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Aire de la section brute. 

Aire de la section nette. 

Aire de la section efficace. 

Aire de cisaillement. 

Hauteur de la section transversale. 

Largueur des semelles. 

Rayon du congé de raccordement. 

Epaisseur des semelles. 

Epaisseur de l’âme. 

Moment d’inertie. 

Rayon de giration de la section. 

Facteur de gauchissement. 

Moment d’inertie de torsion. 

Module plastique de la section. 

Module élastique de la section. 

 Module élastique efficace de la section. 

Effort normal résistant plastique.  

Effort normal ultime de la section nette. 

Effort normal résistant de la section nette. 

Moment résistant plastique de la section. 

Moment résistant élastique de la section. 

Moment résistant de la section efficace. 

Moment critique de déversement. 

Elancement géométrique pour le mode de flambement. 

Elancement réduit pour le mode de flambement. 

Elancement critique d’Euler. 

Coefficient de réduction pour le mode de flambement considéré. 

Coefficient de scellement relatif à une armature (psi). 

Contrainte tangente (tau).  

Contrainte tangente conventionnelle.   

Contrainte d’adhérence. 

Diamètre d’une armature transversale. 

Coefficient de poissant (nu).  

Moment ultime à L’ELS (mu). 

Moment réduit à L’ELU. 

Facteur d’imperfection pour le flambement. 

Elancement réduit pour le déversement. 

Coefficient de réduction pour le déversement. 

Facteur d’imperfection pour le déversement. 

Facteur de moment uniforme équivalent pour le flambement. 

Facteur de moment uniforme équivalent pour le déversement. 

Résistance limite d’élasticité. 



 

fu 

Vu 

a et b 
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St 
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Résistance limite de rupture. 

Effort tranchant de calcul ultime. 

Largeur de poteaux.        

Largeur des semelles. 

Action permanente. 

Action d’exploitation. 

L’excentricité de l’effort normal. 

Hauteur de la poutre et la semelle. 

Espacement des armatures transversales. 

Longueur de flambement.    
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Introduction générale 
 

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

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

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

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

….etc.). 

        La structure assure principalement le cheminement des efforts extérieurs appliqués 

jusqu’aux fondations. La connaissance de ce cheminement est essentielle quant à l’étude 

d’éléments constitutifs de la structure ainsi que de leurs liaisons. 

        Notre salle de sport va être  implantée à Adekar, qui a eu une faible variation de 

température entre le jour et la nuit, alors l’effet de la température n’est pas pris en compte.        

         L’introduction de nouveaux matériaux tels que le verre et l’acier et de nouvelles 

techniques de construction font des bâtiments un chantier en évolution croissante et rapide. 

       Pour ces nouvelles techniques de construction, l’acier est le matériau le plus utilisé et cela       

pour ses nombreux avantages à savoir : la fiabilité, la capacité portante, la rapidité 

d’exécution et ces propriétés mécaniques qui nous permettent de concevoir des poutres de très 

grande portée. 

Les ossatures et les toitures en charpente métalliques sont généralement souples et constituées 

des barres élancées ou d’éléments minces. Ces caractéristiques spécifiques sont à garder 

présents à l’esprit lors des études, les problèmes de flexibilité, voilement, déversement de 

poutres fléchies et flambement d’éléments comprimés étant déterminants dans la justification 

et le dimensionnement des structures métalliques. 

D’une manière générale, les éléments structuraux d’un bâtiment sont une association de 

deux matériaux de nature et de propriétés différentes, avec l’objectif de tirer sur le plan 

mécanique les avantages des deux partie à savoir : 

 Le béton pour résister aux efforts de compression. 

 L’acier pour résister aux efforts de traction 
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I. Introduction :  

     Notre projet consiste à étudier une salle omnisport de forme rectangulaire avec ossature en 

béton armé et la toiture en charpente métallique de groupe d’usage (1B) selon le règlement 

(RPA99 V2003) 

II. Etude de sol : 

Selon le rapport géotechnique préliminaire qui nous a été transmis par le laboratoire nous 

pouvons conclure que : 

 La contrainte admissible du sol  est :
 

barsadm 5.1
 
 

 
Profondeur minimal d’ancrage égale à 2.00 m par rapport au niveau du terrain actuel ;

 

 
Adopter des fondations superficielles types isolées ou bien filantes ;

 

 
Le niveau d’eau oscille à des profondeurs entre 6.00 m et 7.00 m ;

 

 le site d’implantation du projet est meuble « S3 » 

 

III. Situation du projet : 

     Le présent projet sera implanté au lycée type 1000/300R à ADEKAR daïra d’ADEKAR 

(W) de Bejaia. La zone d’implantation est classée selon le RPA99 V2003 comme zone IIa 

(moyenne sismicité). 

IV. Caractéristiques : 

a. Architecture : la structure est constituée de : 

 RDC à usage multiple (Vestiaires, Sanitaire, Local Enseignant) ; 

 Local matériels et Chaufferie ;  

 Hall ; 

 Aire de jeux d’une surface de 568,00 m
2 

; 

 Terrasse inaccessible ; 

On s’intéresse à l’étude Aire de jeux uniquement.    

 

b. Géométrie : 

 Longueur totale en plan : 33.60 m   

 Largeur totale en plan : 17.50 m 

 Longueur totale  de la couverture : 33.60 m 

 Largeur totale de la couverture : 18.70 m  

 La hauteur totale : 9.30 m   
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Figure I.1 : Vue en plan de la salle de sport 

Figure I.2 : Vue de la façade principale 
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Figure I.3 : Coupe A - A
 

 

Figure I.4 : Vue en 3D de la salle
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c. Ossature et la stabilité de la structure : 

      La conception de l’ossature sera en portiques auto stables avec remplissage en maçonnerie 

rigide dont les portiques en béton armé renforcés par des poutres de chinages car cette 

conception représente un aspect bénéfique vis-à-vis de l’économie, l’isolation phonique et 

thermique. 

V. Toiture : 

Généralement pour les salles de sports, le dégagement d’un espace à l’intérieur est une 

priorité pour le concepteur, ce qui nous conduit à l’utilisation d’une toiture en 

charpente métallique, qui nous offre plusieurs avantages, dont les plus importantes 

sont : 

 Les poteaux intérieurs sont éliminés. 

 La légèreté de la toiture en charpente métallique par rapport à la dalle en 

béton armée. 

 La facilité de montage d’une toiture en charpente métallique dans une 

structure plus espacé.  

VI. Matériaux utilisés : 

 

VI.1-L’acier : 

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

dépassant pas généralement 1%. 

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

 Involontairement comme le phosphore et le soufre qui sont des impuretés et qui altèrent 

les propriétés des aciers. 

 Volontairement comme  le silicium, le manganèse, le nickel, le chrome, le tungstène, le 

vanadium,…etc. qui ont pour propriétés d’améliorer les caractéristiques mécaniques des 

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

corrosion…). On parle dans ce cas d’aciers alliés. 

VI.1.1-Propriété de l’acier : 

a) Résistance : 

 La nuance d’acier choisie pour la réalisation de cet ouvrage est la S235 pour les profilées 

d’après CCM97 

b) Ductilité : 

L’acier de construction doit satisfaire les conditions suivantes :  

 Le rapport fu /fy >1,08 Haute ductilité, fu /fy >1,05 ductilité normale  

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

           (εu≥20*εy)  
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 A la rupture l’allongement sur une longueur de 5.65√A0, soit supérieur à 15%  

avec A0 est la section transversale initiale de l’élément considéré. 

 

c) Propriété mécanique : 

- Masse volumique : 3/7850 mKg         

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

- Module d’élasticité transversal : 
 

Ea
E

G 


 4.0
12 

 

- Coefficient de Poisson :  = 0.3 

- Coefficient de dilatation thermique : 61012   

L’acier choisi pour les armatures dans notre projet est un acier à haute adhérence HA FeE400 

d’après CBA 93 caractérisés par : 

 Limite élastique : fe = 400 MPA 

 Contrainte admissible :             

 Coefficient de sécurité :         

 Module d’élasticité : Es = 2.10
5
MPa 

 

VI.2-Couverture : 

La couverture sera réalisée par des panneaux sandwich, ils sont constitués :  

- De deux tôles de parement intérieur et extérieur.  

- D’une âme en mousse isolante. 

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

Les panneaux sandwichs nous offre plusieurs avantages on site : 

- Le par vapeur  

- L’isolation et l’étanchéité  

- Une bonne capacité portante  

- Un gain de temps appréciable au montage.     

Mais, leur point faible se situe dans l’étanchéité des joints.  
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                                            Figure I.5 : Panneau sandwich 

VI.3-le béton : 

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

mélange de matériaux inertes appelés granulats (sable, gravier, pierres cassées,…) avec un 

liant (ciment) et de l’eau, et éventuellement d’adjuvants pour  modifier les propriétés. Il est 

économique et résiste bien à la compression.  

VI.3.1 Composition de béton : 

- Les propriétés physique et mécanique du béton dépendent de sa composition et des 

facteurs extérieurs, tel que la température, l’humidité, etc. Il est compose : 

 Liant hydraulique : ciment 

 Granulats : gravier, sable 

 L’eau : mouillage des granulats et hydratation du liant. 

 adjuvant : améliorer la qualité du béton. 

 

VI.3.2- Caractéristiques mécaniques du béton :  

 Résistances caractéristique à la compression : 

La résistance caractéristique à la compression du béton à l’âge de (28j) qu’est 

nommée ( 28fc ). 

jours 28j       

40pour              28
95.04.1

40pour           28
83.076.4

28

28

























MPaffc
j

j
f

MPaffc
j

j
f

ccj

ccj

       BAEL91 (A.2.1.11) 

 

 

 

jours 28jpour                                  28  ccj ff
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Figure I.6 : Evaluation de la résistance cjf  en fonction de l’âge du béton 

 

 résistance caractéristique à la traction :  

 La résistance caractéristique à la traction du béton à (j) jours, notée ( tjf ), est définie 

par la relation :        CBA93 (article A.2.1.1.2).
 

                             tj =0.6+0.06fcj           sic28 ≤ 60 MPa                

                              tj =0.275 fcj                sic28 > 60 MPa 

Pour j=28 jours et c28. =25Mpa ; t28 =2.1Mpa. 

 Contrainte ultime de cisaillement (de béton) :   BAEL91 (article A.5.1.211) 

 min  (0.2cj/b ; 5Mpa)     pour la fissuration peu nuisible.             

min  (0.15cj/b ; 4Mpa)  pour la fissuration préjudiciable. 

 

 Module déformation longitudinale du béton :  

      On distingue les modules de Young instantané Eij et différé EVJ, Le module instantané est 

utilisé pour les calculs sous chargement instantané dont la durée est inférieure à 24heures, le 

module instantané est pris égal. 

Eij=11000 x (cj) 
1/3                              

(A.2.1.21
   
BAEL91) 

   Pour des chargements de longue durée (cas courant), on utilisera le module différé, qui 

prend en compte artificiellement les déformations de fluage du béton, le module instantané est 

pris égal à trois le module différé. 

                                                               Eij=3 x Evj    (A.2.1.21
   

BAEL91) 

Avec : EVJ = 3700 x (cj) 
1/3

 

Adm = 
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Pour les vérifications courantes : j > 28 jours on a : Eij = 11000*(c28.)
1/3. 

                                         Evj= (1/3) x Eij 

VI.3.3 Hypothèses de calcul aux états limites : 

VI.3.3.1 Hypothèses à l’ELU : 

 Conservation des sections planes (diagramme linéaire de déformations). 

 Pas de glissement relatif entre l’acier et le béton. 

 La résistance du béton à la traction est négligée. 

 Le raccourcissement ultime du béton ( bc ) est limité à ( 00
05.3 ) en flexion et à  

( 00
02 ) en compression simple (centré). 

 L’allongement ultime des aciers ( p ) est limité à ( 00
010 ). 

 Le diagramme de déformation d’une section à l’état limite ultime de résistance 

représenté par une droite doit obligatoirement passé par l’un des pivots A, B et 

C : c’est la règle des 3 pivots.  

Cette règle se fixe comme objectif pour utiliser au mieux le béton et l’acier. 

 

Figure I.7 : Diagramme des 3 pivots 

 Le pivot (A) si dy 2593.0   

 Le pivot (B) si hyd 2593.0   

 Le pivot (C) si hy    
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VI.3.3.2 Hypothèses à l’ELS : 

1. Conservation des sections planes. 

2. Les contraintes sont proportionnelles aux déformations 

c.à.d. bcbcbc E       pour le béton 

          sss E          Pour l’acier  

3. La résistance à la traction du béton est négligée. 

4. Le glissement relatif entre le béton et l’acier est négligée. 

5. Par convention, le coefficient d’équivalence acier-béton 15
bc

s

E

E
n

 

VII  Règlements utilisés :

 
 DTRC2-47 RNV99 : l’étude climatique se fait suivant le règlement neige et vent  

1999. 

 DTR BC 2.44 (CCM97) : règles de conception et de calcul des structures en acier 

 Eurocode 3 : «Calcul des structures en acier» et Document d'Application Nationale 

 DTR BC 2.48 (RPA 99 V2003) : l’étude séismique se fait suivant le règlement 

parasismique Algérien RPA99 V2003. 

 DTR B.C.2.2 : charges permanentes et surcharges d’exploitions. 

 B.A.E.L91 : béton arme aux états limites. 

 DTR BC 2.41 (CBA93) : Code de béton armé Algérien  
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I- Introduction : 

Souvent l’effet du vent sur les structures métallique est plus prépondérant, il faut une étude 

approfondie et bien détaillée pour la détermination des différentes actions dues au vent et ceci 

dans toutes les directions. 

Le règlement (DTR : RNV99) sert pour la détermination les différentes actions du vent sur 

l’ensemble de la structure.  

Les pressions exercées par le vent sur les surfaces sont déterminées par de nombreux 

facteurs : 

 La forme de la toiture.   

 De la hauteur de la structure. 

 De la région. 

 Du site d’implantation. 

 la forme géométrique du l’ouvrage. 

 La rigidité de la construction.    

Selon le règlement ‘ neige et vent  (RNV99)’, le calcul doit être effectué séparément pour 

chacune des directions perpendiculaires aux différentes parois de l’ouvrage. 

Selon le sens du vent et l’état des ouvertures, huit cas sont envisagés et à prendre en compte : 

 Vent sur la façade principale avec surpression intérieure.  

 Vent sur la façade principale avec dépression intérieure. 

 Vent sur la façade secondaire avec la surpression intérieure. 

 Vent sur la façade secondaire avec la dépression intérieure. 

 Vent sur la façade gauche avec la surpression intérieure. 

 Vent sur la façade gauche avec la dépression intérieure. 

 Vent sur la façade droite avec la surpression intérieure. 

 Vent sur la façade droite avec la dépression intérieure. 

 vent sur plan de la couverture. 

                           

Figure II.1 : Vent sur façade principale                                         Figure II-2 : Vent sur la façade 

                  et secondaire de la salle                                                                gauche et droite de la salle                                                                                                                                                 

 

          

Fig. II.1 : Vent sur façade principale et 

secondaire de la salle    
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 II- Les données relatives au site : 

 le site est montagneux : 

Le coefficient topographique Ct(z) =1.5.                       (chapitre.2-tableau2.5 RNV99).  

 le vent est classé dans la zone І : 

La pression de référence qréf = 375N/m²                       (chapitre.2-tableau2.3 RNV99). 

 Le terrain est de catégorie III : 

Facteur de terrain KT =0.22  

Paramètre de rugosité Z0 =0.3m                            (Chapitre 2-tableau 2.4 RNV99). 

Hauteur minimale  Zmin = 8m 

Le coefficient ε=0.37.  

III- Coefficient dynamique (Cd) : 

       Le coefficient Cd  tient compte des effets de réduction dus à l’imparfaite corrélation des 

pressions exercées sur les parois ainsi que des effets d’amplification dus à la partie de 

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

structure .   

  Notre ouvrage est un bâtiment avec ossature en béton armée et la toiture en charpente 

métallique, donc pour l’étude du vent, il suffit d’étudier la toiture uniquement. 

 La valeur du coefficient dynamique Cd est donnée par la figure 3.2  pour la toiture (chap. 

III RNV99) en fonction de la structure et du sens du vent. Notre structure  a une hauteur de 

9.3m, et selon la direction du vent on tire les valeurs suivantes : 

Toiture : 

Tableau II.1 : Les valeurs de Cd pour la toiture 

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

V1 9.30 33.60 0.91 

V2 9.30 33.60 0.91 

V3 9.30 17.50 0.94 

V4 9.30 17.50 0.94 

 

On a bien vérifié la condition :   0.6 < Cd <1.2  

On remarque que pour les quatre directions le Cd < 1.2 donc la salle est considéré comme peu 

sensible aux excitations dynamiques. 
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IV- Calcul de la pression : 

D’après le règlement RNV99, les pressions qj sont calculées par la formule suivante : 

     qj =  Cd × qdyn × [Cpe-Cpi] 

V- Détermination de la pression dynamique qdyn :  

Pour la vérification à la stabilité d’ensemble et pour le dimensionnement des éléments de 

structure, la pression dynamique doit être calculée en subdivisant le maître –couple en 

éléments de surface j horizontaux, selon la procédure 3.1.1 (chp3), notre construction est sans 

planchers intermédiaire (salle omnisport) dont la hauteur est inférieur  à 10 m (9.3 m) donc 

elle doit être considérée comme un tout (un seul élément « j ». 

Donc la pression dynamique est donnée par la formule suivante : 

     qdyn (zj) =  qref × Ce (zj)     N/m
2 

Avec : 

  Ce : le coefficient d’exposition au vent. 

  zj : la distance verticale entre le niveau du sol et le centre de l’élément j. 

VI- Calcul de coefficient d’exposition (Ce) : 

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

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

turbulente du vent. 

 

 

VII- Coefficient de rugosité Cr : 

   Le coefficient de rugosité  zCr  traduit l’influence de la rugosité et de la hauteur sur la 

vitesse moyenne du vent. Il est donné par la relation    (2.15-chapitre 2 RNV99)  

   Cr(z) = tK  × Ln (Z/Z0)        pour Zmin   Z200m 

 

   Cr(z) = tK  × Ln (Zmin /Z0)        pour  Z  Zmin  

     Avec :  

    Z0 : le paramètre de rugosité. 

    Zmin : la hauteur minimale.   

   
   












zCzC

K
zCzCC

tr

t
rte

7
122 3.3Art  RNV99 II Chap
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Dans notre cas : 

Z = 9.3 > Zmin  

Les valeurs des Cr sont résumées dans le tableau suivant : 

Tableau II.2 : Les valeurs de Cr 

Niveau Z(m) Cr Ce 

Toiture 9.30 0.755 3.026 

 

On peut calculer les valeurs des pressions dynamiques sous le tableau suivant : 

Tableau II.3 : Les valeurs de la pression dynamique 

Niveau qref  (N/m²) Ce (zj) qdyn (zj) (N/m²) 

Toiture 375 3.026 1134.75 

 

VIII- Les Directions de vent : 

VIII.1- Direction de vent V1 : (façade principale) : 

a)  Coefficients de pression extérieure Cpe : 

 la toiture : 

On a une toiture sous forme d’une voute (en arc), pour déterminer les coefficients de pression 

on revient sur la figure 5.8.c du (Chapitre 5) RNV99. 

Il convient de diviser la toiture comme l’indique la figure ci-dessous. 

        

                                                                     Figure II.3 : Légende pour la toiture 

 h : hauteur de la paroi verticale (h=7.20m) 

 f : naissance de la voute (f=2.10) 
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d : la largeur de la salle (33.60m) 

 h/d=0.214                     f/d=0,062 

On a 0 < h/d < 0.5                 Cpe, s’obtient par l’interpolation linéaire. 

Tableau II.4 : Coefficients Cpe correspondant à chaque zone de toiture 

Zones F G H 

Cpe 0.1 -0.8 -0.5 

 

                                     Figure II.4 : Coefficient Cpe correspondant à chaque zone de toiture 

b) Coefficient de pression intérieure Cpi : 

     Le coefficient de pression intérieure Cpi des bâtiments sans cloisons intérieures est donné 

par la figure 5.15 du RNV99 en fonction de l’indice de perméabilité µp 

Avec 





ouvertures les  toutesde surfaces des

au vent  paralleleet  vent le sous ouvertures des surfaces des
p  

On a un bâtiment sans cloisons intérieur, donc Cpi est compris entre (0.8) et (–0.5) (§ 2.2.1 

chapitre 5 du RNV99)  

c) Calcul des surfaces : 

 Façade principale : 

 

 

 

 

Figure II.5 : Surfaces des ouvertures sur la façade principale 

S=3(1.2 x 2.2) + (1 x 2.2) + 2(3.14 x 1.20 
2 

/4)=12.38 m
2 
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 façade secondaire :  

  

 

 

 

                               Figure II.6 : Surfaces des ouvertures sur la façade secondaire 

S=2(1.2 x 2.2) + 2(3.14 x 1.20
2
/4)=7.54 m

2  

 Façade latérale gauche : 

 

 

 

 

 

                              Figure II.7 : Surfaces des ouvertures sur la façade latérale gauche 

 S=3(3.14 x 1
2
/4)=2.355 m

2
 

 Façade latérale droite : 

 

 

 

 

 

 

                     Figure II.8 : Surfaces des ouvertures sur la façade latérale droite  

S=3(3.14 x 1
2
/4)=2.355 m

2
 

 Les ouvertures ouvertes : 

      693.0
355.2355.254.738.12

355.2355.238.12





p                      Cpi = -0.2 

    Tableau de calcul des pressions : 
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Les pressions qj sont calculées à l’aide de la formule suivante :                    

qj=Cd .Wj 

Wj = qdyn (zj) [Cpe-Cpi]  

 La toiture : Dépression intérieur Cpi = -0.2 

Tableau II.5 : Valeurs de la pression correspondant à chaque zone de la toiture avec Cpi=-0.2 

  

 Les ouvertures fermées : 

                   μp = 0        Cpi = 0.8 

 La toiture : Surpression intérieur  avec Cpi = 0.8 

Tableau II.6: Valeurs de la pression correspondant à chaque zone de la toiture avec Cpi=0.8 

 

d) Calcul de force de frottement : 

Les constructions pour lesquelles les forces de frottement doivent être calculées sont celles 

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

Avec : d est dimension de la construction parallèle au vent 

           b est la dimension de la construction perpendiculaire au vent 

           h est la hauteur de la construction   

La force de frottement est donné par : 

    fr.jfr.jjdynfr SCzqF  

j : élément de surface parallèle à la direction du vent 

zj : hauteur du centre de l’élément j (m) 

Zones Cd qdyn(N/m
2
) Cpe Cpi Cpe- Cpi Wj (N/m

2
) qj(N/m

2
) 

F 0.91 1134.75 0.1 -0.2 0.3 340.425 309.786 

G 0.91 1134.75 -0.8 -0.2 -0.6 -680.85 -619.573 

H 0.91 1134.75 -0.5 -0.2 -0.3 -340.425 -309.786 

Zones Cd qdyn(N/m
2
) Cpe Cpi Cpe- Cpi Wj (N/m

2
) qj(N/m

2
) 

F 0.91 1134.75 0.1 0.8 -0.7 -794.325 -722.835 

G 0.91 1134.75 -0.8 0.8 -1.6 -1815.6 -1652.196 

H 0.91 1134.75 -0.5 0.8 -1.3 -1475.175 -1342.409 
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qdyn : pression dynamique du vent (N/m
2
) 

Sfr.j : aire de l’élément de surface j (m
2
)
  
 

Cfr.j : coefficient de frottement pour l’élément de surface j (Tableau 2.1 chapitre 2 RNV99) 

Cfr,toiture  = 0.01  (ondulations parallèles au vent). 

Le tableau suivant donne les valeurs de la force de frottement pour la toiture : 

Tableau II.7 : Valeurs de la force de frottement 

Direction    

de vent 

Toiture (kN) 

d/b d/h Ffr 

V1 0.52 1.88 0 

VIII.2- Direction de vent V2 : (façade Secondaire) : 

a) Coefficients de pression extérieure Cpe : 

 la toiture : 

On a affaire à une toiture sous forme d’une voute (en arc), pour déterminer les coefficients de 

pression on revient sur la (figure 5.8.C du Chapitre 5 RNV99). 

Il convient de diviser la toiture comme l’indique la figure ci-dessous 

 
             Figure II.9 : Légende pour la toiture 

 h : hauteur de la paroi verticale (h=7.20m) 

 f : naissance de la voute (f=2.10) 

d : la largeur de la salle (33.60m) 

 h/d=0.214                     f/d=0.062 

On a 0 < h/d < 0.5                 Cpe, s’obtient par l’interpolation linéaire. 
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Tableau II.8 : Coefficients Cpe correspondant à chaque zone de toiture 

Zones F G H 

Cpe 0.1 -0.8 -0.5 

 

Figure II.10 : Coefficient Cpe correspondant à chaque zone de toiture 

b) Coefficient de pression intérieure : 

 Les ouvertures ouvertes : 

      497.0
355.2355.254.738.12

355.2355.254.7





p                      Cpi = 0.15 

 La toiture : Dépression intérieur Cpi = 0.15 

Tableau II.9 : Valeurs de la pression correspondant à chaque zone de la toiture avec Cpi=0.15 

 

 Les ouvertures fermées  

 μp = 0        Cpi = 0.8 

  La toiture : Surpression intérieur  avec Cpi = 0.8 

Tableau II.10 : Valeurs de la pression correspondant à chaque zone de la toiture avec Cpi=0.8 

 

Zones Cd qdyn(N/m
2
) Cpe Cpi Cpe- Cpi Wj (N/m

2
) qj(N/m

2
) 

F 0.91 1134.75 0.1 0.15 -0.05 -56.737 -51.63 

G 0.91 1134.75 -0.8 0.15 -0.95 -1078.012 -980.99 

H 0.91 1134.75 -0.5 0.15 -0.65 -737.587 -671.204 

Zones Cd qdyn(N/m
2
) Cpe Cpi Cpe- Cpi Wj (N/m

2
) qj(N/m

2
) 

F 0.91 1134.75 0.1 0.8 -0.7 -794.325 -722.835 

G 0.91 1134.75 -0.8 0.8 -1.6 -1815.6 -1652.196 

H 0.91 1134.75 -0.5 0.8 -1.3 -1475.175 -1342.409 
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c) Calcul de force de frottement : 

Le tableau suivant donne les valeurs de la force de frottement pour la toiture : 

Tableau II.11 : Valeurs de la force de frottement 

Direction    

de vent 

Toiture (kN) 

d/b d/h Ffr 

V1 0.52 1.88 0 

      

VIII.3- Direction de vent V3 ou  V4 : (façade latérale droite ou gauche) : 

a)  Coefficients de pression extérieure Cpe :
 

 La toiture : 

Pour un vent parallèle  au  génératrice on  adopte pour Cpe  la valeur  correspondant à une 

toiture à deux versants pour ө=90°, on prenant pour α(en degré) l’angle entre l’horizontale 

et la corde reliant la naissance de la voute et son sommet. 

 

 
Figure II.11 : représentation des pentes. 

                             

    On a:     b = 17.50 m      h = 9.30 m            e = min (b; 2h) = 17.50 m    

                  e/2 = 8.75 m        e/4 = 4.375 m        e/10 = 1.75 m 

 

  

 

 

 

Figure II.12 : Légende pour les toitures à deux versants 

 

e/4

e/4

e/10

e/2

b

F

F

G

G
H

H I

I

Vent
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La valeur de α = 13.49° n’existe pas dans le tableau 5.4 RNV99, les valeurs de Cpe 

s’obtiennent par interpolation linéaire entre les valeurs de α = 5° et celles de α = 15°. 

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

sont données sur le tableau suivant : 

Tableau II.12 : Les coefficients Cpe correspondant à chaque zone de toiture 

 

b) Coefficient de pression intérieure Cpi :  

 Les ouvertures ouvertes : 

      90.0
355.2355.254.738.12

355.254.738.12





p                      Cpi = -0.5 

 La toiture : Dépression intérieur Cpi = -0.5 

Tableau II.13 : Valeurs de la pression correspondant à chaque zone de la toiture avec Cpi=-0.5 

 Les ouvertures fermées  

μp = 0        Cpi = 0.8 

 La toiture : Surpression intérieure avec Cpi = +0.8  

Tableau II.14 : Valeurs de la pression correspondant à chaque zone de la toiture avec Cpi=0.8 

ZONES Cd qdyn(N/m
2
) Cpe Cpi Cpe- Cpi Wj (N/m

2
) qj(N/m

2
) 

F 0 .94 1134.75 -1.42 0.8 -2.22 -2519.145 -2367.996 

G 0.94 1134.75 -1.38 0.8 -2.18 -2473.755 -2325.329 

H 0.94 1134.75 -0.61 0.8 -1.41 -1599.997 -1503.997 

I 0.94 1134.75 -0.5 0.8 -1.3 -1475.175 -1386.664 

 

c) Calcul de force de frottement : 

La force de frottement est donné par : 

    fr.jfr.jjdynfr SCzqF  

j : élément de surface parallèle à la direction du vent 

zj : hauteur du centre de l’élément j (m) 

Zone F G H I 

Cpe -1.42 -1.38 -0.62 -0.5 

ZONES Cd qdyn(N/m
2
) Cpe Cpi Cpe- Cpi Wj (N/m

2
) qj(N/m

2
) 

F 0 .94 1134.75 -1.42 -0.5 -0.92 -1043.97 -981.331 

G 0.94 1134.75 -1.38 -0.5 -0.88 -998.58 -938.665 

H 0.94 1134.75 -0.61 -0.5 -0.11 -124 .822 -117.332 

I 0.94 1134.75 -0.5 -0.5 0 0 0 
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qdyn : pression dynamique du vent (N/m
2
) 

Sfr.j : aire de l’élément de surface j (m
2
)   

  Toiture (forme de voute) : 

Sfr.j = (longueur de l’arc AB) x d (tableau 2.2 chapitre 2 RNV99).  

       Sfr.j  =18.14x33.6=609.504m
2  

 

Cfr.j : coefficient de frottement pour l’élément de surface j (tableau 2.1 chapitre 2 RNV99) 

Cfr,toiture  = 0.04  (ondulations perpendiculaires au vent). 

Ffr,toiture  = 1134.75×0.04×609.504 =27.665  KN. 

Le tableau suivant donne les valeurs de la force de frottement pour la toiture : 

Tableau II.15 : Valeurs de la force de frottement 

Direction    

de vent 
toiture 

d/b d/h Ffr  (KN) 

V3et V4 1.92 3.612 27.665 

IX- Actions d’ensemble sur la structure : 

IX.1- Vent sur la façade principale  (sens V1) :  

a) Dépression intérieure Cpi=-0.2 : 

 

                  Figure II.13 : Pression sur les zones F G H   
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b) Surpression intérieure Cpi=0.8 :  

 

                   Figure II.14 : Surpression sur les zones  F G H 

IX.2- Vent sur la façade secondaire  (sens V2) :  

a) Dépression intérieure Cpi=0.15 : 

 

                      Figure II.15 : Pression sur les zones F G H   

b) Surpression intérieure Cpi=0.8 :  

 

                            Figure II.16 : Surpression sur les zones F G H  

 



Chapitre 2                                                                         Etude climatique 

 

 

23 

IX.3- Vent sur la façade latérale gauche ou droite (sens V3 ou V4) :  

a) Dépression intérieure Cpi=-0.5 : 

 

Figure II.17 : Pression sur les zones F H I 

                                                            

 

Figure II.18 : Pression sur les zones G H I 

b) Surpression intérieure Cpi=0.8 :   

                                 

 

       Figure II.19 : Surpression sur les zones F H I 
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Figure II.20 : Surpression sur les zones G H I 

X- Action de la neige : 

L’accumulation de la neige sur la toiture produit une surcharge qu’il faut prendre en compte 

sur la vérification des éléments de la salle omnisport. 

X.1- Base de calcul : 

     X.1.1- La charge de la neige :  

La valeur de la charge de neige S sur la toiture est donnée par cette  formule : 

)(KN/m            2

kSS                                 (3.3.1 P13 RNV99) 

Sk (en KN/m
2
): est la charge de neige sur le sol, donnée par le règlement RNV99 dans le 

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

µ : coefficient d’ajustement des charges, fonction de la forme de la toiture, appelée 

coefficient de forme et donné au paragraphe 6 RNV99.  

     X.1.2- Calcul de Sk : 

Le coefficient Sk dépend de la zone géographique et l’altitude de site. 

Notre site est classé en zone A (Bejaïa), selon la classification de la RNV99. 

Sk est donné par la formule :                

  
100

1507.0 


H
S

k
 

H : altitude du site par rapport au niveau de la mer : 

H = 1000m 

Donc : 

  
2/85.0

100

15100007.0
mKNSk 



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X.2- Neige sur la toiture : 

Dans notre projet la toiture a une forme d’une voute qui a la même pente pour les deux côtés, 

le calcul des coefficients de forme se fait comme suite : 

Figure II.21 : Représentation du versant de la toiture 

On a β = 27° < 60°  

µ1 = 0.8 

µ2=0.2+10.h /l  

h : est la naissance de voute (h=2.1m)   

l : est la longueur total de la toiture (l=17.5m)  

µ2=0.2+10*2.1 /17.5=1.4               

µ3=0,5*1.4=0.7 

Donc:                                               

                                                                           Figure II.22 : Chargement de la neige sur la toiture 

S1=µ1.SK=0.68 KN/m
2
.                

S2=µ2.SK=1.19 KN/m
2
. 

S3=µ3.SK=0.595 KN/m
2
.  

La charge de la neige à retenir est : S =1.19 kN/m² 

 

 

 

 

 



Chapitre 2                                                                         Etude climatique 

 

 

26 

XI- Effet de la température : 

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

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

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

La température de montage est prise égale à 15°C. 

Donc le gradient de température est : 

ΔT1 = 35 – 15 = 20°C 

ΔT2 = 15 + 15 = 30°C 

ΔT = max (ΔT1, ΔT2) = 30°C. 

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

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

températures extrêmes peuvent être évaluées en admettant un coefficient de dilatation 

thermique   

α = 12× 10
-6

 /°C 
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I-Calcul des pannes  

  I.1- Définition :  

                 Les pannes sont disposées parallèlement au faîtage et reçoivent des charges 

reparties donnant lieu à une flexion déviée; les pannes sont disposées sur chaque 

versant de la toiture(ou ferme), elles sont espacées de 1.75 m et chaque panne 

repose sur deux appuis pour une distance plus défavorable de 4.15 mètres. 

      

 

 

 

 

 

 

  

Figure III.1 : Disposition de la panne sur la toiture 

 

                               

                                                    

 

 

 

 

 

Figure III.2 : La pente de calcul 

 

I.2- Détermination des charges et surcharges :  

a) Les charges permanentes : (voir l’annexe 5) 

 Poids propre de la couverture (panneau sandwich)……………10.05 kg /m²  

 Poids propre d’accessoires d’attache ……………………...……5 kg / m² 

 Poids propre des pannes…………………………………………12 kg / m 

α 

f 

t 

n 

Y 

Y' 

Z 

Y 

Panne  

Ferme   

Z’ 
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100 kg100 kg

1/3 1/3 1/3 L

Mp

Meq

Peq

 

 

 

e : espacement entre les pannes est : e = 1.75m 

  mlKgG /084.3912
49.13cos

75.1
505.10 
















   

G =  0.39 kN /ml 

b) Surcharge d’entretien P : 

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

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

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

                 

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

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

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

   

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.4 : Moment due à la charge d’entretien 

  panneaccesoirecouverture P
e

PPG 

















cos

mlkgP

l

P
p

l
P

l
PM

eq

eq

eq

/25.64

15.4

100

3

8

3

8

8

²

3
max






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c) Surcharge climatique due au vent : 

La panne la plus sollicité est celle exposé au vent sur la façade latérale gauche et latérale 

droite avec Cpi = 0.8 chargée en zone F et G. 

V= -2.367 KN/m² 

V= -2.367×1.75= -4.142 KN / ml 

d) Surcharge climatique de la neige : 

La panne la plus sollicité est celle située à 4.15m de la clé de la voute  

S=1.19 KN/m² 

S=1.19×1.75= 2.082 KN/ml 

I.3- Combinaisons de charge les plus défavorables : 

 Les charges et surcharges appliquées : 

      G=0.39 KN/ml 

      Q=0.642 KN/ml 

      V= -4.142 KN/ml 

      S=2.082 KN/ml 

 Decomposition de charges: 

 

 Suivant l’axe Z-Z 

    Gzz = G cos α =0.39 cos 13.49= 0.379 KN/ml 

     Qzz = Q cosα = 0.642 cos 13.49= 0.624 KN/ml 

     Vzz = -4.142 KN/ml 

     Szz = S cosα = 2.082 cos 13.49= 2.024 KN/ml 

 Suivant l’axe Y-Y 

      Gyy = G. sin α =0.39 sin 13.49= 0.09 KN/ml 

      Qyy = Q. sin α = 0.642 sin 13.49= 0.149 KN/ml 

      Vyy = 0 KN/ml 

      Syy = S. sinα = 2.082 sin 13.49= 0.485 KN/ml 
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I.4- Combinaisons d’actions : 

Remarque : les charges d’entretien ne se combinent pas avec les charges climatiques 

(vent et neige) d’après  (DTRC2-47 RNV99). 

 ELU 

 Axe Z-Z: 

Gmin + 1.5V =  0.379 – 1.5×4.142 = -5.834 KN/ml 

1.35Gz,max + 1.5Sz  = 1.35×0.379 + 1.5×2.024 = 3.547 KN/ml 

1.35Gz,max + 1.5Qz = 1.35×0.379 + 1.5×0.624 = 1.447KN/ml 

 Axe Y-Y : 

1.35Gy, max + 1.5Sy = 1.35×0.09 + 1.5×0.485 = 0.849 KN/ml 

1.35Gy, max + 1.5Qy = 1.35×0.09 + 1.5×0.149 = 0.345 KN/ml 

 ELS  

 Axe Z-Z 

Gz + V = 0.379 – 4.142 = -3.763 KN/ml  

Gz + Sz = 0.379 + 2.024 = 2.403 KN/ml 

Gz + Qz = 0.379 + 0.624 = 1.003 KN/ml 

Axe Y-Y 

Gy + Sy = 0.09 + 0.485 = 0.575KN/ml 

Gy + Qy = 0.09 + 0.149 = 0.239 KN/ml 

I.5- Pré dimensionnement : 

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

cm
L

f
EI

lq
f adm

s 075.2
200

415

200384

5 4


 

Suivant l’axe Z-Z : 

4

5

144

524.333
101.2384075.2

10415 763.35

384075.2

5
cm

E

lq
I s

y 












 

 Donc on choisit IPE 140. 

 Ses caractéristiques sont : (voir annexe 3) 
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

























mlKgG

cmH

cmA

cmI

cmI

z

y

/9.12

14

4.16

90.44

2.541

2

4

4

 

Le poids propre réel G : 

  pannesaccessoirecouverture P
e

PPG 

















cos
 

  mlKgG /984.399.12
49.13cos

75.1
505.10 
















  

G = 0.399KN/ml 

Gz = 0.399 cos 13.49 = 0.387 KN/ml 

Gy = 0.399 sin 13.49 = 0.093 KN/ml 

I.6- Dimensionnement des pannes : 

Les pannes sont dimensionnées pour satisfaire les conditions suivantes : 

 Condition de la flèche. 

 Condition de résistance. 

I.6.1- Les combinaisons de calcul : 

 


















mlKNq

mlKNq

QGq

QGq

y

z

yyy

zzz

/349.0149.05.1093.035.1

/458.1624.05.1387.035.1
     

5.135.1

5.135.1
     1

 

 


















mlKNq

mlKNq

VGq

VGq

y

z

yy

zz

/125.005.1093.035.1

/826.5 142.45.1387.0
      

5.135.1

5.1
     2

 

 


















mlKNq

mlKNq

SGq

SGq

y

z

yyy

zzz

/853.0485.05.1093.035.1

/558.3024.25.1387.035.1
     

5.135.1

5.135.1
     3
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I.6.2- Détermination des sollicitations :  

 Moments : 

 Sous le vent : 

 

Axe Z-Z                        mKN
lq

M z
y .542.12

8

15.4826.5

8

22




  

Axe Y-Y                       mKN
lq

M
y

z .269.0
8

15.4125.0

8

22





 

 

 Sous charge d’exploitation : 

Axe Z-Z                         mKN
lq

M z
y .138.3

8

15.4458.1

8

22




  

Axe Y-Y                        mKN
lq

M
y

z .751.0
8

15.4349.0

8

22





 

 

 Sous charge de la neige : 

Axe Z-Z                          mKN
lq

M z
y .559.7

8

15.4558.3

8

22




  

Axe Y-Y                         mKN
lq

M
y

z .836.1
8

15.4853.0

8

22




  

 Effort tranchant : 

 

 Effort tranchant due au vent :                                                         

                                                      

                                                                             KN
ql

VV 088.12
2

15.4826.5

2



  

                                                                                      

 Effort tranchant due à la neige :         

                                                                                  KN
ql

VS 382.7
2

15.4558.3

2



  

 Effort tranchant due au poids propre     

                                                                                   KN
ql

VG 803.0
2

15.4387.0

2



  

 Effort tranchant due aux charges d’exploitations :           972.049.13cos.1 QV  KN  
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1
er

 combinaison : 

  KNVVV vGz 329.17088.125.1803.05.1   

2
eme

 combinaison : 

KNVVV QGz 542.2972.05.1803.035.15.135.1   

3
eme

 combinaison : 

KNVVV SGz 157.12382.75.1803.035.15.135.1   

I.6.3- Vérification de la résistance des pannes : 

a) Vérification a l’effort tranchant : 

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

        5.4.6Art  EC3                        
3

0M

yvz

plz

FA
V




                                                              

Avec :  

plzV  : Effort tranchant résistant de la section. 

vzA  : Aire de cisaillement.  

  tfrtwtfbAAvz  22
 

  ²61.769.07.0247.069.03.724.16 cmAvz 
 

KNVplz 86.93
1.13

5.2361.7







 

V<0,5Vplz donc pas de réduction pour le moment résistant (interaction V, M). 

 Sous le vent : 

 

    KNVKNV plzZ 86.93329.17          Vérifiée. 

 V<0,5Vplz donc pas de réduction pour le moment résistant (interaction V, M). 

 

 Sous la charge verticale : 

         kNVKNV plzZ 86.93542.2             Vérifiée. 

      V<0,5Vplz donc pas de réduction pour le moment résistant (interaction V, M). 

 Sous la neige :    
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         kNVKNV plzZ 86.93157.12               Vérifiée. 

 V<0,5Vplz donc pas de réduction pour le moment résistant (interaction V, M). 

b) Vérification au diversement : 

 

La vérification à faire est :              (1) 5.5.2Art  EC3         

1

.

M

yypl

wtlsdy

fw
M





  

 

t.déversemen de critiquemoment  leest :

. defonction en réduction  det coefficien :

1 classe desection   1

5,0

1

LTlt 

w

.

cr

LT

cr

yw

LT

M

M

fW
ypl


























 

 

C1, C2, C3 : facteurs dépendant des conditions de charge et d’encastrement. 

C1 = 1.132       ,       C2 = 0.459             , C3 = 0.525         ; 

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

L =415 cm ; 

Zg = Za –Zs 

















  F.1.1Art  EC3    symétrique doublementsection           0

F.1.1 figure EC3    symétrique doublementsection           0

 . verticalecharge la sous      7

 vent.le sous    7

j

s

a

a

Z

Z

cmZ

cmZ

 

Zg =Za –Zs = -7 cm           sous le vent 

Zg =Za –Zs = 7 cm             sous la charge verticale 

It = 2.45 cm
4
      ,      Iw = 1988 cm

6 

 Sous le vent : 

 
      (1) F.1.2Art  EC3 ...

.
. 32

2

1

2

322

22

2

2

1










































 jgjg

z

t

z

w

W

z
cr ZCZCZCZC

EI

GIKL

I

I

K

K

KL

EIc
M




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 
 

 
      0)07.0(459.0007.0459.0

90.4414.3

45.24.015.4

90.44

198.0
.

1

1

15.41

90.441.214.3132.1 2

1

2

2

22

2

2















































crM

mKNM cr .707.14  

187.1
10.707.14

235.10.30,88.1
3

6






LT        

  4.0187.1 LT

   

Donc il y a risque de diversement      

  h/b=140/73=1.91˃1.2     tf =6.9≤ 40 mm    axe  yy                   

 Profilé laminé ; α = 0.21 ;  

On calcul LT  a l’aide du tableau 5.5.2 de L’EC03 par interpolation entre : 

LT =1.18 et LT   =1.19 

)(
)()(

)()( 0

01

01
0 xx

xx

xfxf
xfxf LT 




   

538.0)543.0536.0.(
18.119.1

)18.1187.1(
543.0 




LT  

mKNM sdy .542.12  

mKNM sdy .14.10
1.1

102353.88
1538.0

3







 

 Non vérifiée 

Le diversement n’est pas vérifié donc on augmente la section à IPE 160  

Les résultats de la nouvelle vérification sont donnés comme suit : 

a) Vérification de l’effort tranchant : 

KNVplz 642.119
1.13

5.237.9







 

 Sous le vent : 

     
KNVKNV plzZ 642.119329.17                         Vérifiée  

 V<0,5Vplz donc pas de réduction pour le moment résistant (interaction V, M). 

 

mKNmKNM sdy .14.10.542.12 

LT (a) Courbe 
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 Sous la charge verticale : 

      
KNVKNV plzZ 642.119542.2                          Vérifiée 

V<0,5Vplz donc pas de réduction pour le moment résistant (interaction V, M). 

 

 Sous charge de la neige : 

      
KNVKNV plzZ 642.119157.12                             Vérifiée 

 V<0,5Vplz donc pas de réduction pour le moment résistant (interaction V, M). 

 

b) Vérification au déversement : 

 Sous le vent : 

      mKNM sdy .479.12
 

      mKNM cr .879.22  

      mKNMmKNM rsdy .775.15.479.12       Vérifiée 

 Sous charge verticale : 

       
mKNM sdy .222.3  

       mKNM cr .059.16  

       
mKNMmKNM rsdy .778.11.222.3                Vérifiée 

a) Condition de résistance : 

La condition à vérifier est : 

1
..
































zpl

z

ypl

y

M

M

M

M
                                    EC03Art 5.4.8.1(11)        

Avec: 

α  = 2   ,   β = 1. 

My= 12.479 KN.m          Mz= 0.286 KN.m 
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 Sous le vent : 

        

123.0
133.6

286.0

116.29

479.12
12


















                Vérifiée. 

 Sous charge verticale : 

        

1137.0
133.6

768.0

116.29

222.3
12


















               Vérifiée. 

Vérification à L’ELS : 

a) Combinaisons de calcul : 

 


















KNq

KNq

QGq

QGq

y

z

yyy

zzz

248.0149.0099.0

04.1624.0416.0
     

     1

 

 


















KNq

KNq

VGq

VGq

y

z

yyy

zzz

099.00099.0

726.3)142.4(416.0
     

     2

 

 


















KNq

KNq

SGq

SGq

y

z

yyy

zzz

952.0853.0099.0

44.2024.2416.0
     

     3

       

b) Calcul de la flèche : 

200

.

384

5
4

L

EI

lq
f s     

 Suivant l’axe Z-Z : 

cm
L

cmf z 075.2
200

788.0
1.23.869

)15.4(726.3

384

5 4





               Vérifiée  

 Suivant l’axe Y-Y : 

cm
L

cmf y 075.2
200

266.0
1.228.68

)15.4(099.0

384

5 4





              Vérifiée 

Donc on choisit pour toutes les pannes un IPE160. 
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II- Calcul de l’échantignolle  

II.1- Introduction : 

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

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

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

 

Figure III.5 : Echantignolle 

L’excentrement (t) est limité par la condition suivante : 



















2
3

2
2

b
t

b
  

Pour un IPE160 









cmh

cmb

16

2.8
 

cmt 3.122.8   

Soit t = 10cm. 

II.2 - Dimensionnement de l’échantignolle : 

II.2.1- Détermination des sollicitations : 

a) Calcul des réactions : 

 

 Sous le vent :  

L’échantignolle reprend 01 panne      

  

 

 

                                                                                                         Figure III.6 : Réactions sous le vent                                                                                                                                                                                                     

KN
lq

RRv 189.17
2

15.4)142.4(
.2

2

.
.2.2 



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Sous le poids propre   

KN
lq

RZG 726.115.4416.0
2

.
.2   

KN
lq

RYG 256.0
4

075.2099.05

4

5






  

KNV

KNRV

KNV

RRV

Y

YGY

Z

VZGZ

256.0

256.0

057.24

189.175.1726.15.1









 

 Sous la neige : 

KN
lS

R

KN
lS

R

y

YS

Z
ZS

212.2
4

075.2853.05

4

5

249.5
4

075.2024,25

4

5

















 

KNR

KNR

YG

ZG

256.0

726.1




 

KNV

RRV

KNV

RRV

Y

YSYGY

Z

ZSZGZ

663.3

212.25.1256.035.15.135.1

203.10

249.55.1726.135.15.135.1









 

 Sous chargement vertical : 

KNR

qR

KNR

qR

YQ

YQ

ZQ

ZQ

233.0

49.13sin1sin

972.0

49.13cos1cos













 

KNV

RRV

KNV

RRV

Y

YQYGY

Z

ZQZGZ

695.0

233.05.1256.035.15.135.1

419.2

972.05.1726.135.15.135.1








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a

e

b) Moment de renversement : 

 Dû au vent : 

 

mKNM

M

hVtVM

R

R

YZR

.385.2

08.0256.01.0057.24

2/..







 

 Dû à la neige : 

mKNM

M

R

R

.313.1

08.0663.31.0203.10




 

 Dû à la charge verticale : 

mKNM

M

R

R

.297.0

08.0695.01.0419.2




 

c) 
 
Epaisseur de l’échantignolle : 

Le moment de renversement le plus défavorable est celui dû au vent : 

MR = 2.385 KN.m 

 

el

R

W

M
                      


R

el

M
W                    ²148.10

10.235

10.385.2
2

5

cmWel 
 

 

On a :    
  6

².ea
Wel      section rectangulaire  

Donc  
a

W
e el.6
        cme 744.1

20

148.106





Figure III.7 : Dimensions de l’échantignolle

 

On prend : e = 2 cm. 
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III- Calcul des fermes:  

III.1- Introduction : 

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

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

elles sont composées:  

- d'une membrure supérieure (arbalétrier). 

- d'une membrure inférieure (entrait). 

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

sont généralement articulées à leurs appuis. 

Hypothèses de calcul:  

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

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

cependant de vérifier la déformation globale de la flèche.         

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

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

ou moins grandes rigidités correspondent à des encastrements plus ou moins parfait. De 

ce fait, les calculs qui prennent en compte des articulations, placent en sécurité et 

conduisent à surestimer les efforts, donc les sections des barres, d’au moins 10%.     

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

 Le poids propre des barres est négligé vis-à-vis des charges extérieures sollicitant le 

système.        

 La ferme est considérée comme reposante sur deux appuis.  

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

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

(compression, traction). 

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

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

 

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

- Cas de soulèvement : G+1.5W  

- Cas de la neige seule: 1.35G+1.5S   

Le schéma statique de la ferme à étudier:  

La ferme a une longueur de 17.50 m avec des forces concentrées verticales dues à la 

charge transmise par la toiture par l'intermédiaire des pannes. Et le schéma statique sera 

comme le suivant: 
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                                          Figure III.8 : Schéma statique de la ferme 

III.2- Détermination des forces revenantes à la ferme : 

On a des fermes sous forme d’un arc de 18.14 de longueur supportent 5 pannes par versant. 

L’entre axes horizontal des pannes est de 1.75 m  

L’entre axe des fermes est de 4.15 m 

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

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

 

                                               Figure III.9 : Surface afférente des nœuds 
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III.2.1 - Calcul des charges revenant à chaque nœud : 

a) Nœud intermédiaire :  

S=1.75×4.15= 7.262m
2
   

 Poids propre 

- La couverture (les panneaux sandwich) + accessoires de pose…..…0.15×7.262=1.089kN  

- La panne (IPE 160)…………………………………………………0.158×4.15=0.655 kN 

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

Kg/m
2
)
*
 ……………………………………………………….……0.04×7.262=0.29KN 

- Le poids propre de la ferme est pris en considération par le SAP2000 

TOTAL………………….………………………………………………………2.034KN 

 Surcharges climatiques 

1) Surcharges du vent : 

La zone la plus chargée est H dont Cpi =0.8 

qj =2.367 KN/m
2
     

 

V=qj×S=2.367 ×7.262 = 17.189 KN 

Surcharges de la neige 

Smax = 1.19 KN/m² 

La surface revenant à chaque nœud est de  7.262m
2
 

Donc  S=1.19 ×7.262 = 8.641KN 

b) Nœud de rive :  

S = 0.875x4.15=3.631m² 

Poids propre 

- Couverture (les pan sandwich) + accessoires de pose………………0.15×3.631=0.544KN  

- La panne (IPE 160)…………………………………………………0.158×4.15=0.655 KN 

- Contreventements (la moyenne est 3 à 5 Kg/m
2
) …………………..0.04×3.631=0.145KN 

TOTAL………………………………………………………….….…….............1.344KN 

 Surcharges du vent 

V=qj×S=2.367×3.631 = 8.594KN 

 Surcharges de la neige 

S=1.19×3.631 = 4.32KN 
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III.3 - Calcul des forces selon les combinaisons de charges : 

a) Nœud intermédiaire : 

Soulèvement :   F =G+1.5V= 2.034+1.5 (-17.189) =-23.749 KN 

Neige:                F =1. 35G+1.5S= 1.35×2.034 +1. 5×8.641 =15.707KN 

b) Nœud de rive : 

Soulèvement:    F = G+1.5V= 1.344+1.5 (-8.594) = - 11.547 KN 

Neige:            F=1.35G+1.5S= 1.35× (1.344) +1.5×4.32= 8.294KN 

 

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

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

le tableau suivant :                     

Tableau III.1 : Les efforts dans les éléments de la ferme 

ELEMENTS Sous 

G+1.5V (KN) 

Sous  

1.35G+1.5S 

(KN) 

 

 

Membrures 

supérieures 

S1 

S2 

S3 

S4 

S5 

121.95 

150.82 

161.37 

165.34 

163.94 

-105.65 

-131.27 

-140.94 

-144.72 

-143.48 

Membrues 

inférieures 

I1 

I2 

I3 

I4 

I5 

115.45 

4.06 

-27.55 

-41.66 

-50.30 

-100.64 

-4.20 

23.77 

36.55 

44.53 

Diagonales D1 

D2 

D3 

D4 

D5 

-121.27 

-42.07 

-22.32 

-11.89 

4.09 

105.03 

37.31 

20.31 

11.09 

-3.94 
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Montants M1 

M2 

M3 

M4 

M5 

M6 

108.00 

48.64 

28.64 

18.27 

8.06 

1.08 

-93.65 

-40.71 

-23.68 

-14.64 

-4.53 

1.46 

 

III.4- Pré dimensionnement des éléments : 

    

MPaf

N
fA

N

y

m

m

y

pl

235

1.10

max

0














 

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

doivent vérifiés la condition suivante: 

III.4.1- Membrures supérieures : 

2

0

0

max
max

0

max

739.7
5.23

1.1165.34

235

1.1

165.34

cmA

MPaf

N

N
AN

fA
N

KNN

y

m

pl

m

m

y

pl
























 

Soit 2L (70×70×7) de section As = 18.8cm
2 

III.4.2- Membrures inférieures :
 

2

0

max
max

0

max

404.5
5.23

1.1115.45

115.45KN

cmA

N

N
AN

fA
N

N

pl

m

m

y

lp

















 

Soit 2L (60×60×6) de section As =13.82 cm
2
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III.4.3- Diagonales : 

pl

m

m

y

pl
N

N
AN

fA
N

KNN

0

max
max

0

max 105.03













 

2916.4
5.23

1.1105.03
cmA 


  

Soit 2L (60×60×6) de section As = 13.82 cm
2
 

III.4.4-  Montants : 

2

0

max
max

0

max

055.5
5.23

1.1108

108KN

cmA

N

N
AN

fA
N

N

pl

m

m

y

pl

















 

Soit 2L (60×60×6) de section As = 13.82 cm
2
 

III.5- Vérification des éléments comprimés au flambement : 

III.5.1- Membrures supérieures : 

    

2

max

8.18)77070(2

177

ncompressio lapour  (-)  -145.34

cmAL

cml

KNN

k







 

     
 22  cZ AII        

    I  : Iz d’une seule cornière.      

    Ac : aire d’une seule cornière.                                           

 

    
4

4

158

cornière seule uned'  : ;   6.8430.4222

cmI

IIcmII

Z

yy



 

               

 

     

cm
A

I
i

y

y 121.2
8.18

6.84


   

    
cm

A

I
i Z

Z 899.2
8.18

158


 

 

Figure III.10 : doubles cornières 
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055.61
899.2

177

451.83
121.2

177





Z

Z
Z

y

y

y

i

l

i

l





                                        

     

   

 
  5,0

5,0

1

W

5,0

1

5,0

.

/235

9.93/

1    /

y

y

WcryyPlW

f

fE

avecMfW

























 

    

65.0
9.93

055.61

888.0
9.93

451.83





















Z

y





 

    
2.065.0

2.0888.0





Z

y




 

Il y’a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

Calcul de  χ min  

  

   062.1888.00.2-0.8880.4910.5

0.49 (c) 

5.5.1.2Art  EC3                                               2.015.0

2

2











courbe  

 

 

  525.0,minmin  Zy 
 

                85.21034.145

85.210
1.1

5.23
8.181525.0

5.5.1.1Art  EC3                                              .
0

min

KNNKNN

KNN

f
AN

crdsd

crd

m

wcrd










  Vérifiée 

            

                                            

 

   

   
525.0

65.0062.1062.1

11

608.0

888.0062.1062.1

11

2

1
22

2

1
22

2

1
22

2

1
22





























Z

y
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III.5.2- Membrures inférieures : 

2

max

82.13)66060(2

175

 -100.64

cmAL

cml

KNN

k







  

 
4

4

112

58.4579.2222

cmI

cmII

Z

y



 
 

  

cmi

cmi

Z

y

846.2
82.13

112

816.1
82.13

58.45





 

  

489.61
846.2

175

365.96
816.1

175





Z

y





             

654.0
9.93

489.61

026.1
9.93

365.96





















Z

y





 

2.0654.0

2.0026.1





Z

y




 

Il y’a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

Calcul de  χ min  

   228.1026.10.2-1.0260.4910.5 2   

 

 
437.0

654.0228.1228.1

1

525.0

026.1228.1228.1

1

2

1
22

2

1
22













Z

y





 

  437.0,minmin  Zy 
 

      vérifiée                                        022.129100.64

022.129
1.1

5.23
82,131437.0

KNNKNN

KNN

crdsd

crd




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III.5.3- Diagonales : 

2

max

82.13)66060(2

190

 -121.27

cmAL

cml

KNN

k







  

4

4

112

58.4579.2222

cmI

cmII

Z

y



 
 

cmi

cmi

Z

y

846.2
82.13

112

816.1
82.13

58.45





      

76.66

652.104





Z

y




             

71.0
9.93

76.66

144.1
9.93

652.104





















Z

y





 

2.071.0

2.0144.1





Z

y




 

Il y’a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

Calcul de  χ min  

   385.1144.10.2-1.1440.4910,5 2   

 

 
388.0

71.0385.1385.1

1

461.0

144.1385.1385.1

1

2

1
22

2

1
22













Z

y





 

  388.0,minmin  Zy 
 

      éeNon vérifi                               886.114121.27

886.114
1.1

5.23
86,131388.0

KNNKNN

KNN

crdsd

crd




  

 

On augmente la section des cornières à 2L (70×70×7)  
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28.18)77070(2 cmAL   

4

4

158

cornière seule uned'  : ;   6.8430.4222

cmI

IIcmII

Z

yy



 
 

cm
A

I
i

y

y 121.2
8.18

6,84


 

cm
A

I
i Z

Z 899.2
8.18

158
  

539.65

58.89





Z

y




 

2.0697.0
9.93

539.65

2.0953.0
9.93

58.89





















Z

y





 

Il y’a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

Calcul de  χ min  

   138.1953.00.2-0.9530.4910.5 2   

 

 
49.0

697.0138.1138.1

1

568.0

953.0138.1138.1

1

2

1
22

2

1
22













Z

y





 

  49.0,minmin  Zy   

iée     vérif                              801.196121.27

801.196
1.1

5.23
8.18149.0

kNNkNN

kNN

crdsd

crd





 

   

III.5.4-  Montants : 

cml

kNN

k 75

-93.65max




 

282.13)66060(2 cmAL   
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4

4

112

58.4579.2222

cmI

cmII

Z

y



 
 

cmi

cmi

Z

y

846.2
82.13

112

816.1
82.13

58.45





      

352.26

299.41





Z

y




             

28.0
9.93

76.66

439.0
9.93

299.41





















Z

y





 

2.028.0

2.0439.0





Z

y




 

 

Il y’a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

Calcul de  χ min 

   654.0439.00.2-0.4390.4910.5 2   

 
878.0

439.0654.0654.0

1

2

1
22





y

  

 
803.0

28.0654.0654.0

1

2

1
22





z

 
803.0min   

iée     vérif                              082.23793.65

082.237
1.1

5.23
82.131803.0

kNNkNN

kNN

crdsd

crd




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III.6 – Conclusion : 

 

Membrures supérieures :   2L (70×70×7) 

Membrures inférieures :    2L (60×60×6) 

Les diagonales :                2L (70×70×7) 

Les montants :                 2L (60×60×6) 

Les montants de rives :    HEA160 

III.7- Calcul du poids réel de la ferme : 

Membrures supérieures : 

2L (70×70×7) à 14.76 kg/ml. 

Longueur : 18.14 m  

Poids des membrures supérieures (Wms) = 267.746 kg. 

Membrures inférieures : 

2L (60×60×6) à 10.84 kg/ml. 

Longueur : 17.50 m  

Poids des membrures inferieures (Wmi)= 189.7 kg. 

Montants : 

2L (60×60×6) à 10.84 kg/ml. 

Longueur  totale : 24.94 m  

Poids des montants (Wm)= 270.349 kg. 

Diagonales :  

2L (70×70×7) à 14.76 kg/ml. 

Longueur  totale : 26.7 m  

Poids des diagonales (Wd)= 394.092 kg. 

Poids total de la ferme : 

W = Wms + Wmi + Wm + Wd = 267.746+189.7+270.349+394.092 = 1121.887 kg. 

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

contreventements verticaux entre fermes et de la peinture. 

Poids total de la ferme est : 1121.887 +224.377= 1346.264 kg. 

IV- Pré dimensionnement des  éléments en béton : 

IV.1- Les poutres de chainages : 

Elles sont déposées sur les poteaux, leur hauteur est donnée selon la condition suivante : 

1015

maxmax L
h

L
  

Lmax : portée maximale entre nœuds d’appuis de deux poutres principales. 

Lmax = 415 cm 
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27.66 cm ≤ h ≤ 41.5 cm 

- Vérification : 

   Selon les recommandations du RPA99 V2003, on doit satisfaire les conditions suivantes : 

  7.5.1Art  V2003 99RPA        

4

30

20



















b

h

cmh

cmb

 

 Sachant que   b : largeur de la poutre.  

                       h : hauteur de la poutre. 

Soit : h= 30 cm et b = 30 cm 

On a : b = 30 cm > 20 cm                                   

         h = 30 cm = 30 cm                                   vérifiée  

         h/b = 30/30 = 1 < 4 

Donc on adopte  pour les poutres de chainages la section (b×h) = 30×30 cm² 

IV.2- Les poteaux : 

     Le pré-dimensionnement des poteaux se fait à la compression centrée et vérification au 

flambement. 

Les calculs seront menés pour un poteau qui reprend les grandes surfaces                                                                                                                                       

Le RPA99 V2003 préconise en zone sismique IIa que les poteaux doivent avoir les sections 

suivantes : 

                                                                                       

     

 Min (b, h)   25cm 

 Min (b, h) 
20

eh
   

 4
4

1


h

b

                                                      
 

 h e  : la hauteur libre de portique                                  

 

                                                                                         

                                                                                        Figure III.11 : dimensions du poteau     
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On adopte préalablement la section des poteaux : 

       b×h= (40×50) cm
2           

   sens longitudinale 

       b×h= (35×35) cm
2  

          sens transversal 

IV.3- descente  de charge : 

La  descente  de  charges  est  le  chemin suivit par les différentes actions (charges et 

surcharges) du haut vers le bas avant sa transmission au sol, on effectuera la descente de 

charges pour le poteau le plus sollicité et qui a souvent la plus grande surface afférente. 

 
Figure III.12 : surface afférente d’un poteau 70x40 

 

 

IV.3.1- Poteau (50x40) 

- la surface afférente 

S= 9.25× 4.15=38.387 m² 

 

a) Les charges et surcharges : 

 poids propre de la couverture (panneaux sandwichs) ………0.1 × 38.387=3.838 KN 

 poids propre d’accessoires d’attache …………………………0.05×38.387=1.919 KN 

 poids propre des contreventements (poids forfaitaire)...………0.04×38.387=1.535 KN 

 Poids propre de la ferme……………………..………………….………= 13.462KN 

 poids propre des panne …………………..….…….….(0.158 × 4.15 )×5.5= 3.606 KN 

 poids propre des poutres…………………….…………25×(3.75×0.4×0.4)x2= 30KN 

 poids propre des murs……..………………...……………2.85×2.40×3.75=25.65KN  

 poids propre des poteaux………………………..………25×(6.65×0.7×0.4)=46.55KN 

                                                 

                                                                                                    Poids total G= 126.56KN 
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b) Effet de la neige : 

Nn = 1.122KN/m² 

Nn = 1.122× 38.387= 43.07KN 

              

     IV.3.2- Poteau (35x35) : 

- La surface afférente  

      S=4.55×2.425=11.033 m² 

a) Les charges et surcharges : 

 poids propre des poutres…………………….………25×(3.75×0.4×0.4)x2= 30KN 

 poids propre des murs……..………………...…………..2.85×2.4×3.85=26.334KN  

 poids propre des poteaux…………………………25×(6.65×0.35×0.35)=20.37KN 

 

                                                                                         Poids total G= 76.7kN 

b) Effet de la neige : 

Nn = 1.122KN/m² 

Nn = 1.122× 11.033= 12.379KN 

 

IV.4- Vérification du poteau (50x40) : 

Nu =1.35G + 1.5N = 1.35 × 126.56 + 1.5×43.07 =235.461 KN  

IV.4.1- Vérification à la compression simple : 

    
²016.0

2585.0

5.110461.235
 

85.0

bétondu section  : B avec  
85.0

3

28

28

mB
f

N
B

f

B

N

C

bu

b

Cu


















 

    Vérifier       160.0

²2.04.05.0B a 





B

mOn
 

IV.4.2- Vérification au flambement : 

D’après le BAEL 91 on doit vérifier que : 

                               




















s

se

b

c

u
r

B

Aff

N
B




9,0

28       

 

Br : Section réduite du béton.  

As : Section des armatures.  

ɣb : coefficient de sécurité du béton.   

ɣs : coefficient de sécurité des aciers  

α : coefficient en fonction de l’élancement λ. 

Le rapport As/B = 1% 
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




































7050
50

6,0

500

35
2,01

85,0

2

2









 

On calcul l’élancement  
i

l f
   

lf : Longueur de flambement.  

l0: Longueur du poteau.  

i : Rayon de giration : 
B

I
i   

I: moment d’inertie: 
12

1

3

1 hb
I




 

Sens X 

ml 05.40 
 

²2.04.05.0

835.205.47.07.0 0

mB

mll f




 

115.0
2.0

10666.2

10666.2
12

5.04.0

3

4
3

3















i

mI

 

74.0

35

652.24
28.01

85.0

50652.24
115.0

835.2

2



















i

l f

 

²1049.12

02.0
15.1

400

5.19.0

25
74.0

10461.235 3
3

mBr




















  

On a Br = (50-2) × (40-2)=0.182m²  

Br =0.182 > 0.016 

Donc le poteau ne risque pas au flambement 

 

Sens Y 

ml 45.60 
 

²2.04.05.0

515.445.67.07.0 0

mB

mll f




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115.0
2.0

10666.2

10666.2
12

5.04.0

3

4
3

3















i

mI

 

62.0

35

351.39
28.01

85.0

5026.39
115.0

515.4

2



















i

l f

 

²1090.14

02.0
15.1

400

5.19.0

25
62.0

10461.235 3
3

mBr




















  

On a Br = (50-2) × (40-2)=0.182m²  

Br =0.182 > 0.016 

Donc le poteau ne risque pas au flambement 

 

IV.5- Vérification du poteau (35x35) : 

Nu =1.35G + 1.5N = 1.35×76.7+1.5×12.379 = 122.114 kN  

 

IV.5.1- Vérification à la compression simple : 

²008.0
2585.0

5.110114.122
 

85.0

bétondu section  : B avec  
85.0

3

28

28
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f
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f
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














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  vérifiée          080.0122.0.

²1225.035.035.0B a 





B

mOn
 

 

IV.5.2- Vérification au flambement : 

Sens X 

ml 45.60   

²122.035.035.0

515.445.67.07.0 0

mB

mll f




 

101.0
122.0

1025.1

1025.1
12

35.0

3

43
4












i

mI
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708.0

35

703.44
122.01

85.0

50703.44
101.0

515.4

2













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


i

l f

 

²006.0
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15.1

400

5.19.0

25
708.0

10182.121 3

mBr 



















 

On a Br = (35-2) × (35-2)=0.108m²  

Br =0.108 > 0.008 

Donc il n’y a pas risque de flambement du poteau 

Sens Y 

ml 05.40   

²122.035.035.0

835.205.47.07.0 0

mB

mll f




 

101.0
122.0

1025.1

1025.1
12

35.0

3

43
4












i

mI

 

788.0

35

069.28
122.01

85.0

50069.28
101.0

835.2

2
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
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







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


i

l f

 

²006.0

02.0
15.1

400

5.19.0

25
788.0

10182.121 3

mBr 



















 

On a Br = (35-2) × (35-2)=0.108m²  

Br =0.108 > 0.008 

IV.6 - Conclusion :  

Après que nous avons fini le pré dimensionnement des éléments structuraux et que nous 

avons fait toutes les vérifications nécessaires, nous avons adopté les sections suivantes : 

 Les poutres de chainages          30 x 30 cm² 

 Poteau longitudinale                50 x 40 cm² 

 Poteau transversale                   35x 35  cm
2
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I- Introduction : 

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

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

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

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

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

appliqués  tant sur les pignons que sur les long pans. 

- Contreventements de toiture : (poutre au vent)  

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

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.   

II- Calcul de la poutre au vent en pignon : 

Elle sera calculée comme une poutre à treillis reposant sur deux appuis chargée par des 

forces horizontales dues aux vents. 

II.1- Evaluation des efforts horizontaux : 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.1 : Poutre au vent en pignon 

II.1.1- Les forces horizontales dues au vent : 
 

Dahmane lahlou 
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
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


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
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



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665.27

/616.0/6.612.3575.1

3.94

2.9

56.8

20.7

22

3

2

1













FRF

mKNmkgV

mh

mh

mh

mh

 

KNF

KNF

KNF

766.19
4

665.27

4

14.18

2

2.9
616.0

872.18
4

665.27

4

14.18

2

56.8
616.0

49.8
8

665.27

8

14.18

2

2.7
616.0

3

2

1































 

KNR 128.47
2

766.192872.18249.82



                                              

II.2- Détermination des sollicitations dans chaque élément de la poutre au vent :  

La détermination des efforts dans les éléments de la poutre au vent est obtenue à l’aide d’un 

modèle 2D avec logiciel ROBOT 2012. 

Les sollicitations dans les éléments sont données dans le tableau suivant : 

Tableau IV.1 : les sollicitations des éléments de la poutre au vent 

Elément Longueur (m) N (KN) 

Membrures 

supérieure 

S1 

S2 

S3 

S4 

S5 

S6 

3.75 

3.57 

1.75 

1.75 

3.57 

3.75 

-17.82 

-50.90 

-61.15 

-61.15 

-50.90 

-17.82 

Membrures 

inférieure 

I1 

I2 

I3 

I4 

I5 

I6 

3.75 

3.57 

1.75 

1.75 

3.57 

3.75 

-17.79 

11.25 

15.16 

15.16 

11.25 

-17.79 

montant M1 

M2 

M3 

M4 

M5 

M6 

M7 

4.15 

4.15 

4.15 

4.15 

4.15 

4.15 

4.15 

-27.89 

-8.60 

-3.99 

3.68 

-3.99 

-8.60 

-27.89 

diagonale D1 

D2 

D3 

D4 

D5 

D6 

5.59 

5.59 

5.47 

5.47 

4.50 

4.50 

-44.48 

26.87 

-17.11 

5.21 

-1.53 

-2.45 
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II.3- Vérification les éléments de la poutre au vent : 

II.3.1-   Diagonales 

La section brute doit vérifier la condition suivante : 

5.4.3Art  CCM97           0max

0

max

y

m

m

y

f

N
A

fA
N









  

   ²082.2 
5.23

1.144.48
cmA 


  

Soit double cornière 2l (40*40*4) = 6.16cm² 

II.3.2- Montants : 

Les montants sont constitués des pannes  en (IPE 160) qui sont dimensionnées en flexion 

déviée seule, ils assurent aussi la fonction de montant de la poutre au vent, donc on doit les 

vérifier à la flexion biaxiale sous l’effort de soulèvement, plus l’effort normal de compression 

du aux forces d’entrainement. 

1) Détermination des sollicitations sur les montants : 

 

a) Montants (1) et (7) : 

   
KNmM

MMM

y

yWyGy

102.823.65.1243.1
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
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
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mKNM z .29.0
8

²15.4)49.13sin(428.0
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


   

KNN 27.89                                                                   Figure IV.2 : Schéma statique des montants (1 et 7) 

                                               

b) Montants (2) et (6) : 

KNmM

MMM

y

yWyGy

477.1748.125.1243.1

5.1

max

max




 

 

          

                                                                                         Figure IV.3 : Schéma statique des montants (2 et 6) 
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
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c) Montants (3) et (5) : 

KNmM

MMM

y

yWyGy

477.1748.125.1243.1

5.1

max

max
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
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mKNM z .29.0
8

²15.4)49.13sin(428.0
35.1 




KNN 3.99                                                                   Figure IV.4 : Schéma statique du montant (3) et (5)
                                                             

 

d) Montant (4) : 

KNmM

MMM

y

yWyGy

477.1748.125.1243.1

5.1

max

max





8

²
35.1

Lq
M

y

z




mKNM z .29.0
8

²15.4)49.13sin(428.0
35.1 




KNN 3.68                                                         

                                                                                                       Figure IV.5 : Schéma statique du montant (4)                                                                                                                                                           
  

  

2) Vérification au flambement : 

Suivant YY : 

cml y 415  

069.63
58.6

415


y

ky

y
i

l
  

 

 

Suivant ZZ 

cmlz 175  

108.95
84.1

175


z

ky

z
i

l
  

591.0b courbe   01.1
9.93

108.95
z  


z

 

 591.0min        

861.0   a  67.0
9.93

069.63
 yy courbe 






Chapitre 4                                                                Calcul des contreventements 
 

 63 

1

min

m

y

Acrdcsd

f
ANN


     

kNNN crdcsd 78.253
1.1

5.23
1.201591.044.48                     Vérifiée.  

 

3) Vérification au déversement : 

cr

yyplw
LT

M

fW .
 

 

Mcr : est le moment critique de déversement  

     4.0128.1
9.2287

5.239.1231



LT  

tdéversemen de risquedu   compte tenir delieu   ya il  donc  

mKNM

mkNM

mkNM

r

cr

sd

.775.15

.879.22

.479.12







                                      Calculé au chapitre III (calcul des pannes). 

mkNMmkNM rsd .775.15.479.12                                        Vérifiée. 

 

4) Calcul des facteurs réducteurs : 

577.0

591.0min





LT

Z




 

                            15.015.0

1


















MLTZLT

yZ

LTLT
fA

N
K






  

 0.9   avec LT  

 0        avec               8.17.08.1  MLT  

122.015.08.101.115.0 LT  

²1.20 cmA  

 

a) Montants (1) et (7) :  

987.0
5.231.20591.0

89.27
122.0127.89KN 










 LTKN  
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b) Montants (2) et (6) : 

996.0
5.231.20591.0

6.8
122.018.6KN 










 LTKN   

c) Montants (3) et (5) : 

998.0
5.231.20591.0

99.3
122.013.99KN 










 LTKN  

d) Montant (4) : 

998.0
5.231.20591.0

68.3
122.013.68KN 










 LTKN  

  








 

















elz

elzplz

MLTzZ

yZ

ZZ

W

WW

fA

N
K

42

1






 

  163.0
65.16

65.161.26
48.1201.1 







 
Z

 

 

 Montants (1) et (7) :  

983.0
5.231.20591.0

89.27
163.0189.27 










 ZKkNN

 

 Montants (2) et (6) :  

994.0
5.231.20591.0

6.8
163.016.8 










 ZKkNN

 

 Montants (3) et (5) :  

997.0
5.231.20591.0

99.3
163.0199,3 










 ZKkNN  

 Montant (4) :  

997.0
5.231.20591.0

68.3
163.0168,3 










 ZKkNN  

5) Vérification de la condition de résistance : 

      1

1

.

1

.

1
















M

y

Zpl

ZsdZ

M

y

yplLT

YsdLT

M

y

Z

Sd

f
W

MK

f
W

MK

fA

N







                         EC3 Art 5.5.4 (2) 
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 Montants (1) et (7) : 

 

 1683.0

1.1

5.23
1.26

1029.0982.0

1.1

5.23
9.123577.0

10102.8987.0

1.1

5.231.20
591.0

89.27 22
















              Vérifiée.  

 Montants (2) et (6) : 

 189.0

1.1

5.23
1.26

1029.0982.0

1.1

5.23
9.123577.0

10479.12987.0

1.1

5.231.20
591.0

6.8 22
















             Vérifiée.  

 Montants (3) et (5) : 

 1872.0

1.1

5.23
1.26

1029.0982.0

1.1

5.23
9.123577.0

10479.12987.0

1.1

5.231.20
591.0

99.3 22
















             Vérifiée. 

 Montant (4) : 

 1871.0

1.1

5.23
1.26

1029.0982.0

1.1

5.23
9.123577.0

10479.12987.0

1.1

5.231.20
591.0

68.3 22
















            Vérifiée. 

II.3.3- Membrures : 

Les membrures inferieures et supérieures de la poutre au vent sont constituées des doubles 

corniers (70x70x7) qui appartienne à la ferme, elles sont sollicitées à la compression ou la 

traction. 

1) Membrures inferieures : 

 Membrures (I1 et I6) :  

Sollicitées à la compression, donc on doit vérifier le flambement. 

- Flambement : 

88.1
9.93

886.176
                  886.176

12.2

375

22.1
9.93

03.115
                  03.115

26.3

375











z

y

ky

Z

z

z

kz
Z

i

l

i

l

 

2.0max  y                  Donc il y a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

518.0min  z  

Vérifiée.                            834.205
1.1

5.23
6.181518.017.79 KNNN crdcsd 
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 Membrures (I2 et I5) :  

Sollicitées à la compression, donc on doit vérifier le flambement. 

- Flambement : 

79.1
9.93

396.168
                  396.168

12.2

357

16.1
9.93

509.109
                  509.109

26.3

357











z

y

ky

Z

z

z

kz
Z

i

l

i

l

 

2.0max  y                  Donc il y a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

556.0min  z  

Vérifiée.                            934.220
1.1

5.23
6.181556.011.25 KNNN crdcsd 

 

 Membrures (I3 et I4) :  

Sollicitées à la traction, donc on doit vérifier la condition suivant :  

0

max

M

y

rd

fA
NN




  

KN363.397
1.1

5.236.18
15.16 


                                                                         Vérifiée.           

2) Membrures supérieures : 

Sollicitées à la compression, donc on doit vérifier le flambement. 

a) Flambement : 

 

 Membrures (S1 et S6) :  

88.1
9.93

886.176
                  886.176

12.2

375

22.1
9.93

03.115
                  03.115

26.3

375











z

y

ky

Z

z

z

kz
Z

i

l

i

l

 

2.0max  y                  Donc il y a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

518.0min  z  

Vérifiée.                            834.205
1.1

5.23
6.181518.017.82 KNNN crdcsd       
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 Membrures (S2 et S5) :  

79.1
9.93

396.168
                  396.168

12.2

357

16.1
9.93

509.109
                  509.109

26.3

357











z

y

ky

Z

z

z

kz
Z

i

l

i

l

 

2.0max  y                  Donc il y a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

556.0min  z  

Vérifiée.                            934.220
1.1

5.23
6.181556.050.90 KNNN crdcsd               

 

 Membrures (S3 et S4) :  

87.0
9.93

547.82
                  547.82

12.2

175

57.0
9.93

680.53
                  680.53

26.3

175











z

y

ky

Z

z

z

kz
Z

i

l

i

l

 

2.0max  y                  Donc il y a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

901.0min  z  

Vérifiée                            024.358
1.1

5.23
6.181901.061.15 KNNN crdcsd   



 

 

Chapitre V 
 

Etude sismique 
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I -Introduction  

Les risques liés à l’activité sismique sont omni présent, et de plus en plus prépondérant, 

provoquant ainsi d’importants dommages matériels et le plus souvent des pertes humaines. En 

tant que spécialiste en génie civil (étudiant, ingénieur, master……), il est de notre devoir, 

voire de notre responsabilité, d’assurer la stabilité des structures ainsi que leur bon 

comportement durant les séismes. Il existe pour cela les recommandations des règles 

parasismiques algériennes (RPA99 V2003) en vigueur qu’il suffit juste d’appliquer de 

manière rigoureuse afin de minimiser les risques encourus lors d’un séisme.  

De nos jours il existe plusieurs logiciels qui nous permettent de modéliser une maquette de 

la structure à étudier et lui faire subir toute les sollicitations auxquelles elle devra répondre 

dans la réalité, ainsi on pourra prévoir son comportement presque réel, d’où la mieux 

concevoir. Ces différents logiciels sont tous basés sur la méthode des éléments finis.  

 II-Description de Robot : 

       Le logiciel Robot est un logiciel CAO/DAO destiné à modéliser, analyser et 

dimensionner les différents types de structures. Robot permet de modéliser les structures, les 

calculer, vérifier les résultats obtenus, dimensionner les éléments spécifiques de la structure ; 

la dernière étape gérée par Robot est la création de la documentation pour la structure 

calculée et dimensionnée.  

Les caractéristiques principales du logiciel Robot sont les suivantes :  

 la définition de la structure réalisée en mode entièrement graphique dans l’éditeur 

conçu à cet effet (vous pouvez aussi ouvrir un fichier, p. ex. au format DXF et 

importer la géométrie d’une structure définie dans un autre logiciel CAO/DAO),  

 la possibilité de présentation graphique de la structure étudiée et de représentation à 

l’écran des différents types de résultats de calcul (efforts internes, déplacements, 

travail simultané en plusieurs fenêtres ouvertes etc.),  

 la possibilité de calculer (dimensionner) une structure et d’en étudier simultanément 

une autre (architecture multithread),  

 la possibilité d’effectuer l’analyse statique et dynamique de la structure,  

 la possibilité d’affecter le type de barres lors de la définition du modèle de la structure 

et non pas seulement dans les modules métier (très utile pour accélérer le 

dimensionnement),  

 la possibilité de composer librement les impressions (notes de calcul, captures d’écran, 

composition de l’impression, copie des objets vers d’autres logiciels).  

Le logiciel Robot regroupe plusieurs modules spécialisés dans chacune des étapes de l’étude 

de la structure (création du modèle de structure, calcul de la structure, dimensionnement). Les 

modules fonctionnent dans le même environnement. 

 

III-Analyse de la structure : 

III.1- Type d’analyse : 

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

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

 Les chargements statiques : 

 Poids propre de la structure. 
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 Les effets dus aux actions climatiques. 

 Les chargements dynamiques : 

 Les effets sismiques. 

III.2- Méthodes de calcul : 

III.2.1-La méthode statique équivalente : 

La méthode de calcul la plus adapté  pour le calcul dynamique des structures, est celle qui 

est basée sur l’utilisation des spectres de repense.  

Mais le ‟ RPA99 V2003 ” exige que l’effort tranchant dynamique soit supérieur à 80% de 

l’effort tranchant statique, donc calculons l’effort tranchant statique par la méthode statique 

équivalente. 

a) Principe de la méthode : 

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

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

l’action sismique. 

 

b) Calcul de la force sismique totale : 

D’après l’art 4.2.3 de RPA 99 V2003, la force sismique totale « V » qui s’applique à la 

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

orthogonales selon la formule : 

         

W
R

QDA
V

..


 
 

A : coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau (4.1) de RPA 99 V2003 en 

fonction de la zone sismique et du groupe d’usage du bâtiment Dans notre cas, on est dans la 

Zone IIa et un Groupe d’usage 1B Nous trouverons :  

A = 0.2 





















3.0sT                       )/0.3()0.3/(5.2

0.3T                                       )/(5.2

T0                                                      5.2

3

5

3

2

2

2
3

2

2

2

TT

sTTT

T

D







          

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

facteur de d’amortissement ( ) et de la période fondamental de la structure (T). 

 Avec : 

T1, T2 : période caractéristique associée à la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7 du 

[RPA99 V2003]. 

 Site (S3) : T1 (sec) = 0.15s T2 (sec) = 0.5s. 

( ) : Facteur de correction d’amortissement donnée par la formule : 

                     7.0
)2(

7






  
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Où   (%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du 

type de structure et de l’importance des remplissages.  

  : est donnée par le tableau 4.2 du RPA99 V2003 : 

Nous avons une structure en portiques, Donc   = 6% 

D’où :   = 0.935 > 0.7 

          η = 0.935 

- Estimation de la période fondamentale de la structure :  

La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir des 

formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.  

La formule empirique à utiliser est donnée par le RPA 99 V2003 par la formule (4.6) : 

  
4/3

NT hCT   

Avec : 

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

hN = 9.3 m. 

CT = est un coefficient qui est fonction du système de contreventement, du type de 

remplissage et donné par le tableau 4.6 du RPA 99 V2003. 

On a un  Portiques auto stables en béton armé avec remplissage en maçonnerie 

D’où : CT = 0.05 

Donc : shCT NT 266.03.905.0 4

3

4/3   

Pour notre cas, on peut utiliser la formule 4.7 du RPA99 V2003 : 

   DhT N /09.0  

Où  D est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considérée. 

- Sens transversal : 

dx = 18 m              Tx = 0.197s 

- Sens longitudinal : 

dy = 33.6 m                        Ty = 0.144s 

 

D’après le RPA99 V2003, il faut utiliser la plus petite valeur des périodes obtenues dans 

chaque direction. 

Tx = min (T; Tx) = min (0.266s; 0.197s)    Tx = 0.197s 
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Ty = min (T; Ty) = min (0.266s; 0.144s)    Ty = 0.144s 

Tx et Ty sont inferieur à T2 = 0.5s 

Donc la valeur du facteur d’amplification dynamique moyen est égale :   

D = 2.5 η 

D = 2.5 × 0.935 = 2.337 

R : coefficient  de comportement global de la structure.  

Sa valeur est donnée par le tableau 4.3 de RPA99 V2003, en fonction du système de 

contreventement.  

Portiques autostables avec remplissages en maçonnerie rigide : 

R = 3.5 

Q : facteur de qualité de la structure, fonction de la redondance, géométrie, régularité en plan 

et en élévation et la qualité de contrôle de la construction. 


6

1

1 qPQ   

Tableau V.1 : Pénalité de vérification 

Critère de qualité     “q“  Pq 

1. conditions minimales sur les files de contreventement  

2. Redondance en plan  

3. régularité en plan  

4. régularité en élévation  

5. Contrôle de qualité des matériaux  

6. Contrôle de la qualité de l’exécution  

0.05 

0.05 

0 

0 

0 

0 

 qP
 

0.05 

Q = 1 + 0.05 + 0.05 + 0 + 0 + 0 + 0 = 1.1 

W : poids total de la structure.  

W est égal à la somme des poids Wi calculés à chaque niveau (i). 

 iWW  

Avec :  

QiGii WWW   
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GiW  : Charges permanentes et à celles des équipements fixes solidaires de la structure. 

QiW  : Charge d’exploitation. 

  : Coefficient de pondération fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation 

et donné par le tableau 4.5 du RPA 99 version 2003. 

Dans notre cas  = 0.3  

kNWG 2021.36
 

kNWQ 234.46
 

kNW 698.2091
 

On a : W
R

QDA
V .

..
  

Donc : kNV 264.307698.2091
5.3

1.1337.22.0



  

V = 307.264 kN 

c) Distribution de la résultante des forces sismiques selon la hauteur :  

La résultante des forces sismiques à la base V doit être distribuée sur la hauteur de la 

structure selon les formules suivantes : 

                       




n

i

it FFV
1  

: Force concentrée au sommet de la structure qui permet de tenir compte de l’influence 

des modes supérieurs de vibration. 









n

i

jj

iii
i

hW

hWFV
F

0

)(

 
 

iF  : Effort horizontal revenant à chaque niveau i.  

ih  : Niveau du plancher ou s’exerce la force iF .  

iW
 
; jW : poids revenant aux plancher i ;j.  

jh  =niveau d’un plancher quelconque.  

Pour notre cas V = iF
 

 

iF



Chapitre 5                                                                                    Etude sismique 

 

 

73 

III.2.2- Principe de la méthode dynamique 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. 

1) Spectre de repense de calcul :  

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul RPA99 V2003 : 

 

 

 

 
























































































3.0sT                      
3

3
25.15.2

0.3T                                25.15.2

T                                              25.15.2

TT0                              15.2125.1

3/53/2

2

2

3/2

2

21

1

1

R

Q

T

T
A

sT
T

T

R

Q
A

TT
R

Q
A

R

Q

T

T
A

g

Sa









 
 

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

Q = 1.05       A = 0.2       η = 2.337           T1 = 0.15s             T2 = 0.5s 

2) Nombre des modes à considérer : 

a) Selon le RPA99 V2003, Le nombre de modes de vibration à retenir doit être tel que : 

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

moins de la masse totale de la structure. 

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

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

structure. 

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

b)  Dans le cas où les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas être satisfaites à cause 

de l’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) à 

retenir doit être tel que : 

             K ≥ 3√            et       TK ≤ 0,2s 

Ou : N est le nombre de niveau au-dessus du sol et TK la période du mode K. 

a) Résultat de calcul :  

1) Pourcentage de participation de masse :    

         Pour la participation massique on utilise un nombre important  de mode pour bien 

représenter la structure car on a une toiture légère, pas de concentration de masse au niveau du 
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plancher d’où la présence importante des modes de torsion donc on est dans le cas (b) art4.3.4 

du RPA99 V2003. 
TableauV.2 : pourcentage de participation de masse 

 

                                            
Dans les trois modes premiers on a : 

    -Translation suivant (Y) pour le premier mode. 

    -Translation suivant (X) pour le deuxième mode. 

    -Rotation pour le troisième mode. 

 

2) Les réponses modales de la structure :   

 Déformation modale :   

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

illustré par les figures suivantes : 

Mode 1 : Translation suivant Y-Y, période T = 0.29 s, taux de participation de la masse 

49.46%   

  

 
 

                                            Figure V.1 : Mode de déformation (1) 
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Mode 2 : Translation suivant X-X, période T = 0.27 s, taux de participation de la masse 

83.64% 
 

 
                                               Figure V.2 : Mode de déformation (2 

Mode 3 : rotation suivant Z-Z, période T = 0.24s . 
 

 
  

Figure V.3 : Mode de déformation (3) 
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III.3- Analyse des résultats : 

   Il y a lieu de constater que la structure présente des translations suivant les deux directions 

horizontales et une rotation autour de l’axe verticale. 

III.3.1- Les combinaisons de calcul : 

Notation : 

G : Poids propre.  

Q : Charge d’exploitation. 

S : Action de la neige. 

V : Action du vent. 

 V1D : Vent sur la façade principale avec dépression intérieure. 

 V1S : Vent sur la façade principale avec surpression intérieure. 

 V2D : Vent sur la façade latérale gauche ou droite avec dépression intérieure. 

 V2S : Vent sur la façade latérale gauche ou droite avec surpression intérieure. 

E : Action sismique. 

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

tableau suivant :  

Tableau V.3 : Combinaisons de calcul 

Etat limite ultime Etat limite de service  

G + 1.5V1D 

G + 1.5V1S 

G + 1.5V2D 

G + 1.5V2S 

1.35G + 1.5Q 

1.35G + 1.5S 

G + Q + EX 

G + Q – EX 

G + Q – EY 

G + Q + EY 

G + Q + 1.2EX 

G + Q – 1.2EY 

G + Q – 1.2EX 

G + Q + 1.2EY 

0.8G + EX 

0.8G – EX 

0.8G – EY  

0.8G +EY 

G + V1D 

G + V1S 

G + V2D 

G + V2S 

G + Q 

G + S 
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III.3.2- Vérification  de la résultante des  forces sismiques : 

Selon l’article 4.3.6 du RPA99 V2003, la résultante des forces sismiques à la base Vt 

obtenue par combinaison des valeurs modales doit être supérieure à 80% de la résultante des 

forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente V. 

Tableau V.4 : Vérification de l’effort tranchant à la base 

Forces sismiques 
V statique 

(KN) 

0.8Vstatique 

(KN) 
V dynamique (KN) Observation 

Sens xx 307.264 245.811 279.92 Vérifiée  

Sens yy 307.264 245.811 225.49x 1.1= 248.039 Vérifiée  

 Donc :  

Il faut majorer l’effort sismique dans le sens Y par un coefficient 1.1 

                   
    

  
             

D’où il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, déplacement, 

moments,…) selon le RPA99 V2003  art4.3.6. 

L’effort tranchant dynamique est supérieur à 80% de l’effort tranchant statique dans les deux 

sens.   

III.3.3- Vérification des déplacements : 

1èr Cas : situation durable : 

Les déplacements sont limités à :  

 Déplacement horizontal : 










du vent    charge avec       
125

du vent charge sans       
150

h

h

                                EC3 Art 4.2.2(1) I 

Ou h : hauteur du poteau  

 Déplacement vertical :  

200

L

       L : longueur de la travée                 EC3 tab 4.1   
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Tableau V.5 : Déplacement max en situation durable 

 

Combinaisons Déplacements max (cm) 

Avec le vent Sans le vent Avec le vent Sans le vent 

Suivant X G + 1.5V2S 1.35G+1.5S 0.4 0.3 

Suivant Y G + 1.5V1S 1.35G+1.5S 0.1 0.1 

Suivant Z G + 1.5V2S 1.35G+1.5S 1.3 0.0 

 

 





















cm
L

cm
h

cm
h

75.8
200

1750

200

76.5
125

720

125

8.4
150

720

150

 

 

On voie que les déplacements maximum suivant les trois directions sont inférieurs aux 

déplacements admissibles donc les déplacements sont vérifiés. 

 

 

2
ème

 Cas : situation accidentelle : 

Le D.T.R  RPA99 V2003 précise que le déplacement horizontal est calculé sous les forces 

sismique seul (art 4.4.3) et préconise de limiter les déplacements relatifs latéraux d’un étage 

par rapport aux étages qui lui sont adjacent à 1% de la hauteur d’étage (art 5.10).  

Le déplacement horizontal à chaque niveau k de la structure est calculé comme suit : 

ekk R .  

ek  : Déplacement dû aux forces sismiques. 

R : coefficient de comportement R=3,5. 

Il s’agit de vérifier le point le plus haut de la toiture par rapport au sol. 
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Tableau V.6 : Déplacement relatif des niveaux 

Niveau  

 

Déplacement (cm) 

Suivant (X) Suivant (Y) 

Toiture  1.9 0.9x1.1=0.99 

cm
h

3.9
100

930

100
  

Tous les déplacements sont inférieurs à 9.3 cm, donc ils sont vérifiés 

 

III.4- Effet de deuxième ordre : 

Les effets de seconde ordre (ou effet P-Δ) peuvent être négligés si la condition suivante est 

satisfaite à tous les niveaux : 

      1.0
.

.





kk

kk

hV

P
  

Avec : 



n

ki

QiGik WWP   

Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au-dessus du niveau                                             

« k ». 

Vk : effort tranchant d’étage au niveau « k ». 

Δ k : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ». 

hk : hauteur de l’étage « k ». 

- Si  2,01,0  k  les effets P- Δ peuvent être pris en compte de manière approximative en 

amplifiant les effets de l’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du 1° 

ordre par le facteur : 
k1

1
 

- Si 20,0k , la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée. 
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 Sens X-X : 

Tableau V.7 : Effet P-Δ suivant X-X 

Niveau (m) Δk (cm) Pk (kN) Vk (kN) hk (m) 
e

k

h


 (%) 

k  

9.3 1.9 698.2091  279.92 9.3 0.20    0.015 

 

k = 0.015< 0.1, donc les effets P-∆ peuvent être négligés. 

 

 Sens Y-Y : 

Tableau V.8 : Effet P-Δ suivant Y-Y 

Niveau (m) Δk (cm) Pk (KN) Vk (KN) hk (m) 
e

k

h


 (%) 

k  

9.3 0.99 698.2091  248.039 9.3 0.106 0.005 

 

k = 0.008< 0.1, donc les effets P-∆ peuvent être négligés. 
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I-Introduction :  

   Après le pré dimensionnement des éléments et leurs modélisation, on procède à la  

vérification (traction, flambement et résistance) sous les efforts les plus défavorables tirés du 

logiciel ROBOT 2012. 

II-Vérification des différents  éléments de la ferme: 

II.1-A la traction :  

0m

y

rdsd

fA
NN




                                         EC3 Art 5.4.3.1  

II.2-Au flambement (compression) : 

1

min

m

y

Ardsd

f
ANN


                        EC3 Art 5.5.1.1 

II.3-La condition de résistance (ratio) :  

1
rd

sd

N

N
 

 Nsd : Effort normal sollicitant. 

 Nrd : Effort résistant. 

 

 Membrures inférieures : 

Calcul ROBOT : 

 
Figure VI.1 : Vérification de la section de la membrure inférieure selon le ROBOT
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- Traction : 
204.31)99090(2 cmAL   

kNNsd 19.155  

²04.31 cmAs   

  vérifiée                    12.66319.155

12.663
1.1

102351004.31 34

kNNkNN

KNN

rdsd

rd










 

- compression : 

2

max

04.31)99090(2

175

 -130.4

cmAL

cml

KNN

k







  

4

4

538

66.23183.11522

cmI

cmII

Z

y



 
 

cmi

cmi

Z

y

163.4
04.31

538

731.2
04.31

66.231





      

036.42

079.64





Z

y




             

447.0
9.93

036.42

682.0
9.93

079.64





















Z

y





 

2.0447.0

2.0682.0





Z

y




 

Il y’a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

Calcul de  χ min  

   85.0682.00.2-0.6820.4910.5 2   

 
635.0

447.085.085.0

1

2

1
22





Z  
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 
736.0

682.085.085.0

1

2

1
22





y  

  635.0,minmin  Zy 
 

        vérifiée                              085.421130.4

886.114
1.1

5.23
04.311635.0

KNNKNN

KNN

crdsd

crd





 
 

 Vérification selon le ROBOT : 

 

Le logiciel ROBOT nous donne ces vérifications suivantes : 

 

Tableau VI.1 : Vérification des membrures inférieures   

 

 

 Membrures supérieures : 

Calcul ROBOT : 

 
Figure VI.2 : Vérification de la section de la membrure supérieure selon le ROBOT
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- Traction : 
216.20)5.68080(2 cmAL   

kNNsd 136.3  

²16.20 cmAs   

  vérifiée                    69.4303.136

69.430
1.1

102351016.20 34

kNNkNN

kNN

rdsd

rd










 

- Compression :  

2

max

16.20)5.68080(2

177

 -191.52

cmAL

cml

KNN

k







  

4

4

769.216

08.12004.6022

cmI

cmII

Z

y



 
 

cmi

cmi

Z

y

279.3
16.20

769.216

44.2
16.20

08.120





      

979.53

54.72





Z

y




             

574.0
9.93

979.53

772.0
9.93

54.72





















Z

y





 

2.0574.0

2.0772.0





Z

y




 

Il y’a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

Calcul de  χ min  

   938.0772.00.2-0.7720.4910.5 2   

 
595.0

574.0938.0938.0

1

2

1
22





Z  
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 
679.0

772.0938.0938.0

1

2

1
22





y  

  595.0,minmin  Zy 
 

        vérifiée                              261.256191.52

261.256
1.1

5.23
16.201595.0

KNNKNN

KNN

crdsd

crd





 
 

Vérification selon le ROBOT : 

      Le logiciel ROBOT nous donne ces vérifications suivantes : 

 

Tableau VI.2 : Vérification les membrures supérieures

 

 

 

 La diagonale : Calcul ROBOT 

 

Figure VI.3 : Vérification de la section des diagonales selon le ROBOT 
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- Traction : 

226.16)67070(2 cmAL 
  

kNNsd 135.03  

  vérifiée                    372.34703.135

372.347
1.1

102351026.16 34

kNNkNN

kNN

rdsd

rd










 

 

- Compression :  

 
2

max

26.16)67070(2

190

 -107.86

cmAL

cml

KNN

k







  

 
4

4

326.134

76.7388.3622

cmI

cmII

Z

y



 
 

 
cmi

cmi

Z

y

874.2
26.16

326.134

129.2
26.16

76.73





      

  109.66

243.89





Z

y




            

   

704.0
9.93

109.66

95.0
9.93

243.89





















Z

y





 

2.0704.0

2.095.0





Z

y




 

Il y’a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

Calcul de  χ min  

   135.195.00.2-0.950.4910.5 2   

 

 
493.0

704.0135.1135.1

1

569.0

95.0135.1135.1

1

2

1
22

2

1
22













Z

y




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  493.0,minmin  Zy 
 

        vérifiée                              254.171107.86

254.171
1.1

5.23
26.161493.0

KNNKNN

KNN

crdsd

crd





 
 Vérification selon le ROBOT :

 
Le logiciel ROBOT nous donne ces vérifications suivantes : 

Tableau VI.3 : Vérification des diagonales  

 

 Les montants : Calcul ROBOT 

 

Figure VI.4 : Vérification de la section des montants selon le ROBOT 
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- Traction : 

258.13)57070(2 cmAL 
  

kNNsd 43.87
 

  vérifiée                    11.29087.43

11.290
1.1

102351058.13 34

kNNkNN

kNN

rdsd

rd











 

 

- Compression :  

2

max

58.13)57070(2

152

 -55.57

cmAL

cml

KNN

k







  

4

4

061.113

52.6376.3122

cmI

cmII

Z

y



 
 

cmi

cmi

Z

y

885.2
58.13

061.113

162.2
58.13

52.63





      

686.52

305.70





Z

y




             

561.0
9.93

686.52

748.0
9.93

305.70





















Z

y





 

2.0561.0

2.0748.0





Z

y




 

Il y’a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

Calcul de  χ min  

   914.0748.00.2-0.7480.4910.5 2   
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 

 
611.0

561.0914.0914.0

1

694.0

748.0914.0914.0

1

2

1
22

2

1
22













Z

y





 

  611.0,minmin  Zy 
 

        vérifiée                              262.17755.57

262.177
1.1

5.23
58.131611.0

KNNKNN

KNN

crdsd

crd





  

 Vérification selon le ROBOT : 

Le logiciel ROBOT nous donne ces vérifications suivantes : 

Tableau VI.4 : Vérification des montants 

  
III-Vérification des diagonales de contreventement : 2l (45×45×4) : 

Calcul ROBOT 

 
Figure VI.5 : Vérification des sections des éléments de la poutre au vent par ROBOT   
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Les combinaisons utilisées sont :  

Tableau VI.5 : les efforts dans les éléments de contreventement 

Elément Combinaisons  Nsd(KN)  

Compression G+Q+1.2EX -12.61 

Traction G+Q-1.2EX 19.70 

 

III.1-Vérification à la traction : 

0m

y

rdsd

fA
NN






 
On a : A = 6,94cm² 

  
















kNNkNN

kNN

rdsd

rd

26.14870.19

26.148
1.1

5.2394.6

                          Vérifiée       

III.2- Vérification au flambement : 

 

2

max

94.6)44545(2

280

 -12.61

cmAL

cml

KNN

k







  

4

4

943.23

1.132

cmI

cmII

Z

y



 
 

cmi

cmi

Z

y

857.1
94.6

943.23

373.1
94.6

1.13





      

78.150

932.203





Z

y




             

605.1
9.93

78.150

171.2
9.93

932.203





















Z

y





 

2.0605.1

2.0171.2





Z

y




 

Il y’a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

 

 



Chapitre 6                                                Vérification des éléments de la toiture 

 

 

91 

Calcul de  χ min  

   339.3171.20.2-2.1710.4910.5 2   

 

 
159.0

605.1339.3339.3

1

170.0

171.2339.3339.3

1

2

1
22

2

1
22













Z

y





 

  159.0,minmin  Zy 
 

        vérifiée                              573.232.611

573.23
1.1

5.23
94,61159.0

KNNKNN

KNN

crdsd

crd




 

 Vérification selon le ROBOT : 

Le logiciel ROBOT nous donne ces vérifications suivantes : 

Tableau VI.6 : Vérification de la poutre au vent 
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IV- Vérification des montants de rive : (HEA 160)  

Calcul ROBOT 

 

 Figure VI.6 : Vérification de la section des montants de rive selon le ROBOT 

IV.1-Les sollicitations : 

Il s’agit de vérifier les montants les plus sollicités sous les combinaisons les plus 

défavorables. Les sollicitations sont données dans le tableau suivant : 

Tableau VI.7 : Sollicitations dans les montants de rive 

Combinaisons N (kN) My (kN.m) Vy (kN) Mz (kN.m) Vz (kN) 

G+1.5 V2S  109.17 2.64 0 0 -23.17 

1.35G + 1.5S -88.04 -14.53 0 0 16.67 

  

IV.2-Vérification à l'effort tranchant: 

 Suivant Y-Y : 

kNV

cmA

f
AV

ply

vy

m

y

vyply

262.371
1.1.3

5.23
1.30

²1.30

3 0
































 

kNVkNV plysd 262.37104.88                                             Vérifiée 
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KNVkNV plysd 631.1855.004.88        Donc pas de réduction pour le moment résistant. 

 Suivant Z-Z : 

kNV

cmA

f
AV

plz

vz

m

y

vzplz

81.162
1.13

5.23
2.13

²2.13

3 0


































 

kNVkNV plysd 81.16267.16                                                Vérifiée 

 

kNVkNV plzsd 405.815.067.16        Donc pas de réduction pour le moment résistant  

IV.3-Vérification à l'effort normal : 

 plyW NfAN 25.0  ;  5.0minmax   

kNN
kNN

kNfA

pl

yW
5.70

95.2275.238.3825.025,0

5.705.2365.0.5,0
max 










 

kNNkNNsd 5.7017.109 max                                                  Non Vérifiée. 

Donc les moments autour des deux axes seront réduits : 

a) Autour de l’axe fort Y-Y :  

 

 

 

 

 

 

Vérifiée 

 

 

b) Autour de l’axe faible Z-Z :  

 

 

 

 

 

Vérifiée 

 

KNMM

KNM

M

a

A

A
a

a
N

N
MM

VrdSdy

Vrd

Vrd

W

pl

Sd
plyVrd

03.5453.14

03.54

))077.01(
8.911

09.110
(1(36.52

154.0

)5.0;min(

))5.01((1(

2

2













KNMM

KNM

M

a

A

A
a

a
N

N
MM

VrdSdy

Vrd

Vrd

W

pl

Sd
plzVrd

09.250

09.25

))077.01(
8.911

09.110
(1(12.25

154.0

)5.0;min(

))5.01((1(

2

2












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IV.4-Vérification aux instabilités :  

IV.4.1-Vérification au flambement :  

2

max

8.38160

75

 04.88

cmAHEA

cml

kNN

k







  

4

4

6.615

1673

cmI

cmI

Z

y




 

 
cmi

cmi

Z

y

98.3

56.6




 

84.18
98.3

75

43.11
56.6

75





Z

y





             

20.0
9.93

84.18

121.0
9.93

43.11





















Z

y





 

2.0201.0

2.0121.0





Z

y




 

Il y a  risque de flambement selon  Z-Z 

Calcul de  χ min  

  

   520.0201.00.2-0.2010.4910.5

0.49 (c) 

5.5.1.2Art  EC3                                               2.015.0

2

2











courbe

   
99.0

201.0520.0520.0

11

2

1
22

2

1
22













 z

 

99.0min   

                62.82004.88

62.820
1.1

5.23
8.38199.0

5.5.1.1Art  EC3                                              
0

min

kNNkNN

kNN

f
AN

crdsd

crd

m

wcrd










Vérifiée  
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IV.4.2-Vérification à la flexion déviée : 

                     EC03Art5.4.8.1 

Avec: 

α  = 2   ,   β = 1. 

My= 14.53 KN.m          Mz= 0 KN.m 

1077.0
12.25

0

36.52

53.14
12



















 

 Vérification selon le ROBOT :

 
Le logiciel ROBOT nous donne ces vérifications suivantes : 

Tableau VI.8 : Vérification des montants de rive  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

1
..































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z

ypl

y

M

M
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IV.5-Dimensionnement et vérification de la poutre sablière :  

Calcul ROBOT 

 

Figure VI.7 : Vérification des sections des éléments de la poutre sablière par ROBOT 

 

Figure VI.8: Repérage de la poutre sablière en vue 3D 

 

Figure VI.9: Vue de face de la poutre sablière 
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Tableau VI.9 : Les efforts dans les éléments de la poutre sablière 

Elément Combinaisons Nsd(KN) 

Compression G+Q+1.2EX -3.57 

Traction G+Q-1.2EX 3.03 

 

IV.5.1-Vérification à la traction : 

0m

y

rdsd

fA
NN






 
On a : A = 2.34 cm² 

  
















kNNkNN

kNN

rdsd

rd

99.4903.3

99.49
1.1

5.2334.2

                          Vérifiée       

 

IV.5.2- Vérification au flambement : 

 

2

max

34.2)5.33535(

211

 -3.57

cmAL

cml

KNN

k







  

4

4

953.4

66.2

cmI

cmII

Z

y



 
 

cmi

cmi

Z

y

364.1
66.2

953.4

066.1
34.2

66.2





      

692.154

93.197





Z

y




             

647.1
9.93

692.154

107.2
9.93

93.197





















Z

y





 

2.0647.1

2.0107.2





Z

y




 

Il y’a lieu de tenir compte du risque de flambement. 
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Calcul de  χ min  

   186.3107.20.2-2.1070.4910.5 2   

 

 
169.0

647.1186.3186.3

1

179.0

107.2186.3186.3

1

2

1
22

2

1
22













Z

y





 

  169.0,minmin  Zy 
 

        vérifiée                              448.83.57

448.8
1.1

5.23
34.21169.0

KNNKNN

KNN

crdsd

crd





 

 Vérification selon le ROBOT :

 Le logiciel ROBOT nous donne ces vérifications suivantes : 

Tableau VI.10 : Vérification de la poutre sablière 
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IV.6 Dimensionnement et vérification des ciseaux de stabilité des fermes : 

Calcul ROBOT 

 

 Figure VI.10 : Vérification des sections des ciseaux de stabilité des fermes par ROBOT 

 

Figure VI.11: Repérage des ciseaux de stabilités en vue 3D 
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Figure VI.12: Vue de face des ciseaux de stabilités 

Tableau VI.11 : Les efforts dans les éléments des ciseaux de stabilités 

Elément Combinaisons Nsd(KN)  

Compression  1.35G+1.5S -35.16 

Traction G+1.5V2S 48.10 

 

IV.6.1-Vérification à la traction : 

0m

y

rdsd

fA
NN






 
On a : A = 15.52 cm² 

  
















kNNkNN

kNN

rdsd

rd

563.33110.48

563.331
1.1

5.2352.15

                          Vérifiée       

 

IV.6.2- Vérification au flambement : 

 

2

max

52.15)99090(

251

 -35.16

cmAL

cml

KNN

k







  

4

4

958.215

83.11588.36

cmI

cmII

Z

y



 
 

cmi

cmi

Z

y

73.3
52.15

958.215

731.2
52.15

83.115





      

292.67

907.91





Z

y




             

716.0
9.93

292.67

97.0
9.93

907.91





















Z

y




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2.0716.0

2.097.0





Z

y




 

Il y’a lieu de tenir compte du risque de flambement. 

Calcul de  χ min  

   159.197.00.2-0.970.4910.5 2   

 

 
483.0

716.0159.1159.1

1

557.0

97.0159.1159.1

1

2

1
22

2

1
22













Z

y





 

  483.0,minmin  Zy 
 

        vérifiée                              145.16035.16

145.160
1.1

5.23
52.151483.0

KNNKNN

KNN

crdsd

crd





 

 Vérification selon le ROBOT : 

Le logiciel ROBOT nous donne ces vérifications suivantes : 

Tableau VI.12 : Vérification des ciseaux de stabilité des fermes 

 



 
 

Chapitre VII 
 

Calcul des 

assemblages  
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I-Introduction : 

Les assemblages ont pour fonction d’assurer la liaison ou la continuité des composantes 

élémentaires entre eux en assurant la transmission et la répartition des diverses sollicitations. 

Il y a plusieurs types d’assemblage dans la construction métallique  et plusieurs techniques 

de réalisation, donc ils doivent cependant tous obéir  à ne pas affaiblir la résistance des pièces.   

II-Assemblage des éléments de la ferme: 

 L'assemblage se fait par la détermination des éléments les plus sollicités, et les 

sollicitations les plus défavorables sont données dans le tableau ci-dessous. 

Tableau VII.1 : Efforts dans les éléments de la ferme 

Eléments 
Membrures 

supérieures 
Membrures inférieures Diagonales Montants 

Effort (KN) 191.52 130.40 107.86 55.57 

Section 2L (80×80×6.5) 2L (90×90×9) 2L (70×70×6) 2L (70×70×5) 

Les éléments de la ferme sont des éléments en double cornières d’où l'effort sollicitant sera 

divisé par deux. 

II.1-Pré dimensionnement du gousset: 

      L'épaisseur du gousset dépend essentiellement de  l'effort appliqué, elle est donnée par le 

tableau suivant : 

Tableau VII.2 : Epaisseur du gousset en fonction de l'effort appliqué 

F (KN) ≤ 200 200-450 450-750 750-1150 1150-1650 

e (mm) 8 10 12 14 16 

 

- Pour les membrures supérieures : N = 191.52 kN < 200 kN 

- Pour les membrures inférieures : N = 130.40 kN < 200 kN 

- Pour les diagonales : N = 107.86 kN < 200 kN 

- Pour les montants : N = 55.57 kN < 200 kN 

       Donc on choisit e = 8mm.  
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II.1.1- Pré dimensionnement de la gorge: 

La gorge de soudure doit vérifier les critères de mise en œuvre, elle est donnée par la 

condition suivante: 

3mm ≤ a ≤ 0.5 tmax       avec : 

tmax : épaisseur maximal des pièces assemblées.   

tmax = 8mm (épaisseur du gousset) 

3mm ≤ a ≤ 0.5× 8mm 

mmammamm 5.343   

a) Les longueurs des soudures: 

 

Figure VII.1 : Détail assemblage Gousset- éléments de la ferme 

Les longueurs de soudure sont données comme suit: 

6.6.5.3Art  EC3           

)
'

1(

3
2

0

d

d
fa

N

L

u

Wm

talon









 

      

)
'

1(

3
2

0

d

d
fa

N

L

u

Wm

bord









                                                                

 

 

                                                                                                 Figure VII.2 : Longueurs des soudures
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On considère que la cornière est soudée seulement au bord donc on aura: 

      

3
2

0

u

Wm

bord
fa

N

L







 

N/2 : effort repris par une cornière  

0m  : Coefficient de sécurité 0m =1.25 

W  : Coefficient de corrélation W = 0.8 

uf  : Résistance limite de rupture uf  = 360 MPa 

a  : Gorge de la soudure a  = 3.5mm 

d  : Distance du centre de gravité au talon 

'd  : Distance du centre de gravité au bord 

 

Les dimensions choisis pour les différents cordons de soudures sont données dans le tableau  

suivant :  

Tableau VII.3 : Dimension des cordons de soudure 

 

 

 

élément Type de cornière 

Distance 
Longueur des 

soudures  

Gorges 

(mm) 
d’ 

(cm) 

d 

(cm) 

Ltalon 

(cm) 
Lbord (cm) 

Membrures 

supérieures 
2L (80×80×6.5) 4.31 2.19 8.72 13.16 3.5 

Membrures 

inférieures 
2L (90×90×9) 6.46 2.54 6.43 8.96 3.5 

Diagonales 2L (70×70×6) 4.07 1.93 5.02 7.41 3.5 

Montants 2L (70×70×5) 3.09 1.91 2.36 3.81 3.5 
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III-Assemblage poteau – ferme : (HEA160 – 70x70x5) 

III.1-Disposition des boulons : 

 

Figure VII.3 : Détail assemblage ferme – poteau 

L’assemblage sera sollicité par un moment M qui résulte des efforts de tractions dans les 

membrures (supérieures, inférieures) ainsi que les diagonales, et un effort tranchant V du à 

l’effort de traction dans le dernier montant. 

 L’ELU : CAS (G + 1.5 V2S)  









kNV

mkNM

U

U

90.54

.25.19

   

 L’ELS : CAS (G + V2S)  









kNV

mkNM

S

S

04.34

.92.11
 

On considérera forfaitairement 6 rangés de boulons M12 ; d0 = 13mm ;  2L (70x70x5) 

t=5mm, de longueur = 75cm. 

























2

1

1

20

10

10

5.19

705.28

606.15

      '           

5.1

200142.2

150122.1

e

mmpmm

mmemm

oud

ed

mmoutpd

mmouted



 

Soit          e1 = 40mm                P1 = 60 mm          e2 = 21mm 

 Les 3 rangées de boulons supérieurs travaillent en traction, le plus sollicité reprend un effort 

qui vaut : 
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di : la distance des boulons tendus au pied du montant.                                                                                                  

cmd

cmd

cmd

59665

65671

71475

3

2

1







 

                                                                                                     

                                                                            

 

 

 

                                                                         

 

 

 

                                                                                           Figure VII.4 : distribution des efforts                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                       

 L’ELU :                                                                

     
kNN 72.10

59.065.071.0

71.025.19
2221 




  

kNN 72.101   

 L’ELS : 

     
kNN 63.6

59.065.071.0

71.092.11
2221 






  

kNN 63.61    

Le boulon reprend en plus de l'effort de traction, un effort de cisaillement qui vaut : 

              
pn

V
Vsd

.
             

n : nombre de boulon 

p : nombre de plan de cisaillement    
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kNELSL

kNVELUL sd

83.2
112

04.34
V          :'

57.4
112

90.54
         :'

sd 









 

La résistance d'un boulon précontraint soumis simultanément à des efforts de cisaillement et 

de traction est donnée comme suit:  

         L’article6.5.8.4EC3 

 

Fp : effort de précontrainte  

fub : résistance ultime à la traction du boulon  

As : section résistante de la partie filetée. 

Boulon de classe 8.8 (haute résistance) fub = 800 MPa 

ms  : Coefficient de sécurité  








ELS

ELU

ms

ms

1.1

25.1




 

Ks : facteur de forme ; trous nominaux Ks =1 

n : nombre de plan de contact  n=1 

: Coefficient de frottement 3.0  surface brossée 

III.2- Vérification à l'assemblage trop long: 

La longueur de l’assemblage est : L=750-(2×40)=670mm 

15×d=15×12=180mm 

L = 760 mm > 15×d = 180mm ; donc l’assemblage est très long. 

D’où l’effort résistant VR doit être minoré par un coefficient βlf : 

79.0
12200

180670
1

200

15
1 



























d

dL
lf

 

Donc : 0.75≤ βlf 
 
≤ 1       vérifiée 

 

 

 

ubsp

sd

ms

tsdpS

R

fAF

V
FFnK

V








7.0

8,0




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 L’ELU : 

.36.5

36.5
2

72.10

2

1

kNF

kN
N

F

tsd

tsd




 

 

vérifiékNkNV

kNV

Sd

R








137.857.4

137.8
25.1

36.58.080843.07.0113.079.0


 

 L‘ELS : 

.315.3

315.3
2

63.6

2

1

kNF

kN
N

F

tsd

tsd





 

 

vérifiékNKNV

kNV

Sd

R








599.983.2

599.9
1.1

315.38.080843.07.0113.079.0


 

III.3 Au poinçonnement

 
.5EC3article6.5l'                   6.0. MbbupmRdP ftdB  

                  

 

dm= 20.5mm.  

tp= 5mm (épaisseur de la cornière).  

fub= 360 Mpa.  

KNB RdP 61.5525.1365.005.214.36.0.   

Bp,rd = 55.61 kN > Ft,sd = 5.36 kN           Vérifié  

III.4 Vérification à la pression diamétrale :           

MbpuRdbsdV tdfFF  /5.2,, 

  

)1;25.0
3

;
3

min(
0

1

0

1 ou
f

f

d

p

d

e

u

ub

 

α = 1 

Fb,Rd =2.5 1 36 1.2 0.5 1.25=43.2 kN 

Fv,sd= 4.57 kN < Fb,Rd = 43.2 kN 

vérifiéeFFdonc RdbsdV ,, 
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IV-Assemblage des éléments de la poutre au vent : 

 

Figure VII.5 : Poutre au vent en pignon

 

IV.1-Assemblage de la diagonale sur le gousset: 

Les boulons sont sollicités en cisaillement seul.  

Les diagonales les plus sollicitées sont celles qui reprennent un effort de traction maximum. 

NELU  = 19.70kN 

NELS = 17.01Kn 

On utilise des boulons ordinaires M12 de classe 6.8 soumis au cisaillement d’où: 

  
Mb

ubS
SRd

fA
F






5.0

                                                        

 
Mb =1,25

                                                              

Boulon de classe 6.8 MPafub 600  

Les diagonales : 2L (45x45x4)  

Boulon M12,  As = 0.843 cm² 

On doit déterminer le nombre des boulons. 
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 Vérification à l’ELU : 

L'effort tranchant repris par un boulon est:  
pn

N
F sdV

.
,   

Le nombre de boulons doit vérifier la condition suivante: 

 973.0
1232.20

70.19
, 







pF

N
nFF

sRd

sRdsdV  

Soit n=2 Boulons de M12 pour chaque cornière. 

 Vérification à l'ELS: 

kNFvRd 99.22
1.1

60843.05.0





 

 

vérifiékNFF

kNF

VvRd

V








505.899.22

505.8
12

01.17



 

Donc on admet les boulons 2M12 de classe 6.8. 

 Disposition des boulons:  











































mmp

tp

dp

mme

te

de

mme

te

de

140

14

2.2

         ;     

120

12

2.1

       ;    

120

12

2.1

1

max1

01

2

max2

02

1

max1

01

 

e1= 30mm ……………e2= 18mm ……………….p1= 40mm 

On opte pour 4 Boulons ordinaires M12 avec un gousset de 8mm. 

kNFvRd 232.20
25.1

60843.05.0




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Figure VII.6 : Détail d’assemblage au sommet de la ferme 

IV.2  Vérification à la pression diamétrale : 

 

- Pour la cornière : on doit vérifier la formule suivante : 

MbpuRdbsdV tdfFF  /5.2,, 

  

)1;25.0
3

;
3

min(
0

1

0

1 ou
f

f

d

p

d

e

u

ub

 

α = 0.77 

Fb,Rd =2.5 0.77 36 1.3 0.4 /1.25=28.82 kN 

Fv,sd=
pn

N


=

22

70.19


=4.925kN 

vérifiéeFFdonc RdbsdV ,, 

                    

 

- Pour le gousset: 

MbpuRdbsdV tdfaFF /5.2,, 
 

)1;25.0
3

;
3

min(
0

1

0

1 ou
f

f

d

p

d

e

u

ub  

α = 0.77 

Fb,Rd =2.5 0.77 36 1.3 0.81.25=57.65 kN 

Fv,sd=
pn

N


=

12

70.19


=9.85kN 

vérifiéeFFdonc RdbsdV ,, 

   



Chapitre 7                                                                        Calculs des assemblages 

 

 
112 

- Rupture de la section nette : 

kNkNN

mmA

AA

A

mmAedAA

mmedlA

AAA

fAN

Rdu

nett

tot

nett

mbunettRdu

70.1913.12125.1360328.4679.0

328.467)187672.0108(2

672.0
1871283

1283

3

3

187108)413(347)(

1284)1345()(

)(2

9.0

,

2

21

1

2

102

2

01

21

,






























 

IV.3-Assemblage du gousset sur la membrure supérieure de la ferme 

   Forfaitairement, on vérifiera l’assemblage pour 3 boulons ordinaires de classe 6.8 

 

 

Figure VII.7 : Assemblage gousset – membrure supérieure 

Déterminations des efforts de cisaillement revenant à chaque boulon: 

   Q = 19.70kN 

   QV = 19.70cos 23 = 18.133kN 

   Qh = 19.70sin 23 = 7.69Kn 
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 Cisaillement vertical des boulons : 

           kNQ

Q

n

Q
Q

h

V

V
V

563.2
3

7.69

 6.044kN
3

133.18

boulon de nombre :n                    

1

 1

 1







 

D’où l'effort de cisaillement Qmax sur le boulon est: 

  kNQ

kNQQ h

564.6

564.6563.2044.6 ²²Q

max

22

11Vmax





 

a) Vérification à la résistance des boulons : 

 

 au cisaillement seul : 

           

kNF

kNfAF

FnK
FQ

SRd

ubsP

m

Ps
srd

329.11
25.1

208.47
113.0

208.4780843.07.07.0

0

max












 

D’où : Qmax =6.564kN < Fsrd = 11.329KN           vérifié  

Donc : on choisit  6M12 de classe 6.8. 

V-Assemblage du couvre joint: 

 

Figure VII.8 : Détail d’assemblage des deux éléments de la ferme 
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On considérera forfaitairement 12 boulons ordinaires M12 de classe 6.8 ; d0 = 13mm. 











































mmp

tp

dp

mme

te

de

mme

te

de

140

14

2.2

         ;     

120

12

2.1

       ;    

120

12

2.1

1

max1

01

2

max2

02

1

max1

01

 

Soit :            e1=40mm         e2=40mm            p1=60mm   

V.1- Assemblage du couvre joint dans la membrure inférieure:  

On dimensionnera l’assemblage selon le cas le plus défavorable à savoir G + 1.5V2S. 

Le couvre joint sera sollicité a un effort de traction qui vaut : 

Les boulons sont sollicités en cisaillement seul.  

NELU  = 152.30kN 

NELS = 93.64kN 

   On utilise des boulons précontraints dont la résistance de calcul au glissement FSRd est 

donnée par la formule : 

  
ms

pS

SRd

FnK
F



 


                                                        

 
Mb =1,25 

 

Boulon de classe 6.8 MPafu 600

 

    Boulon M12,  As = 0.843 cm² 

D’où : 

kNFSRd 497,8
25,1

843,0607,03,011





  Vérification à l’ELU : 

L'effort tranchant repris par un boulon est:  
pn

N
F sdV




2/
,  

Le nombre de boulons doit vérifier la condition suivante: 

 473.4
2497.8

2/30.1522/
, 







pF

N
nFF

sRd

sRdsdV  

Soit n=5 Boulons par rangée. 
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 Vérification à l'ELS: 

kNFSRd 187.32
1.1

843.0607.011





 

 

vérifiékNFF

kNF

VsRd

sdV








364.9187.32

364.9
15

2/64.93
,



 

Donc on admet les boulons 5M12 de classe 6.8 par rangées. 

 Vérification à la pression diamétrale :       

- Pour la cornière : on doit vérifier la formule suivante :

  

 

 
MbpuRdbsdV tdfaFF /5.2,, 

 

)1;25.0
3

;
3

min(
0

1

0

1 ou
f

f

d

p

d

e

u

ub  

α = 1 

Fb,Rd =2.5 1 36 1.2 0.9 /1.25=77.76 kN 

Fv,sd=
pn

N



4/
=

14

075.38


=9.518kN 

  vérifiéeFFdonc RdbsdV ,, 

                    

 

- Pour la platine: 

MbpuRdbsdV tdFaFF /5,2,, 
 

)1;25.0
3

;
3

min(
0

1

0

1 ou
f

f

d

p

d

e

u

ub  

α = 1 

Fb,Rd =2.5 1 36 1.2 1 /1.25=86.4 kN 

Fv,sd=
pn

N


=

116

3.152


=9.518kN 

vérifiéeFFdonc RdbsdV ,, 
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- Rupture de la section nette : 

kNkNN

mmA

AA

A

mmAedAA

mmedlA

AAA

fAN

Rdu

nett

tot

nett

mbunettRdu

30.15235.64225.1360224.24789.0

224.2478)742736.0693(2

736.0
7426933

6933

3

3

742693)913(1552)(

6939)1390()(

)(2

9.0

,

2

21

1

2

102

2

01

21

,






























 

V.2- Assemblage du couvre joint dans la membrure supérieure: 

Les boulons sont sollicités en cisaillement seul.  

NELU  = 189.56kN 

NELS = 118.09kN 

   On utilise des boulons précontraints dont la résistance de calcul au glissement  FSRd est 

donnée par la formule : 

  
mb

pS

SRd

FnK
F



 


                                                        

 
Mb =1,25 

 

Boulon de classe 6.8 MPafu 600

 

Boulon M12,  As = 0.843 cm² 

D’où : 

kNFSRd 497.8
25.1

843.0607.03.011





  Vérification à l’ELU : 

L'effort tranchant repris par un boulon est:  
pn

N
F sdV




2/
,  

Le nombre de boulons doit vérifier la condition suivante: 
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 577.5
2497.8

2/56,1892/
, 







pF

N
nFF

sRd

sRdsdV

 

Soit n=6 Boulons par rangée 

 Vérification à l'ELS: 

kNFSRd 187.32
1.1

843.0607.011





 

 

vérifiékNFF

kNF

VsRd

sdV








92.4187.32

92.4
112

2/09.118
,



 

Donc on admet les boulons 6M12 de classe 6.8 par rangée. 

 Vérification à la pression diamétrale :       

- Pour la cornière :  

  

 

         
MbpuRdbsdV tdfaFF /5.2,, 

 

)1;25,0
3

;
3

min(
0

1

0

1 ou
f

f

d

p

d

e

u

ub  

α = 1 

Fb,Rd =25 1 36 1.2 0.65 /1.25=56.16kN 

Fv,sd=
pn

N



4/
=

16

39.47


=7.89kN 

  vérifiéeFFdonc RdbsdV ,, 

                    

 

- Pour la platine: 

MbpuRdbsdV tdFaFF /5,2,, 
 

)1;25.0
3

;
3

min(
0

1

0

1 ou
f

f

d

p

d

e

u

ub  

α = 1 

Fb,Rd =2.5 1 36 1.2 1 /1.25=86.4 kN 

Fv,sd=
pn

N


=

124

56.189


=7.89kN 

vérifiéeFFdonc RdbsdV ,, 
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- Rupture de la section nette : 

kNkNN

mmA

AA

A

mmAedAA

mmedlA

AAA

fAN

Rdu

nett

tot

nett

mbunettRdu

56.18993.40925.1360528.15819.0

528.1581)488728.05.435(2

728.0
4885.4353

5.4353

3

3

4885.435)5.613(1008)(

5.4355.6)1380()(

)(2

9.0

,

2

21

1

2

102

2

01

21

,






























 

VI -Assemblage de la poutre sablière : 

 

Figure VII.9 : Repérage de la poutre sablière en vue 3D 

VI.1 Dimensionnement et calcul de l’assemblage : 

Les barres constituées d’une seule cornière (35x35x3.5), sont soumises uniquement aux 

efforts de traction ou compression, ce qui se traduit en effort de cisaillement dans les boulons. 

Nmax = 3.57 kN  

On utilisera des boulons ordinaires M10 de classe 5.8, Afin de réaliser une articulation 
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Mb

ubS
VRd

fA
F






5.0

 

MPafub 500  

25.1Mb  

As=0.58 cm
2 

kNFVRd 6.11
25.1

5058.05.0





 

L'effort tranchant repris par un boulon est :

 pn

N
F sdV


,  

Le nombre de boulons doit vérifier la condition suivante: 

30.0
16.11

57.3
, 







pF

N
nFF

sRd

sRdsdV

 

Soit n=2 Boulons 

Donc on opte pour un gousset de 8mm et 2 boulons M10 de classe 5.8 

Disposition des boulons:  











































mmp

tp

dp

mme

te

de

mme

te

de

140

14

2.2

         ;     

120

12

2.1

       ;    

120

12

2.1

1

max1

01

2

max2

02

1

max1

01

 

Soit :            e1=30mm         e2=15mm            p1=40mm   

 

Figure VII.10 : Assemblage des diagonales entre les poteaux ainsi l’assemblage de la poutre sur le 

poteau 
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VI.2 Vérifications supplémentaires 

- Pression diamétrale : 

 
MbpuRdbsdV tdfaFF /5,2,, 

 

)1;25.0
3

;
3

min(
0

1

0

1 ou
f

f

d

p

d

e

u

ub  

α = 0,77 

Fb,Rd =2.5 0.77 36 1 0.35 /1.25=19.4kN 

Fv,sd=
pn

N


=

12

57.3


=1.785kN 

  vérifiéeFFdonc RdbsdV ,, 

      

- Rupture de la section nette : 

kNkNN

mmA

AA

A

mmAedAA

mmedlA

AAA

fAN

Rdu

nett

tot

nett

mbunettRdu

57.36.8325.1360539.3229.0

539.322)5.111693.084(2

693.0
5.111843

843

3

3

5.11184)5.311(234)(

845.3)1135()(

)(2

9.0

,

2

21

1

2

102

2

01

21

,






























               

 

VI.3 Assemblage du gousset sur le poteau : 

Le gousset sera soudé à l’âme du poteau, d’où : 

      
30

u

Wm

fl

N
a







 

0m  : Coefficient de sécurité 0m =1.25 

W  : Coefficient de corrélation W = 0.8 

uf  : Résistance limite de rupture uf  = 360 MPa 

a  : Gorge de la soudure  

L : Longueur du cordant de soudure, soit la largeur du gousset (10cm). 
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   0.17mm
360100

38.025.157.3





a

 

Soit a =2mm.       Soit deux cordant de soudure de part et d’autre du gousset 

VII- Assemblages des ciseaux de stabilité des fermes : 

 

Figure VII.11 : Repérage des ciseaux de stabilités en vue 3D 

 

Figure VII.12 : Détail de l’assemblage des ciseaux de stabilité des fermes 

VII.1 Dimensionnement de l’assemblage :  

Les barres constituées de L (90x90x9), sont soumises uniquement aux efforts de traction ou 

compression, ce qui se traduit en effort de cisaillement dans les boulons.  

Nmax = 50.44 kN  

On utilisera des boulons ordinaires M12 de classe 6.8 afin de réaliser une articulation 
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ubS
VRd

fA
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



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25.1Mb  

As=0.843 cm
2 

kNFVRd 232.20
25.1

60843.05.0





 

L'effort tranchant repris par un boulon est :

 pn

N
F sdV


,  

Le nombre de boulons doit vérifier la condition suivante: 

49.2
1232.20

44.50
, 







pF

N
nFF

sRd

sRdsdV

 

Soit n=3 Boulons 

Donc on opte pour un gousset de 8mm et 3 boulons M12 de classe 6.8 

Disposition des boulons:  



















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














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         ;     

120

12

2.1

       ;    

120

12

2.1

1

max1

01

2

max2

02

1

max1

01

 

Soit :            e1=60mm         e2=20mm            p1=60mm   

 

Figure VII.13 : Assemblages des ciseaux entre les fermes ainsi l’assemblage des ciseaux à la l’avant 

dernière ferme 
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VII.2 Vérifications supplémentaires : 

-  Pression diamétrale : 

 
MbpuRdbsdV tdfaFF /5.2,, 

 

)1;25.0
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;
3
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Fv,sd=
pn

N


=

13

44.50


=16.81kN 

  vérifiéeFFdonc RdbsdV ,, 

      

- Rupture de la section nette : 
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


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VIII -Assemblage de l’échantignolle : 

 

     VIII.1 Assemblage de la panne sur l’échantignolle :  

On dimensionnera le boulon au cisaillement avec RvZ / 2 (chaque boulon reprend une seul 

panne). Voire schéma statique de l’échantignole (Fig. III.6 chapitre II). 
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Figure VII.14 : Vue de face de l’échantignole 

On vérifiera l’assemblage pour un boulon ordinaire afin de réaliser une articulation. 

Soit un boulon ordinaire M 12 de classe 6.8 ; fub = 600MPa 

RVZ max = 24.057 KN et celui due au vent (voire chapitre II calcul de l’échantignolle). 
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
 

VIII.2 Assemblage de l’échantignolle sur la membrure : 

Dans ce cas-là, le boulon est soumis simultanément un effort de cisaillement et de traction, Le cas 

le plus défavorable et celui du vent : 

VZ = -24.057KN 

VY = 0.256KN 

Soit un boulon ordinaire M 12 de classe 6.8 ; fub = 600MPa. 
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IX -Assemblage de la ferme sur le poteau en béton : 

Dans notre cas on a une jonction ferme et poteau en béton armé qui sera calculé comme un 

pied de poteau encastré à sa base qui sert à transmettre les charges jusqu’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 sur le béton d’appui.  

- Sollicitations : 

 Les sollicitations les plus défavorables sont données dans le tableau ci-dessous 

Tableau VII.4 : Les sollicitations les plus défavorables 

Combinaisons N (kN) My (kN.m) Vy (kN) Mz (kN.m) Vz (kN) 

G+1,5 V2S  88.04 14.53 0 0 -16.67 

1,35G + 1,5S -109.17 -2.64 0 0 23.17 

                                                

IX.1-Dimensionnement des tiges d'ancrages:  

 La tige d’ancrage sera dimensionnée avec l’effort de traction le plus défavorable  

Nt = 88.04 kN. 

  

 

 

 

                     

 

                                   

 

 

Figure VII.15 : Tige d’encrage du pied du poteau. 

hp : la hauteur de la section HEA160   hp = 152 mm. 

bp : la largeur de la section HEA160    bp = 160 mm 

c : le débord, donné par : c = (100 à 150) mm, on prend : c = 100 mm 

N 

l1=20Ø 

r =3Ø 

Ø 

l2 = 2Ø 

d1 

l1 
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mmcha P 3522001522   

mmcbb P 3602001602   

Soit e1=e2= 50mm 

 

 

 

 

 

                                                                       

 

                                          Figure VII.16 : Dispositions constructives 

Les tiges d'ancrages se dimensionnent à la traction simple, sous un effort de traction (Na). 

n

N
N t

st   

n : nombre de tiges. 

Nt : effort sollicitant de traction. 

L’ancrage est réalisé par 4 tiges : 

cm

f

N
f

N

y

t
y

t

09.1
5.2314.3

04.88

44

2



















 

Donc : cm5.1  

Soit des tiges d’ancrages de 15 mm de diamètre. 

IX.2-Vérification de la tige d’ancrage : 

L’effort admissible par scellement est fixé par la règle suivante : 

 212

1

.5.3.4.6.

1
1000

g.7
11,0 lrl

d

N c
a 
























                                 (CCM97) 
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Na : effort normal résistant d’une tige. 

3r  , 201 l  , 22 l  

cg  : Le dosage en ciment = 350 Kg/m
3
  

cmr 5.43    

cml 30201    

cml 322  
 

cmd 51   

  kNNa 22.215.108.2830.

5

5.1
1

5.1

1000

3507
11.0

2






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
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

 
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VérifiéeNon                         01.22
4

22.21  kN
N

kNN t

a

 

Donc : on augmente le diamètre des tiges 

On prend  cm2  

  kNNa 528.32144.3840.

5

2
1

2

1000

3507
11.0

2
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
















 


 

Vérifiée                         01.22
4

528.32  kN
N

kNN t
a

 
 

Donc on choisit pour les tiges le diamètre cm2  

IX.3-Vérification des contraintes dans le béton et l'acier :  

m
N

M
e

sd

sd 165.0
04.88

53.14
  

cm
h

cme 03.5
6

2.30

6
5.16   

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). 

228.6 cmA       (A : aire de la section de 2 tiges à gauche du poteau) 
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IX.3.1-Les contraintes dans le béton : 
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IX.3.2-Les contraintes dans l’acier : 
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  h
’
=16,974 cm 

= - 3,79 
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10 
1,146 

(1) (2) 
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2 2 

1 

3 

3 

  HEA160 

IX.4-Dimensionnement de l’épaisseur de la platine : 

IX.4.1 -vérification de la section 1-1 : 

    Le moment dans la section 1-1 est obtenu 

 grâce au diagramme trapézoïdal de contraintes 

 situées à droite de la section, que l’on peut 

 décomposer en un diagramme rectangulaire 

 (1) et un diagramme triangulaire (2). 

Les moments correspondant, pour une bonde 

 de largeur unité (1 cm) et d’épaisseur t, sont : 

  0.189kN.m1051079.3 3

1  M  

 .019.010
3

10

2

146.1
10 3

2 mkNM 







   

mkNMMM .17.021   

 le module d’inertie de la platine 

Pour b = 1cm 
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V

I






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



  

 la contrainte de flexion dans la 

section est : 

cmtf
W

M
y

el

08.2
105.23

617.0
2








 

cmt 08.2                                                                             Figure VII.17 : Vérification dans la section 1-1 

IX.4.2 Vérification de la section 2-2 : 

Par le même résonnement, on aura le moment maximal : 

  

  

D’où : cmt 19.2
105.23

6189.0
2








 

cmt 19.2                                                                               

                                                                                                   Figure VII.18 : Vérification de la section 2-2                                                                                                                                                       

mkNM .189.010
2

10
1079.3 3  
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IX.4.3 Vérification de la section 3-3 : 

Du coté tendu, la platine est soumis à un moment : M = 0.05T 

 kNAT a 82.271031.4428.6 1    

mkNM .391.182.2705.0   

6

50 2t
M 

                                                                         
 

Il faut donc vérifier que : 

cmt

f

M
tf

t

M

y

y

084.0

5.2350

391.16

50

6

50

6
2








 

                                                                                                                

                                                                                                     Figure VII.19 : Vérification de la section 3-3 

 

En conclusion : 

                On prendra une platine uniforme pour tous les poteaux d’épaisseur : t = 25 mm.

 

 



 

Chapitre VIII 
 

Etude de l’ossature  
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I-Etude des poteaux :  

Les poteaux sont des éléments verticaux soumis à des efforts normaux et moments 

fléchissant en tête et à la base dans les deux sens.  

Leur ferraillage se fait à la flexion composée avec une  fissuration peu nuisible, les 

armatures sont déterminées suivant les combinaisons d’actions suivantes : 

ELUF 

 1.35G + 1.5Q 

ELSF 

 G+Q 

RPA99 (ELUA) 

 G+Q+E                                                           

 G+Q-E 

 0.8G+E 

 0.8G-E   

 

 Les sections d’armatures sont déterminées selon les sollicitations suivantes :  

  

antcorrespond

antcorrespond

antcorrespond

NM

MN

MN







max

min

max

 

I.1- Les recommandations du RPA99 V2003 :

  Les armatures longitudinales                                   RPA99 V 2003 (Art 7.4.2.1) 

- Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets.  

- Leur pourcentage minimal est de: 0.8 % b1h1  (Zone II). 

- Leur pourcentage maximal est de : 

 4 % en zones courantes. 

 6 % en zones de recouvrement.   

- Le diamètre minimum est de 12 mm.   

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

cm (zone II).  

- La longueur de recouvrement minimale est de 40Φ en zone IIa 

- Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’extérieur des zones 

nodales. 

Le tableau suivant résume le ferraillage des poteaux : 
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Tableau VIII.1 : Armatures longitudinales minimales et maximales selon le RPA dans les poteaux 

Les différents 

poteaux 

A : Section du  

poteau (cm²) 

Amin(cm²)=0,8%A Amax(cm²)=4%A 

Zone courante 

Amax (cm²) = 6%A 

Zone nodale 

Poteau type 1 50×40 (cm²) 16 80 120 

Poteau type 2 35×35 (cm²) 9.8 49 73.5 

 

 Les armatures transversales : 

    Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l'aide de la formule :  

                        
e

ut

fh

V

t

A






1



                     

RPA 99 V 2003 (Art 7.4.2.2) 

 

Avec :  

  

Vu :   effort tranchant de calcul.  

h1 :   hauteur total de la section brute.  

fe :   contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversales. 

t:     espacement entre les armatures transversales telle que :          

 

nchant.effort trapar  rupture de modedu  compte tient qui correcteurt coefficien : 

poteau)du  aleslongitudin  armatures des minimum diamètre (      

courante). (zone     15t

nodale) (zone    );1510min(

l









l

l cmt





 

 

e.géométriqu élancement :  

5 si 75.3

5 si 2.5

g

g

g







avec





 

La quantité d’armatures transversales minimales est 
1bt

At


 en pourcentage est : 

-   5  si  bt 3.0 g10
0min  A  

-   3  si bt  8.0 g10
0min  A                          

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

ou
f f

g

l l

a b


 
  
 

 

Avec : 

 a et b, dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation considéré.

fl  : Longueur de flambement du poteau. 
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Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur droite 

au minimum de  10Φ.  

I.2-Ferraillage des poteaux : 

a- Les armatures longitudinales :  

Les poteaux sont ferraillés par des sollicitations maximales calculées à l’aide du logiciel 

ROBOT EXPERT 2010  et cela après comparaison avec le ferraillage minimum  donné par 

le RPA99 V2003 en zone ІІa.  

Les Résultats de ferraillage  des poteaux sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau VIII.2 : Les armatures longitudinales adoptées pour les poteaux 

Poteau 
Nmax 

(KN) 

Mcorr 

(KN.m) 

Acal 

(cm²) 

Mmax 

(KN.m) 

Ncorr 

(KN) 

Acal 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 
Aadop (cm²) 

Type 1 189.09 19.84 3.6 101.8 189.07 3.6 16 4HA20+2HA16=16.59 

Type 2 157.97 4.95 2.8 33.72 91.77 2.8 9.8 4HA16+4HA12=12.56 

 

b- Les armatures transversales :  

 

            Tableau VIII.3 : Les armatures transversales adoptées pour les poteaux 

Les différents poteaux Poteau  type 1 Poteau  type 2 

Section (cm) 50×40 35×35 

)(max cml  2.0 1.6 

)(min cml  1.6 1.2 

)(cml f  283.5 283.5 

g  7.08 8.1 

)( cmt nodalezone  15 12 

)(courante cmtzone  20 18 

Vu  (kN) 23.85 12.02 

)( 2cmAt
 0.6 0.22 

nodalezonecmAt  ²)(min  1.8 1.26 

courantezonecmAt  ²)(min  2.4 1.89 

²)(cmAt

adoptée  3.14 2.01 

Nombre de barres 4HA10 4HA8 
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B.8.4.1)(Art CBA                 
9,0

28


















s

e
s

b

cr
u

f
A

fB
N




Conformément aux règles du RPA99 V2003 et au BAEL 91, le diamètre des armatures 

transversales doit être supérieur au tiers du maximum des diamètres des armatures 

longitudinales. 







 max

3

1
lt  . Ce qui est vérifiée dans notre cas. 

I.3-Vérifications :  

a) vérification à l’état limite ultime de stabilité de forme(Flambement) :  

Les éléments soumis à la flexion composée, doivent être justifiés vis-à-vis du flambement, 

l’effort normal ultime est définit comme étant l’effort axial maximal que peut supporter un 

poteau sans subir des instabilités par flambement.  

                                

 

 

 

α : Coefficient fonction de l’élancement λ     

Br : Section réduite du béton  

As : Section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul. 

 







































50   ....................................
35

6.0

50   .............................

35
2.01

85.0

2

2









si

si

 

 

- poteau (50x40) : 

 

L = 6.45 m ; Nmax = 189.09 kN 

giration) de(rayon           115.0
4.05.012

5.04.0

12A

I
i

        ).flambement de(longueur                                   515.445.67.07.0

                

33

0

m
A

hb

mll

i

l

f

f











 

réduite)(section                       ²182.0

679.026.39
0.115

4.515
    '

mB

ouD

r 

 
 

Donc  

kNNu 29.2680
15.1

400
1059.16

5.19.0

25182.0
679.0 4 













   

On a Nmax= 189.09KN < 2680.29KN  la condition est vérifier ; donc pas de risque de 

flambement. 
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A'

A

v

'v

- Poteau (35x35) : 

 

L = 6.45 m ; Nmax = 197.97kN 

        101.0
35.035.012

35.035.0
i

                                  515.4

3

m

ml f









 

 réduite)(section                                                               ²1089.0

64.070.44
0.101

4.515
    '

mB

ouD

r 

 
 

kNNu 26.1570
15.1

400
1056.12

5.19.0

251089.0
64.0 4 













   

On a Nmax= 157.97< 1570.26kN  la condition est vérifiée ; donc pas de risque de flambement. 

  

b)  Vérification des contraintes : 

        La fissuration est peu nuisible, on va entamer  la vérification des poteaux les plus 

sollicités,  à la  contrainte de compression du béton seulement, et pour cela nous allons 

procéder comme suit : 

     223'3

28

''1515
3

6.0

;

dvAvdAvv
b

I

f

v
I

M

S

N

gg

cbc

gg

serser
bc

bcbc















 

 

 

hd

vhv

AAhb

dAdA
hb

v












9.0

    '

'15

''15
2

2

 

  

 

   

Ahb

dA
hb

v

vdAvv
b

IA gg










15

15
2

15'
3

0'

2

233

 
 

 

 

           

   Figure VIII.1 : Section d’un poteau 

 



Chapitre 8                                                                                 Etude de l’ossature 

 

 
136 

Les résultats de la vérification des contraintes sont résumés dans le tableau suivant : 

 

Tableau VIII.4 : Vérification des contraintes dans le béton 

Les 

différents 

poteaux 

Section 

(cm²) 

D 

(cm) 

A 

(cm²) 

v 

(cm) 

v’ 

(cm) 

Igg     

(m
4
) 

Nser 

(KN) 

Mser 

(KN.m) )(MPa

bc
 

)(MPa

bc
 

Poteau 

type 1 
50×40 45 16 27.21 22.79 0.0101 135.09 13.62 1.042 15 

Poteau 

type 2 
35×35 31.5 9.8 19 16 0.0015 114.18 -0.46 0.873 15 

 

Du tableau ci- dessus on remarque que   bcbc   donc la contrainte de compression dans 

le béton est vérifiée. 

c)  Vérification aux sollicitations tangentielles :  

                           
b

V

7.4.3.2)(Art  99v2003RPA                       5 si         04.0

5 si       075.0

: que       telle

u
bu

g

g

d

28bu

d

f cd


























  

Les vérifications aux sollicitations tangentielles sont résumées dans le tableau suivant :   

 

Tableau VIII.5 : Vérification des contraintes tangentielles 

Les 

différents 

poteaux 

Section 

(cm²) 
lf  (m) g  

d  d (cm) Vu (KN) 
)(MPa


 

)(MPa

adm
 

Poteau 

type 1 
50×40 4.515 7.08 0.075 45 23.85 0.132 1.875 

Poteau 

type 2 
35×35 4.515 8.1 0.075 31.5 12.02 0.109 1.875 

 

Du tableau ci-dessus on remarque que la condition exigée par le RPA99/2003 sur les  

sollicitations tangentielles est vérifiée. 
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Ferraillage des poteaux (50x40)                                  Ferraillage des poteaux (35X35)                                                     

 

Disposition constructive des armatures des poteaux : 

 
    

                                 Poteau 70x40                                                                Poteau 35x35 

                                               

                                                Figure VIII.2 : Schéma de ferraillage des poteaux 
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II-Etudes des poutres de chainages :  

     Les poutres seront étudiées en tenant  compte des efforts donnés par le logiciel ROBOT 

2012, qui sont tiré des combinaisons les plus défavorables exigées par le RPA 99/2003 qui 

sont :  

ELUF 

 1.35 G+1.5 Q 

ELSF 

 G + Q 

RPA99(ELUA) 

 G + Q + E                                                

 0.8 G + E 

 0.8 G – E 

Les poutres sont sollicitées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort 

tranchant, le moment fléchissant permet la détermination des dimensions des armatures 

longitudinales, et leurs longueurs d’arrêt. L’effort tranchant permet de déterminer les 

armatures transversales.  

On distingue un seul type de poutre, Après détermination des sollicitations (M, N, T) on 

procède au ferraillage avec le respect des pourcentages d’aciers données par le RPA99 en   

zone IIa.     

II.1-  Recommandation du RPA99V2003 :  

a) Armatures longitudinales : 

 Le pourcentage total minimum des aciers  longitudinaux sur toute la longueur  de la 

poutre est de 0.5%, hbAl  %5.0min  

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :  

 4% de la section de béton en zone courante. 

 6% de la section de béton en zone de recouvrement.   

 La longueur minimale de recouvrement est de  40×Φ  (zone IIa). 

 L’ancrage des armatures longitudinales  supérieures et inférieures dans les poteaux de 

rive et d’angle doit être effectué avec des crochets  à 90°. 

b) Armatures transversales : 

 La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par At =0.003×St ×b 

 L’espacement maximal entre les armatures transversales, est donné comme suit : 

 









min
12;

4
min lt

h
S    dans la zone nodale et travée si les armatures comprimées 

sont nécessaires. 

 
2

h
St    en dehors de la zone nodale. 

 Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus du nu de 

l’appui ou de l’encastrement. 
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II.2- Ferraillage des poutres de chainages : 

a) Les armatures longitudinales  

Le ferraillage longitudinal adopté est celui obtenu par les sollicitations les plus défavorables 

extrait du logiciel ROBOT 2012, et cela après comparaison avec le ferraillage minimum 

donné par le RPA99 V2003. 

Tableau VIII.6 : Les armatures longitudinales dans les poutres 

Section 

(cm²) 
Localisation 

M 

(kN.m) 
V (kN) 

Acal 

(cm²) 
Amin (cm²) Aadopté (cm²) 

(30×30) 

Appui/Zr -10.25 
8.92 

1.1 
4.5 

2T16 + 2T12 = 6.28 

Travée /Zc 1.78 1.1 2T16 + 2T12 = 6.28 

Zc : zone courante 

Zr : zone de recouvrement  

 Longueur de recouvrement : 

 Lr  > 40Φ = 40×1.6 = 64cm 

b) Les armatures transversales : 

  cm

bh
l

85.03  ;  85.0  ;  6,1min

10

30
  ;  

35

30
  ;  6,1min

10
  ;  

35
  ; min

























 

Donc on prend mmt 8 → At =4T8= 2.01 cm² (un cadre et un étrier) 

c) Calcul des espacements des armatures transversales : 

cmS
b

fA
S t

et
t 33.89

3.03.0

4001001.2

4.0

4

11 












 

  H.III.3)(Art  91 BAEL                             4040  ;  9.0min 22
cmScmhS tt   

 

MPa
db

V

fb

Af
S

u
u

tu

te
t

066.0
45.03.0

1092.8

3.0

8.0

3

0

280

3





















 

cmSt 10.903   
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Et d’après le RPA99 V2003 : 

15
2

30

2


h
St      On adopte un espacement de 10 cm pour la zone courante  

)4.14  ;  5.7min()12;
4

min(  
h

St   

On adopte un espacement de 7 cm pour la zone nodale sur une longueur de l =2×h  = 60 cm 

²35.14510003.0003.0
min

cmdSA tt   

éeest vérificondition  La ²35.1²01.2 min  cmAcmAt  

II.3- Vérifications : 

a) Condition de non fragilité : 

²63.123.0 28
min cm

f

f
dbAA

e

t   

Donc la condition de non fragilité est vérifiée. 

b) Vérification de contrainte tangentielle 

La vérification à faire vis-à-vis de la contrainte tangentielle maximale est : 

H.III.1)(Art  91 BAEL   (F.P.N)       )4  ;  13.0min( :      28

0

MPafquetel
db

v
c


 

 

Les résultats de la vérification des contraintes tangentielles sont résumés dans le tableau 

suivant : 

Tableau VIII.7 : Vérification des contraintes tangentielles 

Section Vu (kN) τ(MPa) )(MPau  

(30×30) 8.92 0.066 3.25 

 MPaMPa uu 25.3066.0      Pas de risque de cisaillement  

c)  Vérification des armatures longitudinales au cisaillement : 

 

 En appui de rive : 

 

 

 

 

e

su
l

f

V
A



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 En appui intermédiaire : 

      











d

M
V

f
A a

u

e

s
l

9,0


 

Les résultats de la vérification des armatures longitudinales au cisaillement  sont résumés dans 

le tableau suivant : 

Tableau VIII.8 Vérification au cisaillement 

section Al (cm²) ).( cmkNM a

u  
Al (Ap  rive) 

(cm²) 

Al (Ap inter) 

(cm²) 

30×30 6.28 -1025 2.56 -4.71 

 

d) Vérification à l’ELS : 

 L’Etat limite d’ouvertures des fissures : 

Aucune vérification à faire car la fissuration est peu préjudiciable. 

 Etat limite de compression du béton :   

y
I

M ser
bc 

 2
' '15( ) 15 ( ' ) 0

2
s s s s

b y
A A y d A d A


        

3
2 ' 20 15 ( ) ( ')

3
s s

b y
I A d y A y d


         

 

cmy 80.12
 

431004.1 mI    

MPafcbc 15256.06.0 28 
 

 Appui : 

 
 éeest vérifin compressio la                   1542.1

42.1

MPa

MPa

bcbc

bc









  
 Travée : 

 éeest vérifin compressio la                   1529.0

29.0

MPa

MPa

bcbc

bc








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 Vérification de la flèche : 

Le calcul des déformations  est effectué pour évaluer les flèches dans l’intention de fixer 

les contre-flèches à la construction ou de  limiter les déformations de service. Nous allons 

évaluer la flèche selon les règles du BAEL 91(Article B.6.5) et du CBA 93.  

Si l’une des conditions  ci-dessous n’est pas satisfaite la vérification de la flèche devient 

nécessaire : 























  .....(3)........................................
2,4

....(2)........................................ 
10

h

  ...(1).................................................. 
16

1

0

0

e

t

fdb

A

M

M

l

l

h

 

               0.06
16

1
074.0

405

30
(1)                                              Vérifiée 

Mt = 2.37 kN.m 

G = 5.7 kN/m; G0 = 250.40.4 = 4 kN/m  

qu =1.35 (5.7 + 4) = 13.09 kN/m  

mkN
Lq

M u .83.26
8

05.409.13

8

22

0 





  

                    0.009
83,2610

37,2
074.0

405

30
(1) 


                  Vérifiée  

       0.0105
400

2.4
0046.0

45.03.0

106,28
(3)

-4

0










db

A
            Vérifiée  
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Dispositions constructives des poutres de chainages :  

 

 

 

             Coupe 1-1                                                               Coupe 2-2  

                

En travée                                                                 En appui 

 

                         Figure VIII.3 : Schéma de ferraillage des poutres de chainages 
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I-Introduction : 

          La fondation est un élément qui permet de transmettre au sol les charges ramenées par 

la superstructure. Cette transmission peut être directe (semelles posées directement sur le sol 

⇒ fondations superficielles)  ou indirecte (semelles sur pieux  ⇒ fondations profondes) et cela 

de façon à  limiter les tassements différentiels et les déplacements sous l’action des forces 

horizontales. Elle constitue donc la partie essentielle de l’ouvrage, puisque de sa bonne 

conception et réalisation découle la bonne tenue de l’ensemble. Le dimensionnement de la 

fondation est conditionné par le site d’implantation et les caractéristiques du béton utilisées.la 

contrainte admissible du sol est  σsol = 1.5bars. 

       La profondeur d’ancrage : D = 2.0 m (voir annexe). 

II-Calcul des fondations: 

II.1-Poteau de section  (50 x 40) cm² : 

II.1.1- Détermination des sollicitations: 

Pour  le calcul on considère les deux états limites  (ELU, ELS). Les  fondations 

superficielles  sont dimensionnées  selon les combinaisons  d'actions suivantes: 

G + Q + E                          

0.8G ± E                               (RPA99 V2003 .Art.10.1.4.1) 

Compte tenu  de l'application à la résistance ultime du sol qu d'un coefficient  de sécurité de 2. 

Les sollicitations les plus défavorables sont données dans le tableau ci-dessous: 

Tableau IX.1 Les sollicitations à la base des poteaux (70 x 40) 

Sollicitation 
Situation accidentelle 

Situation durable 

ELU ELS 

G+Q+EX 1,35G+1,5S G+S 

N
max

 (kN) 111,59 197,30 141,18 

My (kN.m) 6,74 19,88 13,62 

MZ (kN.m) 31,72 0 0 

Vy (kN) 13,49 0 0 

VZ (kN) 2,03 5,98 4,10 

                                      

II.1.2-Pré dimensionnement de la semelle : 

 Les dimensionnements de la semelle sont choisies de manière qu’elles soient 

homothétiques avec celle du pied de poteau, les poteaux de notre structure sont rectangulaire  

à la base (a x b), donc les semelles sont rectangulaire (A x B). 

a et b : dimension du poteau considéré.   
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A

B

c c'

a*b

N

A*B

h

a

b

d

A et B : dimension de la semelle. 

h : d + c ; avec c = 5 cm. 

d : hauteur utile de la semelle est donnée par. 

1.2)Art -15.IIICh -91 (BAEL          

4

4
max















aA

bB

d  

                                                                                           Figure IX.1 : Dimension de la semelle. 

Critère de non poinçonnement:                                         

solM  2    Situation accidentelle                                       

solM  33.1   Situation durable  

M  : Contrainte maximale dans la semelle donnée par la formule suivante: 
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II.1.3- Dimensionnement de la semelle:

 
- Situation accidentelle :  

KNN 59.111max 
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m

B
A 96.0

4

77.05

4

5








 
 

Soit  B= 0.8 m    et    A =1 m 

- Situation durable :   

KNN 3.197max 
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a
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B

B

b
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a
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N
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N
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m
B

A 275.1
4

02,15

4

5






  

On choisit pour toutes les semelles des poteaux de section (50 x 40) cm² A=1.30m et 

B=1.10m 

 

cmdsoit
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d
aA

bB

d

20  

20
4
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5.17
4

4.010.1
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4

4
max









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
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

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









 

 cdh 20+ 5 =25 cm 

l1 : hauteur de l'amorce de poteau   

  l1 = 2 – 0.25 = 1.75 m  

 Poids de la semelle: 

             P = 1.3×1.1×0.25×25 = 8.937 kN 

 poids de l’amorce : 

            P=0.4x0.5x1.75x25=8.75kN 

 Poids des terres : 

            Pterres = (1.3x1.1x2x22)-(8.937+8.75) =45.233Kn 

Poids total: 

P=8.937+8.75+45.233=62.92kN 
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Les moments à la base: 

   

 

 1

1

lhVMM

lhVMM

yzbz

zyby




 

 

Les sollicitations à la base de la semelle sont regroupées dans le tableau ci-dessous :  

Tableau IX.2 : Les sollicitations à la base de la semelle type 1  

 

Sollicitation 

Situation 

Accidentelle 

Situation durable 

ELU ELS 

G+Q+EX 1.35G+1.5S G+S 

N
max

 (KN) 174.51 260,22 204.1 

Mby (KN.m) 10.8 19,88 13,62 

MbZ (KN.m) 58.7 0 0 

Vy (KN) 13,49 0 0 

VZ (KN) 2,03 5,98 4,10 

 

II.1.4- Vérification des contraintes : 

  Les contraintes dans les semelles excentrées sont données par les expressions suivantes: 
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Les contraintes sont regroupées dans le tableau suivant: 

Tableau IX.3 : Vérification des contraintes dans le sol 

Cas de 

chargement 
Sens e0 (m) max (bar) 

min (bar) moy (bar) 

Situation 

accidentelle 

Sens A 0.336 3.11>3 -1.01 2.05>1.5 

Sens B 0.061 1.56<3 0.81 1.37<1.5 

Situation 

Durable 

ELU 
Sens A 0 1.82<1.995 1.82 1.82>1.5 

Sens B 0.076 2.45>1.995 1.06 2.10>1.5 

ELS 
Sens A 0 1.42<1.995 1.42 1.42<1.5 

Sens B 0.066 1.86<1.995 0.91 1.62>1.5 

Les valeurs négatives représentent une traction, donc un renversement de la semelle 

Les contraintes   moyennes à la situation accidentelle, à l’ELU et à l’ELS dans les deux sens 

ne sont  pas vérifiée donc on augmente la section de la semelle à  A= 2m et B = 1.5m 

 

 cdh 37.5+ 5 =42.5cm 

l1 : hauteur de l'amorce de poteau   

  l1 = 2 – 0.425 = 1.575m  

 Poids de la semelle: 

             P = 2×1.5×0.425×25 = 31.875 kN 

 Poids de l’amorce : 

            P=0.4x0.5x1.575x25=7.875kN 

 Poids des terres : 

            Pterres = (2x1.5x2x22)-(31.875+7.875) =92.25kN 

    Poids total: 

P=31.875+7.875+92.25=132kN 

Les moments à la base: 
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Les sollicitations à la base de la semelle sont regroupées dans le tableau ci-dessous :  

Tableau IX.4 : Les sollicitations à la base de la semelle type 1 

 

Sollicitation 

Situation 

Accidentelle 

Situation durable 

ELU ELS 

G+Q+Ex 1.35G+1.5S G+S 

N
max

 (KN) 243.59 329.3 273.18 

Mby (KN.m) 10.8 19,88 13,62 

MbZ (KN.m) 58.7 0 0 

Vy (KN) 13,49 0 0 

VZ (KN) 2,03 5,98 4,10 

Vérification des contraintes : 

  Les contraintes dans les semelles excentrées sont données par les expressions suivantes: 
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Les contraintes sont regroupées dans le tableau suivant: 

Tableau IX.5: Vérification des contraintes dans le sol 

Cas de 

chargement 
Sens e0 (m) max (bar) 

min (bar) moy (bar) 

Situation 

accidentelle 

Sens A 0.240 1.39<3 0.32 1.12<1.5 

Sens B 0.044 0.92<3 0.67 0.85<1.5 

Situation 

Durable 

ELU 
Sens A 0 1.09<1.995 1.09 1.09<1.5 

Sens B 0.06 1.29<1.995 0.83 1.17<1.5 

ELS 
Sens A 0 0.91<1.995 0.91 0.91<1.5 

Sens B 0.05 1.04<1.995 0.72 0.96<1.5 
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II.1.5-Vérification de la stabilité au renversement: (RPA 99 v 2003.Art.10.1.5) : 

Dans le cas accidentel, il faut vérifier que: 


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Donc la vérification au renversement est vérifiée. 

II.1.6-Détermination des armatures de la semelle: 

On a deux conditions à vérifier : 
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Si les deux conditions sont vérifiées, les armatures seront calculées sous un effort normal 

fictif: 
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    Si l'une  des deux conditions est non vérifiée, les armatures seront calculées sous un 

moment M1 
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a)-situation accidentelle: 

- Armatures parallèles  à" A": 
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b) Situation durable : 

b-1) A l'E L U 
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b-2) A l'E L S 

- Armatures parallèles à" A": 
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c) Condition de non fragilité : 
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d) Dispositions constructives: 

  Les armatures seront munies des crochets si : (ls>B/4 sens B et ls > A/4 sens A) 
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f

f
l

s

tjs

e
s










 

              HAs  5.1  

Suivant B : on prend pour le sens B, des barres HA14                       

  cm
B

cmls 375
4

38.49
1.2²5.14.2

4004.1





   

Suivant A : on prend pour le sens A, des barres HA14 

cm
A

cmls 50
4

38.49
1.2²5.14.2

4004.1





   

Donc toutes les barres doivent être prolongées jusqu’à l'extrémité de la semelle, mais peuvent 

ne pas comporter des crochets.  

Tous les résultats sont regroupés dans le tableau suivant: 

Tableau IX.6 : Les armatures des semelles type 1 

Armatures Situation  

accidentelle 

Situation  

durable 

Amin 

(cm²) 

Nombre 

De 

barre 

As (cm²) 
 

 

ls (cm) St (cm) 

ELU ELS 

As (B) 2.79 3.88 3.16 7.69 6HA14 9.24 49.38 25 

As (A) 5.43 4.73 3.92 10.26 8HA14 12.32 49.38 25 
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Figure IX.2 : Schéma de ferraillage de la semelle type 1. 

II.2-Poteau de section  (35 x 35) cm² : 

II.2.1- Détermination des sollicitations: 

Les sollicitations les plus défavorables sont données dans le tableau ci-dessous: 

Tableau IX.7 Les sollicitations à la base des poteaux (35 x 35) 

                                      

II.2.2-Pré dimensionnement de la semelle : 

 Les dimensionnements de la semelle sont choisies de manière qu’elles soient 

homothétiques avec celle du pied de poteau, les poteaux de notre structure sont rectangulaire  

à la base (a x b), donc les semelles sont rectangulaire (A x B). 

a et b : dimension du poteau considéré.   

A et B : dimension de la semelle. 

h : d + c ; avec c = 5 cm. 

d : hauteur utile de la semelle est donnée par. 

Sollicitation 
Situation accidentelle 

Situation durable 

ELU ELS 

G+Q+EX 1.35G+1.5S G+S 

N
max

 (kN) 100.43 157.97 114.18 

My (kN.m) 31.03 4.95 3.38 

MZ (kN.m) 0.17 0.19 0.15 

Vy (kN) 0.15 0.17 0.13 

VZ (kN) 10.07 1.05 0.72 
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A

B

c c'

a*b

N

A*B

h

a

b

d

1.2)Art -15.IIICh -91 (BAEL          

4

4
max















aA

bB

d  

                                                                                            

                     

                                                                                                 Fig. IX.3 : Dimension de la semelle. 

Critère de non poinçonnement:                                         

solM  2    Situation accidentelle                                       

solM  33.1   Situation durable  

M  : Contrainte maximale dans la semelle donnée par la formule suivante: 








 












 





A

e

BA

N

B

e

BA

N

M

M

0

0

6
1

6
1





 

bars

N

M
e

sol

y

5.1

0







 

 

 

II.2.3- Dimensionnement de la semelle:

 
- Situation accidentelle :  

KNN 43.100max 
 

solsol

sol
a

Nb
B

B

b

A

a
ona

N
BA

S

N







 ,  

mB 82.0
15.035.0

10043.035.0







 

 
mBA 82.0

 
 

AB
B

A

b

a

cmb

cma







35

35
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Soit  B= 0.85 m    et    A =0.85 m 

- Situation durable :   

KNN 97.157max 
 

solsol

sol
a

Nb
B

B

b

A

a
ona

N
BA

S

N







 ,  

mB 03.1
15.035.0

15797.035.0







 

mBA 03.1  

On choisit pour toutes les semelles des poteaux de section (35 x 35) cm² A=1.10m et 

B=1.10m 

 

cmdsoit

cmd
bB

d

75.18  

75.18
4

35.010.1
max

4
max













 


 

 cdh 18.75+ 5 =23.75 cm 

l1 : hauteur de l'amorce de poteau   

  l1 = 2 – 0.2375 = 1.7625 m  

 Poids de la semelle: 

             P = 1.10×1.10×0.2375×25 = 7.18 kN 

 Poids de l’amorce : 

            P=0.35x0.35x1.7625x25=5.40kN 

 Poids des terres : 

            Pterres = (1.10x1.10x2x22)-(7.18+5.40) =40.66Kn 

Poids total: 

P=7.18+5.40+40.66=53.24kN 

 

Les moments à la base: 

   

 

 1

1

lhVMM

lhVMM

yzbz

zyby




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Les sollicitations à la base de la semelle sont regroupées dans le tableau ci-dessous : 

 Tableau IX.8 : Les sollicitations à la base de la semelle type 1  

 

Sollicitation 

Situation 

Accidentelle 

Situation durable 

ELU ELS 

G+Q+EX 1.35G+1.5S G+S 

N
max

 (KN) 153.67 211.21 167.42 

Mby (KN.m) 51.17 7.05 4.82 

MbZ (KN.m) 0.47 0.53 0.41 

Vy (KN) 0.15 0.17 0.13 

VZ (KN) 10.07 1.05 0.72 

II.2.4- Vérification des contraintes : 

  Les contraintes dans les semelles excentrées sont données par les expressions suivantes: 



















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

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
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

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M
eavec
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e
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sol

sol

0
0
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0
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1
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1
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



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


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












 




















 





N

M
eavec

B

e

BA

N

B

e

BA

N

sensB
y

sol

sol

0
0

min

0
max

  
6

1

durablesituation  33.1

leaccidentelsituation  .26
1








 

 

²/5.19915033.133.1

²/30015022

mKN

mkN

sol

sol








 

solmoy 


 



4

3 minmax

 

Les contraintes sont regroupées dans le tableau suivant: 

Tableau IX.9 : Vérification des contraintes dans le sol 

Cas de 

chargement 
Sens e0 (m) max (bar) 

min (bar) moy (bar) 

Situation 

accidentelle 

Sens A 0.003 1.29<3 1.25 1.28<1.5 

Sens B 0.333 3.57>3 -1.04 2.42>1.5 

Situation 

Durable 

ELU 
Sens A 0.003 1.77<1.995 1.71 1.75>1.5 

Sens B 0.033 2.06>1.995 1.43 1.90>1.5 

ELS 
Sens A 0.002 1.39<1.995 1.36 1.38<1.5 

Sens B 0.029 1.60<1.995 1.16 1.49<1.5 

Les valeurs négatives représentent une traction, donc un renversement de la semelle 
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Les contraintes   moyennes à la situation accidentelle, à l’ELU et à l’ELS dans les deux sens 

ne sont  pas vérifiée donc on augmente la section de la semelle à  A= B=1.8m 

 

 

 cdh 36.25+ 5 =41.25cm 

l1 : hauteur de l'amorce de poteau   

  l1 = 2.0 – 0.4125 = 1.5875m  

 Poids de la semelle: 

             P = 1.8×1.8×0.4125×25 = 33.41 kN 

 Poids de l’amorce : 

            P=0.35x0.35x1.5875x25=4.86kN 

 Poids des terres : 

            Pterres = (1.8x1.8x2x22)-(33.41+4.86) =104.29kN 

    Poids total: 

P=33.41+4.86+104.29=142.56kN 

Les moments à la base: 

   

 

 1

1

lhTMM

lhTMM

yzbz

zyby




 

Les sollicitations à la base de la semelle sont regroupées dans le tableau ci-dessous 

Tableau IX.10 : Les sollicitations à la base de la semelle type 1  

 

Sollicitation 

Situation 

Accidentelle 

Situation durable 

ELU ELS 

G+Q+Ex 1.35G+1.5S G+S 

N
max

 (KN) 242.99 300.53 256.74 

Mby (KN.m) 51.17 7.05 4.82 

MbZ (KN.m) 0.47 0.53 0.41 

Vy (KN) 0.15 0.17 0.13 

VZ (KN) 10.07 1.05 0.72 

 

 

cmdsoit

cmd
bB

d

25.36  

25.36
4

35.08.1
max

4
max













 


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-Vérification des contraintes : 

  Les contraintes dans les semelles excentrées sont données par les expressions suivantes: 


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
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solmoy 
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 
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Les contraintes sont regroupées dans le tableau suivant: 

Tableau IX.11: Vérification des contraintes dans le sol 

 

Cas de 

chargement 
Sens e0 (m) max (bar) 

min (bar) moy (bar) 

Situation 

accidentelle 

Sens A 0.002 0.75<3 0.74 0.747<1.5 

Sens B 0.210 1.27<3 0.22 1.01<1.5 

Situation 

Durable 

ELU 
Sens A 0.002 0.93<1.995 0.92 0.927<1.5 

Sens B 0.023 0.99<1.995 0.85 0.955<1.5 

ELS 
Sens A 0.001 0.79<1.995 0.79 0.79<1.5 

Sens B 0.018 0.84<1.995 0.74 0.815<1.5 

 

II.2.5-Vérification de la stabilité au renversement: (RPA99 v 2003.Art.10.1.5) : 

Dans le cas accidentel, il faut vérifier que: 











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
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4
0  

0.45m0.210m  e :B sens

0.45m0.002m  e:A sens

0

0




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Donc la vérification au renversement est vérifiée. 

II.2.6-Détermination des armatures de la semelle: 

On a deux conditions à vérifier : 

          

 

 






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Si les deux conditions sont vérifiées, les armatures seront calculées sous un effort normal 

fictif: 

sensB
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e
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    Si l'une  des deux conditions est non vérifiée, les armatures seront calculées sous un 

moment M1 
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a)-situation accidentelle: 

- Armatures parallèles  à" B": 

1

0
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b) Situation durable : 
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
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
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²69.3 cmA  

c) Condition de non fragilité : 

²96.8 

96.825.41180
400

1.2
23.023.0 228

cmAMin

cmhA
f

f
AMin

s

A

e

ts

A




 

d) Dispositions constructives: 

  Les armatures seront munies des crochets si : (ls>B/4 sens B et ls > A/4 sens A) 

              

   :

²6.04

scellementdelongueurl

f

f
l

s

tjs

e
s









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              HAs  5.1  

Suivant B ou A : on prend pour le sens B ou A, des barres HA12                     

  cm
B

cmls 45
4

33.42
1.2²5.14.2

4002.1





 

 

Donc toutes les barres doivent être prolongées jusqu’à l'extrémité de la semelle, avec des 

crochets.   

Tous les résultats sont regroupés dans le tableau suivant: 

Tableau IX.12 : Les armatures des semelles type 2 

 

          

                                Figure IX.4: Schéma de ferraillage de la semelle type 2 

III-Calcul des longrines :  

 III.1-Introduction :   

 Les longrines sont des éléments appartenant à l’infrastructure et qui servent à rigidifier 

l’ensemble des semelles. Et elles sont soumises à des forces axiales de traction.  

III.2- Pré dimensionnement : 

  Les dimensions minimales de la section transversale des longrines sont : 

Armatures Situation  

accidentelle 

Situation  

durable 

Amin 

(cm²) 

Nombre 

De 

barre 

As (cm²) 
 

 

ls (cm) St (cm) 

ELU ELS 

As (A) 5,45 4,48 3,80 8,96 8HA12 9,04 42,33 22,5 

As (B) 3,5 4,33 3,69 8,96 8HA12 9,04 42,33 22,5 
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25 cm x 30 cm : sites de catégorie S2 et S3 

30 cm x 30 cm : site de catégorie S4 

Pour notre cas on optera pour des longrines de section :( 40x40) cm² 

III.3- Ferraillage :  

Les longrines doivent être calculées pour résister à l’action d’une forces de  traction  qui est 

égale à : 

10.1.1.b)V2003.Art. (RPA99         20KN
N

Nt 










 

α: coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considérée    

max

uN : L’effort normal ultime du poteau le plus sollicité.   

 α = 12 (zone IIa, site S3) 

kNNELS

kNNELU

t

t

39.21
12

74.256

04.25
12

53.300





















 

s

t
s

N
A


  

²06.1
201

1039.21

²72.0
348

1004.25

3

3

cmAELS

cmAELU

s

s















 

²6.9

4040106.0%6.0

min

2

min

cmA

BA



 

 

Donc on ferraille avec Amin   

Soit 6HA16, avec As = 12.05 cm²  

-  Vérification  de la condition de non fragilité : 

         eest vérifi        ²05.12²4.8

4.8
400

1.24040

28

cmcm

A

f

fB
A

s

e

t
s




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



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- Vérification de la flèche 

mlkNqs /02.59
35.4

74.256
  

La plus grande portée est : l=4.35m 

4
33

4

33.213333
12

4040

12

175.2
200

435

200384

5

cm
hb

I

cm
l

f
IE

lq
f adm

s















 

175.2614.0
33.213333101.2384

)435(02.595
5

4





f                     Vérifiée  

- Armatures transversales :  

Soit des cadres de diamètre 8  dont l’espacement est inférieur à : min (20 cm, 15Φ) 

St < (20cm, 15*0,8) = 12cm 

Les cadres sont espacés de 15 cm en travée et de 10cm en zone nodale.  

                    

                                   Figure IX.5 : Schéma de ferraillage des longrines 
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I- Introduction: 

Après le dimensionnement et la vérification des éléments de la structure à la résistance, et la 

stabilité, on doit vérifier la stabilité d’ensemble sous le vent et le séisme. 

La stabilité de la structure est assurée si : 

 ∑ Moments résistants (stabilisateurs) ≥ ∑ moments renversants. 

 ∑ Mst ≥∑ MR 

II- Détermination des moments renversants (MR) : 

II.1- Cas de vent : 

L’action du vent est décomposée en deux composantes : 

- Une composante horizontale (FH) 

- Une composante verticale (FV) 

 

a) Vent sur façade principale avec dépression intérieur (Cpi=-0.2) 

Tableau X.1: Vent sur la façade principale Cpi=-0.2 

Zone qj (N/m²) S (m²) FH (KN) FV (KN) Point d’application 

X(m) Y(m) Z(m) 

F 309.786 152.376 0 47.203 2.267 16.8 - 

G -619.573 304.752 0 -188.816 9.07 16.8 - 

H -309.786 152.376 0 -47.203 15.872 16.8 - 

Fr (toi) - - 0 - - - - 

Fr (par) - - 0 - - - - 

FH=0 - - 16.8 - 

- FV=-188.816 12.47 16.8 - 

 

Calcul de MR : 

MR /xx= FV ×Y =3172.108 KN.m 

MR/yy =FV×X + FH  ×Z= 2354.535KN.m  
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Figure X.1 : Résultantes des forces verticales sur la façade principale avec dépression intérieure 

  

b) Vent sur façade principale avec surpression intérieur (Cpi=0.8) 
 

Tableau X.2 : Vent sur la façade principale Cpi=0.8 

zone qj (N/m²) S (m²) FH (KN) FV (KN) Point d’application 

X(m) Y(m) Z(m) 

F -722.835 152.376 0 -110.142 2.267 16.8 - 

G -1652.196 304.752 0 -503.51 9.07 16.8 - 

H -1342.409 152.376 0 -204.55 15.872 16.8 - 

Fr (toi) - - 0 - - - - 

Fr (par) - - 0 - - - - 

FH=0 - - 16.8 - 

- FV=-818.202 9.854 16.8 - 

 

Calcul de MR 

MR /xx =13745.793 KN.m 

MR/yy =8062.562 KN.m  
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Figure X.2 : Résultantes des forces verticales sur la façade principale avec surpression intérieure 

 

c) Vent sur façade secondaire avec dépression intérieur (Cpi=0.15) 
 

Tableau X.3 : Vent sur la façade secondaire  Cpi=0.15 

Zone qj (N/m²) S (m²) FH (KN) FV (KN) Point d’application 

X(m) Y(m) Z(m) 

F -51.63 152.376 0 -7.867 2.267 16.8 - 

G -980.99 304.752 0 -298.958 9.07 16.8 - 

H -671.204 152.376 0 -102.275 15.872 16.8 - 

Fr (toi) - - 0 - - - - 

Fr (par) - - 0 - - - - 

FH=0 - - 16.8 - 

- FV=-409.1 10.639 16.8 - 

 

Calcul de MR 

MR /xx =6872.88 KN.m 

MR/yy =4352.414 KN.m  
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Figure X.3 : Résultantes des forces  verticales sur la façade secondaire avec dépression intérieure 

 

d) Vent sur la façade secondaire avec surpression intérieur (Cpi=0.8) 
 

Tableau X.4 : Vent sur la façade secondaire Cpi=0.8 

zone qj (N/m²) S (m²) FH (KN) FV (KN) Point d’application 

X(m) Y(m) Z(m) 

F -722.835 152.376 0 -110.142 2.267 16.8 - 

G -1652.196 304.752 0 -503.51 9.07 16.8 - 

H -1342.409 152.376 0 -204.55 15.872 16.8 - 

Fr (toi) - - 0 - - - - 

Fr (par) - - 0 - - - - 

FH=0 - - 16.8 - 

- FV=-818.202 9.854 16.8 - 

Calcul de MR 

MR /xx =13745.793 KN.m 

MR/yy =8062.562 KN.m 
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Figure X.4 : Résultantes des forces verticales sur la façade secondaire avec surpression intérieure 

 

e) Vent sur la façade latérale gauche ou droite avec dépression intérieur (Cpi=-0.5) 
 

Tableau X.5 : Vent sur la façade latérale gauche ou droite Cpi=-0.5 

zone qj (N/m²) S (m²) FH (KN) FV (KN) Point d’application 

X(m) Y(m) Z(m) 

F -981.331 15.312 0 -15.026 8.75 0.875 - 

G -938.665 15.312 0 -14.372 8.75 0.875 - 

H -117.332 61.25 0 -7.186 8.75 5.25 - 

I 0 434.875 0 0 8.75 21.175 - 

Fr (toi) - - 27.665 0 8.75 0 - 

Fr (par) - - 0 0 0 0 - 

FH=27.665 - 8.75 - - 

- FV=-36.584 8.75 1.734 - 

 

Calcul de MR 

MR /xx =1165.785K.m 

MR/yy : Il n’ya pas lieu de le calculé vue la symétrie des efforts par apport a l’axe X 
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Figure X.5 : Résultantes des forces verticales sur la façade latérale gauche et droite avec dépression 

intérieure 

 

f) Vent sur la façade latérale gauche ou droite avec surpression intérieur (Cpi=0.8) 
 

Tableau X.6 : Vent sur la façade latérale gauche ou droite Cpi=0.8 

zone qj (N/m²) S (m²) FH (KN) FV (KN) Point d’application 

X(m) Y(m) Z(m) 

F -2367.996 15.312 0 -36.258 8.75 0.875 - 

G -2325.329 15.312 0 -35.605 8.75 0.875 - 

H -1503.997 61.25 0 -92.119 8.75 5.25 - 

I -1386.664 434.875 0 -603.025 8.75 21.175 - 

Fr (toi) - - 27.665 0 8.75 0 - 

Fr (par) - - 0 0 8.75 0 - 

FH=124.393 - 8.75 - - 

- FV=-767.007 8.75 17.36 - 

Calcul de MR 

MR /xx =12456.193 KN.m 

MR/yy : Il n’ya pas lieu de le calculé vue la symétrie des efforts par apport a l’axe X 
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Figure X.6 : Résultantes des forces verticales sur la façade latérale gauche et droite avec surpression 

intérieure 

 

II.2- Cas de séisme : 

Le moment de renversement qui peut être par l’action causé par l’action sismique doit être 

calculé par rapport au niveau de contacte sol –fondation. 

a) Réaction à la base : 
 

Tableau X.7 : Réaction à la base due aux effets sismiques 

 

CQC : combinaison quadratique complète.  

mKNXFMM

mKNYFMM

GzyyyyR

GzxxxxR

.645.22051

.538.42187

/

/




 

b) Calcul des moments résistants (stabilisateurs) : 

 

- Poids de la structure :  

Pt =  691.2091  KN                                                (chapitre de l’étude sismique) 

 

 

Le mode 
  Réaction   

Fx(KN) Fy (KN) Fz(KN) Mxx(KN.m) Myy(KN.m) 

CQC 340.79 294.06 2405.06 1782.53 1007.37 
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- Poids des fondations :  

 

PF = 24 x 2 x 1.5 x0.55 x 25 = 990 kN  

 

- Poids des avants poteaux :  

 

PP = 24 x 0.4 x 0.5 x1.75 x 25 = 210 kN  

 

- Poids total de la structure : 

PT = 3291.691 kN 

1) Moment résistant 

GTiiyyST

GTiixxST

XPXPM

YPYPM









/

/
 

- Mst/XX = 3291.691× 16.8 = 55300.408 KN.m       

- Mst/YY = 3291.691 × 8.75 =28802.29   KN.m  

        

 

III- Vérification au renversement de la structure : 
 

      Tableau X.8 : Vérification au renversement de la structure 

Cpi 
MR (KN.m) MSt (KN.m) 

/xx /yy /xx /yy 

 

 

 

 

 

Cas 

de 

vent 

Vent sur la façade 

principale (V1) 

-0.2 3172.108 2354.535   

0.8 13745.793  8062.562   

       

Vent sur la façade 

secondaire (V2) 

0.15 6872.88 4352.414   

0.8 13745.793 8062.562   

      

Vent sur la façade 

latérale gauche 

(V3) 

-0.5 1165.785 - 55300.408 28802.29 

0.8 12456.193 -   

      

Vent sur la façade 

latérale droite (V4) 

-0.5 1165.785 -   

0.8 12456.193 -   

 Cas du séisme  
54772.082 28606.09 0.8Mst 0.8Mst 

  44240.326 23041.83 

 

Tous les moments résistants (stabilisateurs) sont supérieurs aux moments 

renversants, donc il n’y’a pas de risque au renversement et la stabilité d’ensemble est 

assurée.     
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Conclusion générale 
 

 

Le projet de fin d’étude est une phase très importante dans le cycle de formation de 

l’ingénieur, et c’est la meilleure occasion pour les étudiants de mettre en évidence leurs 

connaissances théoriques acquises durant plusieurs années, et de développer l’esprit de la 

recherche. 

Notre projet a pour but de dimensionner une salle omnisport avec une hauteur assez 

importante dont l’objectif qu’elle soit constructible, stable et même rigide. L’étude de ce 

projet nous a permis d’améliorer nos connaissances de conception, et de dimensionnement, et 

grâce à ce travail nous avons appris à appliquer les différents règlements, ainsi l’utilisation 

des logiciels de calcul comme l’AUTODESK ROBOT STRUCTURAL ANALYSIS, et 

l’AUTOCAD pour le dessin. 

Au cours de cette étude nous sommes parvenus à un certain nombre de conclusions dont les 

plus importantes sont : 

 La modélisation doit, autant que possible englober tous les éléments de la structure 

secondaire soit ils, ou structuraux, ceci permet d’avoir un comportement de la 

structure proche du réel. 

 Les actions les plus extrêmes à prendre au sérieux sont celle du vent qui est le cas le 

plus défavorable sur la toiture tandis que les éléments de l’ossature sont sollicités par 

les actions du séisme. 

 La jonction de la ferme avec le poteau en béton armé se fait par des tiges d’encrage et 

se calcule comme un pied de poteau encastré 

 La bonne conception des assemblages est primordiale pour la stabilité des structures 

métalliques néanmoins, un assemblage bien conçu est mieux qu’un assemblage trop 

rigide et surdimensionné. 

 Le système de contreventement de la structure est celui de la poutre auvent en pignon,  

et le contreventement en ciseaux sous la présence des poutres de chainages autour de 

l’ossature. 

 Le ferraillage de tous les éléments de notre structure est effectué dans le souci de 

garantir à l’ouvrage une bonne résistance, et de faciliter l’exécution des travaux au 

chantier tout en respectant les sections minimales imposées par le règlement. 

 Vu sa bonne rigidité et son poids léger, l’acier nous offre la possibilité de concevoir 

des éléments de grandes portées. 

Enfin, nous souhaitons que ce modeste travail apportera un plus pour notre département et 

servira pour les promotions à venir. 
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Annexe 1 

 

 

 

 

 

 

Φ (mm) 5 6 8 10 12 14 16 20 25 32 40 

1 0,20 0,28 0,50 0,79 1,13 1,54 2,01 3,14 4,91 8,04 12,57 

2 0,39 0,57 1,01 1,57 2,26 3,08 4,02 6,28 9,82 16,08 25,13 

3 0,59 0,85 1,51 2,36 3,39 4,62 6,03 9,42 14,73 24,13 37,7 

4 0,79 1,13 2,01 3,14 4,52 6,16 8,04 12,57 19,64 32,17 50,27 

5 0,98 1,41 2,51 3,93 5,65 7,72 10,05 15,71 24,54 40,21 62,83 

6 1,18 1,70 3,02 4,71 6,79 9,24 12,06 18,85 29,45 48,25 75,40 

7 1,37 1,98 3,52 5,50 7,92 10,78 14,07 21,99 34,36 56,30 87,96 

8 1,57 2,26 4,02 6,28 9,05 12,32 16,08 25,13 39,27 64,34 100,53 

9 1,77 2,54 4,52 7,07 10,18 13,85 18,10 28,27 44,18 72,38 113,10 

10 1,96 2,83 5,03 7,85 11,31 15,39 20,11 31,42 49,09 80,42 125,66 

11 2,16 3,11 5,53 8,64 12,44 16,93 22,12 34,56 54,00 88,47 138,23 

12 2,36 3,39 6,03 9,42 13,57 18,47 24,13 37,70 58,91 96,51 150,80 

13 2,55 3,68 6,53 10,21 14,70 20,01 26,14 40,84 63,81 104,55 163,36 

14 2,75 3,96 7,04 11,00 15,38 21,55 28,15 43,98 68,72 112,59 175,93 

15 2,95 4,24 7,54 11,78 16,96 23,09 30,16 47,12 73,63 120,64 188,50 

16 3,14 4,52 8,04 12,57 18,10 24,63 32,17 50,27 78,54 128,68 201,06 

17 3,34 4,81 8,55 13,35 19,23 26,17 34,18 53,41 83,45 136,72 213,63 

18 3,53 5,09 9,05 14,14 20,36 27,71 36,19 56,55 88,36 144,76 226,20 

19 3,73 5,37 9,55 14,92 21,49 29,25 38,20 59,69 93,27 152,81 238,76 

20 3,93 5,65 10,05 15,71 22,62 30,79 40,21 62,83 98,17 160,85 251,33 
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Coefficients de réduction  

  Valeurs de   pour la courbe de flambement 

a b c d 

0,2 

0,3 

0,4 

0,5 

0,6 

0,7 

0,8 

0,9 

1,0 

1,1 

1,2 

1,3 

1,4 

1,5 

1,6 

1,7 

1,8 

1,9 

2,0 

2,1 

2,2 

2,3 

2,4 

2,5 

2,6 

2,7 

2,8 

2,9 

3,0 

 

1,0000 

0,9775 

0,9528 

0,9243 

0,8900 

0,8477 

0,7957 

0,7339 

0,6656 

0,5960 

0,5300 

0,4703 

0,4179 

0,3724 

0,3332 

0,2994 

0,2702 

0,2449 

0,2229 

0,2036 

0,1867 

0,1717 

0,1585 

0,1467 

0,1362 

0,1267 

0,1182 

0,1105 

0,1036 

1,0000 

0,9641 

0,9261 

0,8842 

0,8371 

0,7837 

0,7245 

0,6612 

0,5970 

0,5352 

0,4781 

0,4269 

0,3817 

0,3422 

0,3079 

0,2781 

0,2521 

0,2294 

0,2095 

0,1920 

0,1765 

0,1628 

0,1506 

0,1397 

0,1299 

0,1211 

0,1132 

0,1060 

0,0994 

1,0000 

0,9491 

0,8973 

0,8430 

0,7854 

0,7247 

0,6622 

0,5998 

0,5399 

0,4842 

0,4338 

0,3888 

0,3492 

0,3145 

0,2842 

0,2577 

0,2345 

0,2141 

0,1962 

0,1803 

0,1662 

0,1537 

0,1425 

0,1325 

0,1234 

0,1153 

0,1079 

0,1012 

0,0951 

1,0000 

0,9235 

0,8504 

0,7793 

0,7100 

0,6431 

0,5797 

0,5208 

0,4671 

0,4189 

0,3762 

0,3385 

0,3055 

0,2766 

0,2512 

0,2289 

0,2093 

0,1920 

0,1766 

0,1630 

0,1508 

0,1399 

0,1302 

0,1214 

0,1134 

0,1062 

0,0997 

0,0937 

0,0882 
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