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Le but des études génie civil est de concevoir des bâtiments cabales de résister aux multiples

phénomènes naturels (tremblements de terres, vent extrême …etc.). Ceci implique la création de

systèmes structuraux combinant de manière optimale les propriétés qui les rendent aptes à encaisser

les efforts auquel ils seront soumis et à les transmettre aux fondations.

Les structures actuelles se caractérisent par la complexité de leurs modèles telles que les formes

variables et les courbures multiples, ainsi que par leurs grandes portées, ce qui a fait appel à

l’utilisation des constructions métalliques qui apporte au programme de construction des avantages

à savoir :

La fiabilité, la rapidité d’exécution, la grande résistance de l’acier, la tenue aux séismes du fait de la

ductilité de l’acier et possibilité architecturales beaucoup plus étendues qu’on béton.

De plus le poids d’une construction métallique est faible en comparaison aux autres alternatives,

et il implique de fondations moins importantes, ainsi que son utilisation à un impact évidant sur la

réduction des coûts, car son usage permet une utilisation plus efficace des sites.

Face à ses avantages les plus considérables, les constructions métalliques possèdent également

des inconvénients tels que :

La susceptibilité aux phénomènes d’instabilité élastique, en raison de la minceur des profils,

mauvaise tenue au feu et la nécessité d’entretien régulier des revêtements protecteurs contre la

corrosion pour assurer la pérennité de l’ouvrage.

Dans le cadre de ce présent projet de fin d’étude, qui nous a été confié nous proposons de faire

une étude technique complète de dimensionnement et de vérification d’une salle omnisport en

construction métallique avec une toiture en voûte.

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

vigueur à savoir (RPA99/2003, BAEL, CCM97, RNVA2013).
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Pour cela, nous allons suivre les démarches décrites sur le plan du travail suivant :

 Le premier chapitre, qui est consacré pour les généralités.

 Le deuxième chapitre, portera sur l’étude climatique.

 Le troisième chapitre est pré dimensionnement des éléments de la structure.

 Le quatrième chapitre, concernant le calcul de contreventement.

 Le cinquième chapitre, qui est la vérification de la structure.

 Le sixième chapitre présent une étude sismique.

 Le septième chapitre portera le calcul des assemblages.

 Le huitième chapitre, sera l’étude de l’infrastructure.

 Le dernier chapitre, pour la 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.
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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 de l’ouvrage :

Ce projet consiste à étudier une salle de sport sous forme d’une voûteen construction

métallique implantée dans la commune de Tibane daïra de Chemini qui est classée selon le

règlement parasismique algérien (RPA99 version 2003) comme zone moyenne sismicité IIa.

-Zoneclimatique : zone A pour la neige, zone I pour le vent(selon leRNVA 2013).

-Zone sismique : zone IIa (moyennesismicité selon le RPA99V2003).

-Terrain de catégorie III : la structure est implantée dans une zone suburbaine (selon le

RNVA2013).

Figure.I.1: vue de la salle de sport en 3D.
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I.3: Caractéristiques de l’ouvrage

I.3.1: Architecturales :

-Aire de jeux

-Un local pour matériel et rangement, un hall, des sanitaires, des vestiaires, un bureau, une
infirmerie.

Dans notre étude on va s’intéresser uniquement à l’aire de jeux

I.3.2: Géométrique :

Comme il est illustré dans les plans

 Longueur totale en plan

 Largeur totale en plan

 La hauteur totale …………………

 La longueur totale de la

 La largeur totale de la couvert

 La toiture en forme d’un

Généralités
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de l’ouvrage :

n local pour matériel et rangement, un hall, des sanitaires, des vestiaires, un bureau, une

Dans notre étude on va s’intéresser uniquement à l’aire de jeux

Comme il est illustré dans les plans annexés à la fin de notre projet on a :

Longueur totale en plan …………………………………………..……

…………………………………………………………

………………………………………………………

La longueur totale de la couverture……………………………………

La largeur totale de la couverture………………………………………

La toiture en forme d’un arc.

FigureI.2: coupe A-A

Généralités

n local pour matériel et rangement, un hall, des sanitaires, des vestiaires, un bureau, une

……………25m

…………………………………………………………15 m

……………………8.75m

……………………………...…26.80m

………………….18.70m
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I.4:Eléments de l’ouvrage :

 La couverture :

La couverture sera réalisée par des panneaux sandwich, appelé

peau monoblocs, ils sont constitués :

Généralités
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FigureI.3: vue sur façade principale

Figure I.4 : Vue sur la toiture.

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

peau monoblocs, ils sont constitués :

Généralités

aussi panneaux double
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- 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 sandwich nous offrent plusieurs avantages on citera :

- Le par vapeur

- L’isolation et l’étanchéité

- Une bonne capacité portante

- Un gain de temps appréciable au montage

Toute fois elles présentent un point faible qui réside dans l’étanchéité des joints.

Figure I.5:Panneau sandwich TL 75 P BATICOMPOS

 la toiture :En charpente métallique en sous formed’un arc.

 Les poteaux :Ilssonten profilés métalliques.

 Les portiques : Selon le coté long pan on a un seul portique et selon le coté pignon

on

a 6 portiques.

 Les pannes :Ce sont des profilés métalliques.
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 La ferme : Ce sont des doubles cornières en acier.

 Les murs :En panneaux sandwich.

I.5: Caractéristiques du sol :

Les études faites sur le sol ou notre projet est implanté nous renseignent sur :

- La contrainte admissible du sol tirée de la portance : σadm= 1.6 bar

- La description des couches du sol nous montre que le terrain est d’agressivité chimique nulle

(absence de sulfates).

-un système de fondation à une profondeur d’ancrage de 1.5m par rapport à la cote du terrain

naturel.

I.6:Matériaux utilisés:

I.6.1:L’acier :

L’acier est un matériau constitué essentiellement de fer et un faible taux de carbone, qui

sont extraits de matières premières naturelles tirées du sous-sol (mines de fer et de

charbon) .Le carbone n’intervient, dans la composition, que pour une très faible

part(généralement inférieure à 1%).

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

-soit involontairement :phosphore, soufre…qui sont des impuretés et qui altèrent les

propriétés des aciers,

- soit volontairement : ce sont notamment le silicium, le manganèse, le nickel, le chrome, le

tungstène, le vanadium, etc. qui ont pour propriété d’améliorer les caractéristiques

mécaniques des aciers (résistance à la rupture, dureté, limite d’élasticité, ductilité, résilience,

soudabilité, corrosion….).On parle, dans ces cas, d’acier alliés.

I.6.1.1: Essai de contrôle des aciers :

Les essais normalisés de contrôle des aciers sont de deux types :

a) Les essais mécaniques (essais destructifs) :

Ils renseignent sur les propriétés mécaniques del’acier.
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 L’essai de dureté.

 L’essai de résilience ou essai de flexion par choc.

 L’essai de pliage.

 L’essai de fatigue.

 L’essai de traction.

b) Les essais métallographiques (essais non destructifs) :

Qui renseignent sur lacomposition et la structure des aciers. Se sont :

 Lamacrographie.

 Lamicrographie.

 La radiographie.

 Utilisation des ultrasons.

I.6.1.2: Les Propriétés de l’acier doux : Les propriétés de l’acier sont :

 La résistance :

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

Euro code 03.

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

 La ductilité :

L’acier de construction doit satisfaire les conditions suivantes :

-Le rapport fu /fy >1,2

-La déformation ultime doit être 20 fois supérieure à la déformation élastique (εu≥20 εy)

-À la rupture l’allongement sur une longueur de 5.65ඥ₀ܣ , soit supérieur à 15%, avec A0

section transversale initiale.

 Coefficient de calcul de l’acier:

-Module d’élasticité longitudinale : E=210000 Mpa.

-Module d’élasticité transversale : G=E/2(1+µ) ≈0.4E. 

-Coefficient de poisson :µ=0.3.

-Coefficient de délitation thermique α=12.10-6.

-Masse volumique ρ=7850 kg /m 3.

I.6.2: Béton :
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Le béton est un matériau économique qui résiste bien à la compression .Pour les fondations

on utilise le ciment CRS (ciment résistant au sulfates) de cimentordinaireCPA425 dont

lescaractéristiquesphysiques etmécaniquessont :

 La masse volumique  ρ=2.5 t /m3.

 La résistance à la compression à 28 jours : fC28=25Mpa.

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

 Coefficient de dilatation thermique ө=10-3 /C0 .

 Coefficient de retrait ε= 4 .10-6 .CBA93 Art (A.2.1.3)

I.7: Les hypothèses fondamentales de calcul aux états limites :

I.7.1: Définition :

On appelle un état limite, un état particulier au-delà duquel une structure cesse de remplir

les fonctions pour lesquelles elle a été conçue. Les ouvrages et les éléments d’ouvrages

doivent être conçus et calculés de manière à pouvoir résister avec une sécurité appropriée à

toutes les sollicitations prévues et à présenter une durabilité satisfaisante durant toute la

période d’exploitation. Un état limite est donc atteint lorsqu’une condition requise d’une

construction est strictement satisfaite et cesserait de l’être en cas de modification dans le sens

défavorable d’une des actions agissant sur elle ; on distingue :

I.7.2:Etat Limite Ultime (ELU) :

Ce sont ceux qui mettent en cause la sécurité de l’ouvrage. Ils ne désignent pas

nécessairement effondrement, mais la plastification des matériaux et les grandes déformations

résultantes sont souvent considérées comme une ruine. On distingue 03 états limites ultime :

- Etat limite ultime de l’équilibre statique.

- Etat limite ultime de résistance de l’un des matériaux.

- Etat limite ultime de stabilité de forme.

I.7.3:Etat Limite de Service (ELS) :

C’est la condition que doit satisfaire un ouvrage pour que son utilisation normale et sa

durabilité soient assurées, son dépassement impliquera un désordre dans le fonctionnement de

l’ouvrage. On distingue 03 états limites de service :
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- Etat limite de service d’ouverture des fissures.

- Etat limite de service de déformation.

- Etat limite de service de compression de béton.

I.8:Actions et combinaisons d’actions :

I.8.1: Situations durables :

a) Etat Limite Ultime :

Les états limites ultimes concernent la sécurité, telle la résistance aux charges, la stabilité et

l’équilibre, lorsque la structure atteint le point où elle devient dangereuse pour l’usage auquel

elle est destinée.

Pour les structures de bâtiments, on utilise la plus défavorable des deux formules suivantes :

- Cas d’une seule action variable Q : 1.35 Gmax + Gmin +1.5 Q

- Cas de plusieurs actions variables Qi : 1.35 Gmax + Gmin + 1.35 (Qi)

Avec :

Gmax : Le poids propre pour l’action permanente défavorable.

Gmin : Le poids propre pour l’action permanente favorable.

Q : La surcharge d’exploitation.

b) Etat Limite de Service :

Les états limites de service concernent les états où la structure, bien que « fonctionnelle »,

commence à se comporter de façon non satisfaisante en raison, par exemple, de vibrations ou

de déformations ou flèches excessives.

Le dimensionnement ou la vérification à l’ELS est basé sur la limitation des déformations (ou

des flèches pour les travées de poutres et de déplacement horizontaux pour les têtes de

poteaux)

Pour les structures de bâtiments, on utilise la plus défavorable des deux formules suivantes :

- Cas d’une seule action variable Q : G+ Q

- Cas de plusieurs actions variables Qi : G + 0.9 (Qi)

I.8.2:Situations accidentelles « RPA 99 version 2003 article 5.2 » :
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Ce sont des actions qui ne surviennent que rarement durant la vie de l’ouvrage mais dont

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

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

- l’action sismique notée E

- le choc, l’incendie, l’explosion, etc.…

Pour la détermination des sollicitations de calcul en situation accidentelle, les combinaisons

d’actions à considérer sont celles mentionnées dans le RPA 99 article 5.2 ; Elles sont comme

suit :

- G + Q ± E ;

- 0.8 G ± E : cette combinaison a été adoptée dans le cas où l’effet de G est favorable.

I.9:RèglementsUtilisés :

Pour cetteétude, lesrèglements techniquesutiliséssontles suivants :

 L'étude climatiquesefaitsuivantlerèglementalgérienneige etvent2013 (RNVA2013).

 L'étudeetle calculdesélémentsdel’ouvragesefont conformément aux (CCM97),

etl'Eurocode3 et l'Eurocode4.

 L'étudesismiquesefaitsuivantlerèglementparasismique algérien(RPA99V2003).

 Chargespermanentesetsurchargesd’exploitation (D.T.R-B.C-22).

 Règlesde calculdesfondations superficielles(D.T.R-B.C.2-33).
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II.1: Introduction :

Leseffetsduventainsique laneige, sur lesstructuresmétalliquesestplussouvent

prépondérant,uneétudeapprofondieetdétailléedoitêtre menéeminutieusementafinde déterminer

les différentesactions et sollicitations.

Laréglementationenvigueur(RNVA2013), nousfournitles principes générauxet les procéduresà

suivreafin de mieuxprévoircesphénomènesetdemener descalculs conformes.

II.2: Etudeau vent :

Toutouvragedoitrésisterauxactionsverticalesethorizontales, parmilesactions horizontales on

cite levent, il peut venir den’importequel côté.

L’actionduventsurunouvrageetsurchacundesélémentsdépenddescaractéristiques 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 éloignant du sol).

Lespressionsengendréesparleventsurlesdifférentessurfacesdelastructure 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.
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Figure II.

II.2.1: Détermination des différents paramètres

II.2.1.1:Effet de la région (qref

La pressiondynamique

serautiliséepourcalculer lapress

Pournotrebâtimentquiestunestru

dontlapressionderéférenceest:q

II.2.1.2: Hauteur de référence z

Pour les toitures, zeest pris égale à la hauteur maximale des bâtiments

Chapitre2.RNVA 2013).

Ze=H= 8,75 m.

II.2.1.3: Coefficient topograph

Lecoefficienttopographique

lorsquecelui- cisouffle surdes obs

etlesvaleurs deCt(z) sontdonné

Pour notreouvrage onaunsite plat,d’oùle

I Etude climatique
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Figure II.1:Les directions principales du vent.

Détermination des différents paramètres et coefficientsducalcul

ref) :

que de référenceqrefquiestfonctionde la zone de v

ssion dynamiqueqp(Ze).

stunestructurepermanenteellesera implantéed

qréf=375N/m2(chapitre2.tableau2.2RNVA2013).

Hauteur de référence ze :

est pris égale à la hauteur maximale des bâtiments

phique(Ct) :

iqueCt(z)prendencomptel’accroissementdelavitesse

s obstaclestels queles collines, dénivellations...

ésdansle (tableau2.7Chapitre 2RNVA2013).

e plat,d’oùle coefficient topographique est: Ct(z)

I Etude climatique

:

one de ventetqui

edansla zone(I)

2013).

est pris égale à la hauteur maximale des bâtiments (§2.3.2

sse devent

ons...etc.Lestypesde site

(z)=1.
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II.2.1.4: Coefficient dynamique(Cd) :

LecoefficientdynamiqueCdestcalculépour tenir compte deseffets

d’amplificationdusauxturbulences.Sa valeurest calculée à partir de l’équation suivante :

ࢊ࡯ =
૚+ ૛× ×܏ ࡵ࢜ (ࢗࢋࢠ) × ඥࡽ૛ + ૛ࡾ

૚+ ૠ× ࡵ࢜ (ࢗࢋࢠ)

Pournotreouvrage qui est un bâtiment d’où ℎ = 8,75 ≤ 15�݉ ���alors on prend Cd =1

(§3.2 chapitre 3RNVA2013).

II.2.1.5:Détermination de la pression dynamique de pointe qp(ze) :

La pression dynamique depointe qp(ze), à la hauteur de référence zeest donnée par :

qp(ze)=qref×ce(ze) [N/m2]

a) 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, ouon tient compte

de la nature de turbulente du vent. Il est calculé par la relation donnée en

(§2.4.2chapitre 2 RNVA2013).

(ܢ)܍۱ = .૛(ܢ)ܚ૛.۱(ܢ)ܜ۱ [૚+ ૠ�۷(ܢ)܄]

 Cr est le coefficient de rugosité.

 Ct est le coefficient de topographie.

 Iv est l’intensité de la turbulence.

Dans notre cas, Ct(z)=1, donc le coefficient d’exposition Ce(z) est donné par (le

tableau 2.3 chapitre 2 RNVA2013).

On a :

Ze=8,75m et le terrain est de catégorie III(tableau 2.4 chapitre2RNVA2013), par

l’interpolation linéaire entre Z=5m et Z=10m,

f(x) = f(xଵ) +
f(xଶ��) − f(xଵ)

xଶ − xଵ
(x − xଵ)

On obtient : Ce(z)=1.596

D’où : qp(ze)=598.59N/m
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II.2.2: Calcul des pressions :

Les valeurs des pressions

l’intensité du vent, des endroits

(géométrie) ainsi des ouverture

Si l’action élémentaire unita

extérieure vers la face intérieu

Si l’action élémentaire unita

intérieure vers la face extérieu

Selon les ouvertures de notre structure, trois direction

le tableau suivant:

a) Vent sur la façade principale

b) Vent sur la façade secondaire (V

c) Vent sur les façades latérales (V

 Calcul des surfaces des ouvertures

1. Façade principale (sens V

Figure II.2

S=ʹቀߨൈ
஽మ

ସ
ቁ൅ ሺܾ ൈ ݄ሻ=2ቀ3

S=7.19m2.

I Etude climatique
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:

ons appliquées aux surfaces dépendent de la dir

ndroits considérés de la construction, de la forme

res.

aire intérieure exercée sur une paroi est or

ure, la valeur de coefficient de pression est nég

aire intérieure exercée sur une paroi est or

ure, la valeur de coefficient de pression est pos

Selon les ouvertures de notre structure, trois direction du vent à étudie qui sont

principale (V1 Lang pan).

secondaire (V2 Lang pan).

les façades latérales (V3 ou V4 pignon).

des ouvertures :

(sens V1) :

Figure II.2 : les ouvertures de la façade principale.

ቀ3.14 ×
ଵǤଶమ

ସ
ቁ൅ ሺͳǤͻ͹ൈ Ǥʹͷሻ

I Etude climatique

nt de la direction, du sens, de

me de la construction

st orientée de la face

st négative.

st orientée de la face

t positive.

qui sont présenté dans
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2. Façade secondaire (sens V

Figure II.

S=2(b × h) = 2(1.5 × 2.5)

S=7.5m2.

3. Façades latérales (sens V

Figure II.

S=(b × h)=(1.5 × 2.5)

S=3.75m2.

II.2.2.1:Vent perpendiculaire au long

a) Calcul des coefficients de pression extérieure C

 Parois verticales :

Dans ce cas on a :

b=25m, d=15m, h=6.9m.

e= min (b ; 2*h)= min (25 ; 13.8)

I Etude climatique
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(sens V2) :

Figure II.3 : les ouvertures de la façade secondaire.

(sens V3 ou V4) :

Figure II.4: les ouvertures des façades latérales.

Vent perpendiculaire au long-pan sens V1 :(façade principale)

Calcul des coefficients de pression extérieure Cpe :

; 13.8)

I Etude climatique

:
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e=13.8m.

Pour un vent perpendiculaire aux génératrices les coefficients de pression sont donnés

dans(letableau 5.1 .b chapitre 5 RNVA2013)

Figure II.

Les résultats sont obtenus dans le

Zone A

Surface(m2) 19.044

Cpe -1

Tableau II.1

I Etude climatique
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perpendiculaire aux génératrices les coefficients de pression sont donnés

.b chapitre 5 RNVA2013).Il convient de diviser les parois comme suit

Figure II.5 : légende pour les parois verticales.

tenus dans le tableau suivant :

B C D

76.176 8.28 103.5

-0.8 -0.5 +0.8

Tableau II.1: valeurs de Cpepour les parois verticales sens V1.

I Etude climatique

perpendiculaire aux génératrices les coefficients de pression sont donnés

les parois comme suit :

E

103.5

-0.3
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Figure II.6 :Répartition des valeurs de

b) Calcul de la pression intérieure C

D’après le paragraphe (5.2.2.2 chapitre 5 de RNVA2013)

dominante, le coefficient de pression intérieure

RNVA2013) ci -dessus avec h la hauteur du bâtiment, d sa profondeur et µ

perméabilité donné par :

µp =
ܛ܍ܚܝܜܚ܍ܞܝܗ�ܛ܍܌�ܛ܍܋܉܎ܚܝܛ�ܛ܍܌∑

ܛ܍ܜܝܗܜ�܍܌�ܛ܍܋܉܎ܚܝܛ�ܛ܍܌∑

I Etude climatique
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Répartition des valeurs de Cpesur les parois verticale sens

Calcul de la pression intérieure Cpi :

(5.2.2.2 chapitre 5 de RNVA2013) pour un bâtiment

dominante, le coefficient de pression intérieure Cpiest déterminé à partir de la

dessus avec h la hauteur du bâtiment, d sa profondeur et µ

îܗ�ܛ܍ܚܝܜܚ܍ܞܝܗ ���ஸ૙܍ܘ�۱

�ܛ܍ܚܝܜܚ܍ܞܝܗ�ܛ܍ܔ�ܛ܍ܜܝܗܜ

I Etude climatique

s V1.

un bâtiment sans face

à partir de la (figure 5.14 de

dessus avec h la hauteur du bâtiment, d sa profondeur et µp l’indice de
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Figure II.7 : Coefficient de pression intérieure C

D’après la formule de coefficient de perméabilité µ

µp=
ଵହ

ଶଽǤ଺ଽ
= 0.68 et h/d = 0.46

Pour µp =0.68 et h/d =1

Pour µp =0.68 et h/d =0.25

Par interpolation linéaire : C

c)Détermination de la pression aérodynamique W (zj)

La pression aérodynamique W (zj)

suivante :

W (zj)=qp(ze) * [Cpe – Cpi

Les résultats sont obtenus dans le tableau suivant

Zone Cd qp(N/m

A 1 598.59

B 1 598.59

I Etude climatique
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Coefficient de pression intérieure CPi des bâtiments sans face dominante

D’après la formule de coefficient de perméabilité µp et la figure 5.14 de RNVA 2013

et h/d = 0.46.

Cpi =-0.09.

=0.68 et h/d =0.25 Cpi = -0.17.

: CPi= -0.11. (Dépression)

c)Détermination de la pression aérodynamique W (zj) :

La pression aérodynamique W (zj) agissant sur une paroi est obtenue à l’aide de la formule

pi]. [N/m2]

Les résultats sont obtenus dans le tableau suivant :

(N/m2) Cpe Cpi Cpe – Cpi

598.59 -1 -0.11 -0.89

598.59 -0.8 -0.11 -0.69

I Etude climatique

des bâtiments sans face dominante.

la figure 5.14 de RNVA 2013 on a :

est obtenue à l’aide de la formule

pi W (zj) (N/m2)

-532.75

-413.03



Chapitre II Etude climatique

C 1 598.59

D 1 598.59

E 1 598.59

Tableau II.2 :Valeurs de la pression aérodynamique sur la toiture sens V

 La toiture :

Dans ce cas on a : b=25m, d=15m, h=8.75m.

Pour un vent perpendiculaire aux génératrices les coefficients de pression sont donnés sur

(la figure 5.8 .b chapitre 5 RNVA2013).

figure 5.8.a chapitre 5 RNVA2013)

Les valeurs de Cpe sont en fonction de f /d et h/d, elles sont représenté

suivante:

Tel que h/d=0.58 ≥ 0.5   et    f/d = 0.12 

Par projection on a obtenu les valeurs suivantes

Zone F

Cpe -0.4

Tableau II.3 : Valeurs de C

I Etude climatique
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598.59 -0.5 -0.11 -0.39

598.59 +0.8 -0.11 0.91

598.59 -0.3 -0.11 -0.19

Valeurs de la pression aérodynamique sur la toiture sens V

d=15m, h=8.75m.

Pour un vent perpendiculaire aux génératrices les coefficients de pression sont donnés sur

.b chapitre 5 RNVA2013).Il convient de diviser la toiture comme l’indique

figure 5.8.a chapitre 5 RNVA2013)

Figure II.8 :subdivision de la toiture.

sont en fonction de f /d et h/d, elles sont représenté

≥ 0.5   et    f/d = 0.12 

les valeurs suivantes :

G H Auvent 1

-0.85 -0.3 -1.2

Valeurs de Cpe correspond à chaque zone de la toiture V

I Etude climatique

-233.45

544.72

-113.73

Valeurs de la pression aérodynamique sur la toiture sens V1.

Pour un vent perpendiculaire aux génératrices les coefficients de pression sont donnés sur

Il convient de diviser la toiture comme l’indique (la

sont en fonction de f /d et h/d, elles sont représentés dans la figure

1 Auvent 2

-1.1

chaque zone de la toiture V1.
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Figure II.

a) Calcul de la pression intérieure C

Dans ce cas on a :µp=
ଵହ

ଶଽǤ଺ଽ
= 0.68

D’après la formule de coefficient de perméabilité µ

Pour µp =0.5 et h/d =1

Pour µp =0.5 et h/d =0.25

Par interpolation linéaire : C

c)Détermination de la pression aérodynamique W (zj)

W (zj)=qp(ze) * [Cpe – C

Les résultats obtenus sont repris

zone Cd q

F 1

G 1

H 1

Auvent 1 1

Auvent 2 1

Tableau II.4 : Valeurs

I Etude climatique
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II.9 : Répartition des valeurs de Cpe sur la toiture V1.

Calcul de la pression intérieure Cpi :

= 0.68 et h/d = 0.58.

D’après la formule de coefficient de perméabilité µp et la figure 5.14 de RNVA 2013

Cpi =-0.17.

=0.5 et h/d =0.25 Cpi =-0.09.

: CPi= -0.13 (Dépression).

Détermination de la pression aérodynamique W (zj) :

Cpi]. [N/m2]

sont repris dans le tableau suivant :

qp(N/m2) Cpe Cpi Cpe –

598.59 -0.4 -0.13 -0.27

598.59 -0.85 -0.13 -0.72

598.59 -0.3 -0.13 -0.17

598.59 -1.2 -0.13 -1.07

598.59 -1.1 -0.13 -0.97

Valeurs de la pression aérodynamique sur la toiture sens V

I Etude climatique

la figure 5.14 de RNVA 2013 on a :

– Cpi W(zj)(N/m
2)

0.27 -161.62

72 -430.98

0.17 -101.76

1.07 -640.49

0.97 -580.63

de la pression aérodynamique sur la toiture sens V1.
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d) Effet de frottement :

Les effets de frottement du vent sur la surface peuvent être négligés lorsque l’aire totale de

toutes les surfaces parallèles au vent (ou faiblement inclinées par rapport à

vent) est inférieure ou égale à quatre fois l’aire totale de toutes les surfaces extérieure

perpendiculaire au vent (au vent et sous le vent).

S// au vent=2(6.9 * 15) + 2(18.31 *15)=481.65m

S et sous le vent= (6.9 * 25) + (18.31 * 25)=802.75m

S// au vent= 481.65m2 < S et sous le vent

La condition est vérifiée donc le frottement est négligé.

II.2.2.2 :Vent perpendiculaire au long

 Parois verticales :

a) Calcul des coefficients de pression extérieure C

Dans ce cas on a :

b=25m, d=15m, h=6.9m.

e= min (b ; 2*h)= min (25 ; 13.8)

e=13.8m.

Pour un vent perpendiculaire aux génératrices les coefficients de pression sont donnés sur

(letableau 5.1 .b chapitre 5 RNVA2013).

Figure II.

Les résultats sont obtenus dans le tableau suivant

I Etude climatique
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Les effets de frottement du vent sur la surface peuvent être négligés lorsque l’aire totale de

èles au vent (ou faiblement inclinées par rapport à

vent) est inférieure ou égale à quatre fois l’aire totale de toutes les surfaces extérieure

perpendiculaire au vent (au vent et sous le vent).

=2(6.9 * 15) + 2(18.31 *15)=481.65m2.

(6.9 * 25) + (18.31 * 25)=802.75m2.

et sous le vent=4*802.75=3211m2.

La condition est vérifiée donc le frottement est négligé.

Vent perpendiculaire au long-pan sens V2 :(façade secondaire)

Calcul des coefficients de pression extérieure Cpe :

; 13.8).

Pour un vent perpendiculaire aux génératrices les coefficients de pression sont donnés sur

chapitre 5 RNVA2013).Il convient de diviser les parois comme suite

Figure II.10 : légende pour les parois verticales.

Les résultats sont obtenus dans le tableau suivant :

I Etude climatique

Les effets de frottement du vent sur la surface peuvent être négligés lorsque l’aire totale de

èles au vent (ou faiblement inclinées par rapport à la direction du

vent) est inférieure ou égale à quatre fois l’aire totale de toutes les surfaces extérieures

(façade secondaire) :

Pour un vent perpendiculaire aux génératrices les coefficients de pression sont donnés sur

arois comme suite :
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Zone A

Surface (m2) 19.044

Cpe -1

Tableau II.

Figure II.11 :Répartition des valeurs de

b) Calcul des coefficients de pression intérieure

D’après la formule du coefficient de perméabilité µ

µp=
ଵସǤ଺ଽ

ଶଽǤ଺ଽ
= 0.66 et h/d = 0.46

Pour µp =0.66 et h/d =1

Pour µp =0.66et h/d =0.25

Par interpolation linéaire on adopte

CPi= -0.06. (Dépression).

c) Détermination de la pression aérodynamique W (zj)

I Etude climatique
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B C D

76.176 8.28 172.5

-0.8 -0.5 +0.8

Tableau II.5 : valeurs de Cpepour les parois verticales sens V2.

Répartition des valeurs de Cpesur les parois verticale sen V

l des coefficients de pression intérieureCpi

coefficient de perméabilité µp et la figure 5.14 de RNVA 2013

= 0.66 et h/d = 0.46

Cpi = -0.11.

=0.66et h/d =0.25 Cpi = -0.04.

adopte :

Détermination de la pression aérodynamique W (zj) :

I Etude climatique

E

172.5

-0.3

sur les parois verticale sen V2.

la figure 5.14 de RNVA 2013 on a :
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Zone Cd qp(N/m

A 1 598.59

B 1 598.59

C 1 598.59

D 1 598.59

E 1 598.59

Tableau II.6 : Valeurs de la pression aér

 La toiture :

a) Calcul des coefficients de pression extérieure C

Dans ce cas on a : b=25m, d=15m,

Pour un vent perpendiculaire aux génératrices les coefficients de pression sont donnés sur

(la figure 5.8 .b chapitre 5 RNVA2013).

(lafigure 5.8.a chapitre 5 RNVA2013)

Par projection en a obtenu les valeurs suivantes

Zone F

I Etude climatique
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(N/m2) Cpe Cpi Cpe –

598.59 -1 -0.06 -0.94

598.59 -0.8 -0.06 -0.74

598.59 -0.5 -0.06 -0.44

598.59 +0.8 -0.06 +0.86

598.59 -0.3 -0.06 -0.24

Valeurs de la pression aérodynamique sur les parois verticales

Calcul des coefficients de pression extérieure Cpe :

: b=25m, d=15m, h=8.75m.

Pour un vent perpendiculaire aux génératrices les coefficients de pression sont donnés sur

.b chapitre 5 RNVA2013).Il convient de diviser la toiture comme l’indique

(lafigure 5.8.a chapitre 5 RNVA2013)

Figure II.12 : subdivision de la toiture.

les valeurs suivantes :

G H Auvent 1

I Etude climatique

– Cpi W
(zj)(N/m2)

0.94 -562.67

0.74 -442.96

0.44 -263.38

+0.86 514.79

0.24 -143.66

odynamique sur les parois verticales sens V2.

Pour un vent perpendiculaire aux génératrices les coefficients de pression sont donnés sur

Il convient de diviser la toiture comme l’indique

Auvent 1 Auvent 2
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Cpe -0.4

Tableau II.7 : Valeurs de C

Figure II.13

b) Calcul de la pression intérieure C

Dans notre cas µp =
ଵସǤ଺ଽ

ଶଶǤଵଽ
= 0.66 et h/d=0.58

Pour µp =0.66 et h/d=1

Pour µp =0.66 et h/d=0.25

Par interpolationlinéaire on obtient

CPi= -0.07. (Dépression)

c) Détermination de la pression aérodynamique W (zj)

W (zj)=qp(ze) * [Cpe – C

Les résultats sont obtenus dans le tableau suivant

zone Cd q

I Etude climatique
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-0.85 -0.3 -1.2

Valeurs de Cpe correspond à chaque zone de la toiture V

13 : Répartition des valeurs de Cpe sur la toiture V2.

Calcul de la pression intérieure Cpi :

0.66 et h/d=0.58

CPi= -0.11.

CPi= -0.04.

Par interpolationlinéaire on obtient :

Détermination de la pression aérodynamique W (zj) :

Cpi]. [N/m2]

Les résultats sont obtenus dans le tableau suivant :

qp(N/m2) Cpe Cpi Cpe –

I Etude climatique

-1.1

chaque zone de la toiture V2.

– Cpi W (zj)
(N/m2)
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F 1 598.59 -0.4 -0.07 -0.33 -197.53

G 1 598.59 -0.82 -0.07 -0.75 -448.94

H 1 598.59 -0.3 -0.07 -0.23 -137.68

Auvent 1 1 598.59 -1.2 -0.07 -1.13 -676.41

Auvent 2 1 598.59 -1.1 -0.07 -1.03 -616.55

Tableau II. 8: Valeurs de la pression aérodynamique sur la toiture sens V2.

d) Effet de frottement :

S// au vent=2(6.9 * 15) + 2(18.31 *15)=481.65m2.

S et sous le vent= (25 * 2.69) + (18.31 * 25) + (188.31 * 25)=697.5m2.

S// au vent= 481.65m2 <S et sous le vent=4*697.5=2790m2.

La condition est vérifiée donc le frottement est négligé.

II.2.2.3 : Vent perpendiculaire au pignon V3 ou V4 :(façades latérales) :

 Parois verticales :
a) Calcul des coefficients de pression extérieure Cpe :

Dans ce cas on a :

b=15m, d=25m, h=6.9m.

e= min (b ; 2*h)= min (15 ; 13.8).

e=13.8m.

d=25m > e=13.8m.

Pour un vent parallèle aux génératrices les coefficients de pression sont donnés

dans(letableau 5.1 .b chapitre 5 RNVA2013).Il convient de diviser les parois comme suite :
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Figure II.

Les résultats sont obtenus dans le tableau suivant

Zone A

Surface(m2) 19.044

Cpe -1

Tableau II.

I Etude climatique
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Figure II.14 : légende pour les parois verticales.

résultats sont obtenus dans le tableau suivant :

B C D

76.176 77.28 103.5

-0.8 -0.5 +0.8

Tableau II.9 : valeurs de Cpepour les parois verticales sens V3.

I Etude climatique

E

103.3

-0.3
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Figure II.15 : Répartition des valeurs de

b) Calcul de la pression intérieure C

D’après la formule du coefficient de perméabilité µ

a :

µp=
ଵ଼Ǥସସ

ଶଶǤଵଽ
= 0.83 et h/d = 0.28.

Pour µp =0.66 et h/d =1

Pour µp =0.66et h/d =0.25

Par interpolation linéaire on: C

c) Détermination de la pression aérodynamique W (zj)

Zone Cd qp

A 1 598.59

B 1 598.59

C 1 598.59

D 1 598.59

E 1 598.59

Tableau II.10 :Valeurs de la pression aérodynamique sur l

I Etude climatique
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Répartition des valeurs de Cpesur les parois verticale sen V

Calcul de la pression intérieure Cpi :

coefficient de perméabilité µp et la figure 5.14 de RNVA 2013

= 0.83 et h/d = 0.28.

Cpi =-0.35.

=0.66et h/d =0.25 Cpi =-0.23.

CPi= -0.32. (Dépression).

Détermination de la pression aérodynamique W (zj) :

p(N/m2) Cpe Cpi Cpe –

598.59 -1 -0.32 -0.68

598.59 -0.8 -0.32 -0.48

598.59 -0.5 -0.32 -0.18

598.59 +0.8 -0.32 1.12

598.59 -0.3 -0.32 0.02

Valeurs de la pression aérodynamique sur les parois verticales

I Etude climatique

sen V3.

la figure 5.14 de RNVA 2013 on

– Cpi W(zj)
(N/m2)

0.68 -407.04

0.48 -287.32

0.18 -107.75

1.12 670.42

0.02 11.97

es parois verticales sens V3.
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 La toiture :

Pour un vent parallèle au

Cpecorrespondant à une toiture à

RNVA2013) En prenant α (en degr

Dans notre cas on a :

b = 15 ; d = 25m ; h = 8.75. ߙ

e = min (b ; 2×h) = 15m ; e/10 = 1,5m ; e/2 = 3.75

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

Figure II.16 : Légende

Les valeurs de CPe sont déterminées par l’interpolation linéaire entre deux valeurs de

mêmesigne pour α=5° et α=15° tir

f(x

Tous les résultats sont résumés dans le tableau suivant

zone F

Surface en m2 5.625

Cpe -1.84

Tableau II.11

I Etude climatique
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vent parallèle aux génératrices (parallèle au long pan) on adopte pour

correspondant à une toiture à deux versant pour θ = 90°(d’après le paragraphe 5.1.9.1 d

En prenant α (en degré) la pente de versant.

ߙ = 13.86°.

15m ; e/10 = 1,5m ; e/2 = 3.75m.

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

Légende pour les toitures à deux versants toiture V2 sur pignon.

sont déterminées par l’interpolation linéaire entre deux valeurs de

α=5° et α=15° tiré du tableau 5.4 du RNVA2013 (θ=90°).

(x) = f(xଵ) +
f(xଶ��) − f(xଵ)

xଶ − xଵ
 (x − xଵ)

Tous les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

G H

5.625 5.625 45

1.84 -1.3 -0.611

: CpeCorrespondant à chaque zone de la toiture sens V

I Etude climatique

(parallèle au long pan) on adopte pour

(d’après le paragraphe 5.1.9.1 du

sur pignon.

sont déterminées par l’interpolation linéaire entre deux valeurs de

(θ=90°).

I

131.25

- 0.511

Correspondant à chaque zone de la toiture sens V3.
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Figure II.

Dans notre cas ௣ߤ: =
ଵ଼Ǥସସ

ଶଶଵଽ
= 0.

Pour µp =0.83 et h/d=1

Pour µp =0.83 et h/d=0.25

Par interpolationlinéaire on obtient

a) Détermination de la pression aérodynamique W (zj)

W (zj)=qp(ze) * (Cpe – Cpi)

zone Cd qp(N/m

F 1 598.59

G 1 598.59

H 1 598.59

I 1 598.59

Tableau II.12 : Valeurs de

d) Effet de frottement :

- S// au vent= (25 * 2.69) + (18.31 * 25) + (188.31 * 25)=697.5m

- S et sous le vent=2(6.9 * 15) + 2(18.31 *15)=481.65m

- S// au vent= 697.5m2 < S

La condition est vérifiée donc le frottement est négligé.

I Etude climatique
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Figure II.17 : Valeurs de Cpe pour la toiture V1 sur pignon.

.83et h/d=0.35.

CPi= -0.35.

et h/d=0.25 CPi= -0.23.

Par interpolationlinéaire on obtient : CPi= -0.324. (Dépression).

Détermination de la pression aérodynamique W (zj) :

[N/m2].

(N/m2) Cpe Cpi Cpe –

598.59 -1.84 -0.324 -1.516

598.59 -1.3 -0.324 -0.976

598.59 -0.611 -0.324 -0.287

598.59 -0.511 -0.234 -0.187

Valeurs de la pression aérodynamique sur la toiture sens V

= (25 * 2.69) + (18.31 * 25) + (188.31 * 25)=697.5m2.

2(6.9 * 15) + 2(18.31 *15)=481.65m2.

et sous le vent=4*481.65=1926.6m2.

La condition est vérifiée donc le frottement est négligé.

I Etude climatique

Cpi W
(zj)(N/m2)

-907.46

-584.22

-171.80

-111.94

la pression aérodynamique sur la toiture sens V3.
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II.2.3 .Action d’ensemble :

II.2.3.1 : vent perpendiculaire sur la façade principale V

a) Dépression intérieure C

Figure II.18

b) Dépression CPi= -0.13 (Dépression).

Figure II.19

II.2.3.2 : vent perpendiculaire sur la façade

a) Dépression CPi= -0.06 (Dépression).

I Etude climatique
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: vent perpendiculaire sur la façade principale V1.

Dépression intérieure Cpi=-0.11.

Figure II.18:pression sur les zones A B C D E.

0.13 (Dépression).

Figure II.19:pression sur les zones F, G, H et l’auvent.

: vent perpendiculaire sur la façade secondaire V2.

0.06 (Dépression).

I Etude climatique
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Figure II.20

b) Dépression CPi= -0.07 (Dépression).

Figure II.21

II.2.3.3 : vent perpendiculaire sur Les façades latérales V

a) Dépression CPi= -0.32 (Dépression).

I Etude climatique
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Figure II.20 :pression sur les zones A B C D E.

0.07 (Dépression).

Figure II.21 :pression sur les zones F, G, H et l’auvent.

: vent perpendiculaire sur Les façades latérales V3 :

0.32 (Dépression).

I Etude climatique
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Figure II.22

b) Dépression CPi= -0.32 (Dépression).

Figure II.23

I Etude climatique
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Figure II.22 : pression sur les zones A B C D E.

0.32 (Dépression).

Figure II.23 :pression sur les zones F, G, H, D et E.

I Etude climatique
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c) Dépression CPi= -0.324 (Dépression).

Figure II.24

II.3 : ACTION DE LA NEIG

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 :

S=μ.Sk

K (en KN/m2): est la charge de neige sur le sol donnée

paragraphe 4, en fonction de l’altitude et de la zone de neige.

Pour la zone A : SK=
૙Ǥ૙ૠࡴכା૚૞

૚૙૙

μ: est un coefficient d’ajustement de charge, fonction de la forme de toiture appel

de forme.

Comme la structure sera implanté à

zone A RNVA 2013, à une altitude de H=600 m.

Sk= =0,57 KN/m2

II.3.1 : Neige sur toiture :

I Etude climatique
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0.324 (Dépression).

Figure II.24:pression sur les zones F, G, H, D et E.

ACTION DE LA NEIGE :

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

): est la charge de neige sur le sol donnée par le règlement RNVA 2013 dans le

paragraphe 4, en fonction de l’altitude et de la zone de neige.

૚૞
= (KN/m2)

μ: est un coefficient d’ajustement de charge, fonction de la forme de toiture appel

Comme la structure sera implanté à cheminidans la wilaya de Bejaia qui est classée dans la

, à une altitude de H=600 m.

I Etude climatique

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

par le règlement RNVA 2013 dans le

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

qui est classée dans la
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Dans notre projet la toiture a

des coefficients de forme se fait comme suite :

Figure II

On a β<60° 

μ1=0.8 

μ2=0.2+10.h /l  

h: est la hauteur de naissance de la voûte jusqu’à ’à son sommet (h=1,85)

l: est la longueur total de la toiture (l=25m)

μ2=0.2+(10×1,85) /15=1,43 

μ3=0.5 *μ2=0,71 

Donc:

Figure II

I Etude climatique
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une forme d’une voûte qui a deux pentes différentes, le calcul

des coefficients de forme se fait comme suite :

Figure II.25 : Représentation du versant de la toiture

: est la hauteur de naissance de la voûte jusqu’à ’à son sommet (h=1,85)

: est la longueur total de la toiture (l=25m)

igure II.26 : chargement de neige sur la toiture.

I Etude climatique

une forme d’une voûte qui a deux pentes différentes, le calcul
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La charge de la neige à retenir estS=0,82 KN/m2.

II.4 : Etude de la variation de la température :

Selon le CCM97 article 2.2.3.1 (actions de la variation de la température climatique), on

adopte dans le cas d’une construction située à l’air libre au nord de l’Algérie (climat tempéré),

une variation uniforme de température qui est de 35°C à -15°C.

La température de montage est prise égale à 20°C

Donc le gradient de température est

ΔT1 = 35 – 20 = 15°C.

ΔT2 = 15 + 20 = 35°C.

ΔT = max (ΔT1, ΔT2) =35°C 

Les déformations linéaires à considérer, entre les températures initiales moyennes au

moment de la réalisation de l’ouvrage (généralement comprises entre +10°C et +25°C) et les

températures extrêmes peuvent être évaluées en admettant un coefficient de dilatation

thermique α = 12× 10-6 /°C.
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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

III.2 : Calcul des pannes :

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 (dans

notre projet, les pannes reposent

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

à froid en (Z), (U), (Ʃ) ou en treillis pour les portées supérieure à

On utilisera des profilés en (I)

III.2.1 : Données du calcul :

On étudie la panne la plus sollicitée qui est la panne intermédiaire de

d’un angle α=27.48° et dans l’entraxe

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

III.2.2 : Détermination des sollicitations

III.2.2.1 : Evaluation des charges et surcharges

a) Les charges permanentes (G) :

Chapitre III Pré dimensionnement des éléments
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Les caractéristiques de notre structure (géométrie, matériaux), étant définies, nous passons,

dimensionnement des éléments porteurs du bâtiment qui se font par la

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

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 (dans

notre projet, les pannes reposent sur la ferme). Elles sont disposées parallèlement à la ligne de

faitage, et elles sont calculées en flexion déviée, sous l’effet des charges permanentes,

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

ou en treillis pour les portées supérieure à 6m.

(I) laminés à chaud.

On étudie la panne la plus sollicitée qui est la panne intermédiaire de portée

et dans l’entraxe « e » égale à 1.5m.

Position de la panne sur le versant et repérage des axes.

des sollicitations :

Evaluation des charges et surcharges :

Les charges permanentes (G) :

Pré dimensionnement des éléments

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

dimensionnement des éléments porteurs du bâtiment qui se font par la

cisaillement.

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 (dans

). Elles sont disposées parallèlement à la ligne de

faitage, et elles sont calculées en flexion déviée, sous l’effet des charges permanentes,

, soit en profilé formée

portée L= 5m, incliné

Position de la panne sur le versant et repérage des axes.
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- Poids propre des panneaux sandwichs T75…………………………… 14.2kg/m².

-Poids propre d’accessoire d’attache…. ……………………………………

-Poids propre de la pannes estimé………………………………………. 12 kg/m

Figure III.2 : Schéma statique

ܗܛ܍܋܋܉۾+܍ܚܝܜܚ܍ܞܝܗ܋۾)]=۵

e: espacement entre les pannes (e = 1,

G = [(14.2 + 5) ×1.5/cos(27.48)

G = 0.44KN/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 l

Figure III.3 :

Chapitre III Pré dimensionnement des éléments
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Poids propre des panneaux sandwichs T75…………………………… 14.2kg/m².

Poids propre d’accessoire d’attache…. ……………………………………

Poids propre de la pannes estimé………………………………………. 12 kg/m

Schéma statique de la panne sous la charge permanente.

ܗ ܍ܖܖ܉ܘ۾+[ࢻܛܗ܋Ȁ(܍)×(ܛ܍ܚܑ

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

/cos(27.48)] + 12= 44.46Kg/m.

(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.

Figure III.3 : Schéma statique de la panne sous charge d’entretien.

Pré dimensionnement des éléments

Poids propre des panneaux sandwichs T75…………………………… 14.2kg/m².

Poids propre d’accessoire d’attache…. ……………………………………5kg/m².

Poids propre de la pannes estimé………………………………………. 12 kg/m2.

de la panne sous la charge permanente.

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

a portée de la panne.

Schéma statique de la panne sous charge d’entretien.



Chapitre III Pré dimensionnement des éléments

Page 39

max
3

pl
M 

Mmax = 100×2 = 200Kg.m

Afin d’unifier l’expression de la flèche sous les charges (charges permanentes) et les

surcharges (charges d’exploitation), on cherche la charge uniformément répartie équivalente

qui nous donne le même moment trouvé par les deux charges concentrées.

La charge uniformément répartie (P) due à la surcharge d’entretien est obtenue en égalisant

les deux moments max due à P aux charges ponctuelles (Peq).

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

M୫ ୟ୶ =
pᇱ. l

3
=

p. l

8
⟹ p =

8 × pᇱ

3 × l
=

8 × 100

3 × 5
= 53.33

Kg

ml
⟹ ܘ��� = ૙,૞૜�۹ܕ/ۼ ܔ

c) Surcharges climatiques :

 Surcharge du vent (W) :

Sollicitation extrême et le Cas du vent sur la façade principale et secondaire

W = -0.907KN/m2= -0.91 KN/m2

La charge linéaire du vent est égal à :

W = -0.91 × 1.5 = -1.37 KN/m

W = -1.37KN/m.
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Figure III.5 :

Surcharges de la neige (S) :

La surcharge de la neige est en fonction de l’implantation du site de construction (région,

altitude) et de la forme de la toiture (inclinaison, possibilité d’accumulation).

S : charge de la neige

Sur le sol : Sk = 0.82KN/m2.

La charge linéaire de la neige sur la toiture est égal à :

S = 0.82× 1.5⟹S = 1.23 KN/m.

Figure III.6 :

III.2.2.2 : Combinaisons des charges les plus défavorables

Les charges et surcharges appliquée

G = 0.44KN/m;

Q = 0.53 KN/m;

W = -1.37 KN/m;

S = 1.23 KN/m.
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Figure III.5 : Schéma statique de panne sous surcharge du vent.

La surcharge de la neige est en fonction de l’implantation du site de construction (région,

altitude) et de la forme de la toiture (inclinaison, possibilité d’accumulation).

.

La charge linéaire de la neige sur la toiture est égal à :

KN/m.

Figure III.6 : Schéma statique de panne sous surcharge de la neige.

Combinaisons des charges les plus défavorables :

Les charges et surcharges appliquées :

Pré dimensionnement des éléments

La surcharge de la neige est en fonction de l’implantation du site de construction (région,

altitude) et de la forme de la toiture (inclinaison, possibilité d’accumulation).

.

Schéma statique de panne sous surcharge de la neige.
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III.2.2.3 : Les combinaisons d’actions :

1) ELU :

 AXE Z-Z

௎௭ଵ݌ = ௠ܩ ௜௡ + 1.5W= 0.39 + 1.5× (-1.37) = -1.665KN/ ml

௎௭ଶ݌ =1.35 ௓,௠ܩ ௔௫+ 1.5 ௓ܵ = (1.35 × 0.39) + (1.5 × 1.09) = 2.16 KN/ml

=௎௭ଷ݌ 1.35 ௓,௠ܩ ௔௫+ 1.5 ܳ௓ = (1.35 × 0.39) + (1.5 × 0.47) = 1.23KN/ml

 AXE Y- Y :

=�௎௬ଵ݌ ௠ܩ ௜௡ + 1.5W= 0.20 – (1.5×0) = 0.20 KN/ ml

௎௬ଶ�=1.35݌ ௒,௠ܩ ௔௫+ 1.5 ௒ܵ = (1.35 × 0.20) + (1.5 × 0.57) = 1.125 KN/ml

௎௬ଷ݌ =1.35 ௒,௠ܩ ௔௫+ 1.5 ܳ௒ = (1.35 × 0.20) + (1.5 × 0.24) = 0.63 KN/ml

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

sollicitée en tenant compte de la continuité :

௎௭ଵݍ =1.25 × (2.16) = 2.7KN/ml

௎௬ଷݍ =1.25 × 1.125 = 1.41 KN/ml

2) ELS:

 AXE Z-Z :

ௌ௓ଵ݌ = ௠ܩ ௜௡ + W= 0.39 – 1.37 = - 0.98KN/ ml

ௌ௓ଶ݌ ௓,௠ܩ= ௔௫+ ௓ܵ= 0.39 + 1.09 = 1.48KN/ml

ௌ௓ଷ݌ ௓,௠ܩ= ௔௫+ ܳ௓= 0.39+ 0.47 = 0.86 KN/ml

 AXE Y- Y :

ௌ௬ଵ݌ = ௠ܩ� ௜௡ + W= 0.20 – (1.5×0) = 0.20 KN/ ml

ௌ௬ଶ݌ = ௒,௠ܩ ௔௫+ ௒ܵ= 0.20 + 0.57 = 0.77KN/ml

ௌ௬ଷ݌ = ௒,௠ܩ ௔௫+ ܳ௒= 0.20 + 0.24 = 0.44 KN/ml

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

sollicitée en tenant compte de la continuité et on majore avec 1.25 :
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ௌ௓ݍ = 1.25 × 1.48 = 1.85KN/ml

ௌ௬ݍ = 1.25 × 0.77 =0.96 KN/ml

III.2.3 : Principe de pré dimensionnement :

Les pannes sont sollicitées à la flexion déviée (flexion bi axiale).

Elles doivent satisfaire les deux conditions suivantes :

 Condition de flèche (l’ELS).

 Condition de résistance (l’ELU).

Généralement, on fait le pré dimensionnement des pannes par l’utilisation de la condition de

flèche, puis on fait la vérification de la condition de résistance

III.2.3.1 : 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 :

=ࢌ
૞×ࡸ×ࡽ

૜ૡ૝×ࡵ×ࡱ
࢓ࢊࢇࢌ≥ =

ࡸ

��૛૙૙

 Pour une poutre sur trois appuis uniformément chargée :

=ࢌ
૛.૙૞×ࡽ×

࢒

૛�

૜ૡ૝×ࡵ×ࡱ
࢓ࢊࢇࢌ≥ =

࢒

૛

૛૙૙

III.2.3.2 : 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 (biaxiale N=0) :

classe (1)et (2)൤
ۻ ܌ܛ,ܡ

ۻ ܌ܚ,ܡܔܘ
൨
હ

+�൤
ۻ ܌ܛ,ܢ

ۻ ܌ܚ,ܢܔܘ
൨
઺

≤ ૚ 5.35 Art 5. 4. 8. 1 rco3

Section en I et en H : α = 2 et β = 5n ≥ 1 

Avec : n=Nsd/Npl, rd=0 ; donc : β=1        ܯ௣௟௬ =
ௐ ೛೗೤×௙೤

ఊಾ బ

Classe (3) ∶
ۻ ܌ܛ,ܡ

܅ ܌ܡ܎×ܡܔ܍
+

ۻ ܌ܛ,ܢ

܅ ܌ܡ܎×ܢܔ܍
  ≤ 1 tqܡ܎=

ܡ܎

ࡹࢽ ૙
૞. ૜ૡܜܚۯ૞. ૝. ૡ. ૛۳۱૙૜

Classe (4) ∶
ۻ ܌ܛ,ܡ

܅ ܌ܡ܎×ܡ܎܎܍
+

ۻ ܌ܛ,ܢ

܅ ܌ܡ܎×ܢ܎܎܍
  ≤ 1 tqܡ܎=

ܡ܎

ࡹࢽ ૚
૞. ૝૙ܜܚۯ૞. ૝. ૡ. ૜۳۱૙૜
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b) Vérification au cisaillement :

Vsd ≤ Vpl.rd=
࢟ࢌ×࢜࡭

√૜×ࡹࢽ ૙
5.20 Art 5 .4. 6 EC03

Sections en I ou en H laminées, effort parallèle à l’âme l’aire de cisaillement Av :

Av = A – 2btf + (tw + 2r) tf.

Figure III.7 : Plan de cisaillement.

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).



Chapitre III Pré dimensionnement des éléments

Page 44

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

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

Msdy≤ ,b rdM = ℵLT ×βw×Wply×fy/γM1

1w  : Pour les sections de classe (1) et (2).

ely

w

ply

W

W
  : Pour les sections de classe (3).

effy

w

ply

W

W
  : Pour les sections de classe (4).

,b rdM : Moment résistant au déversement.

sdyM : Moment sollicitant.

LT : Coefficient de réduction pour le déversement.

III.2.4 : Pré dimensionnement :

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

On considère que les pannes sont continues sur 3appuis avec des liernes à mi- portée.

���݂௭ ≤ ௔݂ௗ௠ Avec ௭݂=
ହ×௤ೞ೥×௟ర

ଷ଼ସ�×ாூ೤
≤ ௔݂ௗ௠ =

௟

ଶ଴଴
=
ହ଴଴

ଶ଴଴
= 2.5 cm

⟹ ௬ܫ ≥
ହ×௤ೞ೥×௟ర

ா×௙ೌ೏೘
=

ହ×ଵ.଼ହ×ହ଴଴ర

ଷ଼ସ×ଶ.ଵ×ଵ଴ఱ×ଶହ
= 286.76�ܿ݉ 4

�����������������݂௬ ≤ ௔݂ௗ௠ =

௟

ଶ

200
= 12.5݉݉ ݒ݁ܽ� �ܿ�݂௬ ≥

2.05 × ௦௬ݍ × ( /݈2)ସ

384 × ௭ܫ × ௔݂ௗ௠

⟹ ௭ܫ ≥
2.05 × ௦௬ݍ × ( /݈2)ସ

384 × E × ௔݂ௗ௠
=

2.05 × 0.96 × 250ସ

384 × 2.1 × 10ହ × 12.5
= 7.63�ܿ݉ ସ
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Figure III.9 :

On choisit préliminairement un

-Iy= 317.8cm4-h = 120mm -d = 93.4

-Iz = 27.65 cm4 -b = 64mm -r = 7

-A = 13.2 cm2 -tw = 4.4mm -Avz = 6

-G = 10.4kg/m -tf = 6.3mm -Avy = 8.6

۵ ൌ [ሺ܍ܚܝܜܚ܍ܞܝܗ܋۾

G = [(14.2 + 5) × 1.5/cos(27.48)] + 10.4= 42.86

G = 0.43KN/m.

Si on ajoute le poids propre de l’

on aura : qs,y = 1,25×(0.96+0.104) = 1.33

௬݂ ≤ fୟୢ ୫ Avecf୷=
ଶǤ଴ହൈ୯౩౯ൈሺ௟Ȁଶ

ଷ଼ସ�ൈ୉ ౰୍

I୸≥
ଶǤ଴ହ�ൈଵǤଷଷ�ൈሺହ଴଴Ȁଶሻర

ଷ଼ସ�ൈଶǤଵ�ൈଵ଴ఱൈଵଶǤହ
= 10.57

III.2.5 : Dimensionnement des pannes

Les pannes sont dimensionnées pour satisfaire les conditions suivantes :

 Condition de la flèche.

 Condition de résistance.

 Les combinaisons de calcul

Combinaison à l’Etat. Limite. Ultime

 AXE Z-Z

௎௭ଵ�ൌ݌ ௠ܩ ௜௡+ 1.5W= 0.38 -1.5×1.37=
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: Schémas statique des pannes sur deux et trois appuis.

un IPE120 avec les caractéristiques géométriques suivantes

d = 93.4 mm -Wely= 53.0cm3

r = 7mm -Welz= 8.64 cm3

Avz = 6.3cm2 -Wply= 88.3cm3

Avy = 8.6 cm2 -Wplz= 13.6cm3

൅܍ܚܝܜܚ܍ܞܝܗ܋ ܗܛ܍܋܋܉۾ ሻൈܛ܍ܚܑ ሺ܍ሻȀܛܗ܋હ] ൅ ܍ܖܖ܉ܘ۾

/cos(27.48)] + 10.4= 42.86kg/m

oute le poids propre de l’IPE120 dans la vérification de fy c’est-à-dire dans q

0.104) = 1.33KN/m.

ଶ)ర

≤ fୟୢ ୫ =
௟Ȁଶ

ଶ଴଴
=
ହ଴଴Ȁଶ

ଶ଴଴
=1.25cm

57ܿ݉ ସ�l′IPE120est doncvérifié à l′ELS  

imensionnement des pannes :

Les pannes sont dimensionnées pour satisfaire les conditions suivantes :

Condition de la flèche.

Condition de résistance.

Les combinaisons de calcul :

Combinaison à l’Etat. Limite. Ultime :

1.5×1.37= -1.68 KN/ ml

Pré dimensionnement des éléments

statique des pannes sur deux et trois appuis.

les caractéristiques géométriques suivantes :

܍ܖܖ܉ܘ

dire dans qs,y
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௎௭ଶ݌ =1.35 ௓,௠ܩ ௔௫+ 1.5 ௓ܵ = (1.35 × 0.38) + (1.5 × 1.09) = 2.15 KN/ml

௎௭ଷ݌ =1.35 ௓,௠ܩ ௔௫+ 1.5 ܳ௓ = (1.35 × 0.38) + (1.5 × 0.47) = 1.22KN/ml

 AXE Y- Y

௎௬ଵ݌ = ௠ܩ ௜௡ + 1.5W= 0.20 – (1.5×0) = 0.20 KN/ ml

௎௬ଶ=1.35݌ ௒,௠ܩ ௔௫+ 1.5 ௒ܵ = (1.35 × 0.20) + (1.5 × 0.57) = 1.125KN/ml

௎௬ଷ=1.35݌ ௒,௠ܩ ௔௫+ 1.5 ܳ௒ = (1.35 × 0.20) + (1.5 × 0.13) = 0.47KN/ml

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

sollicitée en tenant compte de la continuité :

௎௭ݍ =1.25 ×2.15 = 2.69KN/ml

௎௬ݍ =1.25 × 1.125 = 1.41KN/ml

 Détermination des sollicitations :

a) les Moments :

 Sous le vent (W) :

௎௭ݍ =1.25 ×-1.68= -2.1KN/ml

௎௬=0KN/mlݍ (voir page 42)

Figure III.10 : Sollicitation dans les pannes

Axe Z-Z : M୷ =
୯౰×୐మ

଼
=

ିଶ.ଵ×(ହ)మ

଼
= −6.56 KN. m

Axe Y-Y : M୸ =
୯౯×(୪)మ

଼
= 0 KN. m

 Sous la charge d’exploitation (Q) :

௎௭ݍ =1.25 × 1.22 = 1.53 KN/ml

௎௬ݍ =1.25 × 0.53 = 0.66 KN/ml

Axe Z-Z :M୷ =
୯౰×୐మ

଼
=

ଵ.ହଷ×(ହ)మ

଼
= 4.78 KN. m

Axe Y-Y : M୸ =
୯౯×(୪)మ

଼
=

଴.଺଺×(ହ)మ

଼
= 2.06 KN. m
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 Sous la charge de neige (S) :

௎௭ݍ =1.25 × 2.15 = 2.69 KN/ml

௎௬ݍ =1.25 × 1.125 = 1.41KN/ml

Axe Z-Z : M୷ =
୯౰×୐మ

଼
=

ଶ.଺ଽ×(ହ)మ

଼
= 8.40KN. m

Axe Y-Y :M୸ =
୯౯×(୪)మ

଼
=

ଵ.ସଵ×(ହ)మ

଼
= 4.41KN. m

b) Efforts tranchants :

−Effort tranchant due au ventVW=(qz×ܮ)/5.25−=2/(5×2.1−)=2KN  

−Effort tranchant due à la neige∶ Vs=(qz×ܮ)/6.23=2/(5×2.69)=2KN

−Effort tranchant due aux charges d′exploitations ∶Vq=(qz×ܮ)/3.83=2/(5×1,53)=2KN

Figure III.11 : La position de l’effort tranchant.

 Vérification de la résistance des pannes (ELU) :

a) vérification de la condition du moment :

 Classe de la section :

Classe de la semelle :(semelle comprimée (IPE120)

C

tf
=

ୠ

ଶ

tf
≤ 10ε ⇒

଺ସ

ଶ

6.3
= 5.08 ≤ 10ε ⟹ ε = ඨ

235

f୷
= ඨ

235

235
= 1 ⟹ semelle de classe 1

 Classe de l’âme :(âme fléchie)

d

t୵
≤ 72ε ⟹

93.4

4.4
= 21.23 ≤ 72ε ⟹ lᇱame est de classe 1

Donc la section est de classe 01.

Le calcule est 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 et en H : α=2 et β=5n≥1  
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Avec : n=Nsd/Nplrd=0 ; donc : β=1     

ۻ ܡܔܘ =
܅ ܡܔܘ × ܡ܎

઻ۻ ૙
=

60.7 × 10ିଷ × 235

1
= 14.26KN. m

ۻ� ܢܔܘ =
܅ ×ܢܔܘ ܡ܎

઻ۻ ૙
=

13.6 × 10ିଷ × 235

1
= 3.20 KN. m

ࡹ ܢ =
૛(ܔ)×ܡܙ

ૡ
=

ଵ.ସଵ×(ହ)మ

଼
= 4.41KN.m

ۻ =ܡ
×ܢܙ ૛ۺ

ૡ
=

2.69 × (5)ଶ

8
= 8.40 KN. m

Alors : ቂ
ସ.ସଵ

ଵସ.ଶ଺
ቃ
ଶ

+ ቂ
ଷ.ଶ଴

.଼ସ଴
ቃ
ଵ

= 0,48 < 1 Vérifiée

b) Vérification de l’effort tranchant :

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

Vz.sd ≤ Vplz.rdEC3 Art 5.4.6

௣ܸ௟௭ =
௩௭ܣ × ௬݂

√3 × ெߛ ଴
=

6.3 × 23,5

√3 × 1
= ܰܭ�85.48

௣ܸ௟௬ =
௩௬ܣ × ௬݂

√3 × ெߛ ଴
=

8.6 × 23,5

√3 × 1
= ܰܭ�116.68

Avec :

plzV : Effort tranchant résistant de la section.

vzA : Aire de cisaillement.

Sous le vent : Vz.sd= -5.25KN<Vplz = 85.48 KN…………………………………...Vérifié.

Sous la neige : Vz.sd= 6.23KN <Vplz = 85.48 KN…………………………………..Vérifié.

Sous la charge Q : Vz.sd= 3.83KN <Vplz = 85.48KN…...…………………………….Vérifié.

Donc la résistance des pannes au cisaillement est vérifiée.

c) Vérification au déversement :

La vérification à faire est :
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Msdy≤ ,b rdM =ᵡࢀࡸ ×βw×Wply×fy/γM1………………………. EC03 Art5.5.2

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

ᵡࢀࡸ: Coefficient de réduction en fonction deߣ௅்തതതത.

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

=തതതതതࢀࡸࣅ ඨ
࢝ࢼ × ࢃ ࢟࢒࢖ × ࢟ࢌ

ࡹ ࢉ࢘

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

ࡹ ࢉ࢘ =
૚࣊࡯

૛ࢠࡵࡱ
૛(ࡸࡷ)

ቐቈ൬
ࡷ

࢝ࡷ
൰
૛

.
ࡵ࢝

ࢠࡵ
+

ࡵ࢚ࡳ.૛(ࡸࡷ)

࣊૛ࢠࡵࡱ
+ ൫࡯૛.ࢍࢆ − ࢐൯ࢆ.૜࡯

૛
቉

૚

૛

− ൫࡯૛.ࢍࢆ − ࢐൯ቑࢆ.૜࡯

ࡳ =
૚

૛(૚ାࣇ)
ࡱ = ૙.૝ࡱ ; It = 1.74 cm4; Iw = 8900 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 EC03)

Kw=1 (pas d’encastrement aux extrémités) ; L = 5m

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 la lierne et le portique = l/2 =2.5 m.

Zg= Za–Zs

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

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
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:௦ݖ Coordonnée du centre de cisaillement

















F.1.1ArtEC3symétriquedoublementsection0

F.1.1figureEC3symétriquedoublementsection0

.verticalechargelasous6

du vent.actionl'sous6

j

s

a

a

Z

Z

cmZ

cmZ

Zg= Za–Zs = -6cm.

௖௥ܯ =
1.132 × 3.14ଶ × 2.1 × 27.65

(1 × 2.5)ଶ
ቐ൤

1

1
൨
ଶ

×�ቈ
0.089

27.65
+

2.5ଶ × 0,4 × 1.74

3,14ଶ × 27.65
+ (0,459 × (−0,06))ଶ቉

భ

మ

− (0,459 × (−0,06))ൡ

Mcr = 17.5 KN.m

=௅்തതതതߣ ඨ
1 × 60.7 × 10ି଺ × 235

17.5 × 10ିଷ
= 0.9

=௅்തതതതߣ 0.9 > 0.4 ⟹Donc il y a risque de déversement.

Profilé laminé : α = 0.21 ; Courbe (a) ⟶ ℵLT

On tire ℵLT du tableau 5.5.2 de L’EC03 :

=௅்തതതതߣ 1.10 Donc : ℵLT= 0,734

௕,௥ௗܯ = 0.734 × 1 ×
60.7 × 10ି଺ × 235 × 10ଷ

1.1
= ܰܭ�9.52 .݉

Mb, rd = 9.52 KN.m> M, sdy =9.03 KN.m…………………………………………….vérifiée.

 La stabilité de la panne vis avis du déversement est donc vérifiée.

III.3 : Calcul des liernes :

III.3.1 : Définition :

Les liernes sont des tirants qui fonctionnent en traction. Elles 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.

III.3.2. Dimensionnement des liernes :
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Figure III.12 : efforts de traction dans les liernes

Figure III.13 : Shéma statique des pannes dans le cas d’escistance des lierne

III.3.2.1 : Calcul de l’effort de traction dans le lierne

La réaction R au niveau de la

R = quy× ly

Gyy= G sin α = 0.43 sin27.48= 0.20

௎௬ଶ=1.35݌ ௒ǡ௠ܩ ௔௫+ 1.5 ௒ܵ = (1.35 × 0.20

௎௬ݍ =1.25 × 1.125 = 1.41 KN/ml

௬݈ =
݈

2
ൌ Ǥʹͷ݉

R = 1.41 ×2.5 = 3.53 KN

Efforts de traction dans le tronçon de lierne L1 p

T1= R/2= 1.76 KN

- Effort dans le tronçon L2 :

T2 = T1+R= 1.76+ 3.53 = 5.29

- Effort dans le tronçon L3
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n dans les liernes

Shéma statique des pannes dans le cas d’escistance des lierne

: Calcul de l’effort de traction dans le lierne la plus sollicité :

lierne :

3 sin27.48= 0.20KN/m

= (1.35 × 0.20) + (1.5 × 0.57) = 1.125KN/ml

KN/ml

Efforts de traction dans le tronçon de lierne L1 provenant de la panne sablière :

Effort dans le tronçon L2 :

5.29KN

Effort dans le tronçon L3 :

Pré dimensionnement des éléments

Shéma statique des pannes dans le cas d’escistance des lierne.

rovenant de la panne sablière :



Chapitre III Pré dimensionnement des éléments

Page 52

T3= T2+R = 5.29 + 3.53= 10.82KN

- Effort dans les diagonales L4 :

Avec : ߠ = tan−1(e/(L/2))= tan−1(1.5/2.5)=30.96°

2 T4 sin ߠ = T3

T4= T3 / (2 sin 30.96°)

T4 =10.51 KN

III.3.2.2 : Calcul de la section des liernes :

- Le tronçon le plus sollicité est T4.

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

Ntsd ≤ Npl. 

Avec : ܰ௣௟= A×
௙೤

ఊ೘ బ
⟹ A≥

ఊ೘ బ�×ಿ೟ೞ೏

௙೤

A≥
ଵ�×ଵ଴.଼ଶ�

ଶଷ.ହ
⟹ A ≥ 0.46 cm2

A =
గ×∅మ

ସ
≥ 0.46 ⟹ ∅ ≥ ට

ସ�×଴.ସ଺

ଷ.ଵସ
⟹ ∅ ≥ 0.77�ܿ݉

Pour des raisons pratique, on opte pour une barre ronde de diamètre  = 8mm.

III.4 : Calcul de l’échantignolle :

III.4.1 : 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 et soulèvement du vent).

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

2 (b/2) ≤ t ≤ 3 (b/2)
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Figure III.14 : Coupe transversale de l’échantignole et les efforts sollicitant.

Pour un IPE120: b = 64mm et h = 120mm

6.4 cm ≤ t ≤ 9.6 cm, on adopte t =8 cm  

III.4.2 : Détermination des sollicitations :

III.4.2.1 : Combinaison du calcul :

Sous la combinaison : 1.35 ௓,௠ܩ ௔௫+ 1.5 ௓ܵ (la plus défavorable)

௎௭݌ =1.35 ௓,௠ܩ ௔௫+ 1.5 ௓ܵ = (1.35 × 0.38) + (1.5 × 1.09) = 2.15 KN/ml

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

qzu = 1,25× (2.15)=2.69 KN/m

III.4.2.2 : 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 = qzu×L= 2.69 ×5 =13.43KN

R = 13.43KN.

III.4.2.3 : 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 MRne dépasse pas le moment de pliage.

MR ≤ Mpliage

Avec :

MR = R×t

Pour notre IPE120 : MR = R×t = 13.43×0.08 = 1.074KN.m

MR =1.074KN.m

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 ×fy)/ γM0 ≥ MR⟹Wely ≥ (γM0× MR)/ fy

Wely ≥ (γM0 × MR)/ fY = (1 × 1.074×102)/ 23.5 = 4.57 cm3

III.4.2.4: Epaisseur de l’échantignolle:
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Remarque : la largeur de l’échantignolle « a » est calculée après avoir dimensionné la

membrure supérieure de la ferme, 2L70*70*7

a = 7+7+1= 15 cm ; avec l’épaisseur du gousset est de 10mm.

Wely = a × e2/6 ⟹ e ≥ ට
଺ൈସǤହ଻

ଵହ

Figure III.15

III.5 : Calcul des fermes

III.5.1 : Définition

Les fermes sont les poutres maitresses d’un comble. Elles sont constituées le plus souvent, par

des barres rectilignes, situées dans un même plan, assemblé entre elles selon des triangles,

elles sont composées :

 d'une membrure supérieure (arbalétrier).

 d'une membrure inférieure (entrait).

 d'une âme treillis constituées d'élément verticaux (montant) et oblique (diagonales)

elles sont généralement articulées à leurs appuis.
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la largeur de l’échantignolle « a » est calculée après avoir dimensionné la

ure supérieure de la ferme, 2L70*70*7

cm ; avec l’épaisseur du gousset est de 10mm.

ହ଻
= 1.35cm soit ∶ e = 14mm

Figure III.15 : détail de l’échantignolle (vue en 3D).

Les fermes sont les poutres maitresses d’un comble. Elles sont constituées le plus souvent, par

des barres rectilignes, situées dans un même plan, assemblé entre elles selon des triangles,

d'une membrure supérieure (arbalétrier).

'une membrure inférieure (entrait).

d'une âme treillis constituées d'élément verticaux (montant) et oblique (diagonales)

elles sont généralement articulées à leurs appuis.

Pré dimensionnement des éléments

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

Les fermes sont les poutres maitresses d’un comble. Elles sont constituées le plus souvent, par

des barres rectilignes, situées dans un même plan, assemblé entre elles selon des triangles,

d'une âme treillis constituées d'élément verticaux (montant) et oblique (diagonales)
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Hypothèses de calcul

 Les barres sont considérées comme rigides et indéformables. En fait l’allongement ou

le raccourcissement des barres, pris individuellement, sont faibles. Leurs cumuls

exigent cependant de vérifier la déformation globale de la flèche.

 Les barres sont considérées comme articulées, sans frottement, aux nœuds. En fait les

assemblages aux nœuds se font par boulons, rivets ou soudures sur goussets. Leurs

plus ou moins grandes rigidités correspondent à des encastrements plus ou moins

parfait. De ce fait, les calc

sécurité et conduisent à surestimer les efforts, donc les sections des barres, d’au moins

10%.

 Les axes neutres des barres sont supposés concourants aux nœuds ou elles convergent.

 Le poids propre des barres est négligé vis

système.

 La ferme est considérée comme reposante sur deux appuis.

 Les forces extérieures sont supposées être situées dans le plan du système est

appliquées aux nœuds, ce qui conduit à

barres (compression, traction).

 Les calculs sont effectués exclusivement en élasticité, l’utilisation des propriétés

plastiques de l’acier ne s’appliquent pas aux poutres ajourées.

L'étude se fait selon la combinaison la plus défavorable des deux combinaisons suivantes :

 Cas de soulèvement : G + 1,5W

 Cas de la neige seule: 1,35G + 1,5S
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Figure III.16 : Schéma statique de la ferme.

Les barres sont considérées comme rigides et indéformables. En fait l’allongement ou

le raccourcissement des barres, pris individuellement, sont faibles. Leurs cumuls

exigent cependant de vérifier la déformation globale de la flèche.

dérées comme articulées, sans frottement, aux nœuds. En fait les

assemblages aux nœuds se font par boulons, rivets ou soudures sur goussets. Leurs

plus ou moins grandes rigidités correspondent à des encastrements plus ou moins

parfait. De ce fait, les calculs qui prennent en compte des articulations, placent en

sécurité et conduisent à surestimer les efforts, donc les sections des barres, d’au moins

Les axes neutres des barres sont supposés concourants aux nœuds ou elles convergent.

es barres est négligé vis-à-vis des charges extérieures sollicitant le

La ferme est considérée comme reposante sur deux appuis.

Les forces extérieures sont supposées être situées dans le plan du système est

appliquées aux nœuds, ce qui conduit à des efforts normaux, exclusivement, dans les

barres (compression, traction).

Les calculs sont effectués exclusivement en élasticité, l’utilisation des propriétés

plastiques de l’acier ne s’appliquent pas aux poutres ajourées.

L'étude se fait selon la combinaison la plus défavorable des deux combinaisons suivantes :

Cas de soulèvement : G + 1,5W

Cas de la neige seule: 1,35G + 1,5S

Pré dimensionnement des éléments

Les barres sont considérées comme rigides et indéformables. En fait l’allongement ou

le raccourcissement des barres, pris individuellement, sont faibles. Leurs cumuls

dérées comme articulées, sans frottement, aux nœuds. En fait les

assemblages aux nœuds se font par boulons, rivets ou soudures sur goussets. Leurs

plus ou moins grandes rigidités correspondent à des encastrements plus ou moins

uls qui prennent en compte des articulations, placent en

sécurité et conduisent à surestimer les efforts, donc les sections des barres, d’au moins

Les axes neutres des barres sont supposés concourants aux nœuds ou elles convergent.

vis des charges extérieures sollicitant le

Les forces extérieures sont supposées être situées dans le plan du système est

des efforts normaux, exclusivement, dans les

Les calculs sont effectués exclusivement en élasticité, l’utilisation des propriétés

L'étude se fait selon la combinaison la plus défavorable des deux combinaisons suivantes :



Chapitre III

La ferme a une longueur de 15

transmise par la toiture par l'intermédiaire d

sera comme le suivant :

Figure III.1

III.5.2 : Détermination des charges revenantes sur la ferme

On a des fermes sous forme Canam de 1

horizontal des pannes est d’environ 1,5

On dimensionne les barres de la ferme les plus sollicitées en compression et en traction.

(Membrure supérieure, membrure inférie

III.5.2.1. Calcul des charges revenantes sur chaque

a) Nœud intermédiaires :

La surface horizontale d’influence qui revient pour le

 S = 5×1,5 = 7.5m2

 Poids propres :

- La couverture (les panneaux

- La panne (IPE120)………………………………………..0,104

- La ferme (poids forfaitaire) ………………………………...0,18×7.5 = 1,35
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La ferme a une longueur de 15m avec des forces concentrées verticales dues à la charge

e par la toiture par l'intermédiaire des pannes. Et le schéma des surfaces afférentes

Figure III.17 : Surface afférente des nœuds.

Détermination des charges revenantes sur la ferme

es fermes sous forme Canam de 15,1m de longueur supportant 11 pannes. L’entre axes

al des pannes est d’environ 1,5m l’entre axe des fermes est de 5m.

On dimensionne les barres de la ferme les plus sollicitées en compression et en traction.

(Membrure supérieure, membrure inférieure, montants, et diagonales).

.2.1. Calcul des charges revenantes sur chaque nœud

intermédiaires :

La surface horizontale d’influence qui revient pour le nœud intermédiaire :

La couverture (les panneaux TL75P) + accessoires de pose...0,192×7.5=1.

0)………………………………………..0,104×5 = 0.52

taire) ………………………………...0,18×7.5 = 1,35

Pré dimensionnement des éléments

m avec des forces concentrées verticales dues à la charge

es pannes. Et le schéma des surfaces afférentes

m de longueur supportant 11 pannes. L’entre axes

.

On dimensionne les barres de la ferme les plus sollicitées en compression et en traction.

intermédiaire :

=1.44KN

KN

taire) ………………………………...0,18×7.5 = 1,35KN
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- Les contreventements (la moyenne des contreventements pour les halls est de 3 à 5

Kg/m2)……………………………………………………...0,04×7.5 = 0.3KN

- TOTAL…......................................................................................................3.61KN

 Surcharges climatiques :

1. Surcharge du vent :

La zone la plus chargée est la zone F

wj= -0.91 KN/m2⟹ W = -0.91×7.5 = -6.83KN

2. Surcharge de la neige :

Smax = 0,82KN/m2

La surface revenant à chaque nœud intermédiaire est de 7.5m2

Donc : S = 0.82×7.5 = 6.15KN

b) Nœud de rives :

S = 3.75m2

 Poids propres :

- La couverture (les panneaux TL75P) + accessoires de pose...0.192×3.75=0.72KN

- La panne (IPE120)………………………………………………..0.104×5 = 0.52 KN

- La ferme (poids forfaitaire) ………………………………...0.18×3.75 = 0.68KN

- Les contreventements (la moyenne des contreventements pour les halls est de 3 à 5

Kg/m2)……………………………………………………….0.04×3.75 = 0.15KN

- TOTAL…......................................................................................................2.07KN

 Surcharges climatiques :

1. Surcharge du vent :

La zone la plus chargée est la zone F

wj= -0.91KN/m2⟹ W = -0.91×3.75 = -3.41 KN

2. Surcharge de la neige :

Smax = 0.82KN/m2

La surface revenant à chaque nœud intermédiaire est de 3.75m2

Donc : S = 0.82 ×3.75 = 3.08KN
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III.5.2.2 : Calcul des forces selon les combinaisons de charges

a) Nœud intermédiaires :

 Soulèvement :

Fv = G + 1.5V = 3.61-1,5×6.93 = -6.785KN

 Neige :

Fs = 1.35G + 1.5S = (1.35×3.61) + (1.5×6.15) = 14.1KN

b) Noud de rives :

 Soulèvement :

Fv = G + 1,5V = 2.07 -1.5×3.41 = -3.5KN

 Neige :

Fs = 1.35G + 1.5S = (1.35×2.07) + (1.5×3.08) = 7.41KN

III.5.3 : Détermination des efforts dans les barres

La détermination des efforts dans les éléments de la ferme est obtenue à l’aide d’un modèle

2D avec le logiciel Robot 2012. Les sollicitations dans les éléments sont mentionnées dans le

tableau suivant :

ELEMENTS SousG+1,5W Sous1, 35G+1,5S

Membrures

supérieures

S1 8.60 -21.12

S2 8.32 -20.41

S3 -46.34 100.28

S4 -59.41 129.19

S5 -64.25 139.93

S6 -67.40 146.89

Membrures

inférieures

I1 -8.06 19.77

I2 44.91 -97.16

I3 58.46 -127.12

I4 63.97 -139.33

I5 67.37 -146.82

I6 68.39 -149.09

Diagonales D1 -1.56 3.49

D2 -5.13 11.28
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D3 -7.94 17.55

D4 -17.77 39.25

D5 -61.69 136.12

Montants M1 -11.46 19.97

M2 12.21 -25.48

M3 5.66 -12.70

M4 3.76 -8.51

M5 1.14 -2.63

M6 0 0

Tableau III.1 : efforts dans les barres

La combinaison la plus défavorable pour toutes les barres est : 1 ,35G+1,5S.

Convention de signe (+) tension et (-) compression.

III.5.4 : Dimensionnement des barres

Figure III.18 : Double cornière
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pl

235

1,1

.

0
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0
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
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



Les éléments sont dimensionnés sur la base des efforts normaux Nsd qui les sollicitent. Et ils

doivent vérifiés la condition suivante:

III.5.4.1 : Membrures supérieures

Nmax =146.89KN (traction)
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Soit 2L (50×50×4) de section As = 7.74cm2

III.5.4.2 : Membrures inférieures :

2
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Soit 2L (50×50×4) de section As = 7,74 cm2

Remarque : dans les fermes de portées L ≤ 24m, on n’échange pas les sections des 

membrures.

III.5.4.3 : Les montants

2

0
max

max
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max
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5,23

1,1.48.25

..

48,25
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Soit 2L (50×50×4) de section As = 7.74 cm2

Remarque : dans les fermes de portées L ≤ 24m, on n’échange pas les sections des 

membrures.
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III.5.4.4 : Les diagonales

pl

m

m

y

pl
N

N
AN

fA
N

KNN

0
max

max

0

max

..

12,136








237.6
5,23

1,112,136
cmA 




Soit 2L (50×50×4) de section As = 7,74 cm2

Remarque : dans les fermes de portées L ≤ 24m, on n’échange pas les sections des 

membrures.

III.5.5 : Vérification des éléments comprimés au flambement :

La résistance de calcul au flambement d’un élément comprimé est :

Nc.rd=߯ ∗ ݓߚ ∗ ܣ ∗ ߛ݉/ݕ݂ 1

1=ݓߚ section transversale de classe 1.

߯Coefficient de réduction pour le mode de flambement considéré.

 ߯= min (߯y; z߯)

 i߯=1/(߶݅+ ට(߶ ଶ݅− ²ߣ )݅

 ߶i=0.5×(1+ߙ× ൫݅ߣ − 0.2൯+ ߣ݅ ²)

 facteur=ߙ d’imperfection tiré du tableau 55.1 du CCm97

Si ߣ (l’élancement réduit) < 0.2 alors il n’y as pas lieu de tenir compte du risque de

flambement.

Avec :

- l : Longueur de flambement la barre qui sera égal a la longueur de la barre.et qui le

plus défavorable.

Ly = 0,9L0(Dans le plan de la ferme.)

Lz = L0 (Dans le plan ⊥ au plan de la ferme.)

Lmax = max (Ly, Lz)

- A : section de la cornière

- Ia : inertie d’une cornière par rapport à l’axe (z)

- Ib : inertie d’une cornière par rapport à l’axe (y)

- Iy=2×Ia
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- Iz=2×[Ib+Ac×delta²]. (Théorème de Huygens)

iy=ඥIy/A ; λy=l/iy et  ݕߣ=λ_y/λ1 

iz=ඥIz/A  ;λz=l/izet  λz/λ1=ݖߣ

Avec λ1=π[E/fy] 0.5 = 93.9 pour fy=235 et E=2.1x105mPa

Le résumé des calculs pour toutes les barres sont illustrés dans le tableau suivant :

Membrures
supérieurs

Membrures
inferieurs

montant diagonal

type de
barre

50x50x4 50x50x4 50x50x4 50x50x4

delta 2,5 2,5 2.5 2,5

र cm 158 150 174 230

Section A
cm²

7,74 7,74 7,74 7,74

Inertie Ia

cm4
9,12 9,12 9.12 9,12

Inertie Ib

cm4
9,12 9,12 9.12 9,12

Inertie Iy

cm4
18,24 18,24 18.24 18,24

Inertie Iz

cm4
66,61 66,61 66.61 66,61

Rayon de
giration

iy cm

1,535 1,535 1.535 1,535

Rayon de
giration

iz cm

2,933 2,933 2.933 2,933

࢟ࣅ 102,93 97,71 294,91 149,84

ࢠࣅ 53,87 51,14 149,87 78,41

Elancement

réduit ࢟ࣅ:

1,09 1,04 3,14 1,59

Elancement

réduit : ࢠࣅ

0,57 0,54 1,60 0,84

Vérification >0.2 >0.2 >0.2 >0.2

Tableau III.2 : Vérification des éléments comprimés au flambement.
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 Toutes les barres ont un élancement dans les deux sens supérieur à 0.2, donc elles

doivent être vérifiées au flambement

Barre : Membrures
supérieurs

Membrures
inferieurs

montant Diagonale

alpha 0,49 0,49 0,49 0,49

ࣘ y 1,31 1,25 6,15 2,10

ࣘ z 0,75 0,73 2,07 1,01

࣑y 0,491 0,515 0,09 0,288

࣑z 0,808 0,818 0,295 0,637

࣑min 0,491 0,515 0,09 0,288

Effort
résistant

81,19 85,16 4.11 47,62

Effort
sollicitant

146,89 149,09 25,48 136,12

Vérification Non Vérifiée Non Vérifiée Non Vérifiée non Vérifiée

Tableau III.3 : Vérification des éléments de la ferme au flambement.

On augmente la section desmembrures supérieurs à2L(50*50*8) A=14,82 cm2

Nc.rd=߯݉ ݅݊ ∗ ݓߚ ∗ ܣ ∗ ߛ݉/ݕ݂ 1=0,491×14,82×23,5/1,1=155,45 KN ……………Vérifiée.

On augmente la section des membrures inferieurs 2L (50*50*8) A=14,82cm2

Nc.rd=߯ ∗ ݓߚ ∗ ܣ ∗ ߛ݉/ݕ݂ 1=0,515×14,82×23,5/1,1=163,05 KN …………………Vérifiée.

On augmente la section des montants 2L (50*50*8) A=14,82cm2

Nc.rd=߯ ∗ ݓߚ ∗ ܣ ∗ ߛ݉/ݕ݂ 1=0,09×14,82×23,5/1,1=27,30 KN ……………………Vérifiée.

On augmente la section des diagonales 2L (70*70*9) A=23,76cm2

Nc.rd=߯ ∗ ݓߚ ∗ ܣ ∗ ߛ݉/ݕ݂ 1=0,288×23,76×23,5/1,1=146,18 KN …………………Vérifiée.

 Les sections choisies sont résumées dans le tableau suivant :

Eléments Section choisie

Membrures supérieures 2L(50*50*8)



Chapitre III Pré dimensionnement des éléments

Page 64

Membrures inférieures 2L (50*50*8)

Les diagonales 2L (70×70×9)

Les montants 2L (50×50×8)

Tableau.III.4 :Les sections des éléments de la ferme choisies.

III.5.6 :Calcul du poids réel de la ferme :

Membrure supérieure :

2L (50*50*8) à 11,64 kg/ml.

Longueur 17,72 m

Poids des membrures supérieures (Wms ) = 206,26kg.

Membrure inférieure :

2L (50*50*8) à 11,64 kg/ml.

Longueur : 17,25 m

Poids des membrures inferieures (Wmi )= 200,79 kg.

Montants :

2L (50*50*8) à 11,64 kg/ml.

Longueur totale : 13,44 m

Poids des montants (Wm )= 156,44 kg.

Diagonales :

2L (70×70×9)à 18 ,65 kg/ml

Longueur totale : 20,9 m

Poids des diagonales (Wd )= 389,79kg.

Poids total de la ferme :

W = Wms + Wmi + Wm + Wd =953,28 kg.

Nous ajoutons forfaitairement 20% pour tenir compte du poids des goussets, des boulons, des

contreventements verticaux entre fermes et de la peinture.

Poids total de la ferme est : 953,28 +190,65= 1143,94kg.

III.6 : Les Lisses de bardages :

Les lisses sont des éléments en profilé laminé qui sont formées de poutrelle en U, ils sont

disposés horizontalement, ils portent sur les poteaux de portique ou éventuellement sur des
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potelets intermédiaires, ils sont destinés à reprendre les efforts du vent sur les bardages et ils

sont calculés pour pouvoir résister au poids de la couverture, leur poids propre et les

surcharges climatiques.

III.6.1 : Modes de fonctionnement :

Les lisses, ont pour rôle de rependre les efforts du vent exercés sur le bardage. Elles sont

posées (ou orientées) dans le sens d’une plus grande inertie (maximale) dans le plans

horizontal. Autrement dit ; l’âme doit être placée horizontalement.

Par ailleurs, la lisse doit reprendre son poids propre et le poids du bardage qu’elle supporte.

De ce fait, elle fléchit verticalement sous l’effet de ces actions permanentes par rapport à son

axe de faible inertie. En présence simultanée du vent et de ces actions permanentes, elle

fonctionne à la flexion bi-axiale ou déviée.

Pour les lisses de bardage, dans la quasi-totalité des cas, ce sont les conditions, de limitation

de flèches (calculs à l’ELS) qui sont les plus défavorables (ou bien qui dimensionnent) .par

conséquent, la vérification à L’ELS ne doit jamais être omis.

Figure III.19 : disposition des lisses.

III.6.2 : lisses de bardage de pignon :

III.6.2.1 : Evaluation des charges et surcharges :
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Figure III.20: les schémas statiques de la lisse dans les deux plans y-y et z-z.

a) Charges permanentes :

Poids propre de la couverture (panneaux sandwichs)……………14.2kg/m².

Poids propre d’accessoire d’attache……………………………… 5 kg/m².

Poids propre de l'UPE estimé………………..............................….14.5 Kg/m.

G= (P couverture + P accessoire) * e + Plisse.

e= 1.3m (entre axe des lisses).

G= (14.2 + 5) × 1.3 + 14.5= 39.46 Kg/m

G=0.3946 KN/m.

b) charge due au vent:

W (zj)=670.42 N/m2

W=1.3× 670.42 =925.18 N/m→W=0.925 KN/m.

Les lisses sont appuyées sur deux poteaux ou entre deux potelets et sont de 3.75m de portée,

elles sont soumises a la flexion bi-axiale.

c) Combinaison de charge :

A l’ELU :

௭ݍ
௨ = 1.25(1.5ܹ ) = 1.25(1.5 × 0.925) = 1.734 KN/m.

௬ݍ
௨ = (ܩ1.35)1.25 = 1.25(1.35 × 0.3946) = 0.666KN/m.

Al’ELS:

௭ݍ
௦ = 1.25ܹ = 1.25 × 0.925 = ݉/ܰܭ1.156 .
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௬ݍ
௦ = ܩ1.25 = 1.25 × 0.3946 = ݉/ܰܭ0.4933 .

III.6.2.2 : Condition de la flèche : f ≤  fadm.

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

On considère que les lisses sont continuées sur 3appuis avec des liernes à mi- portée.

f୸≤ fୟୢ ୫ Avec f୸=
ହ×୯౰

౩×୪ర

ଷ଼ସ�×୉ ౯୍
≤ fୟୢ ୫ =

୪

ଶ଴଴
=
ସହ଴

ଶ଴଴
= 2.25cm

I୷ ≥
ହ×୯౩౰×୪ర

୉×୤౗ౚౣ
=

ହ×ଵ.ଵହ଺×ଵ଴షమ×ସହ଴ర

ଷ଼ସ×ଶଵ଴଴଴×ଶ.ଶହ
= 130.63cmସ.

f୷ ≤ fୟୢ ୫ =

୪

ଶ

200
= 1.125cm avec f୷ ≥

2.05 × qୱ୷ × (l/2)ସ

384 × I୸ × fୟୢ ୫

I୸≥
ଶ.ହ×୯౯

౩×(୪/ଶ)ర

ଷ଼ସ�×୉×୤౗ౚౣ
=

ଶ.଴ହ×଴.ସଽଷଷ×ଵ଴షమ×ଶଶହర

ଷ଼ସ×ଶଵ଴଴଴×ଵ.ଵଶହ
= 2.86cmସ.

D’ après le tableau des profilés des UPE, on adopte un UPE 100, ses caractéristiques sont :

-Iy =207cm4; h = 100 mm; d =65 mm; Wely = 41.4cm3.

-Iz = 38.3cm4; b = 55 mm; r =10mm; Welz = 10.6cm3.

-A = 12.5 cm2; tw = 4.5mm; Avz= 5.34cm2; Wply = 48 cm3.

-G = 9.82kg/m; tf =7.5mm; Wplz = 19.3cm3.

Le poids propre réel G

G୔ = [(14.2 + 5) × 1.3] + 9.82 = 34.78Kg /ml

۾۵ = ૙.૜૝ૠૡ�۹ܕ/�ۼ .

III.6.2.3 : Vérification à l’état limite ultime :

Condition de résistance :
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ቈ
M୷

M୮୪୷
቉

α

+�ቈ
M୸

M୮୪୸
቉

β

≤ 1

En présence des forces horizontales dues au vent :

M୷ =
q୸
୳ × Lଶ

8
=

1.734 × 4.5ଶ

8
= 4.39 KN. m

Sous l’effet des charges verticales permanentes :

q୷
୳ = 1.25 × [1.35 ×(G୔)]

q୷
୳ = 1.25 × [1.35 ×(0.3478)] = 0.587KN/ml

M୸ =
q୷
୳ × lଶ

8
=

0.584 × 4.5ଶ

8
= 1.49KN. m

Classification de la section :

Semelle comprimée :
ୡ

୲౜
=

ୠ
ଶൗ

୲౜�
=

ହହ
ଶൗ

଼
= 3.44 < 10εSemelle de classe1.

Âme fléchée :
ୢ

୲౭
=

଺ହ

ହ
= 13 < 72εÂme de classe1.

D’où le profilée est de classe 1.

Calcul des moments plastique.

ࡹ ࢟࢒࢖ =
ࢃ ࢟࢒࢖ × ࢟ࢌ

ࡹࢽ ૙
=

48 × 10ିଷ × 235

1
= ܰܭ11.28 .݉

ࡹ ࢠ࢒࢖ =
ࢃ ࢠ࢒࢖ × ࢟ࢌ

ࡹࢽ ૙
=

19.3 × 10ିଷ × 235

1
= ܰܭ�4.54 .݉

Pour les profilés UPE 80 de classe 01, en optant pour ߙ = 2 et ߚ = 1

Alors : ቂ
ସ.ଷଽ

ଵଵ.ଶ଼
ቃ
ଶ

+ ቂ
ଵ.ସଽ

ସ.ହସ
ቃ
ଵ

= 0.48 < 1 .……………………………………Vérifiée

La section UPE100 est vérifiée à l’ELU

III.6.2.4 : Vérification au cisaillement :

Vz.≤ Vplz.
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V୸ =
୯౰
౫×୐

ଶ
=

ଵ.଻ଷସ×ସ.ହ

ଶ
= 3.902 KN

ܢܔܘ܄ =
ܡ܎×ܢܞۯ

√૜×઻ۻ ૙
=

૞.૜૝×૛૜,૞

√૜×૚
= ૠ૛.૝૞۹ۼ�⟹Vz.≤Vplz. ………………………Vérifiée

III.6.2.5 : Vérification au déversement :

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

On considère que les lisses sont continues sur 3appuis avec des liernes à mi- portée .

ۻ ܡ,܌ܛ ≤ ۻ ܡ,܌ܚ = ૏ܜܔ× ઺ܟ × ܅ ܡ,ܔܘ × ۻ઻/ܡ܎ ૚ EC3 Art5.5.2 (1)

la section est des classe1 → ௪ߚ = 1

௅்ߣ = ට
ఉೢ ௪೛೗,೤௙೤

ெ೎ೝ

௖௥ܯ =
௖భగ

మாூ೥

(௄௅)మ
൝൤ቀ

௄

௄ೢ
ቁ
ଶ ூೢ

ூ೥
+

(௄௅)మ.ீூ೟

గమாூ೥
+ ൫ܿ ଶ. ௚ܼ൯

ଶ
൨

ଵ
ଶൗ

− ൫ܿ ଶ. ௚ܼ൯ൡEC3ArtF.1.2 (1)

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

C1 = 1,132 C2 = 0,459, K et Kw : les facteurs de longueur effective avec : K=1 appui simple

Kw =1, L =4.5cm.

Zg = Za –Zs

௔ݖ = −
௛

ଶ
= −

ଵ଴଴

ଶ
= -5cm (sous le vent (-) puisque l’orientation de repère est vers la semelle

comprimés).

௦ݖ = 0. La section est doublement symétrique selon (EC3 figure F1.1).

Zg =Za –Zs = -5cm

It : moment d’inertie de torsion =2.01cm4

Iw : moment d’inertie gauchissement =530 cm6

Iz : moment d’inertie de flexion suivant l’axe de faible inertie = 25.5cm4
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௖௥ܯ = 1.132
2.1 × 3.14ଶ × 38.3

(1 × 2.25)ଶ
ቐቈ

0.053

38.3
+

2.25ଶ�× 0.4 × 2.01

3.14ଶ × 38.3
+ (0.459 × 0.05)ଶ቉

ଵ
ଶൗ

− (0.459

× (−0.05))ൡ

ࡹ ࢉ࢘ = ૛૝.૙૝ࡺࡷ ࢓.

௅்ߣ = ට
ଵ×ସ଼×ଶଷହ×ଵ଴షయ

ଶସ.଴ସ
= 0.68 > 0.4 → Il y’a le risque de déversement.

Profilé laminé ; α = 0,21 ;  

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

λ୐୘തതതത= 0.68 → χ
୐୘

= 0.8541

M୰ୢ ,୷ୀ0.8541 × 1 × 48 × 10ିଷ�×
ଶଷହ�

ଵ
= 9.63 KN.m.

Mୱୢ ,୷ =
q୵ × lଶ

8
=

1.156 × 4.5ଶ

8
= 2.93KN. m

ۻ ܡ,܌ܛ = ૛.ૢ૜۹ܕ.ۼ < ۻ ܡ,܌ܚ = .ૢ૟૜۹ܕ.ۼ ……………………………………Vérifiée

III.6.2.6 : Vérification à l’état limite de service :

a) Vérifier la flèche selon Z-Z

௭݂ ≤ ௔݂ௗ௠ Avec ௭݂=
ହ×௤೤

ೞ×௟ర

ଷ଼ସ�×ா×ூ೤
≤ ௔݂ௗ௠ =

௟

ଶ଴଴
=
ସହ଴

ଶ଴଴
=2.25 cm

௭݂=
ହ×଴.ସଵଵ×ଵ଴షమ×ସହ଴ర

ଷ଼ସ�×ଶଵ଴଴଴×�ଶ଴଻
= 1.42cm ≤ ௔݂ௗ௠ =2.25 cm …………………………………Vérifiée

b) Vérifier la flèche selon Y-Y

f୷ ≤ fୟୢ ୫ Avec f୷=
ହ×୯౰

౩×୪ర

ଷ଼ସ�×୉× ౰୍
≤ fୟୢ ୫ =

୪

ଶ଴଴
=
ସହ଴

ଶ଴଴
=2.25 cm

f୷=
ହ×ଵ.ଵହ଺×ଵ଴షమ×ସହ଴ర

ଷ଼ସ�×ଶଵ଴଴଴×�ଷ .଼ଷ
= 7.67 ≥ fୟୢ ୫ =2.25 cm …………………………………Non vérifiée

Donc on adopte des liernes, les résultats de la nouvelle vérification sont donnés comme suit :
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c) Vérifier la flèche selon Y

f୷ ≤ fୟୢ ୫ Avec f୷=
ଶǤ଴ହ×

ଷ଼ସ

f୷=
ଶǤ଴ହൈଵǤଵହ଺ൈଵ଴షమൈଶଶହర

ଷ଼ସ�ൈଶଵ଴଴଴ൈ�ଷ଼Ǥଷ
= 0.197

On choisit pour toutes les lisses de pignon un

III.6.3 : Calcul des liernes :

Figure III.

a) Calcul de l’effort de tractions dans le lierne la plus sollicité :

La réaction R au niveau du lierne :

R = quy× ly

G୔ = [(14.2 + 5) × 1.3] + 9.

௬ݍ
௨
ୀ�

1.25 × [1.35×(0.3478)] = 0.59KN/ml

௬݈ =
݈

2
ൌ Ǥʹʹ ͷ݉

R = 0.59 × 2.25= 1.32 KN

T1=
ோ

ଶ
ൌ ͲǤ͸͸ܰܭǤ
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Vérifier la flèche selon Y-Y

×୯౰
౩×

ౢ

మ

ర

ൈ୉ൈ ౰୍
≤ fୟୢ ୫ =

ౢ

మ

ଶ଴଴
=
ଶଶହ

ଶ଴଴
= 1.125 cm

197 ≤ fୟୢ ୫ = 1.125 …………………………

On choisit pour toutes les lisses de pignon un UPE 100.

Figure III.21 : disposition des liernes (tirants) de pignon.

Calcul de l’effort de tractions dans le lierne la plus sollicité :

du lierne :

] .82 =34.78Kg /ml

(0.3478)] = 0.59KN/ml

Pré dimensionnement des éléments

…………………………. vérifiée
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ଶܶ = ܴ + ଵܶ = 1.32 + 0.66 = ܰܭ1.98 .

ଷܶ = ܴ + ଶܶ = 1.32 + 1.98 = ܰܭ3.30 .

ସܶ = ܴ + ଷܶ = 1.32 + 3.3 = ܰܭ4.62 .

2 ହܶ݅ߠ݊ݏ = ସܶ.

ߠ = ݐ݃ ିଵ൬
1.3

2.25
൰= 30.02°

ହܶ =
4.62

2 × ݏ݅ 3݊0.02
= ܰܭ4.61 .

- Le tronçon le plus sollicité est T4.

b) Condition de vérification à la résistance :

N୲,ୱୢ ≤ N୮୪

Avec : ܰ௣௟= A×
௙೤

ఊ೘ బ
⟹ A≥

ఊ೘ బ�×ಿ೟ೞ೏

௙೤

A≥
ଵ×ସ.଺ଶ

ଶଷ.ହ
⟹ ܣ ≥ 0.196cm2

A =
గ×∅మ

ସ
≥ 0.196ܿ݉ ଶ�⟹ ∅ ≥ ට

ସ�×଴.ଵଽ଺

ଷ.ଵସ
⟹∅ ≥ 0.50ܿ݉

On adopte une barre ronde de diamètre = 8mm.

III.6.4 : Les lisses de Lang pan :

a) Charges permanentes :

G=0.3478 KN/m.

b) Charge due au vent:

W (zj)= -562.67N/m2

W=1.3 × (- 562.67) = -731.471N/m→W=-0.731 KN/m.

Les lisses sont appuyées sur deux poteaux et sont de 5m de portée, elles sont soumises a la

flexion bi-axiale.
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c) Combinaison des charges :

A l’ELU :

௭ݍ
௨ = 1.25(1.5ܹ ) = 1.25(1.5 × (−0.731) = −1.372 KN/m.

q୷
୳ = 1.25(1.35G) = 1.25(1.35 × 0.3478) = 0.587KN/m.

Al’ELS:

q୸
ୱ = 1.25W = 1.25 × (−0.731) = −1.714KN/m.

q୷
ୱ = 1.25G = 1.25 × 0.3478 = 0.4348KN/m.

III.6.4.1 : Condition de la flèche : f ≤  fadm.

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

On considère que les lisses sont continuées sur 3appuis avec des liernes à mi- portée.

f୸≤ fୟୢ ୫ Avec f୸=
ହ×୯౩౰×୪ర

ଷ଼ସ�×୉ ౯୍
≤ fୟୢ ୫ =

୪

ଶ଴଴
=
ହ଴଴

ଶ଴଴
= 2.5 cm

I୷ ≥
ହ×୯౩౰×୪ర

୉×୤౗ౚౣ
=

ହ×(ଵ.଻ଵସ)×ହ଴଴ర

ଷ଼ସ×ଶ.ଵ×ଵ଴ఱ×ଶହ
= 265.68cm.

f୷ ≤ fୟୢ ୫ =

୪

ଶ

200
= 1.25cm avec f୷ ≥

2.05 × qୱ୷ × (l/2)ସ

384 × I୸× fୟୢ ୫

I୸≥
ଶ.ହ×୯౩౯×(୪/ଶ)ర

ଷ଼ସ�×୉×୤౗ౚౣ
=

ଶ.଴ହ×଴.ସଽଷଷ×ଶହ଴ర

ଷ଼ସ×ଶ.ଵ×ଵ଴ఱ×ଵଶ.ହ
= 3.92 cmସ.

D’ après le tableau des profilés des UPE, on adopte un UPE 120, ses caractéristiques sont :

-Iy = 364 cm4; h = 120 mm; d =80 mm; Wely = 60.6cm3.

-Iz = 55.5cm4; b = 60 mm; r =12mm; Welz = 13.8 cm3.

-A = 15.4 cm2; tw = 5mm; Avz = 7.18cm2; Wply = 70.3 cm3.

-G = 12.1 kg/m; tf =8 mm; Wplz = 25.3 cm3.

Le poids propre réel G

G୔ = [(14.2 + 5) × 1.3] + 12.1 =37.06Kg /ml
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۾۵ = ૙.૜ૠ૙૟۹ܕ/�ۼ .

III.6.4.2 : Vérification à l’état limite ultime :

Condition de résistance :

ቈ
ۻ ܡ

ۻ ܡܔܘ
቉

હ

+�ቈ
ۻ ܢ

ۻ ܢܔܘ
቉

઺

≤ ૚

En présence des forces horizontales dues au vent :

M୷ =
q୸
୳ × Lଶ

8
=

1.734 × 5ଶ

8
= 5.42 KN. m

Sous l’effet des charges verticales permanentes :

q୷
୳ = 1.25 × [1.35 ×(G୔)]

q୷
୳ = 1.25 × [1.35 ×(0.3706)] = 0.625KN/ml

M୸ =
q୷
୳ × lଶ

8
=

0.625 × 5ଶ

8
= 1.95KN. m

௣௟௬ܯ =
ܹ ௣௟௬ × ௬݂

ெߛ ଴
=

70.3 × 10ିଷ × 235

1
= ܰܭ16.521 .݉

௣௟௭ܯ =
ܹ ௣௟௭ × ௬݂

ெߛ ଴
=

25.3 × 10ିଷ × 235

1
= ܰܭ5.946 .݉

Pour les profilés UPE 120 de classe 01            →        ߙ = 2 et ߚ = 1

Alors :ቂ
ହ.ସଶ

ଵ଺.ହଶଵ
ቃ
ଶ

+ ቂ
ଵ.ଽହ

ହ.ଽସ଺
ቃ
ଵ

= 0.44 < 1 …………………………………..Vérifiée.

III.6.4.3 : Vérification au cisaillement :

Vz.≤ Vplz.

V୸ =
୯౰
౫×୐

ଶ
=

ଵ.ଷ଻ଶ×ହ

ଶ
= 3.43 KN

ࢠ࢒࢖ࢂ =
×ࢠ࢜࡭ ࢟ࢌ

√૜× ࡹࢽ ૙
=
ૠ.૚ૡ× ૛૜,૞

√૜× ૚
= ૢૠ.૝૛ࡺࡷ�
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Vz= 3.43KN .≤ Vplz. =97.42KN………………………………….………Vérifiée

III.6.4.4 : Vérification au déversement :

௅்ߣ = ට
ఉೢ �௪೛೗,೤�௙೤

ெ೎ೝ
    ;β W= 1

௖௥ܯ =
௖భగ

మாூ೥

(௄௅)మ
൝൤ቀ

௄

௄ೢ
ቁ
ଶ ூೢ

ூ೥
+

(௄௅)మ.ீூ೟

గమாூ೥
+ ൫ܿ ଶ. ௚ܼ൯

ଶ
൨

ଵ
ଶൗ

− ൫ܿ ଶ. ௚ܼ൯ൡEC3ArtF.1.2 (1)

C1 = 1,132 et C2 = 0,459, K=1 Kw =1, L =540 cm.

Zg = Za –Zs

௔ݖ = −
௛

ଶ
= −

ଵଶ଴

ଶ
= -6cm.

௦ݖ = 0. La section est doublement symétrique selon (EC3 figure F1.1).

Zg =Za –Zs = -6cm.

It : moment d’inertie de torsion =2.9cm4

Iw : moment d’inertie gauchissement =1120 cm6

Iz : moment d’inertie de flexion suivant l’axe de faible inertie = 55.5cm4

Mୡ୰ = 1.132
3.14ଶ�2.1 × 55.5

(1 × 2.5)ଶ
ቐቈ

. 0112

55.5
+

2.5ଶ�× 0.4 × 2.9

3.14ଶ × 55.5
+ (0.459 × 0.06)ଶ቉

ଵ
ଶൗ

− (0.459

× (−0.06))ൡ

ࡹ ࢉ࢘ = ૜૛.૙ૡࡺࡷ ࢓.

௅்ߣ = ට
ଵ×଻଴.ଷ×ଶଷହ×ଵ଴షయ

ଷଶ.଴଼
= 0.72 > 0.4 → Il y’a le risque de déversement.

Profilé laminé ; α = 0,21   

On tire LT à partir du (tableau 5.5.2 de L’EC03) par l’interpolation linéaire :

௅்ߣ �
തതതതത= 0.77 → ௅்߯ = 0.8249

௥ௗ,௬ୀ0.8249ܯ × 1 × 70.3 × 10ିଷ ×
ଶଷହ

ଵ
= 13.63 KN.m.
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Mୱୢ ǡ୷ =
q୸
୳��× lଶ

8
=

1.372 × 5

8

ۻ ܡǡ܌ܛ ൌ ૝Ǥ૛ૢ۹ۼǤܕ ൏ ۻ �ܡǡ܌ܚ

Pour les lisses de bardage on adopte des profilés

III.6.4.5 : Vérification à l’état limite de service :

a) Vérifier la flèche selon Z

௭݂ ൑ ௔݂ௗ௠ Avec ௭݂=
ହൈ௤೤

ೞ

ଷ଼ସ�ൈா

௭݂=
ହൈ଴Ǥସଷସ଼ൈଵ଴షమൈହ଴଴ర

ଷ଼ସ�ൈଶଵ଴଴଴ൈ�ଷ଺ସ
= 0.46cm

b) Vérifier la flèche selon Y

f୷ ≤ fୟୢ ୫ Avec f୷=
ହൈ୯౰

౩×

ଷ଼ସ�ൈ୉×

f୷=
ହൈଵǤ଻ଵସൈଵ଴షమൈହ଴଴ర

ଷ଼ସ�ൈଶଵ଴଴଴ൈ�ହହǤହ
= 11.96

Donc on adopte des liernes, les résultats de la nouvelle vérification sont donnés comme suite :

c) Vérifier la flèche selon Y

f୷ ≤ fୟୢ ୫ Avec f୷=
ଶǤ଴ହ×

ଷ଼ସ

f୷=
ଶǤ଴ହൈଵǤ଻ଵସൈଵ଴షమൈଶହ଴ర

ଷ଼ସ�ൈଶଵ଴଴଴ൈ�ହହǤହ
= 0.31

III.6.5 : Calcul des liernes :

Figure III.
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5ଶ
= 4.29KN. m

ൌ ૚૜Ǥ૟૜Ǥܕ ………………………………….

Pour les lisses de bardage on adopte des profilés UPE120.

Vérification à l’état limite de service :

Vérifier la flèche selon Z-Z

೤ൈ௟
ర

ாൈூ೤
൑ ௔݂ௗ௠ =

௟

ଶ଴଴
=
ହ଴଴

ଶ଴଴
=2.5 cm

cm ൑ ௔݂ௗ௠ =2.5cm ……………………………

Vérifier la flèche selon Y-Y

×୪ర

× ౰୍
≤ fୟୢ ୫ =

୪

ଶ଴଴
=
ହ଴଴

ଶ଴଴
=2.5 cm

≥ fୟୢ ୫ =2.5 cm ……………………………

Donc on adopte des liernes, les résultats de la nouvelle vérification sont donnés comme suite :

Vérifier la flèche selon Y-Y

×୯౰
౩×

ౢ

మ

ర

ൈ୉ൈ ౰୍
≤ fୟୢ ୫ =

ౢ

మ

ଶ଴଴
=
ଶହ଴

ଶ଴଴
= 1.25 cm

31 ≤ fୟୢ ୫ = 1.25cm ………………………….

Figure III.22 : disposition des liernes (tirants) de long pan.

Pré dimensionnement des éléments

……….Vérifié.

……Vérifié.

……Non vérifié.

Donc on adopte des liernes, les résultats de la nouvelle vérification sont donnés comme suite :

……………………. Vérifié.
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a) Calcul de l’effort de tractions dans le lierne la plus sollicité :

La réaction R au niveau du le lierne :

R = quy× ly

G୔ = [(14.2 + 5) × 1.3] + 12.1 =37.06Kg /ml

௨௬ୀ�1.25ݍ × [1.35 × (0.3706)] = 0.625KN/ml

௬݈ =
݈

2
= 2.5݉

R = 0.625 × 2.5 = 1.563 KN

T1=
ோ

ଶ
= ܰܭ0.782 .

૛܂ = R + Tଵ = 1.563 + 0.782 = 2.345KN.

૜܂ = R + Tଶ = 1.563 + 2.345 = 3.908KN.

૝܂ = R + Tଷ = 1.563 + 3.908 = 5.471KN

2 ହܶ݅ߠ݊ݏ = ସܶ.

૞܂ࣂ =
5.471

2 × sin27.47
= 5.93KN.

- Le tronçon le plus sollicité est ହܶ .

b) Condition de vérification à la résistance :

܌ܛ,ܜۼ ≤ ܔܘۼ

Avec : N୮୪= A×
୤౯

ஓౣ బ
⟹ A≥

ஓౣ బ�×ొ౪౩ౚ

୤౯

A≥
ଵ×ହ.ଽଷ

ଶଷ.ହ
⟹ ܣ ≥ 0.252 cm2

A =
గ×∅మ

ସ
≥ 0.252�ܿ݉ ଶ�⟹ ∅ ≥ ට

ସ�×଴.ଶହଶ

ଷ.ଵସ
⟹∅ ≥ 0.57ܿ݉

On adopte une barre ronde de diamètre = 8mm.
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Conclusion :

Les lisses de pignon c’est des

Les lisses de long pan c’est des

III.7 : Calcul des potelets :

Les potelets sont le plus souvent des profilés en

(bardage) et résister aux efforts horizontaux du vent. Leurs caractéristiques varient en fonction

de la nature du bardage (en maçonnerie ou en tôle ondulée) et de la hauteur de la construction.

Ils sont considérés comme articulés dans les deux extrémités.

Le Potelet, travaille à la flexion sous l’action de l’effort du vent provenant du bardage et des

lisses, et à la compression sous l’effet de son poids propre, du poids du bardage et des lisses

qui lui est associé, et de ce fait fonctionne à la flexion composé.

III.7.1 : Evaluation des charges et surcharges :

 charges permanentes (G) : (charge concentrée)

G = poids propre du potelet + poids propres des lisses + poids propre du
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Les lisses de pignon c’est des UPE100 et les liernes c’est des barres rondes de

Les lisses de long pan c’est des UPE120 et les liernes c’est des barres rondes de

Les potelets sont le plus souvent des profilés en I ou H destinés à rigidifier la clôture

(bardage) et résister aux efforts horizontaux du vent. Leurs caractéristiques varient en fonction

de la nature du bardage (en maçonnerie ou en tôle ondulée) et de la hauteur de la construction.

ticulés dans les deux extrémités.

Le Potelet, travaille à la flexion sous l’action de l’effort du vent provenant du bardage et des

lisses, et à la compression sous l’effet de son poids propre, du poids du bardage et des lisses

fait fonctionne à la flexion composé.

Figure III.23 : disposition des potelets.

des charges et surcharges :

charges permanentes (G) : (charge concentrée)

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

Pré dimensionnement des éléments

et les liernes c’est des barres rondes de  = 8mm.

et les liernes c’est des barres rondes de  = 8mm.

destinés à rigidifier la clôture

(bardage) et résister aux efforts horizontaux du vent. Leurs caractéristiques varient en fonction

de la nature du bardage (en maçonnerie ou en tôle ondulée) et de la hauteur de la construction.

Le Potelet, travaille à la flexion sous l’action de l’effort du vent provenant du bardage et des

lisses, et à la compression sous l’effet de son poids propre, du poids du bardage et des lisses

bardage.
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 surcharge climatiques : (dans le plan de l’âme)

Surcharge du vent (w) :

Figure III.24 :

III.7.2 : Principe de dimensionnement :

Pour les éléments comprimés et fléchis, très élancés, on les dimensionne souvent

condition de la flèche.

La charge du vent la plus défavorable sur la façade principale et secondaire est

W= 670.42N/m2.

Les potelets étant articulés en tête et en pi

q୵ = W × l

q୵ = 670.42 × 6.9 = 4.63KN

III.7.2.1.Condition de flèche :

La flèche max est :

௭݂ ൑ ௔݂ௗ௠ Avec ௭݂=
ହൈ௤೥

ೞൈ௟ర

ଷ଼ସ�ൈாூ೤
≤

௬ܫ ≥
ହൈ௤ೞ೥ൈ௟

ర

ாൈ௙ೌ೏೘
=

ହൈସǤ଺ଷൈ଺ଽ଴ర

ଷ଼ସൈଶǤଵൈଵ଴ఱ×ଷସ

Iy≥1886.16cm4

Ce qui correspond à un IPE200
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surcharge climatiques : (dans le plan de l’âme)

: Représentation des charges et surcharge sur un potelet.

Principe de dimensionnement :

Pour les éléments comprimés et fléchis, très élancés, on les dimensionne souvent

La charge du vent la plus défavorable sur la façade principale et secondaire est

Les potelets étant articulés en tête et en pied.

KN/ml.

.2.1.Condition de flèche :

௔݂ௗ௠ =
௟

ଶ଴଴
=
଺ଽ଴

ଶ଴଴
ൌ Ǥ͵Ͷͷܿ ݉ .

ଷସǤହ
ൌ ͳͅ ͺ ͸Ǥͳ͸ܿ ݉ ସ.

IPE200, ses caractéristiques sont :

Pré dimensionnement des éléments

rges et surcharge sur un potelet.

Pour les éléments comprimés et fléchis, très élancés, on les dimensionne souvent sous la

La charge du vent la plus défavorable sur la façade principale et secondaire est :
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-Iy = 1943 cm4; h = 200 mm; d =159 mm; Wely = 194cm3.

-Iz= 142cm4; b = 100 mm; r =12mm; Welz= 28.5 cm3.

-A = 28.5cm2; tw = 5.6mm; Avz = 14cm2; Wply = 221 cm3.

G=22.4kg/m tf =8.5mm

Poidspropre total:

Gtotal = poids propre du potelet +poids propres des lisses +poids propres du bardage

G୲୭୲ୟ୪= (0.224 × 6.9) + (0.207 × 4.5 × 6) + (0.142 × 4.5 × 6.9) = 11.54KN

=ܔ܉ܜܗܜ۵ ૚૚.૞૝۹ۼ.

III.7.2.2 : Vérification aux instabilités :

a) Vérification de l’effort normal : Pour cette vérification on utilise la condition

suivante :

.

w y

y sd pl.rd

M0

A .f
N min 0,25.N ,0,5.

γ

 
  

 

N୷,ୱୢ = γ
ୋ

. G = 1.35 × 11.54 = 15.58

܌ܛ,ܡۼ = ૚૞.૞ૡ۹ۼ

N୮୪,୰ୢ =
A f୷

γ
୑ బ

=
28.5 × 23.5

1
= 669.75KN

૙.૛૞܌ܚ.ܡܔܘۼ = ૚૟ૠ.૝૝۹ۼ

A୵ f୷

γ୑ బ

=
(A − 2bt୤)f୷

γ୑ బ

=
(28.5 − 2 × 10 × 0.85) ∗ 23.5

1
= 270.25KN

0.5
A୵ f୷

γ
୑ బ

= 135.125KN

܌ܛ,ܡۼ = ૚૞.૞ૡ۹ۼ < ܕ ܌ܚ,ܔܘۼ൬૙.૛૞ܖܑ = ૚૟ૠ.૝૝۹ۼ�,૙.૞
܅ۯ ܡ܎

઻ۻ ૙
= ૚૜૞.૚૛૞۹ۼ൰Vérifiée.

b) Vérification au flambement : Pour l’IPE200, les rayons de giration sont :

iy= 8.26cmiz= 2.24cm
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b-1) La longueur de flambement :

Autour de l’axe YY’ (dans le plan de l’âme), le potelet risque de flamber sur toute sa hauteur,

donc la longueur de flambement est :

l୩୷ = 6.90m

Autour de l’axe ZZ’ (dans le plan perpendiculaire à l’âme), le poteau est empêché de flamber

sur toute sa hauteur par les lisses bardages, donc la longueur de flambement est :

l୩୸ = 1.3m

b-2) Calcul des élancements :

௬ߣ =
௟ೖ೤

௜೤
=

଺ଽ଴

.଼ଶ଺
= 83.54 ;

௭ߣ =
௞݈௭

௭݅
=

130

2.24
= 58.04

b-3) Calcul les élancements critiques :

Acier S235

=ߝ [
235

௬݂
]଴.ହ = 1

௖௥ߣ = =ߝ93.9 93.9 ∗ 1 = 93.9

b-4) Classe des sections :

Classe de la semelle comprimée :

௖

௧೑
=

௕೑

ଶ௧೑
≤ →ߝ10

ଵ଴଴

ଶ× .଼ହ
= 5.88 ≤ 10 × 1 →classe1

Classe de l’âme :

ߙ =
1

݀
൬
݀+ ௖݀

2
൰≤ 1

௖݀ =
ܰ௦ௗ

௪ݐ × ௬݂
=

15.58

0.56 × 23.5
= 1.18

ߙ =
1

15.9
൬

15.9 + 1.18

2
൰= 0.54 ≤ 1
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݀

௪ݐ
=

15.9

0.56
= 28.39 ≤

ߝ396

−ߙ13 1
=

396 × 1

13 × 0.54 − 1
= 65.78

ௗ

௧ೢ
= 27.55 ≤

ଷଽ଺ఌ

ଵଷఈିଵ
= 67.23 → classe1

Le profilé IPE200 est de classe1.

b-5) Calcul des élancements réduits :

=തതത࢟ࣅ
࢟ࣅ

ࢉ࢘ࣅ
× ඥ࢝ࢼ =

83.54

93.9
√1 = 0.89 > 0.2

ܢૃ
തതത=

ܢૃ

ܚ܋ૃ
× ඥ઺ܟ =

58.04

93.9
√1 = 0.62 > 0.2

b-6) Calcul de coefficient de réduction :

૏ܕ ܖܑ = ܕ ܡ૏)�ܖܑ ,૏ܢ)

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

Pour L’IPE200 : h = 200 mm, b = 100mm, tf = 8.5 mm.

௛

௕
=

ଶ଴଴

ଵ଴଴
= 2 > 1.2 Et ௙ݐ = 8.5݉݉ < 40݉݉ .

Axe de flambement

ቄ
y − y: courbe b
z − z: courbe c

�

௬߯ =0.6675

௭߯ = 0.7734

χmin= min (χy,χz) =0.6675.

b-7) Calculons l’élancement réduit
LT :

࢝ࢼ = ૚→Section de classe 1.

Mୡ୰ =
ୡభπమ୉ ౰୍

(୏୐)మ
൝൤ቀ

୏

୏౭
ቁ
ଶ

౭୍

౰୍
+

(୏୐)మ.ୋ ౪୍

πమ୉ ౰୍
+ ൫cଶ. Z୥൯

ଶ
൨

ଵ
ଶൗ

− ൫cଶ. Z୥൯ൡEC3ArtF.1.2 (1)
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LT = ඨ
β୵ �w୮୪,୷�f୷

Mୡ୰
= ൤

λ୪୲
λଵ
൨(β୵ )଴.ହ

D’après les tableaux F.1.2 de l’EC3

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

C1, C2, facteurs dépendant des conditions de charge et d’encastrement. C1 = 1.132, C2 = 0.459

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

Zg = Za –Zs

௔ݖ = −
௛

ଶ
= −

ଶ଴଴

ଶ
= -10cm.

௦ݖ = 0. La section est doublement symétrique selon (EC3 figure F1.1).

Zg =Za –Zs = -10cm.

It : moment d’inertie de torsion =6.98 cm4

Iw : moment d’inertie gauchissement =13000 cm6

Iz : moment d’inertie de flexion suivant l’axe de faible inertie = 142 cm4

L : la hauteur totale du potelet =6.9 m

G =
ଵ

ଶ(ଵାఔ)
ܧ = ܧ0.4 ;

G : module d’élasticité transversale

 = 0.3 : coefficient de poisson

E = 210000 MPA : module d’élasticité longitudinal

௖௥ܯ = 1.132
3.14ଶ × 2.1 × 142

(1 × 6.9)ଶ
ቐቈ

1.3

149
+

6.9ଶ�× 0.4 × 6.98

3.14ଶ × 142
+ (0.459 × 0.10)ଶ቉

ଵ
ଶൗ

− (0.459 × (−0.10))ൡ

ࡹ ࢉ࢘ = ૛૞.ૠ૟ࡺࡷ ࢓.

௅்ߣ = ට
ଵ×ଶଶଵ×ଶଷହ×ଵ଴షయ

ଶହ.଻଺
= 1.42 > 0.4 → Il y’a le risque de déversement.
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b-8) vérification au diversement :

Profilé laminé ; α = 0,21 ; (courbe a pour ௟߯௧)

On tire ௟߯௧ à partir du tableau 5.5.2 de L’EC03:

=௅்തതതതߣ 1.42 → ૏ܜܔ= ૙.૝૙ૡૡ

ۻ ܡ,܌ܛ ≤ ۻ ܌ܚ,܊ = ૏ܜܔ× ઺ܟ × ܅ ܡ,ܔܘ × ۻ઻/ܡ܎ ૚ EC3 Art5.5.2 (1)

Mୱୢ ,୷ =
q୵ × lଶ

8
=

4.63 × 6.9ଶ

8
= 27.55KN. m

Mୠ,୰ୢ = 0.4088 × 1 × 221 ×
23.5

1.1
= 19.30KN. m

Mୱୢ .୷ = 27.55KN. m > Mୠ,୰ୢ = 19.30KN. m

On voit que l’IPE 200 n’est pas vérifiée au déversement donc on doit augmenter la section

de potelet on prend l’IPE 220

Ses caractéristiques sont :

-Iy = 2772 cm4; h = 220 mm; d =177.6 mm; Wely = 252cm3.

-Iz = 205cm4; b = 110 mm; r =12mm; Welz = 37.3cm3.

-A = 33.4cm2; tw = 5.9mm; Avz = 15.9cm2; Wply = 285 cm3.

-G = 26.2 kg/m; tf =9.2 mm; Wplz = 58.1cm3.

Calculons l’élancement réduit ௅்ߣ̅ du potelet vis à vis du déversement telle que :

=തതതതതࢀࡸࣅ ඨ
࢝ࢼ × ࢃ ࢟࢒࢖ × ࢟ࢌ

ࡹ ࢉ࢘

On a :

βw = 1→ classe 01

D’après les tableaux F1.2 de l’EC03 notre potelet est considéré comme bi-articulé à ses

extrémités. On a :

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

C1= 1.132 C2= 0.459C3= 0.525

Pour K et Kw: les facteurs de longueur effective avec =1
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It : moment d’inertie de torsion =9.07cm4

Iw : moment d’inertie gauchissement =22700 cm6

Iz : moment d’inertie de flexion suivant l’axe de faible inertie = 205 cm4

L : la hauteur totale du potelet =6.9 m

Zg= Za–Zs

On a :

௔ݖ = -
௛

ଶ
=
ଶଶ଴

ଶ
= -11 cm

Zg= Za–Zs = -11 cm

G =
ଵ

ଶ(ଵାఔ)
ܧ = ܧ0.4 ;

G : module d’élasticité transversale.

 = 0,3 : coefficient de poisson

E = 210000 MPA : module d’élasticité longitudinal

௖௥ܯ =
1.132 × 3.14ଶ × 2.1 × 205

(1 × 6.9)ଶ
ቐ൤

1

1
൨
ଶ

× ቈ
2.27

205
+

6.9ଶ × 0,4 × 9.07

3.14ଶ × 205
+ (0.459 × (−0.11))ଶ቉

భ

మ

− (0,459 × (−0.11))ൡ

Mcr =36.86 KN.m

=௅்തതതതߣ ඨ
1 × 285 × 10ିଷ × 235

36.86
= 1.34

=௅்തതതതߣ 1.34 > 0.4 ⟹Donc il y a risque de diversement.

Profilé laminé : α = 0,21 ; Courbe (a) ⟶ L߯T

On tire L߯Tdu tableau 5.5.2 de L’EC03 :

=௅்തതതതߣ 1.34 Donc : L߯T= 0.4493

La vérification à faire est :

Msd,y≤ Mb,rd = L߯T ×βw×Wply×fy /γM1

Mୱୢ ୷=27.55KN.m

௕,௥ௗܯ = 0.4493 × 1 ×
285 × 10ି଺ × 235 × 10ଷ

1.1
= ܰܭ�27.36 .݉

ۻ ܡ܌ܛ = ૛ૠ.૞૞۹ܕ.ۼ > ۻ ܌ܚ,܊ = ૛ૠ.૜૟۹ܕ.ۼ
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On voit que l’IPE 220 n’est pas vérifié au déversement donc on doit augmenter la section de

potelet on prend l’IPE 240

Ses caractéristiques sont :

-Iy = 3892 cm4; h = 240 mm; d =190.4 mm; Wely = 324cm3.

-Iz = 284cm4; b = 120 mm; r =15mm; Welz= 47.3cm3.

-A = 39.1cm2; tw = 6.2mm; Avz = 19.1cm2; Wply = 367 cm3.

-G = 30.7 kg/m; tf=9.8 mm; Wplz = 73.9cm3.

D’après les tableaux F1.2 de l’EC03 notre potelet considéré comme bi-articulés à ses

extrémités, on a :

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

C1= 1.132 C2= 0.459 C3= 0.525

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

It : moment d’inertie de torsion =12.9 cm4

Iw : moment d’inertie gauchissement =37390 cm6

Iz : moment d’inertie de flexion suivant l’axe de faible inertie = 284 cm4

L : la hauteur totale du potelet =6.9 m

Zg= Za–Zs

ࢍࢠ : est la distance du point d’application de la charge au centre de torsion s de la section

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

:ࢇࢠ Coordonnée du point d’application de la charge

ࢠ࢙ : Coordonnée du centre de cisaillement=0

On a :

௔ݖ = -
௛

ଶ
=
ଶସ.଴

ଶ
= -12 cm

Zg= Za–Zs = - 12 cm

G =
૚

૛(૚ାࣇ)
ࡱ = ૙.૝ࡱ ;

G : module d’élasticité transversale

 = 0.3 : coefficient de poisson

E = 210000 Mpa : module d’élasticité longitudinal
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LT = ඨ
β୵ �w୮୪,୷�f୷

Mୡ୰
= ൤

λ୪୲
λଵ
൨(β୵ )଴.ହ

β
୵
= 1 → classe1

௖௥ܯ =
1.132 × 3.14ଶ × 2.1 × 284

(1 × 6.9)ଶ
ቐ൤

1

1
൨
ଶ

× ቈ
3.74

284
+

6.9ଶ × 0,4 × 12.9

3.14ଶ × 284
+ (0.459 × (−0.12))ଶ቉

భ

మ

− (. ,459 × (−0.12))ൡ

ۻ ܚ܋ = ૞૛.ૠૡ۹ܕ.ۼ

LT = ඨ
1 × 367 × 235 × 10ିଷ

52.78
= 1.28

=௅்തതതതߣ 1.28 > 0,4 ⟹Donc il y a risque de déversement.

Profilé laminé : α = 0.21 ; Courbe (a) ⟶ L߯T

On tire ௅்߯ du tableau 5.5.2 de L’EC03 :

=௅்തതതതߣ 1.28 Donc : ௅்߯ = 0.4832

La vérification à faire est :

Msdy≤ Mrd,y = ௅்߯ LT ×βw×Wply×fy /γM1

Mୠ,୰ୢ =27.55KN.m

Mୠ,୰ୢ = 0.4832 × 1 ×
367 × 235 × 10ିଷ

1.1
= 37.89 KN. m

ۻ ܡ܌ܛ = ૛ૠ.૞૞۹ܕ.ۼ < ܌ܚ,܊ܯ = ૜ૠ.ૡૢ۹ܕ.ۼ …………………………………vérifiée.

Conclusion :

On adoptera donc des IPE240 pour l’ensemble des potelets.

III.8. Pré dimensionnement des poteaux :

Dans le pré dimensionnement des poteaux prévus pour résister aux efforts extérieurs, on

tient compte de la nature de leur liaison 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 centrale auquel revient la plus grande surface (5*6.9)m2.

 Les charges permanentes :
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Poids de la ferme =11.44kn.

Poids de la poutre sablière =0.435kn.

 Les charges d’exploitation :

Q=0.44kn.

Les poteaux Pré dimensionnement a l’ELU en compression simple

Le Pré dimensionnement se fera selon la formule suivante :

��ܰ ெ ஺௑ =
.ܣ ௬݂

ெߛ ଴
Avec :

ܰெ ஺௑ : Effort normal de compression déterminé par la descente de charges

A : section du poteau

௬݂ : Limite d’élasticité de l’acier.

ெߛ ଴ : Coefficient partiel de sécurité

III.8.1.Détermination de ࡹࡺ ࢄ࡭ par la descente de charges :

Poids de la ferme : 11.44*(5*6.9)=394.68kn

Poids de la poutre sablière : 0.435*(5*.6.9)=15.01kn

-surcharges d’exploitation : 0.44*(5*6.9)= 15.18kn

N=1.35 NG+1.5 NQ

N=(1.35 × 409.69) + (1.5 × 15.18) = 575.85݇݊

ܰெ ஺௑ =
஺.௙೤

ఊಾ బ
⇒ A=

ேಾ ಲ೉×ఊ೘ బ

௙௬
=

ହ଻ହ.଼ହ×ଵ.ଵ×ଵ଴

ଶଷହ
= 26.95ܿ݉ ²

On adopte un HEA300





Chapitre IV:

IV.1 : Introduction :

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

en s’opposant à l’action de forces horizontales : vent, freinage des

séismes, chocs etc. Ils sont généralement conçus pour garantir le cheminement des charges

horizontales jusqu’aux fondations. Ils sont disposés en toiture, dans le plan des versants

poutres au vent, et en façade (palées de stabil

appliqués tant sur les pignons que sur les long pans.

- 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 ferme. Leur rôle principal est de transmettre les

efforts du vent du pignon aux fondations.

IV.2 : Effort du vent sur le pignon

La transmission des efforts sur le pignon passe successivement du bardage aux lisse puis aux

Potelets puis a la traverse du portique, ce dénier n’est pas rigide transversalement, il est

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

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

soumise aux réactions horizontales des potelets ;

IV.2.1: Calcul des efforts horizontaux

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

en s’opposant à l’action de forces horizontales : vent, freinage des ponts roulants, effets de

séismes, chocs etc. Ils sont généralement conçus pour garantir le cheminement des charges

horizontales jusqu’aux fondations. Ils sont disposés en toiture, dans le plan des versants

poutres au vent, et en façade (palées de stabilité), et doivent reprendre les efforts horizontaux

appliqués tant sur les pignons que sur les long pans.

Contreventements de toiture : (poutre au vent)

Les contreventements sont disposés généralement suivant les versants de la toiture. Ils sont

plus souvent dans les travées de rive. Leurs diagonales sont généralement des

cornières doubles qui sont fixées sur la ferme. Leur rôle principal est de transmettre les

efforts du vent du pignon aux fondations.

Effort du vent sur le pignon:

transmission des efforts sur le pignon passe successivement du bardage aux lisse puis aux

Potelets puis a la traverse du portique, ce dénier n’est pas rigide transversalement, il est

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

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

soumise aux réactions horizontales des potelets ; auxquels on adjoint effort d’entrainement.

alcul des efforts horizontaux :

Figure IV.1 : Poutre au vent en pignon.

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

ponts roulants, effets de

séismes, chocs etc. Ils sont généralement conçus pour garantir le cheminement des charges

horizontales jusqu’aux fondations. Ils sont disposés en toiture, dans le plan des versants

ité), et doivent reprendre les efforts horizontaux

Les contreventements sont disposés généralement suivant les versants de la toiture. Ils sont

plus souvent dans les travées de rive. Leurs diagonales sont généralement des

cornières doubles qui sont fixées sur la ferme. Leur rôle principal est de transmettre les

transmission des efforts sur le pignon passe successivement du bardage aux lisse puis aux

Potelets puis a la traverse du portique, ce dénier n’est pas rigide transversalement, il est

la toiture.

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

on adjoint effort d’entrainement.
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Calcul des réactions dues au vent sur la poutre au vent :

2013..........].........)[(5,1 RNVA
n

F
swF

fr

iii 

Ffr :la force de frottement Ffr= 0 KN

Calcul de Si :
2

ii
i

lh
s




Les résultats de calculsont résumés dans le tableau ci-dessous

Wmax=-0,91 KN /m2

Fi F1 F2 F3

hi(m) 6,9 8,45 8.64

Ii(m) 4,65 3,01 3,01

Si(m
2) 16,04 12,72 13

Wmax×si 14,6 11,58 11,83

Ffr /n 0 0 0

Fi(KN) 21,9 17,37 17,75

Tableurs IV.1 : Valeur de force (Fi).

IV.2.2: Détermination des sollicitations max dans les éléments de la poutre au vent :

a) 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.

b) Effort de traction dans les diagonales :

On ne fait travailler que les diagonales tendues et on considère que les diagonales

comprimées ne reprennent aucun effort, car du fait de leur grand élancement, elles tendent à
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flamber sous de faibles efforts. Suivant le sens du vent (paroi D ou paroi E), c’est l’une ou

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 que l’effort Fd dans les diagonales d’extrémité

(les plus sollicitées) est donné comme suit :

Vue de la symétrie géométrique et de chargement on a :

෍ ܡ۴ = ૙ ⟹ ۯ܀ + ۰܀ = ૛۴૚ + ૛۴૛ + ۴૜ + ۯ܀ + ۰܀ =⟹ ۯ܀ + ۰܀ = ૢ૟,૛ૡ۹ۼ

Calcul des réactions RA, RB : Avec :

KN
FFFF

RR I
BA 14,48

2

)(2

2
321 







IV.2.2.3 : Section de la diagonale :

Par la méthode des coupures on aura l’effort de traction max Fୢ

⟹ Fୢ =
ܴ − ଵܨ
cos α

tanିଵα = tanିଵ൬
5

4,65
൰⟹ α = 47,08°

∑ F୷ = 0 ⟹ −R୆ + Fଵ + Fୢ cos α = 0

⟹ Fୢ =
R୆ − Fଵ

cos α
=

48,14 − 21,9

cos 47,08°

܌۴ = ૜ૡ,૞૜۹ۼ

Nୱୢ = 1.5 × Fୢ = 1.5 × 38,53 = 57,79 KN ⟹ ܌ܛۼ = ૞ૠ,ૠૢ۹ۼ

Figure IV.2: méthode des coupures.

IV.2.2.4 : Calcul de la section brute A :

܌ܛۼ ≤ ܌ܚ,ܔܘۼ =
ۯ × ࢟ࢌ

ࡹࢽ ૙
⟹ A ≥

Nୱୢ × ெߛ ଴

௬݂
=

57.79 × 1.1

23.5
= 2.71
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Soit une cornière isolée de L30x30x3 (A=3.48cm2).

IV.2.2.5 : Vérification à la résistance ultime de la section :

Condition de résistance :

Nୱୢ ≤ N୳ =
0,9 × A୬ ୲ୣ୲ୣ × ௨݂

ெߛ ଶ

Soit une cornière isolée de 2L30x30x3(A= 3.48cm2), avec un boulon de 12mm et trou

de13mm.

Section nette : Anette= 3.48 – 0.6x 1.3 = 3.74 cm2

N୳ =
0.9 × A୬ ୲ୣ୲ୣ × ௨݂

ெߛ ଶ
=

0.9 × 3.74 × 36

1.25
⟹ N୳ = 96.94KN

Nୱୢ = 57.79KN < N୳ = 96.94 KN

Une double cornière de 2L30x30x3 (A= 3.48cm2), avec un boulon de 12mm et trou de 13mm

convient pour les barres de contreventement de la poutre au vent.

IV.2.2.6 : 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.

Caractéristiques géométriques de l’IPE120 sont :

-Iy= 317.8cm4h = 120mm d = 93.4 mm Wely= 53.0cm3

-Iz = 27.65 cm4b = 64mm r = 7mm Welz= 8.64 cm3

-A = 13.2 cm2tw = 4.4mm Avz = 6.3cm2Wply= 88.3cm3

-G = 10.4kg/m tf = 6.3mm Avy = 8.6 cm2Wplz= 13.6cm3

IV.2.2.7 : Vérification de la section à la résistance :

La formule de vérification est la suivante :

ቈ
M୷,ୱୢ

M୒୷,୰ୢ
቉

஑

+�ቈ
M୸,ୱୢ

M୒୸,୰ୢ
቉

ஒ

≤ 1

Avec :

M୒୷,୰ୢ = M୮୪୷,୰ୢ ൤
1 − n

1 − 0,5a
൨
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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 ଴

 Vérification de la panne intermédiaire :

 Flexion déviée (calcul des pannes) :

G = 0.43KN/m. (Voir chapitre III calcul des pannes)

S = 0.82KN/m

 L’effort normal de Compression :

V = F3= 17.75 KN

 Combinaisons de charges :

qsd = 1.35G + 1.35S

Nsd = 1.35V = 1.35F3=23.963 KN

Donc :

qୱୢ = 1.35 × 0.43 + 1.35 × 0.82 = 1.69KN/m

q୸,ୱୢ = qୱୢ × cos 27.48 = 1.50KN/m

M୷,ୱୢ =
q୸,ୱୢ × Lଶ

8
=

1.50 × 5ଶ

8
= 4.69KN. m

q୷,ୱୢ = qୱୢ × sin α = 0.78 KN/m

M୸,ୱୢ =
q୷,ୱୢ × (

୐

ଶ
)ଶ

8
=

0.78 × (5/2)ଶ

8
= 0.61KN. m

Nsd=1.35×17.75 = 23.95KN

M୮୪୷,୰ୢ =
W୮୪୷ × ௬݂

ெߛ ଴
=

88.3 × 10ି଺ × 235 × 10ଷ

1.1
= 18.864KN. m

M୮୪୸,୰ୢ =
W୮୪୸× ௬݂

ெߛ ଴
=

13.6 × 10ି଺ × 235 × 10ଷ

1.1
= 2.905KN. m

N୮୪,୰ୢ =
A × ௬݂

ெߛ ଴
=

13.2 × 23.5

1.1
= 282KN

 Incidence de l’effort normal (effort normal de compression) :

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 × 282 = 70.5KN
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A୵ = A − 2 × b × t௙ = 13.2 − (2 × 6.4 × 0.63) = 5.136cmଶ

0.5A୵ ×
௬݂

ெߛ ଴
= 0.5 × 5.136 ×

23.5

1.1
= 59.86KN

Nୱୢ = 23.95KN < min(70.5; 59.86)KN = 59.86KN ⟶L’incidence de l’effort normal sur le

moment résistant peut être négligée.

Pas de réduction des moments de résistance plastique :

M୒୷,୰ୢ = M୮୪୷,୰ୢ

M୒୸,୰ୢ = M୮୪୸,୰ୢ

La formule de vérification est la suivante :

ቈ
M୷,ୱୢ

M୮୪୷,୰ୢ
቉

஑

+�ቈ
M୸,ୱୢ

M୮୪୸,୰ୢ
቉

ஒ

≤ 1

Ou : α = 2 et β =1 

൤
4.69

18.864
൨
ଶ

+�൤
0.61

2.905
൨
ଵ

= 0.272 < 1 … … … … … … … … … . ܚéܑ܄. ܍éܑ܎

 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.

IV.2.2.8 : 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 = 1.5Fଷ

Avec :

G = 0.43KN/m« charge permanente »
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W = -0.91KN/m« vent de soulèvement »

V = F3=17.75KN« effort de compression du vent revenant à la panne intermédiaire »

 Charge de flexion (moment de flexion) :

q୳୸,ୱୢ = G cos α + 1.5W୸ = 0.43 cos 27.48° − 1.5 × 0.91 = −0.98KN/m

M୷,ୱୢ =
q୸,ୱୢ × Lଶ

8
=

0.98 × 5ଶ

8
= 3.07KN. m

q୳୷,ୱୢ = 1.35G sin α = 1.35 × 0.43 × sin 27.48 = 0.27KN/m

M୸,ୱୢ =
q୷,ୱୢ × (

୐

ଶ
)ଶ

8
=

0.27 × (5/2)ଶ

8
= 0.211KN. m

 Charge de compression (effort normal de compression) :

Nୱୢ = 1.5V = 1.5Fଷ = 1.5 × 17.75 = 26.63KN

a)Vérification au flambement (flambement flexion) :

Flexion composée avec risque du flambement :

Nୱୢ

χ୫ ୧୬ × N୮୪,୰ୢ
+

K୷ × M୷,ୱୢ

M୮୪୷,୰ୢ
+

K୸× M୸,ୱୢ

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

Avec :

k୷,୸ = 1 −
μ୷,୸× Nୱୢ

χ୷,୸× A × ௬݂
mais k୷,୸ ≤ 1,5

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

W ୪ୣ୷,୸
ቇ������mais μ୷,୸ ≤ 0.90

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

On a:

Npl,rd =282KN

Mply,rd = ૚ૡ.ૡ૟૝KN.m

Mplz,rd = 2.905 KN.m

 Calcul de coefficient de réduction χmin :

Avec : χ୫ ୧୬ = min (χ୷; χ୸)

Flambement par rapport à l’axe fort y-y :

૏ܡ =
૚

૎ܡ + ૎ൣ²ܡ − ૛തതത൧ܡૃ
૙.૞

૎ܡ = ૙.૞× ૚ൣ+ હܡ × ൫ૃതܡ − ૙.૛൯+ തૃ
ܡ
૛൧�; തૃܡ = ቆ

ܡૃ

૚ૃ
ቇ× [઺ۯ]૙.૞

Avec : β୅ = 1 pour les sections de classe 1 et 2
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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
=

500

4.9
= 102.04

λ୷ഥ =
102.04

93.9
= 1.08

൞

h

b
=

120

64
= 0.18 < 1.2

t௙ = 6.3mm < 100

Axe de�ϐ����������y − y

�⟹ La courbe (b)

ቊ
La courbe (b)

λ୷ഥ = 1.08
⟹ χ୷ = 0.5352 �

ܡૄ = തૃ
ܡ × ൫૛઺ۻ ܡ, − ૝൯+ ቆ

܅ ܡܔܘ − ܅ ܡܔ܍

܅ ܡܔ܍
ቇ

Pour une poutre simplement appuyée avec une charge uniformément répartie :

઺ۻ ܡ, = ૚.૜

μ୷ = 1.08 × (2 × 1.3 − 4) + ൬
60.7 − 53

53
൰⟹ μ୷ = −1.37 < 0.9 OK

k୷ = 1 −
μ୷ × Nୱୢ

χ୷ × A × f୷
= 1 −

1.37 × 26.63

0.5352 × 13.2 × 23.5
= 1.21 < 1.5�������������������±��ϐ�±����

Flambement par rapport à l’axe faible z-z :

૏ܢ =
૚

૎ܢ+ ૎ൣ²ܢ− ܢૃ
૛തതത൧
૙.૞

૎ܢ = ૙.૞× ૚ൣ+ હܢ× ൫ૃതܢ− ૙,૛൯+ തૃ
ܢ
૛൧�; തૃܡ = ൬

ܢૃ

૚ૃ
൰× [઺ۯ]૙.૞

λ୸ =
L୸
i୸

=
250

1.45
= 172.41

λ୸ഥ =
172.41

93.9
= 1.84

൞

h

b
=

120

64
= 0.18 < 1.2

t௙ = 7.4mm < 100

Axe de�ϐ����������z − z

�⟹ La courbe (c)
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൜
La courbe (c)

λ୸ഥ = 1.84
⟹ χ୸ = 0.2345�

μ୸ = 1.84 × (2 × 1.3 − 4) + ൬
13.6 − 8.64

8.64
൰⟹ μ୷ = −2 < 0.9��������������������±��ϐ�±��������

ܢܓ = ૚−
×ܢૄ ܌ܛۼ
૏ܢ× ۯ × ܡ܎

= 1 −
2 × 26.63

0.2345 × 13.2 × 23.5
= 1.43 < 1.5������������������±��ϐ�±�

La vérification :

܌ܛۼ
૏ܕ ܖܑ × ܌ܚ,ܔܘۼ

+
ܡ۹ × ۻ ܌ܛ,ܡ

ۻ ܌ܚ,ܡܔܘ
+
×ܢ۹ ۻ ܌ܛ,ܢ

ۻ ܌ܚ,ܢܔܘ
≤ ૚

26.63

0.2345 × 282
+

1.21 × 3.07

18.864
+

1.43 × 0.211

2.905
= 0.703 < 1�����������������������±��ϐ�±�

b) Vérification au déversement :

Nୱୢ

χ୸× N୮୪,୰ୢ
+

K୐୘ × M୷,ୱୢ

χ୐୘ × M୮୪୷,୰ୢ
+

K୸× M୸,ୱୢ

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

Avec :

܂ۺܓ = ૚−
܂ۺૄ × ܌ܛۼ
૏ܢ× ۯ × ܡ܎

mais܂ۺܓ ≤ ૚

܂ۺૄ = ૙.૚૞× തૃ
×ܢ ઺ۻ ܂ۺ, − ૙,૚૞������mais μ୐୘ ≤ 0,90

઺ۻ ܂ۺ : est un facteur de moment uniforme équivalent pour le déversement.

૏܂ۺ =
૚

૎܂ۺ + ૎ൣ²܂ۺ − ܂ۺૃ
૛തതതതത൧

૙.૞

૎܂ۺ = ૙.૞× ૚ൣ+ હ܂ۺ × ൫ૃത܂ۺ − ૙.૛൯+ തૃ
܂ۺ
૛ ൧�����

തૃ
܂ۺ = ൬

܂ۺૃ

૚ૃ
൰× [઺ۯ]૙.૞

Avec :

હ܂ۺ ∶ facteur d’imperfection pour le déversement.

હ܂ۺ = 0.21: pour les sections laminées.

઺ۯ = ૚ ∶ pour les sections de classe 1et 2

:܂ۺૃ Élancement de l’élément vis à vis au déversement ; pour les����ϐ��±��laminés Ι ou H

܂ۺૃ =

ܢۺ

ܢܑ

(۱૚)૙.૞ × ൥૚+
૚

૛૙
× ቈ

ܢۺ

ܢܑ
ܐ

܎ܜ

቉

૛

൩

૙.૛૞
=

ହ଴଴

ଵ.ସହ

(1.132)଴.ହ × ൥1 +
ଵ

ଶ଴
ቈ
ఱబబ

భ.రఱ
భమ

బ.లయ

቉

ଶ

൩

଴.ଶହ = 161.08

λത୐୘ = ൬
λ୐୘
λଵ
൰× [β୅]଴.ହ = 1.72 > 0.4
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On tient compte du risque de déversement

φ୐୘ = 0.5 × [1 + 0.21 × (1.72

χ୐୘ =
1

2.14 + [2.14ଶ − 1.72ଶ]

 Calcul de coefficient KLT :

܂ۺૄ ൌ ૙Ǥ૚૞ൈ തૃ
ൈܢ ઺ۻ ǡ܂ۺ − ૙

઺ۻ ܂ۺ ൌ ૚Ǥ૜: Pour une poutre

܂ۺૄ = 0.15 × 1.84 × 1.3 − 0.

܂ۺܓ ൌ ૚െ
܂ۺૄ ൈ ܌ܛۼ
૏ܢൈ ۯ ൈ ܡ܎

= 1 −

La vérification :

܌ܛۼ
૏ܢൈ ܌ܚǡܔܘۼ

+
܂ۺ۹ ൈ ۻ ܌ܛǡܡ

૏܂ۺ ൈ ۻ ܌ܚǡܡܔܘ
+

26.63

0.2345 × 282
+

0.08 × 3.07

0.293 × 26.470

Le profilé IPE120 est adéquat comme panne de toiture.

IV.3 :Calcul de la palée de stabilité en long

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 IV.3
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compte du risque de déversement :

( 72 − 0.2) + 1.72ଶ] = 2.14

]଴Ǥହ
= 0.293

૙Ǥ૚૞

: Pour une poutre simplement appuyée avec une charge repartie.

.15 = 0.209 < 0.9 ܭܱ

−
0.209 × 26.63

0.2345 × 13.2 × 23.5
= 0.08 < 1 ܭܱ

+
ൈܢ۹ ۻ ܌ܛǡܢ

ۻ ܌ܚǡܢܔܘ
൑ ૚

07

470
+

1.43 × 0.211

2.905
= 0.54 ≤ ܭܱ                   1

est adéquat comme panne de toiture.

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 IV.3: Schéma statique de palée de stabilité en long pan.

simplement appuyée avec une charge repartie.

ܭܱ

ܭܱ

ܭܱ

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
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IV.3.1 : Dimensionnement de la palée de stabilité :

IV.3.1.1 : Evaluation des efforts

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

coupures

Ncosβ + Fଵଵ − R = 0

⟹    N =
R − Fଵଵ

cosβ
=

48.14 −

cos54.

IV.3.1.2 : Détermination de la section des diagonales

ܰ௦ௗ ൑ ܰ௣௟Ǥ௥ௗ =
ܣ ൈ ௬݂

ெߛ ଴

ܰ௦ௗ = 1.5 × N = 69.12KN

A ≥
Nୱୢ ൈஓౣ బ

f୷
=

69.12 × 1.1

23.5
=

Soit une cornière isolée de L45x45x4

VI.3.1.3. Vérification à la résistance ultime de la section :

On opte pour une cornière isolée de

Aଵ = [(4.5 × 0.9) − (1.3 × 0.

Aଶ = (4 − 0.4) × 0.4= 1.44cm²

ε =
3 × Aଵ

3 × Aଵ + Aଶ
= 0.880

A୬ ୲ୣ= 3.53 + 0.880 + 1.44 =

܌ܛۼ ൑ ܌܀Ǥܝۼ =
૙Ǥૢ ൈ ×ܜ܍ܖۯ

઻ܕ ૛

Nୱୢ ≤ N୳Ǥୖ ୢ =
0.9 × 5.85 × 36

1.25

Nୱୢ = 69.12KN ≤ N୳Ǥୖ ୢ = 151
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de la palée de stabilité :

des efforts :

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

Figure IV.4: méthode des coupures.

21.1

.07
= 46.08KN

Détermination de la section des diagonales :

= 3.236 cm²

L45x45x4 (A= 3.47cm2).

.1.3. Vérification à la résistance ultime de la section :

On opte pour une cornière isolée de45X45X4avec un boulon de 12 mm et trous de 13mm.

A୬ ୲ୣ= Aଵ + ε + Aଶ

.4)] = 3.53cm²

cm²

= 5.85cm²

× ܝ܎

36
= 151.63KN

151.63 KN … … … … … … … … … … … … … …

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

avec un boulon de 12 mm et trous de 13mm.

… ǥ ǥ ǤǤ܍܎ܚܑ±܄±
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Donc on opte une cornièreL45X45X4.

IV.4.4 : Calcul de la poutre sablière

a). Pré dimensionnement :

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

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

flexion plane composée.

Le pré dimensionnement se fait par l’utilisation de la condition de résistance de

traction
max .plN N

Figure

Etude des contreventements
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45X45X4.

Figure IV.5 : structure contreventée.

Calcul de la poutre sablière :

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

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

Le pré dimensionnement se fait par l’utilisation de la condition de résistance de

Figure IV.6 :Schéma statique de la poutre sablière.

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

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

Le pré dimensionnement se fait par l’utilisation de la condition de résistance de
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F1 = 21.9 KN

R = RA = RB =48.14 KN

NMax= R – F = 26.24 KN

ܰ௉௟=
஺×�௙೤

ఊಾ బ
≥ NMax ⇒ ܣ��� ≥

ேೞ೏×ം೘ బ

௙೤

ܣ ≥
ଶ଺.ଶସ

ଶଷ.ହ
= 1.15 cm2

On adopte de façon préliminaire un profilé de type IPE 120………………A=13.2cm2

b) Vérification de l’élément aux instabilités :

La vérification aux instabilités est donnée par les formules suivantes :

Flexion composée avec risque de flambement

Figure IV.7 :La poutre sablière.

ܰ௦ௗ

௠߯ ௜௡ × ܰ௣௟,௥ௗ
+
௬ܭ × ௬,௦ௗܯ

௣௟௬,௥ௗܯ
≤ 1

Calcul du coefficient de réduction minimal pour le flambement min

min min( ; )y Z  

Flambement par rapport à’ l’axe y-y (hors plan du portique) :

α : facteur d’imperfection correspondant a’ la courbe de flambement appropriée, donne par le 

tableau 5.5.2 de l’Euro code 3.

λ୷ =
L୷

i୷
=

500

4.9
= 102.04

λ୷ഥ =
102.04

93.9
= 1.087

Courbe de flambement :



Chapitre IV: Etude des contreventements

Page
102

൞

h

b
=

120

64
= 1.87 > 1.2

t௙ = 6.3mm < 40

Axe de�ϐ����������y − y

�⟹ La courbe (a)

ቊ
La courbe (a)

λ୷ഥ = 1.087
⟹ χ୷ = 0.596�

Calcul de coefficient k :

௬ߤ = ௬ߣ̅ × ൫2ߚெ ,௬ − 4൯+ ቆ
ܹ ௣௟௬ − ܹ ௘௟௬

ܹ ௘௟௬
ቇ

௬ߤ = 1.087 × (2 × 1.3 − 4) + ቀ
଺଴.଻ଷିହଶ.ଽ଺

ହଶ.ଽ଺
ቁ= -1.375

Avec 9,0y

k୷ = 1 −
μ୷ × Nୱୢ

χ୷ × A × f୷
= 1 −

1.375 × 26.24

0.596 × 13.2 × 23.5
= 0.8 < 1.5 … … … … . . OK

Nsd = 69.12 KN

M୷,ୱୢ =
G × Lଶ

8
=

10.4 × 5ଶ

8
= 32.5�݀ܽN. m = 0.32 KN. m

N୮୪,୰ୢ =
A × ௬݂

ெߛ ଴
=

13.2 × 23.5

1.1
= 282KN

M୮୪୷,୰ୢ =
W୮୪୷ × ௬݂

ெߛ ଴
=

60.73 . 10ି଺ × 235 × 10ଷ

1.1
= 32.97 Kn. m

Vérification au flambement flexion :

ܰ௦ௗ

௠߯ ௜௡ × ܰ௣௟,௥ௗ
+
௬ܭ × ௬,௦ௗܯ

௣௟௬,௥ௗܯ
≤ 1

଺ଽ.ଵଶ

଴.ହଽ଺×ଶ଼ଶ
+

଴.଼×଴.ଷଶ

ଷଶ.ଽ଻
= 0.41 ≤ 1………………………………… Vérifiée.
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V.1 : Introduction :

Les tremblements de terre ont présentés depuis toujours un des plus graves désastres pour

l’humanité. Leur apparition brusque et surtout imprévue, l'intensité des forces mises en jeu,

l’énormité des pertes humaines et matérielles a marqué la mémoire des générations.

Donc il faut limiter les endommagements causés aux constructions, ce que nécessite une

bonne conception des structures à fin qu’elle résiste aux séismes.

L’analyse de la structure est faite par le logiciel Robot Structural Analysais Professional

V2012. Qui estbasés sur la méthode des éléments finis.

V.2 : Analyse de la structure :

V.2.1 : Type d’analyse :

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

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

 Les chargements statiques :

– Poids propre de la structure.

– Les effets dus aux actions climatiques.

 Les chargements dynamiques

 Les effets sismiques.

V.2.2 : Méthodes de calcul :

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

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

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

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

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

1) La méthode statique équivalente.

2) La méthode d’analyse modale spectrale.

3) La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.



Chapitre V : Etude sismique

Page 104

V.2.2.1 : La méthode statique équivalente :

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

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

fondamental de vibration dans deux directions perpendiculaires successives.

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

codes, soit calculée de manière approchée.

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

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

intégrée dans le mode fondamental.

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

la fréquence la plus basse.

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’aprèsl’art 4.2.3 de RPA 99/version 2003, la force sismique totale V qui s’applique à la

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

orthogonales selon la formule :

܄ =
ۿ.۲.ۯ

܀
܅.

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.

Dans notre cas, on est dans la Zone et܉۷۷ un Groupe d’usage 1A.

Nous trouverons : A = 0.25.

D=

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

2.5 η       0  ≤ T ≤  ࢀ૛

2.5 η൬
T2

T
൰

2
3ൗ

૛ࢀ���������������� ≤ ࢀ ≤ ૜࢙

2.5 η൬
T2

0.3
൰

2
3ൗ

൬
3

T
൰

5
3ൗ

ࢀ������������� ≥ ૜࢙

�
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D : est un facteur d’amplification dynamique moyen qui est en fonction de la catégorie de site,

facteur de d’amortissement () et de la période fondamental de la structure (T).

Avec : T1, T2: période caractéristique associée a la catégorie du site et donnée par le

tableau4.7du [RPA99/ version 2003] :T1 (sec) = 0.15s T2 (sec) = 0.5s

 : Facteur de correction d’amortissement donnée par la formule :

η=ඨ
ૠ

(૛+ (ࣈ
 ≥  0.7  

Où (%) est le pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif, du

type de structure et de l’importance des remplissages.est donnée par le tableau 4.2 du

RPA99 :

Nous avons une structure (Portiques- Acier), Donc  = 4%

D’où  = 1.08 > 0.7

 = 1.08

Estimation de la période fondamentale :

La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir de formules

empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.

La formule empirique à utiliser est donnée par le RPA 99/ version 2003 par la formule :T=CT

hN
3/4

Avec :

hN : hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau.

hN = 8.75 m

CT : est un coefficient qui est en fonction du système de contreventement, du type de

remplissage et est donné par le tableau 4.6 du RPA 99/version 2003

Portiques auto stables en béton armé ou en acier avec remplissage en maçonnerie

D’où :CT = 0.085

ܶ = ்ܥ × ℎே

య

ర = 0.085 × (8.75)
య

ర = 0.432s

ࢀ = ૙.૝૜૛ .࢙

Pour notre cas, on peut utiliser la formule 4.7 du RPA99/version 2003 :

DhT N /09.0
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Où D est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considérée.

- Sens transversal :

dx = 15 m  Tx = 0,203s

- Sens longitudinal :

dy = 25 m  Ty = 0,158s

D’après le RPA 99/version 2003, il faut utiliser la plus petite valeur des périodes obtenues

dans chaque direction.

Tx = min (T; Tx) = min (0,432s; 0,203s)  Tx = 0,203s

Ty = min (T; Ty) = min (0,432s; 0,158s)  Tx = 0,158s

Tx et Ty sont inferieur à T2 = 0,5s

Donc la valeur du facteur d’amplification dynamique moyen est égale :

D = 2,5 η 

D = 2,5 × 1.08= 2,7

R : coefficient de comportement global de la structure, Sa valeur est donnée par le tableau

4.3 de RPA 99/ version 2003, en fonction du système de contreventement.

Ossature contreventée par palées triangulée en X donc R=4

Q : facteur de qualité de la structure, fonction de la redondance, géométrie, régularité en

planet en élévation et la qualité de contrôle de la constriction.

Q = 1 + ∑ ࢗࡼ
૟
૚

Critère de qualité « q » Pq(x)

1. conditions minimales sur les files porteuses

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

0.05

0.05

0

0

0

0
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Tableau V.1: Pénalité de vérification.

Q = 1 + 0.1= 1.1

W : poids total de la structure, W est égal à la somme des poids Wi calculés à chaque niveau

(i).

W=∑ࢃ ࢏

Avec :

Wi = WGi + β WQi

WGi: poids dû aux Charges permanentes et à celles des équipements fixes solidaires de la

structure.

WQi : Charge d’exploitation.

β: Coefficient de pondération fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation et

donné par le tableau 4.5 du RPA 99 version 2003.

Dans notre cas : β = 0.3 

⇒W = 339.57KN

Vy =
0.20 . 2.7.1.1

4
339.57 ⇒ ࢟ࢂ = ૟૜.૙૜ࡺࡷ

Vx =
0.2ହ�.ଶ.଻.ଵ.ଵ

4
339.57 ⇒ ࢞ࢂ = ૟૜.૙૜ࡺࡷ

෍ ࢗࡼ
0.1
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VI.2.2.2 : La méthode modale spectrale

a) Principe de la méthode spectrale

Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets

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

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

b) Spectre de repense de calcul

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul

 

 

 



















































T
A

T
A

R

Q

T

T

g

Sa

T

3

3R

Q
25.12.5

TR

Q
25.12.5

R

Q
A1.252.5

5.21A1.25

2/3
2

2/3
2

1









Avec :

Les coefficients A, , R,

 Schématisation du spectre de réponse suivant X et Y :

Figure
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La méthode modale spectrale :

Principe de la méthode spectrale :

Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets

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

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

Spectre de repense de calcul :

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




















sT

sT

TT

TT

3.0
T

3

3.0T

T

01

5/3

2

21

1

 , R, T1, T2,Q (déjà déterminés) .

Schématisation du spectre de réponse suivant X et Y :

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

Etude sismique

Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets

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

e la structure.
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Figure

V.2.2 : Principe de la méthode spectrale :

Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets

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

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

a) Spectre de repense de calcul :

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

 

 

 




































































3

3
25.15.2

25.15.2

25.15.2

5.2125.1

3/2

2

/2

2

1

T

T
A

T

T

R

Q
A

R

Q
A

R

Q

T

T
A

g

Sa









Avec les coefficients  A, η, R, T

Q = 1,1 A = 0,25       η = 1,08           T

b) Nombre de modes de vibrations à considérer

Le nombre de modes de vibration à retenir doit être tel que :

Etude sismique
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Figure V. 1:Schéma du spectre de réponse suivant Y.

Principe de la méthode spectrale :

il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets

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

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

Spectre de repense de calcul :

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




























3.0sT

0.3T

T

TT01

3/5

2

3/

21

1

R

Q

sT

TT

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

A = 0,25       η = 1,08           T1 =0.15 s T2 =0.5 s

Nombre de modes de vibrations à considérer :

Le nombre de modes de vibration à retenir doit être tel que :

Etude sismique

il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets

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

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

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

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

Si les conditions citées précédemment ne sont pas vérifiées le nombre de mode à considérer

est donné par la formule suivante :

ܭ ൒ ͵ൈ √ܰ ET ௄ܶ ≤ ݏ0.2

Où : N est le nombre de niveaux au

c) Résultats du calcul :

 Pourcentage de la participation de masse :

Tableau V.2 :

 Les réponses nodales 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

masse 80.85%

Etude sismique
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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.

Si les conditions citées précédemment ne sont pas vérifiées le nombre de mode à considérer

uivante :

Ǥ૝Ǥ૜Ǥ૜ሻܜܚۯȀ૛૙૙૜�ሺ૝Ǥ૚૝Ǥૢૢۯ۾܀ݏ

de niveaux au-dessus du sol et ௄ܶ la période du mode K.

Pourcentage de la participation de masse :

Tableau V.2 : Pourcentage de participation massique.

Les réponses nodales de la structure

Déformation modale

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

illustrés par les figures suivantes :

on suivant X-X, période T = 0.17s, taux de participation de la

Etude sismique

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

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

la détermination de la réponse totale de la structure.

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

Si les conditions citées précédemment ne sont pas vérifiées le nombre de mode à considérer

la période du mode K.

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

participation de la
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 Mode 4 : Translation suivant Y

masse 56.51%

Etude sismique
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Figure V.3 : Mode de déformation (1).

on suivant Y-Y, période T = 0.20s, taux de participation de la

Etude sismique

participation de la
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 Mode 3 : Rotation autour de Z

V.3 : Analyse des résultats :

Il y a lieu de constater que la structure présente des translations suivant les deux

horizontales et une rotation autour de

V.3.1 : Les combinaisons de calcul

Notation :

G : Poids propre.

Etude sismique
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Figure V.4 : Mode de déformation (2).

autour de Z-Z, période T = 0.17s

Figure V.5 : Mode de déformation (3).

Il y a lieu de constater que la structure présente des translations suivant les deux

ation autour de l’axe verticale.

Les combinaisons de calcul :

Etude sismique

Il y a lieu de constater que la structure présente des translations suivant les deux directions
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Q : Charge d’exploitation.

S : Action de la neige.

 V : Action du vent. (VD : Vent de la pression externe ; VS : Vent du soulèvement)

E : Action sismique.

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

tableau suivant :

Etat limite ultime Etat limite de service Accidentelle

G + 1,5VD

G + 1,5VS

1,35G + 1,5 Q

1,35G + 1,5 S

1,35(G + Q + S)

1.35(G+Q+VD)

G + VD

G +VS

G + Q

G + S

G + 0,9(Q + S)

G + 0,9(Q + VS)

G + 0,9(Q + VD)

G + Q + Ex

G + Q – Ex

G + Q + Ey

G + Q – Ey

G + Q + 1,2Ex

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 V.3 : Combinaisons de calcul.

V.3.2 :Vérification de la résultante des forces sismiques :

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

combinaison des valeurs modales doit être supérieure à 80% de la résultante des forces

sismiques déterminée par la méthode statique équivalente.

Forces V statique 0.8Vstatique V dynamique Observation
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sismiques (KN) (KN) (KN)

Sens xx 63.03 44.86 87.55 Vérifiée

Sens yy 63.03 44.86 46.83 Vérifiée

Tableau V.4 : Vérification de l’effort tranchant à la base.

 D’après l’article 4.3.6 du l’RPA99, si Vdyn< 0,8Vst on doit augmenter tous les

paramètres de la réponse (forces, déplacements, moments...etc.) en multipliant Ex, Ey

par le rapport : 0,8×VstVdyn respectivement.

V.3.3 :Vérification des déplacements :

1èr Cas : situation durable :

Les déplacements sont limités à :

Déplacement horizontal :














du ventchargeavec7cm
125

du ventchargesans5.83cm
150

h

h

EC3 Art 4.2.2(1) I

Ou h : hauteur du poteau

Déplacement vertical :

200

L
= 8.625cm L : longueur de la travée EC3 tab 4.1

Combinaisons Déplacements max (cm)

Avec le vent Sans le vent Avec le vent Sans le vent

Suivant X 1,35(G+Q+W1) 1,35(G+Q+S) 0,4 0.9

Suivant Y 1,35(G+Q+W1) 1,35(G+Q+S) 2.9 1.1

Suivant Z 1,35(G+Q+W1) 1,35(G+Q+S) 1.5 2.9

Tableau V.5 : Déplacement max en situation durable.
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On constate que les déplacements suivant les trois directions sont inférieurs aux déplacements

admissibles.

2ème Cas : situation accidentelle :

Le D.T.R RPA 99 V2003 précise que le déplacement horizontal est calculé sous les forces

sismique seul (art 4.4.3) et préconise de limiter les déplacements relatifs latéraux d’un étage

par rapport aux étages qui lui sont adjacent à 1% de la hauteur d’étage (art 5.10).

Le déplacement horizontal à chaque niveau k de la structure est calculé comme suite :

ekk R .

ek : Déplacement dû aux forces sismiques.

R : coefficient de comportement R=5.

Il s’agit de vérifier le point le plus haut de la toiture par rapport au sol.

Niveau Déplacement (cm) Déplacement relatif (cm)

Suivant (X) Suivant (Y) Suivant (X) Suivant (Y)

Toiture 1,6 1,9 3,6 4,65

Tableau V.6 : Déplacement relatif des niveaux.

cm
h

75.8
100

875

100


Tous les déplacements sont inférieurs à 8.7cm, donc ils sont vérifiés.

V.4 :Effet de deuxième ordre :

Les effets de seconde ordre (ou effet P-Δ) peuvent être négligés si la condition suivante est 

satisfaite :

10,0
.

.





kk

kk

hV

P


Avec : 



n

i
iGik QWP

1


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Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au-dessus du niveau

«k».

Vk: effort tranchant d’étage au niveau « k ».

Δ k: déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ».

hk: hauteur de l’étage « k ».

- Si 2,01,0  k  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 :
k1

1

- Si 20,0k , la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée.

 Sens X-X :

Niveau

(m)

Δk(cm) Pk (KN) Vk (KN) hk (m)

e

k

h


(%) k

6.9 1.9 339.57 63.03 8.75 0,22 0,039

Tableau V.7 : Effet P-Δ suivant X-X.

k = 0,039 <0,1, donc les effets P-∆ peuvent être négligés. 

 Sens Y-Y :

Niveau

(m)

Δk(cm) Pk (KN) Vk (KN) hk (m)

e

k

h


(%) k

8.7 4.65 339.57 63.03 8.75 0.53 0,046

Tableau V.8 : Effet P-Δ suivant Y-Y.

k = 0,046 <0,1, donc les effets P-∆ peuvent être négligés. 
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Chapitre VI:

VI.1 : Introduction

Après un pré dimensionnement des éléments effectué au chapitre III et la modélisation de

la structure en 3D sous Robot au chapitre précédent, on se rapproche ainsi du cas réel avec les

vraies sollicitations, on passe alors aux différentes vérifications (t

résistance) des différents éléments dans les cas les plus défavorables tirés directement du

logiciel.

VI.2 : Vérification des éléments de la ferme

Les vérifications à faire sont :

VI.2.1 : Vérification à la traction :

Nୱୢ ≤ N୰ୢ = A ×
୤౯

ஓ౉ బ
۳۱૙૜ܚۯ

VI.2.2 : Vérification au flambement :

Nୱୢ ≤ Nୡǡ୰ୢ = χ୫ ୧୬ × β୅ × A

VI.2.3 : Condition de résistance :

Nୱୢ

N୰ୢ
< 1

Nୱୢ : Effort normal sollicitant.

N୰ୢ : Effort résistant.

figureVI.1

Vérification de l’ossature
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Après un pré dimensionnement des éléments effectué au chapitre III et la modélisation de

la structure en 3D sous Robot au chapitre précédent, on se rapproche ainsi du cas réel avec les

vraies sollicitations, on passe alors aux différentes vérifications (traction, flambement et

résistance) des différents éléments dans les cas les plus défavorables tirés directement du

Vérification des éléments de la ferme

Les vérifications à faire sont :

Vérification à la traction :

૞.૝.૜.૚.ܜܚ

Vérification au flambement :

×
f୷

γ୑ ଵ
�����������������������������������������������������۳۱૙૜ܜܚۯ�

Condition de résistance :

: Effort normal sollicitant.

fi

figureVI.1 : illustration des éléments de la ferme les plus sollicité

Vérification de l’ossature

Après un pré dimensionnement des éléments effectué au chapitre III et la modélisation de

la structure en 3D sous Robot au chapitre précédent, on se rapproche ainsi du cas réel avec les

raction, flambement et

résistance) des différents éléments dans les cas les plus défavorables tirés directement du

Ǥ૞Ǥ૞Ǥ૚Ǥ૚ܜܚۯ

s de la ferme les plus sollicités.
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a) Membrures inferieures :

 Traction :

Nୱୢ =57.18KN

Aୗ= 13.12cm2.

܌ܚۼ = ۯ ×
ܡ܎

઻ۻ ૙
= 13.12 × 10ିସ ×

235 × 10ଷ

1
= 308.32KN

Nୱୢ = 57.18 KN < N୰ୢ = 308.32KN

 Flambement :

܌ܛۼ = 57.18KN

Aୗ= 13.12cm2.

I୷ = 2I஑ = 2 × 14.61 = 29.22cmସ

I୸ = 2 Iൣஒ + Aୡ× ∆
ଶ൧= 2[14.61 + 6.56 × 2.5ଶ] = 111.22cmସ

തതതതത=ࣅ [
ࣅ

ࢉ࢘ࣅ
] × ࢝ࢼ] ]૙.૞ Avec ௪ߚ = 1

ࢉ࢘ࣅ = ࣊ × [
ࡱ

࢟ࢌ
]૙.૞ = ૢ૜.ૢ

௬݅ = ఈ݅ = ට
ூ೤

஺
= ට

ଶଽ.ଶଶ

଺.ହ଺
= 2.11 Et ௭݅ = ට

ூ೥

஺
= ට

ଵଵଵ.ଶଶ

଺.ହ଺
=4.12

௬ߣ =
௅೤

௜೤
=

ଵହ଴

ଶ.ଵଵ
= 71.09 Et ௭ߣ =

௅೥

௜೥
=

ଵହ଴

ସ.ଵଶ
=36.41

=௬തതതߣ
ఒ೤

ఒ೎ೝ
=

଻ଵ.଴଻

ଽଷ.ଽ
= 0.76

=௭തതതߣ
௭ߣ
௖௥ߣ

=
36.41

93.9
= 0.39

 Calcul de ૏ܕ :ܖܑ

ɸ = 0.5ቂ1 + 0.49൫ߣ௬തതത− 0.2൯+ ௬തതതߣ
ଶ
ቃ= 0.926

ɸ = 0.5ቂ1 + 0.49൫ߣ௭തതത− 0.2൯+ ௭തതതߣ
ଶ
ቃ= 0.58
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௬߯ =
1

ɸ + [ɸଶ− ௬തതതߣ
ଶ

]ଵ/ଶ
= 0.69

௭߯ =
1

ɸ+ [ɸଶ− ௭തതതߣ
ଶ

]ଵ/ଶ
= 0.99

௠߯ ௜௡ = min൫߯ ௬ , ௭߯൯= 0.69

ۻ ܌ܛ ≤ ۻ ܌ܚ,܋ = ૏ܕ ܖܑ × ઺ۯ × ۯ × ۻ઻/ܡ܎ ૚ EC3 Art 5.5.1.1

ܰ௖,௥ௗ = 0.69 × 1 × 13.12 × 10ିସ × 235 ×
10ଷ

1.1
= ܰܭ�192.63

ۻ ܌ܛ = ૞ૠ.૚ૡ۹ۼ ≤ ۻ ܌ܚ,܋ = ૚ૢ૛.૟૜�۹ۼ……………………………………..vérifiée

Les résultats de la vérification des différents éléments de la ferme est donnée dans le tableau

ci-dessous :

Eléments Combinaisons Nsd(KN) Nrd(KN) Nsd/Nrd Observations

Membrure

inférieurs

Compression 1,35(G+Q+S) 139.64 192.63 0,72 Vérifiée

Traction G+1,5W1 18.40 308.32 0,05 Vérifiée

Membrures

supérieurs

Compression 1,35(G+Q+S) 0.67 192.63 0.003 Vérifiée

Traction G+1,5W1 46.27 308.32 0.15 Vérifiée

Diagonales

Compression 1,35(G+Q+S) 124.77 181.94 0.68 Vérifiée

Traction G+1,5W1 8.16 441.8 0.02 Vérifiée

Montants

Compressio

n
1,35(G+Q+S) 26.45 796.65 0,03 Vérifiée

Traction G+1,5W1 26.66 386.59 0,06 Vérifiée

Tableau VI.1 : Vérification des éléments de la ferme.
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VI.3 : Vérification de contreventement

VI.3.1 : contreventements horizontaux

Les contreventements sont disposés généralement suivant les versants de

placés le plus souvent dans les travées de rive. Leurs diagonales sont généralement des

cornières doubles qui sont fixées sur la ferme. Leur rôle principal est de transmettre les efforts

du vent du pignon aux fondations. Les efforts m

diagonales de contreventement horizontal (poutre au vent) sont représentés dans le tableau

suivant :

a) Vérification à la traction :

Nୱୢ ≤ N୰ୢ ൌ ܣ ൈ
௬݂

ெߛ ଴

Aୗ = 9.34cmସ

Vérification de l’ossature
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rification de contreventement :

contreventements horizontaux :

Les contreventements sont disposés généralement suivant les versants de

plus souvent dans les travées de rive. Leurs diagonales sont généralement des

cornières doubles qui sont fixées sur la ferme. Leur rôle principal est de transmettre les efforts

du vent du pignon aux fondations. Les efforts maximums obtenus par le Robot dans les

diagonales de contreventement horizontal (poutre au vent) sont représentés dans le tableau

Figure VI.1 : Ladiagonale la plus sollicitée.

Vérification à la traction :

܌ܛۼ ൌ ૚ૡǤ૜ૠ۹ۼ

Vérification de l’ossature

Les contreventements sont disposés généralement suivant les versants de la toiture. Ils sont

plus souvent dans les travées de rive. Leurs diagonales sont généralement des

cornières doubles qui sont fixées sur la ferme. Leur rôle principal est de transmettre les efforts

aximums obtenus par le Robot dans les

diagonales de contreventement horizontal (poutre au vent) sont représentés dans le tableau
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N୰ୢ = 9.34 × 10ିସ ×
235 × 10ଷ

1
= ܰܭ�219.49

܌ܛۼ = ૚ૡ.૜ૠ�≤ ܌ܚۼ = ૛૚ .ૢ૝ૢ۹ۼ…………………………….…………..vérifiée.

b) Vérification au flambement :

Nୱୢ ≤ N୰ୢ = χ୫ ୧୬ × β୅ × A ×
f୷

γ୑ ଵ

܌ܛۼ = ૛૚.ૢ૙۹ۼ

Lk = 852/2=426 cm (Assemblage articulé au milieu de la barre)

I୷ = 2I஑ = 2 × 16.11 = 32.22cmସ

I୸ = 2 Iൣஒ + Aୡ× ∆
ଶ൧= 2[16.11 + 4.67 × 3ଶ] = 116.28cmସ

௬݅ = ఈ݅ = ට
ூ೤

஺
= ට

ଷଶ.ଶଶ

ଽ.ଷସ
= 1.86 Et ௭݅ = ට

ூ೥

஺
= ට

ଵଵ଺.ଶ଼

ଽ.ଷସ
=3.53

௬ߣ =
௅೤

௜೤
=

ସଶ଺

ଵ.଼଺
= 229.03 Et ௭ߣ =

௅೥

௜೥
=

ସଶ଺

ଷ.ହଷ
= 120.68

=௬തതതߣ
ఒ೤

ఒ೎ೝ
=

଻ଵ.଴଻

ଽଷ.ଽ
= 2.44 Et =௭തതതߣ

ఒ೥

ఒ೎ೝ
=

ଵଶ଴.଺଼

ଽଷ.ଽ
= 1.29

 Calcul de ૏ܕ :ܖܑ

ɸ = 0.5ቂ1 + 0.49൫ߣ௬തതത− 0.2൯+ ௬തതതߣ
ଶ
ቃ= 4.03

ɸ = 0.5ቂ1 + 0.49൫ߣ௭തതത− 0.2൯+ ௭തതതߣ
ଶ
ቃ= 1.6

௬߯ =
1

ɸ + [ɸଶ− ௬തതതߣ
ଶ

]ଵ/ଶ
= 0.14

௭߯ =
1

ɸ+ [ɸଶ− ௭തതതߣ
ଶ

]ଵ/ଶ
= 0.39

௠߯ ௜௡ = min൫߯ ௬ , ௭߯൯= 0.14

ۻ ܌ܛ ≤ ۻ ܌ܚ,܋ = ૏ܕ ܖܑ × ઺ۯ × ۯ × ۻ઻/ܡ܎ ૚ EC3 Art5.5.1.1

ܰ௖,௥ௗ = 0.14 × 1 × 9.34 × 10ିସ × 235 ×
10ଷ

1.1
= ܰܭ�27.93

ۻ ܌ܛ = ૛૚.ૢ૙�۹ۼ ≤ ۻ ܌ܚ,܋ = ૛ૠ.ૢ૜�۹ۼ………………………………..vérifiée
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Tableau VI.2 : Vérification des éléments de contreventement horizontaux.

VI.3.1 : contreventements verticaux :

Même vérification pour les diagonales de contreventement verticales :

Eléments combinaisons NSd(KN) NRd(KN) NSd/NRd Observations

Contreventement

verticaux

traction 1.35G+Q+W3 11.83 279.18 0.05 Vérifié

Compress

ion
1.35G+1.5W3 14.40 50.99 0.28

Vérifié

Tableau VI.3 : Vérification des éléments de contreventement verticaux.

VI.4 : Vérification des poteaux (HEA300) :

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité et dans notre cas : le poteau le plus

sollicité est le N°298de hauteur H=7.32m ; comme illustré en rouge sur la figure suivante :

Eléments combinaison NSd(KN) NRd(KN) NSd/NRd

Observations

Contreventements

horizontaux

traction 1.35G+Q+W3 18.37 219.49
0.1

Vérifiés

Compression 1.35G+1.5W3 14.40 27.93 0.5
Vérifiés
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Figure

Les sollicitations les plus défavorables tirés à partir du logiciel ROBOT sont

Combinaison h (m)

1.35

(G+Q+W1)

7.32

Tableau VI.4

a) Vérification à la résistance

Classe de la section :

 Classe de la semelle : (comprimée)

C / tf = bf/2.tf≤10 Ɛ  ⇒

 Âme (flexion composée)

௖݀=൬
ேೞ೏

௧ೢ ൈ௙೤
൰=

଼ଶǤଵଷ

଴Ǥ଼ ହൈଶଷǤହ
= 4.11

Vérification de l’ossature

Page 125

FigureVI.: Illustration du poteau le plus sollicité.

sollicitations les plus défavorables tirés à partir du logiciel ROBOT sont

N (kN) My (kN.m) Mz (kN.m)

82.13 My
+=21.19

My
_=-12.9

Mz
+=0.36

Tableau VI.4 : Les sollicitations du poteau le plus sollicité

Vérification à la résistance :

: (comprimée)

300/2. 14 = 10.71< 10 Ɛ      ⇒Semelle de classe1

Âme (flexion composée)

ߙ ൌ
1

݀
൬
݀൅ ௖݀

2
൰൑ ͳ

Vérification de l’ossature

sollicitations les plus défavorables tirés à partir du logiciel ROBOT sont :

(kN.m) Vz (kN)

0.36 -1.31

Semelle de classe1
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ߙ =
1

208
൬

208 + 4.11

2
൰= 0.51 ≤ 1

d

t୵
≤

396ε

(13α − 1)

ௗ

௧ೢ
=

ଶ଴଼

.଼ହ
= 24.47

ଷଽ଺ఌ

(ଵଷఈିଵ)
=

ଷଽ଺

(ଵଷ×଴.ହଵିଵ)
=70.37

Donc :
ௗ

௧ೢ
≤

ଷଽ଺ఌ

(ଵଷఈିଵ)
⟹classe 01

b) Vérification de l’effort tranchant :

Il faut vérifier que :Vsd ≤VplRd

Vsd =-1.31Kn (Note de calcule sur la pièce 513 du Robot sous la combinaison

1.35 (G+Q+W1))

VplRd=
஺ೡ೥ .��௙೤

√ଷ .��ఊಾ బ

=
ଶଷ.ହ�௑��ଷ଻.ଷ

√ଷ௑��ଵ.ଵ
=460.07KN>Vsd

Vsd< 0.5 VplRd→ Pas de réduction du moment plastique.

c) Vérification à l’effort normal :

Il faut vérifier que :Nsd ≤ NplRd

Nsd= 82.13KN

N୮୪,୰ୢ =
A × ௬݂

ெߛ ଴
=

112.5 × 23.5

1.1
= 2403.41KN

Nsd<NplRd………………………………………………………Vérifié.

d) Vérification au moment fléchissant :

Il faut vérifier que :Msd≤ MplRd

Msd = 21.19KN.m (Note de calcule sur la pièce 298du Robot sous la combinaison 1.35

(G+Q+W1))

M୮୪୷,୰ୢ =
W୮୪୷ × ௬݂

ெߛ ଴
=

10ିଶ × 23.5 × 641.18

1.1
= 136.98KN. m

Msd<MplRd………………………………………………………Vérifié.

e) Vérification de l’élément aux instabilités :

La vérification aux instabilités est donnée par les formules suivantes :

 Flexion composée avec risque de flambement

min

. .
1

.

y ysdsd z zsd

plRd plyRd plzRd

k MN k M

N M M
  

 Flexion composée avec risque de déversement
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.

. .

.
1

. .

L T y S ds d

z p l R d L T p l y R d

k MN

N M 
 

-Calcul du coefficient de réduction min

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.

ɳ1 =
௄೎

௄೎ା௄೅ೝೌೡé೐

ɳ2 = 0 (Encastrement a la base)

Kc=
ூ೤

௅
=
ଵ଼ଶ଺ଷ.ହ

଻ଷଶ
= 24.95 cm3

K Travée=
ூ೤

௅
=
ସଷଵଽଷ.ହ

ଵଵ଼଺
= 36.42 cm3

ɳ1= 0.41

 Suivant l’axe y–y :

λy= IKy / iy = 0.5. 732/ 12.74= 28.72

λ͞ y=
ఒ೤

ఒభ
଴.ହ(஺ߚ) = 0.31> 0.2 (il y a risque de

flambement)

Le choix de la courbe de flambement :

h/b= 350/300=1.16˃1.2 

tf= 14mm< 40mm

Axe de flambement y-y courbe de flambement a ; α=0.21(tableau 3). 

Χy = 0.98

 Suivant l’axe faible z-z : (hors du plan du portique)

λZ= IKz / iz = 0.5. 732/ 7.49 = 48.86

λ͞z=
஛౰

஛భ
(β୅)଴.ହ = 0.52> 0.2 (il y a risque de flambement)

Le choix de la courbe de flambement :

h/b= 350/300=1.16˃1.2 

tf= 14mm< 40mm

Axe de flambement z-z courbe de flambement b ; α=0.34 (tableau 3).                                                                           

Χz = 0.86
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Donc :χmin= 0.86

f) Calcul de l’élancement réduit vis-à-vis de déversement λ͞LT

=�܂ۺૃ

ۺ

ܢܑ

۱૚
૙.૞൥૚+

૚

૛૙
ቆ
ۺ
܎ܜ
ൗ

ۺ

ܢܑ

ቇ

૛

൩

૙.૛૞

௅்ߣ �=
ళయమ

ళ.రవ

(ଵ.ଵଷଶ)బ.ఱ቎ଵା
భ

మబ
൭
ళయమ

భ.రൗ
ళయమ
ళ.రవ

൱

మ

቏

బ.మఱ = 19.63

௅்ߣ̅ = ቀ
ఒಽ೅�

ఒభ
ቁ× 0.5=0.21[஺ܤ]

௅்ߣ̅ < 0.4………………………………………………..Il n’y a pas de risque de

déversement.

 Calcul des coefficients Ky Kz :

μy= λ͞y (2 βMy – 4) +
୛ ౦ ౯ౢି୛ ౛ ౯ౢ

୛ ౛ ౯ౢ

μz= λ͞z (2 βMz – 4) +
୛ ౦ ౰ౢି୛ ౛ ౰ౢ

୛ ౛ ౰ౢ

 Calcul des coefficients réducteurs :

Suivant l’axe (Y-Y) :

Ѱ=
ெ ೘ ೔೙

ெ೘ ೌೣ
= −

ଵଶ.ଽ

ଶଵ.ଵଽ
=-0.61

1.8-0.7=ߚ (0.61)=1.37

μy= 0.31 (2(1.37) – 4) +
ଵଷ଼ଷ.ସିଵଶହଽ.଺ଷ

ଵଶହଽ.଺ଷ
=-0.29avecµz= -0.29˂0.9         

௬߯=0.98

Ky = 1-
ఓ೤ .���ே

ఞ೤ .��஺௙೤
=1-

ି଴.ଵ଻�.��଼ଶ.ଵଷ�

଴.ଽ଼ �.��ଶଷହ�.ଵଵଶ.ହ��.�ଵ଴మ
= 1 avec Kz = 1˂1.5             

Suivant l’axe (Z-Z) :

Ѱ=
ெ ೘ ೔೙

ெ೘ ೌೣ
= 0

1.8=ߚ

μz = 0.52 (2 .1.8 – 4) +
଺ସଵ.ଶିସଶ଴.଻

ସଶ଴.଻
= -0.31 avec µz= -0.31˂0.9          

Kz = 1-
ఓ೥ .���ே

ఞ೥ .��஺௙೤
= 1-

଴.ଷଵ�.��଼ଶ.ଵଷ�

଴.଼଺�.��ଶଷହ�.ଵଵଶ.ହ��.�ଵ଴మ
= 0.99 avec Kz = 0.99˂1.5             
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Nsd = 82.13 KN

My, Sd = 21.19 KN.m

Mz, Sd= 0.36KN.m

Npl.Rd = A .fy / ɣm0 = 112,5. 23,5 / 1,1 = 2403KN.m

Mply.Rd =1383,3.23,5.10-2 /1,1 =295.52 KN.m

Mplz.Rd =641.2. 23.5.10-2 /1.1 = 136.98 KN.m

 Vérification au flambement :

min

. .
1

.

y ysdsd z zsd

plRd plyRd plzRd

k MN k M

N M M
  

଼ଶ.ଵଷ

଴.଼଺�.��ଶସ଴ଷ
+

ଵ�.��ଶଵ.ଵଽ

ଶଽହ.ହଶ
+

଴.ଽଽ�.��଴.ଷ଺

ଵଷ଺.ଽ଼
= 0.1< 1

Toutes les conditions sont vérifiées

Conclusion :

Dans le calcul et dans le modèle robot on a opté pour un HEA300 qui vérifie les calculs, le

logiciel Robot à son tour nous propose un HEA300

Le profilé choisi HEA300 est adéquat comme poteau.
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VI.5 : Vérification par logiciel ROBOT 2013

 Vérification de la membrure inférieure

Tableau VI.5

 Vérification de la membrure supérieure de la ferme

Tableau VI.6

 Vérification des diagonales

Tableau VI.7

 Vérification des montants de la ferme

Tableau VI.8

 Vérification des montants de rive de la

Tableau VI.9

 Vérification des diagonales

Tableau VI.10 : vérification des diagonales de la poutre au vent par ROBOT

 Vérification de la palée de stabilité

Vérification de l’ossature
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par logiciel ROBOT 2013 :

Vérification de la membrure inférieure de la ferme:

VI.5 : vérification de membrure inférieure par ROBOT

Vérification de la membrure supérieure de la ferme :

Tableau VI.6 : vérification de membrure supérieure par ROBOT

Vérification des diagonales de la ferme:

Tableau VI.7 : vérification des diagonales par ROBOT

Vérification des montants de la ferme :

Tableau VI.8 : vérification des montants par ROBOT

Vérification des montants de rive de la ferme :

Tableau VI.9 : vérification des montants de rive par ROBOT

Vérification des diagonales de la poutre au vent :

vérification des diagonales de la poutre au vent par ROBOT

Vérification de la palée de stabilité :

Vérification de l’ossature

vérification des diagonales de la poutre au vent par ROBOT
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Tableau VI.11

 Vérification des poteaux

Tableau VI.12

 Vérification des potelets:

Tableau VI.13

 Vérification des pannes:

Tableau VI.14

Tableau VI.15

éléments

Membrures supérieures

Membrure inférieures

montants

Montant de rive

Diagonales

Contreventement horizontal

Contreventement vertical

poteaux

Potelets

pannes

Vérification de l’ossature

Page 131

Tableau VI.11: vérification de la palée de stabilité par ROBOT

:

Tableau VI.12 : vérification des poteaux par ROBOT.

Vérification des potelets:

Tableau VI.13 : vérification des potelets par ROBOT.

Tableau VI.14 : vérification des pannes par ROBOT.

Tableau VI.15 :nouvelles sections des éléments

Section choisit

Membrures supérieures 2L(50*50*7)

Membrure inférieures 2L(50*50*7)

2L(90*90*10)

Montant de rive HEA300

2L(70*70*7)

Contreventement horizontal 2L(60*60*4)

vertical L(70*70*9)

HEA 300

IPE240

IPE120

Vérification de l’ossature

Section choisit

2L(50*50*7)

2L(50*50*7)

2L(90*90*10)

HEA300

2L(70*70*7)

2L(60*60*4)

L(70*70*9)

HEA 300

IPE240

IPE120
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VII.1 : Introduction :

Les caractéristiques essentielles des ossatures métalliques est d’être composée d’éléments

élaborésen des lieux et des instants différents qui sont ensuite assemblés sur le site de

construction.

Les liaisons ont ainsi un double rôle : permettra la construction d’une structure spatiale et

assurer la fiabilité et la stabilité de cette structure.

L’assemblage sert à réunir ensemble de d’un ou plusieurs pièces en assurent la bonne

transmission des efforts.

VII.2 : Les principes de l’assemblage :

 L’assemblage le plus simple est à la fois le plus économique et le plus efficace.

 Respecter la convergence des axes de barre.

 Respecter pour la réalisation de l’assemblage les hypothèses de calcul (articulation,

encastrement).

 Assurer l’étanchéité da l’assemblage lorsqu’une possibilité d’évacuation.

 Réduire le plus possible l’assemblage des éléments de charpente sur le chantier

(difficulté de la mise en œuvre, intempéries).

 Il est recommandé d’exécuter en atelier le plus d’éléments de charpente finis, en

tenant compte toutefois des impératifs de transport et mise en œuvre.

VII.3 : Fonctionnement des assemblages :

Les principaux modes d’assemblages sont :

a) 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.

Classe 4.6 4.8 5.6 5.8 6.6 6.8 8.8 10.9

࢓/ࡺ)࢈࢟ࢌ ࢓ ૛) 240 320 300 400 360 480 640 900

࢓/ࡺ)࢈࢛ࢌ ࢓ ૛) 400 400 500 500 600 600 800 1000

Tableau VII.1: Caractéristique mécanique des boulons selon leur classe d’acier.
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b) Le soudage :

Le principe de soudage consiste à créer une continuité de la matière entre deux pièces

différentes. Dans le domaine de la construction métallique, la continuité est obtenue par la

création d’un cordon de soudure provenant de la fusion d’une partie des pièces à assembler et

d’un métal d’apport sous forme d’électrode.

Il existe trois types des cordons de soudure qui reliant les pièces qui sont :

 cordons latéraux : cordons sont parallèle à la direction de l’effort.

 Cordons frontaux : cordons sont perpendiculaire à la direction de l’effort.

 Cordons obliques : cordons faisant un angle α avec la direction de l’effort.   

c) Fonctionnement par adhérence :

Dans ce cas, la transmission des efforts s’opère par adhérence des surfaces des pièces en contact.

Cela concerne le soudage , le collageet le boulonnage par boulons HR .

 Coefficients partiels de sécurité :

- Résistance des boulons au cisaillement : ெߛ ௕ = 1.25(chap.6.1.2 –eurocode3)

- Résistance des boulons à traction : ெߛ ௕ = 1.50

 Coefficient de frottement : (EC03 Chap6 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
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Tableau VII. 2 : Valeur du coefficient de frottement µ selon la surface.

VII.4 : Rôle des assemblages :

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 outre les divers moments.

VII.5 : Assemblage des éléments de la ferme:

Les fermes sont généralement constituées par cornières assemblées par des goussets.

Les barres de triangulation doivent, autant que possible, concourir à l’axe neutre des profils

constitutifs, ils cependant d’usage courant, dans la construction rivée, de faire concourir les

lignes de trusquin âge (c'est-à-dire les lignes des rivées d’attache).cette méthode facilite le

traçage en atelier. On n’a pas les même raison d’opérer ainsi dans les fermes soudée, où il est

préférable de faire concourir les axes neutres. On diminue ainsi les efforts secondaires. Les

barres sont donc reliées entre elles par les extrémités: ces joints de liaison sont appelés nœuds.

La conception d’une poutre à treillis consiste à choisir le type de barre la composant, le type

de nœuds et le moyen d’assemblage (soudée ou boulonné). Les sections des barres peuvent

être constituées de cornières jumelées à ailes égales ou inégale parfois renforcées par des plat,

des sections tubulaire (rond ou carré) et pour des très fortes charges des sections en I, H ou T.

L’assemblage des différentes barres aux nœuds se fait soit par un assemblage boulonné ou

soudée à l’aide de cordons de soudures, jamais les deux moyens ensemble.

Le calcul se fait selon les sollicitations les plus défavorables données dans le tableau ci-

dessous :

Eléments
Membrures

supérieures

Membrures

inférieures
Diagonales Montants

Effort (KN) 139.15 149.09 136.12 30.68
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Section 2L (50×50×8) 2L (50×50×8) 2L (70×70×7)
2L (90×90×10)

Tableau VII.3:Efforts dans les éléments de la ferme.

Les éléments de la ferme sont constitués de deux cornières d’où l'effort sollicitant sera divisé

par deux.

VII.5.1 : Pré dimensionnement du gousset:

L'épaisseur du gousset dépend essentiellement de l'effort appliqué, on suppose l’épaisseur de

gousset est e = 8mm.

VII.5.2 : Pré dimensionnement de la gorge:EC3 Art 6.6.5.2

La gorge de soudure doit vérifier les critères de la mise en œuvre, elle est donnée par la

condition suivant:

3mm ≤ a ≤ 0,5 tmaxavec :

tmax : épaisseur maximal des pièces assemblées.

tmax = 8mm (épaisseur du gousset).

3mm ≤ a ≤ 0,5× 8mm 

a) Les longueurs de soudures:

Les longueurs de soudure sont données comme suit:

܌ܚܗ܊ۺ ≥

ۼ

૛
× ઻ܕ ૙ × ઺ܟ × √૜

×܉ ܝ܎ × ቀ૚+
ᇱ܌

܌
ቁ

EC3 Art 6.6.5.3

ܖܗܔ܉ܜۺ ≥

ۼ

૛
× ઻ܕ ૙ × ઺ܟ × √૜

×܉ ܝ܎ × ቀ૚+
܌

ᇱ܌
ቁ

On considère que la cornière est soudée seulement au bord donc on aura:

0 . . 3
2

.

m w

b o rd

u

N

L
a f

 


mmammamm 5.343 
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N/2 : effort repris par une cornière

0m : Coefficient de sécurité 

W : Coefficient de corrélation

uf : Résistance limite de rupture

a : Gorge de la soudure a = 3.5

d : Distance du centre de gravité au talon

'd : Distance du centre de gravité au bord

a) Assemblage montant gousset

L’effort de traction dans le montant est N=30.68KN.

L’effort de traction dans le montant est parallèle

soudure est un cordon latéral.

Figure VII.2
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FigureVII.1 : longueurs des soudures.

: effort repris par une cornière

0m =1,25.

: Coefficient de corrélation W = 0,8.

: Résistance limite de rupture uf = 360 Mpa.

= 3.5mm.

ance du centre de gravité au talon.

: Distance du centre de gravité au bord.

Assemblage montant gousset :

L’effort de traction dans le montant est N=30.68KN.

L’effort de traction dans le montant est parallèle à la gorge de soudure, donc le cordon de

soudure est un cordon latéral.

Figure VII.2 : Détail assemblage Gousset- montant.

, donc le cordon de
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b) Assemblage membrure

L’effort de traction dans la membrure supérieure est N=139.15KN.

L’effort de traction dans la membrure inférieure est

L’effort de traction dans les membrures est parallèle

est un cordon latéral.

Figure VII.3

c) Assemblage diagonale

L’effort de traction dans la diagonale est

L’effort de traction dans les membrures est parallèle à la gorge, donc le cordon de soudure

est un cordon latéral.

Figure VII.4

Les dimensions choisis pour les différents cordons de soudures sont données dans le tableau

suivant :
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Page 136

membrure- gousset :

L’effort de traction dans la membrure supérieure est N=139.15KN.

L’effort de traction dans la membrure inférieure est N=149.09KN.

L’effort de traction dans les membrures est parallèle à la gorge,donc le cordon de soudure

igure VII.3 : Détail assemblage Gousset- membrures.

Assemblage diagonale- gousset :

L’effort de traction dans la diagonale est N=136.12KN.

L’effort de traction dans les membrures est parallèle à la gorge, donc le cordon de soudure

Figure VII.4 : Détail assemblage Gousset- membrures.

Les dimensions choisis pour les différents cordons de soudures sont données dans le tableau

,donc le cordon de soudure

L’effort de traction dans les membrures est parallèle à la gorge, donc le cordon de soudure

Les dimensions choisis pour les différents cordons de soudures sont données dans le tableau
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Elément
Type de

cornière

Membrures

supérieure
2L (50×50×8

Membrures

inférieure
2L (50×50×8)

Diagonales 2L (70×70×7)

Montants 2L (90×90×10)

Tableau VII.6

VII.6 : Assemblage poteau –

Figure VII.5
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Type de

cornière

Distance
Longueur des

soudures

d’

(cm)

d

(cm)
Ltalon (cm)

L

(cm)

2L (50×50×8) 3.48 1.52 6.65

2L (50×50×8) 3.48 1.52 7.13 10.2

2L (70×70×7) 5.03 1.97 6.72

2L (90×90×10) 7.42 2.58 1.5

Tableau VII.6 : Dimension des cordons de soudure.

– ferme : (HEA300 – 2L (90×90×10) :

Figure VII.5 : Détail assemblage ferme – poteau.

Longueur des

Gorges

(mm)
Lbord

(cm)

9.6 3.5

10.2 3.5

9 3.5

4.2 3.5
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



3

1

2

1
1

.

i
id

dM
N

Figure VII.6

VII.6.1 : Disposition des boulons

L’assemblage sera sollicité par un moment

 L’ELU : cas (1,35(G+Q+S))









KNV

mKNM

U

U

20.60

.36.89

On considérera forfaitairement 4 rangés de boulon

Cornière 2L (90×90×10), t = 10mm








oud

tpd

ted
'

142,2

122,1

10

10

Soit e1 = 4 cm et

Les 3 rangées de boulons supérieurs travaillent en traction, le plus sollicité reprend un effort

qui vaut :
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Figure VII.6 :coupe transversald’assemblage ferme – poteau.

Disposition des boulons :

L’assemblage sera sollicité par un moment M, et un effort tranchant V.

On considérera forfaitairement 4 rangés de boulonM20 →d0 = 22mm

t = 10mm









mmpmm

mmemm

14044

12024

1

1 EC3 tableau 6.5.1.8

P1 = 5 cm

rangées de boulons supérieurs travaillent en traction, le plus sollicité reprend un effort

EC3 tableau 6.5.1.8

rangées de boulons supérieurs travaillent en traction, le plus sollicité reprend un effort
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di : la distance des boulons tendus au sommet du montant

ଵ݀ ൌ Ͷʹ െ Ͷൌ ͵ͅ ܿ݉

ଶ݀ ൌ ͵ͅ െ ͷൌ ͵͵ ܿ݉

ଷ݀ ൌ ͵͵ െ ͷൌ ʹͅ ܿ݉

෍ ௜݀
ଶ =

௡

௜

෍ ͲǤ͵ ͺ ଶ + 0.33ଶ
ଷ

௜ୀଵ

+

ܰଵ =
89.36 × 0.38

0.3317
= 102.37

ܰଶ =
89.36 × 0.33

0.3317
= ܰܭ88.90

ܰଷ =
89.36 × 0.28

0.3317
= 75.43 ܰܭ

VII.6.2 : Vérifications nécessaires

a) Vérification à la traction

܌ܛǡܜ۴ ൑ ܌ܚǡܜ۴

܌ܛǡܜ۴ =
ۼ

ܖ
=

૚૙૛Ǥ૜ૠ

૚૛
ൌ ૡǤ૞૜۹ۼ.

௧ǡ௥ௗܨ =
ͲǤͻ ൈ ௨݂௕�ൈ ௦ܣ

ெߛ ௕
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Figure VII.7 :distribution des efforts.

: la distance des boulons tendus au sommet du montant

+ 0.28ଶ ൌ ͲǤ͵ ͳ͵͹݉ ଶ

ܰܭ�37

ܰܭ

ܰܭ

Vérifications nécessaires :

Vérification à la traction :

.
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௧,௥ௗܨ =
0.9 × 800 × 254

1.5
ܰܭ�121.9

܌ܛ,ܜ۴ = ૡ.૞૜۹ۼ ≤ ܌ܚ,ܜ۴ = ૚૛૚.ૢ۹ۼ………………………………………Vérifiée

b) Vérification au cisaillement :

Le boulon reprend en plus de l'effort de traction, un effort de cisaillement qui vaut :

pn

V
Vsd

.


n : nombre de boulon

p : nombre de plan de cisaillement

KNVsd 02.5
112

20.60





La résistance d'un boulon précontraint à l'interaction cisaillement-traction est donnée comme

suit:

 

ubsp

sd

s

tsdpS

R

fAF

V
FFpK

V

..7,0

8,0..











Fp : effort de précontrainte

fub : résistance ultime du boulon

As : section résistante de la partie filetée.

Boulon de classe 8.8 (haute résistance) fub = 800 MPa

ms : Coefficient de sécurité 25,10 m

Ks : facteur de forme ; trous nominaux Ks =1

p : nombre de plan de contacte p=1

: Coefficient de frottement 3,0  surface brossée

௧,௦ௗܨ =
ܰଵ
2

=
160.63

2
= ܰܭ80.32

௧,௦ௗܨ = ܰܭ80.32

௣ܨ = 0.7 × 245 × 800 = ܰܭ�137.2

ோܸௗ =
1 × 0.3 × 1 × (137.2 − 0.8 × 80.32)

1.25
= ܰܭ�17.51
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܌ܛ܄ = ૞.૙૛�۹ۼ�≤ ܌܀܄ = ૚ૠ.૞૚۹ۼ…………………………………….vérifiée

VII.6.3 : Vérification supplémentaire :

a) Assemblages longs:

La longueur de l’assemblage est :

L=420-(2×40)=340mm

15×d=15×20=300mm

L = 340mm > 15×d = 300mm.

Donc l’assemblage est long il faut réduire l’effort tranchant résistant Fv, rdpar un

coefficientréducteur�઺܎ۺ.

 Calcul du coefficient réducteur ઺܎ۺ :EC3 Art 6.5.10

La résistance au cisaillement Fv, rd doit être minorée par un coefficient β୐୤ si la distance Lj

entre les centres des éléments d’attache situés aux extrémités, mesurés dans la direction de

transmission des efforts est supérieure à 15d, d étant le diamètre nominal des boulons.

઺܎ۺ= ૚− ቀ
܌×૚૞ିۺ

૛૙૙×܌
ቁAvec ૙.ૠ૞≤ ઺܎ۺ�≤ ૚

β୐୤= 1 − ൬
340 − 15 × 13

200 × 13
൰= 0.94

܌ܚ,ܞ۴ = ૛.૞× ઺× ×܁ۯ
ܡ܎

઻ۻ ܊

௩,௥ௗܨ = 2.5 × 84.3 × 0.94 ×
235

1.25
= ܰܭ37.24

܌ܛ,ܞ۴ = ૞.૙૛۹ۼ ≤ ܌ܚ,ܞ۴ = ૜ૠ.૟૜۹ۼ………………………………….vérifiée

b) Vérification au poinçonnement :

Il faut vérifier que :

܌ܛ,ܜ۴ ≤ ܌ܚܘ۰

Avec :tp : Epaisseur de la plaque sous la tête du vice.

dm : diamètre moyen entre le cercle circonscrit et le cercle a tète du boulon.

܌ܚܘ۰ = ૙.૟× ૈ × ܕ܌ × ܘܜ ×
ܝ܎
઻ۻ ܊
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d୫ = 32.4mm

fu = 360 MPa

KNBprd 5.146
5,1

360104.3214,36,0





܌ܛ,ܜ۴ = ૡ૙.૜૛۹ۼ ≤ ܌ܚ,ܘ۰ = ૚૝૟.۹ۼ………………………………………vérifiée

c-1) Vérification de la pression diamétrale sur la cornière:

Il faut vérifier que :

܌ܛ,ܞ۴ ≤ ܌ܚ,܊۴

tp = 10 mm (épaisseur de la cornière)

D’où :

Fୠ,୰ୢ = 2.5 × α × d × t୮ ×
f୳
γ୑ ୠ

α = min൬
eଵ

3d଴
,

pଵ
3d଴

−
1

4
,
fୠ୳
f୳

, 1൰= min൬
40

66
,
50

66
−

1

4
,
800

360
,1൰= 0.51

fୠ,୰ୢ = 2.5 × 0.51 × 32.4 × 10 ×
360

1.25
= 118.97 KN

܌ܛ,ܞ۴ = ૞.૙૛�۹ۼ ≤ ܌ܚ,܊۴ = ૚૚ૡ.ૢૠ�۹ۼ�............................................................vérifiée

Il n’y a pas risque de rupture par pression diamétrale sur la cornière.

Conclusion : L’assemblage calculé est satisfait.

VII.7 : Assemblage des deux éléments de la ferme:

VII.7.1 : Détail d’assemblage du couvre joint :

Afin de faciliter le transport, ainsi que le montage (assemblage) sur chantier des fermes, on

devra diviser cette dernière en quatre éléments, les deux auvents, ainsi que la ferme qui sera

divisé au milieu.



Chapitre VII :

Figure VII.8

Figure VII.9

L’assemblage sera sollicité par un moment en travée qui résulte des efforts normaux dans

les barres, qui se réduit par la suite a un effort de cisaillement dans les boulons.

On considérera forfaitairement 12 boulons ordinaires M12 de classe 6.8 ; d









tpd

ted

142,2

122,1

10

10

Soit e1= 40 mm P

VII.7.2 : Calcul du moment sollicitant en travée de la ferme
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Figure VII.8 :assemblage des deux éléments de la ferme.

Figure VII.9: Détail d’assemblage des deux éléments de la ferme.

L’assemblage sera sollicité par un moment en travée qui résulte des efforts normaux dans

les barres, qui se réduit par la suite a un effort de cisaillement dans les boulons.

On considérera forfaitairement 12 boulons ordinaires M12 de classe 6.8 ; d









mmpmm

mmemm
oud

846,28

726,15
'

1

1 EC3 tableau 6.5.1.8

= 40 mm P1 = 60 mm

du moment sollicitant en travée de la ferme :

Figure VII.10 : modèle de la ferme.

.

L’assemblage sera sollicité par un moment en travée qui résulte des efforts normaux dans

les barres, qui se réduit par la suite a un effort de cisaillement dans les boulons.

On considérera forfaitairement 12 boulons ordinaires M12 de classe 6.8 ; d0 = 13mm.

EC3 tableau 6.5.1.8



Chapitre VII : Calcul des assemblages

Page 144

 Calcul de G :

Poids de la ferme : 12.36kN

Poids des pannes : 11 x 0,132 x 5m = 7.26 kN

Poids de la couverture + accessoires d’attache : 0,142 x 18.7m x 5m = 13.28 kN

G = 32.9 kN donc PG= 32.9/17.25 = 1.91kN/m

 Calcul de S:

S = 0,82x 93.5= 76.67kN => PS = 76.67/17.25 = 4.44 kN/m

 Calcul de W:

W = -0.91kN/m2 => PW = -0.91 x 5 = -4.55 kN/m

1ercas: G + 1.5 W

Pu = 1.91+1.5×(-4.55)= - 4.92kN/m.

M୫ ୟ୶ =
p୳lଶ

8
=

4.55 × 17.25

8
= 169.24KN. m

2eme cas : 1,35G+1,5S.

Pu = 9.24 KN/m

mKNM .03.184
8

25.1724.9 2

max 




On dimensionnera l’assemblage selon le cas le plus défavorable à savoir 1.35G + 1,5 S.

Le couvre joint sera sollicité à un effort de traction qui vaut :

KN
h

M
N 77.105

74.1

03.184max
max 

D’où l’effort repris par chaque boulon est calculé comme suite :

KN
Pn

N
F SdV 41,4

212

77.105max
, 







VII.7.3 : Vérifications :

a) Assemblage trop long

Longueur du couvre joint : 340 mm.

Longueur de l’assemblage : L = 380 – 2 x 40 = 300mm.

d =15×13=195mm.
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L=300mm>195mm

Donc l’assemblage est long.

 Calcul du coefficient réducteur ઺܎ۺ :

઺܎ۺ= ૚− ቀ
܌×૚૞ିۺ

૛૙૙×܌
ቁAvec ૙.ૠ૞≤ ઺܎ۺ�≤ ૚

β୐୤= 1 − ൬
300 − 15 × 13

200 × 13
൰= 0.95

܌ܚ,ܞ۴ = ૛.૞× ઺× ×܁ۯ
ܡ܎

઻ۻ ܊

௩,௥ௗܨ = 2.5 × 84.3 × 0.95 ×
235

1.25
= ܰܭ37.63

܌ܛ,ܞ۴ = ૝.૝૚۹ۼ ≤ ܌ܚ,ܞ۴ = ૜ૠ.૟૜۹ۼ…………………………………….vérifiée

b) Vérification à la pression diamétrale :

܌ܛ,ܞ۴ ≤ ܌ܚ,܊۴

D’où :

Fୠ,୰ୢ = 2.5 × α × d × t୮ ×
f୳
γ୑ ୠ

α = min൬
eଵ

3d଴
,

pଵ
3d଴

−
1

4
,
f୳ୠ
f୳

, 1൰= min൬
40

39
,
60

39
−

1

4
,
600

360
,1൰= 1

௣.௥ௗܨ =2.5 × 1 × 1.2 × 0.9 ×
଺଴

ଵ.ଶହ
= 129.6 KN

܌ܛ,ܞ۴ = ૝.૝૚≤ ܌ܚ,܊۴ = ૚૛ .ૢ૟۹ۼ……………………………………vérifiée

L’assemblage est vérifié à la pression diamétrale.

c) Rupture de la section nette :

܌ܚ,ܝۼ = ૙.ૢ× ܍ܜܜ܍ܖۯ ×
ܝ܎
઻ۻ ܊

܍ܜܜ܍ܖۯ = ૛(ۯ૚ + ૆ۯ૛)

Aଵ = (l − d଴) × e = (90 − 13) × 8 = 616mmଶ
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ଶܣ ൌ −௧௢௧ܣ ( ଴݀ ൈ )݁ − Aଵ =

9956163

6163

3

3

21

1











AA

A


 99565.06162nett 

N Rdu ,1/3605.25259,0, 

܌ܛǡܞ۴ ൌ ૚૙૞Ǥૠૠ۹ۼ ൑ ܌ܚǡܝۼ =

VII.8: Assemblage du contreventement (Palées de stabilité

L’assemblage se fait par la détermination de l’élément le plus sollicité avec un effort de

traction :

Nt, Sd=18.56KN. (Traction pour les diagonales de contreventement et cisaillement pour les

boulons)

VII.8.1 : Assemblage gousset

Figure VII.11 : Assemblage gousset nœud du portique par cordon de soudure.
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= 1715 − (13 × 8) − 616 = 995mmଶ

65.0
995



25.2525 mm

KN61.65425, 

= ૟૞૝Ǥ૟૚۹ۼ…………………………..vérifiée

Assemblage du contreventement (Palées de stabilités) :

L’assemblage se fait par la détermination de l’élément le plus sollicité avec un effort de

. (Traction pour les diagonales de contreventement et cisaillement pour les

gousset-nœud du portique :

Assemblage gousset nœud du portique par cordon de soudure.

vérifiée

L’assemblage se fait par la détermination de l’élément le plus sollicité avec un effort de

. (Traction pour les diagonales de contreventement et cisaillement pour les

Assemblage gousset nœud du portique par cordon de soudure.
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L’épaisseur du gousset dépend 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 VII.7: Epaisseur du gousset en fonction de l’effort appliqué.

On a :

Nt, Sd= 18.56 kN <200KN ; donc en prend : e =8mm.

a) Pré dimensionnement de la gorge de soudure : Euroucod3 Art 6.6.5.1

La gorge de soudure doit vérifier les critères de mise en œuvre, elle est donnée par la

condition suivante :

3mm ≤ a ≤ 0,5 tmax

Avec :

tmax : épaisseur maximal des pièces assemblées.

tmax= 10mm (épaisseur du gousset)

3mm ≤ a ≤ 0.5× 8mm = 5mm ⇒ a = 3.5 mm

La longueur du cordon de soudure est donnée par :

).(..........
.

3...
2 I

fa

N

L
u

WMw 


EC03 chapitre6 et annexe M

Il faut décomposer l’effort en deux composantes :

௚ఈݐ =
଺.ଽ

ହ
⟹ ߙ = 54.070

Donc:

௬ܨ = ܰ௦ௗ × cosߙ = 18.56× cos 54.07 = 10.89 KN

௓ܨ = ܰ௦ௗ × sinߙ = 18.56× sin 54.07 = 15.03 KN

A partir d l’équation (I), on aura :

൜
≤�௬ܮ 1.29�ܿ݉

௭ܮ ≥ 1.03�ܿ݉
�⟹ ൜

௬ܮ = 2�ܿ݉

௭ܮ = 1.5�ܿ݉
�

VII.8.2 : Assemblage des diagonales sur le gousset au niveau du nœud de portique :
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Pour ce type d’assemblage, On choisit des boulons

boulons dans chaque rangée.

Figure VII.12

a) Distribution de l’effort normale sur les boulons

pn

V
F sd

SdV
.

, 

Avec : p : nombre de plan de cisaillement.

௩Ǥ௦ௗܨ =
ଵ଼Ǥହ଺

ଶൈଵ
= 9.28KN

b) Dimensionnement des boulons

௩Ǥ௦ௗܨ ൑ ௩Ǥ௥ௗܨ =
଴Ǥହൈ஺ೞ×௙

ఊಾ ್

ฺ ௌܣ ≥
ଽǤଶ଼�ൈଵ଴యൈଵǤଶହ

଴Ǥହൈ଺଴଴

On choisit des boulons de types

c) Disposition géométrique

Profilés : L (70*70*9), t = 9mm

൝

1.2d଴ ≤ eଵ ≤ 12t
2.2d଴ ≤ pଵ ≤ 14t

1.5d଴ ≤ eଶ

�D’où ൝
15
28

On prend :e1 = 8cm et p1 = 10cm

d) Vérification de l’Assemblage trop long

Calcul des assemblages
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Pour ce type d’assemblage, On choisit des boulons ordinairesde classe 6.8

Figure VII.12 : Assemblage diagonalede palée sur gousset.

Distribution de l’effort normale sur les boulons :

: nombre de plan de cisaillement.

Dimensionnement des boulons :

௙ೠ್ ฺ ௌܣ ≥
ிೡǤೞ೏�ൈ�ംಾ ್

଴Ǥହ�ൈ௙ೠ್

= 38.67 mm2

choisit des boulons de types M(12) avec ࡿ࡭ = 84.3 mm2.

Disposition géométrique :

mm.

� ൝
15.6mm ≤ eଵ ≤ 108mm
28.6mm ≤ pଵ ≤ 126mm

19.5mm ≤ eଶ

�

= 10cm.

Vérification de l’Assemblage trop long :

8 et on dispose deux
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L= (n-1)× �ܲଵ= (2-1)× 10 =10cm

15d=15×1.2=18 cm

L=100mm< 15 d=180mm

Donc l’assemblage n’est pas long.

e) Vérification à la pression diamétrale :

܌ܛ,ܞ۴ ≤ D’où܌ܚ,܊۴ :

Fୠ,୰ୢ = 2.5 × α × d × t୮ ×
f୳
γ୑ ୠ

α = min൬
eଵ

3d଴
,

pଵ
3d଴

−
1

4
,
f୳ୠ
f୳

, 1൰= min൬
80

39
,
100

39
−

1

4
,
600

360
,1൰= 1

௣.௥ௗܨ =2.5 × 1 × 1.2 × 0.9 ×
଺଴

ଵ.ଶହ
= 129.6 KN

܌ܛ,ܞ۴ = .ૢ૛ૡ≤ ܌ܚ,܊۴ = ૚૛ .ૢ૟۹ۼ……………………………………vérifiée.

L’assemblage est vérifié à la pression diamétrale.

VII.8.3 :Assemblage palée en croix de saint André :

a) Vérification de la résistance des boulons au cisaillement :

܌ܛ,ܞ۴ ≤ ܌ܚ,ܞ۴

Pour les classes de qualité 6.8.

܌ܚ,ܞ۴ = ૙.૞× ×ܛۯ
܊ܝ܎
઻ۻ ܊

F୴,୰ୢ = 0.5 × 84.3 ×
600

1.25
= 20.32KN

܌ܛ,ܞ۴ = .ૢ૛ૡ≤ ܌ܚ,܄۴ = ૛૙.૜૛۹ۼ……………………………………vérifiée.

b) Vérification à la traction :
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La résistance en traction des boulons ordinaires vaut :

܌ܚ,ܜ۴ = ૙.ૢ× ×ܛۯ
܊ܝ܎
઻ۻ ܊

La vérification à faire est :

܌ܛۼ ≤ ܌ܚ,ܜ۴

Nୱୢ = 18.56KN.

NSd=18.56/ (2× 4) = 2.30 KN.

F୲,୰ୢ = 0.9 × 84.3 ×
଺଴଴

ଵ.ହ
= 30.35KN.

NSd = 2.30 KN<Ft, rd = 30.35KN……………………………………...Vérifiée

Figure VII.13: Représentation de l’assemblage palée de stabilités.

VII.9: Assemblage des éléments de la Poutre au vent :

VII.9.1 : Assemblage de la diagonale sur le gousset :

On a des diagonales : 2L (60*60*4)

Les boulons sont sollicités en cisaillement seul. Dans ce cas, il convient de vérifier :

-d’une part, la résistance au cisaillement des boulons.

-d’autre part, la résistance à la pression diamétrale.

N =21.93 KN.

VII.9.1.1 : vérification nécessaire :

a) Vérification au cisaillement :
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On utilise des boulons M12 de classe 6.8de section As =84.3mm².soumis au cisaillement d’où

la vérification à faire est :

܌ܛ,ܞ۴ ≤ ܌ܚ,ܞ۴

F୴,୰ୢ = 0.5 × Aୱ×
f୳ୠ
γ୑ ୠ

= 0.5 × 84.3 ×
600

1.25
= 20.23KN

F୴,ୱୢ =
N୴,ୱୢ

n × p
≤ F୴,୰ୢ → n ≥

Nୱୢ

F୴,୰ୢ × p

n ≥
21.93 × 1

20.23
≥ 1.08

On prend n=4 boulons pour chaque cornière.

F୴,ୱୢ =
21.93

4 × 1
= 5.48KN

܌ܛ,ܞ۴ = ૞.૝ૡ۹ۼ ≤ ܌ܚ,ܞ۴ = ૛૙.૛૜۹ۼ……………………………..vérifiée.

 Disposition des boulons :

Cornières L60×60×4 :

t = 4mm.

1.2d଴ ≤ eଵ ≤ 12t → 18mm ≤ eଵ ≤ 48mm.

1.5d଴ ≤ eଶ ≤ 12t → 22.5mm ≤ eଶ ≤ 48mm.

2.2d଴ ≤ pଵ ≤ 14t → 33mm ≤ pଵ ≤ 56mm.

On choisit :

ଵ݁ = 30݉݉ .

ଶ݁ = 25݉݉ .

ଵ݌ = 50݉݉ .

VII.9.1.2 : Vérifications supplémentaires :

a) Vérification de l’assemblage trop long :

L= (n-1)× �ܲଵ= (4-1)× 4 =12cm

15d=15×1.2=18 cm

L=120mm< 15 d=180mm

Donc l’assemblage n’est pas long.

b) Vérification de la pression diamétrale :
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܌ܛ,ܞ۴ ≤ ܌ܚ,܊۴

D’où :

Fୠ,୰ୢ = 2.5 × α × d × t୮ ×
f୳
γ୑ ୠ

α = min൬
eଵ

3d଴
,

pଵ
3d଴

−
1

4
,
fୠ୳
f୳

, 1൰= min൬
30

39
,
50

39
−

1

4
,
600

360
,1൰= 0.77

Fୠ,୰ୢ = 2.5 × 0.77 × 12 × 4 ×
600

1.25
= 44.35 KN

܌ܛ,ܞ۴ = ૛.ૠ૝۹ۼ ≤ ܌ܚ,܊۴ = ૝૝.૜૞ࡺࡷ………………………Vérifiée.Pas de risque de rupture

par pression diamétrale sur la cornière.

VII.9.2 : Dimensionnement du cordon de soudure :

a) La gore de soudure :

La gorge de soudure doit vérifier les critères de mise en œuvre, elle est donnée par la

condition suivante :

3mm ≤ a ≤ 0.5× tmax

Avec :

tmax : épaisseur maximal des pièces assemblées.

tmax = 8mm (épaisseur du gousset)

3mm ≤ a ≤ 0.5× 8mm 

On prend a=3.5mm

N : effort repris par une cornière N=57.79KN.

b) Les longueurs de soudures :

Les longueurs de soudure sont données comme suit:

Lୠ୭୰ୢ ≥

୒

ଶ
× γ୫ ଴× β୵ × √3

a × f୳ × ቀ1 +
ୢᇱ

ୢ
ቁ

EC3 Art 6.6.5.3
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L୲ୟ୪୭୬ ≥

୒

ଶ
× γ୫ ଴× β୵ × √3

a × f୳ × ቀ1 +
ୢ

ୢᇱ
ቁ

On considère que la cornière est soudée seulement au bord donc on aura:

0 . . 3
2

.

m w

b o rd

u

N

L
a f

 


Tableau VII.8 : Dimension des cordons de soudure.

Figure VII.14 :Représentation de l’assemblage poutre au vent.

Elément
Type de

cornière

Distance
Longueur des

soudures
Gorges

(mm)
d’

(cm)

d

(cm)
L talon (cm)

L bord

(cm)

Diagonale de la poutre

au vent
2L (60×60×4) 2.37 1.63 1.2 3.9 3.5
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VII.10 : Assemblage poteau-

Les sollicitations sont transmises de la

l'extrémité de la poutre et attachée au poteau par des boulons.

VII.10.1 :Assemblage platine

L’assemblage sera réalisé par de

plus défavorables :

N=30KN

Vsd=50KN

Msd =7.5 KN

Figure VII.15 :

a) Dimensionnement des boulons

Le dimensionnement des boulons repose

des plaques platine semelle du poteau au niveau de la rangée supérieur la plus tendue.

ۼ ൑ ܘ�۴ܖ Avec ܘ۴ ൌ ૙Ǥૢ ൈ ܎

Nombre de boulons = 2

≤ܛۯ
ۼ

૙Ǥૢ ൈ ܊ܝ܎ ൈ ܖ
=

૜૙

૙Ǥૢ ൈ

൒ܛۯ ૜૞Ǥૠ૚ܕ ܕ ૛

On choisit des boulons de types
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- poutre sablière :

Les sollicitations sont transmises de la poutre au poteau à l’aide d’une

l'extrémité de la poutre et attachée au poteau par des boulons.

Assemblage platine – poteau :

L’assemblage sera réalisé par des boulons ordinaires de classe 6.8 sous les sollicitations les

: Représentation de l’assemblage Poteau –poutre sablière.

Dimensionnement des boulons :

Le dimensionnement des boulons repose sur le principe qu'il faut empêcher le découlement

des plaques platine semelle du poteau au niveau de la rangée supérieur la plus tendue.

܊ܝ܎ ൈ ܛۯ

૜૙

૟૙૙ൈ ૛

On choisit des boulons de types M(12) avec ࡿ࡭ = 84.3 mm2.

poutre au poteau à l’aide d’une platine soudée à

s boulons ordinaires de classe 6.8 sous les sollicitations les

poutre sablière.

sur le principe qu'il faut empêcher le découlement

des plaques platine semelle du poteau au niveau de la rangée supérieur la plus tendue.
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b) Distance entre axe des boulons :

P1 ≥ 2,2d0

P2 ≥ 3d0

Avec : d0 = 13 mm (tableau 6.1 Euro code 3)

P1 ≥ 2. 2 ×13= 28.6 mm          On prend : P1 = 50mm

P2 ≥ 3 ×13= 39 mm                     On prend : P2 = 50mm

 Pince longitudinale :

e1 1.2d0

e1 1.2 × 13 = 15.6 mm On prend : e1 = 60 mm

 Pince transversale :

e2 1.5d0

e2 1.5 × 13 = 33 mm On prend : e2 = 60 mm

VII.10 .1.1 : Vérifications nécessaires:

a) Vérification de l’interaction (cisaillement + traction) :

Boulons soumis simultanément à des efforts de traction et de cisaillement donc la vérification

à faire est :

܌ܛ,ܞ۴

܌ܚ,ܞ۴
+

܌ܛ,ܜ۴

૚.૝۴܌ܚ,ܜ
≤ ૚…………………….(I)

Avec ܌ܛ,ܜ۴ ≤ ܌ܚ,ܜ۴

KN
N

F sdt 15
2

30

2
. 

F୲,୰ୢ = 0.9 × Aୱ×
୤౫ౘ

ஓ౉ ౘ
= 0.9 × 84.3 ×

଺଴଴

ଵ.ହ
= 30.45KN

KN
pn

V
F sd

sdV 5.12
4

50

.
. 

F୴,୰ୢ = 0.5 × Aୱ×
୤౫ౘ

ஓ౉ ౘ
= 0.5 × 84.3 ×

଺଴଴

ଵ.ଶହ
= 20.23KN

(I) →
૚૛.૞

૛૙.૛૜
+

૚૞

૚.૝×૜૙.૝૞
= ૙.ૢ૟≤ ૚…………..………………..……vérifiée.

܌ܛ,ܜ۴ = ૚૞۹ۼ ≤ ܌ܚ,ܜ۴ = ૜૙.૝૞۹ۼ…………………………………….vérifiée.
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b) Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone tendue :

܄۴ < ܌ܚ,ܜ۴

Avec :

=܌ܚ,ܜ۴ ×܋ܟܜ ×܎܎܍܊
ܡ܎

઻ܕ ૙

Où :

Ft.Rd : Résistance de l’âme du poteau à la traction.

twc : épaisseur de l’âme du poteau.

beff = P : entraxe des rangées de boulons. (P=40mm).

Donc : ×௧,௥ௗ=0.85ܨ 4 ×
ଶଷ.ହ

ଵ
= ܰܭ79.9

L’effort de cisaillement vaut :

F୴=
୑ ౏ౚ

୦ି୲౜
=

଻.ହ

଴.ଶ଼
= 26.71 KN

=ܞ۴ 26.71 KN < =܌ܚ,ܜ۴ ….…..………………………………ۼ79.9۹ vérifiée.

c) Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone comprimée :

On doit vérifier que :

܌ܛۼ ≤ ܌ܚ,܋۴

܌ܚ,܋۴ = ܡ܎ × −ቆ૚.૛૞܋ܟܜ ૙.૞× ઻ۻ ૙ ×
ોܖ
ܡ܎
ቇ
܎܎܍܊
઻ۻ ૙

=܎܎܍܊ ܊܎ܜ + ૛ܘܜ + ૞(܋܎ܜ+ (܋ܚ

ોܖ =
܌ܛ܄

ۯ
+

ۻ ܌ܛ

ܡ,ܔ܍ܟ

ોܖ: Contrainte normale de compression dans l’âme du poteau due à l’effort de compression et

au moment fléchissant.

܊܎ܜ : Épaisseur semelle poutre.

Épaisseur:܋܎ܜ semelle poteau.

Épaisseur:ܘܜ platine extrémité.

܋ܚ : Rayon de raccordement âme /semelle du poteau.

b ୤ୣ୤= 9.2 + 2 × 20 + 5(14 + 27) = 254.2mm
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σ୬ =
ହ଴

଺ସ.ଷ
+
଻.ହ×ଵమ

ହଵହ.ଶ
= 2.23KN/cm2

Fୡ,୰ୢ = 23.5 × 0.85൬1.25 − 0.5 × 1 ×
2.23

23.5
൰

25.42

1
= 610.61 KN

Calcul de ܰௌௗ tq : ܰௌௗ =∑ܰ௜

:࢏ࡺ∑ La somme des efforts dans les boulons tendus.

d1=0.120m

ܰ௜=
ெ ೞ೏�×��೏೔

∑ௗ೔
మ =௦ௗܯ, 7.5 KN .m

ܰଵ=
ெ ೞ೏�×��೏భ

∑ௗ೔
మ =

�଻.ହ�×଴.ଵଶ଴

଴.ଵଶ଴
=7.5KN

܌ܛۼ = ૠ.૞۹ۼ ≤ .vérifiée..……………………………ۼ૟૚૙.૟૚۹܌ܚ,܋۴

d) Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone cisaillée :

On doit vérifier que :

ܞ۴ ≤ ܌ܚ܄

܌ܚ܄ = ૙.૞ૡ× ࢟ࢌ × ×ࢎ
࢚࢝

ࡹࢽ ࢈

܌ܚ܄ = ૙.૞ૡ× ૛૜.૞× ૛ૢ×
૙.ૡ૞

૚
= ૜૜૞.ૢૠࡺࡷ

L’effort de cisaillement vaut :

=௏ܨ
ெ ೄ೏

௛ି௧೑
=

଻.ହ

଴.ଶ଻଺
= 27.17 KN

D’où : Fv = 27.17 KN < VR = 335.97 KN…………………….vérifiée.

La résistance de l’âme du poteau dans la zone tendue, comprimée et cisaillée est vérifiée.

Donc n’y a pas lieu de mettre des raidisseurs ou fourrure d’âme.

VII.10.1.2 : Vérification supplémentaire :

a) Vérification au poinçonnement :

Il faut vérifier que :

܌ܛ,ܜ۴ ≤ ܌ܚܘ۰ = ૙.૟× ૈ × ܕ܌ × ܘܜ ×
ܝ܎
઻ۻ ܊

Avec : tp : Epaisseur de la plaque sous la tête du vice.
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dm : diamètre moyen entre le cercle circonscrit et le cercle a tète du boulon

dm =20.5mm (boulons M12)

fu = 360 MPa

௣௥ௗܤ ൌ ͲǤ͸ൈ ൈߨ ǤʹͲͷൈ ͲǤͅ

܌ܛǡܜ۴ ൌ ૞۹ۼ ൑ ܌ܚǡܘ۰ ൌ ૠ૝Ǥ૚ૢ۹ۼ

Il n’y a pas de risque de poinçonnement.

VII.10.2 : Assemblage platine

L’assemblage est réalisé au moyen de cordon de soudure.

On suppose que le moment est équilibré uniquement par les cordons reliant le profilé à la

platine.

Soit : e=8mm

Figure VII

a) gorge reliant l'âme:EC3 Art 6.6.5.2

ቄ
͵݉ ݉ ൑ ܽ ൑ ͲǤͷݐ௪

͵݉ ݉ ൑ ܽ ൑ ͲǤͷൈ ͷǤͻ
�

On prend a=3mm.

b) gorge reliant la semelle

൜
͵݉ ݉ ൑ ܽ ൑ ͲǤͷݐ௙

͵݉ ݉ ൑ ܽ ൑ ͲǤͷൈ ͻǤʹ
�
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: diamètre moyen entre le cercle circonscrit et le cercle a tète du boulon

×
36

1.5
ൌ ͹ͶǤͳͻܰܭ

૚ૢ۹ۼ………………………………vérifiée.

as de risque de poinçonnement.

Assemblage platine – poutre sablière :

L’assemblage est réalisé au moyen de cordon de soudure.

le moment est équilibré uniquement par les cordons reliant le profilé à la

Figure VII.16:Assemblage platine poutre.

EC3 Art 6.6.5.2

�

elle:

�

le moment est équilibré uniquement par les cordons reliant le profilé à la
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On prend a=4mm.

VII.10.2.1 : Distribution des efforts sur les différents cordons:

a) cordon âme - platine:

Chaque cordon reprend :

KN
V

25
2

50

2


L = h − 2t୤= 220 − (2 × 9.2) = 201.6mm

b) Cordon- semelle:

    mmtbL w 2.2089.52110222 

VII.10.2.2 : Vérification :

a) Cordon âme - platine:

Chaque cordon reprend :

L = 201.6 mm

u

mww

mww

u

fa

N
L

fLa
N

.

3

3

.. 








EC3 Art 6.6.5.3

cmL 81.4
363.0

325.18.030







=ࡸ ૛૙.૚૟࢓ࢉ > ૝.ૡ૚࢓ࢉ� ……………………………...vérifiée.

b) Semelle cordon :

=ܮ 208.2݉݉

u

mww

mww

u

fa

N
L

fLa
N

.

3

3

.. 









cmL 61.3
364.0

325.18.030







=ࡸ ૛૙.ૡ૛࢓ࢉ > ૜.૟૚࢓ࢉ� …………….………………vérifiée.
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VII.11 : Calcul de Pied de poteau :

Introduction :

Les bases des poteaux et les tiges d’ancrage sont des éléments de continuité qui assurent la

transmission des efforts de la superstructure aux fondations, ce sont des dispositifs de liaisons.

Ces derniers sont constitués d’une plaque d’assise appelée platine assurant la réduction de la

pression dans le béton, soudée au poteau reposant sur la fondation et fixée par des écrous aux

tiges d’ancrage qui sont noyées dans le béton.

VII.11.1 : Dimensionnement de la tige d'ancrage des poteaux :

La tige d’ancrage sera dimensionnée avec l’effort de traction simple le plus défavorable

Nt= 70,98 KN et un moment My=0.78KN.m

Figure VII.17: Tige d’encrage du pied du poteau.

b =h+2c

h : la hauteur de la section HEA300  h = 290 mm

c : le débord, donné par : c = (100 ÷ 150) mm

On prend : c = 100 mm

D’où : a = h + 2c = 290 + 2×100 = 490 mm

b = b + 2c = 300 + 2×100 = 500 mm

a et b sont les dimension de la semelle.
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Figure VII.18 : Dispositions constructives.

Les tiges d'ancrages se dimensionnent à la traction simple, sous un effort de traction (Nt).

n

N
N t

st 

n : nombre de tiges.

Nt : effort sollicitant de traction.

L’ancrage est réalisé par 6 tiges :

ܰ௧
6

≤
.ߨ ∅ଶ

4 ௬݂ ⇒ ∅ ≥ ඨ
2.ܰ௧

.ߨ.3 ௬݂

∅ ≥ ඨ
2 . 70,98

3,14 . 3 . 23,5
= 0,80�ܿ݉

Figure VII.19 : Disposition des tiges d’encrages.

Donc on prend : ∅ = 2cm

Soit des tiges d’ancrages de 20 mm de diamètre.
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a) 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 = 6 cm

l1 = 40 cm

l2 = 4 cm

d1 = 10 cm

  KNKNNa 58.6853,3245,364,640

5

2
1

2

1000

3507
11.0

2



















 


Na = 23.10 KN >
୒౪

଺
= 11,43 KN……………………….....................Vérifiée

b) Vérification des contraintes dans le béton et l'acier :

Donc le centre de poussée se trouve dans le tiers central de la section, tous les boulons sont

sollicités à la compression.

ܣ = 3 × ×ߨ ܴଶ = 9.42ܿ݉ ଶ; (A : aire de la section de�૜�tiges à gauche du poteau).

l = e +
h

2
+

c

2
= 59.5cm.

h = h୮ + dଵ +
dଵ
2

= 44cm.

b = 2 × dଵ + h୮ = 49cm.

33.6
6

38

6
1.1

99.10
98.70

1078.0 3








D
cme

mm
N

M
e

sd

sd


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n =
Eୟ
Eୠ

= 15

૜ܐ + ૜× −ܔ) (ܐ × ૛′ܐ + ૢ૙× ۯ ×
ܔ

܊
× −ᇱܐ ૢ૙× ۯ ×

ܔ

܊
× ܐ = ૙

=ᇱܐ ૜ .ૢ૞૛ܕ܋

b-1) Les contraintes dans le béton :

iée......Vérif.......................2.1441.1

3

52.39
4452.3949

5.5998.702

1.5avec85.0

3

'
'

2 28

MPafMPa

f
f

h
hbh

lN

ubb

b

b

c
ubb






































b-2) Les contraintes dans l’acier :

fiée.......Véri........................235MPa09.70

3

52.39
44

3

52.39
445.59

.
42.9

98.70

3

'
3

'

.































ya

ya

fMPa

f
h

h

h
hl

A

N





VII.11.2 : 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 :
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Figure VII.20

M1 = ௕ߪ x d1 x
ௗଵ

ଶ

0.071051041.1 3
1  M

10
3

102

2

05.1
10 3

2M 










 

mKNMMM .04.021 

Le module d’inertie de la platine

6

.

2

12

.
2

3

tb

t

tb

V

I













 la contrainte de flexion dans la

൒ܜ ૚Ǥ૙૚ܕ܋

b) Vérification de la section 2

cmt 01.1
5.2310

604.0
2








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Figure VII.20: Vérification de la section 1-1.

KN.m

.03.0 mKN

Le module d’inertie de la platine pour b = 1cm

la contrainte de flexion dans la section est :

Vérification de la section 2-2 :
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Figure VII.21 : Vérification de la section 2-2.

Par le même résonnement, on aura le moment maximal :

M1=M2=0.07 KN.m

D’où : cmt 33.1
5.2310

607.0
2









t ≥ 1.33 cm 

c) Vérification de la section 3-3 :

Du coté tendu, la platine est soumis à un moment : M = 0.1T

mKnAT a .02.661009.7042.9. 1  

mKNM .60.602.661.0 

6

50 2t
Wel 

Figure VII.22 : Vérification de la section 3-3.
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Il faut donc vérifier que :

cmt

f

M
tf

t y

y

18.0

5.2350

60.66

50

6

50

660.6
2










En conclusion, on prendra une platine d’épaisseur : t =2.5cm.

VII.12 : Calcul de Pied de potelet :

Même calcule avec les pieds de poteaux.

La tige d’ancrage sera dimensionnée avec l’effort de traction le plus défavorable

Nt= 65.34 KN .

Figure VII.23 : pied de poteau articulé.

h : la hauteur de la section IPE240 h = 240 mm

c : le débord, donné par : c = (100 ÷ 150) mm

on prend : c = 100 mm

d’où : a = h + 2c = 240+ 2×100 = 440 mm

b = b + 2c = 120 + 2×100 = 320 mm

Les tiges d'ancrages se dimensionnent à la traction simple, sous un effort de traction (Na).
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n

N
N t

st 

n : nombre de tiges.

Nt : effort sollicitant de traction.

L’ancrage est réalisé par 6 tiges :

ܜۼ
૟

≤
ૈ. ∅૛

૝
ܡ܎ ⇒ ∅ ≥ ඨ

૛.ܜۼ
૜.ૈ.ܡ܎

∅ ≥ ඨ
2 . 65.34

3.14 . 3 . 23.5
= 0.77�ܿ݉

Donc on prend : ∅ = 2 cm

Soit des tiges d’ancrages de 20 mm de diamètre.

VII.12.1 Vérification de la tige d’ancrage :

L’effort admissible par scellement est fixé par la règle suivante : selon (CCM97)

 21

1

.5.3.4.6.

1

.
1000

g.7
1.1.0 lrl

d

N c
a 

























Na : effort normal résistant d’une tige.

=ݎ 3∅ ,����݈1 = 20∅ ,����݈2 = 2∅

gc: Le dosage en ciment = 350 Kg/m3

r = 6 cm

l1 = 40 cm

l2 = 4 cm

d1 = 10 cm

Na = 65.34 KN>
ே೟

ଶ
= ܰܭ�5.81 ........................…………….....Vérifiée

a) Vérification des contraintes dans le béton et l'acier :

m
N

M
e

sd

sd 38.0
34.65

31.24


cm
D

cme 5.21
2

43

6
38 
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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).

219.21 cmA  (A : aire de la section de 3 tiges à gauche du poteau)

15

53

48

5.48









b

a

E

E
n

cmb

cmh

cml

  0.90'.90'..3' 23  h
b

l
Ah

b

l
Ahhlh

cmh 5.30'

a) Les contraintes dans le béton :

Vérifiée2.1405.1

3

5.30
485.3053

5.4834.652

1.5avec85.0

3

'
'

2 28
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ubb

b
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c
ubb
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


































b) Les contraintes dans l’acier :

Vérifiée235MPa67.8

3

5.30
48

3

5.30
485.48

.
19.21

34.65
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'
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
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








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
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

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




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fMPa

f
h

h

h
hl

A

N





VII.12.2 Dimensionnement de l’épaisseur de la platine :

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 :
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KN.m0.2105104 3
1  M

.09.010
3

102

2

68.2
10 3

2 mKNM 










 

mKnMMM .11.021 

le module d’inertie de la platine ou b = 1cmla contrainte de flexion dans la section est :

6

.

2

12

.
2

3

tb

t

tb

V

I













cmtf
W

M
y

el

67.1
5.2310

611.0
2









cmt 67.1

Vérification de la section 2-2 :

Par le même résonnement, on aura le moment maximal :

mKnM .2.010
2

10
104 3  

D’où :
cmt 25.2

5.2310

62.0
2









cmt 25.2

Vérification de la section 3-3 :

Du coté tendu, la platine est soumis à un moment : M = 0.1T

mKNAT a .37.181067.819.21. 1  

mKNM .83.137.181.0 

6

50 2t
Wel 

Il faut donc vérifier que :

cmt

f

M
tf

t y

y

1.0

5.2350

83.16

50

6

50

69.6
2










En conclusion, on prendra une platine d’épaisseur : t =2cm.
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VIII.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’appellent

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 site S3est : σadm= 1.6 bar

La profondeur d’ancrage : D =1.5 m

VIII.2 : Calcul des fondations :

VIII.2.1 : Détermination des sollicitations :

Pour le dimensionnement des fondations superficielles, les sollicitations sont déterminées

selon les combinaisons d’actions suivantes :

0,8

G Q E

G E

 



(Art 10.1.4.1 RPA99/2003)

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 :

Sollicitation Situation accidentelle Situation durable

ELU ELS

G+Q+E 1,35(G+Q+S) G+S

Nmax (KN) 41,75 143,82 103,46

My(KN.m) 9,29 21,02 15,07

MZ (KN.m) 1.96 51.81 0,91
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Vy (KN)

VZ (KN)

Tableau V.III

VIII.2.2 : Pré dimensionnement de la semelle de poteau

Les dimensions de la semelle sont choisies de manière qu’elles soient homothétiques

avec celle du pied de poteau, les poteaux de notre structure sont rectangulaires à la base (

donc les semelles sont rectangulaire (

a et b : dimension du poteau considéré. (HEA3

A et B : dimension de la semelle.

h1 = d + c ; avec c = 5 cm. (Béton de propreté)

d : hauteur utile de la semelle est donnée par.

4max

4

B b

d
H h




 




(BAEL 91

Figure

a) Critère de non poinçonnement

 solM  2 : Situation accidentelle

 solM  33,1 : Situation durable

M : Contrainte maximale dans la semelle donnée par la formule suivante
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1,63 24,53

30,72 81,41

V.III. 1: Les sollicitations à la base des poteaux HEA300.

Pré dimensionnement de la semelle de poteau :

Les dimensions de la semelle sont choisies de manière qu’elles soient homothétiques

les poteaux de notre structure sont rectangulaires à la base (

donc les semelles sont rectangulaire (A*B).

n du poteau considéré. (HEA300)

et B : dimension de la semelle.

; avec c = 5 cm. (Béton de propreté)

utile de la semelle est donnée par.

(BAEL 91-Ch 15.III-Art 1.2)

Figure VIII. 1: Dimension de la semelle.

a) Critère de non poinçonnement :

: Situation accidentelle

: Situation durable

: Contrainte maximale dans la semelle donnée par la formule suivante :

10,42

59,50

Les sollicitations à la base des poteaux HEA300.

Les dimensions de la semelle sont choisies de manière qu’elles soient homothétiques

les poteaux de notre structure sont rectangulaires à la base (a*b),

:
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
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
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
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
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e
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0

0

6
1

6
1





bar

N

M
e

sol

Y

6.1

0







AB
B

A

b

a

cmb

cma

11.1

44

49







Ou :

a et b dimensions de la platine puisque les poteaux sont encastrés. (Voir chapitre 07 calcul

des assemblages - pieds de poteau).

VIII.2.3 : Dimensionnement de la semelle :

- Situation accidentelle : 2M sol 

22,0
41,75

9,29
eavec008,2697,0 0

3  AA

La résolution de cette équation donne, une racine réelle :

mA 46,1

mB

B

62.1

62.146.111.1





Soit A= 1.46 m et B =1.62 m

- Situation durable : solM  33,1
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sol

sol

a
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e
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Ab
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B

e
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N
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33,1
6

1

33,1
6

1
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
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
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
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
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
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



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

 









 

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mA

AA

38,1

:réelleracineunedonne,équationcettederésolutionLa

146,0
143.82

21.02
eavec0717,039,1 0

3





mBB 53.138.111.1 

On choisit pour toutes les semelles des poteaux de section (60*35) cm² A=1.46m et B=1.62m

 cdh1 29 + 5 =34 cm

l1 : hauteur de l'amorce de poteau

l1 = 1,50 – 0,34 = 1.16 m

 Poids de la semelle:

P=A×B×h1×fc28

P = 1.46×1,62×0,34×25 = 20.10KN

 Les moments à la base:

 
 11

11

lhTMM

lhTMM

yzbz

zyby





mdsoit
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bB

d
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4
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44.062.1
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
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

























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Les sollicitations à la base de la semelle sont regroupées dans le tableau ci-dessous :

Sollicitation Situation accidentelle Situation durable

ELU ELS

G+Q+E 1,35(G+Q+S) G+S

Nmax (KN) 43,63 152.84 121.09

My(KN.m) 9,59 23.52 17.22

MZ (KN.m) 1.09 50.31 1.89

Vy (KN) 1,63 24,53 10,42

VZ (KN) 30,72 81,41 59,50

Tableau VIII. 2: Les sollicitations à la base de la semelle.

VIII.2.4 : Vérification des contraintes :

Les contraintes dans les semelles excentrées sont données par les expressions suivantes :
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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 A 0.22 0.35˂3.2 0.01 0.01˂1.6 

Sens B 0.02 0.19˂3.2 0.17 0.19˂1.6 

Situation

Durable

ELU Sens A 0.15 1.04˂3.2 0.25 0.84˂1.6 

Sens B 0.33 1.5˂3.2 -0.14 1.09˂ 1.6 

ELS Sens A 0.01 0.8˂3.2 0.21 0.65˂1.6 

Sens B 0,14 0.53˂3.2 0.49 0,52˂1.6 

Tableau VIII.3: Vérification des contraintes dans le sol.

Les contraintes moyennes sont vérifiées.

VIII.2.5 : Détermination des armatures de la semelle :

On a deux conditions à vérifier :

 

 
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



Si les deux conditions sont vérifiées, les armatures seront calculées sous un effort normal

fictif:

sensB
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e
NN
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
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



 
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0
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3
1'

3
1'

Si l'une des deux conditions est vérifiée, les armatures seront calculées sous un moment M1
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a)-situation accidentelle:

- Armatures parallèles à" B":
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Les armatures seront calculées sous un effort normal fictif:
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b) Situation durable :

 A l'E.L.U :
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- Armatures parallèle à A=1.46m:
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 A l'E.L.S:
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Les armatures seront calculées sous un effort normal fictif:
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



 
 03

1'

KNN 92.155
46.1

14.03
109.121' 







 


²9.14

²9.14
40026.0

1092.155 3

cmA

cmA

S

S











- Armatures parallèles à B=1.62m :

M1decalcul

07,0
24

62.1
14,0

06,0
24

46.1
14,0

0

0




















e

e
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 

mKNM

sensBM

.44.111

27

09.121

14.0
2

62.1

44.035,0
2

62.1

14.0944.03,062.14

2

1




























²1.1

²1.1
40026.0

1044.11 3

cmA

cmA

S

S











c) Condition de non fragilité :

2

2
1

28

65.6min

65.634162
400

1.2
23.023.0min

cmA

cmhB
f

f
A

B

e

t
B





2

2
1

28

99.5min

99.534146
400

1.2
23.023.0min

cmAA

cmhA
f

f
AA

e

t





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 A :

cmcmls 40
4

146
32.42

1.2²5.14.2

4002.1





 

Suivant B :

cmcmls 5.40
4

162
32.42

1.2²5.14.2

4002.1





 

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 :
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Armatures Situati

on

accide

ntelle

Situation

Durable

ELU

As (A) 1.02 2.34

As (B) 0.54 4.11

TableauVIII.

Figure

VIII.3 : Calcul des longrines :

VIII.3.1 : Introduction :

Les longrines sont des éléments

l’ensemble des semelles. Elles sont soumises à des forces axiales de traction, ils sont en béton

armé ou en béton précontraint.

VIII.3.2 : Pré dimensionnement :

Les dimensions minimales de la se

sont :

25 cm x 30 cm : sites de catégorie S

30 cm x 30 cm : sites de catégorie S

Pour notre cas on optera pour des longrines de section :( 30x35) cm² (puisque S3)
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Situation

Durable

Amin(

cm²)

Nombre

De

barre

As(c

m²)

ELU ELS

2.34 14.9 6.65 10HA14 15.39

4.11 1.1 5.99 6HA12 6.79

TableauVIII.6 : Les armatures des semelles.

FigureVIII.2: Schéma de ferraillage de la semelle.

Calcul des longrines :

Les longrines sont des éléments appartenant à l’infrastructure et qui servent à rigidifier

l’ensemble des semelles. Elles sont soumises à des forces axiales de traction, ils sont en béton

armé ou en béton précontraint.

Pré dimensionnement :

Les dimensions minimales de la section transversale des longrines d’après le

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)

ls(cm) St (cm)

50 17

50 12

appartenant à l’infrastructure et qui servent à rigidifier

l’ensemble des semelles. Elles sont soumises à des forces axiales de traction, ils sont en béton

ction transversale des longrines d’après le RPA99vs2003

Pour notre cas on optera pour des longrines de section :( 30x35) cm² (puisque S3)
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VIII.3.3 : Ferraillage :

Les longrines doivent être calculées pour résister à l’action d’une forces de traction qui

est égale à :

20t

N
N KN



 
  
 

(Art 10.1.4.1 RPA99/2003)

α: coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considérée    

max
uN : L’effort normal ultime du poteau le plus sollicité.

 α = 12 (zone IIa, site S3)

KNNELS

KNNELU

t

t

09.10
12

09.121

74.12
12

84.152





















s

t
s

N
A




255.1
65

1009.10

51.1
84

1074.12

3

2
3

cmAELS

cmAELU

S

S








 









 






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 6,3 ² Vérifiée

t
s

e

s

f
A

f

A

cm cm

 


 
 



- Vérification de la flèche :

qs=10.09/5=2.01 KN/ml

La plus grande portée est : l=5m
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vérifiéeestconditionla

cmf

cm
hb

I

cm
l

f
IE

lq
f adm

s

302.0
5.107187101.2384

50001.2

5.107187
12

3530

12

.

5.2
200

500

200384

5

4

3
33

4


















- 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.

Figure VIII.3: Schéma de ferraillage des longrines.

VIII.4 : Ferraillage des futs :

Les fondations sont ancrées à D=1.5m ; l’assemblage platine massif doit être au-dessus du

sol ; donc on prévoit un poteau en B.A (fût) de dimension (80*60) 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)
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FigureVIII.4 : Section du fut à ferrailler.

On a :
259.94

23.12 .

u

u

N KN

M KN m






23.12
0,10

259.94

0,8
0,13

6 6

u

u

M
e m

N

h
m

  

 

6

h
e  La section est entièrement comprimée.

Donc ; le calcul se fera par assimilation à la flexion simple avec Mua.

 Calcul de Mua :

20,8
23.12 259.94 0,10 0,85 166.087 .

2 2
ua U u ua

h
M M N e d M KN m

      
               

      

   ' 259.94 0.85 0.05 166.087 41.87( )u uAN d d M I     

 0.337 0.81 ' (0.337 0.85 0.81 0.05)0.6 0.8 14.2 1679.80 . ( )bud d b h f KN m II           

( ) ( ) 0I II A 

' U bu

st

N b h f
A

f

   


2 3 2

( ') 259.94(0.85 0.05) 166.0870.357 0.357
14.2 10 0.6 0.8 0.46

' 0.05
0.857 0.857

0.8

U UA

bu

N d d M

f b h

d

h



    
      

 

2' 826.27 0A cm  

Donc on ferraille avec As min

Selon RPA99/2003(art7.4.2.1) la section minimale d’armature longitudinale est :
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As min  =0.9℅ b×h=43.2

 Calculde Amin :

228
min

min

2,1
0,23. . . 0, 23.600.850. 6,15

400

on ferraille avec A

t

e

f
A b d cm

f
  



Le choix de la section est : s,minA 6 12HA

 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 14

2 2
cm   

FigureVIII.5: Schéma de ferraillage des futs.

VIII.5 : Dimensionnement de la semelle de potelet:

La surface de la platine du potelet

2

53 36

53 36 1908

S a b avec Lp cm et Bp cm

S cm

   

  

La semelle est soumise à un effort normal

Nsd=41,85KN

(A, B) dimension (longueur et largeur) de la base inférieure
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2

53
1, 472 1, 472

36

0,15
1, 472

41850
43,5

0,15.1,472

60 , ' 1,472 60 88,32

100

C sol sol

A a
A B

B b

Nsd Nsd
avec MPa

A B B

B cm

Soit B cm d ou A cm

Soit A cm

  

    

   
 

  

   



- Hauteur de la semelle :

 

 

100 53
11,75

4 4
max

60 36
6

4 4

11,75

A a
cm

d
B b

cm

d cm

 
 

 
  





On prend d=15cm

-L’enrobage :

5 20

: 6,66 10
3 2

t

t t
p P

c cm h d c cm

h h
on a h h cm

    

    

Soit hp=10cm

On doit vérifier que :

 

3

: 1,35

:

25 /

20 0,6 1 0, 25 3

41,85 1,35 3 45,9

' :

45900
0,076 0,15

1000 600

e
C sol

t sd

S

t

C sol

N

s

Avec N N Ps

Ps poids dela semelle

KN m

P KN

N KN

D ou

MPa MPa

 



 

 

 



    

   

   


2.8 Calcul des armatures :

   45,9 100 53
17,977

8 8 15

t
X

N A a
F KN

d

 
  


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   

2

2

45,9 60 36
9,18

8 8 15

17977
0,51

400

1,15

9180
0, 26

400

1,15

t
Y

X
X S

SS

y

Y

S

N B b
F KN

d

F fe
A cm Avec

F
A cm






 
  

 

   

  

- Condition de non fragilité

2
min min

2
min min

1,81
:

1,08
X X X X

Y Y Y Y

A A A A cm
On a

A A A A cm

    


   

AS//A, prend 4ø12=4,52cm2

Avec un espacement de 17 cm entre deux barres

AS//B, on prend 3ø12=3,39cm2

Avec un espacement de 30cm entre deux barres

FigureVIII.6:schéma de la semelle de potelet
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IX.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

IX.2 : Détermination des moments renversants (MR)

IX.2 1 : Cas du vent :

L’action du vent est décomposée en deux composantes :

- Une composante horizontale (Fwe h)

- Une composante verticale (Fwe v)

a) Vent perpendiculaire au long pan V1 :

Forces extérieurs : Fwe=ࢊ࡯ × ࢃ∑ ×��ࢋ ࡭ ࢌࢋ࢘

.i i

T

i

T x
X

T


 ;

.i i

T

i

T y
Y

T


 ;

.i i

T

i

T z
Z

T




.ii i

U

i

U x
X

U




; .i i

U

i

U y
Y

U




; .i i

U

i

U z
Z

U




zone We A (m²) FweH (KN) FweV (KN)
Point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D -478.87 103.5 -49.56 0 0 17.25 3.45

E -179.58 103.5 -18.58 0 25 0 3.45

F -718.31 22.5 0 -15.81 4.875 1.5 8.18

Auvent1 -239.44 29.37 0 -7.03 25 1.125 6.90

G -490.84 112.5 0 -104.75 8.625 1.5 8.59

H -239.44 437.5 0 -6.17 4.875 3.75 8.59

Auvent2 -239.44 29.37 0 -7.03 25 17.25 6.90

Fr (toi) 0 - - - - - -

Fr (par) 0 - - - - - -

FweH=-68.14 - 6.81 12.54 3,45

- FweV=-140.79 9.30 2.37 8.38

Tableau IX.1: forces extérieurs sens V1.
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Forces intérieurs : Fw, i ࢃ∑= ࡭�×��࢏ ࢌࢋ࢘

zone Wi A (m²) FwiH (KN) FwiV (KN)
Point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D -65.84 103.5 -3.26 0 0 25 3.45

E -65.84 103.5 -3.26 0 17.25 25 3.45

F -77.81 5.63 0 -0.44 4.875 1.5 8.18

Auvent1 -77.81 28.13 0 -2.18 1.125 25 6.9

G -77.81 5.63 0 -0.43 8.625 1.5 8.59

H -77.81 16.87 0 -1.31 4.875 3.75 8.59

Auvent2 -77.81 28.13 0 -2.18 17.25 25 6.90

Fr (toi) 0

Fr (par) 0

FwiH=-6.52 - 8.63 12.5 3,45

- FwiV=-6.54 8.00 17.61 7.43

Tableau IX.2: forces intérieurs sens V1.

La force résultante:

Action

horizontale

Action

verticale

Coordonnées du point d’application

x y Z

Fw,e -68.14 0 6.81 12.54 3.45

Fw,e 0 -140.79 9.30 2.37 8.38

Fw,i -6.52 0 8.63 12.5 3.45

Fw,i 0 -6.54 8.00 17.61 7.43

Ffr(p.v) 0 0 - - -

Ffr(toiture) 0 0 - - -

Résultante Fw -74.66 0 6.98 12.54 3.45

Résultante Fw 0 -147.33 9.24 3.04 8.34

Tableau IX.3: la force Fw résultante cas V1

 Calcul du moment de renversement :

M୰= F୛ ୌୣ × 5.86 + F୵ ୴ୣ × (9.11-6.76) = 61.86 × 5.86+ 206.02×2.35=846.65 KN.m
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Mr=846.65KN.m

 Calcul du moment stabilisant

ࡹ ࢙ = w × 17.25

Avec :

W ≈ 332.30 KN : Poids approximatif totale du bâtiment.

௦ܯ = 332.30× 17.25 = 5732.175 KN.m

sr MM  : La stabilité longitudinale est vérifiée.

Figure IX.1 : Résultantes des forces horizontale et verticale sur la façade princi

b) Vent perpendiculaire au pignon sens V3

Forces extérieurs : Fwe=ࢊ࡯

zone We A (m²)

D 478.87 103.5

E -179.58 103.5

F1 -1101.40 5.63

F2 -1101.40 5.63

Auvent1 -239.44 28.13

G1 -778.17 5.63

G2 -778.17 5.63

H1 -365.73 16.87

Stabilité d’ensemble
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Calcul du moment stabilisant :

Poids approximatif totale du bâtiment.

= 5732.175 KN.m

La stabilité longitudinale est vérifiée.

Résultantes des forces horizontale et verticale sur la façade principale avec dépression intérieure.

pignon sens V3 :

× ࢃ∑ ��ൈࢋ ࡭ ࢌࢋ࢘

(m²) FweH (KN)
FweV

(KN)

Point d’application

X(m)

103.5 49.56 0 0

103.5 -18.58 0 17.25

5.63 0 -6.20 4.875

5.63 0 -6.20 12.375

28.13 0 -6.74 1.125

5.63 0 -4.38 8.625

5.63 0 -4.38 16.625

16.87 0 -6.17 4.875

Stabilité d’ensemble

pale avec dépression intérieure.

Point d’application

Y(m) Z(m)

25 3.45

25 3.45

1.5 8.18

1.5 8.18

25 6.9

1.5 8.59

1.5 8.59

3.75 8.59



Chapitre IX: Stabilité d’ensemble

Page 191

H2 365.73 16.87 0 -6.17 8.625 3.75 8.59

I1 -305.87 79.68 0 -24.37 4.875 25 8.59

I2 -305.87 79.68 0 -24.37 8.625 25 8.59

Auvent2 -239.44 28.13 0 -6.74 17.25 25 6.90

Fr (toi) 0

Fr (par) 0

FweH=30.98 - -10.35 25 3,45

- FweV=-95.72 -7.87 17.07 8.29

Tableau IX.4: Forces extérieurs V3.

Forces intérieurs : Fw, i ࢃ∑= ࡭�×��࢏ ࢌࢋ࢘

zone Wi(N) A (m²) FwiH (KN) FwiV (KN) Point d’application

X(m) Y(m) Z(m)

D 478.87 103.5 49.46 0 0 25 3.45

E -179.58 103.5 -18.58 0 17.25 25 3.45

F1 -193.94 5.63 0 -1.10 4.875 1.5 8.18

F2 -193.94 5.63 0 -1.10 12.375 1.5 8.18

Auvent1 -193.94 28.13 0 -5.46 1.125 25 6.9

G1 -193.94 5.63 0 -1.10 8.625 1.5 8.59

G2 -193.94 5.63 0 -1.10 16.625 1.5 8.59

H1 -193.94 16.87 0 -3.27 4.875 3.75 8.59

H2 -193.94 16.87 0 -3.27 8.625 3.75 8.59

I1 -193.94 79.68 0 -15.45 4.876 25 8.59

I2 -193.94 79.68 0 -15.45 8.625 25 8.59

Auvent2 -193.94 28.13 0 -5.46 17.25 25 6.9

Fr (toi) 0

Fr (par) 0

FwiH=30.88 - -10.37 25 3.45

- Fwiv=-

52.76

7.58 20.40 8.40

Tableau IX.5: forces intérieurs sens V3.
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La force résultante:

Action

horizontale

Action

verticale

Coordonnées du point d’application

x y Z

Fw,e 30.98 0 10.35 25 3.45

Fw,e 0 -95.72 10.37 25 3.45

Fw,i 30.88 0 7.87 17.07 8.29

Fw,i 0 -52.76 7.58 20.40 8.40

Ffr(p.v) 0 0 - - -

Ffr(toiture) 0 0 - - -

Résultante Fw 61.86 0 9.11 21.04 5.86

Résultante Fw 0 -206.02 6.76 16.84 3.75

Tableau IX.6: la force Fw résultante cas V3

 Calcul du moment de renversement :

M୰= F୛ ୌୣ × 5.86 + F୵ ୴ୣ × (9.11-6.76) = 61.86× 5.86+ 206.02×2.35=846.65 KN.m

Mr=846.65KN.m

 Calcul du moment stabilisant :

ࡹ ࢙ = w × 17.25

Avec :

W ≈ 332.30 KN : Poids approximatif totale du bâtiment.

௦ܯ = 332.30× 17.25 = 5732.175 KN.m

sr MM  : La stabilité longitudinale est vérifiée.
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Figure IX.2 : Résultantes des forces

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.

IX.2.2 :Cas de séisme

Le moment de renversement qui peut être par l’action causé par l’action sismique doit être

calculé par rapport au niveau de contacte sol

a) Réaction à la base :

Le mode

Fx(KN)

CQC 2.71

Tableau IX.7

N.B : Vu que l’effort Fz est positif, donc il ne crée aucun moment de renversement.

CQC : combinaison quadratique complète.

mKNMM

mKNMM

xxxxR

yyyyR

.25,913

.1519,88

/

/





b) Calcul des moments résistant (stabilisateurs)

- Poids de la structure :

PT= 330.50KN

1) Moment résistant

GTiiyyST

GTiixxST

XPXPM

YPYPM








/

/
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Résultantes des forces horizontale et verticale sur la façade principale avec dépression intérieure

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.

Le moment de renversement qui peut être par l’action causé par l’action sismique doit être

calculé par rapport au niveau de contacte sol –fondation.

Réaction

Fy (KN) Fz(KN) Mxx(KN.m)

2.71 31.89 1.8

IX.7 : Réactions à la base due aux effets sismiques.

que l’effort Fz est positif, donc il ne crée aucun moment de renversement.

combinaison quadratique complète.

Calcul des moments résistant (stabilisateurs) :

Stabilité d’ensemble

horizontale et verticale sur la façade principale avec dépression intérieure

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.

Le moment de renversement qui peut être par l’action causé par l’action sismique doit être

(KN.m) Myy(KN.m)

8.05

que l’effort Fz est positif, donc il ne crée aucun moment de renversement.
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- Mst/XX =339.57× 8.650 = 2937.28KN.m

- Mst/YY = 339.57 × 12.5 =4244.625KN.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

1972.28 1582.596 1005.152 20552.368 3604.122 1221.894
Tableau IX. 8: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 :

La stabilité d’ensemble vis-à-vis du vent et du séisme respectivement est vérifiée ; donc notre

construction est stable.
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L’étude de ce projet nous a permis 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 à savoir le RPA99 version 2003, les différents D.T.R et les Euro codes.

La complexité des calculs en génie civil fait inévitablement appel aux services d’outils

numériques tels qu’AUTODESK ROBOT STRUCTURAL ANALYSIS, à qui on doit un gain

en temps, en précision et en fiabilité.

Au cours de notre étude, nous sommes parvenus à un certain nombre de conclusions dont les plus

importantes sont :

 La modélisation doit être aussi proche que possible de la réalité, afin d’approcher le

comportement réel de la structure et obtenir de meilleurs résultats.

 Les systèmes de contreventement de la structure sont, la poutre auvent de pignon, les

palées de stabilités.

 La stabilité de la structure est assurée par une minimisation des déplacements horizontaux

ainsi qu’une stabilité de l’ensemble vis-à-vis du vent et du séisme.

 Le ferraillage de tous les éléments de notre structure est effectué dans le souci de garantir

à l’ouvrage une bonne résistance, et de faciliter l’exécution des travaux au chantier tout en

respectant les sections minimales imposées par le règlement.

 Vu sa bonne rigidité et son poids léger, l’acier nous offre la possibilité de concevoir des

éléments de grandes portées.

 Le projet s’est fixé comme objectif la prévention de tout risque afin de garantir la sécurité

des vies et des biens, qui constituent la principale règle dans le domaine du génie civil.
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Annexe

Tableau des armatures (1)

Section en cm2 de N armatures de diamètre Φ (mm)

Φ (mm) 5 6 8 10 12 14 16 20 25 32 40

1 0,20 0,28 0,50 0,79 1,13 1,54 2,01 3,14 4,91 8,04 12,57

2 0,39 0,57 1,01 1,57 2,26 3,08 4,02 6,28 9,82 16,08 25,13

3 0,59 0,85 1,51 2,36 3,39 4,62 6,03 9,42 14,73 24,13 37,7

4 0,79 1,13 2,01 3,14 4,52 6,16 8,04 12,57 19,64 32,17 50,27

5 0,98 1,41 2,51 3,93 5,65 7,72 10,05 15,71 24,54 40,21 62,83

6 1,18 1,70 3,02 4,71 6,79 9,24 12,06 18,85 29,45 48,25 75,40

7 1,37 1,98 3,52 5,50 7,92 10,78 14,07 21,99 34,36 56,30 87,96

8 1,57 2,26 4,02 6,28 9,05 12,32 16,08 25,13 39,27 64,34 100,53

9 1,77 2,54 4,52 7,07 10,18 13,85 18,10 28,27 44,18 72,38 113,10

10 1,96 2,83 5,03 7,85 11,31 15,39 20,11 31,42 49,09 80,42 125,66

11 2,16 3,11 5,53 8,64 12,44 16,93 22,12 34,56 54,00 88,47 138,23

12 2,36 3,39 6,03 9,42 13,57 18,47 24,13 37,70 58,91 96,51 150,80

13 2,55 3,68 6,53 10,21 14,70 20,01 26,14 40,84 63,81 104,55 163,36

14 2,75 3,96 7,04 11,00 15,38 21,55 28,15 43,98 68,72 112,59 175,93

15 2,95 4,24 7,54 11,78 16,96 23,09 30,16 47,12 73,63 120,64 188,50

16 3,14 4,52 8,04 12,57 18,10 24,63 32,17 50,27 78,54 128,68 201,06

17 3,34 4,81 8,55 13,35 19,23 26,17 34,18 53,41 83,45 136,72 213,63

18 3,53 5,09 9,05 14,14 20,36 27,71 36,19 56,55 88,36 144,76 226,20

19 3,73 5,37 9,55 14,92 21,49 29,25 38,20 59,69 93,27 152,81 238,76

20 3,93 5,65 10,05 15,71 22,62 30,79 40,21 62,83 98,17 160,85 251,33



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






































