀ0.25N୮୪,୰ୢ ; 0.5A୵ ×


ఊಾ బ
ቁ�⟶Il n’y a pas d’interaction entre le moment

résistant et l’effort normal.

0,25N୮୪,୰ୢ = 0.25 × 608,86 = 152,21KN

A୵ = A − 2 × b × t = 28,5 − (2 × 10 × 0.85) = 11,5cmଶ

0.5A୵ ×
௬݂

ெߛ 
= 0.5 × 11,5 ×

23.5

1.1
= 122,84KN

Nୱୢ = 11,22KN < min(152,21; 122,84)KN = 122,84KN ⟶L’incidence de l’effort normal

sur le moment résistant peut être négligée.

Pas de réduction des moments de résistance plastique :

M୷,୰ୢ = M୮୪୷,୰ୢ

M,୰ୢ = M୮୪,୰ୢ

La formule de vérification est la suivante :

ቈ
ܰ௦ௗ
ܰௗ

+ ቈ
௬௦ௗܯ

௬.ௗܯ
+ ቈ

௭௦ௗܯ

௭.ௗܯ
�≤ 1


11,22

608,86
൨+ 

7,65

47
൨+ 

1,06

9,53
൨= 0,29 ≤ 1 Vérifiée

c) 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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VI.4.2 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

q୳,ୱୢ = G cos α + 1.5W

q୳୷,ୱୢ = 1.35G sin α

Nୱୢ = 1.5V = 1.5Fଶ

Avec :

G = 0,402KN/m« charge permanente »

W = -2,397KN/m« vent de soulèvement »

V = F2=8,31KN« effort de compression du vent revenant à la panne intermédiaire »

 Charge de flexion :

q୳,ୱୢ = G cos α + 1,5W= 0,402 cos 28,87° − 1.5 × 2,397 = −3,24KN/m

M୷,ୱୢ =
q,ୱୢ × Lଶ

8
=

3,24 × 8,16ଶ

8
= 26,96KN. m

q୳୷,ୱୢ = 1,35G sin α = 1,35 × 0,402 × sin 28,87° = 0,26KN/m

M,ୱୢ =
q୷,ୱୢ × (



ଶ
)ଶ

8
=

0,26 × (8,16/2)ଶ

8
= 0,13KN. m

 Charge de compression :

Nୱୢ = 1,5V = 1,5Fଶ = 1,5 × 8,31 = 12,46KN

a) 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
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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 flambement par flexion

On a:

Npl,rd = 608,86KN

Mply,rd = 47KN.m

Mplz,rd = 9,53KN.m

 Calcul de coefficient de réduction χmin :

Avec : χ୫ ୧୬ = min(χ୷; χ)

 Flambement par rapport à l’axe fort y-y :

χ୷ =
1

φ୷ + φൣ²୷− λ୷ଶഥ൧
.ହ

φ୷ = 0.5 × 1ൣ + α୷ × ൫λത୷− 0.2൯+ λത୷
ଶ൧�; λത୷ = ቆ

λ୷

λଵ
ቇ× [β].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 5.5.1 de l’EC3.

λ୷ =
L୷

i୷
=

816

8,26
= 98,79

λ୷ഥ =
98,79

93.9
= 1,05

⇒

⎩
⎨

⎧
h

b
=

200

100
= 2 > 1.2

t = 8,5mm < 40

Axe de flambement y − y

⟹ La courbe (a)

⇒ ቊ
La courbe (a)

λ୷ഥ = 1,05
⟹ χ୷ = 0,66

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 = 0,66 × (2 × 1,3 − 4) + ൬
220,6 − 194,3

194,3
൰⟹ μ୷ = −0,79 < 0.9 Vérifiée
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k୷ = 1 −
μ୷ × Nୱୢ

χ୷ × A × f୷
= 1 −

0,79 × 12,46

0,66 × 28,5 × 23.5
= 0,98 < 1.5 Vérifiée

 Flambement par rapport à l’axe faible z-z :

χ =
1

φ+ φൣ²− λଶഥ൧
.ହ

φ = 0.5 × 1ൣ + α × ൫λത− 0,2൯+ λത
ଶ൧�; λത୷ = ൬

λ
λଵ
൰× [β].ହ

λ =
L
i

=
300

2,24
= 133,93

λഥ =
194,3

93.9
= 2,07

⇒ ൞

h

b
=

200

100
= 2 > 1.2

t = 8,5mm < 40

Axe de flambement z − z

⟹ La courbe (b)

⇒ ൜
La courbe (b)

λഥ = 2,07
⟹ χ = 0,213

μ


= 2,07 × (2 × 1.3 − 4) + ൬
44,61 − 28,47

28,47
൰⟹ μ

୷
= −2,33 < ܚéܑ܄��������������0.9 �������܍éܑ

k= 1 −
μ× Nୱୢ

χ× A × f୷
= 1 −

2,33 × 12,46

0,213 × 28,5 × 23.5
= 0,80 < ܚéܑ܄����������������������1.5 ܍éܑ

 La vérification :

Nୱୢ

χ୫ ୧୬ × N୮୪,୰ୢ
+

K୷ × M୷,ୱୢ

M୮୪୷,୰ୢ
+

K× M,ୱୢ

M୮୪,୰ୢ
≤ 1

12,46

0.213 × 608,86
+

0,98 × 26,96

47
+

0,8 × 0,13

9,53
= 0,67 < 1 Vérifiée

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
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μ = 0.15 × λത× β , − 0,15 mais μ ≤ 0,90

β  : est un facteur de moment uniforme équivalent pour le déversement.

χ =
1

φ + φൣ² − λ
ଶതതതത൧

.ହ

φ = 0.5 × 1ൣ + α × ൫λത − 0.2൯+ λത
ଶ ൧�����

λത = ൬
λ
λଵ
൰× [β].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 profilés laminés Ι ou H

λ =



୧

(Cଵ).ହ × 1 +
ଵ

ଶ
× 

ై



౪

൩

ଶ



.ଶହ =

ଷ

ଶ,ଶସ

(1.132).ହ × 1 +
ଵ

ଶ
ቈ
యబబ

మ,మర
మబ

బ.ఴఱ



ଶ

൩

.ଶହ = 118,24

λത = ൬
λ
λଵ
൰× [β].ହ = ൬

118,24

93,9
൰× [1].ହ = 1,26 > 0.4

On tenir compte du risque de déversement :

φ = 0.5 × [1 + 0,21 × (1,26 − 0,2) + 1,26ଶ] = 1,40

χ =
1

1,40 + [1,40ଶ− 1,26ଶ].ହ
= 0,50

 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 × 2,07 × 1.3 − 0.15 = 0,4 < ܚéܑ܄�����������������������������������������0.9 ܍éܑ

k = 1 −
μ × Nୱୢ

χ× A × f୷
= 1 −

0,4 × 12,46

0,213 × 28,5 × 23.5
= 0,035 < ܚéܑ܄��������1 ܍éܑ

 La vérification :

Nୱୢ

χ× N୮୪,୰ୢ
+

K × M୷,ୱୢ

χ × M୮୪୷,୰ୢ
+

K× M,ୱୢ

M୮୪,୰ୢ
≤ 1

12,46

0,213 × 608,86
+

0,035 × 26,96

0,5 × 47
+

0,8 × 0,13

9,53
= 0,147 ≤ ܚéܑ܄������������������1 ܍éܑ
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Le profilé IPE200 est adéquat comme panne de toiture.

VI.5 Calcul de la palée de stabilité en long pans :

Les palées de stabilités devant reprendre les efforts du vent sur le pignon transmis par le

contreventement des versants (poutre au vent). On ne fait travailler que les diagonales

tendues, comme dans le cas de la poutre au vent.

Figure VI. 2: Schéma statique de palée de stabilité en long pan.

VI.5.1. Dimensionnement de la palée de stabilité :

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

coupures

Figure VI. 3: méthode des coupures.
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Ncosβ + Fଵ− R = 0

⟹ N =
R − Fଵ
cosβ

=
28,32 − 7,80

cos32
= 24,20KN

VI.5.1.1 Section de la diagonale :

 Calcul de la section brute A :

ܰ௦ௗ ≤ ܰ.ௗ =
ܣ × ௬݂

ெߛ 

ܰ௦ௗ = 1.5 × N = 36,3KN

A ≥
౩ౚ×ಋౣ బ

౯
=

ଷ,ଷ×ଵ.ଵ

ଶଷ.ହ
= 1,70cm²

On adopte une cornière L50×50×5et trous de 16mm.

Section nette : Anet = A1+ℰ.A2

A1 = (4×0,5) – (1,6×0,5) = 1,2ܿ݉ ଶ

A2 = (4×0,5) ×0,5 =1ܿ݉ ଶ

ℰ =
ଷ×భ

ଷ×భశಲమ
=

ଷ×ଵ,ଶ

ଷ×ଵ,ଶାଵ
= 0,78

Section nette : Anet = 1,2 +0,78×1 = 1,98ܿ݉ ଶ

 Vérification a la résistance ultime de la section :

Nୱୢ ≤ N୳ =
0,9 × A୬ ୲ୣ୲ୣ × ௨݂

ெߛ ଶ

N୳ =
0.9 × A୬ ୲ୣ୲ୣ × ௨݂

ெߛ ଶ
=

0.9 × 1,98 × 36

1.25
⟹ N୳ = 51,32KN

Nୱୢ = 36,3KN ≤ N୳ = 51,32KN Vérifié

Donc on opte une cornière L50X50X5
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VII.1 Introduction :

Malgré les progrès effectués par le génie parasismique depuis plusieurs décennies, le

nombre des victimes des tremblements de terre ne cesse de croître dans le monde. De ce

constat accablant, pour les ingénieurs de génie civil, l’étude du comportement des

constructions, sous l’action dynamique, est devenue plus que nécessaire.

La principale cause des dommages dans une structure durant un séisme est sa réponse au

mouvement appliqué à sa base suite au mouvement transmis à son sol d’assise. Dans le but

d’analyser et d’évaluer le comportement de la structure sous ce type de chargement, les

principes de la dynamique des structures doivent être appliquées pour déterminer les

déformations et les contraintes développées dans la structure.

Quand on considère une analyse de structure sous un chargement dynamique, le terme

dynamique ‘signifie une variation dans le temps’, ceci rend l’étude plus compliquée voire

impossible quand il s’agit d’une structure élevée avec un nombre infini de dégrée de liberté.

Pour cela les ingénieurs essayent de simplifier les calculs, en considérant non pas la

structure réelle mais un modèle simple qui doit être le plus proche possible de la réalité.

Pour modéliser une structure, plusieurs méthodes sont utilisées parmi lesquelles :

 Modélisation en masse concentrée : dans ce modèle les masses sont

concentrées au niveau de chaque plancher formant ainsi un pendule multiple,

c’est un modèle simple mais qui a des limitations (discontinuité dans le

système structurel, irrégularités).

 Modélisation en éléments finis : dans ce cas la structure est décomposée en

plusieurs éléments, on détermine les inconnues au niveau des nœuds puis à

l’aide des fonctions d’interpolations on balaie tout l’élément puis toute la

structure.

L’analyse de la structure sera faite par le logiciel Robot structure qui est basé sur la méthode

des éléments finis.

VII.2 Description de ROBOT :

Le logiciel Robot est un progiciel CAO/DAO destiné à modéliser, analyser et dimensionner

les différents types des structures. Robot permet de modéliser les structures, les calculer,

vérifier les résultats obtenus, dimensionner les éléments spécifiques de la structure ; la

dernière étape gérée par Robot est la création de la documentation pour la structure calculée

et dimensionnée.

Les caractéristiques principales du progiciel Robot sont les suivantes :
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 La définition de la structure réalisée en mode entièrement graphique dans

l’éditeur conçu à cet effet (vous pouvez aussi ouvrir un fichier, par exemple au

format DXF et importer la géométrie d’une structure définie dans un autre

logiciel CAO/DAO).

 La possibilité de présentation graphique de la structure étudiée et de

représentation à l’écran des différents types de résultat de calcul (effort

internes, déplacement, travail simultané en plusieurs fenêtres ouvertes etc.…).

 La possibilité de calculer (dimensionner) une structure et d’étudier

simultanément une autre (architecture multithread).

 La possibilité d’effectuer l’analyse statique et dynamique de la structure.

 La possibilité d’affecter le type de barres lors de la définition du modèle de la

structure et non pas seulement dans les modules métier (très utile pour

accélérer le dimensionnement).

 La possibilité de composer librement les impressions (notes de calcul, captures

d’écran, composition de l’impression, copie des objets vers d’autres logiciels).

Le logiciel Robot regroupe plusieurs modules spécialisés dans chacune des étapes de l’étude

de la structure (création du modèle de la structure, calcul de la structure, dimensionnement).

Les modules fonctionnent dans le même environnement.

VII.3 Analyse de la structure :

VII.3.1 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.
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VII.4 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 différent et cela selon le type de 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 accélérogrammes.

VII.4.1 La méthode statique équivalente :

La méthode de calcul la plus adapté pour le calcul dynamique des structures, est celle qui est

basée sur l’utilisation des spectres de repense.

Mais le [RPA 99 V 2003] exige que l’effort tranchant dynamique soit supérieur à 80% de

l’effort tranchant statique, donc calculons l’effort tranchant statique par la méthode statique

équivalente.

a) 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.

b) 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 et

orthogonales selon la formule :

V
A D Q

R
W

. .

A : coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau (4.1) de [RPA 99/version 2003]

en fonction de la zone sismique et du groupe d’usage du bâtiment.
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Dans notre cas :

⇒ ൝
la Zone�۷۷܉�������������

��������������ܜ܍
Groupe d’usage�۰

⇒   A = 0.20

D : est un facteur d’amplification dynamique moyen, en fonction de la catégorie de site, du

facteur de d’amortissement (ࣁ) et de la période fondamental de la structure (T).

 

   



















s0.3TT0.30.3T5.2

s0.3TTTT5.2

TT05.2

D

3

5

3

2

2

23

2

2

2

Avec :

T1, T2 : période caractéristique associée à la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7 du

[RPA99/ version 2003].

Dans notre cas :

Catégorie S3 (Site meuble) : ⇒ ቊ
ଵܶ(ୱୣ ୡ) = ݏ0,15

ଶܶ(௦) = ݏ0,5

(ࣁ) : Facteur de correction d’amortissement donnée par la formule :

  7.027 

Où :

ξ(%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du

type de structure et de l’importance des remplissages, il est donnée par [RPA99/ version

2003, le tableau (4.2)].

Dans notre cas, nous avons une structure constituée de :

 portiques auto stables en acier, avec un remplissage léger, donc = 4 % ⇒ =ࣁ 1,08 ≥ .ૠ

Estimation de la période fondamentale :

La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir des

formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.

La formule empirique à utiliser est donnée par le [RPA 99/version 2003, la formule (4.6)].

T = CT hN
3/4

hN : hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N).
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Dans notre cas : hN = 16.22 m.

CT : coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage et donné

par [RPA 99/ version 2003, le tableau (4.6)].

Dans notre cas, nous avons une structure constituée de :

 portiques auto stable en acier sans remplissage en maçonnerie, avec CT = 0.085.

Donc :

܂ = ܂۱ × ܖܐ
/

= 0.085 × 16,22ଷ/ସ = �.ૡܛ

T2 ≤ T ≤ 3s

T= 0.68×1.3 =0.88s

Donc la valeur du facteur d’amplification dynamique moyen est égale :

D = 2,5 η (T2 / T)2/3 ⇒ ��۲�= �,× ,ૡ× (
,

,ૡૡ
)/ = ,ૡ�

R : coefficient de comportement global de la structure.

Sa valeur est donnée par [RPA 99/ version 2003, le tableau (4.3)], en fonction du système de

Contreventement.

Dans notre cas, nous avons une structure constituée de :

 Portique auto stables ordinaires et ossature contreventée par palées triangulées en « X »,

R = 4

Q : facteur de qualité de la structure, fonction de la redondance, géométrie, régularité en plan

et en élévation et la qualité de contrôle de la construction.


5

1
qP1Q [RPA 99/ version 2003, formule (4.4)].

Tableau VII.1 : Pénalité de vérification selon le [RPA99V2003]

Critère de qualité « q » Pq(x)

1. conditions minimales sur les files de contreventement

2. Redondance en plan

3. régularité en plan

4. régularité en élévation

5. Contrôle de qualité des matériaux

6. Contrôle de la qualité de l’exécution

0

0,05

0.05

0

0

0,1

 ࡼ
0.2
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Q =1 +0+0,05+0,05+0+ 0+0,1 = 1,2

W : poids total de la structure :

W est égal à la somme des poids Wi, calculés à chaque niveau (i) :

W =
i

n




1

Wi avec Wi = WGi +  WQi [RPA 99/ version 2003, formule (4.4)].

WGi : Poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels,

solidaires de la structure.

WQi : Charges d’exploitation.

 β : Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge

d’exploitation et donné par [RPA 99/ version 2003, le tableau (4.5)].

Dans notre cas: β = 1

⇒�൜
ࢃ =ࡳ ,ࡺࡷ�������
ࢃ =�ࡽ ૡૠ,ࡺࡷ��������

⇒ Wi = 11540,3 + (1 × 3687,5) = 15227,8 KN.

On a:

V
A D Q

R
W

. .

Donc:

��ܸ =
,ଶ×ଵ,଼ହ×ଵ,ଶ

ସ
× 15227,8 = �ܰܭ�1690,28

VII.4.2 Méthode dynamique modale spectrale

Cette méthode peut être utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le cas où la méthode

statique équivalente n’est pas permise.

a) Principe de la méthode :

Dans cette méthode on recherche 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 vont être combinés pour obtenir la réponse totale de la structure.

b) Spectre de réponse de calcul :

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant :
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Avec les coefficients : A, η, R, T1, T2 et Q : sont déjà déterminés.  

Q = 1,2 ; A = 0,20 ; η = 1,08 ; T1 = 0,15s ; T2 = 0,5s 

Figure VII.1 : Schéma du spectre de réponse.

c) Nombre de modes à considérer

1) Le nombre de mode à considérer dans chaque direction de l’excitation sismique est donné

par le RPA99/2003 comme suit :

 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 réponse totale de la

structure.

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

2) Dans le cas où les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas être satisfaites à cause

de l’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) à retenir

doit être tel que :

K ≥ 3√ۼ et TK ≤ 0,2s
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Où : N est le nombre de niveaux au-dessus du sol et TK la période du mode K.

d) Résultats du calcul :

 Pourcentage de la participation de masse :

Tableau VII.2 : Pourcentage de participation massique.

 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-X, période T = 0,72s, taux de participation de la masse

83,29%

Figure VII.2 : Mode de déformation (1).
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Mode 2 : Translation suivant Y-Y, période T = 0,43s, taux de participation de la masse

92,64%

Figure VII.3 : Mode de déformation (2).

Mode 3 : Rotation autour de Z-Z, période T = 0,33s, taux de participation de la masse

0,01%

Figure VII.4 Mode de déformation (3).

VII.5 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.
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VII.5.1 Les combinaisons de calcul

Notation :

G : Poids propre.

Q : Charge d’exploitation.

S : Action de la neige.

W : Action du vent.

 W1.d : Vent sur la façade principale avec dépression intérieure.

 W1.S : Vent sur la façade principale avec surpression intérieure.

 W4.d : Vent sur la façade latérale avec dépression intérieure.

 W4.S : Vent sur la façade latérale avec surpression intérieure.

E : Action sismique.

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

tableau suivant :

Combinaisons à l’Etat

limite ultime

Combinaisons à l’Etat

limite de service

Combinaisons

Accidentelles

1.35G + 1.5Q

1.35G + 1.5S

1.35(G + Q + S)

G + 1,5V1.d

G + 1,5V4.d

G + 1,5V1.S

G + 1,5V4.S

G + Q

G + S

G + V1.d

G + V4.d

G + V1.S

G + V4.S

G+0,9(Q+S)

G + Q +1,2 EX

G + Q – 1,2EX

G + Q – 1,2EY

G + Q + 1,2EY

0.8G + EX

0.8G – EX

0.8G – EY

0.8G +EY

Tableau VII. 1: Combinaisons de calcul.

VII.5.2 Vérification de la résultante des forces sismiques :

Selon l’article 4.3.6 du RPA99, 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.
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Forces sismiques
V statique

(KN)

0.8Vstatique

(KN)

V dynamique

(KN)

Observat

ion

Sens x-x 1690,28 1352,22 1831,70 vérifiée

Sens y-y 1690,28 1352,22 2523,06 vérifiée

Tableau VII.4 : Vérification de l’effort sismique à la base.

D’après l’article 4.3.6 du l’RPA99, si V dyn < 0,8 Vst on doit augmenter tous les paramètres

de la réponse (forces, déplacements, moments...etc.) en multipliant Ex, Ey par le rapport :

.଼�ೞ


respectivement, donc dans notre cas Vdyn ≥ 0,8Vst

L’effort tranchant dynamique est supérieur à 80% de l’effort tranchant statique dans les deux
sens.

VII.5.3 Vérification des déplacements :

1ier Cas : situation durable :

Dans notre cas nous sommes dans un bâtiment à plusieurs niveaux, donc les déplacements

sont limités à :

 Déplacement horizontal :

Sans charge du vent :

⇨�൞

ࢎ


ࢋ࢙ࢋ�࢙�࢙ࢇࢊ�ࢋ࢛࢚࢘ࢉ࢛࢚࢙࢘�ࢇ�࢛࢘������ ��������������������ࢋ࢈

���������������������������������������������������������������������������������������������������������࢚ࢋ
ࢎ


������������������������������������������������������ࢋࢍࢇ࢚�éࢋ࢛ࢇࢎࢉ�ࢋ࢚࢘ࢋ����������

[EC3 Art 4.2.2].

⇒

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

1522

500
= 3,04cm pour la structure dans son ensemble

et
612

300
= 1,33cm entre chaque étage

Avec charge du vent :

⇒

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧
ࢎ


ࢋ࢙ࢋ�࢙�࢙ࢇࢊ�ࢋ࢛࢚࢘ࢉ࢛࢚࢙࢘�ࢇ�࢛࢘��������� ��������������������ࢋ࢈

���������������������������������������������������������������������������������������������������������࢚ࢋ
ࢎ


��������������������������������������������������������������ࢋࢍࢇ࢚�éࢋ࢛ࢇࢎࢉ�ࢋ࢚࢘ࢋ�������
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⇒

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

1522

420
= 3,62cm pour la structure dans son ensemble

et
612

250
= 2,448cm entre chaque étage

Où

h : est la hauteur du poteau ou d’étage.

h0 : est la hauteur totale de la structure.

La direction

Combinaisons Déplacements max (cm)

Avec le vent Sans le vent Avec le vent Sans le vent

Suivant X G + V1.S 1.35G + 1.5Q 2,8 1,4

Suivant Y G + 1,5V1.S 1.35G + 1.5Q 1,6 2.9

Suivant Z G + 1,5V1.S 1.35G + 1.5Q 2,4 0,2

Tableau VII. 2: Déplacement max en situation durable.

On constate que les déplacements suivant les trois directions sont inférieurs aux déplacements

admissibles.

2éme Cas : situation accidentelle :

Le D.T.R RPA 99 V2003 précise que le déplacement horizontal est calculé sous les forces

sismiques seules (art 4.4.3) et préconise de limiter les déplacements relatifs latéraux d’un

étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents à 1% de la hauteur d’étage (art 5.10).

Le déplacement horizontal à chaque niveau k de la structure est calculé comme suit :

δk = R δ eK

δ eK ∶Déplacement dù aux forces sismiques.

Coefficient ∶܀ du comportement .(4=܀)

Il s’agit de vérifier le point le plus haut de la toiture par rapport au sol.
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Déplacement suivant la direction XX

Niveau hk (m) ek (cm) 1k  (cm) k (cm) k (cm)
1,0%hk

(m)

S/Sol 5.10 1.02 0 4.1 4.1 5.10

RDC 6.12 1.25 4.1 5 0.9 6.12

1ér étage 4 1.32 5 5.3 0.3 4

Tableau VII. 6: Déplacement selon le sens X-X.

Déplacement suivant la direction YY

Niveau hk (cm)
ek (cm) 1k  (cm) k (cm) k (cm) 1,0%hk

(m)

S/Sol 5.10 1.14 0 5.7 4.7 5.10

RDC 6.12 1.52 5.7 7.6 1.9 6.12

1ér étage 4 2.42 7.6 12.1 4.5 4

Tableau VII.7: Déplacement selon le sens Y-Y.

h/100=1252/100=12,52cm

Tous les déplacements sont inférieurs à 12,52 cm, donc ils sont vérifiés.

 Effet de deuxième ordre :

Les effets de seconde ordre (ou effet P-Δ) peuvent être négligés si la condition suivante est 

satisfaite :

ߠ =
ܲ ߂��.

ܸ. ℎ
≤ 0,1

Avec :

ܲ =� ܹ ீ



ୀଵ

+ ܹ�ߚ� ொ

Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au-dessus du niveau

Vk : effort tranchant d’étage au niveau « k ».

Δk : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ».

hk : hauteur de l’étage « k ».

 Si 0,1 < θk ≤ 0,2, les effets P-Δ peuvent être pris en compte de manière approximative en 

amplifiant les effets de l’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du 1°

ordre par le facteur : 11−θk  
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Si θk > 0,2, la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée.  

Sens X-X :

Niveau (m) (cm)ࢤ ࡼ (KN) ࢂ (KN) ࢎ (cm) ࣂ

Niveau 1 4.1 10778.73 880.45 400 0.07

RDC 0.9 10247.42 1676.97 612 0.01

S/Sol 0.3 4095.95 2842.94 510 0.006

Tableau VII.8 : Effet P-ઢ suivant X-X.

  . = 0,035 < 0,1, donc les effets P-Δ peuvent être négligésߠ

Sens Y-Y :

Niveau (m) (cm)ࢤ ࡼ (KN) ࢂ (KN) ࢎ (cm) ࣂ

Niveau 1 5.7 10778.73 904.37 400 0.09

RDC 1.9 10247.42 1341.59 612 0.04

S/Sol 4.5 4095.95 2275.05 510 0.01

Tableau V.9 : Effet P-ઢ suivant Y-Y.

 .= 0,022 < 0,1, donc les effets P-Δ peuvent être négligésߠ
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VIII.1 Introduction :

Apres avoir modélisé l’ensemble des portiques en y appliquant les différents cas de

chargement du vent et de la neige, des charges permanentes et surcharges d’exploitation ainsi

que l’introduction de l’effort sismique. Sous différents combinaisons ; et à l’aide du logiciel

ROBOT qui détermine la réaction d’appuis pour chaque cas de charge ; on passe à la

vérification des cas les plus défavorables.

VIII .2. Vérification des traverses :

La vérification se fait pour la traverse la plus sollicitée ; dans notre cas ; la traverse la plus

sollicitée est la N°265et de longueur L =12.29m sous la combinaison 1.35 (G+Q+N) ; comme

illustré en rouge sur la figure suivante :

Figure VIII. 1: Illustration de la traverse la plus sollicité.

1) 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°265) sous la

combinaison 1.35 (G+Q+N)

Mysdmax= -452,12 KN.m

Nsdcorr= 273,02 KN

Vysdcorr=5,25KN

b) Classe de la section

 Classe de la semelle : (comprimée)



ଶή௧
 ͳͲήฺߝ

ଷ

ଶήଶଵ
≤ 10 ∙ 1 ⟹ 7.14 < 10 → Semelle de classe 1

Tableau 5-3-1 (feuille 3) ;pag 441.Eco3
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avec ∶ =ߝ� ට
ଶଷହ


= ට

ଶଷହ

ଶଷହ
= 1 Tableau 5-3-1(feuille1) page 139 ECO3

 Classe de l’âme (flexion composée):

ߙ =
ଵ

ௗ
ቀ
ௗାௗ

ଶ
ቁ≤ 1

݀=൬
ேೞ

௧ೢ ×
൰=

ଶଷ.ଶ

ଵ.ଵହ×ଶଷ.ହ
= 10.12cm

ߙ� =
ଵ

ଶଽ଼
ቀ
ଷସ.ସାଵ.ଵଶ

ଶ
ቁ= 0.64 ≤ 1 Condition vérifié

ୢ

୲౭
≤

ଷଽக

(ଵଷିଵ)

ௗ

௧ೢ
=

ଷଽ

ଵ.ଵହ
= 29.91

ଷଽఌ

(ଵଷఈିଵ)
=

ଷଽ

(ଵଷ×.ସିଵ)
= 54.1

Donc :
ௗ

௧ೢ
≤

ଷଽఌ

(ଵଷఈିଵ)
⟹ classe 01

Donc la section est de classe 1

La section de HEA 450 est de classe 01

c) Incidence de l’effort tranchant :

On doit vérifier que : 0,5sd plRdV V

Vysd= 5,25KN

V୮୪୰ୢ =
A୴୷ × f୷

√3 × γ 
=

130,4 × 23,5

√3 × 1
= 1769,23KN

Vysd= 5,25KN ≤ V୮୪୰ୢ = 0,5 × 1769,23 = 884,61 condition vérifier.

Alors ; l’incidence de l’effort tranchant sur le moment résistant peut être négligée.

d) Incidence 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 résistant

et l’effort normal.

ܰ௦ௗ= 273,02 Kn

N୮୪,୰ୢ �=
�×�౯

ஓౣ బ
=
ଵ଼×�ଶଷ.ହ

ଵ
= 4183KN

0.25× N୮୪,୰ୢ = 1045,75KN

௪ܣ = A – 2× ܾ× ݐ = 159- 2× 30 × 1.9 = 45cm2
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0.5 ×
ೢ ×�

ఊ బ
= 1057.5 KN

ܰ௦ௗழ  ቆ0.25�ܰ ௗ, 0.5 ×
௪ܣ × �݂௬

ߛ 
ቇ

⟹ ܰ௦ௗ <min ܰܭ�934.125) ; (ܰܭ�1057.5

⟹ ܰ௦ௗ = ܰܭ202.28 < 934.125KN Vérifié

Alors, l’incidence de l’effort normal sur le moment résistant peut être négligée.

 Condition de résistance au moment de flexion :

M୮୪୷୰ୢ =
W୮୪୷ × f୷

γ 
=

3215.9 × 23.5

1.1
= 687.03KN. m

⟹Msd= -482.12KN.m < ௬ௗܯ =547.34KN.m

La résistance de la section transversale est vérifiée.

2) 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 :

௬݈=
ଵଶଶଽ

cosସ.ହ
= 1232.92 cm (Longueur total de la traverse)

L’élancement :

=௬ߣ



=

ଵଶଷଶ.ଽଶ

ଵ .଼ଽଶ
=65.16 L’élancement réduit :

௬ߣ̅ = ቀ
ఒ

ఒ1
ቁ× 0.5[ܤ]

Avec : ܤ = 1 pour les sections de classe 1,2 et 3

=1ߣ ߨ
ா


൨

0.5

= 3.14 × 
2.1 ×106

2350
൨

0.5

=93.9
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௬ߣ̅ = ቀ
ହ.ଵ

93.9
ቁ= 0.7

Courbe de flambement :



=
ସସ

300
= 1.46> 1.2

Axe de flambement y-y  courbe de flambement a 0, 21y 

  
  

78.0

80.089.089.0

11

89.080.02.080.021.015.0

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 :

௭݈=
4ସ

cosସ.ହ
= 441.40 cm (Maintien par les pannes reliées à la poutre au vent)

ݒ݁ܽ �݈ܿ= 441.40ܿ݉ ݊ܮ)���� ݑ݃ max݀ݎ݁ �݈݁ܽ ݎ݁ݐݑ� ݒ݁�ݑܽ� (ݐ݊

L’élancement :

=௭ߣ



=

ସସଵ.ସ

.ଶଽ
= 60.54

L’élancement réduit :

௭ߣ̅ =ቀ
.ହସ

93.9
ቁ= 0.64

Courbe de flambement :



=
ସସ

300
= 1.46 > 1.2

Axe de flambement z-z  courbe de flambement b 0,34z 

  
  

81.0

67.080.080.0

11

80.067.02.067.034.015.0

2,015,0

2222

2

2













z

zzz
z

z

zzz










Donc : ℵ  = min ቀℵ௬ ; ℵ௭ቁ= min (0.848 , 0.816) = 0.816

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         

0.848

0.816
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Avec :

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 :

0,252

0.5
1

/

/1
1

20 /

z
LT

z

f

L i

L i
c

h t

 
  
       

HEA 450: iz=7.29 cm, h=44 cm, tf= 2.1 cm

L =
4ସ

cosସ.ହ
= 441.4 cm : Maintien par les pannes reliées à la poutre au vent.

2
1 1,88 1,40 0,52 2,7

Moment aux extr mit s du tran on.

1 1

a
a b

b

c

M
avec M M é é ç

M

 





   



  



Ma = 190.64 Kn.m et Mb = - 482.12 Kn.m

(Résultats obtenus à partir du logiciel ROBOT)

Ψ=
190.6

ିସ଼ଶ.ଵଶ
= - 0.39

⟹ 1ܿ=1.88 – 1.4 (-0.39) +0.52(-0.39)2= 2.22 ≤2.7

⟹ ்ߣ =
రరభ.ర

7.మవ

(ଶ.ଶଶ)0.5×�1ା�
1

20
×�൭

453.16
7.మవ
54
2.4

൱

2



0.25 = 37.55

Donc :

்ߣ̅ = ቀ
37.55

93.9
ቁ= 0.40
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OKLt

LTLTLT

Lt

LT

LTLTLTLT













171.0

40.076.076.0

11

76.040.02.040.021.015.0

2,015,0

2222

2

2










Calcul des coefficients k :

1 1

0,15 0,15 0,9

LT sd
LT LT

Z y

ZLT MLT LT

N
k et k

A f

et





   


  

 

  

1,8 0,7MLT   : Facteur de moment uniforme équivalent pour le déversement.

Application numérique :

ெߚ ் = 1.8 – 0.7 (-0.39) = 2.07

்ߤ = 0.15 ×0.67 × 2.07 – 0.15 =0.19< 0.9

்݇ = 1 −
0.19 × ଶଷ.ଶ

0.81×ହ.ଶହ×23.5
=0.48 ≤ 1

 

1 1,5

2 4 0,9

y sd

y y

y y

ply ely
yy M y y

ely

N
k avec k

A f

W W
avec

W





   


  

 


   

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=
190.6

ିସ଼ଶ.ଵଶ
= - 0.39⟹ ெߚ Ψ = 0.8 – 0.7 (-0.39) =1.07

MQ = |maxܯ |=-482.12 KN.m

ܯ∆ = |maxܯ |+|minܯ | = |−482.12|+|190.64| =672.76 KN.m

1,3MQ  Cas d’une charge uniformément répartie.

ெߚ ௬ =1.07+
ସ଼ଶ.ଵଶ

ଶ.
× (1.3 -1.07) =1.23

Donc : =௬ߤ 0.7×(2× 1.23- 4) +
4622ି4146

4146
= -1.101 < 0.9

௬݇ = 1 −
(ି1.101) × ଶଷ.ଶ

0.78×ହ.ଶହ×23.5
=1.08 ≤ 1.5
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 Vérification au flambement :

Application numérique :

ଶଷǤଶ

0Ǥ଼ ଵ�ൈସଵ଼ଷ
+ 1.08ൈ�ସ଼ଶǤଵଶ

଼Ǥଷ
= 0.837 < 1

 Vérification au déversement :

Déversement = Flambement latéral de la partie comprimée + Rotation de la section

transversale.

Application numérique :

268.21

0Ǥ଼ ଵൈସଵ଼ଷ
+

0Ǥସ଼ൈ�ସ଼ଶǤଵଶ

0.7ଵൈ଼Ǥଷ
= 0.55 < 1

La semelle inferieure qui est comprimée sous l’action du vent de soulèvement est susceptible

de déverser du moment qu’elle est libre sur toute sa longueur

Vérification avec le logiciel robot :

3. Conclusion :

Le profilé choisi HEA 450 est adéquat comme traverse.

VIII.3. Vérification des poteaux :

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité et dans notre cas : le poteau le plus

sollicité est le N°07 de hauteur H=6.12m sous la combinaison G+Q+1.2EX ; comme illustré

en rouge sur la figure suivante :

.

min . .

.
1

.

y y Sdsd

pl Rd ply Rd

k MN

N M
 

.

. .

.
1

. .

L T y S ds d

z p l R d L T p ly R d

k MN

N M 
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Figure VIII. 2: Illustration du poteau le plus sollicité

Les sollicitations les plus défavorables tirés à partir du logiciel ROBOT sont :

h (m) Nsdmax (kN) Mysdcor (kN.m) Mzsdcor (kN.m) Vysdcor (kN)

6.12
783.87

-301.88 Mz+=11.81
-3.15

1) Vérification à la résistance :

 Classe de la section :

Classe de la semelle : (comprimée) :

C / tf = bf/2.tf ≤10 Ɛ  ⇒ 300/2. 26 = 7.77< 10 Ɛ      ⇒ Semelle de classe1

 Classe l’âme (flexion composée) :

ߙ ൌ
ଵ

ௗ
ቀ
ௗାௗ

ଶ
ቁ≤ 1

݀=൬
ேೞ

௧ೢ ൈ
൰=

଼ଷǤ଼

ଵǤସൈଶଷǤହ
= 23.82cm

ߙ� ൌ
ଵ

ଶଽ଼
ቀ
ଷସସାଶଷ଼Ǥଶ

ଶ
ቁ= 0.84 ≤ 1 Condition vérifié

ୢ

୲౭
≤

ଷଽக

(ଵଷିଵ)

ௗ

௧ೢ
=

ଷସସ

ଵସ
= 24.57

ଷଽఌ

(ଵଷఈିଵ)
=

ଷଽ

(ଵଷൈǤ଼ସିଵ)
= 39.92

Donc :
ௗ

௧ೢ
≤

ଷଽఌ

(ଵଷఈିଵ)
⟹classe 01

2) Vérification de l’effort tranchant :

Il faut vérifier que : Vsd  ≤VplRd

Vsd = 785.87Kn (Note de calcule sur la pièce 07 du Robot sous la combinaison

G+Q+1.2Ex
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VplRd=
ೡ��Ǥ��

√3��Ǥ��ఊಾ 0

=
23.5�ଵଵǤ

√3��1
=2193.9 KN>Vsd

Vsd=785.87݇݊ <1096.95kn

Vsd< 0.5 VplRd →        Pas de réduction du moment plastique.

3) Vérification à l’effort normal :

Il faut vérifier que : Nsd ≤ NplRd

Nsd= 783.87Kn

Npl,rd =
A ൈ ௬݂

ெߛ 0
=

218 × 23.5

1
= 5123Kn

Nsd<NplRd Condition Vérifié

4) Vérification au moment fléchissant :

Il faut vérifier que : Msd≤ MplRd

Msd = -301.88kn.m (Note de calcule sur la pièce 07du Robot sous la combinaison

Mply,rd =
Wplyൈ

ఊಾ 0
=

ଷଽ଼ ଶǤସ�Ǥ��10ష6×235×103

1
= 935.86 Kn. m

Msd < MplRdܚܑ±܄�������������������� ܍±ܑ

5) Vérification de l’élément aux instabilités :

La vérification aux instabilités est donnée par les formules suivantes :

 Flexion composée déviée avec risque de flambement :

min

. .
1

.

y ysdsd z zsd

plRd plyRd plzRd

k MN k M

N M M
  

Calcul du coefficient de réduction ࣑  :

 min min ,y z  

 Flambement par rapport à l’axe fort y-y (dans le plan du portique) :

α: facteur d’imperfection correspondant a’ la courbe de flambement appropriée, donne par le 

tableau 5.5.1 de l’Eurocode 3.
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ଵ݊ =


ାೝೌೡé
ଶ݊= 0 (Encastrement a la base)

Kc =
ூ


=
ଽ଼ ଼.

ଵଶ
= 130.53 cm3

KTraveé=
ூ


=
ଽ଼ ଼.

ଵଶଶଽ
= 65cm3                 ɳ1= 0.66

 Suivant l’axe y–y :

=௬ߣ IKy / iy = 0.7 ×612 / 19.14 = 22.38

ଵߣ = )ߨ
ா


).ହ=93.9

=௬ߣ
ఒ

ఒ1
0.5(ߚ) = 0.24> 0.2 (il y a risque de flambement)

Le choix de la courbe de flambement :

h/b= 450/300 = 1.5 >1,2

tf= 26mm< 40mm

Axe de flambement y-y courbe de flambement a ; α=0.21 (tableau 3) ⇒�߯ y = 1

 Suivant l’axe faible z-z : (hors du plan du portique)

λ௭= IKz / iz = 0.7 ×612/ 7.33 = 58.44

=௭ߣ
ఒ

ఒ1
0.5(ߚ) = 0.62> 0.2 (il risque de flambement)y a

Le choix de la courbe de flambement :

h/b= 450/300 = 1.5 >1,2

tf = 26mm< 40mm

axe de flambement z-z courbe de flambement b ; α=0.34 (tableau 3) ⇒ Χz = 0.810

Donc :χmin= 0.827

Calcul du moment critique :

ܯ =
ߨ1ܥ

௭ܫܧ2
2(ܮܭ)

ቐቈ൬
ܭ

௪ܭ
൰

2

.
௪ܫ
௭ܫ

+
௧ܫܩ.2(ܮܭ)
௭ܫܧ2ߨ

+ ൫2ܥ. ܼ൯
2


1

2

− ൫2ܥ. ܼ൯ቑ = ܭ15643.85 .݊݉

Avec :

Βw = 1 K =1 C1 =3.348C2 =0 Zg =30cm Iw = 5258 cm6 It =440.5 cm4 Iz =11720 cm4

=்തതതതߣ ට
ఉೢ ×ௐ ×

ெ ೝ
= 0.08< 0.4 → Pas de risque de déversement

Calcul des coefficients Ky et Kz :

௬ߤ = ெߚ௬(2ߣ ௬ − 4)+
 ౦ ౯ౢି  ౯ౢ

  ౯ౢ
ߤ
ݖ

= ௭(2 βMzߣ – 4)+
 ౦ ౢି  ౢ

  ౢ
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Calcul des coefficients réducteurs :

 Suivant l’axe (Y-Y) :

μy= 0.24 (2 . 2.64– 4)+0.12 = 0.43

Ky = 1-
ఓ��Ǥ���ே

ఞ�Ǥ��
= 0.93

 Suivant l’axe (Z-Z) :

μz = 0.62 (2 . 2.46 – 4) + 0.533= 1.10

Kz = 1-
ఓ��Ǥ���ே

ఞ�Ǥ��
= 0.78

Nsd = 783.87 Kn

My,Sd = -301.88 Kn.m

Mz,Sd= 11.81Kn.m

Npl.Rd = A .fy / ߛ = 218 × 23.5 / 1 = 5123 Kn

Mply.Rd = 935.86 Kn.m

 Vérification au flambement flexion :

min

. .
1

.

y ysdsd z zsd

plRd plyRd plzRd

k MN k M

N M M
  

଼଼Ǥସଵ

Ǥ଼ ଵ�Ǥ��ହଵଶଷ
+

Ǥଽଷ�Ǥሺି ଷହǤହଶሻ�

ଽଷହǤଽ
+

Ǥ଼�Ǥ��ଵଵǤ଼ଵ

ଶ଼ଵǤହଷ
= 0.67< 1

Vérification avec le logiciel robot :

3. Conclusion :

Le profilé choisi HEB450 est adéquat comme poteau.

VIII.4 Vérification de la poutre sablière :

La vérification se fait pour la poutre sablière la plus sollicité et dans notre cas :la poutre

sablière la plus sollicité est le N°574 de hauteur H=8.16m sous la combinaison 1.35G+1.5Q ;

comme illustré en rouge sur la figure suivante :
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Figure VIII. 3: Illustration de la barre la plus sollicité.

Les sollicitations dans la poutre sablière sont :

Nsdcor =14.48KN

Msd = 4.90 KN.m

Vz= 3.6KN

Classe de la section :

 Classe de la semelle : (comprimée)



ଶή௧
 ͳͲήฺߝ

ସ

ଶήǤଷ
≤ 10 ∙ 1 ⟹ 5.08 < 10 → Semelle de classe 1

Tableau 5-3-1 (feuille 3) ; pag 441.Eco3

����ൌߝ� ට
ଶଷହ


= ට

ଶଷହ

ଶଷହ
= 1 Tableau 5-3-1(feuille1) page 139 ECO3

 Classe de l’âme (flexion composée):

ߙ ൌ
ଵ

ௗ
ቀ
ௗାௗ

ଶ
ቁ≤ 1

݀=൬
ேೞ

௧ೢ ൈ
൰=

ଵସǤସ଼

ǤସସൈଶଷǤହ
= 1.40cm

ߙ� ൌ
ଵ

ଽଷǤସ
ቀ
ଽଷǤସାଵǤସ

ଶ
ቁ= 0.5 ≤ 1 Condition vérifié

ୢ

୲౭
≤

ଷଽக

(ଵଷିଵ)

ௗ

௧ೢ
=

ଽସǤସ

ସǤସ
= 21.45

ଷଽఌ

(ଵଷఈିଵ)
=

ଷଽ

(ଵଷൈǤହିଵ)
= 72
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Donc :
ௗ

௧ೢ
≤

ଷଽఌ

(ଵଷఈିଵ)
⟹ classe 01

Donc la section est de classe 1

La section de IPE 120 est de classe 01

a) Incidence de l’effort tranchant :

On doit vérifier que : 0,5sd plRdV V

Vzsd= 3.6KN

V୮୪୰ୢ =
A୴୷ × f୷

√3 × γ 
=

13.2 × 23,5

√3 × 1
= 179.1KN

Vysd= 5,25KN ≤ V୮୪୰ୢ = 0,5 × 179.1 = 89.55 condition vérifier

Alors ; l’incidence de l’effort tranchant sur le moment résistant peut être négligée.

b) Incidence 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 résistant

et l’effort normal.

ܰ௦ௗ= 14.48 KN

N୮୪,୰ୢ �=
�×�౯

ஓౣ బ
=
ଵଷ.ଶ×�ଶଷ.ହ

ଵ
= 310.2KN

0.25× N୮୪,୰ୢ = 77.55KN

௪ܣ = A – 2× ܾ× ݐ = 13.2- 2× 6.4 × 0.63= 5.136cm2

0.5 ×
ೢ ×�

ఊ బ
= 54.86 KN

ܰ௦ௗழ  ቆ0.25�ܰ ௗ, 0.5 ×
௪ܣ × �݂௬

ߛ 
ቇ

⟹ ܰ௦ௗ <min ܰܭ�77.55) ; (ܰܭ�54.86

⟹ ܰ௦ௗ = ܰܭ14.48 < 54.86KN Vérifié

Alors, l’incidence de l’effort normal sur le moment résistant peut être négligée.

 Condition de résistance au moment de flexion :

M୮୪୷୰ୢ =
W୮୪୷ × f୷

γ 
=

60.73 × 23.5

1.1
= 1297.41KN. m

Msd= 14.48KN.m < ௬ௗܯ =1297.41KN.m

La résistance de la section transversale est vérifiée.

c) Vérification de l’élément aux instabilités :

 Flexion composée avec risque de flambement :

On doit vérifier que :
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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 :

௬݈=
଼ଵ

cosସ.ହ
= 818.60cm (Longueur total de la poutre sablière)

L’élancement :

=௬ߣ



=

଼ଵ .଼

ସ.ଽ
=167.06 L’élancement réduit :

௬ߣ̅ = ቀ
ఒ

ఒ1
ቁ× 0.5[ܤ]

Avec : ܤ = 1 pour les sections de classe 1,2 et 3

=1ߣ ߨ
ா


൨

0.5

= 3.14 × 
2.1 ×106

2350
൨

0.5

=93.9

௬ߣ̅ = ቀ
ଵ.

93.9
ቁ= 1.79

Courbe de flambement :



=
ଵଶ

ସ
= 1.87> 1.2

Axe de flambement y-y  courbe de flambement a 0, 21y 

  
  

78.0

80.089.089.0

11

89.080.02.080.021.015.0

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 :

௭݈=
ଵଶ

cosସ.ହ
= 120.38 cm (Maintien par les pannes reliées à la poutre au vent)

ݒ݁ܽ �݈ܿ= 120.38ܿ݉ ݊ܮ)���� ݑ݃ max݀ݎ݁ �݈݁ܽ ݎ݁ݐݑ� ݒ݁�ݑܽ� (ݐ݊

0.273
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L’élancement :

=௭ߣ



=

ଵଶ.ଷ

ଵ.ସହ
= 82.79

L’élancement réduit :

௭ߣ̅ =ቀ
଼ଶ.ଽ

93.9
ቁ= 0.88

Courbe de flambement :



=
ଵଶ

ସ
= 1.87 > 1.2

Axe de flambement z-z  courbe de flambement b 0,34z 

  
  

81.0

67.080.080.0

11

80.067.02.067.034.015.0

2,015,0

2222

2

2













z

zzz
z

z

zzz










Donc : ℵ  = min ቀℵ௬ ; ℵ௭ቁ= min (0.273 , 0.236) = 0.236

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 :

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 :

0.236
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0,252

0.5
1

/

/1
1

20 /

z
LT

z

f

L i

L i
c

h t

 
  
       

IPE 120: iz=4.90 cm, h=12 cm, tf= 0.69 cm

L =
ଵଶ

cosସ.ହ
= 120.38 cm : Maintien par les pannes reliées à la poutre au vent.

2
1 1,88 1,40 0,52 2,7

Moment aux extr mit s du tran on.

1 1

a
a b

b

c

M
avec M M é é ç

M

 





   



  



Ma = 3.19 Kn.m et Mb = -4.90 Kn.m

(Résultats obtenus à partir du logiciel ROBOT)

Ψ=
ଷ.ଵଽ

ିସ.ଽ
= - 0.65

⟹ 1ܿ=1.88 – 1.4 (-0.65) +0.52(-0.65)2= 2.51 ≤2.7

⟹ ்ߣ =
భమబ.యఴ

ర.వబ

(ଶ.ହଵ)0.5×�1ା�
1

20
×�൭

భమబ.యఴ
భ.రఱ
భమబ
బ.లయ

൱

2



0.25 = 15.47

Donc :

்ߣ̅ = ቀ
ଵହ.ସ

93.9
ቁ= 0.16

  
  

OKLt

LTLTLT

Lt

LT

LTLTLTLT













198.0

16.052.052.0

11

52.016.02.016.021.015.0

2,015,0

2222

2

2










a) Calcul des coefficients k :

1 1

0,15 0,15 0,9

LT sd
LT LT

Z y

ZLT MLT LT

N
k et k

A f

et





   


  

 

  

1,8 0,7MLT   : Facteur de moment uniforme équivalent pour le déversement.

ெߚ ் = 1.8 – 0.7 (-0.65) = 2.25

்ߤ = 0.15 ×0.88 × 2.25 – 0.15 =0.15< 0.9
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்݇ = 1 −
0.1ହ× ଵସ.ସ଼

0.ଶଷ×ଵଷ.ଶ×23.5
=0.97 ≤ 1

 

1 1,5

2 4 0,9

y sd

y y

y y

ply ely
yy M y y

ely

N
k avec k

A f

W W
avec

W





   


  

 


   

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=
ଷ.ଵଽ

ିସ.ଽ
= - 0.65⟹ ெߚ Ψ = 0.8 – 0.7 (-0.65) =1.25

MQ = |maxܯ |=-4.90 KN.m

ܯ∆ = |maxܯ |+|minܯ | = |−4.90|+|3.19| =8.09 KN.m

1,3MQ  Cas d’une charge uniformément répartie.

ெߚ ௬ =1.25+
ସ.ଽ

.଼ଽ
× (1.3 -1.25) =1.28

Donc : =௬ߤ 1.79×(2× 1.28- 4) +
.ଷିହଶ.ଽ

ହଶ.ଽ
= -2.43 < 0.9

௬݇ = 1 −
(ିଶ.ସଷ) × ଵସ.ସ଼

.ଶଷ×ଵଷ.ଶ×23.5
=1.41 ≤ 1.5

 Vérification au flambement :

Application numérique :

ଵସ.ସ଼

0.ଶଷ×ଷଵ.ଶ
+ 1.ସଵ×�ସ.ଽ

ଵଶଽ.ସଵ
= 0.203 < 1

 Vérification au déversement :

Déversement = Flambement latéral de la partie comprimée + Rotation de la section

transversale.

.

min . .

.
1

.

y y Sdsd

pl Rd ply Rd

k MN

N M
 

.

. .

.
1

. .

L T y S ds d

z p l R d L T p ly R d

k MN

N M 
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Application numérique :

ଵସǤସ଼

0ǤଶଷൈଷଵǤଶ
+

0Ǥଽൈ�ସǤଽ

0Ǥଽ଼ ൈଵଶଽǤସଵ
= 0.20 < 1 Condition vérifié

La semelle inferieure qui est comprimée sous l’action du vent de soulèvement est susceptible

de déverser du moment qu’elle est libre sur toute sa longueur

Vérification avec le logiciel robot :

3. Conclusion :

Le profilé choisi IPE 120 est adéquat comme poutre sablière

VIII.5 Vérification de résistance des Poutres principales :
La vérification se fait pour la poutre principale la plus sollicitée ; dans notre cas ; la poutre

la plus sollicitée est la N°36 et de longueur L =8.16 m ; sous la combinaison

1.35G+1.5Q comme illustré en rouge sur la figure suivante :

Figure VIII.4: Illustration de la traverse la plus sollicité.
Les efforts interne de poutre la plus sollicité son retiré par logicielle ROBOT, donnée dans le

tableau ci-dessus :

combinaison My (KN/m) Vz(KN)

1.35G+1.5Q -361.13 kN.m -473.88 kN

Tableau VII.4.1 : sollicitation dans la poutre principale

Classe de la section :

 Classe de la semelle : (comprimée)

c

tf
=

b/2

tf
 ≤ 10ε ⇒

ଷ

2

2.1
= 7.14 ≤ 10ε
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ε = ඨ
235

fy
= ඨ

235

235
= 1

 Classe de l’âme : (Flexion composée)

ௗ

௧ೢ
≤ ߝ�72

Donc :
ௗ

௧ೢ
=

ଷସ.ସ

ଵ.ଵହ
= 29.91

29.91 ≤ 72 Classe 01

a) Incidence de l’effort tranchant :

On doit vérifier que : 0,5sd plRdV V

Vzsd= 112.05 KN

Vplrd =
Avz × fy

√3 × γM0

=
178 × 23,5

√3 × 1
= 2415KN

௭ܸ௦ௗ

ܸௗ
=

473.88

2415
= 0.19 < 0.5

Alors ; l’incidence de l’effort tranchant sur le moment résistant peut être négligée.

b) Vérification du moment fléchissant :

Mplyrd =
Wply × fy

γ
M0

=
3216 × 23.5

1.1
= 687.05KN. m

⟹ Mplyrd= 687.05KN.m > ௬ܯ =361.13 KN.m

c) Vérification au déversement :

ܯ =
ߨଵܥ

ଶܫܧ௭
ଶ(ܮܭ)

ቐቈ൬
ܭ

௪ܭ
൰
ଶ

.
௪ܫ
௭ܫ

+
௧ܫܩ.ଶ(ܮܭ)
௭ܫܧଶߨ

+ ൫ܥଶ. ܼ൯
ଶ


భ

మ

− ൫ܥଶ. ܼ൯ቑ = ܭ163.66 .݊݉

ܯ = ܰܭ�163.66 .݉

=்തതതതߣ ට
ఉೢ ×ௐ ×

ெ ೝ
= 2.15 > 0.4 → Il ya risque du déversement
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ௗܯ =
ఞಽǤೢ Ǥௐ Ǥ

ఊಾ భ
=

ǤଵଽൈଵൈଷଶଵൈଶଷǤହ

ଵǤଶହ
=11487.55 KN.m

ௗܯ ൌ ͳͳͶͅ Ǥͷͷ݊ܭǤ݉  ௬�ൌܯ ͳ͵Ǥͳ͵ �݇݊Ǥ݉ Vérifiée

Vérification avec le logiciel robot :

d) Conclusion :

Le profilé choisi HEA 450 est adéquat comme la poutre principale

VIII.6 Vérification de la poutre auvent :
La vérification à faire est de vérifier l’élément le plus sollicité sous la combinaison

G+1.5V soulèvement

Figure VIII. 5 : Illustration de la barre la plus sollicité.

Les efforts de traction et de compression dans la poutre au vent sont :
Nsd= 217,08 KN (traction)

Nsd =-51,73KN (compression).

a) Vérification à la traction :

L’effort de traction Nsd =217,08 Kn

Nsd ≤ Nrd =
�Ǥ

ɣ 0

On a: A =15.51 cm2

Nrd =
ଵହǤହଵ�Ǥ��23.5

1
= 364.48 KN

Nsd = 217,08Kn<Nrd = 364.48 KN
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b) Vérification au flambement :

Nsd ≤Nc,Rd= χ . A .βw .fy / ɣm0

Nmax = 217,08KN

LK = 878cm

L (100× 100 × 8) A= 31,03cm2

λy =λy= 1.52 Courbe c χ = 0.31 

Nc,Rd= χ . A .βw .fy / ɣm0 = 0.31 x 31.03 x 1 x 23.5 / 1.1 = 226.05Kn

Nsd= 217.08KN≤Nc,Rd=226.05Kn→ Vérifiée

Vérification avec le logiciel ROBOT :

c)Conclusion :

Le cornière L100x100x8 est adéquate comme diagonale de la poutre au vent.

VIII .7 Vérification des palées de stabilités de long pan :

La vérification à faire est de vérifier l’élément le plus sollicité sous la combinaison sous la

combinaison G+Q+1.2Ey

L’effort max dans les diagonales est Nmax= 300.56 Kn

lk=l0= 5.10m= 510cm

Figure VIII. 6: Illustration de la barre la plus sollicité.

λ =  510 /3.65  =139.73 

ɉԋ�ε��λ / λl= 139.73/ 93.9 = 1.49

ɉԋ��= 1.49→Courbe c→            χ = 0.3145 

Nc,Rd= χ . A .βw .fy / ɣm0 = 0.3145 x55.08x 1 x 23.5 / 1.1 = 370.07 Kn
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Nsd = 300.56Kn<Nc,Rd= 370.07 Kn→ Vérifiée

Vérification avec le logiciel ROBOT :

Conclusion :

Le cornière L120x120x12 est adéquate comme diagonale de la palée de stabilité

VIII.8 Résumé des résultats obtenus :

Les sections choisies sont données dans le tableau suivant :

Eléments Section choisie

Poteaux HEB 450

Traverse HEA 450

Poutre principale HEA 450

Poutre secondaire IPE 330

Pannes IPE 270

Palée de stabilité 2L120× 

Poutre au vent 2L100× ૡ

Solive IPE 330

poutre sablière IPE120

Tableau VIII. 2: liste des éléments et de leurs sections choisies
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IX.1 Introduction :

En construction métallique, ou les ossatures s’organisent en squelettes, la conception des

assemblages est importante.

L’élaboration d’un assemblage doit prendre en compte les trois fonctions suivantes :

 transmettre les efforts entre les différents éléments structuraux correspondre aux types

de liaisons voulus. (encastrement, articulation).

 Assurer l’esthétique de l’ouvrage.

 La méthode utilisée pour le calcul de ces assemblages est donnée par l’Eurocode 3.

IX.2 Fonctionnement des assemblages :

Les principaux modes d’assemblages sont :

IX.2.1 Le boulonnage :

Le boulonnage est 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 offre sur site . Dans notre cas,

le choix a été porté sur 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 :

Classe 4.6 4.8 5.6 5.8 6.6 6.8 8.8 10.9

2( / )ybf N mm 240 320 300 400 360 480 640 900

2( / )Ubf N mm 400 400 500 500 600 600 800 1000

Tableau IX.1: Caractéristiques mécaniques des boulons selon leur classe d’acier.

IX.2.2 Le soudage :

En charpente soudée les assemblages sont plus rigides , cela a 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.

IX.2.3 Coefficients partiels de sécurité [EC03, chapitre 06 ; art.6.5.8.3] :

 Résistance des boulons au cisaillement : ெߛ  = 1,25

 Résistance des boulons à traction : ெߛ  = 1,5
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IX.2.4 Coefficient de frottement (EC03, chapitre 06 ; art.6.5.8.3) :

Un bon assemblage par boulons HR exige que des précautions élémentaires soient prises,

notamment :

Le coefficient  de frottement  μ doit  correspondre  à  sa  valeur de  calcul. Cela  nécessite une 

préparation des surfaces , par brossage ou grenaillage , pour éliminer toute trace de

rouille ou de calamine ; de graissage , etc.

Surface de classe A µ=0,5 Pour surfaces grenaillées ou sablées

Surface de classe B µ=0,4 Pour surfaces grenaillées, sablées et peintes.

Surface de classe C µ=0,3 Pour surfaces brossées

Surface de classe

D
µ=0,2 Pour surfaces non traitées

Tableau IX.2 : Valeur du coefficient de frottement µ selon la surface.

IX.3 Rôle des s’assemblages :

Un assemblage est un dispositif qui permet de réunir et de solidariser plusieurs pièces

entre elles , en assurant la transmission et la réparation des diverses sollicitations entre

les pièces , sans générer des sollicitations parasites notamment de torsion .

Pour réaliser une structure métallique ; on dispose de pièces individuelles, qu’il convient

d’assembler :

 Soit bout à bout (éclissage, rabotages).

 Soit concourantes (attaches poutre/poteau, treillis et systèmes réticulés).

Pour conduire les calculs selon les schémas classiques de la résistance des matériaux , il y

a lieu de distinguer ,parmi les assemblages :

 Les assemblages articulés : qui transmettront uniquement les efforts normaux et

tranchants.

 Les assemblages rigides : qui transmettront en plus les divers moments.



Chapitre IX Calcul des assemblages

Page 188

Désignation M8
M1

0

M1

2
M14 M16 M18 M20

M2

2
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

10,1

4
>14 - -

Cornière

usuelle (mm)
30 35 40 50 60 70 80 120 >120 - -

Tableau IX.3 : Principales caractéristiques géométriques.

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.4 Calcul des assemblages :

IX.4.1 Assemblage traverse-traverse :

L’assemblage traverse – traverse est réalisé par l’intermédiaire d’une platine boulonnée, il

est sollicité par des efforts de combinaison la plus défavorable.
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Figure IX.1 : Assemblage traverse - traverse par une platine.

 Efforts de calcul :

Nmax = 273,02 KN Mcoresp =2,83 KN.m Vcoresp = 131,7 KN

a) Dimensionnements des boulons :

 Choix des diamètres des boulons :

Le choix se fait suivant l’épaisseur des pièces assemblées et selon le type de profilés, on

choisit des boulons de diamètre M20 de classe 8.8

 Disposition des boulons :

Les pièces ne sont pas soumises aux intempéries et ne sont pas situées dans des conditions

favorisant l’oxydation.

 Entre axe des boulons :

P1  ≥  2,2 d0

P2  ≥  3 d0 Avec : d0 = 22 mm

P1  ≥ 2,2 × 22 = 48,4 mm                       On prend : P1 = 100 mm

P2  ≥ 3 × 22 = 66 mm                             On prend : P2 = 100 mm

 Pince longitudinale :

e1  1.2 d0

e1  1.2 × 22 = 26,4 mm On prend: e1 = 75 mm
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 Pince transversale :

e2  1.5d0

e2  1.5 × 22 = 33 mm On prend : e2 = 75 mm

 Détermination des efforts dans les boulons :

d1 = 520 mm d2 =420 mm d3 = 320 mm

∑݀݅ଶ = 520² + 420² + 320² = 549200 mm².

ܰ=
ெ ×ௗ

∑ௗ
మ

ܰଵ =
ܯ × ଵ݀

∑ ݀
ଶ =

2,83 × 0,52

0,5492
= ܰܭ�2,68

ܰଶ =
ܯ × ଶ݀

∑ ݀
ଶ =

2,83 × 0,42

0,5492
= ܰܭ�2,16

ܰଷ =
ܯ × ଷ݀

∑ ݀
ଶ =

2,83 × 0,32

0,5492
= ܰܭ1,65

Il faut vérifier que N1 ≤ n Fp

Avec : FP = 0.7  fubAS [Eurocode 3 chap 6.5.8.3]

Fp : force de précontrainte dans les boulons.

fub : 800 MPa.

n: nombre de boulon par rangé (n=2).

As ≥
ࡺ

.ૠ�́ܖ�́�܊ܝࢌ�
=
ଶ,଼�×�ଵయ

,×଼×ଶ
=2,4mm2

Soit un boulon de diamètre d=14mm de class 8.8 et As =115mm2

b) Vérification de la résistance de l’assemblage des boulons a l’ELU :

 Vérification du moment résistant :

MR =
ி�∑ௗమ

ௗభ

Fp= 0.7  800  10-3115 = 64.4 KN par boulon

Soit : FP = n × FP = 2 × 64.4 =128.8 KN par rangée.
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MR =
ଵଷ,ଶ�,ହସଽଶ

,ହଶ
= 68.02 KN.m

Msd = 2,83 KN.m < MR = 68,02 KN.m Condition vérifiée

 Vérification de l’effort tranchant :

௩௦ௗܨ�� =



=
�ଵଷଵ,�×ଵ,ହ

ଵଶ
= 16,46 KN

ௗܨ =
௦�.�� �.��ఓ��.��ி

ɣಾ మ
=
ଵ×ଵ×,ଷ×ଵଶ ,଼଼

ଵ,ଶହ
= 30,91KN

Avec:

KS = 1 : Facteur de forme, trous nominaux. [Eurocode 3 chap 6.5.8.1]

µ = 0.3 : Coefficient de frottement, surface brossée [Eurocode3 chap 6.5.8.3]

m = 1 : Plan de contacte

=௩௦ௗܨ 16,46 KN =ௗܨ> 30.91 KN Condition vérifie

 Cisaillement plus traction :

On doit vérifier que :

ிೡೞ

ிೡೝ
+
ிೞ

ிೝ
≤ 1

=௧௦ௗܨ
ேభ

ଶ
=௧௦ௗܨ  ⇒

ଶ,଼�×ଵ,ହ

ଶ
= ܰܭ�2,01

௦ܣ�௧ௗ=0,9ܨ
ிೠ್

ఊ ್
௧ௗ=0,9ܨ  ⇒ 245

଼.ଵషయ

ଵ,ଶହ
= ܰܭ�141,12

=௩௦ௗܨ
ೞ


=௩௦ௗܨ  ⇒

ଵଷଵ,�×ଵ,ହ

ଵଶ
= ܰܭ�16,46

௦ܣ�௩ௗ=0,6ܨ
ிೠ್

ఊ ್
௩ௗ=0,6ܨ  ⇒ 245

଼.ଵషయ

ଵ,ଶହ
= ܰܭ�94,08

ଵ,ସ

ଽସ,଼
+

ଶ,ଵ

ଵସଵ,ଵଶ
= 0,17 ≤ 1 Condition vérifiée
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 Vérification a l’état limite de servise :

Fs.Rd.ser =
൯ࢊ࢙Ǥ࢚ࡲǤૡିࡲൈ൫࢛ൈൈ࢙ࡷ

ࢽ ࢙
=

ଵൈଵǤଷൈ(ଵଶ଼Ǥ଼ ିǤ଼ ൈଶǤଵ)

ଵǤଵ
=34.62 KN

F୴ୱୢ = 16.46 KN ≤ Fs.Rd.ser=34.62 KN Condition vérifiée

Conclusion : L’assemblage calculé est satisfait

IX.4.2 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.2: Assemblage poteau-traverse par une platine.

 Efforts de calcul :

Nmax = 273,02 KN.

Mcoresp =281,45 KN.m

Vcoresp = 131,70 KN.

a) Dimensionnements des boulons :

 Choix des diamètres des boulons :

On choisit des boulons M20 de diamètre ø 20 de classe 10.9
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 Distance entre axe des boulons :

P1 ≥ 2,2d0

P2 ≥ 3d0

Avec :

d0 = 22 mm (tableau 6.1 Eurocode 3)

P1 ≥ 2.2 ×22= 48.4 mm            On prend : P1 = 100 mm

P2 ≥ 3 × 22 = 66 mm                    On prend : P2 = 150 mm

 Pince longitudinale :

e1 1.2d0

e1 1.2 × 22 = 26,4 mm On prend: e1 = 65 mm.

 Pince transversale :

e2 1.5d0

e2 1.5 × 22 = 33 mm On prend : e2 = 75 mm.

 Détermination des distances dans les boulons :

d1 = 780 mm d2 = 680 mm d3 = 580 mm

Figure IX.3 : Schéma explicatif des dispositions des boulons.
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b) Vérification de la résistance de l’assemblage des boulons a l’ELU :

 calcul du moment résistant :

ோௗܯ��������������� =
ே× ∑ௗ

మ

ௗ

D’où :������ܰ =
ெ ೃ×ௗ

∑ௗ
మ

Ni : l’effort maximal de traction du boulon le plus éloigné de centre de rotation.

݀ : Distance des boulons par rapport au centre de rotation.

∑݀݅ଶ = 780² + 680² + 580² = 1407200 mm².

ܰଵ =
ܯ × ଵ݀

∑ ݀
ଶ =

281,45 × 0,78

1,407
= ܰܭ�156,02

ܰଶ =
ܯ × ଶ݀

∑ ݀
ଶ =

281,45 × 0,68

1,407
= ܰܭ�136,02

ܰଷ =
ܯ × ଷ݀

∑ ݀
ଶ =

281,45 × 0,58

1,407
= ܰܭ�116,02

Il faut vérifier que N1 ≤ n Fp

Avec : FP = 0.7  fubAS [Eurocode 3 chap 6.5.8.3]

Fp : force de précontrainte dans les boulons.

fub : 1000 MPa.

n: nombre de boulon par rangé (n=2).

As ≥
ࡺ

.ૠ�́ܖ�́�܊ܝࢌ�
=
ଵହ,ଶ�×�ଵయ

,×ଵ×ଶ
=111,44mm2

Soit un boulon de diamètre d=20mm de class 10.9 et As =245mm2

 L’effort de calcul de précontrainte autorisé dans les boulons vaut :

FP = 0.7 fubAS

FP = 0.7  1000 10-3245 =171,5 KN par boulon.
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 Le moment résistant de l’assemblage :

ோௗܯ =
ܰ ×݅ ∑݀݅

2

݀݅
=
×ி× ∑ௗ

మ

ௗ

n : est le nombre de boulons dans une rangée horizontale.

 Vérification de la résistance de l’assemblage :

ௌௗܯ ≤ ோௗܯ

∑ ݀
ଶ = (7802 +6802 +5802 ) = 1407200mm2

ோௗܯ =
×ி× ∑ௗ

మ

ௗ
= ܯ ܴ݀ =

ଶ×ଵଵ,ହ×�ଵସଶ

଼
× 10ିଷ = 618,80 KN.m

=ௌௗܯ 281,45 KN.m < ோௗܯ = 618,80 KN.m Condition vérifie

 Vérification de l’assemblage sous l’effort tranchant :

Par boulons :

ೞ


=
ଵଷଵ,�×ଵ,ହ

ଵ
= 12,34 KN

Il faut vérifier que :

ೞ


≤ ோܸௗ =

௦�.�� �.��ఓ��.��ி

ɣಾ మ
=
ଵ×ଵ×,ଷ×ଵଵ,ହ

ଵ,ଶହ
= 41,16KN

ೞ


=12,34 KN ≤ ܸܴ݀ = 41,16 KN condition vérifier

 Traction des boulons :

௦ܣ�௧ௗ=0,9ܨ
ிೠ್

ఊ ್
௧ௗ=0,9ܨ  ⇒ 245

ଵ.ଵషయ

ଵ,ହ
= ܰܭ�147

=௧௦ௗܨ
ிೝ

ଶ
=௧௦ௗܨ  ⇒

ଵସ

ଶ
= ܰܭ�73,5

 Cisaillement des boulons :

௦ܣ�௩ௗ=0,6ܨ
ிೠ್

ఊ ್
௩ௗ=0,6ܨ  ⇒ 245

ଵ.ଵషయ

ଵ,ଶହ
= ܰܭ�117,6
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 Interaction traction cisaillement :

ிೞ

ிೡೝ
+

ிೞ

ଵ,ସிೝ
≤ 1

ଷ,ହ

ଵଵ,
+

ଷ,ହ

ଵ,ସ×ଵସ
= 0,98 ≤ 1 Condition vérifiée

 Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone tendue :

ோௗܨ��������������������������������������� < ௧ோௗܨ

Avec :

=௧ோௗܨ����������������� ௪ݐ × ܾ ×


ఊ బ

Où :

Ft.Rd : Résistance de l’âme du poteau à la traction.

twc : épaisseur de l’âme du poteau.

���������ܾ= tf + 2tf + 5(tf + r)

ܾ= 26 + (2 × 26) +5 (26 +27) = 343 mm.

Donc :

=௧ோௗܨ����������� 14× 343 ×
ଶଷହ

ଵ.ଵ
= ݊ܭ�1025,88

L’effort de cisaillement vaut :

=ܨ
ெ ೄ

ି௧
=
ଶ଼ଵ,ସହ

,ସଶସ
= 663,8 KN

=ܨ 663,8 KN < =௧ோௗܨ ܰܭ�1025,88 Condition vérifie

Conclusion :L’assemblage calculé est satisfait.

IX.4.3 Assemblage poteau - poutre sablière : (HEB450 - IPE120) :

L’assemblage sera réalisé par des boulons ordinaires de classe 4.8 sous les sollicitations les

plus défavorable suivantes :
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֜ ൜
Nୱୢ = 13,5 KN
Vୱୢ = 5,4KN

Figure IX.4 : Assemblage poteau poutre par une platine.

On choisit une double cornière de (100 × 100 × 10)

a) Dimensionnement des boulons :

As ≥
ࡺ

Ǥૠ�́ܖ�́�܊ܝࢌ�
=
ଵଷǡହ�ൈ�ଵయ

ǡൈସൈଶ
=24,10mm2

On a choisi des boulons M12 de diamètre ø 12 de classe 4.8 et As =84 mm2

b) Vérification de la résistance de l’assemblage des boulons a l’ELU :

 Cisaillement plus traction :

௩௦ௗܨ
ோௗܨ

+
௧௦ௗܨ
௧ோௗܨ

   ≤   1

Par boulon :

=௧௦ௗܨ
ே


=
ଵଷǡହ�ൈଵǡହ

ଶ
ൌ ͳͲǡͳʹ ܰܭ�

n: nombre de boulon par rangée (n=2)

=௧ோௗܨ Ͳǡͻ ൈ ×௦ܣ
ೠ್

ఊ ್
= 0,9 × 84 ×

ସ

ଵǡଶହ
= 24,2 KN

=௩௦ௗܨ



=
ହǤସ�ൈଵǡହ

ଶ
= 4,05 KN
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=ோௗܨ Ͳǡൈ ×௦ܣ
ೠ್

ఊ ್
= 0,6 × 84 ×

ସ

ଵǡଶହ
= 16,13 KN

Donc:

4,05

16,13
+

10,12

24,2
�ൌ Ͳǡ ��ͳ����۱܌ܖܗ ܚéܑܞ�ܖܗܜܑܑ éܑ

IX.4.4 Assemblage poteau-poutre maitresse :

Cet assemblage sera réalité sous les sollicitations les plus défavorable suivantes :

⇒ ൜
Msd = 281,45 KN. m
Vsd = 172,52 KN

Figure IX.5:Assemblage poteau - poutre maitresse par une platine.

IX.4.4.1 Assemblage poteau platine:

a) Dimensionnements des boulons :

 Choix des diamètres des boulons :

On choisit des boulons M20 de diamètre ø 20 de classe 10.9

 Distance entre axe des boulons :

P1 ≥ 2,2d0

P2 ≥ 3d0

Avec :
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d0 = 22 mm (tableau 6.1 Eurocode 3)

P1 ≥ 2.2 ×22= 48.4 mm            On prend : P1 = 100 mm

P2 ≥ 3 × 22 = 66 mm                    On prend : P2 = 100 mm

 Pince longitudinale :

e1 1.2d0

e1 1.2 × 22 = 26,4 mm On prend: e1 = 60 mm.

 Pince transversale :

e2 1.5d0

e2 1.5 × 22 = 33 mm On prend : e2 = 75 mm.

 Détermination des distances dans les boulons :

d1 = 560 mm d2 = 460 mm d3 = 360 mm

Figure IX.6 : Assemblage poteau poutre par une platine.

b) Vérification de la résistance de l’assemblage des boulons a l’ELU :

 calcul du moment résistant :

ோௗܯ��������������� =
ே× ∑ௗ

మ

ௗ

D’où :������ܰ =
ெ ೃൈௗ

∑ௗ
మ

Ni : l’effort maximal de traction du boulon le plus éloigné de centre de rotation.
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݀ : Distance des boulons par rapport au centre de rotation.

∑݀݅ଶ = 560² + 460² + 360² = 654800mm².

ܰଵ =
ܯ × ଵ݀

∑ ݀
ଶ =

281,45 × 0,56

0,6548
= ܰܭ�240,7

ܰଶ =
ܯ × ଶ݀

∑ ݀
ଶ =

281,45 × 0,46

0,6548
= ܰܭ�197,72

ܰଷ =
ܯ × ଷ݀

∑ ݀
ଶ =

281,45 × 0,36

0,6548
= ܰܭ�154,73

Il faut vérifier que N1 ≤ n Fp

 L’effort de calcul de précontrainte autorisé dans les boulons vaut :

FP = 0.7 fubAS

FP = 0.7  1000 10-3245 =171,5 KN par boulon.

As ≥
ࡺ

.ૠ�́ܖ�́�܊ܝࢌ�
=
ଶସ,�×�ଵయ

,×ଵ×ଶ
=171,92mm2

Soit un boulon de diamètre d=20mm de class 10.9 et As =245mm2

 Le moment résistant de l’assemblage :

ோௗܯ =
ܰ ×݅ ∑݀݅

2

݀݅
=
×ி× ∑ௗ

మ

ௗ

n : est le nombre de boulons dans une rangée horizontale.

 Vérification de la résistance de l’assemblage :

ௌௗܯ ≤ ோௗܯ

∑ ݀
ଶ = (5602 +4602 +3602 ) = 654800mm2

ோௗܯ =
×ி× ∑ௗ

మ

ௗ
⇒ ܯ ܴ݀ =

ଶ×ଵଵ,ହ�×�ହସ଼

ହ
× 10ିଷ = ܰܭ�401,06 .݉

=ௌௗܯ 281,45 KN.m < ோௗܯ = 401,06 KN.m Condition vérifié
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 Vérification de l’assemblage sous l’effort tranchant :

Par boulons :
ೞ


=
ଵଶ,ହଶ�×ଵ,ହ

ଵଶ
= ܰܭ21,56

Il faut vérifier que :

ೞ


≤ ோܸௗ =

௦�.�� �.��ఓ��.��ி

ɣಾ ್
=
ଵ×ଵ×,ଷ×ଵଵ,ହ

ଵ,ଶହ
=41,16 KN

ೞ


=21,56 KN ≤ ܸܴ݀ = 41,16 KN condition vérifié

 Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone tendue :

ோௗܨ� < ௧ோௗܨ

Avec :

=௧ோௗܨ������������ ௪ݐ × ܾ ×


ఊ బ

Où :

Ft.Rd : Résistance de l’âme du poteau à la traction.

twc : épaisseur de l’âme du poteau.

������������ܾ= tf + 2tf + 5(tf + r)

����������ܾ= 26 + (2 × 26) +5 (26 +27) = 343 mm.

Donc :

=௧ோௗܨ 14× 343 ×
ଶଷହ

ଵ.ଵ
= ݊ܭ�1025,88

L’effort de cisaillement vaut :

=ܨ
ெ ೄ

ି௧
=
ଶ଼ଵ,ସହ

,ସଶସ
= 663,80 KN

=ܨ 663,80 KN < =௧ோௗܨ ܰܭ�1025,88 Condition vérifie

 Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone cisaillée :
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On doit vérifier que :
V RdF V

0

RV 0.58 w
y

M

t
f h


   

VR = 0.58 × 23.5 × 45 ×
ଵǡସ

ଵ
=858,69 KN.

L’effort de cisaillement vaut :

=ܨ
ெ ೄ

ି௧
=
ଶ଼ଵǡସହ

ǡସଶସ
= 663,80 KN

D’où :

Fv = 663 ,80 KN < VR = 858,69 KN Condition vérifié

IX.4.4.2 Assemblage platine – poutre :

Cet assemblage est réalisé au moyen de cordon de soudure.

On suppose que le moment est équilibré uniquement par les cordons reliant les semelles à la

platine.

On suppose également que l’effort tranchant est repris par les cordons d’attaches de l’âme.

Figure IX.7 : Assemblage platine poutre par cordon de soudure.

 Calcul des gorges de soudure

 Gorge reliant l’âme

La gorge de soudure doit vérifier les critères de mise en œuvre, elle est donnée par la

condition suivante :

͵݉ ݉  ܽ  Ͳǡͷݐ௪ ��ฺ �͵݉ ݉  ܽ  ͷǡͷ݉ ݉
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On prend ܽ= 5

 Gorge reliant la semelle

3݉݉ ≤ ܽ≤ ݐ0,5 ⟹ 3݉݉ ≤ ܽ≤ 10,5�݉ ݉

On prend ܽ= 7

 Distribution des efforts sur les différents cordons

 Cordon âme-platine

Chaque cordon reprend
ೞ

ଶ

ௐܨ .௦ௗ =
ݏܸ݀

2
=

172,52 × 1,5

2
= ܰܭ�129,4

La longueur du cordon :

=ܮ ℎ − ݐ2 = 398�݉ ݉

 Cordon semelle platine

Chaque cordon reprend ௐܨ .௦ௗ

ௐܨ .௦ௗ =
௦ௗܯ

2 × ൫ℎ ൯ݐ݂�−
=

281,45

2 × (0,44 − 0,021)
= ܰܭ�335,85

La longueur du cordon :

ܮ = 2ܾ− ௐݐ = 588,5�݉ ݉

 Vérification

 Cordon âme - platine

ௐܨ .௦ௗ ≤ ௐܨ .ோௗ

ௐܨ .ோௗ : est la résistance d’un cordon de soudure

ௐܨ .ோௗ = ܽ× ×ܮ
௨ܨ

ௐߚ × ߛ ௪ × √3

࢝ࢼ : Coefficient de corrélation = 0.8

ௐܨ .ோௗ = 5 × 398 ×
360

0,8 × 1,25 × √3
= ܰܭ�413,61

ௐܨ .௦ௗ = ܰܭ�129,4 ≤ ௐܨ .ோௗ = ݊ܥ��ܰܭ�413,61 ݀ ݊ݐ݅݅ �ܸ é݅ݎ ݂݅ é݁

Cordon semelle - platine

ௐܨ .ோௗ = 7 × 588,5 ×
360

0,8 × 1,25 × √3
= ܰܭ�856,22

ௐܨ .௦ௗ = ܰܭ129,4 ≤ ௐܨ .ோௗ = ݊ܥ��ܰܭ�856,22 ݀ ݊ݐ݅݅ ��ܸ é݅ݎ ݂݅ é݁
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Conclusion : L’assemblage calculé est satisfait.

Ix.4.5 Assemblage poteau-poteau :

Ce sont des assemblages rigide qui transmettant tous les efforts d’un composant à l’autre. Les

boulons à utilisés peuvent être des boulons ordinaires ou des boulons HR précontraint.

֜ ൝

ܰ௦ௗ ൌ ͅ ͺ ǡͶͳܰܭ�����

௦ܸௗ ൌ ͺ ͻ ǡͅ Ͷܰܭ�������
௦ௗܯ ൌ ǡͲ͵ Ǥ݉ܰܭ ��

Figure IX.8: Assemblage poteau – poteau par une platine.

 Pré dimensionnement des boulons :

On choisit le nombre de boulons n = 8 boulons de classe HR 8.8

݊݀ ǣܿܨ��௩ǡ௦ௗ =
ܸ

݊ൈ 
=

89,54 × 1,5

4 × 1
ൌ �͵ ǡ͵ͷܰܭ

݊ : Le nombre de boulons par rangée.

p: nombre de plan de cisaillement.

As =
ଵǤହ�ൈிೡೞ

Ǥଽ್ೠ
=
ଵǤହൈଷଷǡହ�

Ǥଽ�ൈ�଼
= 0,7 cm2 = 70 mm2

Boulon de classe 8.8 (haute résistance) fub = 800 Mpa et As =112 mm2

a partir du tableau des caractéristiques géométriques on choisit des boulons de diamètre M18.

avec :

d0 = 20mm.

d = 18mm.

 Disposition des boulons :
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e1 = 75 mm e2= 70 mm P1 = 100 mm P2= 200 mm

 Les Vérifications :

 Vérification de la résistance de l’assemblage sous l’effort tranchant :

V =
ೞ


=
଼ଽ,ହସ�×ଵ,ହ�

଼
= 16,78 KN

Avec :

sdV : Effort de cisaillement.

݊ : Le nombre de boulons.

V : l’effort tranchant.

Fp = 0,7. As.fub

Fp = 0.7 X 70 X 800 X 10-3 = 39,2 KN

Fp : effort de précontrainte

Ks : facteur de forme ; trous nominaux Ks =1

m : nombre de plan de contacte n=2

μ : Coefficient de frottement μ = 0.3 surface brossée

Il faut vérifier que : �ܸ ≤ =௦ܨ
௦�.�� �.��ఓ��.��ி

ɣಾ ್
=
ଵ×ଵ×,ଷ×ଷଽ,ଶ

ଵ,ଶହ
=9,41KN

V = 16,78 KN < Fs = 25,80 KN Condition Vérifiée

IX.4.6 Assemblage des contreventements :

IX.4.6.1 Pré dimensionnement du gousset:

L'épaisseur du gousset dépend essentiellement de l'effort appliqué, elle est donnée par le

tableau suivant :

F (KN) 200 200-450 450-750 750-1150 1150-1650

e (mm) 8 10 12 14 16

Tableau IX.4 : Epaisseur du gousset en fonction de l'effort appliqué.

 Pour les palées de stabilité: N = 300,56 kN < 450 kN

 Pour la poutre au vent : N = 124,98 kN < 200 kN
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Donc on choisit e = 10 mm

IX.4.6.2 Assemblage des palées de stabilité :

D’après le calcul des palées de stabilité ; on a : Nt,sd = 300,56 KN

On utilise des boulons ordinaires, leur diamètre est en fonction de la cornière utilisée

(2L120×120×12).

Diamètre M16 et diamètre de classe 6.8 et AS = 157 mm²

Figure IX.9 : Assemblage des palées de stabilité.

 Résistance des boulons au cisaillement :

ǡோௗܨ =
Ͳǡܣ௦ ௨݂

ெߛ 
�ฺ ǡோௗܨ��� =

0,6 × 157 × 600

1,25
× 10ିଷ ൌ �Ͷͷǡʹ ͳܰܭ�Ǣߛ�ெ  = 1,25

 Disposition des boulons :

֜ ൝

ͳǡʹ ݀  ଵ݁  ͳʹ ݐ
ǡʹʹ ݀  ଵ  ͳͶݐ
ͳǡͷ݀   ଶ݁

݀ᇱݑ���൝
ͳʹǡ�݉ ݉  ଵ݁  ͳʹ Ͳ݉ ݉
ͻ͵ǡ�݉ ݉  ଵ  ͳͶͲ݉ ݉
ʹ݉ ݉  ଶ݁

Soit ; ൝
ଵ݁ ൌ ͶͲ�݉ ݉ �����
ଵ ൌ ͳͲͲ�݉ ݉ ��

ଶ݁ ൌ ͶͲ�݉ ݉ ���

 Vérification à la pression diamétrale :

ǡௗܨ ൌ ǡʹͷൈ ൈߙ ݀ൈ ݐ ×
௨݂

ெߛ 
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ߙ = min(
ଵ݁

3 ݀
;
ଵ

3 ݀
−

1

4
;

௨݂

௨݂
; 1) = (0,74 ; 1,6 ; 1,66 ; 1) ⟹ ߙ� = 0,74

,ௗܨ = 2,5 × 0,74 × 14 × 10 ×
360

1,25
× 10ିଷ = ܰܭ�74,59

,௦ௗܨ =
ܰ௧,௦ௗ

݊.
=

300,56 × 1,25

4 × 2
= ݒ݁ܽ�ܰܭ46,96 ݉݊:ܿ� ݎܾ݁ �݀ ݈ܽ݁� ݊�݀ �݁ܿ ݏ݅ܽ ݈݈݅݁ ݉ ݁݊ .ݐ

,ௗܨ = 74,59KN > ,௦ௗܨ = ܰܭ46,96 Il n’y a pas risque de la pression diamétrale

 vérification à la traction :

ܰ௧.ோௗ = 0,9 ௨݂

௦ܣ
ߛ 

= 0,9 × 600 ×
157

1,25
× 10ିଷ = ܰܭ�67,82

ܰ௦ௗ = ܰܭ�300,56 > ܰ௧.ோௗ = ݊ܥ�ܰܭ67,82 ݀ ݊ݐ݅݅ �݊ ݊ ݎé݅ݒ� ݂݅ é

Donc en augmente la section et la classe des boulons a M27 de classe 10.9

ܰ௧.ோௗ = 0,9 × 1000 ×
459

1,25
× 10ିଷ = ܰܭ�330,48

ܰ௦ௗ = ܰܭ�300,56 ≤ ܰ௧.ோௗ = ݊ܥ��ܰܭ330,48 ݀ ݊ݐ݅݅ ݎé݅ݒ� ݂݅ é

Conclusion : Toutes les conditions sont vérifiées donc, l’assemblage des palées de stabilité

(2L120×120×12) est réalisé par 4 boulons de M27

IX.4.6.3 Assemblage des éléments de la poutre au vent :

D’après le calcul de la poutre au vent ; on a : Nt,sd = 124,98 KN

On utilise des boulons ordinaires, leur diamètre est en fonction de la cornière utilisée

(2L100×100×8).

Diamètre M16 et diamètre de classe 6.8 et AS = 157 mm²
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Figure IX.10 : Assemblage de la poutre au vent.

 Résistance des boulons au cisaillement :

ǡோௗܨ =
Ͳǡܣ௦ ௨݂

ெߛ 
�ฺ ǡோௗܨ��� =

0,6 × 157 × 600

1,25
× 10ିଷ ൌ �Ͷͷǡʹ ͳܰܭ�Ǣߛ�ெ  = 1,25

 Disposition des boulons :

֜ ൝

ͳǡʹ ݀  ଵ݁  ͳʹ ݐ
ǡʹʹ ݀  ଵ  ͳͶݐ
ͳǡͷ݀   ଶ݁

݀ᇱݑ���൝
ͳʹǡ�݉ ݉  ଵ݁  ͳʹ Ͳ݉ ݉
ͻ͵ǡ�݉ ݉  ଵ  ͳͶͲ݉ ݉
ʹ݉ ݉  ଶ݁

Soit ; ൝
ଵ݁ ൌ ͶͲ�݉ ݉ �����
ଵ ൌ ͳͲͲ�݉ ݉ ��

ଶ݁ ൌ ͷͲ�݉ ݉ ���

 Vérification à la pression diamétrale :

ǡௗܨ ൌ ǡʹͷൈ ൈߙ ݀ൈ ݐ ×
௨݂

ெߛ 

ߙ ൌ ���ሺ
ଵ݁

͵݀ 
;
ଵ
͵݀ 

−
1

4
;

௨݂

௨݂
�Ǣͳሻൌ ሺͲǡͶ�Ǣͳǡ�Ǣͳǡ�Ǣͳሻ�ฺ ߙ� ൌ ͲǡͶ

ǡௗܨ = 2,5 × 0,74 × 14 × 10 ×
360

1,25
× 10ିଷ ൌ Ͷǡͷͻܰܭ�

ǡ௦ௗܨ =
ܰ௧ǡ௦ௗ
݊Ǥ

=
124,98 × 1,25

3 × 2
ൌ ʹǡ͵ ݒ݁ܽ��ܰܭ ǣ݊ܿ� ݉ ݎܾ݁ �݀ ݈ܽ݁� ݊�݀ �݁ܿ ݏ݅ܽ ݈݈݅݁ ݉ ݁݊ Ǥݐ
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ǡௗܨ ൌ Ͷǡͷͻ��� ǡ௦ௗܨ ൌ ʹǡ͵ ܰܭ Il n’y a pas risque de la pression diamétrale

 vérification à la traction :

ܰ௧Ǥோௗ ൌ Ͳǡͻ ௨݂

௦ܣ
ߛ 

= 0,9 × 600 ×
157

1,25
× 10ିଷ ൌ ǡͅ ܰܭʹ�

ܰ௦ௗ ൌ ͳʹ Ͷǡͻͺ ܰܭ�  ܰ௧Ǥோௗ ൌ ǡͅ ݊ܥ�ܰܭʹ ݀ ݊ݐ݅݅ �݊ ݊ ݎ݅±ݒ� ݂݅ ±�

Donc en augmente la section et la classe des boulons a M20 de classe 8.8

ܰ௧Ǥோௗ = 0,9 × 800 ×
245

1,25
× 10ିଷ ൌ ͳͶͳǡͳʹ ܰܭ�

ܰ௦ௗ ൌ ͳʹ Ͷǡͻͺ ܰܭ�  ܰ௧Ǥோௗ ൌ ͳͶͳǡͳʹ ݊ܥ��ܰܭ ݀ ݊ݐ݅݅ ݎ݅±ݒ� ݂݅ ±�

Conclusion : Toutes les conditions sont vérifiées donc, l’assemblage des palées de stabilité

(2L100×100×8) est réalisé par 3 boulons de M20

IX.7 Dimensionnement des tiges d'ancrages:

IX.7.1 Définition :

La partie inférieure du poteau a la base est généralement renfoncée afin de repartir

correctement les charge sur les fondations et assurer un ancrage du poteau dans le massif du

béton.

La liaison «plaque d’assise, fondation» est assurée par des boulons (goujons) d’ancrages.

On fora le calcul pour le poteau le plus sollicité et adopter la plaque pour tous les autres poteaux.

La tige d’ancrage sera dimensionnée avec l’effort de traction le plus défavorable

Nt = 1380,80KN. M= 803,14 KN.m

Figure IX.11: Tige d’encrage du pied du poteau.
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b =h+2c

h : la hauteur de la section HEB450  h = 450 mm

c : le débord, donné par : c = (100 à 150) mm

On prend : c = 100 mm

D’où : a = h + 2c = 450 + 2×100 = 650 mm

b = b + 2c = 300 + 2×100 = 500 mm

Figure IX.12: Dispositions constructives.

Les tiges d'ancrages se dimensionnent à la traction simple, sous un effort de traction (Na).

n

N
N t

st 

n : nombre de tiges.

Nt : effort sollicitant de traction.

L’ancrage est réalisé par tiges :

ܰ௧
6

 ≤   
ଶǤߨ

4 ௬݂  ⇒  ∅ ≥  ඨ
Ǥʹܰ ௧

Ǥ͵ߨǤ݂௬

∅ ≥  ඨ
2 . 1300,80

3.14 . 3 . 23.5
ൌ ǡ͵Ͷʹ �ܿ݉

Donc on prend : ∅ = 4,5cm
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Soit des tiges d’ancrages de 45 mm de diamètre.

 Vérification de la tige d’ancrage :

L’effort admissible par scellement est fixé par la règle suivant :

 21

1

.5.3.4.6.

1

.
1000

g.7
1.1.0 lrl

d

N c
a 
























(CCM97)

Na : effort normal résistant d’une tige.

=ݎ 3∅ ,����݈1 = 20∅ ,����݈2 = 2∅

gc: Le dosage en ciment = 350 Kg/m3

r = 13.5 cm

l1 = 90 cm

l2 = 9 cm

d1 = 10 cm

Na = 222.59 KN >
ݐܰ
6

= ܰܭ�230.13 Condition Vérifiée

 Vérification des contraintes dans le béton et l'acier :

݁=
௦ௗܯ

ܰ௦ௗ
=

803,14

1380,80
= 0,58݉

݁= 58�ܿ݉ >
ܦ

6
=

70

6
= 11,66�ܿ݉

Donc le centre de poussée se trouve hors de tiers central de la section, et la platine est

soulevée à gauche (les boulons de gauche étant sollicités en traction).

22
68.473 cmA R  (A : aire de la section de 3 tiges à gauche du poteau)
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IX.8 Dimensionnement de l’épaisseur de la platine :

a)Vérification de la section 1-1 :

Le moment dans la section 1-1 est obtenu grâce au diagramme trapézoïdal de contraintes

situées à droite de la section, que l’on peut décomposer en un diagramme rectangulaire (1) et

un diagramme triangulaire (2).

Les moments correspondant, pour une bonde de largeur unité (1 cm) et d’épaisseur t, sont :

M1 = ߪ x d1 x
ௗଵ

ଶ

KN.m0.621051046.12 3
1  M
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.3.010
3

102

2

36.9
10 3

2 mKNM 










 

mKnMMM .3.021 

 le module d’inertie de la platine ou b = 1cm

6

.

2

12

.
2

3

tb

t

tb

V

I













 la contrainte de flexion dans la section est :

cmtf
W

M
y

el

76.2
5.2310

63.0
2









cmt 76.2

b) Vérification de la section 2-2 :

Figure IX.13: vérification de la section 2-2

Par le même résonnement, on aura le moment maximal :

mKnMM .62.01 

D’où : cmt 97.3
5.2310

662.0
2









cmt 97.3
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c) Vérification de la section 3-3 :

Du coté tendu, la platine est soumis à un moment : M = 0.1T

mKnAT a .39.6501044.16187.58. 1  

mKnM .03.9539.9501.0 

6

50 2t
Wel 

Figure IX.14: vérification de la section 2-2

Il faut donc vérifier que :

cmt

f

M
tf

t y

y

48.0

5.2350

03.956

50

6

50

603.95
2










En conclusion, on prendra une platine d’épaisseur : t =2,3cm.
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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 et la charge supportée par

cette dernière.

 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 est : σsol = 2 bars

La profondeur d’ancrage : D =-2,00 m (Voir l’annexe).

X.2. Calcul des fondations:

X.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.

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+1.2ܧ௫ 1,35G+1,5Q G+Q

Nmax (KN) 2196.56 3085.41 2161.49

My (KN.m) 399.53 29.46 20.65

MZ (KN.m) 16.51 11.24 7.85

Vy (KN) 3.66 6.32 4.41

VZ (KN) 146.66 16.84 11.79

Tableau X.1 : Les sollicitations à la base des poteaux HEB450.

X.2.2 Pré dimensionnement de la semelle :

Les poteaux de notre structure sont rectangulaires à la base (axb), donc les semelles sont

rectangulaire (AxB). A et b : dimension du poteau considéré. Le poteau le plus sollicité a une

section rectangulaire (a*b), donc : S = AxB.

a et b : dimension du poteau considéré.

A et B : dimension de la semelle.

h = d + c ; avec c = 5 cm.

Figure X. 1: Dimension de la semelle.

h

C

d
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d : hauteur utile de la semelle est donnée par :

 Critère de non poinçonnement:

- ெߪ �< :�௦ߪ2 Situation accidentelle

ெߪ- �< :௦ߪ1.33 Situation durable

ெߪ �= 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


On a : e0=
ெ

ே
௦�=2barߪ h=65cm b=50cm

ܾ

ℎ
=
ܤ

ܪ
⟹ H = 1.3B

Ou : h et b dimensions de la platine puisque les poteaux sont encastrés. (voir chapitre 09

calcul des assemblages - pieds de poteau).

X.2.3 Dimensionnement de la semelle:

 Situation accidentelle : ெߪ �< �௦ߪ2

sol

sol

b

Bh

e

b

Bh
B

N

H

e

HB

N





2
6

1

2
6

1

0

0




























 











 









 




-B3 +4.22B+4.56≤ 0 avec e0=
ଷଽଽ.ହଷ

ଶଵଽ.ହ
= 0.18

B=2.5m

H=1.3× 2.5=3.25m

avec : H=3.25m et B=2.5m

1.2)Art-15.IIICh-91(BAEL

4

4
max















hH

bB

d
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 Situation durable : ெߪ ≤1,33σsol

sol

sol

b

Bh

e

b

Bh
B

N

H

e

HB

N





33,1
6

1

33,1
6

1

0

0




























 











 









 




-B3 +3.75B+4.06≤ 0 avec e0=
ଶଽ.ସ

ଷ଼ହ.ସଵ
= 0.01

B =2.6m

H=1.33× 2.6 =3.5m

Soit : H= 3.5m B= 2.6m

On choisit pour toutes les semelles B=2.6m et H =3.5m

1,6 0,5
27,5

4 4max max
3,5 0,8

67,5
4 4

80

B b
cm

d d
H h

cm

soit d cm

  
  

   
   

  



 cdh1 80 + 5 =85 cm

l1 : hauteur de l'amorce de poteau

l1 = -2,00 – 0,85 = -1,15 m

 Poids de la semelle:

1 28cP H B h f   

P = 3,5×2,6×0,85×25 = 193.37 KN

 Les moments à la base

Mby=My+Tz× (h+l1)

Mbz=Mz+Ty× (h+l1)

2,6 − 0,5

4
= 52.5ܿ݉

3.5 − 0,65

4
= 71.25ܿ݉



Chapitre X Etude de l’infrastructure

Page 220

Les sollicitations à la base de la semelle sont regroupées dans le tableau ci-dessous :

Sollicitation

Situation accidentelle

Situation durable

ELU ELS

G+Q+1.2Ex 1,35G+1,5Q G+Q

Nmax (KN) 2548.42 3085.41 2161.49

Mby (KN.m) 320.46 484.62 350.62

Mbz (KN.m) 107.04 102.66 71.46

Vy (KN) 733.03 338 235.87

VZ (KN) 712.23 875.43 611.11

Tableau X.2 : Les sollicitations à la base de la semelle.

X.2.4 Vérification des contraintes :

Les contraintes dans les semelles excentrées sont données par les expressions suivantes:
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2 2 150 300 / ²

1,33 1,33 150 199,5 / ²

sol

sol

KN m

KN m





   

  

solmoy 


 



4

.3 minmax

2×200 =400Kn/m2

1.33×200 = 266Kn/m2
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Les contraintes sont regroupées dans le tableau suivant:

Cas de

Chargement
Sens e0 (m) max (bar)

min (bar) moy (bar)

Situation

Accidentelle

Sens H 0,85 0,41<3 -0,076 0,28< 3

Sens B 0,12 0,24<3 0,092 0,203< 3

Situation

Durable

ELU

Sens H 0,87 0,549>1,99 -0,108 0,384< 3

Sens B 0,03 0,245<1,99 0,195 0,232< 3

ELS

Sens H 0,86 0,382<1,99 -0,073 0,268< 3

Sens B 0,028 0,170<1,99 0,138 0,162< 3

Tableau X. 1: Vérification des contraintes dans le sol.

Les contraintes moyennes sont toutes vérifiées donc : B= 2,6m et H =3.5m

X.2.5 Vérification de la stabilité au renversement: (RPA 99 v 2003.Art.10.1.5) :

Dans le cas accidentel, il faut vérifier que:

0

1,6
0,4

4 4

3,5
0,88

4 4

B
m sensB

e
H

m sensH


  

 
   


0

0

sens B:e 0,12m 0,4m

sens H: e 0,85m 0,88m

 

 

Donc la vérification au renversement est satisfaite.

X.2.6 Détermination des armatures de la semelle:

On a deux conditions à vérifier :

 

 

0

0

0

0

6
1

6

2 42

2 4

b
e se n s B

h
e s en s H

B
e s en sB

H
e se n s H


 


  



 


  










ସ
=

ଶ.

ସ
= 0.65 Sens B

ܪ

4
=

3.5

4
= 0.87 Sens H

0.65m

0.87m



Chapitre X Etude de l’infrastructure

Page 222

Si les deux conditions sont vérifiées, les armatures seront calculées sous un effort normal

fictif:

sensH
H

e
NN

sensB
B

e
NN








 









 


0

0

3
1'

3
1'

Si l'une des deux conditions est vérifiée, les armatures seront calculées sous un moment M1

  sensB
N

e
B

b
B

ebBM 
























27

2

35,0
293,04

2

0

01

  sensH
N

e
H

h
H

ehHM 
























27

2

35,0
293,04

2

0

01

a) Situation accidentelle:

 Armatures parallèles à H=3.25m:

൞
e = 0.85 >

0.65

6
= 0.11

e = 0.85 >
0.5

24
0.02

calcul de Mଵ

 

2

1

1

3,25
0,35 0,65

2196.5624 3,25 0,3 0,65 9 0,85
3,25 270,85

2

900 .

M

M KN m

 
  

       
 
 



1

0,9 0,72

S

st

M
A

z f

z d m




  

3900 10
5.1 ²

0,72 400

5.1 ²

sA cm

A cm


 





 Armatures parallèles à B=2,50m:

0

0

0,5
0,12 0,083

6
calcul de M'

2.5
0,12 0,10

24

e

e
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2

1

1

2,5
0,35 0,5

2169.5624 2,5 0,3 0,5 9 0,12
2,5 270,5
2

80.35 .

M

M KN m

 
  

       
 
 



1

0,9 0,72

S

st

M
A

z f

z d m




  

380.35 10
2.79 ²

0,72 400

2.79 ²

sA cm

A cm


 





b) Situation durable :

 A l'E.L.U :

Armatures parallèles à H=3,5m:

0

1

0

0,65
0,87 0,11

6
calcul de M

3,5
0,87 0,145

24

e

e


  


   


 

2

1

1

3,5
0,35 0,65

2196.5624 3,5 0,3 0,65 9 0,87
3,5 270,87
2

1548.76 .

M

M KN m

 
  

       
 
 



31548.76 10
5.37 ²

0, 72 400

5.37 ²

sA cm

A cm


 





Armatures parallèle à B=2,6m:

0

0

0,5
0,03 0,083

6
calcul de N'

2,60
0,03 0,08

24

e

e


  


   


3 0,87
' 3085.41 1 6182.68

2,60

' 6182.68

N KN

N KN
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 3

'

8

6182.68 10 2,60 0,65
6 ²

8 0,72 348

s

st

s

N B b
A

d f

A cm


 


 

  
 

 

 A l'E.L.S:

Armatures parallèles à H:3.5m

0

1

0

0,65
0,86 0,10

6
calcul de M

3,5
0,86 0,145

24

e

e


  


   


 

2

1

1

3,5
0,3 0,65

2161.4924 3,5 0,3 0,65 9 0,86
3,5 270,86
2

1576.26 .

M

M KN m

 
  

       
 
 



31576.26 10
10.25 ²

0,72 201

10.25 ²

s

s

A cm

A cm


 





Armatures parallèles à B=2,6m

0

0

0,5
0,028 0,083

6
calcul de N'

2,60
0,028 0,10

24

e

e


  


   


3 0,028
' 3085,41 1 910,15

2,60

' 3185.09

N KN

N KN

 
   

 



 

 3

'

8

3185.09 10 2,60 0,5
5,55 ²

8 0,72 201

5.55 ²

s

st

s

s

N B b
A

d f

A cm

A cm
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c) Condition de non fragilité :

228
1

2,1
0, 23 0, 23 160 85 16, 42

400

16, 42 ²

t
B

e

B

f
Min A B h cm

f

Min A m

        



228
1

2,1
0, 23 0, 23 350 85 35,92

400

35,92 ²

t
H

e

H

f
Min A H h cm

f

Min A cm

        



d) Dispositions constructives:

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 :

1, 2 400
42,32 87,5

2, 4 1,5² 2,1 4
s

H
l cm cm


  

 


Suivant B :

ls =
ଵ.ଶ�����ସ

ଶ.ସ�.��ଵ.ହమ�.��ଶ.ଵ
= 42.32ܿ݉ >



ସ
= 40ܿ݉

Donc les barres doivent être prolongées jusqu’à l'extrémité de la semelle, avec des

crochets suivant B

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) 5.1 5.37 10.25 35,92 12HA14+10HA16 38,5 45 20

As (B) 2.79 6 5.55 16,42 12HA14 18,47 45 20

Tableau X. 2: Les armatures des semelles.
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Figure X. 2: Schéma de ferraillage de la semelle.

X.3. Calcul des longrines :

X.3.1Définition des longrines :

Une longrine est une poutre rectangulaire horizontale en béton armé ou on béton

précontrainte qui assure la liaison transversale entre les poteaux au niveau des massifs de

fondation et qui sert à répartir les charges (des murs supportés) ou à les répartis ver les

appuis.

L’asque la longrine et placer entre deux semelle, une semelle centré et une semelle excentré,

elle est appelée poutre de redressement ou longrine de redressement. Elle sert concret teinent

à plaquer la semelle excentrée pour éviter tout délassement. Elle se coulé en même temps que

la semelle car sont ferraillage et crée dam la semelle.

X.3.2 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(puisque S3)

X.3.3 Ferraillage :

Les longrines doivent être calculées pour résister à l’action d’une forces de traction qui

est égale à :

10.1.1.b)V2003.Art.(RPA9920KN
N

N t 











:ߙ Coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considérée

max
uN : L’effort normal ultime du poteau le plus sollicité.
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 α = 12 (zone IIa, site S3)

3085,41
257.12,

12

2161,49
180.12,

12

t

t

ELU N KN

ELS N KN

 
   

 

 
   

 

s

t
s

N
A




3

3

257,12 10
7,39 ²

348

180,12 10
8.96, ²

201

s

s

ELU A cm

ELS A cm






  


  

2
min

min

0,6% 0,6 10 30 35

6,3 ²

A B

A cm

    



Donc on ferraille avec Amin

Soit 6HA12, avec As = 6,79 cm²

Vérification de la condition de non fragilité :

28

30 35 2,1
5,51

400

5,51 ² 6,79 ² Vérifiée

t
s

e

s

f
A

f

A

cm cm

 


 
 



Vérification de la flèche :

2161,49
264.24 /

8.18
sq KN ml 

La plus grande portée est : l=8.18m

4

3 3
4

5 818
4.09

384 200 200

30 35
107187,5

12 12

s
adm

q l l
f f cm

E I

b h
I cm

 
    

 

 
  

4

5

5 264.24, (818)
3,08 4.09

384 2,1 10 107187,5
f

 
  

  
Vérifiée

Armatures transversales :

Soit des cadres de diamètre 8mm  dont l’espacement est inférieur à : min [20 cm, 15Φ] 

St<min [20cm, 15*1, 2] = 18cm

Les cadres sont espacés de 15 cm en travée et de 10cm en zone nodale.
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Figure X. 3: Schéma de ferraillage des longrines.

X.4.Ferraillage des futs :

Les fondations sont ancrées à D=-2m ; l’assemblage platine massif doit être au-dessus du

sol ; donc on prévoit un poteau en B.A (fût) de dimension (65*50) cm2.

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 ; par les efforts (M. N .T)

Figure X. 4 : section du fut à ferrailler.

On a :
3085,41

29,46 .

u

u

N KN

M KN m






29,46
0,95

3085,41

0,65
0,1

6 6

u

u

M
e m

N

h
m

  

 

6

h
e  La section est partiellement comprimée.

Donc ; le calcul se fera par assimilation à la flexion simple avec Mua.

 Calcul de Mua :

0.65
29, 46 3085.41 0.85

2 2

1649,3 .

ua u u ua

ua

h
M M N d M

M KN m

   
         

   



65

50
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Nu(d-d’)-Mu =29.46(0.85-0.05)-1649.3=1625.73KN.m………………(I)

(0.337ൈ ݀െ ͲǤͅͳൈ ݀Ԣሻܾ ൈ ݄ൈ ݂௨= 2165.44Kn.m……………………..(II)

݂௨ ൌ ͳͶǤͳܽܯ

(I)൏ ሺܫܫሻ֜ ܣ ൌ Ͳ

A’=
ೠିఝൈൈൈ್ೠ

ೞ

߮ ൌ
Ǥଷହା

ಿ
ೆ൫షᇲ൯షಾ ೠೌ

್ೠൈ್ൈమ

Ǥ଼ ହି
ᇲ



=
Ǥଷହା

యబఴఱǤరభ(బǤఴఱషబǤబఱ)షమవǤరల

భరǤమൈభబయൈబǤలఱൈబǤఱ

Ǥ଼ ହି
బǤబఱ

బǤఴఱ

=0.45

>102cm2-=’ܣ 0 ⇒ on ferraille avec Aୱ୫ ୧୬

Selon RPA99/2003 (art 7.4.2.1) la section minimale d’armature longitudinale est :

Aୱ୫ ୧୬ = 0.9% b × h = 29.25 cmଶ

Le choix de la section est : 2
s,minA 6 16 10 16 32.17HA HA cm  

Armatures transversales :

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 :

t l t

b h
S min( ; ;10 ) 14cm soit S 12

2 2
cm   

Figure X. 5: Schéma de ferraillage des futs.

6HA16

10HA16
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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 Détermination des moments renversants (MR)

XI 2.1 Cas du vent :

L’action du vent est décomposée en deux composantes :

- Une composante horizontale (Fh)

- Une composante verticale (FV)

Ces deux composantes donnent un moment de renversement «MR», il faut que ce moment de

renversement reste inférieur au moment stabilisant «MR», dû au poids propre du bâtiment.

 Résultat de l’étude au vent :

* ி
∑ிಹ.

∑ிಹ

ி
∑ிೡ.௬

∑ிೡ

ி
∑ி.௭

∑ி

* 
∑.

∑
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a) Vent sur façade principale avec surpression intérieur (Cpi=+0,8)

ZONE ETAGE

qj (daN S (m2)

/m2)

FH FV

(KN) (KN)

Coordonnées du point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D

RDC 73.24 135 0 0 12.5 0 6.12

1er étage 73.78 100 0 0 12.5 0 10.12

E

RDC 11.26 157.34 9745.6 0 12.5 25 6.12

1er étage 11.35 102.8 6419.2 0 12.5 0.5 10.12

F1 Toiture -70.32 24.72 0 3792.79 0.5 24.5 10.37

F2 Toiture -70.32 24.72 0 3318.4 0.5 12.5 10.37

G Toiture -51.14 24.72 0 42651.8 0.5 12.5 11.12

H Toiture -12.78 444.8 82611.3 12.75 12.5 10.62

I Toiture 0 0 0 8.5 12.5 10.62

RX - - 16164.8 Xt=12.5 Yt=15.27 Zt=7.70

RZ - - 132374 Xu=12 Yu=15.27 Zu=6.62

Tableau IX.1: Vent sur la façade principale Cpi=+0,8.

Calcul de MR :

MR /xx= FV ×Y =246836.49KN.m

MR/yy =FV×X + FH ×Z=1123154.36 KN.m

994

0
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Figure XI.1: Résultantes des forces horizontales et verticales direction du vent V1.
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b) Vent sur façade principale avec dépression intérieur (Cpi=-0,5)

ZONE ETAGE

qj (daN S (m2)

/m2)

FH FV

(KN) (KN)

Coordonnées du point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D

RDC 0 135
11205.7

0
12.5 0 6.12

1er étage -61.42 100 7378 0 12.5 0 10.12

E

RDC 0 157.34 1771.65 0 12.5 25 6.12

1er étage -62.42 102.8 1167.23 0 12.5 0.5 10.12

F1 Toiture -153.43 24.72 0 1738.31 0.5 24.5 10.37

F2 Toiture -135.43 24.72 0 1264 0.5 12.5 10.37

G Toiture -134.24 24.72 0 5684.54 0.5 12.5 11.12

H Toiture -95.89 444.8 0 12.75 12.5 10.62

I Toiture -83.12 0 0 8.5 12.5 10.62

RX - - 21522.60 Xt=12.5 Yt=15.27 Zt=7.70

RZ - - 8687 Xu=12 Yu=15.27 Zu=6.62

Tableau XI.2: Vent sur la façade principale Cpi=-0,5.

Calcul de MR :

MR /xx= FV ×Y =246836.49KN.m

MR/yy =FV×X + FH ×Z=1123154.36 KN.m

994

0
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Figure XI.2 : Résultantes des forces horizontales et verticales direction du vent V1.
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c) Vent sur façade principale avec surpression intérieur (Cpi=+0,8)

ZONE ETAGE

qj (daN S (m2)

/m2)

FH FV

(KN) (KN)

Coordonnées du point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D

RDC 0 135 0 0 12.85 0 6.12

1er étage 0 100 0 0 12.85 0 10.12

E

RDC 61.94 102.84 9745.6 0 12.85 25.71 6.12

1er étage 62.42 24.72 6419.2 0 12.85 0.5 10.12

F1 Toiture 153.43 24.72 0 3792.79 0.5 24.5 10.37

F2 Toiture 153.43 24.72 0 3318.4 0.5 12.85 10.37

G Toiture 134.24 24.72 0 42651.8 0.5 12.85 11.12

H Toiture -95.89 444.8 82611.3 12.75 12.85 10.62

I Toiture 83.11 0 0 8.5 12.85 10.62

RX - - 16164.8 Xt=12.85 Yt=15.80 Zt=7.70

RZ - - 132374 Xu=12.5 Yu=15.80 Zu=6.62

Tableau IX.3: Vent sur la façade principale Cpi=+0,8.

Calcul de MR:

MR /xx= FV ×Y =2091513.93KN.m

MR/yy =FV×X + FH ×Z=1779147.71 KN.m

999.4

0
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Figure XI. 3 : Résultantes des forces horizontales et verticales direction du vent V2.
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d) Vent sur façade principale avec dépression intérieur (Cpi=-0.5)

ZONE ETAGE

qj (daN S (m2)

/m2)

FH FV

(KN) (KN)

Coordonnées du point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D

RDC 0 135 11205.7 0 12.85 0 6.12

1er étage 0 100 7378 0 12.85 0 10.12

E

RDC 61.94 102.84 1771.65 0 12.85 25.71 6.12

1er étage 62.42 24.72 1167.23 0 12.85 0.5 10.12

F1 Toiture 153.43 24.72 0 1738.31 0.5 24.5 10.37

F2 Toiture 153.43 24.72 0 1264.1 0.5 12.85 10.37

G Toiture 134.24 24.72 0 5684.5 0.5 12.85 11.12

H Toiture -95.89 444.8 0 12.75 12.85 10.62

I Toiture 83.11 0 0 8.5 12.85 10.62

RX - - 21522.6 Xt=12.85 Yt=15.80 Zt=7.70

RZ - - 8687.03 Xu=12.5 Yu=15.80 Zu=6.62

Tableau IX.4:. Vent sur la façade principale Cpi=-0,5.

Calcul de MR:

MR /xx= FV ×Y =2091513.93KN.m

MR/yy =FV×X + FH ×Z=1779147.71 KN.m

999

0
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Figure XI 4: Résultantes des forces horizontales et verticales direction du vent V2.
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d) Vent sur la façade secondaire avec surpression intérieur (Cpi=+0,8)

ZONE ETAGE

qj (daN S (m2)

/m2)

FH FV

(KN) (KN)

Coordonnées du point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D

RDC 0 135 0 0 0 16.25 6.12

1er étage 0 100 0 0 0 16.25 10.12

E

RDC 61.30 102.84 9644 0 0 16.25 6.12

1er étage 61.75 24.72 6304 0 32.5 16.25 10.12

F1 Toiture 158.47 24.72 0 3917.3 32.5 16.25 10.37

F2 Toiture 158.47 24.72 0 3126.3 32.5 16.25 10.37

G Toiture 126.47 222.4 0 19689.1 1 4.75 11.12

H Toiture 88.53 88.35 3 1087.3 1 46.9 10.62

I Toiture 62.5 5 0 0 0 0 10.62

RX - - 2268.58 Xt=16.06 Yt=16.25 Zt=12

RZ - - 7820.14 Xu=14.2 Yu=16.25 Zu=10.12

Tableau IX.5:. Vent sur la façade secondaire Cpi=+0,8.

Calcul de MR:

MR /xx= FV ×Y =127077.27.KN.m

MR/yy =FV×X + FH ×Z=13569.22 KN.m

62

55

0
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Figure X.5: Résultantes des forces horizontales et verticales direction du vent V3
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e) Vent sur façade secondaire avec dépression intérieur (Cpi=-0,5)

ZONE ETAGE

qj (daN S (m2)

/m2)

FH FV

(KN) (KN)

Coordonnées du point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D

RDC 0 135 0 0 0 16.25 6.12

1er étage 0 100 0 0 0 16.25 10.12

E

RDC 61.30 102.84 964.5 0 0 16.25 6.12

1er étage 61.75 24.72 6304.1 0 32.5 16.25 10.12

F1 Toiture 158.47 24.72 0 3917.3 32.5 16.25 10.37

F2 Toiture 158.47 24.72 0 3126.3 32.5 16.25 10.37

G Toiture 126.47 222.4 0 19689.1 1 4.75 11.12

H Toiture 88.53 88.35 31087.3 1 46.9 10.62

I Toiture 62.55 0 0 0 0 10.62

RX - - 3268.58 Xt=16.06 Yt=16.06 Zt=12.41

RZ - - 3820.14 Xu=12.8 Yu=16.33 Zu=10.12

Tableau IX.6: Vent sur la façade secondaire Cpi=-0,5.

Calcul de MR:

MR /xx= FV ×Y =36409.88KN.m

MR/yy =FV×X + FH ×Z=1362166.1 KN.m

62.5

0
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Figure XI 6: Résultantes des forces horizontales et verticales direction du vent V3.
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F) Vent sur la façade secondaire avec surpression intérieur (Cpi=+0,8)

ZONE ETAGE

qj (daN S (m2)

/m2)

FH FV

(KN) (KN)

Coordonnées du point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D

RDC 0 135 0 0 0 16.25 6.12

1er étage 0 100 0 0 0 16.25 10.12

E

RDC 61.30 102.84 9745 0 0 16.25 6.12

1er étage 61.75 24.72 6419.2 0 32.5 16.25 10.12

F1 Toiture 158.47 24.72 0 3792.7 32.5 16.25 10.37

F2 Toiture 158.47 24.72 0 3792.7 32.5 16.25 10.37

G Toiture 126.47 222.4 0 3318.4 1 4.75 11.12

H Toiture 88.53 88.35 42651 .8 1 46.9 10.62

I Toiture 62.55 0 82611 0 0 10.62

RX - - 16164,9 Xt=16 Yt=15.3 Zt=9.70

RZ - - 2374,41 Xu=12.3 Yu=16.33 Zu=3.62

Tableau IX.7: Vent sur la façade secondaire Cpi=+0,8.

Calcul de MR:

MR /xx= FV ×Y =9669.36KN.m

MR/yy =FV×X + FH ×Z=136232166.1 KN.m

62

0
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Figure XI 7: Résultantes des forces horizontales et verticales direction du vent V4
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g) Vent sur façade secondaire avec dépression intérieur (Cpi=-0,5)

ZONE ETAGE

qj (daN S (m2)

/m2)

FH FV

(KN) (KN)

Coordonnées du point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D

RDC 0 135 0 0 0 16.25 6.12

1er étage 0 100 0 0 0 16.25 10.12

E

RDC 61.30 102.84 11205 0 0 16.25 6.12

1er étage 61.75 24.72 7378 0 32.5 16.25 10.12

F1 Toiture 158.47 24.72 1771.6 1738 32.5 16.25 10.37

F2 Toiture 158.47 24.72 0 1738 32.5 16.25 10.37

G Toiture 126.47 222.4 0 1264.18 1 4.75 11.12

H Toiture 88.53 88.35 31087. 5684 1 46.9 10.62

I Toiture 62.55 0 0 0 0 10.62

RX - - 21522,6 Xt=16 Yt=15.3 Zt=9.70

RZ - - 8687,03 Xu=12.3 Yu=16.3 Zu=3.62

Tableau XI.8: Vent sur la façade secondaire Cpi=-0,5.

Calcul de MR:

MR /xx= FV ×Y =329295.78KN.m

MR/yy =FV×X + FH ×Z=184762.28 KN.m

62

0
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Figure XI 8: Résultantes des forces horizontales et verticales direction du vent V4.

XI 2.2 Cas du séisme :

Le moment de renversement qui peut être 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) MZZ(KN.m)

CQC 2548.35 265.52 712.22 2.33 281.41 79.95

Tableau XI .9: Réaction à la base due aux effets sismiques

CQC : combinaison quadratique complète.

=ோȀ௫௫ܯ ௫௫ܯ + ௭ൈܨ �ܻீ = 2.33 + (712.22 × 25.33) =18042.86 KN.m

=ோȀ௬௬ܯ ௬௬ܯ + ௭ൈܨ �ܺ ீ = 281.41 + (712.22 ×12.3) =9041716 KN.m

Avec :
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ࡳࢅ etࡳࢄ : coordonnée de centre de gravité de la structure avec la prise en compte des masses

statiques globales (Ref : note de calcul complète robot).

b) Calcul des moments résistant (stabilisateurs) :

- Poids de la structure :

PT = 15227.8KN

1) Moment résistant

GTiiyyST

GTiixxST

XPXPM

YPYPM








/

/

- Mst/XX =15227.8× 25.33 = 385720.17KN.m

- Mst/YY = 15227.8 × 12.3 =187292.1KN.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

138117.93 102319.24 385720.17 187292.1 308576.13 149833.68

Tableau XI 10: Vérification au renversement sous l’effet du séisme.

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.



Conclusion

L’étude de ce projet nous a permes d’une part de mettre en pratique les connaissances

acquises durant notre cursus et de les approfondir, et d’autre part de nous familiariser avec les

règlements en vigueurs.

La complexité des calculs en génie civil fait inévitablement appel aux services d’outils

numériques tels que SAP2000 ou AUTODESK ROBOT STRUCTURAL ANALYSIS, à qui

on doit un gain en temps, en précision et en fiabilité.

nous a permis d’arriver à certaines conclusions :

La modélisation doit être aussi proche que possible de la réalité, afin d’approcher le

comportement réel de la structure et obtenir de meilleures résultats.

Les possibilités d’erreurs sont nombreuses, et peuvent se situer à différents niveaux,

Notamment durant la modélisation, et c’est difficile de s’on apercevoir.

les actions du vent sont les plus défavorables dans les structures métalliques mais la

présence du plancher mixte rend la structure sensible aux actions sismiques.

La forme géométrique simple et symétrique joue un rôle favorable, et évite les

difficultés de mètre les systèmes de contreventement.

La disposition des contreventements joue un rôle très important dans le comportement

global de la structure, la présence du plancher mixte sur toute la surface de l’ouvrage

d’une façon symétrique nous a facilitée la disposition des palée de stabilité aussi de

façon symétrique aux extrémités.

L’agression sismique constitue un vrai test qui met le bâtiment à l’épreuve ; pour cela,

tout ouvrage doit être réalisé conformément aux normes et règles parasismiques en

vigueur. 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 servira comme support pour nos futurs camarades qui seront intéressés par

cette voie.



Annexe

Section en cm2 de N armatures de diamètre Φ (mm)

Tableau des armatures (1)

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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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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