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Notation 

𝐆 : Chargement permanente, poids propre 

𝐐 : Charge d’exploitation, entretien 

N : Charge de la neige 

𝐖 : Charge de vent 

T : Effet de température 

E : Action sismique 

A : Section brute d’une pièce 

𝐀𝐧𝐞𝐭 : Section nette d’une pièce 

𝐈𝐭 : Moment d’inertie de torsion 

𝐈𝐰 : Facteur de gauchissement d’une section 

𝐈𝐲 : Moment d’inertie de flexion maximal 

𝐈𝐳 : Moment d’inertie de flexion minimal 

𝐖𝐞𝐥 : Module de résistance élastique 

𝐖𝐩𝐥 : Module de résistance plastique 

𝐚 : Gorge d’un cordon de soudure 

𝐝𝟎 : Diamètre nominal des tiges des boulons 

𝐍𝐑 : Effort normal résistant 

𝐍𝐩𝐥 : Effort normal plastique 

𝑽𝒑𝒍 : Effort tranchant plastique 

𝐌𝐩𝐥 : Moment fléchissant de plastification 

𝑭𝑷 : Force de serrage 

𝒇 : Flèche d’un élément 

𝒇𝒖 : Contrainte de rupture d’une pièce 

𝒇𝒖𝒃 : Contrainte de rupture d’un boulon 

𝒇𝒚 : Contrainte limite d’élasticité d’un acier 

E : Module de Young 

𝝈 : Contrainte normale 



 
 

𝜷𝒘 : Facteur de corrélation 

𝜷𝒎 : Facteur de de moment uniforme équivalent 

𝜺 : Coefficient de réduction élastique de l’acier 

ƛ : Elancement réduit 

ƛ𝒍𝒕 : Elancement réduit pour le déversement 

𝝀𝒄𝒓 : Elancement Critique 

𝒖 : Coefficient de frottement entre deux pièces en contact 

𝝌 : Coefficient de réduction de flambement 

𝜶 : Angle d’inclinaison 

𝜶𝒍𝒕 : Facteur d’imperfection pour le déversement 

𝜸 : Coefficient de sécurité 

𝚿𝑠 : Coefficient de scellement relatif à une armature 

𝒊 : Rayon de giration 

𝒍𝒌 : Longueur de flambement d’un élément 

𝒕 : Epaisseur d’une pièce 

𝒕𝒇 : Epaisseur de la semelle d’un profilé 

𝒕𝒘 : Epaisseur de l’âme d’un profilé 

∅ : Diamètre d’une section 

𝑹 : Coefficient de comportement de la structure 

𝑴𝒗 : Moment résistant plastique réduit du fait de l’effort tranchant 

        𝑾𝒗 : Module de résistance plastique de l’aire de cisaillement Av 

 

 

 



 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

INTRODUCTION GENERALE 

 

 

 



Introduction générale 

 

Introduction générale 

L’utilisation du métal dans l’architecture et le génie civil a débuté à la fin du 19e siècle, grâce 

au développement de l’industrie sidérurgique qui a permis la production d’éléments adaptés 

aux ossatures métalliques. Ces structures rigides permettent de grandes portées, idéales pour 

des bâtiments nécessitant de vastes espaces sans poteaux (halles, gymnases, hypermarchés…). 

Plus légères que les structures en béton ou en maçonnerie, elles transmettent moins de charges 

au sol. 

Les constructions métalliques sont rapides à réaliser grâce à l’assemblage de poutres 

métalliques (profilés marchands ou PRS), souvent issues du laminage d’acier doux, offrant une 

bonne résistance et sécurité. Le tout reste compétitif en termes de coût. 

Dans ce cadre, notre projet de fin d’études porte sur l’étude d’un hangar en R+2 avec sous-sol 

de stockage avec en charpente et planchers mixtes implanté à Akbou ( Béjaïa). Ce mémoire vise 

à approfondir les connaissances déjà acquises durant notre formation et à présenter un travail 

de qualité pour l’obtention du diplôme de Master en Génie Civil . 

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

recommandations en vigueur à savoir (RPA 99/2003 ; DTR RNV 2013 ; CCM97 et DTR Charge 

et surcharge). 

 



 

 

 

 

                                      

                                       

                                       

 

                                       

                                        

Chapitre I 

 

Présentation de projet 

 

 



 

 

Introduction :  

Notre projet consiste à étudier un hangar de stockage avec toiture à deux versants, et ossature 

en charpente métallique en R+2 avec sous-sol, L'ossature est formée d’une structure en 

charpente métallique (Poteaux, Poutres) et de planchers mixtes collaborant (béton – acier).  

 

I.1 Situation du projet :  

Le présent projet est déjà implanté au sud de la zone d’activité de Taharacht, au niveau de la 

rive gauche des oued Soummam (Bejaia) reconnue comme un site plat, qui est classé selon le 

règlement parasismique Algérien (RPA 99 version 2003) comme étant une zone de moyenne 

sismicité Iia 

 

 

 

Figure I.1 : Plan de situation du projet 

 



 

 

 

                                              Figure I.2 : Vue en 3D de la structure 

I.2 Dimensions de l’ouvrage :  

Le présent ouvrage a une forme rectangulaire comme illustré dans les plans  architecturaux 

caractérisée par les dimensions suivantes :  

➢ Hauteur totale du la structure .......................17,32m  

 ➢ Longueur totale ............................................25.00 m  

 ➢ Largeur totale ...............................................20.00 m 

➢ Profondeur du sous-sol ..................................5,10m 

 ➢ Hauteur du rez-de-chaussée ..........................6,12m  

➢  Hauteur de l’étage 1 ......................................5,1m 

➢  Hauteur de l’étage 2.......................................5,1m 

 ➢ Hauteur de versant …………………………1.5 m  

 ➢ La pente de versant …………………………α=6,84°  

 ➢ Surface totale de la structure ………………500 m2 



 

 

I.3 Caractéristiques du sol : 

Les études faites sur le sol (rapport préliminaire de sol), voir Annexe 1, où le projet sera 

implanté nous renseignent sur :  

- La contrainte admissible du sol: σadm= 1,7bar.  

-Le site est de catégorie S3 : sols meuble. 

-Les caractéristiques mécaniques sont : 𝝋 =22° et C=0.11 bar 

 I.4 Ossature et éléments de stabilité de la structure  

La structure est constituée de portiques métalliques à multi-travées et de palées de stabilités   

qui assurent ensemble la stabilité de l’ossature.  

• Plancher  

La structure comporte des planchers collaborant constitués de : 

o Une dalle en béton armé  

o Une tôle nervurée  

o Des solives  

o Des goujons connecteurs 

 

                 

Figure I.3 : Plancher mixte à dalle collaborant 

• Toiture  

La toiture est en charpente métallique à deux versant, constituée d’une couverture en panneaux 

sandwiche reposant sur des pannes en profilés métalliques. 

                         



 

 

 

Figure I.4 : Panneaux sandwichs 

● Les façades et cloisons  

Les façades extérieures sont réalisées en panneaux sandwichs fixés aux lisses de bardages.   

I.5  Matériaux utilisés  

•  Acier   

Nuance et résistance : 

La nuance d’acier courante et leurs résistances limites sont données par le Règlement 

Eurocode03. La nuance choisie pour la réalisation de cet ouvrage est l’acier S235. 

 

Figure I.5 : Diagramme contrainte-déformation de l’acier (essai de traction) 

Propriétés mécanique : (§3.2.3 CCMA97)  

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

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

 -Masse volumique 𝜌 = 7850 𝑘𝑔⁄𝑚3 

 

 



 

 

• Béton  

 Le béton utilisé pour les fondations est dosé à 350 𝑘𝑔⁄𝑚3 de ciment ordinaire CPA dont les 

caractéristiques physiques et mécaniques sont :  

-Masse volumique 𝜌 = 2.5 𝑡⁄𝑚3 .  

-La résistance à la compression à 28 jours : 𝑓𝑐28= 25Mpa.  

- La résistance à la traction à 28 jour : 𝑓𝑡28= 2.1Mpa.  

1.6 Les règlements techniques utilisés dans cette étude sont :  

- DTR BC 2.2 : Document Technique Réglementaire relatif aux charges permanentes et 

surcharges d’exploitation (Algérie). 

- DTR C 3.1 – RPA 99 version 2003 : Règlement parasismique applicable aux constructions 

(édition 2003). 

- DTR C 2.4-7 (RNV 2013) : Règlement Neige et Vent – Effets de la neige et du vent sur les 

constructions (édition 2013). 

- BAEL91 modifié 99 – CBA93 : Béton armé aux états limites – Règles de calcul des 

structures en béton armé. 

- DTR BC 2.44 : Règles de conception et de calcul des structures en acier – Code CCM 97. 

- Eurocode 3 (EN 1993) : Calcul des structures en acier – Norme européenne utilisée à titre 

complémentaire. 
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Introduction  

Ce chapitre vise à déterminer les sollicitations agissant sur la structure métallique, notamment 

la charge de neige et les actions du vent, pour la structure qui fait l’objet de notre mémoire. 

Cette étude s'appuie sur le règlement RNV2013. 

II.1 Action de la neige  

La charge de la neige S par unité de surface en projection horizontale de toiture est donnée  par 

la formule suivante :  

𝑆 = 𝑆𝑘 × µ                                    Formule1-RNV/2013 

Avec : 

𝑺𝒌 : Valeur de la charge de neige sur le sol donnée par le règlement RNV2013 en fonction de 

site et de l’altitude.  

µ : Coefficient de forme, dépend de la forme de la toiture et il  est en fonction de la forme de la 

toiture                                                                       (Tableau I, §6.2.2.2, du RNV2013) 

                                                    0 ≤ 𝛼 =6,84≤ 30° → 𝜇 = 0.8  

II.1.1 Charge de neige sur le sol SK 

La charge de neige sur le sol est en fonction de la localisation géographique et l’altitude du lieu 

considéré.  

Dans notre cas :  

• Le projet est implanté à BEJAIA classée en zone A selon la classification de RNV2013.  

• L’altitude du projet est d’environ 145m.  

Donc : SK est donnée par la formule suivante :  

                            𝑆𝑘 = 
0,07×ℎ+15

100
 

H : Altitude du site par rapport au niveau de la mer, H = 145m  

Donc :  

𝑆𝑘 = 
0,07×145+15

100
 = 0,2515 𝐾𝑁 /m 

D´ou  : 𝑆 = 0.8 × 0,2515= 20,12daN/𝑚 
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II.2.2 Étude au vent 

L'impact du vent sur les structures métalliques est crucial pour leur stabilité. Il est nécessaire 

de réaliser une étude approfondie pour déterminer les forces du vent sur le bâtiment, en tenant 

compte de chaque direction perpendiculaire aux parois. Cette analyse sera effectuée 

conformément au règlement neige et vent RNV2013.Comme notre structure dispose de quatre 

niveaux séparés par des planchers mixtes, on considère dans le calcul les niveaux séparés.  

 

Figure II.1 : Les directions du vent 

II.2.1 Détermination des différents paramètres des coefficients de calcul 

Notre projet est situé à Akbou wilaya de Béjaia , classée selon RNV2013 en zone(I) du vent, 

donc  la pression dynamique de référence est égale à :  

𝑞𝑟𝑒𝑓 = 375 𝑁/𝑚2                                     [Tableau2.2-RNV/2013] 

II.2.2 Effet de site :  

Notre structure est implantée au sud de la zone d’activité de Taharacht (ville Akbou), au 

niveau de la rive gauche des oued Soummam (Bejaia) reconnue comme une zonne basse avec 

quelque obstacle isolé, selon les illustrations du règlement RNV2013, la catégorie de terrain 

est II  

    Le facteur de terrain (KT)  

 

Le paramètre de rugosité Z0 

 

La hauteur minimale (zmin) 

 

           0,19m           0,05m      2m 
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Le coefficient de topographie  

La structure est implantée dans un site plat donc : Ct = 1   (Chapitre II RNVA2013)                                                                           

II.2.3 Détermination de la pression dynamique de pointe qp(ze)  

La pression dynamique de pointe qp(ze) à la hauteur de référence e est donnée par :  

            qp(ze)= qref* ce(z) (N/m²)                [Formule2.1-RNV/2013] 

                                                                         

On prend le cas de la direction (V1) façade principale  

𝐻𝑚𝑢𝑟 = 20,15m    𝐻𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙𝑒 = 21,65𝑚         𝑏 = 25m 

 

Figure II.2 : Hauteurs de référence Ze pour h < b 

 

Le coefficient d'exposition au vent Ce(z) tient compte des effets de la rugosité du terrain de la 

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

vent ;il est donné par la formule suivante :  

 Ce(z) = Ctz2 × Crz2 × [1 + 7Ivz ]                                      [Formule2.2-RNV/2013] 

Avec, 

Cr : coefficient de rugosité.  

Ct : coefficient de topographie.  

Iv(z) : l’intensité de la turbulence.  

z (en m) est la hauteur considérée.   

 

Pour notre cas, nous avons un terrain plat avec 𝐶t𝑇 = 1. Le coefficient d’exposition 𝐶e(Z)(𝑧) est 

directement donné par le tableau 2.3 RNV2013 On utilisant la formule d’interpolation suivante 

                       f(x)=f(x1)+ 
f(x1)−f(x1)  

𝑥1−𝑥2
 (x-x1)                                              
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Tableau II.1 :Les valeurs de la pression dynamique 

Niveau ze Ce(z) 𝑞𝑝(N/𝑚2) 
RDC 9,95 2,347 880,125 

Etage (1) 15,05 2,617 981,375 

Etage(2) 20,15 2,814 1055,25 

Toiture 21,65 2,861 1072,87 

 

 

Figure II.3 :Répartition de la pression dynamique de pointe 

II.3. Détermination de coefficient de pression extérieure Cpe  

𝐶𝑝𝑒 S’obtient à partir des formules suivantes :  

C𝑝𝑒=𝐶𝑝𝑒1                                  si : S≤1𝑚2  

𝐶𝑝𝑒 =𝐶𝑝𝑒1 + (𝐶𝑝𝑒10 − 𝐶𝑝𝑒1) × 𝑙𝑜𝑔10(𝑆) si : 1𝑚2 <S<10𝑚2 

 𝐶𝑝=𝐶𝑝𝑒10              si: S≥10𝑚2  

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

                                                                                            (RNV2013 ; paragraphe 5.1.1.2) 

A) Vent perpendiculaire au long pan (façade principale V1) 

On prend le RDC  comme exemple de calcul  

b : dimension perpendiculaire au vent (b=25m)  

d : dimension parallèle au vent (d=20m)  

h : Hauteur du poteau (h=9,95m)          e = min [b, 2h] =19,9 
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On a : d=20m>e=19,9m → Donc on utilise la légende suivante : 

    

                   Figure II .4: Vue en plan et en élévation des zones de pressions sens V1  

Zone(D), 𝑆 = 25 ×9,95 = 248,75 𝑚2 ⇒ 𝑆 > 10𝑚2 ⇒ 𝐶𝑝𝑒 = 𝐶𝑝𝑒10  

Zone (A) ,S=3,98×9,95 = 39,6𝑚2 ⇒1m2 <𝑆 <10𝑚2  

Tableau II.2. Les valeurs des Cpe sur la partie (entre sol) dans le sens V1  

Zone  A  B  C  D  E  

Surface (m2)     39,6    158,40  0,995 248,75    248,75 

Cpe  Cpe10  Cpe10  Cpe1  Cpe10  Cpe10  

 -1,0  -0,8  -0,5 +0,8  -0,3  

 

 

Figure II .5 : Répartition des Cpe sur les parois dans le sens V1 
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Toiture : nous avons une toiture à deux versants, selon le règlement RNV2013 P86, pour un 

vent dont la direction est parallèle aux génératrices (pour 𝜃 = 90°) il convient de diviser la 

toiture comme l’indique la figure ci-dessous                       [§5.1.8.1-RNV/2013] 

Avec :   b =25m       d =23 m       h =21,65m          5< 𝛼 =6,84°<15 

𝑒 = min(𝑏 , 2ℎ) = 25m 

 

Figure II .6: légende pour les toitures a deux versant pour 𝜃 = 90° 

On retire les valeurs de cpe à partir du tableau5.4 page87(coefficient de pression extérieur pour 

toiture a deux versant) en utilisant la formule d interpolation  

Tableau II.3. Les valeurs des Cpe sur la toiture dans le sens V1 

Zone 
 

F G H I 

Surface (m2) 
 

     15,625   15,625        125 131,25 

Cpe  Cpe10  Cpe10  Cpe10  Cpe10  

     -1,545     -1,3 -0,6816 -0,582 
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Figure II .7 : Répartition des Cpe correspond à chaque zone de la toiture Sens V1 

II.4 Le coefficient de pression intérieur :  

Notre structure possède des ouvertures comme suit : 

Façade           Niveau Ouvertures 

Principal RDC 5 impostes (2×1) m2, 2 impostes (1,2×0,6), 1 imposte (2×2,32) 

 Étage 1 6 impostes (2×1) m2 

 Étage 2 6 impostes (2×1) m2 

Arrière RDC 1 imposte (2×2,32) m2, 3 impostes (2×1) m2 

 Étage 1 6 impostes (2×1) m2 

 Étage 2 6 impostes (2×1) m2 

Pignon Tous Aucune ouverture 

 Le coefficient de pression intérieur Cpi dépend de la dimension répartition des ouvertures de 

notre structure et en fonction de l’indice de perméabilité 𝜇p qui est définie par : 

µp = 
∑𝑑𝑒𝑠 𝑠𝑢𝑟𝑓𝑎𝑐𝑒 𝑑𝑒𝑠 𝑜𝑢𝑣𝑒𝑟𝑡𝑢𝑟𝑒𝑠 𝑜ú 𝐶𝑝𝑒≤0

∑  𝑑𝑒𝑠 𝑠𝑢𝑟𝑓𝑎𝑐𝑒 𝑑𝑒 𝑡𝑜𝑢𝑡𝑒𝑠 𝑙𝑒𝑠 𝑜𝑢𝑣𝑒𝑟𝑡𝑢𝑟𝑒𝑠 
  

µp = 
1×(2×2,32)+3×(2×1)

1×(2×2,32)+5×(2×1)+2×(1,2×0,6)
 = 0,616               

ℎ

𝑑
=0,4970>0,25             
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    On trouve la valeur de Cpi par interpolation à partir de : 

 

Figure II.8 : Les valeurs de Cpi des bâtiments sans face dominante 

II.5. Calcul les pressions aérodynamiques agissant sur la structure :   

  Les pressions sont calculées par la formule : 

𝑊𝑧𝑗 = 𝑞(𝑧𝑒) × (𝐶𝑝𝑒 − 𝐶𝑝𝑖) (N/m2)                      [Formule2.6-RNV/2013] 

On calcul de la même manière pour tous les autres niveaux, les résultats de calcul sont 

représentés dans les tableaux suivant : 

Tableau II.4:Valeurs des pressions sur la partie(RDC)dans le sens V1 

Zones  
Z (m)  qp(ze)  

(N/m2)  

Aire (m2)  
Cpe  Cpi  

W(z) (N/m2)  

A  9 ,95 880,125    39,601       -1 -0,016  -866,043 

B  9 ,95   880,125   158,404     -0,8 -0,016   -690,018 

C  9 ,95   880,125  0,995 -0,5 -0,016 -425,980 

D  9 ,95 880,125  248,75  0,8 -0,016   718,182    

E  9 ,95 880,125  248,75 -0,3  -0,016  -249,955 
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Tableau II.5:Valeurs des pressions sur la partie(étage1)dans le sens V1 

Zones  
Z (m)  qp(ze)  

(N/m2)  

Aire (m2)  
Cpe  Cpi  

W(z) (N/m2)  

A’  15,05 981,375    75,25       -1 -0,144  -840,057 

B’  15,05   981,375   248,325     -0,8 -0,144   -643,782 

D  15,05 981,375  376,25      0,8 -0,144   926,418    

E  15,05 981,375  376,25     -0,3  -0,144  -153,094 

 

Tableau II.6:Valeurs des pressions sur la partie(étage 2)dans le sens V1 

Zones  
Z (m)  qp(ze)  

(N/m2)  

Aire (m2)  
Cpe  Cpi  

W(z) (N/m2)  

A’  20,15 1055,25   100,75        -1 0,08  -1139,67 

B’  20,15   1055,25    332,47     -0,8 0,08   -928,62 

D  20,15 1055,25  503,75      0,8 0,08   759,78    

E  20,15 1055,25  503,75     -0,3  0,08  -400,995 
 

Tableau II.7:Valeurs des pressions sur la toiture dans le sens V1 

 

 

Figure II.9 : Schéma des pressions sur et toiture sous V1 

B) Vent perpendiculaire au long pan (façade arrière V3) 

Zones  
Z (m)  qp(ze)  

(N/m2)  

Aire (m2)  
Cpe  Cpi  

W(z) (N/m2)  

F  21,65 1072,87   15,625      -1,545 0,08  -1743,414 

G  21,65   1072,87   15,625     -1,3 0,08   -1480,56 

H 21,65 1072,87  125    -0,6816 0,08   -817,419    

I  21,65 1072,87  131,25     -0,582  0,08  -710,239 
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On calcul de la même manière, résultats obtenus sont représentés dans les tableaux suivant : 

Tableau II.8:Valeurs des pressions sur la partie(S sol)dans le sens V3 

Zones  
Z (m)  qp(ze)  

(N/m2)  

Aire (m2)  
Cpe  Cpi  

W(z) (N/m2)  

A  1,19 533,625    0,566   -1,3 -0,14  -619,005 

B  1,19   533,625    2,26  -0,929  -0,14 -421,03 

C  1,19  533,625  20,967    -0,5 -0,14 -192,105 

D  1,19 533,625  29,75     0,8  -0,14 501,607    

E  1,19 533,625  29,75    -0,3 -0,14  -85,38 

 

Tableau II.9:Valeurs des pressions sur la partie(RDC)dans le sens V3 

Zones  
Z (m)  qp(ze)  

(N/m2)  

Aire (m2)  
Cpe  Cpi  

W(z) (N/m2)  

A  7,31 796,5    21,37       -1 0,246  -992,44 

B  7,31   796,5    85,497      -0,8  0,246 -833,139 

C  7,31  796,5  39,327 -0,5 0,246 -594,189 

D  7,31 796,5  365,5 0,8  0,246 441,261    

E  7,31 796,5  365,5 -0,3 0,246 -434,889  

 

Tableau II.10:Valeurs des pressions sur la partie(étage 1)dans le sens V3 

Zones  
Z (m)  qp(ze)  

(N/m2)  

Aire (m2)  
Cpe  Cpi  

W(z) (N/m2)  

A’  12,41 929,625 61,603      -1  0,114 -1035,60 

B’  12,41   929,625 205,212    -0,8 0,114 -849,677 

D  12,41  929,625 310,25     0,8 0,114   637,722 

E  12,41 929,625 310,25    -0,3 0,114 -384,864 
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Tableau II.11:Valeurs des pressions sur la partie(étage 2)dans le sens V3 

Zones  
Z (m)  qp(ze)  

(N/m2)  

Aire (m2)  
Cpe  Cpi  

W(z) (N/m2)  

A’  17,51 1017,375 87,55      -1  0,089 -1107,921 

B’  17,51  1017,375 288,915    -0,8 0,089 -904,44 

D  17,51 1017,375 437,75     0,8 0,089  723,354 

E  17,51 1017,375 437,75    -0,3 0,089 -395,758 

 

Tableau II.12 :Valeurs des pressions sur la toiture dans le sens V3 

Zones  
Z (m)  qp(ze)  

(N/m2)  

Aire (m2)  
Cpe  Cpi  

W(z) (N/m2)  

F 19,01 1039,125 15,625   -1,545  0,089 -1697,726 

G  19,01 1039,125 15,625   -1,3 0,089 -1443,171 

H  19,01 1039,125 125  -0,6816 0,089 -800,653 

I  19,01 1039,125 131,25  -0,582 0,089 -697,169 

 

C) Vent perpendiculaire au pignon(V2 V4) 

Nous avons V2=V4 (on commence le calcul à partir de RDC on raison de présence de voile 

périphérique  sans ouvertures  sur toute la profondeur du sous-sol de ces 2 cotées)  

Concernant la toiture, pour un vent dont la direction est perpendiculaire aux génératrices (pour 

𝜃 = 0°) il convient de diviser la toiture comme l’indique la figure ci-dessous    

 

Figure II.10 : légende pour les toitures a deux versant pour 𝜃 = 0° 
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On retire les valeurs de cpi à partir du tableau5.4 page87 (coefficient de pression extérieur pour 

toiture a deux versant) on utilisant la formule d interpolation  

Les résultats obtenus sont représentés dans les tableaux suivant : 

Tableau II.13 :Valeurs des pressions sur la partie (RDC  )le sens V2 V4 

Zones  
Z (m)  qp(ze)  

(N/m2)  

Aire (m2)  
Cpe  Cpi  

W(z) (N/m2)  

A  6,12 339,21    14,98       -1 -0,3  -237,44 

B  6,12 339,21    59,92     -0,8 -0,3  -169,605 

C  6,12 339,21  78,09 -0,5 -0,3  -67,84 

D  6,12 339,21  122,4  0,8 -0,3  373,13    

E  6,12 339,21  122,4 -0,3  -0,3   0 

 

Tableau II.14:Valeurs des pressions sur la partie (étage 1 )le sens V2 V4 

Zones  
Z (m)  qp(ze)  

(N/m2)  

Aire (m2)  
Cpe  Cpi  

W(z) (N/m2)  

A  11,22 384,67    48,24       -1  -0,35 -250,035 

B  11,22 384,67    125,88     -0,8 -0,35 -173,1 

C  11,22 384,67  103,89 -0,5 -0,35 -57,7 

D     11,22 384,67  241,23  0,8 -0,35 442,37 

E  11,22 384,67  241,23 -0,3  -0,35  19,23 

 

Tableau II.15 :Valeurs des pressions sur la partie (étage 2 )le sens V2 V4 

Zones  
Z (m)  qp(ze)  

(N/m2)  

Aire (m2)  
Cpe  Cpi  

W(z) (N/m2)  

A  16,32 408,75   70,176        -1  -0,42 -237,075 

B  16,32 408,75    280,7     -0,8  -0,42 -155,32 

C  16,32 408,75  80,64 -0,5  -0,42 -32,7 

D  16,32 408,75  350,88  0,8  -0,42 489,67    

E  16,32 408,75  350,88 -0,3   -0,42  49,05 
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Tableau II.16:Valeurs des pressions sur la toiture dans le sens V2 V4 

Zones  

Z (m)  qp(ze)  

(N/m2)  

Aire 

(m2)  
 cpe 

Cpi  

W(z) (N/m2) 

Dépression   Surpression 
depressio

n 

Surpression  

F  17,82 412,5 13,22 -1,55 0,036 -0,42 -466,12 188,1 

G 17,82 412,5 26,45 -1,12 0,036 -0,42 -288,75 188,1 

H 17,82 412,5 261,05 -0,54 0,036 -0,42 -49,5 188,1 

J 17,82 412,5 52,9 -0,56 0,1632 -0,42 -57,75 240,57 

I 17,82 412,5 261,05 -0,67 0 -0,42 -103,125 173,25 

 

 Conclusion : 

 La valeur maximale des pressions les plus défavorables est provoquer par le vent 

perpendiculaire au long-pan dans la toiture   sens V1 

Wmax =-1743,414(N/m2) 
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Introduction 

Ce chapitre porte sur le pré-dimensionnement et la vérification des éléments en fonction des 

différentes actions et sollicitations qui s'exercent sur la structure. 

Élément secondaire  

III.1. Étude des pannes  

Les pannes sont des profils en (I), ou bien en (U), qui ont pour fonction de supporter la 

couverture elles sont disposées parallèlement à la ligne de faîtage dans le plan de versant, elles 

sont calculées en flexion dévié, sous l’effet des charges permanentes et d’exploitation ainsi que 

celle des charges climatiques. 

Les données :  

•  Les pannes sont supposé de profilés IPE120 sont de longueur de L=6,5m 

• Entraxe des pannes : 𝑒 = 1,5𝑚  

• On dispose de 9 lignes de pannes sur chaque versant de toiture.  

• Angle d’inclinaison : 𝛼 = 6,84°  

• Les pannes sont en acier S235 : fy=235MPa 

 

           

Figure III.1:Position des pannes sur le versant 
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  III.1 .1 Evaluation des charges et surcharges   

a) Charge permanente (G)  

• Poids propre de la couverture (panneau sandwich) ……………10.45kg/m2 (Voir la fiche 

technique à l’Annexe 5) 

• Poids propre d’accessoire d’attache …………………………….3kg/m2  

• Poids propre des pannes estimés à (IPE120) ………………………………10,4kg/m2 

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

G=[(10.45 + 3) × ( 1,5)] + 10,4= 0,305KN/m 

b) surcharge d’entretien 𝑷𝒆𝒒  

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 a deux charges concentrées de 100Kg  

Chacune située à 1/3et 2/3 de la panne 

 

Figure III.2 : Schéma statique des surcharges d’entretien sur les pannes 

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

les deux moments max dues à 𝑃𝑒𝑞 aux charges ponctuelles P. 

𝑀𝑚𝑎𝑥 =
𝑃 × 𝐿

3
=  

𝑝𝐞𝐪×𝐥𝟐

8
  ; 𝑝eq =  

8×𝑃

3×𝑙
 =  

8×1

3×6,5
= 0,41

𝐾𝑁

𝑚
 

c) Surcharge climatique due au vent : 

W+=240,57N/m² (Charge de vent sur la toiture voir chapitre 2)  

weq
- =

1743,41×2,5+817,419×4

6,5
=-1173,569 

W+ = 240,57× e=360,855N/m             e=entraxe des pannes=1,5 
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w-=-1173,569× e =-1760,353N/m 

 

 

Figure III.3: Schéma statique de panne sous surcharge du vent 

d) Surcharges de la neige : 

S = 201,2𝑁⁄𝑚2 (Voir chapitre II)  

S=s*cos(𝛼)=200,56N/m2 

S =200,56 *1.5 = 300,84N/ml 

 

Figure III.4 : Charge de la neige sur la panne. 

III.1.2. Combinaisons de charge les plus défavorables  

✓ Les charges et surcharge appliquée  

G = 0,305 KN/ml  

𝑃𝑒𝑞 =0,41 𝐾𝑁⁄𝑚𝑙  

W+=0,36KN/ml  

W-= 1,760KN/ml 

S = 0.30 KN/ml     
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✓ Décomposition des charges  

Suivant l’axe Z-Z 

𝐺𝑧𝑧 = 𝐺 × cos 𝛼 = 0,305× cos 6,84 = 0,302KN/ml  

𝑄𝑧𝑧 = 𝑃𝑒𝑞 × cos 𝛼 = 0,41× cos 6,84= 0,407KN/ml  

𝑤𝑧𝑧+ =0,36 KN/ml 

𝑤𝑧𝑧-=1,760KN/ml 

𝑆𝑧𝑧 = 𝑆 × cos 𝛼 =0,3× cos 6,84 =0,297𝐾𝑁/𝑚𝑙  

Suivant l’axe Y-Y  

𝐺𝑦𝑦 = 𝐺 × sin 𝛼 = 0,305× sin 6,84 = 0,036KN/ml  

𝑄𝑦𝑦 = 𝑃𝑒𝑞 × sin 𝛼 = 0,41 × sin 6,84 = 0,048KN/ml  

𝑤𝑦𝑦+ =0 KN/ml  

𝑤𝑦𝑦-=0 KN/ml 

𝑆𝑦𝑦 = 𝑆 × sin 𝛼 = 0,3× sin 6,84 =0,035 𝐾𝑁/𝑚 

III.1.3. Combainison d’actions 

N° (combinaison) ELU ELS 

1 1.35G+1,5Q G+Q 

2 1,35G+ 1,5W+ G+W+ 

3 1,35G+ 1,5S G+S 

4 1,35G+0,9(S+W+) G+0,9(S+W+) 

5 G- 1,5W- G-W- 

 

Tableaux III.1:résultats des sollicitations  

  G(KN/m) Q(KN/m) W+(KN/m) W-

(KN/m) 

S(KN/m) 

Décomposition  

de charge 

Selon yy 0,036 0,048 0 0 0,035 

 Selon zz 0,303 0,407 0,36 1,760 0,29 

Combinaison   1 2 3 4 5 

 Selon yy 0,1206 0,0486 0,1011 0,0801 0,036 

ELU Selon zz 1,0195 0,547 0,844 0,994 -2,337 

 Selon yy 0,084 0,036 0,071 0,0675 0,036 

ELS Selon zz 0,71 0,663 0,593 0,888 -1,457 
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D’après ce tableau on peut extraire les sollicitations maximales : 

ELU 

qu y =1.35G+1,5Q =0,1206KN/m. 

qu z = G- 1,5W- =-2,337KN/m. 

ELS 

qs y = G+Q = 0,084KN/m. 

 qs z = G- W-= -1,457 KN/m. 

III.1.4 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) et 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. 

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

  

Fz=
𝟓×𝒒𝒛×𝒍𝟒

𝟑𝟖𝟒×𝑬×𝑰𝒚
                              Iy≥ 

1000×1,457×10−3×6,53

384×210000
 

 

Ce que nous donne 𝐼𝑦 ≥ 496,19𝑐𝑚4 donc on opte pour un IPE140 

→ On recalcule le G on prenant compte du poids propre d’IPE140 

𝐺 = (0.1045 + 0.03) × 1,5 + 0,129 = 0,33 𝐾𝑁/𝑚𝑙  

𝐺𝑧 = 0,33× cos(6,84) = 0,33 𝐾𝑁/𝑚𝑙  

𝐺𝑦 = 0,33 × sin(6,84) = 0,039 𝐾𝑁/𝑚𝑙  

→ On recalcule les combinaisons de charge avec les nouvelles valeurs de G:   
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Tableaux III.2:résultats des sollicitations  

  G(KN/m) Q(KN/m) W+(KN/m) W-

(KN/m) 

S(KN/m) 

Décomposition  

de charge 

Selon 

yy 

0,039 0,048 0 0 0,035 

 Selon 

zz 

0,33 0,407 0,36 1,760 0,296 

COMBAINAISON   1 2 3 4 5 

 Selon 

yy 

0,124 0,052 0,105 0,09 0,039 

ELU Selon 

zz 

1,056 0,985 0,889 1,33 -2,31 

 Selon 

yy 

0,087 0,039 0,074 0,07 0,039 

ELS Selon 

zz 

0,737 0,69 0,626 0,92 -1,43 

 

 D’après ce tableau on peut extraire les sollicitations maximales : 

ELU 

qu y = 1.35G+1.5Q = 0,124KN/m. 

qu z = G- 1,5W- = - 2,31KN/m. 

ELS 

qs y = G+Q=0,087 KN/m. 

 qs z = G- 1,5W-= -1,43KN/m. 

III.1.5. Vérification des pannes :  

Vérification à l’ELS (flèche) : 

Selon L’axe (ZZ) : 

F≤𝑓𝑎𝑑𝑚 =
𝐿

200
=
6500

200
= 32,5𝑚𝑚 

Fz=
5×𝑞𝑧×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
=

5×1,43×10−3×6,54

384×210000×541×10−8
=29mm≤32,5mm condition vérifié  

Selon L’axe (yy) : 

Fy=
5×𝑞𝑦×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑧
=

5×0,087×10−3×6,54

384×210000×44,9×10−8
=21,4mm≤32,5mm condition vérifié  

Vérification à l’ELU:  
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Vérification à la flexion déviée : 

(
Mysd

Mplrd
)α+(

Msdz

Mplrdz
)β  ≤1  

Selon L’axe (yy) : 

Msdy=
𝑞𝑧×𝑙2

8
=

2,31×6,52

8
=  12,19𝑘𝑛.𝑚 

Mplrdy=
𝑤𝑝𝑙𝑟𝑑×𝑓𝑦

1,1
=

88,3×10−3×235

1,1
= 18,86𝑘𝑛.𝑚 

→ 𝑀𝑠𝑑y < 𝑀𝑝𝑙y          La condition est vérifie 

Selon L’axe (zz) : 

Msdz=
𝑞𝑦×𝑙2

8
=

0,124×6,52

8
= 0,65 𝑘𝑛.𝑚 

Mplrdz=
𝑤𝑝𝑙𝑟𝑑𝑧×𝑓𝑧

𝛾𝑚0
=

19,3×10−3×235

1,1
= 4,12𝑘𝑛.𝑚 

→ 𝑀𝑠𝑑z < 𝑀𝑝𝑙z   La condition est vérifiée  

(
12,19

18,86
)2+(

0,65

4,12
)1 = 0,57 <1 condition vérifiée       On retient toujours l’IPE140 

Vérification de l’effort tranchant :  

Selon L’axe (zz) : 

Pour la vérification au cisaillement on utilise la condition suivante :  

𝑉𝑠𝑑, 𝑧 ≤ 𝑉𝑝𝑙, 𝑧               Et             𝑉𝑠𝑑, 𝑦 ≤ 𝑉𝑝𝑙y 

𝑉𝑠𝑑z=
𝑞𝑧×𝑙

2
==

2,31×6,5

2
= 7,507𝑘𝑛 

Vplz =
𝐴𝑣𝑧 × 𝐹𝑦

√3 × 𝛾𝑚0
=
7,64×102×235

√3 × 1,1
× 10−3 = 94,357𝑘𝑛 

7,507 <94,375 condition vérifiée  

Selon L’axe (yy) : 

𝑉𝑠𝑑y=
𝑞𝑦×𝑙

2
==

0,124×6,5

2
= 0,403𝑘𝑛 

Vply =
𝐴𝑣𝑦 × 𝐹𝑦

√3 × 𝛾𝑚0
=
10,76×102×235

√3 × 1,1
× 10−3 = 132,72𝑘𝑛 
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Avy = A – Avz = 10,76 cm2 

0,403 <132,72 condition vérifiée  

Vérification au déversement : 

 On doit vérifier la condition suivante :     

Msdmax≤ χlt×  𝛽𝑤 ×
𝑊𝑝𝑙×𝑓𝑦

𝛾𝑚1
 

  Msd.max=My.sd=12,19 KN.m 

Avec : βw=1 →Section de classe 1 et : γM1=1 

χlt = 
1

 [ φlt + (φlt² − λ̄lt²)0,5 ]
    

𝜑lt= 0,5[1 + 𝛼lt (ƛlt − 0,2) + ƛlt2 ]       

 𝛼lt=0,21(profile laminés) 

 ƛlt  c´est l´élancement de déversement       ƛlt= λ̄lt=(
λLT

λ1
)×√𝛽𝑤                 (EC.3 p423-F.12) 

 Avec : λ 1=93,9ε=93,9 →λ1=93,9 

λLT =
 (𝐋 / 𝐢𝐳) 

√[𝐂𝟏 ∗ (𝟏 + (𝟏 / 𝟐𝟎) ∗ ((𝟏 / 𝐢𝐳) / (𝐡 / 𝐭𝐟))² )^𝟎.𝟐𝟓]
                        (𝐸𝐶. 3 𝑝423 − 𝐹. 12)                            

avec : C1=1,132 

λ LT =

325

2,05

√1,132(1+
1

20
(

325
2,05
140
6,9

)2)0,25

=105,06 

=
105,06

93,9
× √1=1,11>0,4 ⇒Il y a un risque de déversement 

LT=0,5[1+0,21(1,11-0,2) +1,112]=1,21 

XLt=1,22+
1

(1,2262−1,112)𝟎,𝟓
=3,41 

Donc : Mb,rd=3,41 × 1 ×
88,34×10−3×23,5

1,1
=6,43Kn.m 

 La condition Msd.max< Mb.rd n´est pas vérifié, on adopte des liernes à mi-travée 
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Msd.max=Mysd=
       

avec 
𝑙

2
= 3,25𝑚    Msd.max=3,04Kn.m 

Donc la condition est vérifiée, on adopte des IPE140 avec des liernes à mi-travée   

III.2. Calcul des liernes   

Les liernes sont des éléments en traction, souvent en barres ou cornières, servant à stabiliser les 

pannes contre les déformations latérales dues à la charge Qy. Sans elles, la faible inertie des 

pannes oblige à utiliser des sections plus grandes et plus coûteuses. 

 

Figure III.5 : Position des liernes 

 

Figure III.6 : schéma statique des pannes avec liernes 

III.2.1 Les efforts dans les liernes :  

La combinaison de charge la plus défavorable est : 

qy=1,35G+1,5Q=0,124 KN ml 

La réaction au niveau de la lierne est : 

R=1,25×qy×
L

2
= 1,25 × 0,124 ×

6,5

2
=0,504KN 

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

T1=
𝑅

2
=

0,504

2
= 0,252 

Effort dans le tronçon L2 : 
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T2 = T1+ R=0,756 KN 

T3= T2+ R=1,26 KN 
𝐿

2
= 

T4= T3+ R=1,764 KN  

T5= T4+ R=2,268 KN 

T6= T5+ R=2,772 KN 

T7= T6+ R=3,276 KN 

T8= Tbretelle=
T7+ R

2×sinθ
        tan θ =

𝑒
𝐿

2

=0,461            θ = 24,75° 

T8= Tbretelle=4,51 KN  

III.2.2 Dimensionnent des liernes : 

Le tronçon le plus sollicité est Tbretelle   

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

Ntsd ≤ Npl 

Avec        Npl= 
𝐴×𝐹𝑦

𝛾𝑚0
 ≥

𝑁𝑡𝑠𝑑×𝛾𝑚0

𝑓𝑦
 

A≥
4,51×1,1

235
=21,11mm2      

A=
𝜙2×𝜋

4
≥ 21,11 mm2 

Donc        𝜙  ≥ √
4×21,11

𝜋
=5,18mm 

On adopte une barre ronde de diamètre 𝝓 = 8mm  

III.3. Calcul d’échantignole : 

L’échantignole est un dispositif de fixation reliant les pannes aux fermes ou aux traverses des 

portiques, son principal effort de résistance est le moment de déversement dû au chargement 

(surtout sous l’action de soulèvement du vent). 
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Figure III.7 : Représentation de l’échantignole. 

III.3.1 Principe de dimensionnement 

l´excentremment t est limité par la condition suivante : 

2(
𝑏

2
)≤ 𝑡 ≤ 3(

𝑏

2
) 

Pour IPE140     b=7,3cm     h=14cm  

7,3cm≤t≤10,95cm, On adopte t=8cm 

Le principe de dimensionnement est de déterminer le moment provoquer par l’effort de 

soulèvement max de vent,  

La combinaison la plus défavorable est : G-1,5W 

quZ=2,31 KN ml 

𝑞𝑢𝑌 = 0,039 𝐾𝑁 𝑚𝑙 

L’effort revenant à l’échantignole : 

Rz=2×2,31×
6,5

2
= 15,015KN 

Ry=2×2,31×
6,5

2
=0,25 KN 

RZ et RY provoque le pliage de l’échantignole donc il faut vérifier                                          

Msd=Rz×t+ R𝑦× 
ℎ

2
  

Msd=15,015×0,08+0,025×
0,14

2
= 1,22𝐾𝑁.𝑚 

 Msd< Mrd 

Mpliage=Wely×
fy

γm0
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Wely>5,71× 103𝑚𝑚3 

Pour une section rectangulaire On prend a=b=15  

Wely=
𝑎×𝑒2

6
 →e> 15,11mm 

On prend une échantignole de 20mm d’épaisseur.  

Remarque : vu l’épaisseur importante de l’échantignole le coté économique n’est pas respecté 

donc il est préférable d’utilisé une échantignole de 10mm d’épaisseur avec un raidisseur  

III.4. Calcul des lisses de bardages  

Les lisses de bardage sont des profilés métalliques, généralement en U, disposés 

horizontalement entre les poteaux. Elles servent à fixer les éléments de bardage et à transmettre 

les efforts horizontaux dus au vent vers la structure porteuse. Elles sont aussi calculées pour 

résister à leur propre poids, aux charges du bardage et aux surcharges climatiques éventuelles. 

 

Figure III.8 : lisse de bardage 

1) COTÉ PIGNON : 

Critères de conception : 

La portée de la lisse est de : 𝐿 = 6,5𝑚.  

Entraxe des lisses : 𝑒 = 1,6m 

On dispose de 11 lisses de bardage.  

Les lisses sont en acier S235 : Fy=235MPA. 

III.4.1. Évaluation des charges et surcharge :  

a) Charges permanentes :  

• Poids propre de la couverture (panneaux sandwichs) ……………10,45kg/m².  
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• Poids propre d’accessoire d’attache……………………………… 3 kg/m².  

• Poids propre de l'UPE estimé(140)………………..............................…14,5 Kg/m.  

𝐺 = (𝑃𝑐𝑜𝑢𝑣𝑒𝑟𝑡𝑢𝑟𝑒 + 𝑃𝑎𝑐𝑐𝑒𝑠𝑠𝑜𝑖𝑟) ∗ 𝑒 + 𝑃𝑙𝑖𝑠𝑠𝑒  

e : espacement entre les lisses (e=1.6m)  

G= (10,45+3)× 1.6+14,5 =36,02Kg/m              G=0.36KN/m  

b) Charge due au vent  

La charge du vent la plus défavorable est :  𝑚𝑎𝑥 = 1,139 𝐾𝑁/𝑚²  

W = 1,6× 113,9 =182,24 daN/m                   W=   1,8224 KN/m 

        Charges appliquée a l´ELU et L´ELS  

 à L´ELU : 

𝑞𝑌U = 1,35 G = 1,35 × 0,36= 0,486KN/m 

𝑞zU = 1,5 W = 1,5 ×1,822 =2,733 KN/m 

à L´ELS : 

𝑞𝑌S= G =0,36 KN/m  

𝑞zS = W =1,8224 KN/m 

 III.4.2. Pré-dimensionnement des lisses : 

 Se fait par la condition de la flèche (ELS) : : f ≤ fadm 

Fz=
5×𝑞𝑧×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
          fadm=

𝐿

200
  

 Fz=
5×𝑞𝑧×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
                       →                        Iy≥ 

1000×1,8224×10−3×6,53

384×210000
               

   𝐼𝑦 ≥ 620,63 cm4 donc on opte pour un UPE 160 

→ On recalcule le G on prenant compte du poids propre d’UPE 160 

G= (10,45+3) ×1.6+17=38,52Kg/m              G=0,3852KN/m 

                                                                        𝑞𝑌U =1,35G=0,52002 KN/m 
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Vérification de la flèche  

F≤𝑓𝑎𝑑𝑚 =
𝐿

200
=
6500

200
= 32,5𝑚𝑚 

Selon L’axe (ZZ) : 

Fz=
5×𝑞𝑧×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
=
5×1,88224×10−3×6,54 

384×210000×911×10−8
= 22,86mm≤32,5mm condition  vérifié  

Selon L’axe (YY) : 

Fy=
5×𝑞𝑦×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑧
=

5×0,36×10−3×6,54

384×210000×107×10−8
= 37,23mm≤32,5mm condition non vérifié 

Dans son cas on intègre des liernes a mi-travée :     

Fy=
5×𝑞𝑦×(

𝐿

2
)4

384×𝐸×𝐼𝑧
=

5×0,36×10−3× 3,254

384×210000×107×10−8
= 2,327mm≤ 

𝐿

2

200
=16,25mm condition vérifié  

Vérification a l´ELU (flexion biaxial) : 

Condition de la résistance  

(
Mysd

Mplrd
)α+(

Msdz

Mplrdz
)β  ≤1  avec 𝛼 = 2  , 𝛽 =1 (Selon EC3, Pour les profiles en U) 

Sur L’axe (yy) la force est sous l’effet de la charge permanente : 

Msdy=
𝑞𝑧×𝑙2

8
=

2,733×6,52

8
= 14,43 𝑘𝑛.𝑚 

Mplrdy=
𝑤𝑝𝑙𝑦×𝑓𝑦

1,1
=

132×10−3×235

1,1
= 28,2𝑘𝑛.𝑚 

→ 𝑀𝑠𝑑y < 𝑀𝑝𝑙y          La condition est vérifie  

Sur L’axe (zz) : la charge présente est la charge due au vent :  

Msdz=
𝑞𝑦×𝑙2

8
=

0,52002×6,52

8
= 0,27 𝑘𝑛.𝑚 

Mplrdz=
𝑤𝑝𝑙𝑧×𝑓𝑧

𝛾𝑚0
=

41,5×10−3×235

1,1
= 8,865𝑘𝑛.𝑚 

→ 𝑀𝑠𝑑z < 𝑀𝑝𝑙z   La condition est vérifiée  

(
14,43

28,6
)2+(

0,27

8,865
)1 = 0,28 <1 condition vérifiée    On retient toujours l’UPE 160 

 



Chapitre III  Prédimensionnement Des éléments 

Page | 33  

 

Vérification au cisaillement : 

𝑉𝑠𝑑, 𝑧 ≤ 𝑉𝑝𝑙, 𝑧                

𝑉𝑠𝑑z=
𝑞𝑧×𝑙

2
==

2,733×6,5

2
= 8,882𝑘𝑛 

Vplz =
𝐴𝑣𝑧 × 𝐹𝑦

√3 × 𝛾𝑚0
=
10×102×235

√3 × 1,1
× 10−3 = 123,43𝑘𝑛 

8,882 < 123,43 condition vérifiée  

Selon L’axe (yy) : 

𝑉𝑠𝑑y=
𝑞𝑦×𝑙

2
× 1,25=

0,52×6,5

2
× 1,25 = 2,11𝑘𝑛 

Vply =
𝐴𝑣𝑦 × 𝐹𝑦

√3 × 𝛾𝑚0
=
8,8×102×235

√3 × 1,1
× 10−3 = 108,5𝑘𝑛  (Avy=h× 𝑡𝑤) 

1,69< 108,5 condition vérifiée  

III.4.3. calculs des liernes dans la lisse de bardage : 

La réaction au niveau de la lierne est : 

R=1,25×qy×
L

2
= 1,25 × 0,124 ×

6,5

2
=2,1125KN 

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

T1=
𝑅

2
=

2,11

2
= 1,056KN 

T2 = T1+𝑅 =3,168KN 

T9=17,95KN 

T10= Tbretelle= 
T9+ R

2×sinθ
    𝑎𝑣𝑒𝑐     tan θ =

𝑒
𝐿

2

=0,49       θ = 26,104°  22,8 

T11= Tbretelle=22,8KN 

Dimensionnent des liernes : 

Le tronçon le plus sollicité est Tbretelle   

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

𝑁𝑡𝑠𝑑 ≤ 𝑁𝑝𝑙   Avec   Npl= 
𝐴×𝐹𝑦

𝛾𝑚0
 ≥

𝑁𝑡𝑠𝑑×𝛾𝑚0

𝑓𝑦
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A≥
22,8×1,1

235
=97,02mm2      

A=
𝜙2×𝜋

4
≥ 97,02 mm2 

Donc        ϕ  ≥ √
4×97,02

𝜋
=11,11mm 

On adopte une barre ronde de diamètre 𝝓 = 12mm 

2) COTÉ long pan : 

 Critères de conception : 

La portée de la lisse est de : 𝐿 = 8,16𝑚.  

Entraxe des lisses : 𝑒 = 1,6m 

 Évaluation des charges et surcharge :  

a) Charges permanentes :  

G=0.36KN/m  

b) Charge due au vent  

La charge du vent la plus défavorable est :  𝑚𝑎𝑥 = 0,926 𝐾𝑁/𝑚²  

W = 1,6× 0,926 =1,482 KN/m  

Charges appliquée a l´ELU et L´ELS  

 à L´ELU : 

𝑞𝑌U = 1,35 G = 1,35 × 0,36= 0,486KN/m 

𝑞zU = 1,5 W = 1,5 ×1,482=2,223KN/m 

à L´ELS : 

𝑞𝑌S= G =0,36 KN/m  

𝑞zS = W =1,482KN/m 

  Prédimensionnement des lisses : 

 Se fait par la condition de la flèche (ELS) : : f ≤ fadm 
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Fz= 
5×𝑞𝑧×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
 et la flèche admissible : fadm=   

 Fz=
5×1,482×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
                       →                        Iy≥ 

1000×1,8224×10−3×8,163

384×210000
               

   𝐼𝑦 ≥ 998,546 cm4 donc on opte pour un UPE 180 

→ On ajoute le poids propre de la lisse, puis on recalcule les charges selon les deux axes à 

l’ELU et l’ELS. 

G= (10,45+3) ×1.6+19,7G=0,412KN/m 

𝑞𝑌U =1,35G=0,556 KN/m 

𝑞𝑌s=G=0,412KN/m 

Vérification de la flèche : 

𝑓𝑎𝑑𝑚 =
𝐿

200
=
8160

200
=40,8 

Selon L’axe (ZZ) : 

Fz=
5×𝑞𝑧×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
=

5×1,4824×10−3×8,164 

384×210000×1350×10−8
= 30,16mm≤40,8mm condition vérifié  

Selon L’axe (YY) : 

Fy=
5×𝑞𝑦×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑧
=

5×0,412×10−3×8,164

384×210000×144×10−8
= 78,65mm≤32,5mm condition non vérifié 

Dans son cas on intègre des liernes a mi-travée :     

Fy=
5×𝑞𝑦×(

𝐿

2
)4

384×𝐸×𝐼𝑧
=

5×0,36×10−3× 4,084

384×210000×107×10−8
= 2,015mm≤ 

𝐿

2

200
=20,4mm condition vérifié  

Vérification a l´ELU (flexion biaxial) : 

Msdy=
𝑞𝑧×𝑙2

8
=

2,223×8,162

8
= 18,502 𝑘𝑛.𝑚 

Mplrdy=
𝑤𝑝𝑙𝑦×𝑓𝑦

1,1
=

132×10−3×235

1,1
= 36,95𝑘𝑛.𝑚 

→ 𝑀𝑠𝑑y < 𝑀𝑝𝑙y          La condition est vérifie  

Sur L’axe (zz) : la charge présente est la charge due au vent :  

Msdz=
𝑞𝑦×𝑙2

8
=

0,556×8,162

8
= 4,627 𝑘𝑛.𝑚 
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Mplrdz=
𝑤𝑝𝑙𝑧×𝑓𝑧

𝛾𝑚0
=

52,3×10−3×235

1,1
= 11,17𝑘𝑛.𝑚 

→ 𝑀𝑠𝑑z < 𝑀𝑝𝑙z   La condition est vérifiée  

(
18,02

36,95
)2+(

4,627

11,17
)1 = 0,67 <1 condition vérifiée       On retient toujours l’UPE 160 

Vérification au cisaillement : 

𝑉𝑠𝑑, 𝑧 ≤ 𝑉𝑝𝑙, 𝑧                

𝑉𝑠𝑑z=
𝑞𝑧×𝑙

2
==

2,33×8,16

2
= 9,069𝑘𝑛 

Vplz =
𝐴𝑣𝑧 × 𝐹𝑦

√3 × 𝛾𝑚0
=
11,2×102×235

√3 × 1,1
× 10−3 = 138,14𝑘𝑛 

7,507 < 123,43 condition vérifiée  

Selon L’axe (yy) : 

𝑉𝑠𝑑y=1,25 ×
𝑞𝑦×𝑙

2
=1,25 ×

0,556×8,16

2
= 2,835𝑘𝑛 

Vply =
𝐴𝑣𝑦 × 𝐹𝑦

√3 × 𝛾𝑚0
=
9,9×102×235

√3 × 1,1
= 122,109𝐾𝑁  (Avy=h× 𝑡𝑤) 

2,835 < 122,109 Condition vérifiée  

Calculs des liernes dans la lisse de bardage : 

La réaction au niveau de la lierne est : 

R=1,25×qy×
L

2
= 1,25 × 0,556 ×

8,16

2
=2,835KN 

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

T1=
𝑅

2
=

2,835

2
= 1,417KN 

T2 = T1+𝑅 =3,168KN 

T9=24,09KN 

T10= Tbretelle= 
T9+ R

2×sinθ
    𝑎𝑣𝑒𝑐     tan θ =

𝑒
𝐿

2

=0,392       θ = 21,40°  

T11= Tbretelle=36,89KN 
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Dimensionnent des liernes : 

Le tronçon le plus sollicité est Tbretelle   

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

𝑁𝑡𝑠𝑑 ≤ 𝑁𝑝𝑙   Avec   Npl= 
𝐴×𝐹𝑦

𝛾𝑚0
 ≥

𝑁𝑡𝑠𝑑×𝛾𝑚0

𝑓𝑦
   

A≥
36,89×1,1

235
=172,67mm2      

A=
𝜙2×𝜋

4
≥ 122,18 mm2 

Donc        𝜙  ≥ √
4×122,18

𝜋
=14,82mm 

On adopte une barre ronde de diamètre 𝝓 = 16mm 

III.5. Étude de l’escalier :  

Les escaliers sont des éléments qui permettent de passer d'un niveau à un autre. Dans 

notre projet les escaliers sont en charpente métallique, elles sont composées de deux volées 

liées à un palier de repos, ce dernier se compose d'une solive IPE encastrée aux poteaux, la 

volée est constituée de deux limons en profilé UPN, et des marches constituées par des cornières 

de support et de tôle striée.  

 

Figure III.9 : schéma d’un escalier 

 

III.5.1. Pré dimensionnement de l’escalier :  

h: Hauteur de la contre marche donné par : 16cm ≤ h ≤ 18cm 

g : Largeur de la marche (giron) donné par : 25cm ≤ g ≤32cm 

n : Nombre de contremarche.  

H : Hauteur à franchir avec une volée H= 1,7 m  
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La condition assurant le confort de l’escalier est donnée par la relation de BLONDEL 

              60cm ≤ g+2h≤ 64cm       avec h= 
𝐻

𝑛
 

On prend : h= 17 cm 

n = 
𝐻

ℎ
 = 

170

17
 = 10 contre marche 

n-1= 9 marches 

                60cm ≤ g+2×17≤ 64cm 

26cm ≤ g ≤ 30cm            On prend : g= 28 cm 

Angle d’inclinaison : α= arc tang (
1,7

2,52
) = 34,004° 

Schéma statique : 

 

 

 
       1,7m 

 

    

 

1,5m 2,52m 1,5m 

 

Figure III.10 : Schéma statique de la volé 

III.5.2.Evaluation de charge : 

         Charge permanente : 

- Revêtement (e=2cm) : 𝐺𝑟𝑒𝑣 = 20 × 0,02 = 0,4 𝐾𝑁/𝑚² 

- Mortier de pose (e=2cm) : 𝐺𝑚𝑜𝑟𝑡𝑖𝑒𝑟 = 20 × 0,02 = 0,4 𝐾𝑁/𝑚² 

- Tôle striée (5mm) : 𝐺𝑡𝑜𝑙𝑒 = 78,5 × 0,005 = 0,39 𝐾𝑁/𝑚² 

- Garde de corps (e=2cm) : 𝐺𝑔𝑎𝑟𝑑𝑒 = 78,5 × 0,02 = 1,57 𝐾𝑁/𝑚² 

𝐺 = 2,76 𝐾𝑁/𝑚² 

Charge d’exploitation : 

𝑄 = 2,5 𝐾𝑁/𝑚² 
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III.5.3.Calcul des éléments de l’escalier :  

III.5.3.1. Etude de cornière du support : 

III.5.3.1.1 Pré dimensionnement :  

La cornière est considérée comme une poutre simplement appuyée, sollicitée en flexion 

simple, chaque cornière reprend la moitié de la charge permanente et la moitié de la charge 

d’exploitation.  

 

Figure III.11 : schema d’une marche 

III.5.3.1.2.Condition de flèche : 

On a une poutre posée sur deux appuis simples et une charge uniformément repartie donc on 

vérifie que : 

qs= ( G + Q )×
𝑔

2
 = 0,725 kn/ml Gcorniére  

Fz = 
5×𝑞𝑠×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
 ≤ 

𝐿

300
 

Iy ≥ 
1500×0,725×15003

384×210000
 = 4,5514 ×104 𝑚𝑚4 

On adopte une cornière à ailes égales de : L40×40×5 

𝐼𝑦 = 𝐼𝑧 = 5,43 𝑐𝑚4 

Avec les caractéristiques suivantes :  𝑒𝑙𝑧 = 𝑊𝑒𝑙𝑦 = 1,91 𝑐𝑚3 

Gcorniére  = 3,03 𝐾𝑔/𝑚 

On revérifie la flèche en prenant compte du poids propre de la cornière : 

     qs’= qs + 𝐺𝑐𝑜𝑟𝑛𝑖è𝑟𝑒  = 0,725 + 0,0303 

     qs’= 0,755 kn/ml 

fz = 
5×𝑞𝑠×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
=  

5×0,755×15004

384×210000×5,43×104
 = 4,36 mm 
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qv 

𝑓𝑎𝑑𝑚 = 
𝐿

300
 = 

1500

300
 = 5 mm 

Fz = 4,36 mm ≤  𝑓𝑎𝑑𝑚= 5 mm   la condition de flèche est vérifier 

III.5.3.1.3.Vérification de la résistance : 

    Moment fléchissant : 

Msd = 
𝑞𝑢′×𝑙2

8
 

qu= (1,35G + 1,5Q) ×
𝑔

2
 = 1,032 kn/ml 

qu’ = qu + 𝐺𝑐𝑜𝑟𝑛𝑖è𝑟𝑒 = 1,032 + 0,0409 = 1,073 kn/ml 

Msd = 
1,073×1,52

8
 = 0,302 kn/ml 

𝑀𝑝𝑙𝑦 = 
Wply × fy

1
 = 

1,91×10−6      ×235×103    

1
 = 0,448 kn.m 

Msd = 0,302 < 𝑀𝑝𝑙𝑦 = 0,448        La condition est vérifiée 

 III.5.3.1.4 vérifications du Cisaillement : 

𝑉𝑠𝑑 = 
qu′ × l

2
 = 

1,073 × 1,5

2
 = 0,805 kn  

𝑉𝑝𝑙𝑟𝑑 = 
fy × Avz

√3 ×1
             𝐴𝑣𝑧 = ℎ × 𝑡 = 5 × 40 = 200 𝑚𝑚² 

𝑉𝑝𝑙𝑟𝑑 = 
235 × 200

√3 ×1
 × 10−3 = 27,135 kn 

𝑉𝑠𝑑 = 0,805 𝐾𝑁 ≤ 𝑉𝑝𝑙𝑟𝑑 = 27,135 𝐾𝑁    La condition est vérifiée. 

Toutes les conditions sont vérifiées, donc L40x40x5 convient comme cornière de support. 

III.5.3.2 Étude de limon : 

          Le limon est l’élément qui supporte le poids total de l’escalier et qui permet aux 

marches de prendre appui. La charge revenant au limon est : 

          𝑞𝑝 

 

 

 

1,5m 2,52m 1,5m 

 

Figure III.12 : Schéma statique du limon 
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III.5.3.2.1. Évaluation de charge : 

        Charge permanente : 

                Volée : 

- Revêtement (e=2cm) : 𝐺𝑟𝑒𝑣 = 20 × 0,02 = 0,4 𝐾𝑁/𝑚² 

- Mortier de pose (e=2cm) : 𝐺𝑚𝑜𝑟𝑡𝑖𝑒𝑟 = 20 × 0,02 = 0,4 𝐾𝑁/𝑚² 

- Tôle striée (5mm) : 𝐺𝑡𝑜𝑙𝑒 = 78,5 × 0,005 = 0,39 𝐾𝑁/𝑚² 

- Garde de corps (e=2cm) : 𝐺𝑔𝑎𝑟𝑑𝑒 = 78,5 × 0,02 = 1,57 𝐾𝑁/𝑚² 

- Poids propre de la cornière L35x35x3,5 : 𝐺𝑐𝑜𝑟𝑛𝑖è𝑟𝑒 = 0,0303 𝐾𝑁/𝑚 

Palier : 

- Revêtements en carrelage (e=2cm) : 𝐺𝑟𝑒𝑣 = 20 × 0,02 = 0,4 𝐾𝑁/𝑚² 

- Mortier de pose (e=2cm) : 𝐺𝑚𝑜𝑟𝑡𝑖𝑒𝑟 = 20 × 0,02 = 0,4 𝐾𝑁/𝑚² 

- Dalle en béton armé (e=10 cm) : 𝐺𝑏é𝑡𝑜𝑛 = 0,1 × 25 = 2,5 𝐾𝑁/𝑚² 

- Tôle striée (5mm) : 𝐺𝑡𝑜𝑙𝑒 = 78,5 × 0,005 = 0,39 𝐾𝑁/𝑚² 

 

Avec la longueur de la marche : 𝐸𝑚 = 1,5 𝑚 

𝐺𝑣 = (0,4 + 0,4 + 0,39) × 1,5 + (1,57 × 1) + 0,0303 = 3,38 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

𝐺𝑝 = (0,4 + 0,4 + 2,5 + 0,39) × 1,5 = 5,53 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

      Charge d’exploitation : 

𝑄 = 2,5 𝐾𝑁/𝑚² 

𝑄𝑣 = 𝑄𝑝 = 2,5 × 1,5 = 3,75 𝐾𝑁/𝑚l 

III.5.3.2.2.Pré dimensionnement de limon : 

 

 qsv= 3,6565   ;qsp= 4,64 

On  calcule la charge équivalente qui revient au limon : 

qeq 

 

Figure III.13 : schéma statique de la charge equivalente revient au limon 
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qeq= 4,15KN 

III.5.3.2.3. Condition de flèche : 

Fz = 
5×𝑞é𝑞×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
 ≤ 

𝐿

300
 

Iy ≥ 
1500×4,15×55203

384×210000
 = 1298,393 𝑐𝑚4 

On adopte un UPN180 avec les caractéristiques suivantes : 

   𝐼𝑦 = 1350 𝑐𝑚4      𝑊P𝑙𝑦 = 179 𝑐𝑚3     𝐺UPN = 22 𝐾𝑔/𝑚 

On revérifie la flèche en prenant compte du poids propre : 

qeq = qeq + 𝐺UPN = 4,15 + 0,22 

qeq = 4,37 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

 

Fcal = 
5×𝑞é𝑞×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
=  

5×4,37×55204

384×210000×1350×104
 = 13,79 mm 

𝑓𝑎𝑑𝑚 = 
𝐿

300
 = 

5520

300
 = 18,4 mm 

Fcal = 13,79 mm ≤  𝑓𝑎𝑑𝑚= 18,4 mm   la condition de flèche est vérifier 

III.5.3.2.4 Vérification de la résistance : 

      Moment fléchissant : 

Msd = 
𝑞𝑢é𝑞×𝑙2

8
    qeq=  

𝑞𝑣×𝑙𝑣+𝑞𝑝×𝑙𝑝

𝐿
    

 

 

 𝑞u𝑣 = 
1,35Gv + 1,5Qv

2
+ 1,35𝐺(upn)= 

1,35×3,38 + 1,5×3,75

2
 + 1,35×0,22= 5,391 𝐾𝑁/𝑚𝑙        

𝑞up = 
1,35GP + 1,5QP

2
+ 1,35𝐺(upn)  = 6,84 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

queq = 
𝑞𝑣×𝑙𝑣+𝑞𝑝×𝑙𝑝

𝐿
   =

 

5,391 × 2,52 + 6,84 ×(1,5+1,5) 
5,52

  

queq = 6,18 𝐾𝑁/𝑚𝑙 
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Msd = 
6,18×5,522

8
 = 23,538 kn.m 

𝑀𝑝𝑙𝑦 = 
Wply × fy

1
 = 

179×10−6      ×235×103    

1
 = 42,065 kn.m 

Msd = 23,538 < 𝑀𝑝𝑙𝑦 = 42,065        

 La condition est vérifiée 

Cisaillement : 

𝑉𝑠𝑑 = 
queq × l

2
 = 

6,18 × 5,52

2
 = 17,057 kn  

𝑉𝑝𝑙𝑟𝑑= 
fy × Avz

√3 ×1
             𝐴𝑣𝑧 = k ×ℎ × 𝑡w = 1,05 × 18 × 0,8 = 15,12 𝑚𝑚² 

𝑉𝑝𝑙𝑟𝑑= 
235 × 15,12

√3 ×1
 × 10−3 = 205,14 kn 

𝑉𝑠𝑑= 17,057 𝐾𝑁 ≤ 𝑉𝑝𝑙𝑟𝑑 = 205,14 𝐾𝑁    

 La condition est vérifiée 

Toutes les conditions sont vérifiées, alors UPN180 convient comme limon pour la volée. 

III.5.3.3 Étude de la poutre palière : 

C’est une poutre encastrée sur la moitié des deux poteaux avec une longueur de 3,2 m 

 

 

Figure III.14 : Schéma statique de la poutre palière. 

 

On calcul la charge qui revient à la poutre palière : 

G = ( G + Gp) × 
𝐿

2
 + GUPN  

G = (3,38 + 5,53) × 
3,2

2
 + 0,22 = 14,476 𝐾𝑁/𝑚𝑙 



Chapitre III  Prédimensionnement Des éléments 

Page | 44  

 

Q = 2,5 × 
3,2

2
 = 4 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

III.5.3.3.1 Pré dimensionnement de la poutre palière  

Iy ≥ 
1500×18,476×32003

384×210000
 = 1126,156 𝑐𝑚4 

On adopte un IPE180 de caractéristique suivante : 

𝐺 = 18,8 𝐾𝑔/𝑚 

𝑊𝑝𝑙𝑦 = 166 𝑐𝑚3 

𝐴𝑣𝑧 = 11,3 𝑐𝑚² 

On revérifie la flèche en tenant compte du poids propre de l’IPE180 : 

Fcal = 
5×𝑞𝑠×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
=  

5×18,664×32004

384×210000×1317×104
 = 9,21 mm 

𝑓𝑎𝑑𝑚 = 
𝐿

300
 = 

3200

300
 = 10,66 mm 

Fcal = 9,21 mm ≤  𝑓𝑎𝑑𝑚= 10,66   mm    

La condition de flèche est vérifiée 

III.5.3.3.2.Vérification de la résistance : 

     Moment fléchissant : 

 Msd = 
𝑞𝑢×𝑙2

8
 

 𝑞u = 25,796 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

Msd = 
25,796×3,22

8
 = 33,018 kn.m 

𝑀𝑝𝑙rd = 
Wply × fy

1
 = 

166×10−6      ×235×103    

1
 = 35,463 kn.m 
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Msd = 33,018 < 𝑀𝑝𝑙rd = 35,463        

 La condition est vérifiée 

   Cisaillement :  

𝑉sd = 
qu × l

2
 = 

25,796 × 3,2

2
 = 41,273 kn  

Vplrd  = 
fy × Avz

√3 ×1
             𝐴𝑣𝑧 = 11,3 𝑚𝑚² 

𝑉plrd = 
235 × 11,3×10

√3 ×1
 = 139,37 kn 

𝑉sd = 41,273 𝐾𝑁 ≤ 𝑉𝑝𝑙𝑟𝑑 = 139,37 𝐾𝑁    

 La condition est vérifiée 

Donc le choix de l’IPE180 pour notre poutre palière est justifié 

III.6. Étude des potelets : 

Les potelets sont des éléments secondaires souvent des profilés en I ou H prévus sur le pignon 

pour réduire la portée entre les poteaux et diminuer la portée des lisses supportant le bardage 

isolant. Ils sont sollicités en flexion composée : 

Une flexion sous l'action du vent sur les parois du pignon, et une compression sous l'action des 

charges permanentes dues au poids propre des lisses, de bardage, et celui du potelet lui-même. 

III.6.1.Calcul des charges et surcharges revenant au potelet : 

a) Charge permanente : 

Poids du bardage (13,45 daN/m²). 

Poids des lisses IPE (19,7 daN/m). 

Poids propre du potelet (à déterminer). 

G = P.P potelet + P.P lisse + P.P bardage 

 G = ((0,104 + 0,03) × (8,16 × 5,1) + (0,197 × 8,16 × 3) + (0,188 × 5,1)) = 12,98 KN 

charge du vent : 

W=962,4N/m2 

W=0,962× 8,16 = 7,559𝐾𝑛/m² 
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III.6.2.Prédimensionnement des potelets: 

condition de la flèche:                f≤ 𝑓𝑎𝑑𝑚                    
5×𝑞𝑧×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
 

𝐼𝑦 ≥ 1243,43 cm4 donc on opte pour un IPE 180 avec 𝐼𝑦 = 1317 cm4 

D’où on aura : 

G = ((0,104 + 0,03) × (8,16 × 5,1) + (0,197 × 8,16 × 3) + (0,188 × 5,1)) = 12,98 KN 

III.6.3.Vérification de la flèche 

f ≤𝑓𝑎𝑑𝑚 =
𝐿

200
=
5100

200
= 25,5𝑚𝑚 

f =
5×𝑞𝑧×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
=

5×7,559×10−3×5,14 

384×210000×1317×10−8
= 24,07mm≤25,5mm condition vérifié 

III.6.4.Vérification de la résistance : 

Détermination des sollicitations : 

Msd=
𝑞𝑧×𝑙2

8
=

1,5×7,559×5,12

8
= 36,86 𝐾𝑁.𝑚 

𝑉𝑠𝑑 = 
𝑞𝑧×𝑙

2
 = 

1,5×7,559×5,1

2
= 28,91 𝐾𝑁 

Nsd = 1,35 G = 17,523 KN 

a. Vérification au cisaillement : 

Vpkd = 
𝐴𝑣𝑧 ×𝑓𝑦

√3 × 𝛾𝑚0
 ; Avz = 11,3 cm2 

V
pkd = 153,32 KN > Vsd = 28,91 KN    Condition vérifiée 

Pas de risque de cisaillement 

b.Vérification de l’effort axial : 

Nsd ≤ Nplrd 

Nplrd = 
𝐴 ×𝑓𝑦

 𝛾𝑚0
 =  

23,9×102×235

1,1
= 510,59 𝐾𝑁  Condition vérifiée 

c.Vérification a l’interaction : 

Nsd = min ( 0,5 Nplv  ,  0,25 Nplrd ) Avec : 

Nplv = ( 
𝐴−𝑏 × 𝑡𝑓 ×𝑓𝑦

 𝛾𝑚0
) =  

(23,9×102−2×91×8)×235

1,1
= 199,53 𝐾𝑁 
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Nsd = min (99,765, 127,64) 

Donc 

99,765 KN > 17,52 KN     Condition vérifiée 

Élément principales : 

III.7.Prédimensionnement des poteaux :  

Les poteaux sont des éléments structuraux, chargés de transférer aux fondations les efforts 

provenant des actions agissant sur les poutres. Ils sont essentiellement comprimés sous l’action 

d’un effort axial de compression. Parfois ils peuvent être comprimés et fléchis, sollicités donc 

en flexion composée par les charges du plancher et les efforts horizontaux,En principe les 

poteaux serons encastres en bas et en tête. Ils seront pré dimensionnes à la compression et à la 

flexion.  

On choisit un poteau central auquel revient la plus grande surface estimée sous le différent 

chargement (charges horizontales et verticales et seras prés-dimensionné à L’ELU en 

compression simple, qui se fera selon la formule suivante : 

                                             𝑁𝑚𝑎𝑥=
𝐴 ×𝐹𝑦

γm0
 

Avec : 

𝑵𝒎𝒂𝒙 : Effort normal de compression déterminé par la descente de charges. 

A : section du poteau. 

Fy : Limite d’élasticité de l’acier. 

       𝜸𝒎𝟎 : Coefficient partiel de sécurité 

III.7.1 Charges et surcharges reprisent par les poteaux :  

    Le poteau le plus sollicité c’est celui qui porte une surface afférente la plus importante 
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Dernier niveau : (Toiture ) 

Figure III.15 : Surface afférente du poteau le plus sollicité 

Saff = (3,25+3.25) × (4,38+4,1) =55,1 ² 

Les charges appliquées sur le poteau sont concentrées, elles sont représentées dans le tableau 

suivant :  

Tableau III.3 : Évaluation des charges sur le poteau au dernier niveau 

 Niv +17,29 

Planchers (KN) 7,38 

Travers (KN) 3,06 

Panne (KN) 5,031 

Gtotale(KN) 15,47 

Qtotale(KN) 55,1 

Étage courant:  

                              Figure III.16   : Surface afférente du poteau le plus sollicité 

 Saff = (3,25+3.25) × (4,08+4,08) =53,04 ² 

Les charges appliquées sur le poteau sont concentrées, elles sont représentées dans le tableau 

suivant :   

 

 

 

4,38m  

 

 

4,08m  
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                Tableau III.4 : Évaluation des charges sur le poteau 

            Niv +11,22 Niv +6,12 

Planchers (KN) 220,116 220,116 

Poutre Principale (KN) 5,41 5,41 

Solive (KN) 10,192 10,192 

Gtotale (KN) 235,72 235,72 

Qtotale(KN) 159,12 159,12 

 

III.7.2.Vérification de la Condition de résistance : 

 On calcule les poteaux à la compression simple à fin de vérifier la résistance de la section 

avec : 

𝑁𝐺 = 2 × 235,72 + 15,47 = 486,91 𝐾𝑁 

𝑁𝑄 = 2 × 159,12 + 55,1 = 373,34 𝐾𝑁 

𝑁𝑠𝑑 = 1,35𝑁𝐺 + 1,5𝑁𝑄 = 1,35 × 486,91 + 1,5 × 373,34 = 1217,34 𝐾𝑁 

On vérifie : Nsd ≤ 
𝐴 ×𝐹𝑦

γm0
  

𝐴 ≥  
1217,34 ×10−3 ×1

235
 

 𝐴 ≥ 51,80 𝑐𝑚² 

On choisit un HEA200 Avec A = 53,8 cm2 

III.7.3 L’effort sollicitant (  avec le poids propre inclus :  

qu = 0,423 × 6,12 = 2,588 KN 

𝑁𝑠𝑑 = 1217,34 + ( 1,35 × 2,588 ) = 1220,83 KN 

Classe du profilé HEA 200 : 

  Classe de l’âme comprimée :  

 
𝑑

tw
 ≤ 33×𝜀  →  

134

6,5
 ≤ 33×1 →  20,61<33 → Ame de classe 1 
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      Classe de la semelle comprimée :  

𝑏

tf×2
 ≤ 10×𝜀  →  

200

20
 ≤ 10×1 →  10=10 → semelle de classe 1 

Vérification du flambement : 

On doit vérifier la condition suivante :      Nmax ≤  
𝐵𝑎 × 𝑓𝑦 × 𝐴 × χmin

γm1
 

 

On vérifie le flambement selon l’axe de faible inertie (l’axe Z- Z) du profilé :  

Avec :   𝜆 =
λ

λcr
 

λ = 
lf

iz
  →  f = 0,5 × 𝑙 = 0,5 × 6,12 = 3,06𝑚 

λ = 
3,06

4,96×10−2 
 = 61,69 

𝜆𝑐𝑟 = 93,9𝜀 = 93,9 × 1 = 93,3 

 𝜆 =
61,69

93,9
 = 0,65 > 0,2 𝑖𝑙 𝑦′𝑎 𝑢𝑛 𝑟𝑖𝑠𝑞𝑢𝑒 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑎𝑚𝑏𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡 

Xmin =
1

ϕ+(𝜙2−λ2)
       𝜑𝑧 = 0,5[1 + 𝛼(ƛ𝑧 − 0,2) + ƛ2] 

  

Le facteur d’imperfection   est déterminé en fonction de la courbe de flambement 

correspondante à l’axe de calcul               (CCM 97 tableau 5.5.1 et tableau 5.5.3)  

ℎ

b
= 0,95 < 1,2  

tf =10 mm < 40 mm       donc   courbe (c) → 𝛼𝑧 = 0,49 

on a :   𝜑𝑧 = 0,5[1 + 0,49(0,65 − 0,2) + 0,652] = 0,6625 

Xmin =
1

0,662+(0,6622−0,452)
 = 0,82 

 

Nmax= 
𝐵𝑎 × 𝑓𝑦 × 𝐴 × χmin

γm1
= 

1 × 235×10−3  × 53,8 × 0,82

1,1
 = 1427,43 KN 

Nmax =1427,43 KN  > 942,47 KN 
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Condition non vérifiée, on augmente la section du profilé à HEA240 

Xmin = 0,87 

Nmax=
𝐵𝑎 × 𝑓𝑦 × 𝐴 × χmin

γm1
= 

1 × 235×10−3  × 76,8 × 0,87

1,1
 = 1427,43 KN 

Nmax =1220,83 KN  < 1427,43 KN 

 

Le profilé HEB 240 répond à toutes les conditions concernant la vérification de résistance.  

III.8. Étude des traverses : 

Les traverses sont des poutres maîtresses d’une toiture a deux versants, elles sont 

constituées généralement en profiles IPE ou HEA.Les traverses de la toiture servent à 

supporter les éléments de la couverture et a reprendre les charges et surcharges exercer sur 

celles-ci. 

III.8.1. Évaluation des charges : 

a)-Charges permanentes : 

• Couverture panneau sandwich 𝐺 = 0,104 𝐾𝑁/𝑚² 

• Accessoires de pose 𝐺 = 0,03 𝐾𝑁/𝑚2 

• Le poids propre de la panne 𝐺 = 0,129 𝐾𝑁/𝑚 

• Espacement entre pannes 𝑒 = 1,5𝑚 

• La portée de la traverse 𝐿 = 8,2𝑚 

G = 6 × 0,129 + 1,5 × (0,104 + 0,03) = 0,975 KN/m 

b)-surcharges climatiques : 

𝑊 = 1,17 × 4,1 = 4,797 𝐾𝑁/𝑚 

𝑆 = 0,201 × cos(6,84) × 4,1 = 0,818 𝐾𝑁/𝑚 

III.8.2. Le pré-dimensionnement de la traverse: 

 Le pré-dimensionnement de la traverse se fait par la vérification de la flèche à l’ELS, la 

condition à vérifier est comme suit :   
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 f                 f =
𝑞𝑧×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
≤

 

a l´ELS : G + W= 0,975 + 4,797 = 5,772 KN/m 

Iy ≥
200×𝑙3

384×𝐸
  

 Iy ≥  
5,772×82003

384×210000
 =3946,547  

On opte pour un IPE270 de : Iy =5790c𝑚4 

On recalcule la charge permanente G avec : 

G = 6 × 0,129 + 1,5 × (0,104 + 0,03) + 0,361 = 1,336 KN/m 

On recalcule es combinaisons d’action  : 

ELU :     qu=𝐺 + 1,5𝑊 = 8,531 𝐾𝑁/𝑚 

ELS :      qs=𝐺 + 𝑊 = 6,133 𝐾𝑁/𝑚 

III.8.3.

Msd = 
𝑞𝑢×𝑙2

12
 

Msd = 
8,531×8,22

12
 = 47,8 KN 

𝑀𝑝𝑙𝑦 = 
Wply × fy

1,1
 = 

484×103 ×235

1,1
 = 103,4 kn.m 

Msd = 47,8 < 𝑀𝑝𝑙𝑦 = 103,4        La condition est vérifiée 

 III.8.4.Verification de l´effort tranchant 

𝑉𝑠𝑑 = 
qu × l

2
 = 

8,531 × 8,2

2
 = 34,97 kn  

𝑉𝑝  = 
fy × Avz

√3 ×1,1
             𝐴𝑣𝑧 = 22,1 c𝑚² 

𝑉𝑝  = 
235 × 22,1× 102 

√3 ×1,1
 × 10−3 = 472,136 kn 

𝑉𝑠𝑑 = 34,97 𝐾𝑁 ≤ 𝑉𝑝𝑙 = 472,136 𝐾𝑁    La condition est vérifiée. 
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Donc on reste sur le choix de  IPE270  

III.9 Étude de contreventement  

En génie civil, un contreventement est un système statique destiné à assurer la stabilité globale 

d'un ouvrage vis-à-vis des effets horizontaux issus des éventuelles actions sur celui-ci (par 

exemple : vent, séisme, choc, freinage, etc.). Il sert également à stabiliser localement certaines 

parties de l'ouvrage (poutres, poteaux) relativement aux phénomènes d'instabilité (flambage ou 

déversement). 

III.9.1.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.  

Calcul de la poutre au vent en pignon : 

Elle sera calculée comme une poutre à treillis reposant sur quatre appuis chargés par des forces 

horizontales dues aux vents. 

 

Figure III.17 : La vue en plan de la poutre au vent 

III.9.1.1 Évaluation des efforts horizontaux 

Nous avons : 

Frive= 1,5[(Wmax× 𝑆𝑖) +
𝐹𝑟

𝑛
] ×Frive 
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Si=hi×
𝑙𝑖

2
          𝑎𝑣𝑒𝑐 :  

Si= la surface afférente de chaque force 

n= le nombre de nœuds au niveau de la toiture 

Fr=force de frottement sur la toiture ,, dans notre cas Fr=0 

Wmax=la charge maximale due au vent Wmax=-1,743KN/m  

 

Figure III.18 : Schéma statique de la poutre au vent 

 Tableau III.5 :  Les valeurs des forces horizontales 

 1 2 3 4 

W (KN/m²) -1,743 

Si (m2) 20,04 33,065 33,95 44,75 

Fi (KN) 52,39 108,06 110,95 146,24 

Les réactions d’appuis :           𝑅𝐴 =𝑅𝐵 = ∑
𝐹𝑖

2
=208,82 

III.9.1.2 Dimensionnement de la diagonale : 

Dans ce type de système, On ne fait travailler que les diagonales tendues, on ignore les 

diagonales comprimées car elles ne reprennent aucun effort et flambent, la diagonale la plus 

tendu est :    
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Figure III.19 : Schéma statique d’une partie de la poutre au vent 

Par la méthode d’isolation des nœuds on aura :  

∑𝐹𝑖 =0          -R+F1+Ntsd sinθ =0       Ntsd=194,32KN 

III.9.1.3.Calcul de la section brute :  

La section brute doit vérifier la résistance suivante : 

Ntsd ≤ Npl.rd 

Avec  Npl.rd= 
𝐴×𝐹𝑦

𝛾𝑚0
 ≥

𝑁𝑡𝑠𝑑×𝛾𝑚0

𝑓𝑦
   ⇒              A≥ 8,26  

On adopte une simple 𝐂𝐀E (60x60x8) ⟹ A =9,03 cm2Avec des boulons M20 de  

classe 8.8 donc 𝑑0 = 22𝑚𝑚  

III.9.1.4. Vérification de la section nette :  

La vérification à faire est comme suite : 

  Ntsd ≤ Nu.rd= 
0,9×𝐴𝑛𝑒𝑡×𝐹𝑢

𝛾𝑚2
         avec 𝛾𝑚2 = 1,25        

Anet= A1 + A2     Avec :  

A1 = (6×0,8) − 2.4 × 0,8= 2,88m²  

A2 = (6– 0,8) × 0,8 =  4,16cm²  

Donc : Anet =2,88 +4,16= 7,04cm² 
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Ntsd =362,89≤ Nu.rd=  =
0,9×7,04×36

1,25
  =182,47  condition vérifiée  

III.9.1.5. Vérification des montants de la poutre au vent : 

 Les pannes (IPE140) sont dimensionnées en flexion déviée seule, elles assurent aussi la 

fonction de montant de la poutre au vent, donc on doit les vérifier à la flexion bi-axiale sous 

l’effort de soulèvement, plus l’effort normal de compression due aux forces d’entraînement, par 

contre la poutre sablière ne reçoit pas des charges verticales et assure aussi la fonction de 

montant, on doit la vérifier au flambement simple sous un effort de compression. 

III.9.1.6.Détermination des efforts dans les montants : 

Par la méthode d’isolation des nœuds on aura : 

N1 = 344,51KN      ;      N2 = 292,12 KN       ;      N3 = 184,06KN     ;         N4 = 73,11KN  

III.9.1.7. Vérification de la résistance des montants :  

Les montants sont soumis à la flexion b-axiale plus un effort normal donc la vérification à faire 

et comme suit : 

        λLT =
 (𝐋 / 𝐢𝐳) 

√[𝐂𝟏 ∗ (𝟏 + (𝟏 / 𝟐𝟎) ∗ ((𝟏 / 𝐢𝐳) / (𝐡 / 𝐭𝐟))² )^𝟎.𝟐𝟓]
                                

ƛ𝑙𝑡 =  
0105,06

93,9
× √1   =1,11>0,4 ⇒Il y a un risque de déversement 

On doit vérifier que           

𝑁𝑠𝑑

𝑋𝑚𝑖𝑛 × 𝑁𝑝𝑙𝑦
+

𝐾𝑙𝑡 × 𝑀𝑦

𝑋𝑙𝑡 × 𝑀𝑝𝑙𝑦
≤ 1 

Avec Nsd=max( N2 N3 N4)=292,12KN 

Msd.y = 12,19 KN. m                        Mpl.y = 18,86 KN. m                          

Msdz = 0.65 KN. m                         Mpl.z = 4,12 KN. m  

Npl.y = 385,4 KN    

χLT = 0.89 

On calcul les élancements réduits puis en détermine χmin   

 Lk : Est la longueur de flambement des montants, 

 selon l’axe (z’z)  Lkz = 3,25m et        selon l’axe (y’y ) Lky = 6,5m  

λy=
𝐿𝑘𝑦

𝑖𝑦
=113,2                  ƛy=1,2     
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λz=
𝐿𝑘𝑧

𝑖𝑧
=196,96                ƛz=2,08 

2,08 0,2 don y´a un risque de flambement  

1,2 0,2 don y´a un risque de flambement   

III.9.1.8.Détermination de la courbe de flambement de profilé 

{

ℎ

𝑏
= 1,9 > 1,2

𝑡𝑓 = 6,9 < 40
 

Selon axe (zz)  𝐶𝑜𝑢𝑟𝑏𝑒 (𝑏) → 𝛼𝑧 = 0,34  

Selon axe(yy)  𝐶𝑜𝑢𝑟𝑏𝑒 (𝑎) → 𝛼𝑦 = 0,21 

χz = 
1

 [ φz + (φz² − λz̄²)^0,5 ]
              χy = 

1

 [ φy + (φy² − λ̄y²)0,5 ]
 

φz=0,5[1+ 𝛼(, λ̄z− 0,2)+ λ̄z 2]=2,98          →χz=0,19 

φy=0,5[1+𝛼( λ̄y−0,2)+ λ̄y2]=1,32          →χy=0,53  

χmin=min(0,19;0,53)=0,19 

Calcul de Klt : 

Klt = 1 - (μlt × Nst) / (χz × Npl) 

μlt = 0,15 × λ̄z × βmlt - 0,15 

λ̄z = 2,08       βmlt = 1,3 

μlt = 0,15 × 2,08 × 1,3 - 0,15 = 0,2556 

χz = 0,19                   Nsd = 292,12 kN                    Npl = 385,4 kN  

Klt =1- 
0,255×292,12

0,19×385,8
=  -0,016 1 

Donc on verfie : 

      
292,12

0,19×385,4
+ 
−0,016×12,19

0,89×18,86
=3,97≤ 1 

 

Condition non vérifiée ,donc on doit augmenter la section des montants. Pour avoir une bonne 

fixation de la couverture sur les pannes en opte sur un profilé de même hauteur que les pannes 

courantes h= 140 mm , pour cela en opte sur un HEA180 
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Les résultats seront résumés dans le tableau ci-dessous : 

My Mply Npl χLT χmin Klt 

11,3 33,43 1065,55 0,89 0,65 1 

 

On revérifie la condition : 

292,12

0,65×1065,55
+

1×11,3

0,89×33,43
=0,8≤ 1   condition vérifié  

III.9.2. Étude l de la poutre sablière :  

La poutre sablière joue le rôle de barre de contreventement vertical. Elle est soumise à une 

action horizontale ainsi qu'à son propre poids, ce qui impose une vérification en flexion 

composée.  

Elle reçoit deux réactions issues de la poutre au vent (déjà déterminées), qui agissent comme 

des efforts de compression. Avec : 

Ntsd = R=208,82KN 

 

    

Figure III.20:  schéma statique de la poutre sablière. 

III.9.2.1 Pré dimensionnement :  

Le pré dimensionnement se fait en compression simple : 

𝑁𝑡𝑠𝑑 ≤ 𝑁𝑝𝑙𝑟d   Avec          Npl .rd= 
𝐴×𝐹𝑦

𝛾𝑚0
 ≥

𝑁𝑡𝑠𝑑×𝛾𝑚0

𝑓𝑦
   ⇒    A≥

208,82×1

23,5
    A≥ 8,885m2 

On adopte un IPE140    A=16,4m2  

III.9.2.2.Vérification au flambement :  

On doit vérifier la condition suivante : 

                                     Nmax≤
𝛽𝑎⋅𝑓𝑦⋅𝐴⋅𝜒𝑚𝑖𝑛

𝛾𝑚1
 

Calcul de l’élancement réduit :  
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𝜆𝑐𝑟 = 93,9               𝑙𝑘𝑦 = 𝑙𝑘𝑧= 6,5m    

𝜆𝑦=
650

5,74
 =113,24       ƛy=

113,24

93,9
  =   1,2 > 0,2 𝑖𝑙 𝑦 𝑎 𝑢𝑛 𝑟𝑖𝑠𝑞𝑢𝑒 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑎𝑚𝑏𝑒𝑚𝑒𝑛 

 

𝜆z=
650

1,65
 =     ƛz=

393,93

93,9
 = 4,19 > 0,2 𝑖𝑙   ′𝑎 𝑢𝑛 𝑟𝑖𝑠𝑞𝑢𝑒 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑎𝑚𝑏𝑒𝑚𝑒  

{

ℎ

𝑏
= 1,91 > 1,2

𝑡𝑓 = 6,9 < 40
 

Selon axe (zz)  𝐶𝑜𝑢𝑟𝑏𝑒 (𝑏) → 𝛼𝑧 = 0,34  

Selon axe(yy)  𝐶𝑜𝑢𝑟𝑏𝑒 (𝑎) → 𝛼𝑦 = 0,21 

χz = 
1

 [ φz + (φz² − λz̄²)^0,5 ]
 

χy = 
1

 [ φy + (φy² − λȳ²)0,5 ]
 

𝜑𝑦 = 0,5[1 + 𝛼𝑦 (ƛ𝑦 − 0,2) + ƛy2] = 1,32 → 𝜒𝑦 = 0,53 

𝜑z = 0,5[1 + 𝛼z (ƛz − 0,2) + ƛz2 ] = 9,95→ 𝜒z = 0,052 

Xmin=min(Xy  Xz)=0,052 

208,82≤
1×23,5×0,052×16,4

1
  = 20,04 condition non vérifiée   

Donc en doit augmenter la section de la poutre sablière à un HEA200 par on aura les résultats 

suivants : 

A(cm2) χz χy χmin 

53,8 0,38 0,7 0,38 

  

  344,52 <
1×23,5×0,38×53,8

1
   = 480,43 KN La condition est vérifiée  

III.9.2.3 Vérification de la résistance : 

λLT =
 (𝐋 / 𝐢𝐳) 

√[𝐂𝟏 ∗ (𝟏 + (𝟏 / 𝟐𝟎) ∗ ((𝟏 / 𝐢𝐳) / (𝐡 / 𝐭𝐟))² )^𝟎.𝟐𝟓]
                                λ̄lt=

λLT

ƛ1
 

λLT=61,3         ƛ𝑙𝑡=0,65≥ 0,4 𝑦𝑎 𝑢𝑛 𝑟𝑖𝑠𝑞𝑢𝑒 𝑑𝑢 𝑑𝑒 𝑑𝑒𝑣𝑒𝑟𝑠𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡  

on doit vérifier que :  

𝑁𝑠𝑑

𝑋𝑚𝑖𝑛 × 𝑁𝑝𝑙𝑦
+

𝐾𝑙𝑡 × 𝑀𝑦

𝑋𝑙𝑡 × 𝑀𝑝𝑙𝑦
≤ 1 

Msd = 
1,35×𝐺𝐻𝐸𝐴200×𝑙2

8
=
1,35×0,423×6,52

8
=3,01KN.m 
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𝑀𝑝𝑙𝑦 = 
Wply × fy

1
 = 

429,5×23,5

1
 = 100,93 kn.m 

Msd = 3,01< 𝑀𝑝𝑙𝑦 = 100,93       La condition est vérifiée 

Npl=
53,8×102×235

1
=1264,3KN 

χlt = 
1

 [ φlt + (φlt² − λ̄lt²)0,5 ]
               𝜑lt= 0,5[1 + 𝛼l (ƛlt − 0,2) + ƛlt2 ]  

        𝜑lt        𝜒lt       xmin 

      0,78       0,82     0,38 

  
208,82

 0,38 ×436758,18
+

1×3,01

0,82×100,93
=0,51 ≤ 1 condition vérifiée, on opte pour un HEA200  

III.9.3 Étude de contreventement vertical : 

Le contreventement vertical a pour rôle de transmettre les efforts horizontaux longitudinaux 

dus à la réaction de la poutre au vent et les réactions, vers les fondations. Seules les diagonales 

en traction sont sollicitées, comme c'est le cas pour la poutre au vent. 

Détermination des efforts dans les barres : 

 

Figure III.21 : Schéma statique du palée de stabilité 

tan α=
6,12

6,5
    α= 43,27° 
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R : La réaction à l’appui  

F : La force du vent au nœud  

𝑅 − 𝐹 = 208,82 − 52,39 = 156,43KN 

Ntsd=
𝑅−𝐹

𝑐𝑜𝑠α
     =214,83KN 

III.9.3 .1. Calcul de la section brute :  

La section brute doit vérifier la résistance suivante : 

Ntsd ≤ Npl.rd 

Avec  Npl.rd= 
𝐴×𝐹𝑦

𝛾𝑚0
 ≥

𝑁𝑡𝑠𝑑×𝛾𝑚0

𝑓𝑦
   ⇒    A≥

214,83×1,25

23,5
    A≥ 11,42m2 

On adopte pour une double cornière  2𝐂𝐀E (50x50x7) ⟹ A = 2× 6,56=13,12 cm2Avec des 

boulons M20 de  

classe 8.8 donc 𝑑0 = 22𝑚𝑚  

III.9.3.2.Vérification de la section nette :  

La vérification à faire est comme suite : 

   Ntsd ≤ Nu.rd= 
0,9×𝐴𝑛𝑒𝑡×𝑓𝑢

𝛾𝑚2
           avec 𝛾𝑚2 = 1,25 

Anet = A1 + A2  

Avec :  

A1 = (5×0,7) −( 2.2× 0,7)=1,97 cm²  

A2 =( 5 – 0,7) × 0,7 = 3,01 cm²  

Donc : Anet = 1,97 +3,01 =4,98cm² 

Ntsd =214,83≤ Nu.rd=  
0,9×4,98×36

1,25
  =129,08   condition non vérifiée  

Donc  

On opte pour une simple coerinire 𝐂 𝐀E (80x80x8)    A=12,27 cm2Avec des boulons M20 de  

classe 8.8 donc 𝑑0 = 22𝑚𝑚  

Anet = A1 + A2  

Avec :  

A1 = (8×0,8) −( 2.2× 0,8)=4,64 cm²  

A2 =( 8 – 0,8) × 0,8 = 5,76 cm²  

Donc : Anet = 1,97 +3,01 =10,4cm² 
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Ntsd =214,83≤ Nu.rd=  
0,9×10,4×36

1,25
  =269,56   condition vérifiée  

Étude des Éléments du niveau entre sol (en béton armée) 

III.10 Pré-dimensionnement de dalle pleine : 

Les dalles pleines sont des éléments horizontaux en béton armé, coulés directement sur le 

chantier. Elles ont une faible épaisseur par rapport à leur surface. On distingue deux portées : 

Lx, la plus courte, et Ly, la plus longue. La manière dont les charges sont réparties dépend de 

ces deux dimensions et des appuis, Le dimensionnement de l’épaisseur « e » de ce type de 

plancher dépend des critères suivants : 

 

a)Coupe-feu 

e ≥ 7cm pour une heure de coupe-feu (BAEL91). 

e ≥ 11cm pour deux heures de coupe-feu (BAEL91).  

 b) Critère d’isolation Phonique :   e ≥ 14cm 

 Nous avons une dalle sur quatre appuis avec : 

Lx= 6.5m ; Ly= 8.16 m  

 

Figure III.22 : schéma de la dalle pleine 

 ρ =
6,5

8,16=0,79> 0,4  la dalle travaille selon les 2 sens  

650

45
≤ 𝑒 ≤

816

40                      14,4≤ e ≤ 20,4        

On prend e=15cm (selon le critère d’isolation Phonique).. 
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III.10.1 Évaluation des charges et des surcharges : 

 Tableau III.6 : les charges permanentes des dalles pleines  

Désignation des éléments Epaisseurs(m) Poids 

volumiques 

(KN/m3) 

Poids (KN/m²) 

Revetement en Carrelage 0.02  20 0.40 

Mortier de pose 0.02 20 0.40 

Lit de Sable 0.02 18 0.36 

Dalle pleine (15 cm) 0.15 25 3,75 

Enduit en ciment 0.015 18 0.27 

Charge Permanente totale 

Charge d’exploitation 

G = 5.18 

             Q = 3 

III.11 Pré-dimensionnement de la poutre principale : 

         Selon le BAEL91 le pré dimensionnement des poutres se fait en        utilisant la 

condition suivante : 

𝐿𝑚𝑎𝑥

15
≤ ℎ ≤

𝐿𝑚𝑎𝑥

10
 

Avec : 

- h : hauteur de la poutre. 

- Lmax : Distance maximale entre nœud d’appuis 

On suppose que la section du   poteau(bxh) est : (45x45) cm2  On a :     (45x45) cm2  On a :      

Lmax = 816 − 45 = 771 cm 

771

15
≤ ℎ ≤

771

10                     51,4 ≤ h ≤ 77,1 

b < h on suppose: b = 50 cm  

                              h = 55 cm 

Vérification des exigences du RPA99/2003 

• b ≥ 20 cm.................................. Condition vérifiée. 
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• h ≥ 30 cm................................... Condition vérifiée. 

•  

III.12 Pré-dimensionnement de la poutre secondaire : 

On a : Lmax = 650 − 45 = 605 cm 

        
605

15
≤ ℎ ≤

605

10           40,3 ≤ h ≤ 60,5 

b < h on suppose : b = 40 cm ; h = 45 cm 

Vérification des exigences du RPA99/2003 

• b ≥ 20 cm.................................. Condition vérifiée. 

• h ≥ 30 cm................................... Condition vérifiée. 

• 
ℎ

𝑏
=1,13< 4 ……………………………Condition vérifié 

III.13 Étude du voile Périphérique : 

Caractéristiques du voiles: 

h=5,1m 

D’après le RPA 99/2003 (Art 10.1.2) l´épaisseur minimale d´un voile périphérique est 15cm 

e=20cm 

III.13.1 Caractéristiques du sol :  

Poids spécifique : 𝛾ℎ =19 KN/m3  

Angle de frottement : φ = 22°  

Cohésion : C = 0,11 bars. 

III.13.2 Évaluation des charges et surcharges  

La poussée des terres : 

G = h × 𝛾ℎ × 𝑡𝑎𝑛2 × ( 
π

4
 − 

φ

2
) − 2 × 𝑐 × 𝑡𝑎𝑛 ( 

π

4
 − 

φ

2
)=33,73KN/m2 

Surcharge accidentelle :  

On a : q = 10 KN/m2  



Chapitre III  Prédimensionnement Des éléments 

Page | 65  

 

Q = q × 𝑡𝑎𝑛2× ( 
π

4
 − 

φ

2
)=4,54KN/m2 

III.13.3 Ferraillage du voile  

Le voile périphérique sera calculé comme une dalle pleine pour notre cas sur 4appuis avec une 

charge répartie variable, l’encastrement est assuré par, les poteaux, les plancher  et les 

fondations. 

A L’ELU :  

max = 1,35 G + 1,5Q = (1,35 ×33,73) + (1,5× 4,54) = 52,34𝐾𝑁/m2  

min = 1,5Q = 1,5× 4,54 = 6,81𝐾𝑁/m2 

moy = 
3×max+min  

4
 = 40,95 KN/m2 

 𝑞𝑢= moy × 1 ml = 40,95KN/m 

Pour le ferraillage on prend : 

𝐿𝑥= 3,91 m ; 𝐿𝑦= 8,16 m e = 0,2 m ; b =1m ;   =
3,91 

8,16
 =0,47  > 0,44  

Le panneau travaille dans les deux sens : 

𝑥 = 0,1008  ,𝑦 = 0,25 

𝑀𝑜𝑥 =  𝑥 × 𝑙𝑥2 × 𝑞𝑢=63,1KN.m       ;M0y = µy×M0x=15,77KN.m 

Les moments corrigés : • Moment travée :  

𝑀𝑡 𝑥 = 0,85 × 𝑀𝑜𝑥 = 53,63 KN.m 

 𝑀𝑡 𝑦 = 0,85 × 𝑀𝑜𝑦 = 13,4 KN.m 

Moment appuis :  

𝑀𝑎𝑥= 𝑀𝑎𝑦 = - 0,5 × 𝑀𝑜𝑥 = -0,5 × 15,77 =-7,885KN.m  

Les résultats du ferraillage sont résumés dans le tableau ci-dessous :  

Avec : 𝐴𝑚𝑖𝑛= b× ℎ 0,1% …………………….condition exigée par le RPA 

localisation sens M(kn.m) 𝜇bu 𝛼 Z(m) Amin(cm2) Acal(cm2) 

Trevée x-x 53,63 0,118 0,157 0,15 2 10,27 

 y-y 13,4 0,029 0,036 0,16 2 2,56 

Appuis  -7,88 0,017 0,021 0,168 2 1,509 
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A adopté(cm2) {

𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒(𝑠𝑒𝑛𝑠 𝑥 − 𝑥)
𝑡𝑟𝑎𝑣é (𝑠𝑒𝑛𝑠 𝑦 − 𝑦)

𝐴𝑝𝑝𝑢𝑖𝑠
   {

8𝐻𝐴14 = 12,32(cm2)
4𝐻𝐴10 = 3,14(cm2)

3𝐻𝐴8 = 1,51  𝑜𝑛 𝑓𝑒𝑟𝑎𝑖𝑙𝑙𝑒 𝑎𝑣𝑒𝑐 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 2(cm2)
 

Espacements :  

Sens X-X’ : St ≤ min (2e ; 25cm) → St = 25cm.  

Sens Y-Y’ : St ≤ min (3e ; 33cm) → St = 25cm 

III.14 Étude de l’escalier : 

III.14.1 Pré dimensionnement des escaliers : 

Épaisseur de la paillasse 
L 

30
  ≤ e ≤ 

L 

20
   soit L = Lp + Lv    e= 20cm 

III.14.2. Évaluation de charges : 

On fera le calcul pour la volée seulement (plus défavorable que le palier).  

Soit Gv = 6,52 KN/m2 ; Q = 2,5 KN/m2  

𝑞𝑢 = 1,35 Gv + 1,5 Q = 16,29 KN/m2 ; 𝑞𝑠 = G + Q = 9,02 KN/ m2  

III.14.3. Calcul des sollicitations  

Nous procédons par la méthode des sections car la poutre est soumise à des chargements 

différents, les résultats obtenus sont présentés dans le tableau suivant: 

Réactions(KN) M0
max(KN.

m) 

 

Mtmax(KN.m

) 

=0,75M0
ma 

Mamax(KN.m

) 

=-0,5M0
ma 

Vmax(KN) 

Appui A Appui B  

51,81 

 

38,85 

 

-25,9 

 

41,91 41,91 34,5 

 

III.14.4. Ferraillage de l’escalier: 

Le ferraillage se fera en flexion simple pour une section (b×h). 

 𝑀𝑚𝑎𝑥  𝝁𝒃u      α     Z (m) 𝐴𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙é  𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é  𝑆𝑡  
(cm) 

travée 38,85 0,084 0,1 0,172 6,49 5HA14=7,7 25 

appuis 25,9 0,056 0,072 0,174 4,27 3HA14=4,625 25 

 

III.14.5. Étude de la poutre palière  

La poutre palière est prévue pour être un support d’escalier, avec une longueur de 3.2m 
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h=30cm    b=30cm      

III.14.5.1. Détermination des charges :  

Poids propre de la poutre :g0 = 25 × 0.30 × 0.30 = 2.25 KN/ml  

p𝑔0 = 1.35 × 2.25 = 3.04 KN/ml  

Réaction de la volée et du palier  

RB = 41,91 KN (l’effet de RB sur la poutre palière est comme une charge répartie )  

Pu = (3.04 + 41,91) = 44,95 KN/ml  

𝑃𝑠 = 2,25 + 41,91 = 44,16 𝐾𝑁/𝑚l 

III.14.5.2.Feraillaige de la poutre palière  

Résultats de calcul de ferraillage sont résumer dans le tableau suivant : 

 𝑀 𝝁𝒃u      α     Z (m) 𝐴𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙é  𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é  𝑆𝑡 (cm) 

travée 48,89 0,1 0,13 0,17 8,26 6HA14= 25 

appuis 28,74 0,06 0,077 0,17 4,85 5HA12= 25 

III.15 Pré-dimensionnement des poteaux  : 

On suppose que la section de poteau (b*h) est : (45*45) 

Nu = 1,35 G + 1,5 Q 

  Saff = 4 × (3,025 × 3,855) = 46,64 m2 

                                                                                                                      
                 

                                                                                                                                      3,25m 

 
 
                                                                                                                
                                                                                                                                                                                     3,855m 

 

 

 

 

 

 

 

DP S 

1 

 

DP 

S2 

   

DP 

S4 

 DP 

S3 
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III.15.1 Calcul des charges revenantes au poteau : 

                   TableauIII.7 : : Évaluation des charges sur le poteau  

 Niv 0,0 

Planchers (KN) 241,59 

Poutre principal (KN) 53,006 

Poutre secondaire (KN) 27,225 

Poteau ( 45*45) 25,82 

Gtotale (KN) 347,64 

Qtotale(KN) 139,92 

                               

Nu = 1233,85 + ( 1,35 × 347,64 + 1,5 × 139,92 ) 

Nu = 1912,18 KN 

Selon le BAEL (art B.8.1, 1) on doit majorer l’effort normal de compression ultime Nu 

comme suit : 

10 % … poteaux internes voisin de rive dans le cas d′un bâtiment comportant au moins 3 

travées. 

15 % … Poteaux centraux dans un bâtiment à 2 travées  

Dans notre cas, le portique a plus de deux travées, donc l’effort Nu sera majoré de 10%. 

Nu∗ = 1.1 × Nu = 2255.87KN Vérifications   

III.15.2 vérifications des poteaux : 

Les poteaux sont pré-dimensionnés selon trois critères  

Critère de résistance : 

σ bc =
Nu∗

B
≤ σbc̅̅ ̅̅ ̅ =

0,85×fc28

1,5
= 14,2 Mpa  

B ≥
2103,398×10−3

14,2
⇒ B ≥  0,148 m2 Pour des poteaux de section (45 × 45 cm2) 

B = 0,203 m2 > 0,148 m2 

σ bc =
2103,398 × 10−3 

0,45 × 0,45
 = 10,36 < 14,2    Condition vérifiée 
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Critère de stabilité de forme : 

Les poteaux doivent être vérifiés l’état limite de déformation (flambement) : 

Selon le BAEL……………… (BAEL91 art B84.1) 

Nu* ≤ N̅u = α ( 
Br ×fc28

0,9 × γb
+ 

As ×fe

γS
 ) 

Br = (a – 2) × (b – 2) 

λ =  
Lf

i
    Avec    i =√

I

b ×h
     (rayon de giration) 

Cas d’une section rectangulaire : I = 
b ×h3

12
 

Lf = 0,7 L 

Pour des poteaux (45 × 45) 

Lf = 0,7 × 5,1 = 3,57 m       I = 
0,454

12
 = 3,41 × 10-3 m4 

i =√
3,41 × 10−3

0,45×0,45
  = 0,129          λ =  

3,57

0,129
 = 27,67   ⇒      0 ≤ 27,67 ≤ 50     α =

0,85

1+0,2 ( 
λ

35
)2

=0,75 

D’après le BAEL 91 : As =1%  Br 

L’effort de compression ultime doit être majoré de 10% 

Brcal ≥ 0,127 m2 

Br = ( 0,45 – 0,02 )( 0,45 – 0,02 ) = 0,185 m2 

D’où : 

Br = 0,185 m2 > 0,127 m2 Condition vérifiée 

Les règles du RPA99/2003 : 

²D’après l’article (Art. 7.4.1), on doit satisfaire les trois conditions suivantes : 

min (b ; h) ≥ 25 cm   ⇒      Condition vérifiée 

min ( b ; h ) ≥ 
He

20
         ⇒      Condition vérifiée 

0,25 ≤ 
b

h
 ≤ 4                 ⇒      Condition vérifiée 
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Introduction   

L'acier et le béton sont des matériaux complémentaires dans la construction. Le béton est 

résistant à la compression mais faible en traction, tandis que l'acier est résistant à la traction. 

Cette association permet de créer des structures solides et durables. Le béton protège l'acier de 

la corrosion et du feu, tandis que l'acier renforce la résistance du béton et le protège du 

voilement. Les connecteurs assurent la transmission des efforts entre les deux matériaux. 

 IV.1 Description d’un plancher collaborant 

Ce plancher est constitué d’une tôle en acier qui est placée dans la zone tendue et collabore avec 

le béton par l’intermédiaire de connecteurs pour reprendre les efforts de Traction. La dalle se 

repose sur les solives qui transmettent à leurs tours les chargements aux éléments porteurs (les 

poutres et les poteaux). 

Le plancher est constitué d'une dalle en béton de 12cm d'épaisseur qui repose sur un coffrage 

perdu. Des goujons assurent la liaison entre la dalle et la poutraison métallique qui 

supporte l'ensemble. 

 

 

Figure IV.1 : les composants du plancher mixte 

IV.2 Caractéristique des éléments constructifs  

- Module de Young 𝐸𝑎 (module d’élasticité longitudinal)  = 2.1 ×105Mpa  

- La limite élastique de traction 𝐹𝑦 = 235 𝑀𝑃𝑎  

Pour le plancher on à utiliser un béton C25/30 de 12cm d’épaisseur qui a les caractéristiques 

suivantes :  
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- La résistance caractéristique à la compression 𝑓𝑐28= 25 MPa.  

- La masse volumique ᶘ = 25 𝐾𝑁⁄𝑚3 

- Le coefficient de retrait ℇ = 2.10-4  

- Coefficient d’équivalence (acier-béton) n = 
𝐸𝑎

𝐸𝑏
 = 15 

IV.3 Évaluation des charges  

Le règlement technique DTR-BC 2.2 (charges et surcharges) nous fixe les valeurs des charges 

et surcharges. 

Charge d´exploitation :  Q= 3KN/m² (usage stockage) 

IV.4 Etude du plancher collaborant :  

Pour dimensionner les éléments du plancher, il faut tenir compte des dimensions qui sollicitent 

le plus la structure, 

Entre-axe entre les solives est de : 𝑒 = 1,3𝑚  

La longueur des solives est de : L=6,5m 

Le calcul des planchers mixte se fait en deux phases :  

        . Phase de construction : Le profilé travaille seul et supporte le poids du profilé, du béton 

frais, de la tôle et la surcharge du chantier. 

IV.4.1 Vérification des solives en phase de construction : 

 

Figure IV. 2 :Schéma de la disposition des poutrelles 
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IV.4.1.1. Évaluation des charges : 

* Poids propre du béton frais …………………………. G = 2.5KN/m²  

* Poids propre de la tôle (Cofrastra40) ………………   G= 0,15 𝐾𝑁/𝑚2 

* Surcharge de construction (ouvrier) ………………… Q = 1KN/m² 

IV.4.1.2. Les combinaisons de charge : 

 a l´ ELU   

𝑞𝑢 = (1,35𝐺 + 1,5𝑄) × 𝑒𝑠𝑜𝑙𝑖𝑣𝑒 = [1,35(0,15 + 2,5) + 1,5 × 1] × 1,3 = 6,6 𝐾𝑁/𝑚𝑙  

 a l´ ELS   

𝑞𝑠 = (𝐺 + 𝑄) × 𝑒𝑠𝑜𝑙𝑖𝑣𝑒 = [(0,15 + 2,5) + 1] × 1,3 = 4,745𝐾𝑁/𝑚𝑙   

IV.4.1.3.Condition de la flèche: 

  F≤𝑓𝑎𝑑𝑚 

On adopte un étaiement à mi travée, donc 𝑙 = 
6,5

2
= 3,25 𝑚  

    F=
2,05×𝑞𝑠×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
                       Iy≥ 

2,05×250×4,745×32503

384×210000
               

     Iy≥103,52× 104mm4 

Soit on adopte un IPE100 de caractéristique : 

Tableau IV 1 : Caractéristique d'IPE100 

G (KN/m)  Aa (cm²)  Iy (cm4)  Wply (cm3)  Avz (cm²)  

0,081 10,3 171 39,4 5,08 

On recalcule les combinaisons de charge en prenant compte du poids de l´IPE120 : 

qu= 1,3× [1,35(0,15 + 2,5) + 1,5 × 1] +1,35×0,081 =6,709𝐾𝑁/𝑚𝑙 

qs=1,3× [(0,15 + 2,5+) + 1] +0,081 = 4,826𝐾𝑁/𝑚𝑙   

IV.4.1.4Vérification à la résistance :  

Vérification du moment fléchissant   

       On vérifie avec un calcul plastique la condition suivante :         Msd≤Mplrd                                                                              

Msd = 
𝑞𝑢×𝑙2

8
=

6,709×3,252

8
= 8,85 𝐾𝑁.𝑀 
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𝑀𝑝𝑙rd = 
Wply × fy

𝛾𝑚0
 = 

39,4×10−6      ×235×103    

1,1
 = 8,415 kn.m 

Msd = 8,85 < 𝑀𝑝𝑙rd = 8,415    La condition est non vérifiée, on augmente la section de l´IPE  

Soit un IPE 180 

Tableau IV -2 : Caractéristique d'IPE180 

G (KN/m)  Aa (cm²)  Iy (cm4)  Wply (cm3)  Avz (cm²)  

0,188 23,9 1317 166 11,3 

On recalcule les combinaisons de charge 

qu= 1,3× [1,35(0,15 + 2,5) + 1,5 × 1] +1,35×0,188=6,85𝐾𝑁/𝑚𝑙 

qs=1,3× [(0,15 + 2,5) + 1] +0,188= 4,933K𝑁/𝑚𝑙   

On vérifie la résistance : 

Msd = 
𝑞𝑢×𝑙2

8
=

6,85×3,252

8
=  9,04𝐾𝑁.𝑀 

𝑀𝑝𝑙rd = 
Wply × fy

𝛾𝑚0
 = 

166×10−6    ×235×103    

1,1
 =35,46 kn.m 

Msd = 9,04 < 𝑀𝑝𝑙rd = 35,46    condition vérifiée 

Vérification du cisaillement :   

On doit vérifier la condition suivante :  Vsd≤
1

2
 Vplrd 

𝑉sd = 
qu × l

2
 = 

 6,85× 3,25

2
 =11,13  kn  

Vplrd  = 
fy × Avz

√3 ×1,1
             𝐴𝑣𝑧 = 1130𝑚𝑚² 

𝑉plrd = 
235×103 × 11,3×10−4

√3 ×1,1
  =139,37 kn 

Vsd= 11,13𝐾𝑁 ≤
1

2
 Vplrd =69,68KN condition vérifiée.   

IV.4.2. Vérification des solives Phase finale :  

Le béton a durci et la section mixte acier-béton travaille ensemble.  On prend en compte le 

poids du profilé, du béton sec, de la tôle et la surcharge d'exploitation. 

* Poids propre profilé IPE180 ………………………… gp = 0.188KN/m  
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* Poids propre du béton sec …………………………… Gb = 2.5KN/m²  

* Poids propre de la tôle cofraplus 40…………………. Gt = 0.15KN/m²  

* revêtement, lit de sable, cloison……………….… …  Gc = 1.5KN/m² 

* Surcharge de d’exploitation …………………………. Q = 3KN/m²  

 Les combinaisons de charge : 

 qu= 1,3× [1,35(0,15+ 2,5+1,5) + 1,5 × 3] +1,35×0,188=13,38𝐾𝑁/𝑚𝑙 

qs=1,3× [(0,15 + 2,5+1,5) + 3] +0,188 =9,483 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

IV.4.2.1.Vérification de  la résistance : 

➢ Vérification du moment fléchissant  

On vérifie avec un calcul plastique la condition suivante: 

M𝑠𝑑 ≤ 𝑀𝑝𝑙 

Msd = 
𝑞𝑢×𝑙2

8
=

13,38×6,52

8
= 70,66 𝐾𝑁.𝑀 

Mpl=Fa× (
ℎ𝑎

2
+ ℎ𝑐 −

𝑍

2
) 

➢ Calcul de largueur efficace du béton :   

beff= 2×𝑚𝑖𝑛 (
𝑙𝑖

8
,
𝑏𝑖

2
)         Avec :   

beff= 2×𝑚𝑖𝑛 (
6,5

8
,
1,3

2
)=1,3 

➢ Position de l’axe neutre plastique :   

On doit calculer la résistance du profilé en traction Fa, et la résistance de la dalle de 

compression Fc, et les comparer, d’où :  

 Fc=beff× hc(0,85 ×
fc28

γm1
        Fa=A×

fy

γm1
            

Fc=1,3× 0,12 × (0,85 ×
25×103

1,5
)=2210KN 

Fa=23,9 × 10−4 (
235×103

1,1
)=510,59KN 
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On à : Fc > Fa ↔ axe neutre passe dans la dalle 

On calcul la distance entre l’axe neutre plastique et la face supérieure de la dalle de 

compression :   

Zanp= 
𝐹𝑎

𝑏𝑒𝑓𝑓×0,85×
𝑓𝑐28

γc

 

Z=
510,59

1,3×0,85×
2,5

1,5

=2,77𝑐𝑚 < ℎ𝑐 (axe neutre dans la dalle) 

 Mpl=510,59× (
0,18

2
+ 0,12 −

0,0277

2
)=100,15KN 

𝑀𝑠𝑑 =70,45𝐾𝑁. 𝑚 <𝑀𝑝𝑙𝑑 = 80,87𝐾𝑁.𝑚 condition vérifiée   

➢ Vérification du cisaillement :   

𝑉sd = 
qu × l

2
 =
 13,38× 6,5

2
 = 43,48kn  

Vplrd  = 
fy × Avz

√3 ×1,1
=

235×103 × 11,3×10−4

√3 ×1,1
  =139,37 kn 

Vsd= 43,48 ≤
1

2
 Vplrd =69,68KN condition vérifiée.   

➢ Vérification de la flèche :   

    On doit satisfaire la condition suivante :   

F≤𝑓𝑎𝑑𝑚 =
𝐿

250
=
6500

250
= 26𝑚𝑚 

F=
5×𝑞𝑠×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑚𝑦
 

  



Chapitre IV  Étude des planchers collaborant 

Page | 76  

 

➢ Calcul l´inertie mixte :  

 

Figure IV.3: position de l’axe neutre 

Aa(h-za-hc)<
Av

n
×

hc

2
   

23,9(0,3-0,09-0,12)<
0,156

6,88
×

0,12

2
         251,1cm3< 1360cm3  (axe neutre plastique dans la 

dalle) 

Zel=
𝑛×𝐴𝑎

𝑏𝑒𝑓𝑓
 × (−1√1 +

2×𝑏𝑒𝑓𝑓

𝑛×𝐴𝑎
(ℎ − 𝑧𝑎)) 

Zel=
6,88×23,9×10−4

1,3
 × (−1√1 +

2×1,3

6,88×10−4
0,18 − 0,09)  =0,061m 

Imy=Iy+Aa× (𝑧𝑎 − 𝑧𝑚) +
𝑏𝑒𝑓𝑓×𝑧𝑒𝑙3

3×𝑛
=1317+223,9× (

18

2
− 23,9)2+

130×6,13

3×6,88
= 

Imy=8052,66cm4 

F=
5×9,483×10−3×6,54

384×210000×8052,66×10−8
=12,9mm< 𝑓adm = 26mm condition verifiié 

IV.4.2.2 Calcul les contraintes de flexion :   

a) Contrainte dans la poutre d’acier :  

υi=
ℎ

2
+d                 υs=

ℎ

2
+ (𝑡 − 𝑑)

 

υi : Position de la fibre la plus tendu de l’acier par rapport à l’axe neutre  

υs : Position de la fibre la plus comprimé du béton par rapport à l’axe neutre 

d : la distance entre l’axe neutre (Δ) et l’axe neutre de la solive.  

s=Aa+
𝑏𝑒𝑓𝑓×𝑡

𝑛
=250,64 
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d=
𝑏𝑒𝑓𝑓×(ℎ𝑐+ℎ)

𝑛
×

𝑡+ℎ

2×𝑆
=13,56cm 

υi=
18

2
+ 13,56 = 22,56𝑐𝑚 

υs=
18

2
+ (12 − 13,56) = 7,44𝑐𝑚 

Fibre inferieur : 

𝜎𝑎𝑖 = 
𝑀𝑚𝑎𝑥

𝐼𝑚
 × υi   =  

−70,66×10−3

8052,66×10−8
 × 0,2256=-197,95Mpa 

             Fibre supérieure : 

𝜎𝑎s= 
𝑀𝑚𝑎𝑥

𝐼𝑚
 ×(υs-t) =  

70,66×10−3

8052,66×10−8
 × (0,0744-0,12) =-40,01Mpa 

b) Contrainte dans la dalle  

Fibre inferieur : 

𝜎𝑏i =
𝑀𝑚𝑎𝑥

𝑛×𝐼𝑚
×(υs-t) = 

70,66×10−3

6,88×8052,66×10−8
 × (0,0744-0,12) =-5,81Mpa 

            Fibre supérieure : 

𝜎𝑏s =
𝑀𝑚𝑎𝑥

𝑛×𝐼𝑚
×( υs)= 

70,66×10−3

6,88×8052,66×10−8
 × (0,0744-) =9,48Mpa 

IV.4.2.3. Calcul des contraintes additionnelles de retrait : 

Après coulage de la dalle, le béton en durcissement, devrait s’accompagner d’un retrait 

(Raccourcissement). Mais la dalle étant solidarisée avec les poutres en acier ce retrait est 

contrarié par l’acier qui s’oppose au raccourcissement de la dalle l’interface acier/béton l’effet 

du retrait peut se cumuler avec l’effet de température ces effets provoquent : 

•Un raccourcissement de la poutre en acier ℇ𝑎  

•Un allongement de la dalle béton par rapport à sa position d’équilibre, car ne pouvant  

Librement se rétracter, le béton se tend. En Effiat ce qui équivaut à un allongement et  

l’on a ℇ =ℇ𝑎 + ℇ𝑏.  

Nous avons  
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Avec : 

β : Distance entre le CDG de l’acier et le CDG du béton 

α : Distance entre le CDG de l’acier et l’axe neutre de la section homogène 

β = 
ℎ+𝑡

2
= 
18+12

2
=15 

𝛼 = 
𝐼𝑎+𝐴𝑎

β
= 

1317

23,9×15
=3,67cm 

K= 
(1,3×0,12)×2,1×105×2×10−4×0,15×23,9×10−4

(6,88×1317×10−8×23,9×10−4)+(1,3×0,12×1317×10−8)+(1,3×0,12×23,9×10−4×0,152)
=219,72MN∕ 𝑚3 

𝑦1: Distance entre l’interface et l’axe neutre de la section homogène  

𝑦2 : Distance entre la fibre supérieure du béton et l’axe neutre de la section homogène 

𝑦1= 
ℎ𝑎

2
+ α= 9+3,67=12,67cm 

𝑦2= 𝑦1 +t= 12,07+12=24,67cm 

 Les contraintes dans l’acier :   

  Fibre inferieure :   

𝜎𝑎𝑖 = 𝐾 × (ℎ𝑎 − 𝑌1) = 219,72× (0,18 − 0,126) = 13,18 𝑀𝑃𝑎  

                  Fibre supérieure :  

𝜎𝑎𝑠 = 𝐾 × 𝑌1 = 219,72 × 0,1267= 27,83𝑀𝑃𝑎  

Les contraintes dans le béton :  

                        Fibre inferieure :   

𝜎b𝑖=
(𝐸𝑎×ε−𝐾×𝑦1)

𝑛
           𝜎b𝑖=

(2,1×105×2×10−4−219,72×0,1267)

6,88
=2,06 

Fibre superieur :  

  𝜎bs=
(𝐸𝑎×ε−𝐾×𝑦2)

𝑛
                𝜎bs=

(2,1×105×2×10−4−219,72×0,2467)

6,88
=-1,77   

IV.4.2.3 Vérification des contraintes finales  

σas =-197,95+13,18 = 184,15 MPa < fy = 235 MPa  

σai =-40,01+27,83 = 12,18MPa < fy = 235 MPa 
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σbi = −5,81+ 2,06= -3,02 MPa <0,6-0,06ft28 =2,1 condition  non  vérifiée   

σbs = 19,48 + -1,77 = 7,71 MPa < fbu = 
0,85×𝑓𝑏𝑢

1,5
  =14,2 

On augmente la section d’acier soit IPE200 

Résultat de calcul : 

qu(𝐾𝑁/𝑚𝑙)                      qs(𝐾𝑁/𝑚𝑙)                      Msd(kn.m) Zel(m) Imy(cm4) 

13,44 9,88 70,98 0,068 11857,26 

 

Résultat des contrainte de flexion : 

 S(cm2) d(cm) υi(cm) υs(cm) σai(Mpa) σ

as(Mpa) 

σ

bi(Mpa) 

σ

bs(Mpa) 

255,34 14,21cm 24,2 7,79 -144,92 -25,20 -3,66 6,77 

 

Résultat calcul des contraintes additionnelles de retrait 

K(Mn/m3) Y1(cm) Y2(cm) σai(Mpa) σas(Mpa) σbi(Mpa) σbs(Mpa) 

202,157 14,246 26,246 11,725 28,706 -1,932 -1,593 

 

On revérifoe les contraintes finales  

σai =-144,92+11,75 = -133,12 MPa < fy = 235 MPa  

σas = -25,20+28,706= 3,506MPa < fy = 235 MPa 

σbi =-3,663+1,93 = -1,733 MPa <0,6-0,06ft28 =2,1  

σbs =  6,77-1,593= 5,18 MPa < fbu = 
0,85×𝑓𝑏𝑢

1,5
  =14,2 

                                                                                           5,18Mpa  

                                     

                                                                   -1,77Mpa                      3,506Mpa        

 

-                                                                                                                                                                                

                                            133,12 Mpa 

Figure IV.4 : Diagramme des contraintes finale 

IV.5 Dimensionnement des goujons connecteurs : 

Les connecteurs sont des éléments métalliques soudés sur la semelle supérieure de la solive, ils 

ont pour rôle d’assurer la liaison entre la dalle de béton et la solive 
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Figure IV.5 : caractéristique de connecteur 

On choisit des connecteurs de diamètre ∅18.  

fu =400MPa 

ℎ

𝑑
> 4 → ℎ = 4 × 𝑑  

On a = 18mm ⟹ h> 4 × 18 = 72mm  

 

On prend h= 80mm 

ℎ

𝑑
> 4 →

80

18
= 4,44 > 4 → 𝛼 = 1  

Béton de classe C 25/30 ⟹ = 25 , = 30500Mpa 

 

IV.5.1. Effort de cisaillement 

La résistance de calcul au cisailllement d´un connecteur vaut: 

Prd=min(Prd1 Prd2) 

 Prd1=0,8×
fu

γv
×
π×d2

γv
             Prd1=

0,29×α×d2

γv
× √fck × Ecm  

Vlf=min(
28,5×23,5

1,1
,
0,85×1,33×12×2,5

1,5
)=min (608,86    2210) =608,86Mpa 

IV.5.2. Nombre des goujons : 

N≥
𝑣𝑙𝑓

𝑝𝑟𝑑
=

608,86

65,14
≥ 9,34        

Soit  10 goujons pour 
𝐿

2
 donc 20 goujons sur toute la distance  

IV.5.3. Espacement entre les goujons  

Lcr=
𝐿

2
= 3,35 

st≤ min(6 × 12,800𝑚𝑚) ≤  720𝑚𝑚 

st=
𝐿𝑐𝑟

10
=32,5 on  prend st=35cm 
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IV.6. Vérification des soudures :   

Acier S235    βw = 0,8   γmv = 1,25       fu=360Mpa 

𝑎 < la gorge <min(𝑑 ; 𝑡𝑓) = min(18 ; 8,5) = 8,5 𝑚𝑚   

Soit : 𝑎 = 8 𝑚𝑚  

Longueur de cordon de soudure circulaire :   

𝑙 = 𝜋 × 𝜃 = 𝜋 × 18 = 56,55 𝑚𝑚  

IV.6.1.Vérification du cisaillement  

Effort résistant du cisaillement  

 Fwrd =a× l ×
fu

βw×γmv×√3
 

Fwrd=8× 56,55 ×
360×10−3

0,8×1,25×√3
=90,41KN 

Effort sollicitant  

Fsd=
𝑉𝑙𝑓

𝑁
=
608,86

10
=60,81Kn 

Fts=60,81<fwrd=90,41     condition vérifiée 

IV.7. Pré-dimensionnement de la poutre principale : 

Les poutres porteuses, ou sommiers, sont des éléments structuraux servant à transférer les 

charges des planchers vers les poteaux. Elles sont principalement soumises à des efforts de 

flexion. 

IV.7.1Caractéristique du plancher :   

Portée de la poutre : L=8,18m  

Entre axe des poutres : 𝑒𝑠𝑜𝑚𝑚𝑖𝑒𝑟 = 6,5𝑚  

Entre axe des solives : 𝑒𝑠𝑜𝑙𝑖𝑣𝑒 = 1,3𝑚  

Charges permanentes du plancher : 𝐺 = 4,15 𝐾𝑁/𝑚²  

Surcharges d’exploitation (Stockage) : 𝑄 = 3 𝐾𝑁/𝑚² 

Poids de la solieve : 𝑃𝑠𝑜𝑙𝑖𝑣𝑒 (ipe200)= 0,224kn/  
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IV.7.2 Phase construction :  

 

Figure IV.6: Schéma statique de la poutre principaele 

 

IV.7.2.1 Évaluation des charges : 

En Phase de construction le profilé d’acier travail seul donc les charges de la phase de 

construction sont :   

Charge permanente   

G=𝐺𝑏é𝑡𝑜𝑛 + 𝐺𝑡𝑜𝑙𝑒+ 𝐺𝑠𝑜𝑙𝑖𝑣𝑒        

Poid de la solive= G× 𝑒 =0,225× 6,5 = 1,46/𝑚𝑙      Gsolive=
𝑝

𝑒𝑠𝑜𝑙𝑖𝑣𝑒
× 𝑛(𝑛𝑜𝑚𝑏𝑟𝑒 𝑑𝑒 𝑠𝑜𝑙𝑖𝑣𝑒) 

 Gsolive=
1,46

1,3
× 7 = 7,87𝐾𝑁/𝑚𝑙 

Charge d’exploitation (ouvrier) :      𝑄 = 1 𝐾𝑁/𝑚²  

G=(2,5+0,15) × 6,5 + 7,87 = 25,095𝑘𝑛/𝑚𝑙 

Q=1× 6,5 = 6,5𝑘𝑛/𝑚𝑙 

qu=1.35g+1,5q=43,62kn/ml 

qs=G+Q=31,59kn/ml 

On adopte un étaiement à mi- travée donc : l=(
8,16

2
) = 4,08𝑚  

IV.8.2.2 Le prédimensionnement : 

Le pré dimensionnement se fait par la condition de flèche :   

F=
𝑞𝑠×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑦
                       Iy≥ 

31,59×40803

384×210000
               

Iy≥265,30× 104mm4 
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Tableau IV 3 : Caractéristique d'IPE160 

h(mm)   b( mm)          A( cm2)                  tw(mm) tf(mm) G(Kg/m) Iy(cm3) Iz(cm3) 

160 82  20,1 5 7,4  15,8  869 68,3 

 

Les valeurs des combinaisons en prenant compte le poids propre d’IPE160 :   

𝑞𝑢 = 43,83 𝐾𝑁/𝑚𝑙  

𝑞𝑠 = 31,75 𝐾𝑁/𝑚𝑙  

IV.7.2.3.On vérifie la résistance : 

Msd = 
𝑞𝑢×

𝑙

2

2

12
=

43,84×4,082

12
= 60,8 𝐾𝑁.𝑀 

𝑀𝑝𝑙rd = 
Wply × fy

𝛾𝑚0
 = 

124×10−6   ×235×103    

1,1
 = 26,49 kn.m 

Msd =60,8 < 𝑀𝑝𝑙rd =26,49 La condition est non vérifiée, on augmente la section de l IPE  

Soit un IPE 240 

Les valeurs des combinaisons en prenant compte le poids propre d’IPE240 :   

 𝑞𝑢 = 44,042 𝐾𝑁/𝑚𝑙  

𝑞𝑠 = 31 ,902𝐾𝑁/𝑚𝑙  

IV.7.2.4.Vérification au moment fléchissant : 

Msd = 
𝑞𝑢×

𝑙

2

2

12
=

44,042×4,082

12
= 61,09 𝐾𝑁.𝑀 

𝑀𝑝𝑙rd = 
Wply × fy

𝛾𝑚0
 = 

387×10−6  ×235×103    

1,1
 = 82,67kn.m 

IV.7.2.5.Vérification au cisaillement 

Vsd≤
1

2
 Vplrd 

𝑉sd = 
qu × l

2
 = 

 644,042× 4,08

2
 =112,3  kn  

Vplrd = 
fy × Avz

√3 ×1,1
              

𝑉plrd = 
235× 19,1×102

√3 ×1,1
  =235,58 kn 

Vsd=112,3≤
1

2
𝑉𝑝𝑙 = 117,79𝑘𝑛       condition verifiée  
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IV.7.3. Phase finale :  

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

les charges de la phase finale sont : 

G=𝐺𝑏é𝑡𝑜𝑛 + 𝐺𝑡𝑜𝑙𝑒+ 𝐺𝑠𝑜𝑙𝑖𝑣𝑒 + 𝐺𝑟𝑒𝑣 (1,5 𝐾𝑁/𝑚²) + 𝐺𝑝𝑟𝑜𝑓𝑖𝑙é IPE 240(0,307kn/ml) 

Q=3,5kn/ml 

G=(2,5+0,15+1,5) × 6,5 + 0,307 + 7,87 = 35,145𝑘𝑛/𝑚𝑙   

Q=3× 6,5 = 19,5𝑘𝑛/𝑚𝑙 

qu=1.35G+1,5Q=76,69kn/ml 

qs=G+Q=54,645kn/ml 

IV.7.3.1.Vérification de la poutre principale en phase finale : 

Msd=
𝑞𝑢×𝑙2

12
=

76,69×8,162

12
=425,53km.m 

Mpl=Fa× (
ℎ𝑎

2
+ ℎ𝑐 −

𝑍

2
) 

Calcul de largueur efficace du béton :   

 beff=  2×𝑚𝑖𝑛 (
𝑙𝑖

8
,
𝑏𝑖

2
)  Avec :   

beff= 2×𝑚𝑖𝑛 (
8,16

8
,
6,5

2
)=2,04m 

Position de l’axe neutre plastique :   

On doit calculer la résistance du profilé en traction Fa, et la résistance de la dalle de 

compression Fc, et les comparer, d’où :  

  Fc=beff× hc(0,85 ×
fc28

γm1
        Fa=A×

fy

γm1
                 

Fc=2,04× 0,12 × (0,85 ×
25×103

1,5
)=3460KN 

Fa=30,7 × 10−4 (
235×103

1,1
)=665,86KN 

On à : Fc > Fa ↔ axe neutre passe dans la dalle 
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On calcul la distance entre l’axe neutre plastique et la face supérieure de la dalle de 

compression :   

Zanp= 
𝐹𝑎

𝑏𝑒𝑓𝑓×0,85×
𝑓𝑐28

γc

 

Z=
655,86

2,04×0,85×
2,5

1,5

=2,26𝑐𝑚 < ℎ𝑐 (axe neutre dans la dalle) 

 Mpl=655,86× (
0,18

2
+ 0,12 −

0,026

2
)=158,71KN 

𝑀𝑠𝑑 =425,53𝐾𝑁. 𝑚 <𝑀𝑝𝑙𝑑 = 158,71 𝐾𝑁.𝑚 condition non vérifiée  ,on augmente la section 

d’acier 

Soit IPE400, tous les résultats de calcul sont  résumer dans les tableaux suivants : 

G kn/ml qu(𝐾𝑁/𝑚𝑙)                      qs(𝐾𝑁/𝑚𝑙)                      Msd(kn.m) Fa(kn) Z(cm) Mpl(kn.m) 

19,5 66,68 47,36 370,92 1805,227 6,24 633,91 

  

𝑀𝑠𝑑 =370,92𝐾𝑁. 𝑚 <𝑀𝑝𝑙𝑑 = 633,91 𝐾𝑁.𝑚 condition vérifié  

Vérification du cisaillement :   

𝑉sd = 
qu × l

2
 =
 66,86× 6,5

2
 = 272,78kn  

Vplrd  = 
fy × Avz

√3 ×1,1
=

235×103 × 42,3×10−4

√3 ×1,1
  =526,67 kn 

Vsd= 272,78 ≤Vplrd =526,67KN condition vérifiée.   

Vérification de la flèche :   

    On doit satisfaire la condition suivante :   

F≤𝑓𝑎𝑑𝑚 =
𝐿

250
=
8160

250
= 32,64𝑚𝑚 

F=
𝑞𝑠×𝑙4

384×𝐸×𝐼𝑚𝑦
 

Calcul l´inertie mixte :  

Zel=
𝑛×𝐴𝑎

𝑏𝑒𝑓𝑓
 × (−1√1 +

2×𝑏𝑒𝑓𝑓

𝑛×𝐴𝑎
(ℎ − 𝑧𝑎)) 
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Zel=
6,88×66,3×10−4

2,04
 × (−1√1 +

2×2,04

6,88×66,3×10−4
(0,52 − 0,2)  =0,099m 

Imy=Iy+Aa× (𝑧𝑎 − 𝑧𝑚) +
𝑏𝑒𝑓𝑓×𝑧𝑒𝑙3

3×𝑛
=23130+66,3× (

40

2
− 42,1)2+

204×9,93

3×6,88
=6531,5 cm4 

Donc , 

F=
47,36×10−3×6,54

384×210000×6531,5×10−8
=3,99mm< 𝑓adm = 32,64mm condition verifiié 

IV.7.3.2 Calcul les contraintes de flexion              

1) Contrainte dans la poutre d’acier :  

s=Aa+
𝑏𝑒𝑓𝑓×𝑡

𝑛
=84,5+

204×12

6,88
=440,31cm3 

d=
𝑏𝑒𝑓𝑓×(ℎ𝑐+ℎ)

𝑛
×

𝑡+ℎ

2×𝑆
=
204×(12)

6,88
×

12+40

2×440,31
=21,01 

υi=
40

2
− 21,01 = 41,01𝑐𝑚 

υs=
49

2
+ 12 − 21,01 = 10,99𝑐𝑚 

Fibre inferieur : 

𝜎𝑎𝑖 = 
𝑀𝑚𝑎𝑥

𝐼𝑚
 × υi   =  

−370,92×10−3

6531,5×10−8
 × =-233,25Mpa 

             Fibre supérieure : 

𝜎𝑎s= 
𝑀𝑚𝑎𝑥

𝐼𝑚
 ×(υs-t) = 

−370,92×10−3

6531,5×10−8
  × (0,109-0,12) =-6,256Mpa 

2) Contrainte dans la dalle  

Fibre inferieur : 

𝜎𝑏i =
𝑀𝑚𝑎𝑥

𝑛×𝐼𝑚
×(υs-t) =

−370,92×10−3

6,88×6531,5×10−8
  × (0,109-0,12) =10,24Mpa 

            Fibre supérieure : 

𝜎𝑏s =
𝑀𝑚𝑎𝑥

𝑛×𝐼𝑚
×( υs

−370,92×10−3

6,88×6531,5×10−8
× (0,109) =32,96Mpa 
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IV.7.3.3 Calcul des contraintes additionnelles de retrait : 

Nous avons  

Avec : 

β = 
ℎ+𝑡

2
= 
40+12

2
=26 

𝛼 = 
𝐼𝑎

β×𝐴𝑎
= 

23130

84,5×26
=10,52cm 

K=
(2,04×0,12)×2,1×105×2×10−4×0,26×84,5×10−4

(6,88×23130×10−8×84,5×10−4)+(2,04×0,12×23130×10−8)+(2,04×0,12×84,5×10−4×0,262)
=108,019MN

𝑚3 

𝑦1= 
ℎ𝑎

2
+ α= 20+10,52=30,52cm 

𝑦2= 𝑦1 +t= 30,52+12=42,52cm 

 Les contraintes dans l’acier :   

Fibre inferieure :   

𝜎𝑎𝑖 = 𝐾 × (ℎ𝑎 − 𝑌1) = 108,019× (0,4– 0,3052) = 10,24 𝑀𝑃𝑎  

Fibre supérieure :  

𝜎𝑎𝑠 = 𝐾 × 𝑌1 = 108,019 × 0,3052= 32,96𝑀𝑃𝑎  

Les contraintes dans le béton :  

   Fibre inferieure :   

𝜎b𝑖=
(2,1×105×2×10−4−108,019×0,3052)

6,88
=1,32 

Fibre supérieur :  

𝜎bs=
(2,1×105×2×10−4−108,019×0,425)

6,88
=-0,57 

IV.7.3.4 Vérification des contraintes finales  

σai =-233,25+10,24= -223,01MPa < fy = 235 MPa  

σas =-6,256+32,96 =26,7 MPa < fy = 235 MPa 

σbi =-0,83 +1,31 =0,48 MPa < fbu = 
0,85×𝑓𝑏𝑢

1,5
=14,2 
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σbs = 9,085 -0,57 = 8,515 MPa < fbu = 
0,85×𝑓𝑏𝑢

1,5
  =14,2 

                                                                                               8,51Mpa  

                                     

                                                                            0,48Mpa                     26,7Mpa        

 

                                                    -233,01 Mpa 

 Figure IV.7 :   Diagramme des contraintes finales 

Conclusion  

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

avons obtenues les résultats suivants :  

Solive : 

Phase de construction IPE180  

Phase finale IPE200 

Des goujons connecteurs de diamètre 18 mm  

Nombre de goujon est 20 goujons  pour L=m  

Espacement st =35mm 

Poutre maîtresse :  

Phase de construction IPE240 

Phase finale IPE400 

Des goujons connecteurs de diamètre 18mm  

Nombre de goujon est 26 pour L=8.66m  

Espacement e = 33.64cm 

Remarque :  

Pour la partie entresol, la structure a été réalisée en béton armé. Ce choix permet d’assurer 

une bonne rigidité du plancher ainsi qu’une résistance suffisante aux charges d’exploitation 

prévues. Les éléments porteurs, tels que la dalle pleine et les poteaux en béton armé, seront 

dimensionnés conformément aux exigences de l’Eurocode 2.
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Introduction   

Dans les régions sismiques, l’étude du comportement des structures face aux séismes est 

primordiale pour garantir leur stabilité et la sécurité des usagers. Elle s’appuie sur une 

modélisation numérique permettant de simuler les effets d’un séisme et d’analyser la réponse 

de la structure, en particulier celle des éléments porteurs. 

V.1.Méthode de calcul  

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

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

conditions d’application différent et cela selon le type de structure doivent avoir pour objectif 

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

1. La méthode statique équivalente.  

2. La méthode d’analyse modale spectrale.  

3. La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes  

La méthode de calcul la plus employée pour le calcul dynamique des structures, est celle basé 

sur l’utilisation des spectres de réponse. Mais comme le RPA99 version 2003 préconise que 

l’effort tranchant dynamique soit supérieur à 80% de l’effort tranchant statique, donc on calcul 

l’effort tranchant statique par la méthode statique équivalente. 

V.2. Principe de la méthode statique équivalente :  

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par un 

système de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents à ceux de l’action 

sismique.  

V.3. Calcul de la force sismique total :  

La force sismique total « V », appliquée à la base de la structure, doit être calculée 

successivement dans les deux directions horizontales orthogonales (Vx et Vy) selon la formule 

: 

                                                  V=
𝐴× 𝐷×𝑄

𝑅
× 𝑤 

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

de la zone sismique et du groupe d’usage du bâtiment.  [RPA 99, P 35, tableau 4.1]  

Dans notre cas : 
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 Tableau V.1 Valeur de coefficient d’accélération A 

Zone sismique   Groupe d’usage Coefficient(A) 

     𝐼𝐼a          2    0,15 

 

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

facteur de correction d’amortissement (  ) et de la période fondamentale de la structure (T) 

2.5  0 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇2 

 

T1 ; T2 : Périodes caractéristiques, selon le rapport géotechnique relatif à cet ouvrage, le sol est 

de catégorie S3  

 T1 = 0.15 s ;      T2 = 0.5 s                                [Tableau (4.7) 𝐑𝐏𝐀/𝟐𝟎𝟎𝟑]  

η: Facteur de correction d’amortissement est donné par la formule suivante :  

η = √
7

(2+ξ
  ≥ 0.7 

D’après le tableau (4.2) de RPA99 version 2003 on a  : ξ = 5%     donc η = 1  

V.4 Estimation de la période fondamentale de la structure :  

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, et la formule empirique 

utilisée est la suivant. hn 

                     T = Ct.hn
3

4                                                  [Formule (4.6) 𝐑𝐏𝐀/𝟐𝟎𝟎𝟑] 

hn : Hauteur mesuré à partir de la base jusqu’au sommet de la structure, hn =17,82 m  

Ct: Coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage, 

Ct = 0.05 donné par le                                 tableau 4.6 de RPA/2003. 

Donc : 

                          T = 0,05.17,82
3

4 =0,43      
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 Pour notre cas, on peut utiliser la formule (4.7) de RPA/2003 :   

                                                                                          𝑇 =
0,09×ℎ𝑛

√𝐿𝑥,𝑦
        

D : est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considéré  

Sens transversale :  

Lx = 25 m          ⟹            Tx = 0.35 s  

Sens longitudinale :  

Ly = 20 m                     ⟹     Ty = 0.32 s  

D’après le RPA/2003 il faut utiliser la valeur la plus petite des deux directions  

Tx = min( T; Tx )= min (0.43, 0.35) ⟹ Tx = 0.35 s  

Ty = min (T; Ty) = min (0.43; 0.32) ⟹ Ty = 0.32s  

On a Tx et Ty sont inferieur à T2 = 0.5 s .  

Donc :  

D = 2.5η ⟹ D = 2.5  

R : Coefficient de comportement global de la structure, R = 4 [Tableau (4.3) 𝐑𝐏𝐀/𝟐𝟎𝟎𝟑]    

Q : Facteur de qualité qui est Q est déterminé par la formule suivante : 

Q = 1 + ∑ 𝑝𝑞6
1

                                          [Formule (4.4) 𝐑𝐏𝐀/𝟐𝟎𝟎𝟑] 

Tableau V.2 Pénalités de vérifications 

Les critères         Selon X      Selon Y 

1. Conditions minimales sur les files de 

contreventement  

2. Redondance en plan  

3. Régularité en plan  

4. Régularité en élévation  

5. Contrôle de la qualité des matériaux  

6. Contrôle de la qualité de l’exécution 

0 

 

0 

0 

0 

0,05 

0,1 

0 

 

0 

0 

0 

0,05 

0,1 

                  ∑ Pq 

 

0,15  0,15 

 

Donc                      qx=qy=1,15 

W : Poids total de la structure, est donné par la formule suivante : 
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W =∑𝑊𝑖 avec     Wi = WGi + β WQi 

WGi : Poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels, solidaires 

de la structure.  

WQi : Charges d’exploitation  

𝛽  : Coefficient de pondération,   est fonction de la nature et de la durée de la charge 

d’exploitation donné par le   Tableau (4.5) 𝐑𝐏𝐀/𝟐𝟎𝟎𝟑] 

Entrepôts, hangars → 𝛽 = 0,5 

𝑊 =6997,34𝐾𝑁 (Donné par Logiciel ROBOT2024) 

Donc : 

Vy=Vx= 
0,15× 2,5×1,15

4
× 6997,34 =754,4KN 

V.5 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. 

V.5 .1 Spectre de réponse de calcul :  

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant :  

 

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

A = 0.15 ; η = 1 ; T1 = 0.15 s ; T2 = 0.5s ; Q = 1,15 ; R = 4 

En appliquant le rapport ci-dessus, on obtient les spectres ci-dessous : 
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                               Figure V.1 : Schéma du spectre de réponse suivant  

V.5 .2 Résultat de calcul : 

 Le nombre de modes de vibration à considérer : 

• 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. 

a) Pourcentage de participation de masse : 

Tableau V.3 Pourcentage de participation de masse. 

 

 



Chapitre V  Etude Sismique 

Page | 94  

 

    Le pourcentage de participation de masse est supérieur à 90 ٪suivant les deux directions, 

donc les 10 modes de vibrations sont suffisants, pour mieux représenter le comportement de la 

structure.  

Dans les trois premiers modes on a :  

➢ Translation suivant (X) pour le premier mode.  

➢ Translation suivant (Y) pour le deuxième mode.    

b) Les réponses modales de la structure :  

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

illustré  

par les figures suivantes :  

• Mode 1 :  

Translation suivant x-x’, la période T =0,79s, taux de participation de la masse 91,26%   

 

,                                          Figure V.2 : Mode de déformation (1)    

• Mode 2 :  

Translation suivant y-y’, la période T=0,58 taux de participation de la masse 90,15%   
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                                         Figure V.3 : Mode de déformation (2)     

• Mode 17 : 

Rotation suivant z-z, la période T=0,42 

 

Figure V.4 : Mode de déformation (3)  

V.5.3 analyse de calcul : 

Tableau V.4 Les combinaisons de calcul :     

               ELU                 ELS              ELA 

1,35G+1,5S  G+S G+Q+EX 

1,35G+1,5W G+0,9Q+0,9S G+Q+EY 

G+1,5W  G+W 0,8G∓EX 

1,35G+1,35S+1,35W  0,8G∓EY 
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V.5 .4 Vérification de la résultante de la force sismique à la base :  

En se référant à l’article 4.3.6 du RPA 99/2003, qui stipule que la résultante des forces 

sismiques à la base Vt par combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80% 

de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente Vst 

𝑉𝑑𝑦𝑛 ≥ 0,8 𝑉𝑠𝑡 

Tableau V.5 valeur de la force sismique a la base  

Sens  𝑽𝒅𝒚𝒏(KN) 𝑽s𝒕(KN) 𝟎. 𝟖 𝑽𝒔𝒕(KN) 𝑽𝒅𝒚𝒏 ≥ 𝟎. 𝟖 𝑽𝒔t 
Sens(xx) 622,04 754,4 603,52 vérifiée 

Sens(yy) 774,52 754,4 603,52 vérifiée 

 

V.5 Vérification vis-à-vis des déplacements de niveaux :  

Selon le RPA99/2003 (Art 5.10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux 

étages qui lui sont adjacents, ne doivent pas dépasser 1.0% de la hauteur de l’étage.  

Avec : 𝛿𝑘 = 𝑅 × 𝛿𝑒𝑘  

𝜹𝒌 : Déplacement horizontal à chaque niveau "K" de la structure donné par le RPA99/2003 

(Art4.43).  

𝜹𝒆𝒌 : Déplacement dû aux forces sismiques Fi  

R : Coefficient de comportement dynamique, Avec R=4  

Il s’agit de vérifier le point le plus haut de la toiture par rapport au sol. 

Tableau V.6 Déplacement relatif de la structure selon le sens (X-X) 

                                             Sens X-X     

Niveaux       δek (cm)        δk (cm)    δk-1 (cm)    ∆k   hk (cm) OBS 

RDC 1,075 4,3 0 4,3 6,12 Vérifié 

Etage 1 1,675 6,7 4,3 2,4 5,1 Vérifié 

Etage 2 1,975 7,9 6,7 1,2 6,6 Vérifié 

 

Tableau V.7 Déplacement relatif de la structure selon le sens (Y-Y) 

                                             Sens Y-Y     

Niveaux       δek (cm)       δk (cm)    δk-1 (cm)    ∆k   hk (cm) OBS 

RDC 0,65 2,6 0 2,6 6,12 Vérifié 

Etage 1 1,1 4,4 2,6 1,8 5,1 Vérifié 

Etage 2 1,55 6,2 4,4 1,8 6,6 Vérifié 

 

V.6  Effet de deuxième ordre :  

Les effets de seconde d’ordre ou (effet 𝑃 − ∆) peuvent être négligé si la condition suivante est 

vérifiée : 

                                                                    𝜃 =
𝑃𝐾 × 𝛥𝐾

𝑉𝐾 × 𝐻𝐾
≤ 0,1  
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Avec :  

𝑷: Poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au-dessus du niveau «K».  

𝑽: Effort tranchant d’étage au niveau « K »  

𝚫: Déplacement relatif du niveau « K » par rapport au niveau « K-1 ».  

𝑯: Hauteur de l’étage « K ». 

Si 0,1 ≤ 𝜃 ≤ 0,2 , les effets 𝑃 − ∆ peuvent être pris en compte de manière approximative  

en amplifiant les effets de l’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du  

1er ordre par le facteur 
1

1−𝜃𝑘
 

Si 𝜃k > 0,2 la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée. 

Tableau V.8: Vérification des effets 𝑷 − ∆ 

Niveau Hk (cm) Pk (KN)  Selon 

x-x 

  Selon       

y-y 

  

   ∆k  Vk (Kn) 𝜃k ∆k Vk (Kn) 𝜃k 

RDC 6,12 6997,34 0,043 622,04 0,079 0,026 774,52 0,038 

Etage 1 5,1 3820,4 0,024 421,89 0,042 0,018 534,96 0,025 

Etage 2 6,6 691,7 0,012 97,62 0,013 0,018 131,06 0,014 

 

On constate que dans les deux sens :  

𝜃 ≤ 0,1 Donc les effets 𝑃 − ∆ peuvent être négligés. 
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Introduction :  

Après un pré dimensionnement des éléments effectué au chapitres précédents et la modélisation 

de la structure en 3D sous Robot, on se rapproche ainsi du cas réel avec les vraies sollicitations, 

on passe alors aux différentes vérifications (traction, flambement…etc.) des différents éléments 

dans les cas les plus défavorables tirés directement du logiciel. 

VI.1 Vérification des poteaux :  

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité (sous 1,35 G+1.5Q+1,5S) illustré dans la 

figure suivante : 

 
Figure VI.1: Le poteau le plus sollicité 

 

 
Figure VI.2 :Diagramme du poteau le plus sollicité 

 

TableauVI.1 les sollicitations les plus défavorables tirés à partir du logiciel ROBO 

N (KN)  My (KN.m)  Mz(KN.m) Vz (KN)  

1279,40 11,64 0,3 2,81 
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VI.1.1. Détermination de la classe de la section transversale :  

• Classe de la semelle : (comprimée) 

  
𝑐

𝑡𝑓
=

𝑏

2×𝑡𝑓
=

240

2×12
= 10 ≤ 10𝜀 = 10 La semelle est de classe 1. 

• Classe de l’âme : (Flexion composée) 

  =
1

𝑑
× (

𝑑−𝑑𝑐

2
) ≤ 1       

  𝑑𝑐 =
Nsd

tw×fy
=

1279,4

7,5×23,5
=7,25cm    d´ou       =

1

16,4
× (

16,4−7,25

2
) = 0,27 ≤ 1     

On a ∶
d

tw
=

164

7,5
=21,86 ≤

396𝜀

(13−1)
=88,78       →  Âme de classe 02 

La section de HEA 240 est de classe 02 

VI.1.2.Vérification à la résistance :  

a) Vérification de l´effort tranchant : 

La vérification à faire est comme suit :   Vsd ≤ 0.5Vply.rd   avec: 

Vplz=
Avz×fy

√3×1,1
=

25,2×102×235

√3×1,1
=310,8× 0,5 = 155,5𝐾𝑁 ≥ 𝑉𝑠𝑑 = 2,81 KN   condition vérifié  

      b)- Vérification de moment fléchissant :  

La vérification à faire est comme suit :       Msd ≤ Mply .rd 

Msd=11,64Kn.m               

Mplrdy=
Wpl×fy

γm0
=

744,5×103×235

1
=174,95Kn.m 

 Msd=11,64Kn.m ≤ Mply .rd=174,95Kn.m    condition vérifié  

VI.1.3.Vérification de l’élément aux instabilités :  

a)Vérification au déversement : 

Calcul de l’élancement réduit vis-à-vis de déversement :         ƛ𝑙𝑡=(
𝜆𝑙𝑡

𝜆1
) × √𝛽𝑤 ≤ 0,4    

𝜆1 = √
𝐸

𝐹𝑦
  × 𝜋= 𝜆1 = √

210000

235
  × π=93,91 
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𝜆𝑙𝑡 =
𝐿

iz

√
  
  
  
  
  
 

C1

(

  
 
1+

1

20(

L
𝑖𝑧
ℎ
tf

)〖2)

〗0,25

 

L : longueur de maintien latéral.  

Le poteau le plus sollicité est de longueur 6,12m d’où la longueur du maintien latérale est : 

𝐿 = 0,5 ×6,12 = 3,06𝑚 

𝜆𝑙𝑡 =
306

6

√
  
  
  
  
  
 

1,132

(

  
 
1+

1

20(

306
6
23
1,2

)〖2)

〗0,25

=44,43   ƛ𝑙𝑡=(
44,43

93,91
) × √1 = 0,473 > 0,4   donc y´a un risque au 

déversement 

b) Vérification au flambement : 

b.1) Les longueurs de flambement : 

                                    
N𝑠𝑑

𝜒𝑚𝑖𝑛×𝐴×𝑓𝑦
+ 

𝑘𝑙𝑡×𝑀𝑦

𝑊𝑝𝑙𝑦×𝑓𝑦
≤ 1  

  

Autour de l’axe fort y-y’ (dans le plan de l’âme) : le poteau risque de flamber sur toute sa 

longueur, donc la longueur de flambement lky = 6,12 m  

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

flamber sur toute sa longueur par les lisses de bardages, donc la longueur de flambement lkz = 

1,6 m 

b.2) calcul des élancements réduits et le coefficient de réduction 𝛘𝐦𝐢𝐧 :  

Pour HEA240, iy =10,05 cm    iz = 6 cm 

𝜆𝑦 =
𝑙𝑘𝑦

𝑖𝑦
=

612

10,05
= 60,89                ƛy= 0,64> 0,2 → 𝐼𝑙 𝑦 𝑎 𝑢𝑛 𝑟𝑖𝑠𝑞𝑢𝑒 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑎𝑚𝑏𝑒𝑚𝑒𝑛t  

 

𝜆𝑧 =
𝑙𝑘𝑧

𝑖𝑧
=

160

6
= 26,66                  ƛz=   0,28 > 0,2 → 𝐼𝑙 𝑦 ′𝑎 𝑢𝑛 𝑟𝑖𝑠𝑞𝑢𝑒 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑎𝑚𝑏𝑒𝑚𝑒𝑛t  
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b.3) Détermination de la courbe de flambement de profilé 

ℎ

𝑏
=0,96< 1,2                                                                     tf=12< 40 

Selon axe (zz)  𝐶𝑜𝑢𝑟𝑏𝑒 (c) → 𝛼𝑧 =0,49  

Selon axe(yy)  𝐶𝑜𝑢𝑟𝑏𝑒 (b) → 𝛼𝑦 = 0,34    

𝜒y=
1

𝜑𝑦+(𝜑𝑦2−ƛy2)
0,5             ,          𝜒z=

1

𝜑𝑧+(𝜑𝑧2−ƛz2)0,5 
  

𝜑𝑦= 0,5+[1 + αy (ƛy −  0,2) + ƛy 2]      , 𝜑 𝑧= 0,5+[1 + αz (ƛz −  0,2) + ƛz2]       

𝜑𝑦 = 0,779                           , 𝜑𝑧 = 0,55  

𝜒y=0,81                               ,z=   0,97           𝜒min= min( χy ; χz)= 0,81 

b.4)- Calcul de coefficient Klt: 

Profilé laminé ;  LT=0,21    

klt=1-
𝜇𝑙𝑡×𝑁𝑠𝑑

𝑥𝑧×𝐴×𝑓𝑦
            𝑢𝑙𝑡 = 0,15 × ƛz ×   𝛽𝑚𝑙𝑡 − 0,15 

𝛽𝑚𝑧 = 1.8 − 0.7 Ψ    Avec : Ψ=
𝑀𝑚𝑖𝑛

𝑀𝑚𝑎𝑥
=

0,23

0,3
= 0,76        𝛽𝑚𝑧 = 1,27    

ult=-0,096         kLt=1,08 

Application d la vérification : 

1279,6×103

0,81×(
235×7680

1
)
+

1,08×11,64×106

0,21×351,7×103×235
=1,59≤ 1  condition non vérifié  

VI.1.4.Vérification avec le logiciel robot : 

 

Conclusion : 

On choisit HEA300 comme poteau pour la structure. 
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VI.2.Vérification des traverses :  

La traverse la plus sollicitée (sous 1,35G+1,5Q+1,5S  ) est illustré dans la figure suivant : 

 
                                  Figure VI.3 : La traverse la plus sollicité 

 

 
                              Figure VI.4: Diagramme de la traverse la plus sollicité 

 

TableauVI.2 les sollicitations les plus défavorables tirés à partir du logiciel ROBO 

N (KN)  My (KN.m)  Vz (KN)  

62,94 -91,97 73,75 

 

VI.2.1. Détermination de la classe de la section transversale :  

• Classe de la semelle : (comprimée) 

  
𝑐

𝑡𝑓
=

𝑏

2×𝑡𝑓
=

135

2×10,2
= 6,61 ≤ 10𝜀 = 10 La semelle est de classe 1. 

• Classe de l’âme : (Flexion composée) 

  =
1

𝑑
× (

𝑑−𝑑𝑐

2
) ≤ 1         
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  𝑑𝑐 =
Nsd

tw×fy
=

62,94

6,6×23,5
=4,05cm    d´ou       =

1

21,96
× (

21,96−4,5

2
) = 0,39 ≤ 1     

On a ∶
d

tw
=

219,6

6,6
=33,27 ≤

396𝜀

(13−1)
=  97,29     →  Âme de classe 02 

La section de IPE 270 est de classe 02 

VI.2.2.Vérification à la résistance :  

a) Vérification de l´effort tranchant : 

La vérification à faire est comme suit :   Vsd ≤ 0.5Vply.rd   avec: 

Vplz=
Avz×fy

√3×1,1
=

22,1×102×235

√3×1,1
= 272,58,8× 0,5 = 136,29𝐾𝑁  ≥ 𝑉𝑠𝑑 = 73,75  KN   condition 

vérifié 

b)- Vérification de moment fléchissant :  

La vérification à faire est comme suit :       Msd ≤ Mply .rd 

Msd=11,64Kn.m              Mplrdy=
Wpl×fy

γm0
=

484×103×235

1
= 113,74Kn.m 

 Msd=91,97Kn.m ≤ Mply .rd=113,7Kn.m    condition vérifié  

VI.2.3.Vérification de l’élément aux instabilités :  

λ̅lt  = (𝜆𝑙𝑡
𝜆1
) × √𝛽𝑤 ≤ 0,4  

𝜆𝑐𝑟 = √
𝐸

𝑓𝑦
 × 𝜋 = √210000

235
 × 𝜋 = 93,91   ;                            𝜆𝑙𝑡 = 

𝐿
𝑖𝑧
⁄

√𝐶1[1+
1

20
(
𝐿
𝑖𝑧
⁄

ℎ
𝑡𝑓⁄
)²]0,25

 

L = 0,5 × 8,2 = 4,1 m  

𝜆𝑙𝑡 = 
410

3,02⁄

√0,712[1+
1

20
(
410

3,02⁄

27
1,02⁄

)²]0,25
 = 130,43  

λ̅lt  = (
130,43

93,91
) × √1 = 1,38 >0,4 donc Y’a un risque de déversement. 

          b) Vérification du flambement :   

                                         
N𝑠𝑑

𝜒𝑚𝑖𝑛×𝐴×𝑓𝑦
+ 

𝑘𝑙𝑡×𝑀𝑦

𝑊𝑝𝑙𝑦×𝑓𝑦
≤ 1  
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La réduction de l’élancement de la traverse est assurée par la mise en œuvre de bracons reliant 

sa semelle inférieure à la panne 

lkz = 0,7 ×
𝐿

2
 = 0,7 ×

8,2

2
 = 2,87 m  

𝜆𝑧 =  
𝑙𝑘𝑧

𝑖𝑧
 = 

287

3,02
 = 95,03 → 𝜆̅𝑧= 

𝜆

𝜆𝑐𝑟
 = 

95,03

93,91
 = 1,01 >0,2  𝑙 𝑦′𝑎 𝑢𝑛 𝑟𝑖𝑠𝑞𝑢𝑒 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑎𝑚𝑏𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡  

b.1) Détermination de la courbe de flambement de profilé 

ℎ

𝑏
=2 > 1,2                                                       tf=10,2< 40 

Selon axe (zz)  𝐶𝑜𝑢𝑟𝑏𝑒 (b) → 𝛼𝑧 =0,34 

Selon axe(yy)  𝐶𝑜𝑢𝑟𝑏𝑒 (a) → 𝛼𝑦 =0,21 

Mply =
𝑤𝑝𝑙𝑦×𝑓𝑦

1,1
=

484×10−3×235

1,1
= 103,4𝐾𝑁.𝑚  

La vérification de la traverse suit une démarche identique à celle du poteau. Les résultats sont 

donc présentés sans reprise détaillée des formules. 

TableauVI.3: Résumé des résultats de la vérification de la traverse 

𝜑𝑧 

 

𝜒z klt ult xmin Xlt 

1,147 0,59 0,99 0,55 0,59 0,21 

 

Application de la la vérifié : 

 

62,94×103

0,87×1078650
+ 

0,99×91,97×106

103,4×106×1,38
 = 0,705 < 1  condition vérifiée  

Conclusion : 

On adopte des IPE270 pour nos traverses avec des bracons attaché aux pannes pour 

minimiser l’élancement de la traverse. 

VI.3 Vérification des diagonales de palée de stabilité : 

La diagonale la plus sollicitée est illustrée dans la figure suivante : 
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Figure VI.5 : La diagonale de palée de stabilité la plus sollicité 

L´effort normal sollicitant le plus défavorable calculé par le logiciel robot sous la combinaison 

1,35G+1,5W3 est N=149,79KN  

D’après [𝐀𝐫𝐭 𝟖. 𝟒. 𝟑 − 𝐑𝐏𝐀𝟗𝟗𝐯𝟐𝟎𝟎𝟑] toutes les barre des palées triangulées doivent être 

calculées pour résister à 1.25 fois la force déterminée par la méthode numérique donc  

 Nsd = 149,79 × 1.25 = 187,23 Kn 

VI.3.1Vérification à la traction : 

                                𝑁𝑠𝑑 ≤ 𝑁𝑟𝑑 =
𝐴×𝑓𝑦

𝛾𝑚0
  

A = 12,27 cm2       CAE  (80×80×8) 

Nrd =
12,27 × 102 ×235

1,1
× 10−3 = 262,13 KN 

Nsd = 187,23 KN < Nrd   = 262,13 KN    condition est vérifiée. 

Conclusion : 

 Le profil CAE 80×80×8 convient pour les diagonales de la palée de stabilité, 

conformément aux vérifications effectuées. 

VI.4 Vérification des diagonales de la poutre au vent : 

La diagonale la plus sollicitée est illustrée dans la figure suivante : 
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Figure VI.6 : La diagonale de la poutre au vent la plus sollicité 

VI.4 .1  Vérification à la traction : 

L´effort normal sollicitant le plus défavorable calculé par le logiciel robot est N=15,78 

Ntsd= 1,25× 15,78 = 19,725 

                                𝑁𝑠𝑑 ≤ 𝑁𝑟𝑑 =
𝐴×𝑓𝑦

𝛾𝑚0
  

CAE ( 60×60×8)   A = 9,03 cm2        

Nrd =
9,03 × 102 ×235

1,1
× 10−3 = 192,91 KN 

Nsd = 15,78 KN < Nrd   = 192,91 KN   condition vérifiée. 

Conclusion : 

 Le profil CAE 60×60×8 convient pour les diagonales de la poutre au vent, 

conformément aux vérifications effectuées. 
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VII.1. Assemblage traverse _ traverse( IPE 270) 

 

Figure VII.1: Représentation de l'assemblage Traverse-Traverse 

Les sollicitations maximales tirées depuis notre modèle sont :  

𝑀y = 88,27 𝑘𝑁. 𝑚      ,    𝑉 = 69,75 𝑘𝑁   ,       N=46,36Kn 

VII.1.1 Détermination des efforts dans les boulons : 

𝑁𝑖 =  𝑀𝑠𝑑 ×
𝑑𝑖

∑𝑑𝑖2
 

Nous considérons uniquement les boulons tendus, 

𝑑1 =0,35 𝑚       𝑑2 = 0,3𝑚       𝑑3 = 0,235 𝑚       𝑑4 = 0,185m          ∑𝑑𝑖2 = 0,32 

N1=96,54                 N2= 82,75                    N3=65,82                 N4=51,03 

VII.1.2. Détermination de la section des boulons : 

Il faut vérifier que : 𝑁𝑖 ≤ 𝑛 ×𝐹𝑝  

avec   𝐹𝑝 =0,7 × 𝐴𝑠 × 𝑓𝑢𝑏                    𝑓𝑢𝑏 = 800 𝑀𝑃𝐴 (𝑏𝑜𝑢𝑙𝑜𝑛𝑠 𝐻𝑅 8.8) 

nr∶ 𝑁𝑜𝑚𝑏𝑟𝑒 𝑑𝑒 𝑟𝑜𝑛𝑔é 𝑑𝑒 𝑏𝑜𝑢𝑙𝑜𝑛 égal á 2 

d´ou  𝐴𝑠 ≥
𝑁1

0,7×𝑛𝑟×𝐹𝑢𝑏
=

96,54×103

0,7×2×800
= 86,196𝐾𝑛 

On opte pour des  boulons 𝑀14de classe (8.8) de diamètre : As=115mm² d = 14mm avec un 

diamètre de trou égale 𝑑0 = 15𝑚𝑚  

 VII.1.3.  Vérification de la disposition géométrique 

2,2𝑑0 ≤ 𝑝1 ≤ min (14𝑡; 200) 𝑚𝑚   
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3𝑑0 ≤ 𝑝2 ≤ min (14𝑡; 200) 𝑚𝑚  

1,2𝑑0 ≤ 𝑒1 ≤ min  (12𝑡; 200) 𝑚𝑚  

 1,5d0 ≤ 𝑒2 ≤ min  (12𝑡; 200) 𝑚𝑚  

e1 ≥ 1,2𝑑0 = 18𝑚𝑚 → On prend : 𝑒1 = 50𝑚𝑚 

e2 ≥ 1,5𝑑0 = 22,5𝑚𝑚 → On prend : 𝑒2 = 32,5𝑚𝑚  

P1≥ 2,2𝑑0 = 33𝑚𝑚 → On prend : 𝑃1 = 50𝑚𝑚  

P2 ≥ 3𝑑0 = 45𝑚𝑚 → On prend : 𝑃2 = 70 𝑚m 

VII.1.4. Vérification du Moment résistant effectif de l’assemblage : 

M𝑠𝑑 ≤ 𝑀r 

Mr=
𝐹𝑃×∑𝑑𝑖

2

𝑑1
> 𝑀𝑠𝑑     avec 𝐹𝑝 =0,7 × 115 ×800  =64,4(pour  une rangés de  boulons)  

Mr=
64,4×2×0,32

0,42
= 98,13                

Msd=88,27≤ 𝑀r=98,13 condition  vérifiée  

VII.1.5. Vérification de la résistance d’un boulon à l’interaction cisaillement-traction : 

F𝑣,𝑠𝑑 ≤ 𝐹s𝑟d 

Fvsd=
𝑉

𝑛×𝑝
= 
54,13

14
= 3,86                     Ftsd=

𝑁

2
=

46,36

2
= 23,18    

Fsrd=
𝐾𝑆×𝑛×𝑢×(𝐹𝑝𝑐𝑑−0,8𝐹𝑡𝑠𝑑)

𝛾𝑚𝑠
    a𝑣𝑒𝑐: 𝛾𝑚𝑠 = 1,25(𝐸𝐿𝑈). 

𝐹srd =  
0,3×1×1×(64,4−0,8×23,18)

1,25
= 11Kn 

F𝑣,𝑠𝑑=3,86 ≤ 𝐹s𝑟d=11Kn condition vérifié 

VII.1.6. vérification de poinçonnement :  

a) Poinçonnement au serrage : 

𝐹tsd ≤ Bprd 

Bprd=
0,6×𝜋×𝑑𝑚×𝑡𝑝×𝑓𝑢

𝛾𝑚𝑏
  a𝑣𝑒𝑐 ∶ 𝛾mb= 1,5      tp=30 (e de 2 platine) 
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𝐹tsd =23, 18 𝐾𝑁 ≤Bprd =
0,6×𝜋×23,7×30×360

1,5
=321,48 KN condition vérifié donc pas de risque de 

poinçonnement  

b)Poinçonnement sous l’effort transversal (effort de cisaillement) 

Bprd=
0,6×𝜋×𝑑𝑚×𝑡𝑝×𝑓𝑢

𝛾𝑚𝑏
  a𝑣𝑒𝑐 ∶ 𝛾mb= 1,5      tp=min (e platine(15mm), tf IPE 270(10,2 mm) 

𝐹tsd =23, 18 𝐾𝑁 ≤ Bprd=
0,6×𝜋×23,7×10,2×360

1,5
  =109,36  KN condition vérifié donc pas de risque 

de poinçonnement  

VII.1.7. Assemblage platine traverse :  

Cette liaison se fera au moyen de cordon de soudure 

Gorge reliant l’âme 

3mm ≤ a ≤ 0,5 tw → 3 mm ≤ a ≤0,5× 6,6 mm →a = 4 mm 

Gorge reliant la semelle :  

4 mm ≤ a ≤ 0.5 tf → 3 mm ≤ a ≤0,5 × 10,2 mm →a = 5 mm 

VII.1.7.1. Distribution des efforts sur les différents cordons :  

• Cordon âme platine :  

Chaque cordon reprend :
𝑉

2
 = 

69,7

2
  = 34,85 KN  

• Cordon semelle :  

L = 2b – 6,6 = 270 – 6,6 = 263,4mm  

N = = 
𝑀

𝑁
 =  

88,27

0,263
 = 335,62 

VII.1.7.2. Vérification :  

• Cordon semelle platine 

L=
𝑁×√3 ×𝛽𝑤×𝛾𝑚𝑤

𝑎×𝑓𝑢
 =
335,62×√3  ×0,8×1,25

5×360
=3,2cm 

L= 26,34 cm > 3,2cm  vérifié 
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VII.2 Assemblage poteau– traverse (HEA300 – IPE 270) 

 

Figure VII.2 : Assemblage Poteau-traverse en 3D 

les sollicitations maximales tirées depuis notre modèle sont :  

𝑀y = 88,27 𝑘𝑁. 𝑚      ,    𝑉 = 69,75 𝑘𝑁   ,       N=46,36Kn 

VII.2.1. Détermination des efforts dans les boulons : 

𝑁𝑖 =  𝑀𝑠𝑑 ×
𝑑𝑖

∑𝑑𝑖2
 

Nous considérons uniquement les boulons tendus, 

𝑑1 =0,425 𝑚       𝑑2 = 0,36 𝑚       𝑑3 = 0,29 𝑚       𝑑4 = 0,23m          ∑𝑑𝑖2 =0,45 

N1=83,36                    N2= 70,61                       N3=56,88                    N4=45,11 

VII.2.2. Détermination de la section des boulons : 

il faut vérifier que : 𝑁𝑖 ≤ 𝑛 ×𝐹𝑝  

avec   𝐹𝑝 =0,7 × 𝐴𝑠 × 𝑓𝑢𝑏                    𝑓𝑢𝑏 = 800 𝑀𝑃𝐴 (𝑏𝑜𝑢𝑙𝑜𝑛𝑠 𝐻𝑅 8.8) 

nr∶ 𝑁𝑜𝑚𝑏𝑟𝑒 𝑑𝑒 𝑟𝑜𝑛𝑔é 𝑑𝑒 𝑏𝑜𝑢𝑙𝑜𝑛 égal á 2 

d´ou  𝐴𝑠 ≥
𝑁1

0,7×𝑛𝑟×𝐹𝑢𝑏
=

83,36×103

0,7×2×1000
= 59,54𝐾𝑛 ✓ 

On opte pour des  boulons 𝑀12de classe (8.8) de diamètre : As=84,3mm² d = 12mm avec un 

diamètre de trou égale 𝑑0 = 13𝑚𝑚  
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VII.2.3. Vérification de la disposition géométrique 

e1 ≥ 1,2𝑑0 = 15,6𝑚𝑚 → On prend : 𝑒1 = 50𝑚𝑚 

e2 ≥ 1,5𝑑0 = 19,5𝑚𝑚 → On prend : 𝑒2 = 32,5𝑚𝑚  

P1≥ 2,2𝑑0 = 28,6𝑚𝑚 → On prend : 𝑃1 = 65𝑚𝑚  

P2 ≥ 3𝑑0 = 39𝑚𝑚 → On prend : 𝑃2 = 70 𝑚m  

 

Figure VII.3 : Disposition d'assemblage poteau traverse 

VII.2.4. Vérification du Moment résistant effectif de l’assemblage : 

Mr=
𝐹𝑃×∑𝑑𝑖

2

𝑑1
> 𝑀𝑠𝑑     avec 𝐹𝑝 =0,7 × 84,3  ×800  =47,208(pour une rangés de  boulons)  

Mr=
47,208×2×0,45

0,42
= 101,16 > 𝑀𝑠𝑑    =88,27  condition vérifié 

VII.2.5. Vérification de la résistance d’un boulon à l’interaction cisaillement-traction : 

F𝑣,𝑠𝑑 ≤ Fsrd 

Effort de cisaillement sollicitant par boulon 

Fvsd=
𝑉

𝑛×𝑝
= 
69,7

12
= 5,8                                                Ftsd=

𝑁

2
=

46,36

2
= 23,18 

Effort résistant de l’interaction cisaillement-traction 

Fsrd=
𝐾𝑆×𝑛×𝑢×(𝐹𝑝𝑐𝑑−0,8𝐹𝑡𝑠𝑑)

𝛾𝑚𝑠
    a𝑣𝑒𝑐: 𝛾𝑚𝑠 = 1,25(𝐸𝐿𝑈). 

 Fsrd=
0,3×1×1×(47,2−0,8×23,18)

1,25
=6,75Kn 

F𝑣,𝑠𝑑 =5,8≤ 𝐹v𝑟d=6,75 condition vérifié 
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VII.2.6 Vérification de poinçonnement :  

𝐹tsd ≤ Bprd 

Bprd=
0,6×𝜋×𝑑𝑚×𝑡𝑝×𝑓𝑢

𝛾𝑚𝑏
  a𝑣𝑒𝑐 ∶ 𝛾mb= 1,5      tp=20 (e platine ) 

𝐹tsd =23, 18 𝐾𝑁 ≤Bprd =
0,6×𝜋×20,5×20×360

1,5
=185,47 condition vérifié 

VII.2.7 Assemblage platine traverse :  

Cette liaison se fera au moyen de cordon de soudure 

Gorge reliant l’âme 

3mm ≤ a ≤ 0,5 tw → 3 mm ≤ a ≤0,5× 6,6 mm →a = 4 mm 

Gorge reliant la semelle :  

4 mm ≤ a ≤ 0.5 tf → 3 mm ≤ a ≤0,5 × 10,2 mm →a = 5 mm 

VII.2.7.1. Distribution des efforts sur les différents cordons :  

• Cordon âme platine :  

Chaque cordon reprend :
𝑉

2
 = 

69,75

2
  = 34,875 KN  

• Cordon semelle :  

L = 2b – tw = 270 – 6,6 = 263cm  

N = = 
𝑀

𝐿
 =  

88,27

0,263
 = 335,62 KN 

VII.2.7.2. Vérification :  

• Cordon semelle platine 

L=
𝑁×√3 ×𝛽𝑤×𝛾𝑚𝑤

𝑎×𝑓𝑢
            (EC3 Art 6.6.5.3) 

L =
304,78×√3× 0,8×1,25

5×36
=2,93mm 

L= 26,3 cm > 2,93 cm Vérifié 
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VII.3. Assemblage poteau – poutre principale (HEA300 – IPE 400) 

Cet assemblage est réalisé par soudage de la platine à la poutre, puis fixé par boulonnage sur la 

semelle du poteau. Il comporte, de chaque côté, une file verticale de 6 boulons HR de classe 

10.9. 

 

Figure VII.4 : Assemblage Poteau-Poutre en 3D 

les sollicitations maximales tirées depuis notre modèle sont :  

𝑀y = 368,31 𝑘𝑁. 𝑚      ,    𝑉 = 266,97 𝑘𝑁  

VII.3.1. Détermination des efforts dans les boulons : 

 𝑁𝑖 =  𝑀𝑠𝑑 ×
𝑑𝑖

∑𝑑𝑖2
 

𝑁𝑖 : L′effort sollicitant sur les boulons  

𝑀𝑠𝑑: Le moment sollicitant sur les boulons  

𝑑𝑖 : Distance entre le point de rotation et l′axe du boulon 

Nous considérons uniquement les boulons tendus, 

𝑑1 =0,667 𝑚       𝑑2 = 0,567 𝑚       𝑑3 = 0,467 𝑚       𝑑4 = 0,367m          ∑𝑑𝑖2 =1,19 

N1=206,43                      N3=144,54                         N2=175,48                       N4=113,58 

les boulons les plus chargés sont les boulons de la ligne niveau (N1) 
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VII.3.2. Détermination de la section des boulons : 

il faut vérifier que : 𝑁𝑖 ≤ 𝑛 ×𝐹𝑝  

avec   𝐹𝑝 =0,7 × 𝐴𝑠 × 𝑓𝑢𝑏                    𝑓𝑢𝑏 = 1000 𝑀𝑃𝐴 (𝑏𝑜𝑢𝑙𝑜𝑛𝑠 𝐻𝑅 10.9) 

nr∶ 𝑁𝑜𝑚𝑏𝑟𝑒 𝑑𝑒 𝑟𝑜𝑛𝑔é 𝑑𝑒 𝑏𝑜𝑢𝑙𝑜𝑛 égal á 2 

d´ou  𝐴𝑠 ≥
𝑁1

0,7×𝑛𝑟×𝐹𝑢𝑏
=

206,43×103

0,7×2×1000
= 147,45 ✓ 

On opte pour des boulons 𝐻𝑅 𝑀20 de classe (10.9) de diamètre : As=245mm² d = 20mm avec 

un diamètre de trou 𝑑0 = 22𝑚m 

VII.3.3. Vérification de la disposition géométrique 

e1 ≥ 1,2𝑑0 = 48,4𝑚𝑚 → On prend : 𝑒1 = 60𝑚𝑚 

e2 ≥ 1,5𝑑0 = 66𝑚𝑚 → On prend : 𝑒2 = 50𝑚𝑚  

P1≥ 2,2𝑑0 = 26,4𝑚𝑚 → On prend : 𝑃1 = 90𝑚𝑚  

P2 ≥ 3𝑑0 = 33𝑚𝑚 → On prend : 𝑃2 = 80 𝑚m  

 

Figure VII.5 : Disposition d'assemblage poteau poutre 

VII.3.4. Vérification à la traction :  

𝐹tsd  (𝑎𝑣𝑒𝑐 𝑛′: 𝑛𝑜𝑚𝑏𝑟𝑒 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑙𝑜𝑛𝑛e) =
206,43

2
=103,215     

Ftrd=
0,9×𝐴𝑠×𝐹𝑢𝑏

𝛾𝑚𝑏
=

0,9×245×1000

1,5
× 10−3 = 147 

Ftsd= 103,215 𝐾𝑁 < Ftrd= 147 𝐾n condition vérifié  
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VII.3.5.Vérification au glissement: 

Fvsd ≤ Fsrd 

 Fvsd =
𝑉

𝑛×𝑝
= 
266,96

12
= 22,24  ( a𝑣𝑒𝑐 𝑝 = 𝑛𝑜𝑚𝑏𝑟𝑒 𝑑𝑒 𝑝𝑙𝑎𝑛 = 1) 

Fpcd= 0,7 × 𝑓𝑢𝑏 × 𝐴s=0,7 × 1000 × 245× 10−3=171,5 

Fsrd=
𝐾𝑆×𝑛×𝑢×𝐹𝑝𝑐𝑑

𝑛×𝑝1,25
=
1×1×0,3×171,5

1,25
=41,16      

 Fvsd =22,24 ≤ 𝐹𝑠𝑟d=41,16     condition vérifié 

VII.3.6. Vérification de l’interaction (cisaillement et traction) : 

F𝑣,𝑠𝑑 ≤ 𝐹𝑠𝑟d 

Fvsd=
𝑉

𝑛×𝑝
= 
266,96

12
= 22,24 

Fsrd=
𝐾𝑆×𝑛×𝑢×(𝐹𝑝𝑐𝑑−0,8𝐹𝑡𝑠𝑑)

𝛾𝑚𝑠
    a𝑣𝑒𝑐: 𝛾𝑚𝑠 = 1,25(𝐸𝐿𝑈). 

𝐹srd =  
0,3×1×1×(134,4−0,8×103,25)

1,25
=12,43    

F𝑣,𝑠𝑑 =12,43≤ 𝐹𝑠𝑟d=22,24  condition vérifié 

VII.3.7. Vérification de poinçonnement :  

𝐹tsd ≤ Bprd 

Bprd=
0,6×𝜋×𝑑𝑚×𝑡𝑝×𝑓𝑢

𝛾𝑚𝑏
  a𝑣𝑒𝑐 ∶ 𝛾mb= 1,5   

Bprd =
0,6×𝜋×34,5×14×360

1,5
=103,24≤ 𝐹tsd =234,11   condition vérifié 

VII.4. Assemblage poutre principale-solive :  

 
Figure VII.6 : Assemblage Poutre-Poutre en 3D 



Chapitre VII  Calcul des assemblages 

Page | 116  

 

Les solives sont articulées aux poutres par des cornières d’attache.  L’effort tranchant 𝑉 repris 

par l’assemblage est celui que transmit la solive à la poutre :   Vsd= 38,37𝑲𝑵.  

On prend une double cornière de section 𝐿 × 50 × 50× 5  

On prend des boulons de classe 8.8 

VII.4.1. Détermination de la section des boulons : 

F𝑣,𝑠𝑑 ≤ 𝐹v𝑟d 

Fvsd =
𝑉

𝑛×𝑝
= 
38,37

2×2
= 9,59  ( a𝑣𝑒𝑐 𝑝 = 𝑛𝑜𝑚𝑏𝑟𝑒 𝑑𝑒 𝑝𝑙𝑎𝑛 = 2) 

Fvrd=
0,6×𝐴𝑠×𝐹𝑢𝑏

𝛾𝑚𝑏
             𝐴𝑠 ≥

𝛾𝑚𝑏×𝐹𝑣𝑠𝑑

0,6×𝐹𝑢𝑏
 × 103                   𝐴𝑠 ≥ 33,22mm2 

On opte pour des boulons M10 classe 6.8. 𝑑 = 10 𝑚𝑚   𝑑0 = 11 𝑚𝑚     𝐴s= 58𝑚𝑚² 

Remarque : on prend les mêmes boulons pour côté de la poutre principale 

VII.4.2. Disposition des boulons : 

 

Figure VII.7 : Disposition d'assemblage poutre-poutre  

Vérification de la disposition géométrique 

e1 ≥ 1,2𝑑0 = 13,2𝑚𝑚 → On prend : 𝑒1 = 30𝑚𝑚 

e2 ≥ 1,5𝑑0 = 16,5𝑚𝑚 → On prend : 𝑒2 = 33𝑚𝑚  

P1≥ 2,2𝑑0 = 24,2𝑚𝑚 → On prend : 𝑃1 = 80𝑚𝑚  

VII.4.3. Vérification vis-à-vis d’assemblage long : 

S𝑖 15𝑑 ≤ 𝐿 → Assemblage est donc long 

L = (𝑛 − 1) × 80 = (2 − 1) × =80 𝑚𝑚. 

15𝑑 = 15 × 10 = 150𝑚𝑚 →15𝑑 =150mm<80mm  donc l´assemblage n´est pas long  
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VII.5. Assemblage du contreventement (Palées de stabilités) : 

L’assemblage se fait par la détermination de l’élément le plus sollicité avec un effort de 

traction :  Nt,Sd=79,13KN 

Assemblage de la diagonale sur le gousset :  

VII.5.1. Pré dimensionnement du gousset :  

L'épaisseur du gousset dépend essentiellement de l'effort appliqué, il est donné par le tableau 

suivant 

F(KN) ≤200 200-450 450-750 750-1150 1150-1650 

e(mm) 8 10 12 14 16 

 

Nous avons Ntsd=79,13KN< 200 𝐾𝑁d’où e = 8mm 

L’assemblage est réalisé par des boulons ordinaires de classe 6.8, dont la résistance au glisement 

par cisaillement est donnée comme suit : 

𝐹𝑣𝑟𝑑 =
0,5×𝑓𝑏𝑢

𝛾𝑚𝑏
× 𝐴𝑠                         (Tableau 3.3 CCM97) 

𝛾𝑚𝑏 =  1,25                      𝐹𝑢𝑏 = 800 

VII.5.2. Distribution de l’effort normale sur les boulons : 

𝐹𝑣𝑠𝑑 =
𝑉𝑠𝑑
𝑛 × 𝑝

  

Avec : n: nombre de boulons =3  

P : nombre de plan de cisaillement =2 

𝐹𝑣𝑠𝑑 =
79,13

3×2
= 13,18𝐾𝑁  

VII.5.3. Dimensionnement des boulons : 

𝐹𝑣𝑠𝑑 ≤ 𝐹𝑣𝑟𝑑 =
0,6 × 𝐴𝑠 × 𝑓𝑏𝑢

𝛾𝑚𝑏
 

As≥
1,25×13,18×103

0,5×360
≥91,52 

   On opte pour des boulons 𝑀14  avec As=115mm2    d0=15mm 

VII.5.4. Disposition géométrique :   

𝑒1 = 40𝑚𝑚 ≥ 1,5𝑑0 = 22,5𝑚𝑚 ✓ 
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       𝑒2 = 40𝑚𝑚 ≥ 1,5𝑑0 = 22,5𝑚𝑚 ✓ 

P1= 60𝑚𝑚 ≥ 2,2𝑑0 = 33𝑚✓ 

VII.5.5. Vérification de la pression diamétral  

Il faut vérifier que   𝐹vsd< 𝐹𝑏𝑟𝑑 = 2,5 × 𝛼 × 𝑑 × 𝑡𝑝 ×
𝑓𝑢

𝛾𝑚𝑏
  

𝛼 = 𝑚𝑖𝑛 (
𝑒1

3𝑑0
;
𝑃1

3𝑑0
−

1

4
;
𝑓𝑢𝑏

𝑓𝑢
)=1 

  𝐹vsd< 𝐹𝑏𝑟𝑑 = 2,5 × 1 × 1,4 × 0,8 ×
36

1,25
Donc : 

𝐹vsd= 13,18 < 𝐹𝑏𝑟𝑑 = 2,5  × 1 × 14 × 30 ×
360

1,25
 =80,64  condition vérifié donc y’a pas de 

risque de rupture par pression diamétrale 

VII.5.6.  Vérification vis-à-vis d’assemblage long :  

𝐿 = (𝑛 − 1)P1< 15  =(3-1) × 8=16cm               15d=21cm 

L=16cm<21cm     Donc l’assemblage n’est pas long 

VII.6 Assemblage poteau-poteau (HEA300-HEA300) : 

       

Figure 8 : Assemblage poteau-poteau (HEA300- HEA300) 

les sollicitations maximales tirées depuis notre modèle sont :   

{

𝑀𝑠𝑑 = 126,95 𝐾𝑁.𝑚
𝑁𝑠𝑑 = −83,53 𝐾𝑁 
𝑉𝑠𝑑 = 43,53 𝐾𝑁

  

Platine : 𝑡=20 𝑚𝑚  
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VII.6.1 Détermination des efforts dans les boulons : 

𝑵𝒊 =  𝑴𝒔𝒅 ×
𝒅𝒊

∑𝒅𝒊𝟐
 

Nous considérons uniquement les boulons tendus, 

𝑑1 =0,267 𝑚       𝑑2 = 0,217 𝑚       𝑑3 = 0,177𝑚       𝑑4 = 0,097m          ∑𝑑𝑖2 =0,152 

N1=200,28                   N2= 173,13                     N3=141,21                    N4=64,03  

VII.6.2 Détermination de la section des boulons : 

il faut vérifier que : 𝑁𝑖 ≤ 𝑛 ×𝐹𝑝  

avec   𝐹𝑝 =0,7 × 𝐴𝑠 × 𝑓𝑢𝑏                    𝑓𝑢𝑏 = 800 𝑀𝑃𝐴 (𝑏𝑜𝑢𝑙𝑜𝑛𝑠 𝐻𝑅 8.8) 

d´ou  𝐴𝑠 ≥
𝑁1

0,7×𝑛𝑟×𝐹𝑢𝑏
=

200,28×103

0,7×2×1000
= 143,06𝐾𝑛 ✓ 

On opte pour des  boulons 𝑀20de classe (10.9) de diamètre : As=245mm² d0 =22mm avec un 

diamètre de trou égale 𝑑0 = 13𝑚𝑚  

𝐹𝑝𝑐𝑑=0,7×1000×245=171,5 𝑘𝑁 

VII.6.3. Entraxe des boulons et des pinces :   

2,2𝑑0 ≤ 𝑝1 ≤ min (14𝑡; 200) 𝑚𝑚            p1=50mm  

3𝑑0 ≤ 𝑝2 ≤ min (14𝑡; 200) 𝑚𝑚               p2=70mm   

1,2𝑑0 ≤ 𝑒1 ≤ min  (12𝑡; 200) 𝑚𝑚           e1=56mm 

 1,5d0 ≤ 𝑒2 ≤ min  (12𝑡; 200) 𝑚𝑚           e2=115mm 

VII.6.4. Vérification de l’interaction (cisaillement et traction) : 

F𝑣,𝑠𝑑 ≤ 𝐹𝑠𝑟d 

𝐹𝑣𝑠𝑑 =
𝑉𝑠𝑑

𝑛
 =

43,53

10
= 4,35 𝐾𝑁  avec  n : nombre des boulons  

𝛾𝑚𝑠
=1,25  

𝜇=0,3 (𝐶𝑙𝑎𝑠𝑠𝑒 𝐶) (Coefficient de frottement)  

𝐾𝑠=1 : Coefficient en fonction de la dimension des trous de perçage (trou nominal)  

n : est le nombre de plan de cisaillement 

 𝑓𝑡,𝑠𝑑 =
𝑁1

2
= 

200,28

2
= 100,14 𝐾𝑁  
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𝐹𝑠,𝑟𝑑 =
𝐾𝑆×𝑛×𝑢×(𝐹𝑝𝑐𝑑−0,8𝐹𝑡𝑠𝑑)

𝛾𝑚𝑠
= 

1×1×0,3(171,5−0,8×100,14)

1,25
= 21,93 𝐾𝑁  

𝐹𝑣𝑠𝑑 = 4,35 𝐾𝑁 <  𝐹𝑠,𝑟𝑑 = 21,93 𝐾𝑁    Condition vérifiée 

VII.6.5. Vérification au poinçonnement : 

 Il faut vérifier que 𝑓𝑡,𝑠𝑑 ≤ 𝐵𝑝,𝑟𝑑 = 
0,6×𝜋×𝑑𝑚×𝑡𝑝×𝑓𝑢

𝛾𝑚𝑏

 

𝐵𝑝,𝑟𝑑 = 
0,6×𝜋×32,4×20×360

1,5
= 292,99 𝐾𝑁 > 𝑓𝑡,𝑠𝑑 = 100,14 𝐾𝑁   condition vérifié     

II.7. Assemblage de l’échantignolle sur la panne : 

 

Figure VII. 9:Vue perspective de l’échantignole. 

les pannes sont fixées à l'aide d'échantignolles 

On dimensionnera le boulon au cisaillement avec RvZ / 2 (chaque boulon reprend une seul 

panne) 

II.7.1 L’effort revenant à l’échantignole  

Rvz= 15,015   L’effort revenant à l’échantignole ( chapitre III.3.1)  

II.7.2 Vérification   

Fvsd =
R𝐯𝐳

𝑛×𝑝
= 
15,015

2
= 7,5𝐾𝑛   

Fvrd=
0,5×𝐴𝑠×𝐹𝑢𝑏

𝛾𝑚𝑏
       𝐴𝑠 ≥

1,25×7,55

0,5×600
 × 103  =31,34 

On adopte des boulons de type M10 avec AS= 58mm² et d0=11mm   

Fvrd=
0,5×58×600

1,25
=13,92> Fvsd=7,5 Kn  condition vérifiée  
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VII.8 Calcul des pieds de poteaux : 

La base des poteaux sert à transmettre les charges au sol à l’aide d’assises en acier, ces assises 

sont des plaques métalliques appelées : « platines », fixées aux pieds des poteaux par des tiges 

d’ancrage, Les tiges d’ancrages ont pour but de résister aux effets des charges de calcul, elles 

doivent assurer la résistance en traction nécessaire vis-à-vis des effets de soulèvement et des 

moments de flexion. Le poteau est sollicité par : 

- Effort de traction max sous (G + 1,5W1) : 𝑁𝑡 = −78,79 𝐾𝑁 

- Moment fléchissant sous (G + 1,5W1) : 𝑀 = 16,12 𝐾𝑁. 𝑚 

VII.8.1 Dimensionnement des tiges d’ancrage : 

On à des poteaux HEA300 donc en prend les dimensions de la platine : 

𝑎 = 500𝑚𝑚 𝑏 = 500𝑚𝑚 

 

Figure VII. 10 : La disposition constructive des tiges et les lignes de pliages 

La tige sera dimensionnée avec l’effort de traction(Nt =78,79 ), puisque on a six tiges alors 

chaque tige prendre 
1

6
 𝑑𝑒 l’effort     

N=
 𝑁𝑡

6
=

78,79

6
=  13,13Kn     

F=
 𝑁𝑡

6
+
𝑀𝑦

3×𝑑
=

78,79

6
 +  

16,12

3×0,2
=40 KN 

F ≤ 
𝜋 ∅2𝑓𝑦

4
  → ∅ ≥  √

4𝐹

𝜋 ×𝑓𝑦
= √

4 ×40

𝜋 ×23,5
 = 1,47𝑐𝑚 

On prend : ∅ = 20𝑚𝑚 

VII.8.2. Vérification des tiges d’ancrages : 

L’effort admissible par scellement, dans le cas des goujons avec crosse, fixé par les règles: 
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 𝑁𝑡

6
≤ 𝑁𝑎 = 0,1 (1 +

7×𝑔𝑐

1000
)

∅

(
∅

1+
∅
𝑑1

)

2  (𝑙1 + 6,4𝑟 + 3,5𝑙2)  

gc = 350 𝐾𝑔/𝑚3 (Le dosage en ciment)  

𝑑1 = 200 𝑚𝑚 (𝑒𝑛𝑟𝑜𝑏𝑎𝑔𝑒) 

𝑙1 = 20∅ = 40 𝑐𝑚  

𝑟 = 3∅ = 6 𝑐𝑚  

𝑙2 = 2∅ = 4 𝑐m 

 𝑁𝑡 =
78,79

6
≤ 𝑁𝑎 = 0,1 (1 +

7×350

1000
)

2

(1+
2

20
)
2  (40 + 6,4 × 6 + 3,5 × 4) 

N=13,13 KN ≤ 𝑁𝑎 =56,03 KN  conditin vérifié 

VII.8.3. Vérification des contraintes dans le béton et de l’acier : 

On a: 

e = 
𝑀

 𝑁𝑡
 = 

16,12

 78,79
= 0,2 𝑚 >  

𝐷

 6
=

0,4

 6
= 0,06 𝑚   

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). 

On a utilisé des boulons M20 de As=3,14 cm² 

A = 3 × 3,14 = 9,42 cm² ; l = 40 cm ; h = 45 cm ; b = 50 cm 

L’équation de 3eme degré de h’ s’écrit : 

h’3 + 3(l – h) h’2 + 90A×
𝑙

𝑏
 h’ – 90A×

𝑙

𝑏
h = 0 

h’3 + 3(40 – 45) h’2 + 90×9,42×
40

50
 h’ – 90×9,42×

40

50
 × 45 = 0 

h’3 -15 h’2 +753,6 h’ – 30520,8 =0 

h’ = 27,65 cm 

La contrainte de compression sur le béton est alors : 

𝜎𝑏 = 
2𝑁𝐿

𝑏h’ (h−
h’ 

3
)
 ≤  𝐹𝑏𝑢 = 14,2 𝑀𝑝𝑎  
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𝜎𝑏 = 
2×0,078×0,4

0,5×0,27 (0,45−
0,27 

3
)
= 1,29 < 14,2  Condition vérifiée 

Vérification des goujons à la traction : 

𝜎𝑎 = 
𝑁

𝐴
 ×  

𝑙−ℎ+ 
h’ 

3

ℎ− 
h’ 

3

 ≤ 𝑓𝑦 = 235 𝑀𝑝𝑎  

𝜎𝑎 = 
0,078

9,42×10−4
 ×  

0,4−0,45+ 
0,27 

3

0,45− 
0,27 

3

 = 9,29 < 235 Condition vérifiée 

VII.8.4. Calcul l’épaisseur de la platine : 

          Vérification de la section 1-1 : 

Le moment dans la section 1-1 est obtenu grâce au diagramme trapézoïdal des contraintes 

situé à droite de la section, que l’on peut décomposer en un diagramme rectangulaire (1) et 

un diagramme triangulaire (2). 

       

 

Figure VII.11 : Vérification de la section 1-1 

 Les moments correspondants, pour une bande de largeur unité (=1 cm) et d’épaisseur t, 

sont : 

M1 = 1,29 × 10 × 
0,1

2
 × 10 = 0,064 KN.m 
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M2 = 46 × 
10

2
 × 

0,1

3
 = 0,007 KN.m 

M = M1 - M2 = 0,057 KN.m 

Le module d’inertie de la platine pour b = 1cm est : 

𝐼

𝑉
= 

𝑏𝑡3

12
𝑡

2

=
𝑏𝑡2

6
  

La contrainte de flexion dans la section 1-1 est : 

𝑀

𝑊𝑒𝑙
 ≤ 𝑓𝑦    donc t ≥ √

6𝑀

𝑓𝑦
 =√

6×0,057×102

23,5
 ≥ 1,2cm → t = 1,2cm 

Vérification de la section 2-2 : 

 

Figure VII.12: Vérification de la section 2-2 

Le même raisonnement conduit au Moment max : 

M = 1,29 × 10 × 
0,1

2
 × 10 = 0,064 KN.m 

t ≥ √
6𝑀

𝑓𝑦
 =√

6×0,064×102

23,5
 ≥ 1,28cm  → t = 1,3cm 

Vérification de la section 3-3 : 

Du coté tendu, la platine est soumise à un moment : 𝑀 = 0,1𝑇 

𝑇 = 𝐴 × 𝜎𝑎 = 942 ×9,29  = 8751,18 𝑁 

M = 875,1  

𝑡 ≥ √
6×875,1

23,5×50
  ≥ 2,11 𝑐𝑚  → t = 2,5cm 

Conclusion : 

On opte pour une platine d’épaisseur 𝑡 = 25𝑚𝑚 (section 3-3 la plus défavorable), 
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Introduction : 

       Tout ouvrage, quel que soit son usage ou sa forme, repose nécessairement sur le sol. La 

fondation est l’élément qui sert d’interface entre l’ouvrage et le sol, permettant de transmettre 

les charges de manière sécurisée. Le dimensionnement de la fondation est conditionné par 

le site d’implantation. 

- La contrainte admissible du sol site S3 : 𝜎𝑠𝑜𝑙 = 1,7 𝑏𝑎𝑟 

- La profondeur d’ancrage : 𝐷 = 2 𝑚 

VIII.1  Calcul des fondations sous les poteaux : 

VIII .1.1 Calcul des sollicitations : 

D’après le RPA99 (Article 10.1.4.1) les fondations superficielles sont dimensionnées 

selon les combinaisons d’actions suivantes :  

• G+Q±E  

• 0.8G±E  

Ainsi que les combinaisons citées par le BAEL91 : 

𝐸𝐿𝑈: 1,35𝐺 + 1,5𝑄 

 

𝐸𝐿𝑆:  𝐺 + 𝑄 

Un coefficient de sécurité de 2 a été appliqué à la résistance ultime du sol qu. Les 

sollicitations les plus défavorables sont regroupées dans le tableau suivant.: 

Tableau VIII -1 : Les sollicitations à la base du poteau 

 

 Situation 
accidentelle 

Situation durable 

Sollicitation  

 

𝑵𝒎𝒂𝒙 (𝑲𝑵) 

G+Q+EX 1,35G+1,5(Q+S) G+0,9(Q+S) 

1542,67 2174,71 1487,68 

𝑴𝒚 (𝑲𝑵. 𝒎) -69,84 -83,10 -57,82 

𝑽𝒛 (𝑲𝑵) 62,83 73,65 51,24 

 

VIII.1.2   Pré dimensionnement de la semelle du poteau encastré : 

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 
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rectangulaires à la base (h*b), donc les semelles sont rectangulaires (H*B) 

ℎ 𝑒𝑡 𝑏 ∶ Dimension des futs du poteau considéré. (pot 60×60) 

𝐻 𝑒𝑡 𝐵: Dimension de la semelle. 

ℎ𝑡 = 𝑑 + 𝑐 ; 𝐴𝑣𝑒𝑐 𝑐 = 10𝑐𝑚 (Béton de propreté) 

𝑑 ∶ ℎ𝑎𝑢𝑡𝑒𝑢𝑟 𝑢𝑡𝑖𝑙𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑚𝑒𝑙𝑙𝑒 𝑒𝑠𝑡 𝑑𝑜𝑛𝑛é 𝑝𝑎𝑟 ∶ 

 d = max (  
𝑩−𝒃

𝟒
 ; 
𝑯−𝒉

𝟒
 )                                              (BAEL91) 

 

Figure VIII -1 : Dimension de la semelle sous le poteau 

  VIII.1.3   Le critère de non poinçonnement : 

𝜎𝑚 < 2𝜎𝑠𝑜𝑙 ∶ 𝑆𝑖𝑡𝑢𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑎𝑐𝑐𝑖𝑑𝑒𝑛𝑡𝑒𝑙𝑙𝑒 

𝜎𝑚 < 1,33𝜎𝑠𝑜𝑙 ∶ 𝑆𝑖𝑡𝑢𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑢𝑟𝑎𝑏𝑙𝑒 

𝜎𝑚 ∶ : Contrainte maximale dans la semelle donnée par la formule suivante : 

     𝜎𝑚 =
𝑁

𝐻𝐵
 × ( 1 + 

6 𝑒0

𝐻
 ) 

On a :         𝑒0 = 
𝑀

𝑁
 

h = b = 60 cm    →    H = 
ℎ

𝑏
 𝐵 = 𝐵 

VIII.1.4    Dimensionnement de la semelle sous poteau : 

-Situation accidentelle : 

𝜎𝑚 < 2𝜎𝑠𝑜l 

  𝑒0 = 
69,84

1542,67
= 0,045 𝑚  

 𝜎𝑚 =
1542,67

𝐵2
 × ( 1 + 

6 ×0,045

𝐵
 )  ≤ 2 × 170  
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340𝐵3 − 1542,67𝐵 − 416,52 ≥ 0 

Ça nous donne :     𝐵 = 2,25𝑚 

-Situation durable : 

𝜎𝑚 < 1,33𝜎𝑠𝑜l 

  𝑒0 = 
83,10

2174,71
= 0,038 𝑚  

 𝜎𝑚 =
2174,71

𝐵2
 × ( 1 + 

6 ×0,038

𝐵
 )  ≤ 1,33 × 170  

226,1𝐵3 – 2174,71𝐵 – 495,83 ≥ 0 

Ça nous donne :    𝐵 = 3,2𝑚 

𝐵 = 𝑀𝑎𝑥(2,23; 3,2) = 3,2  

Donc : 𝐻 = 𝐵 = 3,2𝑚 

Les dimensionnes de notre semelle est : 𝐵 × 𝐻 = 3,2 × 3,2 𝑚² 

  d = max ( 0,65 ; 0,65 ) 

d = 0,65 m  →    ht = 0,75 m 

La hauteur de l’amorce de poteau : 

𝑙1 = 𝐷 − ℎ𝑡 

𝐷 ∶ 𝑙𝑎 𝑝𝑟𝑜𝑓𝑜𝑛𝑑𝑒𝑢𝑟 𝑑′𝑎𝑛𝑐𝑟𝑎𝑔𝑒 

𝑙1 = 2 − 0,75 = 1,25𝑚 

Poids de la semelle : 

𝑃 = 𝐻 × 𝐵 × ℎ𝑡 × 𝑓𝑐28 = 3,2 × 3,2 × 0,75 × 25 = 192 𝐾𝑁 

𝑁𝑡 = 𝑃 + 𝑁 = 192 + 2174,71 = 2366,71 𝐾𝑁 

Moment a la base : 

𝑀𝑏𝑦 = 𝑀𝑦 + (𝑉𝑧 × 𝐷) 

Les sollicitations à la base de la semelle sont regroupées dans le tableau ci-dessous 
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Tableau VIII -2  : Les sollicitations à la base de la semelle du poteau 

 

 VIII.1.5   Vérification des contraintes : 

       Les contraintes dans les semelles excentrées sont données par les expressions suivantes       

𝜎𝑚𝑎𝑥 =
𝑁

𝐻𝐵
 × ( 1 + 

6 𝑒0

𝐻
 )  

 𝜎𝑚𝑖𝑛 =
𝑁

𝐻𝐵
 × ( 1 − 

6 𝑒0

𝐻
 )  ≤    {

1,33σsol  ( 𝑑𝑢𝑟𝑎𝑏𝑙𝑒 )

2σsol  (𝑎𝑐𝑐𝑖𝑑𝑒𝑛𝑡𝑒𝑙𝑙𝑒  )
 

Avec : 𝑒0 = 
𝑀𝑏𝑦

𝑁
 

Pour les semelles entièrement comprimées on a : 

𝜎𝑚𝑜𝑦 =
3𝜎𝑚𝑎𝑥+𝜎𝑚𝑖𝑛

4
 ≤  σsol  

Les valeurs obtenues pour les contraintes sont présentées dans le tableau ci-dessous. 

Tableau VIII -3 : Vérification des contraintes de sol 

Combinaison 𝒆𝟎 (𝒎) 𝝈𝒎𝒊𝒏 (𝒃𝒂𝒓) 𝝈𝒎𝒂𝒙  (𝒃𝒂𝒓) 𝝈𝒎𝒐𝒚 (𝒃𝒂𝒓) 𝝈𝒔𝒐𝒍 (𝒃𝒂𝒓) OBS 

ELU 0,036 1,98 2,26 2,19 1,7 N.V 

ELS 0,03 1,37 1,53 1,49 1,7 V 

ACC 0,03 1,42 1,59 1,55 1,7 V 

 Vérification : 

𝜎𝑚𝑖𝑛 = 1,98 𝑏𝑎𝑟 < 1,33𝜎𝑠𝑜𝑙 = 2,261 𝑏𝑎𝑟 

𝜎𝑚𝑖𝑛 = 1, 37 𝑏𝑎𝑟 < 1,33𝜎𝑠𝑜𝑙 = 2,261 𝑏𝑎𝑟 

𝜎𝑚𝑖𝑛 = 1,42 𝑏𝑎𝑟 < 2𝜎𝑠𝑜𝑙 = 3,4 𝑏𝑎𝑟 

𝜎𝑚𝑜𝑦
 = 2,19 𝑏𝑎𝑟 < 𝜎𝑠𝑜𝑙 = 1,7 𝑏𝑎𝑟 

On ne constate que la contrainte moyenne à l’ELU est supérieure à celle du sol, donc elle 

n’est pas vérifiée, on doit augmenter les dimensions de la semelle à 

 
Sollicitation 

Situation 

accidentelle 

Situation durable 

 G+Q+EX 1,35G+1,5(Q+S) G+0,9(Q+S) 

𝑵𝒎𝒂𝒙 (𝑲𝑵) 1542,67 2174,71 1487,68 

𝑴𝒃𝒚 (𝑲𝑵. 𝒎) 55,82 64,2 44,66 

𝑽𝒛 (𝑲𝑵) 62,83 73,65 51,24 
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 B × H = 3,7 × 3,7 m² 

On revérifie à l’ELU : 

𝜎𝑚𝑎𝑥 = 1,68 bar ;    𝜎𝑚𝑖𝑛  =  1,5 bar 

𝜎𝑚𝑜𝑦 =
3𝜎𝑚𝑎𝑥+𝜎𝑚𝑖𝑛

4
  = 1,63 bar < 𝜎𝑠𝑜𝑙 = 1,7 𝑏𝑎𝑟 

 Les contraintes sont vérifiées 

 VIII.1.6  Vérification de la stabilité au renversement : 

      Dans le cas accidentel, il faut vérifier que 

On a : B=H 

𝑒0 =  0,03 ≤ 
𝐵

4
 = 

3,7

4
 = 0,925m      La stabilité est vérifiée. 

 VIII.1.7  Détermination des armatures de la semelle : 

d = 
3,7−0,6

4
= 0,8m 

𝑑 = 0,8𝑚      →  ℎ𝑡 = 0,9𝑚 

 VIII.1.7.1     Situation durable : 

Armature parallèle à H & B =3,7m : 

On doit vérifier c’est deux condition : 

𝑒0 = 
𝑀𝑏𝑦

𝑁
  ≤ {

ℎ

6
𝐻

24

             on a : 𝑒0 =  0,036  ≤ {

0,6

6
= 0,1𝑚

3,7

24
= 0,15𝑚

       

D’où : 

  𝑁′ = 𝑁 × ( 1 + 
3 𝑒0

𝐻
 ) = 2174,71 × ( 1 + 

3×𝑂,036

3,7
 ) = 2238,18 KN 

𝐴𝑠 =
𝑁′×(𝐻−ℎ)

8×𝑑×𝑓𝑠𝑡
  = 

2,238×(3,7−0,6)

8×0,8×348
   

As = 31,15 cm2 

VIII.1.7.1  Situation 𝐚𝐜𝐜𝐢𝐝𝐞𝐧𝐭𝐞𝐥𝐥𝐞  : 

Armature parallèle à H & B =3,7m : 

On doit vérifier c’est deux condition : 
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𝑒0 = 
𝑀𝑏𝑦

𝑁
  ≤ {

ℎ

6
𝐻

24

             on a : 𝑒0 =  0,03  ≤ {

0,6

6
= 0,1𝑚

3,7

24
= 0,15𝑚

       

D’où : 

  𝑁′ = 𝑁 × ( 1 + 
3 𝑒0

𝐻
 ) = 1542,67 × ( 1 + 

3×𝑂,03

3,7
 ) = 1580,19 KN 

𝐴𝑠 =
𝑁′×(𝐻−ℎ)

8×𝑑×𝑓𝑠𝑡
  = 

1,580×(3,7−0,6)

8×0,8×348
   

As = 21,99 cm2 

Alors on choisit : 

Selon H → 𝐴𝑠 = 31,15 𝑐𝑚² 

Selon B → 𝐴𝑠 = 31,15 𝑐𝑚² 

 VIII.1.7.2   Condition de non fragilité : 

Amin =  
𝟎,𝟐𝟑×𝑯×𝒉𝒕×𝒇𝒕𝟐𝟖

𝒇𝒆
 =  

𝟎,𝟐𝟑×𝟑,𝟕×𝟎,𝟗×𝟐,𝟏

𝟒𝟎𝟎
 

Amin =  40,21 cm2 

 VIII.2.7.4     Calcul de l’espacement : 

StH ≤ 
𝟑𝟕𝟎

𝟏𝟎
 = 37 cm       D’où :  StH = 30 cm 

StB = 30 cm 

 VIII.2.7.3  La disposition constructive : 

Les armatures seront munies des crochets si la longueur de scellement ls est :Ls > 
𝐻

4
 

Avec : 

𝐿𝑠 =
∅×𝑓𝑒

4×0,6×𝛹𝑆
2×ft28

                avec : 𝚿𝑠 = 1,5 𝑃𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒𝑠 𝑎𝑟𝑚𝑎𝑡𝑢𝑟𝑒𝑠 𝐻𝐴 

∅ ∶ 𝐷𝑖𝑎𝑚𝑒𝑡𝑟𝑒 𝑑𝑒𝑠 𝑏𝑜𝑢𝑙𝑜𝑛𝑠 

D’où : 

𝐿𝑠 =
2×400

4×0,6×1,52×2,1
  = 70,54 cm < 

𝟑𝟕𝟎

𝟒
 = 92,5 cm 

Nos armatures ne seront pas munies de crochet suivant le Sens H et B. 
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Tableau VIII-4  : Choix de ferraillage pour la semelle du poteau  

Sens As (cm²) Amin (cm²) Choix de barre As (cm²) St (cm) 

H 31,41 40,21 14HA20 43,98 30 

B 31,41 40,21 14HA20 43,98 30 

 

 

 

Figure VIII -2 : Schéma de ferraillage de la semelle au-dessous de poteau : 

 VIII.2     Calcul des longrines : 

             Les longrines sont des éléments de l’infrastructure qui assurent la rigidification de 

l’ensemble des semelles. Elles travaillent principalement en traction sous l’effet de forces 

axiales  

   VIII.2.1    Pré dimensionnement : 

Les dimensions minimales de la section transversale des longrines 

d’après le RPA99vs2003 : 

25 × 30 𝑐𝑚2 ∶ 𝑆𝑖𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑡𝑒𝑔𝑜𝑟𝑖𝑒 𝑆2 𝑒𝑡 𝑆3 

30 × 30 𝑐𝑚2 ∶ 𝑆𝑖𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑡𝑒𝑔𝑜𝑟𝑖𝑒 𝑆4 

Pour notre on opte pour des longrines de Section : 40 × 45 𝑐𝑚2 

 VIII.2.2    Ferraillage des longrines : 

Les longrines doivent être calculées pour résister à l’action d’une force de traction qui est 

égale: 
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F = 
𝑁

𝑎
 ≥ 20 𝐾𝑁                      ( RPA99/2003 ) 

Avec : 

N : Effort normale ultime du poteau le plus Avec : 

ELU : 𝑁 = 2174,71 𝐾𝑁 

ELS : 𝑁 = 1487,68 𝐾𝑁 

𝑎 ∶ Coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considéré 

𝑎 = 12 (𝑍𝑜𝑛𝑒 𝑠𝑖𝑠𝑚𝑖𝑞𝑢𝑒 𝐼𝐼𝑎 𝑒𝑡 𝑐𝑎𝑡𝑒𝑔𝑜𝑟𝑖𝑒 𝑆3) 
 

On a : 

Nu = 
2174,71

12
= 180,71 𝐾𝑁 > 20 𝐾𝑁 

Ns = 
1487,68

12
= 123,58 𝐾𝑁 > 20 𝐾𝑁 

VIII.2.2.1    Calcul des armatures : 

On a : A = 
𝑁

𝑓𝑠𝑡
 

ELU :    →     A = 
180,71

348
 = 5,19 cm2 

ELS :     →       A = 
123,58

348
 = 3,55 cm2 

VIII

Amin = 0,6% b h = 
0,6

100
 ×40×45 = 10,8cm2 

On ferraille avec le 𝐴𝑚𝑖𝑛 

Soit : 4𝐻𝐴16 + 2𝐻𝐴14 = 11,12 𝑐𝑚² 

 

VIII.2.2.3    Ferraillage transversale  

Considérons des cadres de diamètre ∅8mm ,dont l'espacement maximal est défini 

conformément aux prescriptions du RPA. 

St ≤ min  (
𝐛

𝟐
 ;  

𝐡

𝟐
 ; 𝟏𝟓∅𝐥 ) = min ( 20 ; 22,5 ; 12 ) 
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Soit :  

St ≤ 12 cm 

Les cadres sont espacés de 12 cm en travée et de 10 cm en zone nodale. 

 

Figure VIII -3 : Schéma de ferraillage des longrines 

 

VIII.3 Calcul des futs :  

"Les fondations sont ancrées à une profondeur de 𝐷 = 2 m. L’assemblage platine-massif 

devant être situé au-dessus du niveau du sol, un fût en acier, de section 0,6 × 0,6 m², est prévu. 

Ce fût est soumis à un effort normal, un effort tranchant ainsi qu’à un moment fléchissant, ce 

qui le sollicite en flexion composée 

Le fût est soumis à des sollicitations suivantes : 

𝑁𝑡 = 2113,91 𝐾𝑁 

𝑀 = 196,66𝐾𝑁 . 𝑚 

  VIII.3.1 Ferraillages des futs : 

On a : 

ℎ = 0,6𝑚 𝑏 = 0,6m   𝑑 = 0,55𝑚 𝑑′ = 0,05𝑚* 
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Figure VIII -4 : Section du fut à ferrailler 

e =  
𝑀

𝑁
=

196,66

2113,91
= 0,09 m  

 
ℎ

6
= 

0,6

6
= 0,1 𝑚  

e = 0,09m  <  0,1m  → La section est entièrement comprimée 

Mua = Mu + Nu ( d - 
ℎ

2
 ) = 196,66 + 2113,91 ( 0,55 - 

0,6

2
 ) 

Mua = 725,14 KN.m 

Nu ( d – d’ ) – Mua = 2113,91 ( 0,55 – 0,05 ) – 725,14 = 331,82 𝐾𝑁. 𝑚 (𝐼) 

( 0,337 × d – 0,81d’ ) ×b× h×Fbu = 740,47 𝐾𝑁. 𝑚 (𝐼𝐼) 

(𝐼)  <  (𝐼𝐼)    →   𝐴 = 0 

µbu = 
𝑀𝑢𝑎

𝑏𝑑2𝐹𝑏𝑢
= 

725,14

0,6×0,552×14,2
= 0,28 

µbu  = 0,28   <  µL = 0,392   →   A’ = 0 

A1 = 
Mua

𝑍 ×𝑓𝑠𝑡
  

Avec :    {
𝛼 = 1,25 ( 1 − √1 − 2µbu ) = 0,42

𝑍 = 𝑑 (1 − 0,4𝛼 ) = 0,46
 

A1 = 
725,14

0,46 ×348
  = 45,29 cm2 

On revient a la fléxion composée : 

A =  A1 + 
Nu

𝑓𝑠𝑡
 = 45,29 - 

2113,91

34,8
 = -15,45 cm2  < 0 
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On ferraille Avec 𝐴𝑠 𝑚𝑖𝑛 

Selon RPA99/2003(art 7.4.2.1) la section minimale d’armature longitudinale est : 

As min = 0,8% b × h = 0,008×60×60 

As min = 28,8 cm2 

Le choix de la section est : AS min = 10𝐻𝐴14 + 12𝐻𝐴12 = 28,96 𝑐𝑚² 

VIII.3.1.1     Armature transversale : 

Soit un cadre et une épingle de diamètre Φ8 dont l’espacement max est donné par le 

RPA comme suit :  

Dans la zone nodale : 

𝑆𝑡 ≤ 10𝑐𝑚 𝑠𝑜𝑖𝑡  ∶ 𝑆𝑡 = 10𝑐𝑚 

Dans la zone courante : 

𝑆𝑡 ≤ min ( 
𝑏

2
 ;  

ℎ

2
 ; 10Φ ) ≤ 20 cm 

Avec Φ est le diamètre des armatures longitudinales on prend 𝑆𝑡 = 12𝑐𝑚 

 

Figure VIII -5 : Schéma de ferraillage des futs 
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Conclusion générale 

         Ce projet de fin d’études nous a permis d’approfondir nos connaissances en analyse et en 

calcul des structures, aussi bien à travers l’utilisation de logiciels tels que Robot Structural 

Analysis 2013, qu’à travers des vérifications et des dimensionnements manuels face aux 

différents phénomènes d’instabilité. 

À travers ce mémoire, nous avons mené toutes les phases de conception, de calcul et de 

dimensionnement d’une structure métallique, en tenant compte des actions environnementales 

les plus contraignantes, telles que les surcharges d’exploitation, la neige, le vent, et les actions 

sismiques. 

Le dimensionnement a concerné chaque élément, chaque assemblage, chaque connexion ainsi 

que toutes les parties sensibles de la structure. La rigueur dans les calculs, la précision des 

vérifications et la définition détaillée des différents éléments constructifs ont été indispensables. 

En définitive, ce projet nous a permis de nous familiariser davantage avec les exigences du 

domaine du génie civil, et de renforcer nos compétences techniques en lien avec la pratique 

professionnelle. 
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Annexe 1 : rapport de sol 
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Annexe 2 :Tableau des armatures 

  

Φ (mm)  5  6  8  10  12  14  16  20  25  32  40  

1  0,20  0,28  0,50  0,79  1,13  1,54  2,01  3,14  4,91  8,04  12,57  

2  0,39  0,57  1,01  1,57  2,26  3,08  4,02  6,28  9,82  16,08  25,13  

3  0,59  0,85  1,51  2,36  3,39  4,62  6,03  9,42  14,73  24,13  37,7  

4  0,79  1,13  2,01  3,14  4,52  6,16  8,04  12,57  19,64  32,17  50,27  

5  0,98  1,41  2,51  3,93  5,65  7,72  10,05  15,71  24,54  40,21  62,83  

6  1,18  1,70  3,02  4,71  6,79  9,24  12,06  18,85  29,45  48,25  75,40  

7  1,37  1,98  3,52  5,50  7,92  10,78  14,07  21,99  34,36  56,30  87,96  

8  1,57  2,26  4,02  6,28  9,05  12,32  16,08  25,13  39,27  64,34  100,53  

9  1,77  2,54  4,52  7,07  10,18  13,85  18,10  28,27  44,18  72,38  113,10  

10  1,96  2,83  5,03  7,85  11,31  15,39  20,11  31,42  49,09  80,42  125,66  

11  2,16  3,11  5,53  8,64  12,44  16,93  22,12  34,56  54,00  88,47  138,23  

12  2,36  3,39  6,03  9,42  13,57  18,47  24,13  37,70  58,91  96,51  150,80  

13  2,55  3,68  6,53  10,21  14,70  20,01  26,14  40,84  63,81  104,55  163,36  

14  2,75  3,96  7,04  11,00  15,38  21,55  28,15  43,98  68,72  112,59  175,93  

15  2,95  4,24  7,54  11,78  16,96  23,09  30,16  47,12  73,63  120,64  188,50  

16  3,14  4,52  8,04  12,57  18,10  24,63  32,17  50,27  78,54  128,68  201,06  

17  3,34  4,81  8,55  13,35  19,23  26,17  34,18  53,41  83,45  136,72  213,63  

18  3,53  5,09  9,05  14,14  20,36  27,71  36,19  56,55  88,36  144,76  226,20  

19  3,73  5,37  9,55  14,92  21,49  29,25  38,20  59,69  93,27  152,81  238,76  

20  3,93  5,65  10,05  15,71  22,62  30,79  40,21  62,83  98,17  160,85  251,33  
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Annexe 3 : Valeur 𝜒 en fonction 𝜆̅ 

 

 

 

 

Annexe 4 : Fiche technique du panneau sandwich 
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Annexe 5 : Les valeurs 𝜇𝑥 et 𝜇𝑦 en fonction de 𝛼 

 

Annexe 6 : choix de la courbe  
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Annexe 7 : les valeurs des sollicitations dans l’EC3    

 

Annexe 8 : Le facteur de moment uniforme équivalent 𝛽𝑚 
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Annexe 9 : Caractéristique de la tôle (COFRASTRA40) 

 

 

Annexe 10 : Les coefficients C1,C2 et C3 dans le cas de chargement transversal  
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Annexe 11
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Annexe 12 
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Annexe 13 
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Annexe 14 
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Annexe 15 
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Annexe 16 
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Annexe 17 
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Annexe 18 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

PLANS ARCHITECTURES 


