
 

République Algérienne Démocratique et Populaire 

Ministère de l’Enseignement Supérieure et de la Recherche Scientifique 

Université Yahia FARES de Médéa 

Faculté De Technologie 

Département de Génie Civil 

 
 

 

 

Projet de fin d’étude 

Pour l’obtention du diplome de Master en Génie Civil 

Option : Structures 

 

Thème : 
Conception et Etude d’une Salle Omnisport   

en Charpente Métallique 
 

 
 

 

 

 

 
 

Etudié par :                                     Encadré par  : Pr BOUKENDAKDJI Otmane                
   
M elle Benmeziane Besma     
M r Rebai Marouane 

 
 
 

Promotion Juin 2018 



 



Résumé 

Le projet est l'étude d'une salle de sport, dans la commune de SIDI NAAMANE dans la 
wilaya de MEDEA suivant les différents codes et règlements de calcul tels que le 
CCM97, L’EUROCODE 3, le RPA99V2003, et Le RNV 99. 

À travers les différents chapitres de ce projet on a fait une brève introduction suivi de la 
présentation et la conception de la structure étudiée. 

Par la suite on a réalisé l'étude des effets climatiques et le Prédimensionnement des 
différents éléments en béton armé et en charpente métallique, le calcul des éléments 
secondaires et l'étude sismique ont été effectué par la suite. 

Finalement on a réalisé les calculs des assemblages et le calcul des fondations puis on a 
achevé le projet par une conclusion. 

Abstract 

This project is the study of a gymnasium, in the city of SIDI NAAMANE in the Stay  of 
MEDEA according to the different codes of practice as CCM97, L’EUROCODE 3, 
RPA99V2003, and the RNV99... 

In this project composed of different chapters, we started by a brief introduction, then 
the presentation and the conception of the studied structure. 

Next, we made the study of the climatic loads and the calculation of the sizes of the 
différent elements of the steel structure and of reinforced concrete, then the calculation 
of secondary elements of the structure and the sismic study were realised. 

Finally, the calculation of the different connections and the calculation of foundation. 
Our project was achieved by a conclusion. 

 ملخص

 قوانین وفقΎ لΨϤتϠف الΪϤیΔΔ یبولا نعϥΎϤیقوϡ الϤشروع حوέΩ ϝاسΔ مركب έیΎضي. في بΪϠیΔ سیΪي 
. ΏΎو الحسΎمنھ ΔاولΪتϤالتحجیم ال  

CCM97, L’EUROCODE 3, RPA99V2003, RNV99 

لك قϤنΫ Ύ. بعΪ صهم الϤشروع و التعریف بΨϤتϠف خصΎئعΒر مΨتϠف اجزاء الϤشروع قϤنΎ اولا بتقΪی
Εالتأثیرا ΔاسέΪو ب ΔخیΎنϤلالϜصر الھیΎف عنϠتΨتحجیم م Ύو ایض ΔحϠسϤال ΔنΎرسΨلΎنجز بϤل الϜلك الھیάك

.الϤعΪني  

.έΩاسΔ التأثیراΕ الزلزالیΔالΨطوΓ التΎلیΔ تتϤثل في حسΏΎ الاجزاء الثΎنویΔ و  
حسΏΎ الاسس.لروابط الΎΨصΔ بΎلھیϜل الϤعΪني واخیرا قϤنΎ بحسΏΎ مΨتϠف ا  

.ΔϠمΎش ΔϤتΎΨشروع بϤانھي ال 
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Notation Générale 
 

Actions  
G : charge permanente uniformément répartie (KN/ml).  

Q : charge d’exploitation uniformément répartie (KN/ml).  

E : action sismique.  

S : charge de neige (KN/m²).  

Sk : charge de neige sur le sol (KN/m²).  

V : charge de vent (KN/m²).  

qj : pression statique du vent (N/m²).  

qdyn : pression dynamique du vent (N/m²).  

qu,s : charge pondérée à ELU, ELS (KN/ml).  

ELU : Etat limite ultime.  

ELS : Etat limite de service. 

Sollicitations-Contraintes-Déformations 

Ea : module d’élasticité longitudinale de l’acier (Mpa).  

ν : coefficient de poisson pour l’acier. 

G : module d’élasticité transversale de l’acier (Mpa).  

Fp : effort de précontrainte dans un boulon (KN). 

Msd : moment sollicitant maximum (KN.m).  

MRd : moment résistant (KN.m). 

Mst : moment stabilisateur 

Mcr : moment critique élastique de déversement.  

Nsd : effort normal due aux charges verticales (KN).  

Nu : effort normal pondéré (KN). 

NRd : effort normal résistant (KN). 

Npl : effort normal de plastification (KN).  

Vsd : effort tranchant sollicitant (KN). 



Vpl : effort tranchant de plastification (KN).  

f : flèche d’une poutre (mm). 

fadm : flèche admissible (mm). 

fy : Contrainte limite d’élasticité d’un acier (Mpa). 

fu : Contrainte de rupture d’une pièce (Mpa). 

fub : Contrainte de rupture d’un boulon (Mpa).  

Ε : allongement relatif (déformation %). 

εy : déformation correspondant à la contrainte limite d’élasticité (%).  

fyb : résistance limite d’élasticité d’un boulon (Mpa). 

ı : contrainte normale (Mpa). 

Ĳ : contrainte tangentielle ou de cisaillement (Mpa) 

Caractéristiques géométriques 

A : section brute d’une pièce (cm2).  

Anet : section nette d’une pièce (cm2).  

Av : aire de cisaillement (cm2). 

Iy : moment d’inertie de flexion maximal (cm4). 

a : épaisseur utile (ou gorge) d’un cordon de soudure (mm).  

b : largeur d’une semelle d’une poutre (mm). 

beff : largeur de la dalle participante en travée de la poutre (m).  

h : hauteur d’une pièce en générale (mm). 

hp : hauteur de la tôle profilée (mm). 

hc : épaisseur de la dalle en béton armé (cm).  

As : section d’armature de béton (cm2). 

L : longueur, ou portée d’une poutre(m).  

Lcr : longueur critique (m). 

t : épaisseur d’une pièce ou d’une tôle (mm). 

 tf : épaisseur d’une semelle de poutre (mm).  

tw : épaisseur d’une âme de poutre (mm). 



i : rayon de giration d’une section (mm).  

Lf : longueur de flambement (mm). 

νs : distance de la fibre extrême supérieur à l’axe neutre d’une section (mm).  

νi : distance de la fibre inférieure à l’axe neutre d’une section (mm). 

Coefficients et grandeurs sans dimensions  

n : nombre de connecteur répartie sur une longueur critique.  

P : nombre de plans de cisaillement ou de frottement. 

η: coefficient d’équivalence acier-béton.  

Cpi : coefficient de pression intérieur. 

Cpe : coefficient de pression extérieur.  

K : coefficient de flambement. 

Ky, Kz : coefficient de flambement-flexion. 

ȕM : facteur de moment uniforme équivalent (flambement). 

ε : coefficient de réduction élastique de l’acier. (ε = √235
fy

 = 1) 𝝀 : élancement de l’élément. 𝝀K : élancement eulérien. 𝝀̅ : élancement réduit. 

λLT : élancement de déversement. 

µ : coefficient de frottement entre deux pièces en contact. 

χ : coefficient de réduction de flambement. 𝜒lt : coefficient de réduction en fonction de λLT . 

Ȗ : coefficient partiel de sécurité.  

Indice (sd) : sollicitation de calcul.  

Indice (Rd) : résistance de calcul. 

 

 

 

 



 
 
 

 
Introduction Générale 

 
Pour n’importe quel projet de construction, il existe divers procédés de conception et de 
réalisation selon les besoins et les capacités : construction en béton armé, en précontrainte, en 
charpente en bois ou  charpente métallique. 

Ces procédés sont réglementés par des normes et des codes et des  règlements soit nationaux 
ou internationaux. 

Ce projet de fin d’étude  entre nos mains consiste à étudier une salle omnisport en charpente 
métallique  utilisant le règlement européenne EUROCODE3 intitulé « calcul des structures en 
acier » et le CCM97. 

Les ossatures métalliques demeurent  la première solution grâce aux nombreux avantages : 
 Les transformations ultérieures plus faciles et surtout un faible encombrement ; 
 L’industrialisation  totale ; la possibilité  du transport ; la grande résistance de l’acier ; 
 Possibilité architecturale  plus étendue qu’en béton. 

 

Dans le présent mémoire nous allons essayer d’appliquer toutes les connaissances acquises 
durant notre cursus à la spécialité Génie civil sur un projet réel .L’objectif principal sera de 
comprendre et de compléter les informations déjà acquises dans le cours de charpente 
métallique, ensuite viendra le second but qui est de présenter un travail satisfaisant en vue 
d’obtenir le diplôme de Master en génie civil. 
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I.1. Introduction 

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

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

concrète et réelle. 

Notre mission était de dimensionner les éléments d’une structure en charpente métallique avec 

les règles actuellement en vigueur. Dans ce chapitre, nous ferons une présentation de toutes les 

données relatives au projet. 

I.2. Présentation et implantation de l’ouvrage 

Notre projet consiste en l’étude d’une salle Omnisport en construction métallique, qui sera 

implantée à Sidi Naamane dans la wilaya de Medea qui classée selon les règlements 

parasismique algérien (RPA 99 version 2003) comme zone de moyenne sismicité IIa. 

I.3. Caractéristiques  

I.3.1. géométriques de l’ouvrage  

Le présent ouvrage à une forme rectangulaire   caractérisée par les dimensions suivantes : 

Longueur totale : 44.70 m 

Largeur totale : 39.725 m 

Hauteur totale : 12.44   m 

Surface totale de la salle : 1805.08 m²  

I.3.2. Etude de sol  

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

 La contrainte admissible est : sol =  2 bar 

 Profondeur d’ancrage est : D = 1.60 m 

I.4. Elément de l’ouvrage  

 Toiture à quatre versants avec une pente de 10° et 3° 

 Bardage (panneau sandwiche). 

I.4.1.Portiques  

 Dans le sens de pignon on a 12 portiques de 35.8 m de portée. 

 Dans le sens de long pan on a 2 portiques. 

Façades : la maçonnerie est exclu en le remplace par des lisses de bardages. 

I.4.2.Ouvertures 

 La face principale de pignon à 9 ouvertures. 

 La face de long pan à 19 ouvertures (même chose pour l’autre côté sans porte). 

Poteaux, pannes, lisses de bardages sont des éléments métalliques 
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I.4.3. La couverture 

La couverture sera réalisée par des panneaux sandwich, appelé peau monoblocs, 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 sandwich nous offrent plusieurs avantages on citera :  

- Le par vapeur  

- L’isolation et l’étanchéité  

- Une bonne capacité portante  

- Un gain de temps appréciable au montage Toute fois elles présentent un point faible qui réside 

dans l’étanchéité des joints. 

I.5.Règlements et normes utilisés  

        Les règlements utilisés sont : 

 L’étude climatique se fait suivant le règlement algérien neige et vent 99(RNVA99). 

 L’étude et le calcul des éléments de l’ouvrage se font conformément aux CCM 97, et 

l’Eurocode 3. 

 L’étude sismique se fait suivant le règlement parasismique algérienRPAV2003 charges 

permanentes et surcharges d’exploitation D.T.R-B.C22. 

 Règlement de calcul des fondations superficielles DTU 13.12. 

I.6. Les états limitent  

Un état limite est un état particulier, au-delà duquel une structure ne satisfait plus aux exigences 

pour lesquelles elle q été conçue et dimensionnée. On distingue deux types d’états limites : 

 L’état limite de service (ELS), qui correspond à l’utilisation courante et quotidienne de 

l’ouvrage et qui limite les déformations de la structure, afin d’évites des désordres 

secondaires et garantir la pérennité de l’ouvrage (limitation des flèches, de la fissuration 

de béton….) 

 L’état limite ultime (ELU), qui correspond à un cas de charge exceptionnel, ultime (par 

exemple : neige trentenaire…) 

Pour lequel la stabilité de l’ouvrage doit être garantir, bien qu’étant à la limite de la ruine. Un 

ELU est atteint lorsque l’on constate une perte d’équilibre, une rupture d’élément, une 

déformation plastique exagérée, etc. 
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I.7. Les actions agissant sur la structure 

C’est l’ensemble des forces et des couples dus aux charges auxquelles l’ouvrage sera soumis,      

elles ont classées catégories, en fonction de leurs fréquences d’apparitions. 

 Des charges permanentes Gi 

 Des charges d’exploitations Qi 

 Des charges climatiques W et S 

 Des charges accidentelles Ei 

I.8. Combinaison d’action selon EC03 

    I.8.1. Situation durable              

 ELU                     

 Les charges d’exploitation peuvent être estimées avec la norme N.F.P 06.001. 

 Les charges de neiges sont définies le D.T.U.06.002 (règles N.84) 

     Les charges de vent sont définies le D.T.U .06.006 (règles NV.65) 

     Actions des gradients thermiques : variation relative de longueur de (- 4.10-4 à 3.10-4).   

Les combinaisons d’actions sont : 

a. Avec action variable : 

1.35 G୫ax + G୫i୬ + 1.5 Q 

Avec : 𝐆ܕ𝐚𝐱= action permanente défavorable.  

 𝐆ܕ𝐢ܖ= action permanente favorable. 

 Q = action variable défavorable. 

b. Avec plusieurs actions variables : 

1,35 Gmax + Gmin + 1,35 Ʃ Qi 

 ELS 

Elles servant exclusivement pour le calcul ou la vérification des déformations (flèches et 

déplacements).Les combinaisons d’actions sont : 

a. Avec action variable  

           G + Q 

b. Avec plusieurs actions variables 

        G + 0,9 Ʃ Qi 

 I.8.2. Situations accidentelles  

Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des sollicitations et de 

déformations de calcul sont : 

G + Q ±E 

0.8G ± E 
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I.9. Matériau acier 

I.9.1. L’acier  
L’acier est un matériau constitué essentiellement de fer est un peu de carbone (généralement 

inférieure à 1 %), qui sont extraits de matières premières naturelles (mines de fer et de charbon). 

Il est généralement obtenu par 02 phases : 

- 1re phase : l’introduction et la combustion de minerai de fer, de coke et de castine dans 

un haute-fourneau permet l’obtention de la fonte à plus de 1,7% de carbone. 

- 2éme phase : conversion de la fonte liquide à une température de 1500 °c environ, sous 

insufflation d’oxygène a pour décarburer la fonte (acier avec un taux de carbone réduit). 

Outre le fer et le carbone, l’acier peut comporter des éléments qui lui associés : 

Soit involontairement : phosphore, soufre, azote…qui sont des impuretés et qui altérant les 

propriétés des aciers exemple l’azote fait une diminution de la résilience et un accroissement de 

la sensibilité au vieillissement. 

I.9.1.1. Acier de construction pour les éléments de structure  

  On admet pour la nuance d’acier Fe360 qui a comme caractéristique : 

résistance limite d’élasticité         fy= 235 N/mm2 

module d’élasticité longitudinal           E = 2.1x105 N/mm² 

poids volumique                                   ρ = 78500 N/mm2 

Coefficient de dilatation thermique       α = 12x10-6 

Module de cisaillement G = E / (2(1 + υ)) = 0.8 x105 N/mm² 

Coefficient de poisson  υ = 0.3 

 

I.9.2. Le béton armé  

Le béton 

Pour la réalisation des fondations, le type de ciment utilisé est le CPA caractérisé par le dosage 

de 350 (Kg /m3) dont les autres caractéristiques sont les suivants  

Poids volumique : ρ = 2500 daN/mm2 

Résistance caractéristique à la compression : fc28 = 2.5 daN/mm2 

Résistance caractéristique à la traction : ft28 = 0.21 daN/mm2 

Les contreventements  

Les paliers de stabilité en (x) dans le sens transversal et longitudinal, elles assurent la verticalité 

des poteaux et prennent les efforts dus aux séismes et au vent en les transmettant aux fondations. 
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II.1. Introduction :  

Les effets de vent ainsi que la neige, sur les structures métalliques sont plus souvent 

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

déterminer les différentes actions et sollicitations. 

II.2 Etude au vent :  

La règlementation en vigueur (DTR RNVA99), nous fournis les principes généraux et les 

procédures à suivre afin de mieux prévoir ce phénomène et de mener des calculs conformes. 

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

qui sont les suivants : 

 Vent sur la façade principale. 

 Vent sur la façade latérale droite avec surpression intérieure. 

 Vent sur la toiture. 

 
 Figure II.1 : Vent sur long pan. Figure II.2 : Vent sur pignon.  

Notre construction est une salle de sport, selon le règlement (RNV A99) la pression statique de 

vent qj d’une construction de catégorie I et qui dépend de nombreux coefficients est donnée par 

la formule suivante :      qj = Cd × W (Zj)             [N/m²]                    (2.1) 

Avec :                 W (Zj) = qdyn × [Cpe - Cpi]        [N/m²]                    (2.2)   

II.2.1. Coefficient de calcul :  

II.2.1.2. Effet de la région : 

La pression dynamique de référence pour les constructions est en fonction de la zone du vent, 

Le tableau 2.3 du RNV A99 (chap. II), et comme notre structure est implantée dans la zone I 

donc : qréf = 375 N/m2. 

II.2.1.2.Effet de site : 

La structure sera implantée dans une zone suburbaine donc d’après le tableau 2.4 du RNV A99 

les valeurs des paramètres sont les suivants : 

 Le facteur de terrain kt = 0.19 

 Le paramètre de rugosité Z0 = 0.05 m 

 La hauteur minimale Zmin = 4 m 
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 Le coefficient ξ = 0.26  

II.2.1.3. Coefficient topographique : 

Le coefficient topographique Ct prend en compte l’accroissement de la vitesse de vent lorsque 

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

Le site est montagneux, le coefficient topographique est donnée par le tableau 2.5 de RNV A99 

(chap II) : Ct = 1.5 

II.2.1.4. Coefficient dynamique (Cd) : 

La valeur de Cd est déterminée à l’aide des abaques données par les figures 3.1 à 3.7 (chap. 

III RNV A99) il convient d’utiliser les formules de l’annexe 4 du RNV A99. 

 Cd = 0.91 pour la direction du vent perpendiculaire à la façade principale  

(b = 39.725 m, H = 12.44 m) 

 Cd = 0.90 pour la direction du vent perpendiculaire à la façade latérale 

(b = 44.70 m, H = 12.44 m) 

Cd < 1.2 : la structure doit être considérée comme peut sensible aux excitations dynamiques dans 

les quatre directions de vent (chap I§3.2). 

La salle à une hauteur égale à 12.44 m et selon le RNV pour une construction dont la hauteur 

totale est supérieure à 10m, donc elle doit être considérée comme étant constituée de « n » 

éléments de hauteur égale à « hi ». 

n : est donnée par la formule suivante : n = E (h/3)  

E : indique la partie entière d’un chiffre 

n = E (10.40/3) ⇒ n = E (3.46) = 3            hi = (10.43/3) = 3,46 

Dans notre cas on considère la partie exposée au vent donc, on prend la partie supérieur à 4m 

Notre structure est permanente, donc la formule de la pression dynamique est : 

 qdyn (zj)= qréf × Ce (zj) 

A. 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 de vent. 

Comme notre structure est peu sensible aux excitations dynamiques, la valeur de Ce est donnée 

par la formule suivante :   Ce = Ct (Z) ² × Cr (Z) ² × [1 +  
7 × KtCrሺZሻ×CtሺZሻ ]       chap II RNV 99 art 3.3 

B.  Coefficient de rugosité : 

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

moyenne de vent .il est définie par la loi logarithmique suivante : 
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Cr (z) = kt × Ln (
ZZͲ) pour    Zmin ≤ Z ≤ 200 m  

Cr (z) = kt × Ln (
ZminZͲ )               pour              Z < Zmin 

On a :    Kt = 0,19       ; Z0 = 0.05 m     ; Zmin = 4 m                 ; { Z1 = 5.20 m
Z2= 12.44 m  

Dans notre cas Z > Zmin 

Tableau II.1 : Les valeurs de Cr, Ce et q dyn   

 Z(m) Cr Ct Ce qréf (N/m²) qdyn (N/m²) 

Paroi 5.20 0.882 1.5 3.51 375 1316.25 
Toiture 12.44 1.048 1.5 4.56 375 1710 

II.2.2. Direction de vent v1 (perpendiculaire à la façade principale) : 

 

Figure II.3 : Façade principale de la salle. 

a. Coefficient de pression extérieure Cpe : 

 Parois verticales : 

La détermination de coefficient d’exposition externe Cpe pour une construction à base 

rectangulaire dépend de la dimension de la surface chargée et de la direction de vent. 

Cpe s’obtient selon [RNV A99 chap V § 1.1] par les formules suivantes : 

Cpe= Cpe,1 S < 1 m² 

Cpe= Cpe,1 + (Cpe,10 − Cpe,1) x log10(S)  1m² < S < 10 m² 

Cpe = Cpe,10 S > 10 m² 

Avec : S (en m2) designs la surface chargée de la paroi considérée. 

Dans notre cas on a : b = 44.70 m;        d = 39.725 m;        h = 12.44 m 

e = min [b ; 2h] = min [44.70 ; 24.88] = 24.88 m 

e < d selon le règlement algérien neige et vent la structure doit être devisé de la manière suivante  
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Figure II.4 : légende pour les parois verticales cas de vent v1 

Les zones de pression, les surfaces des parois et les valeurs respectives des coefficients 

correspondant à ces zones sont portées sur ce tableau : 

Tableau II.2 : coefficient Cpe correspondant à chaque zone de paroi. 

Zones A B C D E 

Surfaces 61.90 247.61 184.67 556.07 556.07 
Cpe -1.0 -0.8 -0.5 +0.8 -0.3 

 

 
  Figure II.5 : légende pour les parois verticales. 

 Toiture : 

On a une toiture sous forme d’une voute (en arc), Pour un vent perpendiculaire aux 

génératrices, les coefficients de pression sont donnés sur la figure 5.8.c ci-après. Il convient 

de diviser la toiture comme l’indique la figure 5.8.b. 

La détermination de coefficient de pression on se réfère à la figure 5.8chap 5 du 

RNV A99. 
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Figure II.6 : Cpe pour toitures en voûtes de base rectangulaire. 

h : hauteur de la paroi verticale (h = 10.40m). 

f : naissance de la voute (f = 2.05). 

d : la largeur de la toiture (d = 35.80m). 

h/d = 0.29                             f/d = 0,057 

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

Tableau II.3 : Coefficients Cpe correspondant à chaque zone de toiture. 

 A B C 

Cpe -1.0 -0.8 -0.6 
 

 

Figure II.7 : 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.                                             μp =  
∑ des surfaces et des ouvertures sous le  vent et au paralléle au vent  ∑ des surfaces de toutes les ouvertures  

Dans notre cas pour lesquels, les valeurs extrêmes suivantes peuvent être utilisées :  

Cpi = 0.8          et          Cpi = -0.5 
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Les valeurs de pressions qj sont données dans les tableaux suivantes : 

qj = Cd ×Wj      avec     Wj = qdyn [Cpe– Cpi] 

 Parois verticales : 

Tableau II.4 : Valeurs de la pression correspond à chaque zones de paroi verticale 

Zone Cd qdyn (N/m²) Cpe Cpi1 Cpi2 qj1 (N/m²) qj2 (N/m²) 

A 0.90 1316.25 -1.0 -0.5 0.8 -592.313 -2132.325 
B 0.90 1316.25 -0.8 -0.5 0.8 -355.388 -1895.4 
C 0.90 1316.25 -0.5 -0.5 0.8 0 -1540.013 
D 0.90 1316.25 +0.8 -0.5 0.8 1540.013 0 
E 0.90 1316.25 -0.3 -0.5 0.8 236.925 -1303.088 

 Toiture : 

Tableau II.5 : Valeurs de la pression correspond à chaque zones de la toiture 

Zone Cd qdyn (N/m²) Cpe Cpi1 Cpi2 qj1 (N/m²) qj2 (N/m²) 

A 0.90 1710 -1.0 -0.5 0.8 -769.5 -2770.2 
B 0.90 1710 -0.8 -0.5 0.8 -461.7 -2462.4 
C 0.90 1710 -0.6 -0.5 0.8 0 -2000.7 

 

 

                  Figure II.8 : Valeur de la pression A, B, C, D et E 

c. Calcul de la force de frottement :  

Les constructions pour laquelle la force de frottement doit être calculée sont celles pour 

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

d : est la dimension de structure parallèle au vent (d = 39.725 m). 

b : est la dimension de structure perpendiculaire au vent (b = 44.70 m). 

h : est la hauteur de la construction (h = 12.44 m) 

d
b  = 0.89 < 3
d
h  = 3.19 > 3

}La première condition n’est pas vérifiée donc il existe une force de frottement. 

La force de frottement est donnée par :                   Ffrj= ∑ (qdyn(Zj).Cfrj . Sfrj) 

 Parois verticales : 

Sfr= h × d                      (Selon RNV A99 Tableau 3.2) 

Sfr=10.40 × 39.725 = 413.14 m² ;  Ffr paroi verticale = 1316.25 × 0.01 × 413.14 = 5437.955  N 
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 Toiture : 

Sfr = (9.09 + 8.96 +3.925) 44.70 = 982.28 m² ;  Ffrj toiture = 1710 × 0.04 × 982.28 = 67187.95  N 

d. Force résultante : 

La force résultante R se décompose en deux forces : 

 Une force globale horizontale Fw qui correspondant à la résultante des forces agissant sur 

les parois de la construction et la composante horizontale des forces appliquées à la 

toiture. 

 Une force de soulèvement Fu représentant la composante verticale des forces appliquées à 

la toiture.  

La force résultante R est donnée par :            R = ∑ (qj× Sj) + ∑ Ffrj    [N] 

 Action d’ensemble : 

Tableau II.6 : Valeurs des forces Fw et Fu 

Zone Niveau S (m²) qj (N/m²) Ffr(N) Fw (N) Fu (N) 

D Paroi 556.07 1540.013 5437.955 861792.984 00.00 
E Paroi 556.07 236.925 5437.955 137184.840 00.00 
A Toiture 406.07 -2770.20 67187.95 00.00 -1058408.02 
B Toiture 801.024 -2462.40 67187.95 00.00 -1905253.55 
C Toiture 406.07 -2000.70 67187.95 00.00 -745742.476 

     ∑Fw ∑ Fu 

     998977.824 -3709404.05 

Il faut tenir aussi compte d’une excentricité e de la composante horizontale. 

e = ± b/10 = ± 44.70 /10 = 4.47 m (Formule 2.10 ; chap II) (RNV A99) 

 

Figure II.9 : Excentricité « e » de la composante horizontale. 

II.2.3. Direction du vent V2 (perpendiculaire à la façade latérale) : 

 Parois verticales : 

Pour le calcul de la valeur de Cpe on se réfère RNV A99 : 

b : est la dimension perpendiculaire à la direction du vent (b = 39.725m). 

d : est la dimension parallèle à la direction du vent (d = 44.70m). 
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e = min [b ; 2h] = min [39.725 ; 24.88] = 24.88 m. 

e < d selon le règlement algérien neige et vent la structure doit être devisé de la manière suivante : 

Figure II.10. Légende pour les parois verticales cas de vent v2 

Les zones de pression, les surfaces des parois et les valeurs respectives des coefficients 

correspondant à ces zones sont portées sur ce tableau : 

Tableau II.7 : coefficient Cpe correspondant à chaque zone de paroi 

Zones A B C D E 

Surfaces 61.90 247.61 246.56 494.18 494.18 
Cpe -1.0 -0.8 -0.5 +0.8 -0.3 

 

Figure II.11 : légende pour les parois verticales. 

 Toiture : 

Pour un vent parallèle aux génératrices, on adopte pour Cpe la valeur correspondant à une 

toiture à deux versants (cf. § 1.1.5) pour θ = 90° en prenant pour α = 6.53° , l’angle entre 
l’horizontale et la corde reliant la naissance de La voûte et son sommet. 
 On a :   b = 35.80 m            d = 44.70 m                    h = 12.44 m 
e = min [b ; 2h] = min [35.80 ; 24.88] = 24.88 m 
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Figure II.12 : légende pour les toitures. 

La valeur de α = 6.53° 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.8 : Les coefficients Cpe correspondant à chaque zone de toiture. 

Zones F G H I 

Surfaces (m²) 15.48 29.06 178.14 577.45 
Cpe -1.5 -1.3 -0.68 -0.5 

 

Figure II.13 : Valeurs Cpe correspondant à chaque zone de toiture. 

b. Coefficient de pression intérieure Cpi : 

Dans le cas des bâtiments sans cloisons intérieures pour lesquels μpne peut être déterminé, les 

valeurs extrêmes suivantes peuvent être utilisées : C
pi

= 0,8 et C
pi

= -0,5 

Les valeurs de pressions qj sont données dans les tableaux suivantes :  

qj = Cd ×Wj   avec   Wj = qdyn [Cpe– Cpi] 
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 Parois verticales : 

Tableau II.9 : Valeurs de la pression correspond à chaque zones de paroi verticale. 

Zone Cd qdyn (N/m²) Cpe Cpi1 Cpi2 qj1 (N/m²) qj2 (N/m²) 

A 0.91 1316.25 -1.0 -0.5 0.8 -598.894 -2156.018 

B 0.91 1316.25 -0.8 -0.5 0.8 -359.336 -1916.460 
C 0.91 1316.25 -0.5 -0.5 0.8 0 -1557.124 

D 0.91 1316.25 +0.8 -0.5 0.8 1557.124 0 
E 0.91 1316.25 -0.3 -0.5 0.8 239.558 -1317.566 

 Toiture : 

Tableau II.10 : Valeurs de la pression correspond à chaque zones de la toiture. 

Zone Cd qdyn (N/m²) Cpe Cpi1 Cpi2 qj1 (N/m²) qj2 (N/m²) 

F 0.91 1710 -1.5 -0.5 0.8 -1556.10 -3579.03 
G 0.91 1710 -1.3 -0.5 0.8 -1244.88 -3267.81 
H 0.91 1710 -0.68 -0.5 0.8 -280.098 -2303.028 

I 0.91 1710 -0.5 -0.5 0.8 0 -2022.93 

 

Figure II.14 : Légende pour les parois verticales. 

c. Calcul de la force de frottement : 

d : est la dimension de structure parallèle au vent (d = 44.70 m) 

b : est la dimension de structure perpendiculaire au vent (b = 39.725 m) 

h : est la hauteur de la construction (h = 12.44 m) db  = ͳ.ͳʹ5< ͵dh  = ͵.5ͻ > ͵ } La première condition n’est pas vérifiée donc il existe une force de frottement. 

 Parois verticales : 

Sfr = 10.40 × 44.70 = 464.88 m² ;  Ffrjparoi verticale = 1316.25 × 0.01 × 464.88 = 6118.98 (N) 

 Toiture : 

Sfr : (longueur de l’arc AB) × d ; Sfr = (2 × 9.09 + 2 × 8.96) – 44.70 = 1613.67 (N) 

Ffrj toiture = 1710× 0.01 ×1613.67= 27593.757 (N) 

Ftotale = Ffrj toiture + Ffrjparoi verticale = 33712.737 (N) 
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d. Force résultante : 

 Action d’ensemble : 

Tableau II.11 : Valeurs des forces Fw et Fu 

Zone Niveau S (m²) qj (N/m²) Ffr (N) Fw (N) Fu (N) 

D Paroi 494.179 1557.124 6118.98 861792.984 00.00 
E Paroi 494.179 -1317.556 6118.98 137184.840 00.00 
F Toiture 30,96 -3579.03 27593.757 00.00 -83213.012 
G Toiture 58,12 -3267.81 27593.757 00.00 -162331.36 
H Toiture 356,28 -2303.28 27593.757 00.00 -792929.059 
I Toiture 1154,9 -2022.93 27593.757 00.00 -2308688.1 

     ∑Fw ∑ Fu 
     130622.493 -3347161.53 

 Excentricité de la force globale horizontale : 

Il faut tenir aussi compte d’une excentricité e de la composante horizontale. 

e = ±b/10 = ± 39.725 /10 = 3.973 m (Formule 2.10 ; chap II) (RNV A99) 

 

Figure II.15 : Excentricité « e » de la composante horizontale. 

II.3. Action de neige : 

L’étude de neige a pour but de définir les valeurs représentatives de la charge statique de la neige 

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

la toiture. La charge caractéristique de neige S (KN/m2) par unité de surface en projection 

horizontale de toiture s’obtient par la formule suivante : S = µ.SK [KN/m2] 

II.3.1. Calcul de la charge de neige sur le sol : 

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

géographique et de l’altitude de lieu considéré. 

D’après la carte de zonage de la neige en Algérie, la wilaya de Médéa (SIDI NAAMAN) est 

située en A. 
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Sk = 
Ͳ.Ͳ͹ H+ͳ5ͳͲͲ  

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

Pour notre site : H = 800 m    

Sk = 
Ͳ.Ͳ͹ × ͺͲͲ + ͳ5ͳͲͲ  = 0.71 KN/ m² 

II.3.2. Neige sur la toiture : 

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

Les coefficients de forme se calculent comme suit : 

On a 60°                  µ1 =0.8 ;                  µ2 = 0.2 + 10 h / l ;                  µ3 = 0.5µ2 

l : étant la portée de la voûte, voir figure 6.6 RNV A99 

µ1 = 0.8 ;          µ2 = 0.2 + ሺͳͲ × ʹ.Ͳ5ሻ/͵5.ͺͲ = 0.77 ;          µ3 = 0.5 (0.77) = 0.385 

Alors les charges de la neige sont : 

S1 = 0.8 × 0.71 = 0.57 KN/m² (uniformément répartie sur toute la longueur). 

S2 = 0.77 × 0.71 = 0.54 KN/m² (charge triangulaire sur la moitié de la longueur)  

S2 = 0.385 × 0.71 = 0.27 KN/m² (charge triangulaire sur la deuxième moitié de la longueur). 

II.3.2.1. Cas (i) : 

 

Figure II.16 : chargement de neige sur la toiture « cas i ». 

II.3.2.2. Cas (ii) : 

 

Figure II.17 : chargement de neige sur la toiture « cas ii ». 
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III.1. Introduction : 

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

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

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

III.2. Calcul des pannes :  

III.2.1. Définition : 

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

surcharges s’appliquent sur la couverture à la traverse ou bien à la ferme.  

III.2.2. Type de sollicitation de la panne : 

Pour le dimensionnement d’une panne, nous adoptant les hypothèses suivantes :  

 La tôle de toiture empêche la torsion de la panne due à l’excentricité des charges. 

 La tôle de toiture empêche également le déversement des pannes. 

 Les pannes sont des éléments de proportion normale, donc il n’y a pas un risque de 

voilement. 

 La panne travail en flexion déviée à cause de l’inclinaison de la traverse. 

III.2.3. Nombre et espacement des pannes : 

a. Nombre des pannes  

 
Figure III.1. Longueur d’un versant 

Le nombre des pannes est déterminé par la formule empirique : 

npanne = 
୐′భଶ  + 1 = 5.55  npanne = 

୐′మଶ  + 1 = 5.48  

On acquiesce 7 pannes le long d’un versant. 

b. L’entraxe entre les pannes ‘e’ : 

L’entraxe des pannes est déterminé à partir de leur nombre : 

e = 
L'ͳnpanne = 1.51 m       ; e = 

L'ʹnpanne = 1.49 m 

On adopte : e = 1.5 m ce qui donne : X = 
L'ͳ - npanne× e ʹ  = 0.045 m 
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Figure III.2 : L’entraxe et l’extrémité des pannes 

III.2.4. Evaluation des charges : 

III.2.4.1. Charge permanente G : 

 Poids propre de la couverture (panneaux sandwichs)……………..12 kg /m² 

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

 Poids propre de la pannes………………………………………….12.9 kg / m 

G = [(Pcouverture + Paccessoire) × e] + Ppanne  = [(12+ 5) × 1.5] + 12.9 = 38.4 Kg/ml = 0.384 KN/ml 

III.2.4.2. Surcharge d’entretien :                                                                                                 

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

d’entretien qui est égale au poids d’un ouvrier et de son assistant et qui est équivalente 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 de panne sous charge d’entretien. 

Mmax = P × L͵
 = Q × L²ͅ

 

Q = 
ͺ͵
 × PL = 

ͺ͵
 × ͳͲͲͶ.͸Ͳ = 57.97 (Kg/ml)  = 0.58  (KN/ml) 

III.2.4.3. Surcharge climatique due au vent : 

La panne la plus sollicite est celle expose au vent sur la façade principale avec Cpi = +0,8 chargée 
en zone F. 
qj = -3579.03  N/m²    

V = -3579.03 × 1.50 = -5368.55   N/m² = -5.368   KN/ml 

III.2.4.4. Surcharge climatique de la neige : 

La charge de neige par mètre linéaire revient à une panne de la toiture égale :   N = S × e      
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Avec: S = 0.57   KN/ml ⇒ N = 0.57 × 1.5 = 0.855  KN/ml 

III.2.5. combinaisons des charges les plus défavorables : 

 Les charges et surcharges appliquée : 

G = 0.384    KN/ml      Q = 0.58      KN/ml        V = -5.368   KN/ml        S = 0,855     KN/ml 

 Décomposition des charges : 

Tableau III.1. Décomposition des charges 

Angle Suivant l’axe Z-Z Suivant l’axe Y-Y 

Ƚͳ= 10° G cos Ƚ = 0.378      (KN/ml) 
Q cos Ƚ = 0.571      (KN/ml) 
V = -5.368            (KN/ml) 

S cos Ƚ = 0.842       (KN/ml) 

G sin Ƚ = 0.067      (KN/ml) 
Q sin Ƚ = 0.101      (KN/ml) 
V = 0                   (KN/ml) 

S sin Ƚ = 0.148       (KN/ml) 

Ƚʹ= 3° G cos Ƚ = 0.383    (KN/ml) 
Q cos Ƚ = 0.579    (KN/ml) 
V = -5.368          (KN/ml) 
S cos Ƚ = 0.854    (KN/ml) 

G sin Ƚ = 0.020    (KN/ml) 
Q sin Ƚ = 0.030    (KN/ml) 
V = 0                 (KN/ml) 

S sin Ƚ = 0.045     (KN/ml) 

III.2.5.1. Combinaisons d’action : 

Tableau III.2. Combinaisons d’action 

Angle  Axes E.L.U E.L.S 

Ƚͳ= 10° 
Z-Z 

GZmin + 
ଷଶ Vz = -7.674 (KN/ml) ସଷ GZmax + 
ଷଶ Sz = 1.767  (KN/ml) ସଷ GZmax + 
ଷଶ Qz = 1.361  (KN/ml) 

GZmin + Vz = -4.99  (KN/ml) 
GZmax + Sz = 1.22     (KN/ml) 
GZmax + Qz = 0.949   (KN/ml) 

Y-Y 

Gymin + 
ଷଶ Vy = 0.067  (KN/ml)  ସଷ Gymax + 
ଷଶ Sy = 0.313 (KN/ml) ସଷ Gymax + 
ଷଶ Qy = 0.241 (KN/ml) 

Gymin + Vy = 0.067  (KN/ml) 
Gymax + Sy = 0.215   (KN/ml) 
Gymax + Qy = 0.168  (KN/ml) 

Ƚʹ= 3° 
Z-Z 

GZmin + 
ଷଶ Vz = -7.669 (KN/ml) ସଷ GZmax + 
ଷଶ Sz = 1.792  (KN/ml) ସଷ GZmax + 
ଷଶ Qz = 1.379  (KN/ml) 

GZmin + Vz = -4.985  (KN/ml) 
GZmax + Sz = 1.237   (KN/ml) 
GZmax + Qz = 0.962   (KN/ml) 

Y-Y 

Gymin + 
ଷଶ Vy = 0.02   (KN/ml) ସଷ Gymax + 
ଷଶ Sy = 0.094 (KN/ml) ସଷ Gymax + 
ଷଶ Qy = 0.072 (KN/ml) 

Gymin + Vy = 0.02    (KN/ml) 
Gymax + Sy = 0.065    (KN/ml) 
Gymax + Qy = 0.05     (KN/ml) 

La combinaison la plus défavorable est : 

 ELU :     qu = G + 
ଷଶ V = √ሺ-͹.͸͹Ͷሻʹ+ሺͲ.Ͳ͸͹ሻʹ = 7.674 (KN/ml) 

 ELS :  qser  = G + V = √ሺ-Ͷ.ͻͻሻʹ+ሺͲ.Ͳ͸͹ሻʹ = 4.99 (KN/ml) 

III.2.6.  Pré dimensionnement des pannes : 

Le Pré dimensionnement se fait par la condition de la flèche : 
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 Suivant l’axe Z-Z : 

fz = 
5 qz ×l4

384 Iy×E
 ൑ fadm = 

୪ଶ଴଴ = 
ସ଺଴ଶ଴଴ = 2.3  (cm) ; Iy = 

ହ ୯౰ ×୪రଶ.ଷ×ଷ଼ସ×E = 
5×4.99×10-1 ×4604

2.3×384×2.1×105  = 602.31 cm4 

Ce qui correspond à un IPE 160. Ses caractéristiques sont :   {  
  Iy=  ͺ͸ͻ cmͶIz ൒ ͸ͺ.͵cmͶA = ʹͲ.ͳ cm²h =  ͳ͸  cm  G = ͳͷ.ͺ Kg  

 Suivant l’axe Y-Y : 

fy = 
ͷ qz ×lͶ͵ͺͶ Iy×E ൑ fadm = 

୪ଶ଴଴ = 
ସ଺଴ଶ଴଴ = 2.3 (cm) 

fy = 
ͷ qz ×lͶ͸ͺ.͵×͵ͺͶ×E = 

ͷ×Ͳ.Ͳ͸͹×ͳͲ-ͳ ×Ͷ͸ͲͶ͸ͺ.͵×͵ͺͶ×ʹ.ͳ×ͳͲͷ  = 0.27 (cm) < fadm = 2.3 (cm) 

La flèche en Y-Y est vérifier donc on choisit IPE 160. 

Le poids propre réel G : 

G = [(Pcouverture + Paccessoire) × e] + Ppanne = [(12+ 5) × 1.5] + 15.8 = 41.3 (Kg/ml) = 0.413 KN/ml 

Gz = 0.413 cos 10° = 0.407   (KN/ml)       ; Gz = 0.413 cos 3° = 0.412     (KN/ml) 

III.2.6.1. Dimensionnement des pannes: 

Les pannes sont dimensionnées pour satisfaire les conditions suivantes : 

 Condition de la flèche. 

 Condition de résistance. 

III.2.6.2. Les combinaisons de calcul :  

Tableau III.3 : Les combinaisons de calcul 

Angle  Axes E.L.U E.L.S 

Ƚͳ= 10° 
Z-Z 

GZmin + 
ଷଶ Vz = -7.645 (KN/ml) ସଷ GZmax + 
ଷଶ Sz = 1.81 (KN/ml) ସଷ GZmax + 
ଷଶ Qz = 1.40 (KN/ml) 

GZmin + Vz = -4.961 (KN/ml) 
GZmax + Sz = 1.249    (KN/ml) 
GZmax + Qz = 0.978   (KN/ml) 

Y-Y 

Gymin + 
ଷଶ Vy = 0.072  (KN/ml)  ସଷ Gymax + 
ଷଶ Sy = 0.318 (KN/ml) ସଷ Gymax + 
ଷଶ Qy = 0.248 (KN/ml) 

Gymin + Vy = 0.072  (KN/ml) 
Gymax + Sy = 0.22     (KN/ml) 
Gymax + Qy = 0.17 (KN/ml) 

Ƚʹ= 3° 
Z-Z 

GZmin + 
ଷଶ Vz = -7.64 (KN/ml) ସଷ GZmax + 
ଷଶ Sz = 1.83 (KN/ml) ସଷ GZmax + 
ଷଶ Qz = 1.418 (KN/ml) 

GZmin + Vz = -4.956 (KN/ml) 
GZmax + Sz = 1.266    (KN/ml) 
GZmax + Qz = 0.991   (KN/ml) 

Y-Y 

Gymin + 
ଷଶ Vy = 0.22   (KN/ml) ସଷ Gymax + 
ଷଶ Sy = 0.097 (KN/ml) ସଷ Gymax + 
ଷଶ Qy = 0.074 (KN/ml) 

Gymin + Vy = 0.022   (KN/ml) 
Gymax + Sy = 0.067    (KN/ml) 
 Gymax + Qy = 0.052   (KN/ml) 
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La combinaison la plus défavorable est : 

 ELU :  qu = G + 
ଷଶ V = √ሺ-͹.͸Ͷͷሻʹ+ሺͲ.Ͳ͹ʹሻʹ = 7.645 (KN/ml) 

 ELS :   qser = G + V = √ሺ-Ͷ.ͻ͸ሻʹ+ሺͲ.Ͳ͹ʹሻʹ = 4.96 (KN/ml) 

III.2.6.3. Détermination des sollicitations : 

 Moment : 

 Sous le vent : 

Axe Z-Z : My = 
qz× l²ͺ  = 

͹.͸Ͷͷ × Ͷ.͸²ͺ  = 20.22 (KN.m) 

Axe Y-Y : Mz = 
qy× l²ͺ  = 

଴.଴଻ଶ × ସ.଺²଼  = 0.19 (KN.m) 

 Sous charge d’exploitation : 

Axe Z-Z : My = 
qz× l²ͺ  = 

ଵ.ଷଽଽ × ସ.଺²଼  = 3.70  (KN.m) 

Axe Y-Y : Mz = 
qy× l²ͺ  = 

଴.ଶସ଼ × ସ.଺²଼  = 0.656 (KN.m) 

 Sous charge de la neige  

Axe Z-Z : My = 
qz× l²ͺ  = 

ଵ.଼଴଺ × ସ.଺²଼  = 4.777   (KN.m) 

Axe Y-Y : Mz = 
qy× l²ͺ  = 

଴.ଷଵ଼ × ସ.଺²଼  = 0.841   (KN.m) 

 Effort tranchant : 

 Effort tranchant due au vent : 

Vv = 
qz× lʹ  = 

−଻.଺ସହ × ସ.଺ଶ  = -17.485  KN 

 Effort tranchant due à la neige : 

Vv = 
qz× lʹ  = 

ଵ.଼଴଺ × ସ.଺ଶ  = 4.154       KN 

 Effort tranchant due aux charges d’exploitation : 

VQ = 
qz× lʹ  = 

ଵ.ଷଽଽ × ସ.଺ଶ  = 3.218      KN 

 Effort tranchant due au poids propre : 

Vv = 
qz× lʹ  = 

଴.ସ଴଻ × ସ.଺ଶ  = 0.936      KN 

1er combinaison :   VG + 
ଷଶ Vv = 0.936 + 

ଷଶ (-17.584) = -25.44 KN 

2ème combinaison :  
ସଷ VG + 

ସଷ Vv = 
ସଷ (0.936) + 

ସଷ (4.154) = 6.787 KN 

3éme combinaison :  
ସଷ VG + 

ସଷ Vs = 
ସଷ (0.936) + 

ସଷ (3.218) = 5.539 (KN) 

 

 



 Chapitre III                                                                       Pré Dimensionnement Des Éléments   

 

 

22 

 

III.2.7.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 : Vz ൑ Vplz   

Vplz = 
AVz ×  fy√3 × ȖM0

                        EC3 Art 5.4.6 

AVz = A – 2 × b × tf + (tw + 2 × r) = 20.1 – (2 ×  8.2  ×  0.74) + (0.5 + 2  × 0.9) × 0.74 = 9.67 cm² 

Vplz = 
ଽ.଺଻ × ଶଷ.ହ√ଷ × ଵ.ଵ  = 119.273 (KN)    vérifiée 

 Sous le vent : 

Vz = 25.44 (KN) < Vplz = 119.273 (KN)   vérifiée 

 Sous la charge d’exploitation : 

Vz = 5.539 (KN) < Vplz = 119.273 (KN)   vérifiée 

 Sous la neige  

Vz = 6.787 (KN) < Vplz = 119.273 (KN)   vérifiée 

b. Vérification au déversement  

Déversement = flambement latéral + rotation de la section transversale 

La vérification à faire est : Msdy ൑ 𝜒lt × Ⱦ୵ × 
Wpౢ౯× ୤౯ஓ౉భ                EC3 ART 5.5.2 

On a : Ⱦ୵= 1⟹ classe 01 

λLT = √ȕw × Wply×  fy

Mcr
  

Mcr = 
C1 π² EIz

(KL)²
 {[ቀ K

Kw
ቁ ²  Iw

Iz
 +  (KL2)×G It

π²EIz
+ (C2Zg- C3Zj)²]1

2} – (CଶZ୥ − CଷZ୨)       [F.2, Art F.1.2 EC03] 

G = 
ଵଶሺଵ + νሻ E = 0.4 E                   { It   = 3.60 cm4

Iw = 3959 cm6} 

K = 1 appui simple                  [tableau. F. ͳ.ʹ ECͲ͵] 
Kw = 1 (pas d’encastrement aux extrémités) ; L = 4.60 m 

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

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

L = longueur de maintien latéral = la distance entre le lierne et le portique = 
1
2
 = 2.75 m. 

 {Za = - 8  cm           Sous l'action du vent 
Za=    8 cm        Sous la charge verticale 

 

 {Zୱ = Ͳ      Section doublement symétrique  ۳𝐂૜ ܎𝐢ܝ܏𝐫۴ ܍. ૚. ૚ Z୨ = Ͳ      Section doublement symétrique  ۳𝐂૜ ܉𝐫ܜ𝐢܋𝐥۴ ܍. ૚. ૚  

Zg = Za – Zs = -8 cm  
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 Sous le vent : 

Mcr = 
 ଵ.ଵଷଶ × ଷ.ଵସ² × ଶ.ଵ × ଺଼.ଷ ሺଵ × ସ.଺ሻ² {[ቀଵଵቁ ²  ଴.ଷଽହଽ଺଼.ଷ +  ሺସ.଺ሻ² × ଴.ସ × ଷ.଺ଷ.ଵସ² × ଺଼.ଷ + ሺͲ.Ͷͷͻሺ−Ͳ.Ͳͺሻሻ²− ሺͲ.Ͷͷͻሺ−Ͳ.Ͳͺሻሻ²]భమ} 

Mcr = 20.09  KN.m  

λLT = √ଵ × ଵଶଷ.଼଻ ×  ଶଷହ × ଵ଴−యଶ଴.଴ଽ   = 1.2  

λLT = 1.2 > 0.4       →         il y’a risque de déversement 

Profilé laminé ; α = 0.21    courbe (a) → 𝜒lt  

On calcul 𝜒lt  à l’aide du tableau 5.5.2 EC3 

λLT  = 1.2                  donc                 𝜒lt   = 0.53 

MR = 0.53 × 1 
123.87 × 10-6 ×235 × 103

1
 = 15.428 KN.m 

Msdy = 20.22 KN.m ൒ MR = 15.428 KN.m            non vérifiée 

Le diversement sous le vent n’est pas vérifié donc on augmente la section à IPE 180. 

Le poids propre réel G : Gp = 0,443     KN/ml 

Les résultats de la nouvelle vérification sont donnés comme suite : 

a. Vérification à l’effort tranchant : 

Vplz  = 
ଵଵ.ଶ଴ × ଶଷ.ହ  √ଷ × ଵ.ଵ  = 138.14  (KN)                       EC3 Art 5.4.6 

 Sous le vent : 

Vz = 25.273 (KN) < Vplz = 138.14  (KN)   vérifiée 

 Sous la charge d’exploitation : 

Vz = 5.747  (KN) < Vplz = 138.14  (KN)   vérifiée 

 Sous la neige  

Vz = 6.992  (KN) < Vplz = 138.14  (KN)   vérifiée 

b. Vérification au déversement  

 Sous le vent : 

Msdy =   20.14     (KN.m)          ; Mcr = 29.58     (KN.m) 

Msdy = 20.14      (KN.m)  ൑  MR = 22.02 (KN.m)      vérifiée  

 Sous la charge verticale : 

Msdy =   3.804      (KN.m)         ; Mcr = 29.58      (KN.m) 

Msdy = 3.804      (KN.m)  ൑  MR = 22.02 (KN.m)      vérifiée  

 Sous la neige : 

Msdy =   4.877    (KN.m)           ; Mcr = 29.58     (KN.m) 

Msdy = 4.877     (KN.m)  ൑  MR = 22.02 (KN.m)       vérifiée  
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 Vérification à la résistance : 

La condition à vérifier est :    [ MyMply]α + [ MzMplz]ȕ ൑ 1                  [EC3 art 5.4.8.1]  

Avec :            α = 2                       ȕ = 1             

 Sous le vent : ቀ 20.14
166.4 × 235 × ଵ଴−యቁ2

 + ቀ 0.204
34.6 × 235 × ଵ଴−యቁ1

= 0.29 < 1                  vérifiée  

 Sous la charge verticale : ቀ 3.804
166.4 × 235 × ଵ଴−యቁ2

 + ቀ 0.672
34.6 × 235 × ଵ଴−యቁ1

= 0.092 < 1                 vérifiée  

 Sous la neige : ቀ 4.877
166.4 × 235 × ଵ଴−యቁ2

 + ቀ 0.860
34.6 × 235 × ଵ଴−యቁ1

= 0.121 < 1                 vérifiée  

 Vérification à l’état limite de service : 

La combinaison la plus défavorable est : qser = G + V = √ሺ-Ͷ.ͻ͵ʹሻʹ+ሺͲ.Ͳ͹͹ሻʹ = 4.932  (KN/ml) 

 Vérification de la flèche : f = 
ͷ͵ͺͶ  × qs lͶEI  ൑ LʹͲͲ   

 Suivant l’axe Z-Z : 

fz = ହଷ଼ସ  ×  ସ.ଽଷଶ × ଵ଴−భ ሺସ଺଴ሻరଵଷ.଻ × ଶ.ଵ × ଵ଴ఱ =  ͳ.ͲͶ cm <  ୐ଶ଴଴ =  ʹ.͵ cm            vérifiée  

 Suivant l’axe Y-Y : 

fy = ହଷ଼ସ  ×  ଴.଻଻ × ଵ଴−భ ሺସ଺଴ሻరଵ଴ଵ × ଶ.ଵ × ଵ଴ఱ =  Ͳ.ʹͳʹ cm <  ୐ଶ଴଴ =  ʹ.͵ cm           vérifiée  

Conclusion : On choisit pour toutes les pannes un IPE180. 

III.3. Calcul des liernes : 

III.3.1. Introduction : 

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

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

pannes.  

III.3.2. Dimensionnement des liernes : 

III.3.2.1. Calcul de l’effort de tractions dans le lierne la plus sollicité : 

La réaction R au niveau du le lierne : 

 

 

 

Figure III.4. Les schémas statiques 
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ସଷ Gy +  
ଷଶ Sy   

G = (12 + 5) 1.5 + 18,8 = 44,3     Kg/ml 

Gy = G sin 10° = 0.077               KN/ml 

Sy = S sin 10° = 0.148                KN/ml 

Qy = 0.325                                  KN/ml 

e : espacement entre les pannes. 

L : la portée de la panne. 

R= 1.25Qy 
୪ଶ = 1.25(0.325) 4.60

2
 = 0.934    (KN) 

 Efforts de traction dans le tronçon de lierne L1 :  

Lierne1 : T1= 
R
2
 = 

0.934
2

 = 0.476      (KN)              

 Effort dans le tronçon L2 :     

Lierne 2 : T2 = T1 + R = 0.476 + 0.934 = 1.401    (KN)        Figure III.5. Représentation des efforts                                                                         

 Effort dans le tronçon L3 : 

Lierne 3 : T3 = T2 + R = 1.401 + 0.934 = 2.335    (KN) 

 Effort dans le tronçon L4 : 

Lierne 4 : T4 = T3 + R = 2.335 + 0.934 = 3.269    (KN)  

 Effort dans le tronçon L5 : 

Lierne 5 : T5 = T4 + R = 3.269 + 0.934 = 4.203    (KN. 

 Effort dans les diagonales L6 : 

Avec : θ = arc tg 
ͳ.ͷʹ.͵ = 33.11 °     

2 T6 sin θ = T5 ⇒ T6 = 
Tͷʹ sin ͵͵.ͳͳ° = 3.85    (KN)                                                                                                                                         

III.3.2.2. Calcul de la section des liernes :  

Le tronçon le plus sollicité est L5.  

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

Nsd  ≤  Npl.Rd   ;  Nsd = T5                                                                                                                                                    

Npl.Rd =  
A fy  γMͲ  ; A ≥  Tͷ × γMͲfy    ⇒ A ≥ 4.203  

ͳ.ͳʹ͵.ͷ = 0.197 cm² ⇒ A ≥ 0,197 cm²  

A = 
π φ²Ͷ      donc     ∅ ≥ [Ͷ ×Ͳ.ͳͻ͹π ]Ͳ.ͷ   ⇒   ∅ ≥ 0,5 cm   

Pour des raisons pratiques, on adopte pour une barre ronde de diamètre : ∅ = 10 mm    
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III.4.Calcul de l’échantignolle : 

III.4.1.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.6: Echantignole. 

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

2 ቀb
2
ቁ≤ t ≤ 3 ቀb

2
ቁ   Pour un IPE180 {b = 9.1 cm

h = 18 cm  

 9.1 cm ≤ t ≤ 13.65 cm      Soit :   t = 12 cm. 

III.4.2. Calcul des charges revenant à l’échantignolle : 
a) Effort de soulèvement :  

Qz = G cos 10° + 
ଷଶ V = (0,443) cos10° + 

ଷଶ (-5.368)   = -7.616     KN/ml 

b) Effort suivant rampant:  

Qy = 
Ͷ͵
 G sin 10° = 

Ͷ͵
 (0.443) sin 10° = 0.103     KN/ml 

 Echantignolle de rive :  

Rz = Qz  
Lʹ
 = 17.517   KN  ; Ry = Qy  

୐ଶ = 0.237    KN 

 Echantignolle intermédiaire : 

R’z = 2Rz = 35.034   KN ; R’y = 2Ry = 0.474     KN 

c) Calcul du moment de renversement :  

MR = Rz t + Ry 
hʹ
  = 35.034(0.12) + 0.237 

Ͳ.ͳͺʹ   = 4.247 KN.m 

III.4.3.Dimensionnement de l’échantignolle : 
 Flexion simple  

Remarque : Généralement les échantignolle sont des éléments formes à froid. La classe de 

section est au moins de classe 3.  
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Msdy  ≤  Mel.rd    = Wel  
fyɣMͲ  moment de résistance élastique de la section brute. 

III.4.3.1.Calcul de l’épaisseur de l’échantignolle : 

 σ ൑ 
MRWel       →    Wel ൑ 

MRσ   =  
ସ.ଶ଻଻ ×ଵ଴−ఱ×ଵ.ଵଶଷହ × ଵ଴²

 = 20.02 cm3 

On a :   Wel = 
b× e²͸   Section rectangulaire.    

Remarque : 

La largeur de l’échantignolle « b » est calculée après avoir dimensionné la membrure supérieure 

de la ferme, 2L90x90x11 

b = 9 + 9 + 1 = 19 cm ; avec l’épaisseur du gousset de 10 mm. 

Donc :     e ൒ √͸Welb     →    e ൒ √଺ × ଶ଴.଴ଶଵଽ  = 2.51 cm    ⇒ e = 2.6 cm 

 

 

Figure III.7 : détail de l’échantignolle (vue en 3D). 

III.5. Calcul des lisses de bardages 

III.5.1.Introduction : 

Les lisses de bardages sont constituées des poutrelles (IPE, UAP) ou des profils minces pliés. 

Disposées horizontalement, elles portent sur les poteaux de portiques ou éventuellement sur des 

potelets intermédiaires. L’entre axe des lisses est déterminé par la portée admissible des bacs de 

bardage. 

III.5.2. Détermination des sollicitations : 

 

 

 

 

 

 

Figure III.8 : Disposition des lisses. 
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III.5.3. Lisses de bardage de pignon  

III.5.3.1. Evaluation des charges et surcharges : 

 

Figure III.9 : les schémas statiques de la lisse dans les deux plans y-y et z-z. 

a) Charges permanentes : 

Poids propre de la couverture (panneaux sandwichs)………………………12 kg/m².  

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

Poids propre de l'UPE 140 estimé………………..............................…….14.5 Kg/m. 

G = (P couverture + P accessoire) × e + Plisse ; e = 1.73 m (entre axe des lisses).  

G = (12 + 5) × 1.73 + 14.5 = 43.91 Kg/m = 0.4391 KN/m 

b) charge due au vent :   W (zj) = 2156.018 N/m²  

W = 1.73× 2156.018 = 3729.9 N/m = 3.729 KN/m 

III.5.3.2. Condition de la flèche : f ≤ fadm 

 Suivant l’axe Z-Z : 

fz= 
5

384
 × qz l4

EI
 ≤ fadm= L

200
= 895

200
 = 4.5 cm      ; Iy ൒ 

5
384

 × 3.729 × 10-1 (895)4

4.5 × 2.1 × 105 = 3296.7916 cm4       

 Suivant l’axe Y-Y : 

fy = 
2.05
384

 × 
qy ቀL

2ቁ4

EI
 ≤ fadm=

L
2

200
= 

895
2

200
 = 2.25 cm      ; Iz = 

2.05
384

 × 0.4391 × 10-1 (450)4

225 × 2.1 × 105 = 0.20 cm4      

D’ après le tableau des profilés des UPE, on adopte un UPE 240, ses caractéristiques sont :  

Iy = 3600 cmͶ;           h = 240 mm;           d = 65 mm;           Wely = 300 cm3.  

Iz = 311 cmͶ;             b = 90 mm;             r = 15 mm;            Welz = 50.1 cm3.  

A = 38.5 cm²;             tw = 7 mm;              Avz = 18.8 cm²;      Wply = 347 cm3.  

G = 30.2 kg/m;           tf = 12.5 mm;                                        Wplz = 92.2 cm3.  

Le poids propre réel G :   G = [(12 + 5) × 1.73] + 30.2 = 59.61   Kg /ml = 0.596   KN/m 

III.5.3.3 : Vérification à l’état limite ultime : 

 Vérification à la flexion 

a. Condition de résistance :   [ MyMply]α + [ MzMplz]ȕ ൑ 1                   

MY = 
ଷଶ qw 

L²
8
 = 

ଷଶ (3.729) 
(8.95)²

8
 = 56.01 KN.m  

Mz = 
ସଷ Gy 

L²
8

 = 
ସଷ (0.596) 

(8.95)²
8

 = 2.011 KN.m 
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b. Classification de la section : 

Semelle comprimé : 
Ctf = 

bʹtf  = 
ͻͲʹͳʹ.ͷ  = 3.6 <ͳͲ ε 

Ame fléchie : 
dtw = 

ͳͺͷ͹  = 26 < 72 ε        D’où le profilée est de classe 1 

Calcul des moments plastique : 

Mply = 
Wply × fyγMͲ  = 

͵Ͷ͹ ×ͳͲ-͵×ʹ͵ͷͳ.ͳ  = 74.14 KN.m                                                                                

Mplz = 
Wplz × fyγMͲ  = 

ͻʹ.ʹ ×ͳͲ-͵×ʹ͵ͷͳ.ͳ  = 19.7 KN.m 

Pour les profilés UPE 240 de classe 01, en optant pour α = 2 ; ȕ = 1 

Alors :  [ͷ͸.Ͳͳ͹Ͷ.ͳͶ]ʹ +  [ʹ.Ͳͳͳͳͻ.͹ ]ͳ= 0.67 ൑ 1        vérifiée 

La section UPE240 est vérifiée à l’ELU.        

III.5.3.4 : Vérification au cisaillement:          Vz ≤ Vplz 

Vplz = 
AVz ×  fy√3 × ȖM0

    = 
ଵ଼.଼× ଶଷ.ହ√ଷ × ଵ.ଵ  = 231.88   KN              ; Vz = 

ଷଶ V 
Lʹ
 = 

ଷଶ (3.729) 
Lʹ
 = 25.03     KN 

Vz = 25.03 (KN) < Vplz = 231.88 KN      vérifiée 

III.5.3.5. Vérification au déversement : 

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

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

It = 15.1 cmͶ  Iw = 26400 cm͸ Iz = 311 cmͶ 

K = 1 appui simple                  [܊܉ܜ𝐥ܝ܉܍. ۴. ૚. ૛ ۳𝐂૙૜] 
Kw = 1 (pas d’encastrement aux extrémités) ; L = 8.95 m 

C1 = 1.132      C2 = 0.459       C3 = 0.525                [܊܉ܜ𝐥ܝ܉܍. ۴. ૚. ૛ ۳𝐂૙૜] 
Za = - 

hʹ
 = -12 cm (sous le vent (-) puisque l’orientation de repère est vers la semelle comprimés). 

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

Mcr = 
 ଵ.ଵଷଶ × ଷ.ଵସ² × ଶ.ଵ × ଷଵଵ ሺଵ × ଼.ଽହሻ² {[ቀଵଵቁ ²  ଶ.଺ସଷଵଵ +  ሺ଼.ଽହሻ² × ଴.ସ× ଵହ.ଵଷ.ଵସ² × ଷଵଵ + ሺͲ.Ͷͷͻሺ−Ͳ.ͳʹሻሻ² − ሺͲ.Ͷͷͻሺ−Ͳ.ͳʹሻሻ²]భమ} 

Mcr = 42.46     (KN.m)  

λLT = √ͳ × ͵Ͷ͹ ×  ʹ͵ͷ ×ͳͲ-͵Ͷʹ.Ͷ͸   = 1.38 > 0.4           →        il y’a risque de déversement 

Profilé laminé ; Ƚ = 0.21    courbe (a) → 𝜒lt  

On calcul 𝜒lt  à l’aide du tableau 5.5.2 EC3 

λLT  = 1.38     →     𝜒lt   = 0.4284  
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MR = 0.4284 × 1 × 
͵Ͷ͹ × ͳͲ-͵ ×ʹ͵ͷ ͳ  = 34.93 KN.m 

Msdy = 
qw ×l²ͺ  = 

ଷ.଻ଶଽ  × ଼.ଽହ²଼  = 37.33 KN.m 

Msdy = 37.33 KN.m ൒   MR = 34.93 KN.m      non vérifiée  

Le diversement n’est pas vérifiée donc on augmente la section à UPE 270.  

D’ après le tableau des profilés des UPE, on adopte un UPE 270, ses caractéristiques sont :  

Iy = 5250 cmͶ;          h = 270 mm;          d = 213    mm;          Wely = 389 cm͵.  

Iz = 401   cmͶ;          b = 95   mm;          r = 15       mm;          Welz = 60.7 cm͵.  

A = 44.8 cm²;            tw = 7.5 mm;          Avz = 22.2 cm²;         Wply = 451 cm͵.  

G = 35.2 kg/m;          tf = 13.5 mm;           Wplz = 112 cm͵.  

Le poids propre réel G :   G = [(12 + 5) × 1.73] + 35.2 = 64.61   Kg /ml = 0.646   KN/m 

 Vérification à l’état limite ultime : 

 Vérification à la flexion :  

a- Condition de résistance :   [ͷ͸.Ͳͳͻ͸.͵ͷ]ʹ + [ʹ.Ͳͳͳͳͻ.͹ ]ͳ= 0.70 ൑ 1     vérifiée 

La section UPE270 est vérifiée à l’ELU.         

 Vérification au cisaillement : 

Vz = 25.03 KN   ; Vplz = 237.82 KN    

Vz = 25.03 KN < Vplz = 237.82 KN      vérifiée 

 Vérification au déversement : 

It = 19.9 cm4 ;      Iw = 43600 cm6 ;      Iz = 401 cm4 ;              Mcr = 49.28 KN.m 

λLT = 1.47 > 0.4           →        il y’a risque de déversement 

λLT  = 1.47     →     𝜒lt   = 0.3861 

MR = 40.92 KN.m       ; Msdy = 37.33 KN.m 

Msdy = 37.33 KN.m <   MR = 40.92 KN.m       vérifiée  

III.5.3.6. Vérification à l’état limite de service : 

a. Vérification à la flèche : f  = 
ͷ͵ͺͶ  × q lͶEI  ൑ fadm= LʹͲͲ= ͺͻͷʹͲͲ  = Ͷ.ͷ cm 

 Suivant l’axe Z-Z : fz = 
5

384
 × 3.729 × 10-1 (895)4

5250 × 2.1 × 105 = 2.83 cm  < fadm= 4.5 cm   vérifiée 

 Suivant l’axe Y-Y : fy = 
5

384
 × 0.646 × 10-1 (895)4

401 × 2.1 × 105 = 6.41 cm  > fadm= 4.5 cm    non vérifiée 

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

fy = 
2.05
384

 × 
qy ቀL

2ቁ4

EI
= 2.05

384
 × 

0.646× 10-1 ቀ895
2 ቁ4

2.1 × 105 401
= 0.16 cm ≤ fadm=

L
2

200
= 

895
2

200
 = 2.25 cm       vérifiée 

On choisit pour toutes les lisses de pignon un UPE270. 
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III.5.4.Dimensionnement des liernes :                                      

III.5.4.1.Introduction :   

Les lisses de bardages sont constituées des poutrelles (IPE, UAP) ou des profils minces pliés. 

Disposées horizontalement, elles portent sur les poteaux de portiques ou éventuellement sur des 

potelets intermédiaires. 

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

La réaction R au niveau du le lierne : 

R = ͳ.ʹͷQy + ly   

G = (12 + 5) 1.73 + 35.2 = 64.61 Kg/ml = 0.646 KN/ml 

e : espacement entre les lisses de bardage. 

L : la portée de la lisse. 

R = 1,25(1.35 G) l
2
 = 1,25(1.35 (0.646)) 8.95

2
 =  4.88 KN 

 Efforts de traction dans le tronçon de lierne L1 :  

Lierne1 : T1= 
R
2
 = 

4.88
2

 = 2.44     KN               

                                                                                         Figure III.10. Disposition des liernes de pignon. 

Lierne 2 : T2 = T1 + R = 2.44 + 4.88 = 7.32   KN Effort dans le tronçon L2 : 

 Effort dans le tronçon L3 : 

Lierne 3 : T3 = T2 + R = 7.32 + 4.88 = 12.2 KN 

 Effort dans le tronçon L4 : 

Lierne 4 : T4 = T3 + R = 12.2 + 4.88 = 17.08 KN              

Effort dans le tronçon L5 : 

Lierne 5 : T5 = T4 + R = 17.08 + 4.88 = 21.96 KN  

 Effort dans les diagonales L6 : 

Avec : θ = arc tg 
1.73

4.475
 = 21.014 °                                   

2 T6 sin θ = T5  ⇒  T6 = 
T5

2 sin 21.14°
 = 30.45    KN 

b) Calcul de la section des liernes :  

Le tronçon le plus sollicité est L6.  

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

Nsd  ≤  Npl.Rd    ;  Nsd = T6  

Npl.Rd =  
A fy  
ȖM0

 ; A ≥  T6 × ȖM0
fy

 ;  A ≥ 30.45  
1.1

23.5
 = 1.43 cm² ;  A ≥ 1.43cm²  

A = 
π φ²

4
     donc     ∅ ≥ [4 ×1.43

3.14
]0.5

 ⇒     ∅ ≥ 1.34 cm   
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Pour des raisons pratiques, on opte pour une barre ronde de diamètre : ∅ = 14 mm  

On va choisir un Ø14 pour les liernes des lisses. 

III.5.5. Les lisses de bardage de long pan : 

a) Charge permanentes :     G = 0.646   (KN/ml) 

b) Charge due au vent :      W (zj) = -2132.325 N/m² 

W = 1.73× 2132.325 = 3688.92 N/m = 3.689     KN/m 

III.5.5.1. Condition de la flèche : f ≤ fadm  
 Suivant l’axe Z-Z : 

fz= 
5

384
 × qz l4

EI
 ≤ fadm= L

200
= 460

200
 = 2.3 cm ; Iy ൒ 

5
384

 × 3.689 × 10-1 (460)4

2.3 × 2.1 × 105 = 445.28 cm4       

  Suivant l’axe Y-Y : 

fy = 
2.05
384

 × 
qy ቀL

2ቁ4

EI
 ≤ fadm=

L
2

200
= 

460
2

200
 = 1.15 cm ; Iz = 

2.05
384

 × 0.646 × 10-1 (230)4

1.15 × 2.1 × 105 = 3.99 cm4      

D’ après le tableau des profilés des UPE, on adopte un UPE 140, ses caractéristiques sont :  

Iy = 600 cmͶ;           h = 140 mm;           d = 98 mm;           Wely = 85.6 cm͵.  

Iz = 78.8 cmͶ;          b = 65 mm;              r = 12 mm;           Welz = 18.2 cm͵.  

A = 18.4 cm²;          tw = 5 mm;             Avz = 8.25 cm²;       Wply = 98.8 cm͵.  

G = 14.5 kg/m;         tf = 9 mm;     Wplz = 33.2 cm͵.  

Le poids propre réel G :   G = [(12 + 5) × 1.73] + 14.5 = 43.91   Kg /ml  = 0.4391   KN/m 

III.5.5.2.Vérification à l’état limite ultime : 

 Vérification à la flexion :  

a.  Condition de résistance :    [ MyMply]α + [ MzMplz]ȕ ൑ 1                   

MY = 14.64   KN.m  ; Mz = 1.55   KN.m 

Mply = 21.11 KN.m         ; Mplz = 7.09   KN.m 

Pour les profilés UPE 140 de classe 01, en optant pour α = 2 ; ȕ = 1 

Alors :            [ͳͶ.͸Ͷʹͳ.ͳͳ]ʹ + [ͳ.ͷͷ͹.Ͳͻ]ͳ= 0.70 ൑ 1                      vérifiée 

La section UPE140 est vérifiée à l’ELU          

III.5.5.3. Vérification au cisaillement:      Vz ≤ Vplz 

Vplz  = 
AVz ×  fy√3 × ȖM0

 = 
଼.ଶହ× ଶଷ.ହ√ଷ × ଵ.ଵ  = 101.76  KN     ; Vz = 

ଷଶ V 
Lʹ
 = 

ଷଶ (3.689) 
Lʹ
 = 12.73  KN 

Vz = 12.73 KN < Vplz = 101.76   KN                          vérifiée 
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III.5.5.4. Vérification au déversement : 

La section est des classe1 → Ⱦw = 1 

It = 4.05 cmͶ       ; Iw = 2200 cm͸          ; Iz = 78.8 cmͶ 

Za = - 
hʹ
 = -12 cm (sous le vent (-) puisque l’orientation de repère est vers la semelle comprimés). 

Mcr = 21.92     KN.m 

λLT = √ͳ × ͻͺ.ͺ ×  ʹ͵ͷ ×ͳͲ-͵ʹͳ.ͻʹ   = 1.03  

λLT = 1.03 > 0.4           →        il y’a risque de déversement 

Profilé laminé ; Ƚ = 0.21    courbe (a) → 𝜒lt  

On calcul 𝜒lt  à l’aide du tableau 5.5.2 EC3 

λLT  = 1.03     →     𝜒lt = 0.388   ;   MR = 9.76 KN.m 

Msdy = 9.76    (KN.m) ൒   MR = 13.61      (KN.m)        vérifiée  

Le diversement est vérifiée donc on adopte UPE 140. 

III.5.5.5. Vérification à l’état limite de service : 

 Vérification à la flèche :   f = 
5

384
 × q l4

EI
 ≤ fadm= L

200
= 460

200
 = 2.3 (cm) 

 Suivant l’axe Z-Z : fz = 
5

384
 × 3.689 × 10-1 (460)4

600 × 2.1 × 105 = 0.2 cm   < fadm=2.3 (cm)    vérifiée 

 Suivant l’axe Y-Y : fy = 
5

384
 × 0.4391 × 10-1 (460)4

78.8 × 2.1 × 105 = 12.99 cm   > fadm=2.3 cm    non vérifiée 

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

fy = 
2.05
384

 × 
qy ቀL

2ቁ4

EI
= 2.05

384
 × 

0.4391× 10-1 ቀ460
2 ቁ4

2.1 × 105 × 78.8
= 0.33 cm ≤ fadm=

L
2

200
= 

460
2

200
 = 1.15 cm    vérifiée     

On choisit pour toutes les lisses de pignon un UPE140. 

III.5.6. Dimensionnement des liernes : 

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

La réaction R au niveau du le lierne :   R = ͳ.ʹͷQy +  ly   

G = (12 + 5) 1.73 + 14.5 = 0.4391 KN/ml  ; Q = 0.4391 KN/ml 

R= 1, 25 (1.35 G) l
2
 = 1,25(1.35 (0.4391)) 4.60

2
 =  1.70 KN 

 Efforts de traction dans le tronçon de lierne L1 :  

Lierne1 : T1 = 
R
2
 = 

1.70
2

 = 0.85 KN 

 Effort dans le tronçon L2 : 

Lierne 2 : T2 = T1 + R = 0.85 + 1.70 = 2.55 KN 

 Effort dans le tronçon L3 :                          
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Lierne 3 : T3 = T2 + R = 2.55 + 1.70 = 4.25 KN 

 Effort dans le tronçon L4 : 

Lierne 4 : T4 = T3 + R = 4.25 + 1.70 = 5.95 KN              

 Effort dans le tronçon L5 :  

Lierne 5 : T5 = T4 + R = 5.95 + 1.70 = 7.65 KN 

 Effort dans les diagonales L6 : 

Avec : θ = arc tg 
ͳ.͹͵ʹ.͵  = 36.95°                                  

2 T6 sin θ = T5   ⇒ T6 = 
T5

2 sin 21.14°
 = 6.36 KN         Figure III.11. Disposition des liernes de long pan. 

b) Calcul de la section des liernes :  

Le tronçon le plus sollicité est L5.  

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

Nsd  ≤  Npl.Rd   ; Nsd = T5  

Npl.Rd =  
A fy  
ȖM0

 ⇒ A ≥  T5 × ȖM0
fy

  ⇒ A ≥ 7.65  
1.1

23.5
 = 0.358 cm² ⇒ A ≥ 0.358 cm²  

A = 
π φ²

4
     donc     ∅ ≥ [4 ×0.358

3.14
]0.5

 ⇒ ∅ ≥ 0.68 cm   

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

On va choisir un Ø10 pour les liernes des lisses. 

Conclusion : 

Les lisses de pignon c’est des UPE 270 et les liernes c’est les barres rondes ∅ = 14 mm. 

Les lisses de long pan c’est des UPE 140 et les liernes c’est les barres rondes ∅ = 10 mm. 

III.6. Calcul des potelets : 

III.6.1. Introduction : 

 Les potelets sont le plus souvent des profilés en (bardage) et résister aux efforts horizontaux du 

vent.  

 

  

 

 

 

 

 

Figure III.12 : Disposition des potelets. 
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III.6.2. Calcul des charges et surcharge revenants au potelet le plus charge : 

III.6.2.1. Charges permanentes G :(verticale concentrée) :  

Bardage (panneau sandwich) ………………………………………………………12      (kg/m²)  

Poids propre de la lisse (UPE 270)…………………………………………………35.2   (kg/ml) 

Accessoires de pose …………………………………………………………………5       (kg/m²) 

La longueur de la lisse et de : L = 8.95m. 

Le nombre des lisses supporter par le potelet N = 6lisses. 

La surface tributaire revenant au potelet le plus chargé : S = (8.9510.40) = 93.08 cm² 

L’entraxe des potelets e = 8.95m (cas le plus défavorable).  

G = (35.2 6 8.95) + (12 + 5) 8.95 10.40 = 34.73   KN 

III.6.2.2. Surcharge climatique V : 

Vent ………………………………………………… 2.156   KN/m² 

Qw = V l = 2.156  10.40 = 22.42   KN/ml 

III.6.3.Dimensionnement des potelets : 

 Sous la condition de la flèche : 

f = 
5

384
 × qw l4

EI
 ≤ fadm= L

200
= 1040

200
 = 5.2 cm  ; Iy ൒ 

5
384

 × 22.42 × 10-1 (1040)4

5.2 × 2.1 × 105 = 31274.12 cm4       

D’ après le tableau des profilés des IPE, on adopte un IPE 450, ses caractéristiques sont :  

Iy = 33740 cm4;           h = 450 mm;           d = 378.8 mm;           Wely = 1500 cm3.  

Iz = 1676 cm4;             b = 190 mm;            r = 21.0 mm;             Welz = 176 cm3.  

A = 98.8 cm²;             tw = 9.4 mm;           Avz = 8.25 cm²;            Wply = 1702 cm3.  

G = 77.6 kg/m;            tf = 14.6 mm;                        Wplz = 276 cm3.  

G’ = G + Poids propre de potelet ⇒   G’ = 34.73 + 0,776 × 10.40 = 42.8   KN 

III.6.4.Vérification de la section à la résistance : 

III.6.4.1. Sous la flexion : 

Mc.rd = Mply.rd =  
Wpౢ౯× ୤౯ஓ౉భ   = 1702 × ͳͲ−଺ 

ʹ͵ͷ×ͳͲ͵ ͳ   = 399.97 KN.m           

My.sd = 
Qw× lʹͺ  = 

22.42× (10.40)2

8
 = 303.12   KN.m                          

My.sd < Mc.rd                        vérifiée 

III.6.4.2 : Incidence de l’effort normale : 

Pour cette vérification on utilise la condition suivante : 

Ny.sd ൑  min {Ͳ.ʹͷN୮୪.୰d , Ͳ.ͷ A౭× ୤౯Ȗ౉బ   }  il n’y a pas d’interaction entre le moment résistant et  

l’effort normal. 
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Nsd =1.35 G’ =   57.78   KN 

Npl.rd =  
A× ୤౯ஓ౉బ   =  

ଽ଼.଼ × ଶଷ.ହଵ.ଵ  = 2110.07 KN   ⇒   0.25 Npl.rd = 527.52   KN 

Aw = A - 2b × tf = 98.8- 2 × 19 × 1.46 = 43.32   cm² 

0.5 
A౭× ୤౯ஓ౉బ   = 462.736 KN 

Ny.sd = 57.78    KN ൑ min {ͷʹ͹.ͷʹ   KN   ;   Ͷ͸ʹ.͹͵͸   ሺKNሻ } = 462.736   KN 

Donc pas d’interaction entre le moment résistant et l’effort normal. 

III.6.5. Vérification de l’élément aux instabilités :  
Le potelet est sollicité à la flexion (due au vent) et à la compression (due à son poids propre, aux 

poids des bacs de bardage et des lisses) .Il travaille la flexion composée. La vérification aux 

instabilités est donnée par la formule suivante : 

 Flexion composée avec risque de déversement :    
୒౩ౚ஧౰୒pౢ.౨ౚ +  

୏ై౪஧ై౪୑pౢ.౨ౚ ൑1 

Calcul du coefficient de réduction minimal pour le flambement min :     min  (y ; z)  

Flambement par rapport à l’axe fort y-y (dans le plan du portique) : 

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

tableau 5.5.1 de l’Eurocode 3. Pour l’IPE 450, les rayons de giration sont : 

iy = 18.5    (cm)     ; iz = 4.12     (cm)  ;ly = 10.40     (m)     ;lz = 1.73       (m) ɉy = 
lyiy = 

ଵ଴ସ଴ͳͺ.ͷ  = 56.22   ; ɉ୷̅ = 
஛೤஛ ଵ × [ȾA]଴.ହ  =  

ହ଺.ଶଶଽଷ.ଽ  ×1 = 0.60 ɉz = 
lziz = 

ଵ଻ଷସ.ଵଶ = 41.99   ; ɉ୸̅ = 
஛೥஛ ଵ × [ȾA]଴.ହ  =  

ସଵ.ଽଽଽଷ.ଽ  ×1 = 0.45 ୦ୠ  = 
ସହ଴ଵଽ଴ = 2.37 > 1.2     et    tf = 14.6 mm < 40 mm 

Courbe de flambement : (voir tableau 1) { y − y          courbe «a»           χ୷ = Ͳ.ͺͻͲͲ Z − Z          courbe «b»           χ୸ = Ͳ.ͻ͵ͺ͸  𝜒min = min (𝜒y ; 𝜒z) = 0.89  

Calcul de l’élancement réduit vis-à-vis de déversement   LT :  ɉLT = 

Iziz
ሺCͳሻͲ.ͷ[ͳ+ ͳʹͲ ቌ Izizhtfቍ

ʹ]Ͳ.ʹͷ  = 

భ7యర.భమሺଵ.ଵଷଶሻͲ.ͷ[ͳ+ ͳʹͲ (భ7యͶ.ͳʹͶͷͲͳͶ.͸)
ʹ]Ͳ.ʹͷ   = 38.60 

ɉ୸̅ = 
ɉైTɉభ  × [ȾA]଴.ହ = 0.41 > 0.4  → Il y’a risqué de déversement  

φ୐T  0,5 1+ ୐T ̅LT  0,2 + ̅LT²  0,51  0,210,41  0,2  0,41²  0,606 

 χ୐T = 
ଵ஦ైT+ [஦ైT² − ɉ̅ైT²]బ.ఱ = 0.95 < 1 
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Calcul de coefficient K : Ⱦ୑୷ = 1.3 Ɋy = ̅LT (2 × Ⱦ୑୷ –  Ͷ) + 
Wpౢ౯ −  W౛ౢ౯W౛ౢ౯   = 0.41 (2 × 1.3–  Ͷ) + 

 ଵ଻଴ଶ−  ଵହ଴଴ଵହ଴଴  = - 0.439 < 0.9  

Ky = 1 − ஜ౯ × ୒౩ౚ஧౯ × A × ୤౯ = 1 + ଴.ସଷଽ × ହ଻.଻଼଴.଼ଽ × ଽ଼.଼ × ଶଷ.ହ = 1.01 < 1.5 vérifiée. ɊLT = 0.15 × ̅z  × Ⱦ୑୐T  –  Ͳ.ͳͷ = 0.15 × Ͳ.Ͷͷ  × ͳ.͵ –  Ͳ.ͳͷ = -0.062 < 0.9. 

KLT = 1 − ஜైT × ୒౩ౚ஧౰ × A × ୤౯ = 1 + ଴.଴଺ଶ × ହ଻.଻଼଴.ଽଷ଼଺ × ଽ଼.଼ × ଶଷ.ହ = 1 = 1  vérifiée. 

Nsd = 57.78 KN        ; My.sd = 303.12 KN 

Npl.rd = 2110.07 KN             ; Mply.rd = 399.97 KN.m 

 Vérification au déversement : ହ଻.଻଼଴.ଽଷ଼଺ ×ଶଵଵ଴.଴଻  +  
ଵ ×ଷ଴ଷ.ଵଶ଴.ଽହ ×ଷଽଽ.ଽ଻  = 0.83 < 1 vérifiée. 

Conclusion:   On adoptera donc des IPE450 pour l’ensemble des potelets. 

III.7. Calcul des fermes : 

III.7.1. 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 et oblique elles sont généralement 

articulées à leurs appuis. 

Hypothèse de calcul : 

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

Cas de soulèvement : G + 
͵ʹ
 W 

Cas de la neige seule : 
Ͷ͵
 G + 

͵ʹ
 S 

La ferme a une longueur de 35.8 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 : 

 

 

 

 

Figure III.13 : Schéma statique de la ferme. 
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Figure III.14 : Surface afférente des nœuds. 

III.7.2.Détermination des forces revenantes à la ferme :  

On a des fermes de 35.8 m de longueur supportent 6 pannes par versant. L’entre axes horizontal 

des pannes est de 1.5 m. 

L’entre axe des fermes est de 4.6 m On dimensionne les barres de la ferme les plus sollicitées en 

compression et en traction.  

III.7.2.1. Calcul des charges revenant à chaque nœud : 

a) Nœud intermédiaire :   S = 1.5 × 4.6 = 6.9 m² 

 Poids propre 

La couverture (panneaux sandwich) + accessoires de pose…..(0,12 + 0.05) × 6.9 = 1.173 KN 

La panne (IPE 180)…………………………………………………0,188 × 4.6 = 0.865    KN 

Les contreventements (la moyenne des contreventements pour les halls est de 3 à 5 Kg/m²).... 

……………………………………………………….………………0.04 × 6.9 = 0.49      KN 

TOTAL…………………………………………………………….……...........2.314         KN 

 Surcharges climatiques 

1- Surcharges du vent : La zone la plus chargée est F dont Cpi = 0.8 ; qj = 3.579 KN/m² 

V = qj × S = -3.579 × 6.9 = -24.695   KN 

2- Surcharges de la neige :   Smax = 0.57       KN/m² 

La surface revenant à chaque nœud est de 6.9 m² ⇒ S = 0.57 × 6.9 = 3.933 KN 

b) Nœud de rive : S = 3.45   m²     

 Poids propre  

Couverture (panneau sandwichs + accessoires de pose) …….….. (0,12+0.05) × 3.45 = 0.587 KN 

La panne (IPE 180)…………………………………………..…….…… 0, 188 × 4.6 = 1,128 KN 

Contreventements (la moyenne est 3 à 5 Kg/m2) ……………………... 0,040 × 3.45 = 0,138 KN 

TOTAL………………………...…………………………………….….……………….. 1.59 KN 
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1- Surcharges du vent :   V = qj × S = -3.579 × 3.45 = -12.384 KN 

2- Surcharges de la neige :   S = 0.57 × 3.45 = 1.967 KN 

III.7.3. Calcul des forces selon les combinaisons de charges : 

a) Nœud intermédiaire : 

 Soulèvement :   F = G + 
ଷଶ V = 2.314 + 

ଷଶ (-24.695) = - 34.728 KN 

 Neige :   F = 
ସଷ G + 

ଷଶ S = 
ସଷ (2.314) +  

ଷଶ (3.933) = 8.98 KN 

b) Nœud de rive : 

 Soulèvement : F = G + 
ଷଶ V = 1.59 + 

ଷଶ (-12.348) = - 16.932 KN 

 Neige : F = = 
ସଷ G + 

ଷଶ S = 
ସଷ (1.59) +  

ଷଶ (1.967) = 5.071 KN   

La détermination des efforts dans les éléments de la ferme est obtenue à l’aide d’un modèle 2D 

avec le logiciel ROBOT. 

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

Tableau III.4 : Les efforts dans les éléments de la ferme. 

ELEMENTS Sous G + 1,5V (KN) Sous 1,35G + 1,5S (KN) 

Membrure supérieur -267.39 75.14 

Membrure inférieur 263.32 -74 

Diagonales 132.15 -33.60 

Montants -124.52 41.22 

Remarque :    

- la combinaison la plus défavorable pour toutes les barres est : G + 1,5V. 

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

III.7.4. Dimensionnement des barres : 

III.7.4.1. Membrures supérieure :  

Nmax = -267.39 KN (-) Pour la compression. 

Nsd = + 75.14 KN (+) Traction.     

l0 = 1.5 (m) 

 Vérification à la compression 

Npl =   
 A × fy  

ȖM0
 ൒ Nmax  ⇒  A ≥  ୒ౣa౮ ×  ȖM0

fy
  

A ≥    267.39  × 1.1
23.5

 = 12.52      (cm²)                               Figure III.15 : Double cornière. 

Soit un double cornier 2L65×65×8 

Iz = 2[IB + Ac × ∆²]  ; ∆² = d + 0.5 = 2.39 (cm)             

I ; Iz d’une seule cornière  ; Ac : aire d’une seule cornière. 

Iy = 2 I஑ = 2 × 37.49 = 74.98  cm4 ; Iz = 2[37.49 + 9.85 × (2.39)²] = 187.51 cm4 
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iy = √I౯A  = √଻ସ.ଽ଼ଵଽ.଻   = 1.95  (cm) ;  iz = √I౰A = √ଵ଼଻.ହଵଵଽ.଻   = 3.10 (cm) ɉy =   
 Ly A  =  

 150 ͳ.ͻͷ = 76.92  ; ɉz =   
 LZ iz  = 

 150 ͵.ͳͲ = 48.39  

 ɉ̅ = [ஒ౭ Wpౢ౯ ୤౯ ୑ౙ౨ ]଴.ହ = [ ஛஛భ] [Ⱦ୵]଴.ହ  avec : Ⱦ୵ = 1. 

 ɉଵ = π [E୤౯]଴.ହ = 39.9 ε  ; ε = [ଶଷହ୤౯ ]଴.ହ= 1. 

 ɉ̅max = 
 76.92 ͻ͵.ͻ  = 0.819  > 0.2 ⇒ Il y’a lieu de tenir compte de risque de flambement. 

Calcul de 𝜒min : φ୷ = 0.5 × [1 + Ƚy × (ɉ̅୷ - 0.2) + λ̅y
2
]           EC3 art 5.5.1.2 

Courbe (c) ⇒  Ƚ = 0.49.  φ୷ = 0,51  0.490.819  0.2  0.819²  0.99 χ୫୧୬ = 
ͳφైT + [φైT² -  ɉ̅ైTʹ ]Ͳ.ͷ    = 

ͳͲ.ͻͻ + [Ͳ.ͻͻ² -  Ͳ.ͺͳͻ²]Ͳ.ͷ   = 0.65 

Ncrd = χ୫୧୬ × Ⱦ୵ × A 
fyγMͲ ; Ncrd = 0.65 ×19.7 ×  

ʹ͵.ͷͳ.ͳ   = 273.56 KN 

Nmax = -267.39 KN < Ncrd = 273.56 KN        vérifiée 

 Vérification à la traction :  

Nsd = +75.14 KN (Traction)  

Nsd   ≤   Nt.rd = min (Npl,rd ; Nu,rd)  

Npl,rd  = 
AfyγMͲ :résistance plastique de la section brute.  

Nu,rd = 
Ͳ.ͻ × A౤౛౪౪౛  × fu γMʹ  : résistance ultime de la section nette au droit des trous de fixation. 

a) Résistance plastique de la section brute : 

Npl.rd = 
ଵଽ.଻ ×ଶଷ.ହଵ.ଵ  = 420.86 KN 

b) Résistance ultime de la section nette : 

Cas des cornières assemblées par une seule aile :  

Cas d’attache de 3 boulons et plus :   Nu,rd = 
Ⱦ͵ × Anette  × fu γMʹ   

P1 = 100 mm  ; e1 = 25 mm  ; d0 =13 mm (diamètre de trous)  

P1 > 5d0 = 5 × 13 = 65 mm. 

Donc :   Ⱦw = 0.7   EC3 tableau 6.5.1 

Anette = 19.7 – 1.6 × 1.3 = 17.62 cm²  ; Nu,rd = 
Ͳ.͹ × ͳ͹.͸ʹ × ͵͸ ͳ.ʹͷ  = 355.22  KN 

Nsd = 75.14 KN ≤ Nt.rd = min (Npl,rd ; Nu,rd) = 355.22 KN vérifiée. 

III.7.4.2. Membrures inférieures : 

Nmax = +263.39 KN (+) Traction.     
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Nsd = -75.14  KN (-)  Pour la compression. 

l0 = 1.49 m 

Npl =   
 A × fy  

ȖM0
 ൒ Nmax  ⇒  A ≥  ୒ౣa౮ ×  ȖM0

fy
  =  

 263.32 × 1.1
23.5

 = 12.33  cm² 

Soit un double cornier 2L65×65×6 

Ac = 7.53 cm²   A = 15.06 cm² 

 Faire la vérification de la section choisie à la résistance : 

 Vérification à la traction : Nsd ≤ Nt.rd = min (Npl,rd ; Nu,rd)  

a) Résistance plastique de la section brute : 

Npl.rd =  
ଵହ.଴଺ × ଶଷ.ହଵ.ଵ  = 321.74 KN 

b) Résistance ultime de la section nette : 

Anette = 15.06 – 1.2 × 1.3 = 13.5 cm²  ; Nu,rd = 
Ͳ.͹ × ͳ͵.ͷ × ͵͸ ͳ.ʹͷ  = 272.16 KN 

Nsd = 263.32 KN ≤ Nt.rd = min (Npl,rd ; Nu,rd) = 272.16 KN vérifiée. 

 Vérification à la compression : 

Nsd = -74 KN 

2L (65×65×6)  ⇒ A = 15.06 cm². 

Iy = 2 I஑ = 2 × 29.19 = 58.38 cm4   ;  Iz = 2 [29.19 + 7.53 × (2.3)²] = 138.05 cm4. 

iy = √I౯A  = √ହ଼.ଷ଼ଵହ.଴଺  = 1.97 cm ;  iz = √I౰A = √ ଵଷ଼ଵହ.଴଺  = 3.03 cm. ɉy =   
 Ly A  =  

 149 ͳ.ͻ͹ = 75.63  ; ɉz =   
 LZ iz  = 

 149 ͵.Ͳ͵ = 49.17  ; ɉ̅max = 
 75.63 ͻ͵.ͻ  = 0.805  > 0.2 

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

Calcul de 𝜒min :   ɉ̅max = 0.805 ⇒ χ୫୧୬ = 0.66 

Ncrd = χ୫୧୬ × Ⱦ୵ × A 
fyγMͲ  ; Ncrd = 0.66 ×15.06 ×  

ʹ͵.ͷͳ.ͳ   = 212.35  (KN) 

Nmax = 74 (KN) < Ncrd = 212.35  (KN)        vérifiée. 

III.7.4.3. Les diagonales : 

Nmax = 132.15 KN (Traction). 

Nsd = -33.6 KN (compression).  

Npl =   
 A × fy  

ȖM0
 ൒ Nmax  ⇒  A ≥  ୒ౣa౮ ×  ȖM0

fy
  =  

 132.15 × 1.1
23.5

  = 6.18 cm² 

Soit un double cornier 2L45×45×5         ⇒          A = 8.6 cm² 

 Faire la vérification de la section choisie à la résistance : 

 Vérification à la traction :   Nsd ≤ Nt.rd = min (Npl,rd ; Nu,rd)  

a) Résistance plastique de la section brute :   Npl.rd =  
଼.଺ × ଶଷ.ହଵ.ଵ  = 183.73 KN 
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b) Résistance ultime de la section nette : 

Anette = 8.6 – 1 × 1.3 = 7.3 cm² ; Nu,rd = 
Ͳ.͹ × ͹.͵ × ͵͸ ͳ.ʹͷ  = 147.17 KN 

Nsd = 132.15 KN ≤ Nt.rd = min (Npl,rd ; Nu,rd) = 147.17 KN vérifiée. 

 Vérification à la compression : 

Nsd = -33.60 KN ; l0 = 2.47 m 

2L (45×45×5)  ⇒ A = 8.6 cm² 

Iy = 2 I஑ = 2 × 7.84 = 15.08 cm4   ; Iz = 2 [7.84 + 4.3 × (1.78)²] = 42.93 cm4. 

iy = √I౯A  = √ଵହ.଴଼଼.଺   = 1.32 cm ;  iz = √I౰A = √ସଶ.ଽଷ଼.଺   = 2.23 cm ɉy =   
 Ly A  =  

 247 ͳ.͵ʹ = 187.12  ; ɉz =   
 LZ iz  = 

 247 ʹ.ʹ͵ = 110.76  ; ɉ̅max = 
 187.12 ͻ͵.ͻ  = 1.99  > 0.2 

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

Calcul de 𝜒min :   ɉ̅max = 1.99    ⇒ χ୫୧୬ = 0.197 

Ncrd = χ୫୧୬ × Ⱦ୵ × A 
fyγMͲ   ; Ncrd = 0.197 × 8.6 ×  

ʹ͵.ͷͳ.ͳ   = 36.19 KN 

Nmax = 33.60 KN < Ncrd = 36.19 KN        vérifiée. 

III.7.4.4. Les montants : 

Nmax = - 124.52 KN (-) (compression). 

Nsd = + 41.22  KN (+) (Traction).  

l0 = 2.05 m. 

Npl =   
 A × fy  

ȖM0
 ൒ Nmax  ⇒  A ≥  ୒ౣa౮ ×  ȖM0

fy
  =  

 124.52 × 1.1
23.5

  = 5.83  cm² 

Soit un double cornier 2L (60×60×6) ⇒ A = 13.82 cm² 

 Vérification à la compression : 

Iy = 2 I஑ = 2 × 22.79 = 45.58 cm4     ; Iz = 2 [22.79 + 6.9 × (2.19)²] = 111.86 cm4. 

iy = √I౯A  = √ସହ.ହ଼ଵଷ.଼ଶ  = 1.82 cm    ; iz = √I౰A = √ଵଵଵ.଼଺ଵଷ.଼ଶ   = 2.85 cm ɉy =   
 Ly A  =  

 205 ͳ.ͺʹ = 112.64 ; ɉz =   
 LZ iz  = 

 205 ʹ.ͺͷ = 71.93 ; ɉ̅max = 
 112.64 ͻ͵.ͻ  = 1.2  > 0.2 

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

Calcul de 𝜒min : ɉ̅max = 1.2 ⇒  χ୫୧୬ = 0.43 

Ncrd = χ୫୧୬ × Ⱦ୵ × A 
fyγMͲ  ; Ncrd = 0.43 × 13.82 ×  

ʹ͵.ͷͳ.ͳ   = 126.96   KN 

Nmax = 124.52 (KN) < Ncrd = 126.96 (KN)         vérifiée. 

Vérification à la traction : Nsd   ≤   Nt.rd = min (Npl,rd ; Nu,rd)  

Nsd = 41.22 KN (Traction)  

a) Résistance plastique de la section brute : Npl.rd = 
ଵଷ.଼ଶ × ଶଷ.ହଵ.ଵ  = 295.25 KN 
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b) Résistance ultime de la section nette : 

Anette = 13.82 – 1.2 × 1.3 = 12.26 cm²   ; Nu,rd = 
Ͳ.͹ × ͳʹ.ʹ͸ × ͵͸ ͳ.ʹͷ  = 247.16 KN 

Nsd = 41.22 KN ≤ Nt.rd = min (Npl,rd ; Nu,rd) = 247.16 KN vérifiée. 

Conclusion : Les sections choisies sont données dans le tableau suivant : 

Tableau.III.5 : Les sections de la ferme choisies. 

Elément Section choisie 

Membrure supérieur 2L (65×65×8) 
Membrure inférieur 2L (65×65×6) 

Diagonales 2L (45×45×5) 
Montants 2L (60×60×6) 

III.7.5. Calcul du poids réel de la ferme :  

 Membrure supérieure :     

2L (65×65×8) à 7.73 kg/ml 

Longueur : 36 m 

Poids des membrures supérieures (Wms) = 15.46 × 36 = 556.56 Kg 

 Membrure inférieure :    

2L (65×65×6) à 5.91 kg/ml 

Longueur : 35.8 m 

Poids des membrures inferieures (Wmi) = 11.82 × 35.8 = 423.16 Kg 

 Diagonales :    

2L (45×45×5) à 3.38 kg/ml.  

Longueur totale : 45.04 m.  

Poids des diagonales (Wd) = 6.76 × 45.04 = 304.47 kg.  

 Montants :  

2L (60×60×6) à 5.42 kg/ml.  

Longueur totale : 31.27 m.  

Poids des montants (Wm) = 10.84 × 31.27 = 338.97 kg. 

 Poids total de la ferme :  

W = Wms + Wmi + Wd + Wm = 556.56 + 423.16 + 304.47 + 338.97 = 1623.16 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 : W = 1623.16 + 324.32 = 1947.79 Kg. 
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III.8. Pré dimensionnement des poteaux :  

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

compte de la nature de leur liaison aux poutres. En principe les poteaux seront encastrés en bas et 

articulés en haut. Ils seront pré dimensionnes a L’ELU en compression simple. On choisit un 

poteau central auquel revient la plus grande surface (4.6 × 10.40) m2.  

 Les charges permanentes : 

Poids de la ferme = 19.48 (KN). 

Poids de la poutre sablière = 0.646 (KN).  

 Les charges d’exploitation :   Q = 0.58 KN                                                                                                                            

Les poteaux Pré dimensionnement a l’ELU en compression simple le Pré dimensionnement se 

fera selon la formule suivante :   Nmax = 
A × fyγMͲ   

III.8.1. Détermination de Nmax par la descente de charge : 

- Poids de la ferme : 19.48 × (4.6 × 10.40) = 931.92 KN 

- Poids de la poutre sablière : 0.646 × (4.6 × 10.40) = 30.90  KN 

- surcharges d’exploitation : 0.58 × (4.6 × 10.40) = 27.75 KN 

N = 1.35 NG + 1.5 NQ = 1.35 (962.82) + 1.5 (27.75) = 1341.432 KN 

Nmax = 
A × fyγMͲ   ⇒ A =  

୒୫ୟ୶ × γMͲfy  = 
ͳ͵Ͷͳ.Ͷ͵ʹ × ͳ.ͳʹ͵.ͷ  = 62.79 cm² 

On adopte un HEA 500. 
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IV.1. Introduction : 

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

s’opposant à l’action des forces horizontales : vent, effet de séismes, chocs etc. ils sont 

généralement conçus pour garantir le cheminement des charges horizontales jusqu’aux 

fondations. Ils sont disposés en toiture, dans le plan des versants, et en façade, et doivent 

reprendre les efforts horizontaux appliqués tant sur les pignons que sur les long pans. 

IV.2. Contreventements de toiture (poutre au vent) :  

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

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

doubles qui sont fixées sur la traverse (ou ferme). Leur rôle principal est de transmettre les 

efforts du vent du pignon aux fondations. 

IV 2.1. Calcul de la poutre au vent en pignon  

Elle sera calculée comme une poutre à treillis reposant sur deux appuis et soumises aux 

réactions horizontales supérieures des potelets auxquelles on adjoint l’effort d’entraînement. Le 

calcul des poutres à treillis repose sur les hypothèses suivantes : 

 Les nœuds sont considérés comme des articulations, même si les barres sont 

assemblées par des cordons de soudure qui sont loin d’une articulation. 

 Les axes des barres sont concourants aux nœuds. 

 Les charges sont considérées concentrées et appliquées au droit des nœuds (pour 

n’avoir que des barres sollicitées par des efforts normaux). 

IV.2.1.1 Evaluation des efforts dans la poutre au vent : 

 

Figure IV.1 : schéma statique de la poutre au vent en pignon. 

Calcul des réactions dues au vent sur la poutre au vent : 

Fi = 1.5 [(Wi × Si) + 
୊౜౨୬   ] ………………………. 

Ffr : La force de frottement      ; Ffr = 67187.95   (N) 

Calcul de Si :   Si = 
୦i × ୪iଶ  
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Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau ci-dessous : 

Wmax = -3.579      (KN /m²) 

Tableau IV.1.Valeurs de force Fi 

Fi F1 F2 F3 F4 F5 

hi (m) 10.4 11.19 11.98 12.21 12.44 
Ii (m) 2.25 4.5 4.5 4.5 4.5 

Si (m²) 11.7 25.18 26.96 27.4798.32 27.99 
Wmax × Si 41.87 90.12 96.49  100.18 𝐅𝐟𝐫ܖ  7.47 7.47 7.47 7.47 7.47 

Fi (KN) 74.01 146.385 155.94 158.685 161.475 

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

vent : 

a) Evaluation des efforts dans les barres :  

Pour déterminer les efforts dans les barres, on peut utiliser l’une des méthodes de la résistance 

des matériaux suivantes :  

 Méthode d’isolation des nœuds Méthode graphique de CRIMONA. 

 Méthode des sections de RITTER, dont l’avantage est déterminé l’effort dans une barre 

quelconque.   

 Méthode des composantes de CULMANN. 

b) Effort de traction dans les diagonales :  

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

reprennent aucun effort, car du fait de leur grand élancement, elles tendent à flamber sous de 

faibles efforts. Suivant le sens du vent (paroi D ou paroi E), c’est l’une ou l’autre des diagonales 

qui est tendue. Le contreventement de versant est une poutre à treillis supposée horizontale.  

 ∑ F୷ = RA + RB = 2(F1+ F2 + F3 + F4) + F5 = 1231.515   (KN) 

Calcul des réactions RA, RB : Avec : 

RA = RB = 
 ∑ ୊౯ଶ  = 

ଶ ሺ୊భ+ ୊మ + ୊య + ୊రሻ + ୊ఱ ଶ  = 615.785   (KN) 

IV.2.3 : Section de la diagonale :  

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

Fd = 
R− ୊iୡ୭ୱ α  tan-ͳ Ƚ = tan−ଵ ቀସ.ହସ ቁ  ⇒ Ƚ = 48.37 ° ∑ F୷ = 0 ⇒ - RA + F1 + Fd cos α = 0 ⇒ Fd = 

RA −  ୊భୡ୭ୱ α  = 
଺ଵହ.଻ହ଼ − ଻ସ.଴ଵୡ୭ୱ ସ଼.ଷ଻  = 815.50 (KN) 

Nsd = 1.5 Fd = 1.5 (815.50) = 1223.25 (KN) 
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Figure IV.2. Méthode des coupures. 

IV.2.4. Calcul de la section brute A : 

Nsd ≤ Npl.Rd   ⇒   Nsd = 
A fy  γMͲ   ⇒   A ≥  Nsd × γMͲfy  =  

 1223.25  × ͳ.ͳʹ͵.ͷ  = 57.26  cm² 

Soit une cornière isolée de 2L120x120x13 (A = 59.4 cm²). 

IV.2.5. Vérification à la résistance ultime de la section :  

Condition de résistance :         Nsd ≤ Nu =   
 0.9 × A౤౛౪౪౛ × f౫  

ΰM2
  

Soit une cornière isolée de [2L120x120x13] (A = 59.4 cm²), avec un boulon de 12 (mm) et trou 

de 13 (mm). Section nette : Anette = 59.4 – 2.6 x 1.3 = 56.02   (cm²) 

Nu =   
 0.9 × A౤౛౪౪౛ × f౫  

ΰM2
 =   

 0.9 × ହ଺.଴ଶ × ଷ଺  
1.25

 = 1452.04 (KN) 

Nsd = 1223.25 (KN)  <  Nu = 1452.04 (KN) 

Une double cornière de [2L120x120x13] (A= 59.4 cm²), avec un boulon de 12 mm et trou de 

13mm convient pour les barres de contreventement de la poutre au vent. 

IV.2.6.Vérification des pannes (montants de la poutre au vent) à la résistance : 

Les montants de la poutre au vent sont des pannes qui travaillent à la flexion déviée sous l’action 

de charges verticales, et en outre à la compression sous (F), on doit donc vérifier la panne à la 

flexion déviée composée. 

Caractéristiques géométriques de l’IPE 300 sont : 

Iy = 8356 cmͶ;           h = 300 mm;           d = 248.86 mm;           Wely = 557 cm͵.  

Iz = 604   cmͶ;           b = 150 mm;            r = 15 mm;                  Welz = 80.5 cm͵.  

A = 53.8   cm²;          tw = 9.4 mm;         Avz = 25.7 cm²;               Wply = 628 cm͵.  

G = 42.2   kg/m;         tf = 14.6 mm;                 Wplz = 125 cm͵.  
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IV.2.7.Vérification de la section à la résistance :  

La formule de vérification est la suivante : [ My.sdMNy.rd]α
 + [ Mz.sdMNz.rd]ί

 ≤ 1 

Avec :      MNy.rd = Mply.rd [ ଵ− ୬ଵ−  ଴.ହ ୟ]  
 MNz.rd = Mplz.rd [ͳ − ቀ୬ − ଵଵ− ୟ ቁଶ] 

a = min (
AwA  ; 0.5) 

 
୒౩ౚ୒pౢ.౨ౚ ;  Npl.rd =   

 A × fy  γMͲ  ;  Mply.rd =   
 Wpౢ౯ × fy  γMͲ  ;  Mplz.rd =   

 Wpౢ౰ × fy  γMͲ    

Vérification de la panne intermédiaire : 

 Flexion déviée (calcul des pannes) :  

G = 0.443    (KN/m). (Voir chapitre III calcul des pannes)  

S = 0.57      (KN/m) 

  L’effort normal de Compression :  

V = F3 = 161.475 (KN) 

  Combinaisons de charges :  

qsd = 1.35G + 1.35 S  

Nsd = 1.35V = 1.35 F5  

 Donc : 

qsd  = 1.35 × 0.443 + 1.35 × 0.57 = 1.37    (KN/m) 

 qz.sd = qsd × cos (10) = 1.35                       (KN/m) 

My.sd = 
୯౰.౩ౚ ×  ୪²଼  = 

ଵ.ଷହ ×ሺସሻ²଼  = 2.7                (KN/m) 

qy.sd = qsd × sin (10) = 0.24                         (KN/m) 

Mz.sd = 
୯౯.౩ౚ ×  మౢమ଼  = 

଴.ଶସ ×ሺరమሻ²଼  = 0.12              (KN/m) 

Nsd = 1.35V = 1.35 F5 = 217.99                     (KN) Npl.rd = 
 A × fy  γMͲ  = 

 ହଷ.଼ ×  ʹ͵.ͷ  ͳ.ͳ  =  1149.364       (KN) Mply.rd = 
 ଺ଶ଼ × ଵ଴−ల ×  ʹ͵ͷ ×ଵ଴య  ͳ.ͳ  =  134.164    (KN.m) Mplz.rd =   

 ଵଶହ× ଵ଴−ల × ʹ͵ͷ × ଵ଴యͳ.ͳ   = 26.705        (KN.m) 

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

Si : Ny.sd ≤ min {Ͳ.ʹͷN୮୪.୰ୢ , Ͳ.ͷ Aw× f౯
ΰ౉బ   } ⇒ Il n’y a pas d’interaction entre le moment résistant et 

l’effort normal. 
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0.25 Npl.rd = 0.25 × 1149.364 =   287.341          (KN) 

Aw = A - 2b × tf = 53.8 - 2× 15 × 1.07 = 21.7   (cm²) 

0.5 
Aw× f౯γ౉బ   = 0.5 × 21.7 = 231.795                      (KN) 

Nsd = 217.99   (KN) ≤ min {ʹͺ͹.͵Ͷͳ   ሺKNሻ   ;   ʹ͵ͳ.͹ͻͷ   ሺKNሻ } = 231.795   (KN) ⇒   L’incidence de l’effort normal sur le moment résistant peut être négligée. 

Pas de réduction des moments de résistance plastique : MNy.rd  =   Mply.rd MNz.rd  =   Mplz.rd 

La formule de vérification est la suivante :   [ My.sdMNy.rd]α
 + [ Mz.sdMNz.rd]ί

 ≤ 1 

On a :   α = 2 ; ί = 1 

Alors :   [ ʹ.͹ͳ͵Ͷ.ͳ͸Ͷ]ʹ
 + [ Ͳ.ͳʹʹ͸.͹Ͳͷ]ͳ

= 0.005  ≤  1                      vérifiée 

 Incidence de l’effort tranchant :  

Si : Vsd ≤ 0.5 Vpl.rd ⟶ Il n’y a pas d’interaction entre le moment résistant et l’effort tranchant. A 

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

nulle, donc il n’y a pas d’interaction entre le moment fléchissant et l’effort tranchant.  

IV.2.8 .Vérification de l’élément aux instabilités (déversement) :  
 Semelle supérieure : La semelle supérieure qui est comprimée sous l’action des charges 

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

pas risque de déversement.  

   Semelle inférieure : La semelle inférieure qui est comprimée sous l’action du vent du 

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

qu = G + 1.5W 

quz.sd   = G cos α + 1.5Wz 

quz.sd = 1.35G sin α 

Nsd = 1.5V = 1.5F5  

Avec :  

G = 0.443            (KN/m). «Charge permanente ». 

W = - 3.579         (KN/m). « Vent de soulèvement ».  

V = F5 = 161.475 (KN).    « Effort de compression du vent revenant à la panne intermédiaire». 

 Charge de flexion (moment de flexion) : 

quz.sd = G cos α + 1.5Wz = 0.443 cos (10) (3.579) = - 4.93   KN/m 

My.sd =  
୯౰.౩ౚ ×  ୪²଼   =  

ସ.ଽଷ ×ሺସሻ²଼  = 9.86                KN/m 
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quy.sd = 1.35 × 0.443 sin (10) = 0.104             KN/m 

Mz.sd = 
୯౯.౩ౚ ×  మౢమ଼   =  

଴.ଵ଴ସ ×ሺరమሻ²଼  = 0.052            KN/m 

 Charge de compression (effort normal de compression): 

Nsd = 1.5V = 1.5F5 = 1.5 × 161.475 = 242.21     KN 

a)Vérification au flambement (flambement flexion) :  

Flexion composée avec risque du flambement : 

 
୒౩ౚχౣi౤ × ୒pౢ.౨ౚ + 

୏౯ × ୑౯.౩ౚ୑pౢ౯.౨ౚ  + 
୏౰ × ୑౰.౩ౚ୑pౢ౰.౨ౚ  ≤ 1.5         EC03 (5.52. art 5.5.4) 

Ky.z = 1 - 
ஜ౯.౰ × ୒౩ౚχ౯.౰ × A × f౯     mais   Ky.z   ≤ 1.5  Ɋ୷.୸ = ɉ̅୷.୸ × (2 × Ⱦ୑.୷.୸ – 4) + 

Wpౢ౯.౰× W౛ౢ౯.౰W౛ౢ౯.౰      ⇒         Ɋ୷.୸ ≤ 0.90  

ί୑.୷.୸ ∶ Sont les facteurs de moment uniforme équivalent pour le flambement par flexion 

 On a: 

Npl.rd = 1149.364 KN;      Mply.rd = 134.164 KN.m;          Mplz.rd =   26.705         (KN.m) 

 Calcul de coefficient de réduction 𝛘ܕ𝐢ܖ:  

Avec : χ୫୧୬= min (χ௬;χ௭). 
Flambement par rapport à l’axe fort y-y : 

 χ௬ = 
ͳφy + [φy² -  ɉ̅yʹ]Ͳ.ͷ    

 φ୷ = 0.5 × [1 + Ƚy × (ɉ̅୷ - 0.2 + λ̅y
2
] 

 ɉ̅୷ = 
஛౯஛భ × [ȾA]଴.ହ  

Avec : 

 ȾA = 1 pour les sections de classe 1 et 2 

 ɉଵ = 𝜋 [ ୉f౯]଴.ହ
= 3.14 [ଶ.ଵ × ଵ଴ఱ ଶଷହ ]଴.ହ

 = 93.9 

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

tableau 5.5.1 de l’EC3. ɉy = 
lyiy = 

ସ଴଴ͳʹ.ͷ = 32              ; ɉ୷̅ = 
ଷଶଽଷ.ଽ = 0.34  

 {୦ୠ =  ଷ଴ଵହ = ʹ > ͳ.ʹ                              tf = ͳ.Ͳ͹cm = ͳͲ.͹mm < ͶͲ mm 

Axe de flambement Y-Y ⇒ Courbe «a». 

αy = 0.21      Courbe «a» 
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ɉ୷̅ = 0.34   ⇒    χ௬ = 0.9676 Ɋ୷ =  Ɋ୷.୸ = ɉ̅୷.୸ × (2 × Ⱦ୑.୷ – 4) + 
Wpౢ౯× W౛ౢ౯W౛ౢ౯      

Pour une poutre simplement appuyée avec une charge uniformément répartie : 

ί୑.୷ = 1.3 Ɋ୷ = ɉ̅୷.୸ × (2 × Ⱦ୑.୷ – 4) + 
Wpౢ౯× W౛ౢ౯W౛ౢ౯   = 0.34 × (2 × 1.3 – 4) + 

͸ʹͺ× ͷͷ͹ͷͷ͹   = -0.35  Ɋ୷ =  −Ͳ.͵ͷ < Ͳ.ͻ             vérifiée 

Ky = 1 +  
଴.ଷହ × ଶସଶ.ଶଵ଴.ଽ଺଻଺ × ହଷ.଼ × ଶଷ.ହ    = 1.07 ≤ 1.5      vérifiée 

Flambement par rapport à l’axe faible z-z :      χ୸ = 
ͳφz + [φz² -  ɉ̅zʹ ]Ͳ.ͷ    φ୸ = 0.5 × [1 + Ƚz × (ɉ̅୸ - 0.2 + λ̅z

2
] 

 ɉ̅୸ = 
୪౰୧భ × [ȾA]଴.ହ 

 {୦ୠ =  ଷ଴ଵହ = ʹ > ͳ.ʹ                              tf = ͳ.Ͳ͹cm = ͳͲ.͹mm < ͶͲ 𝑚𝑚 

 Axe de flambement Z - Z ⇒ Courbe «b» ⇒ αz = 0.34   Courbe «b» ɉ୸̅ = 0.64   ⇒    χ୸ = 0.8157 

 Ɋ୸ = 0.64 × (2 × 1.3 – 4) + 
ͳʹͷ× ͺͲ.ͷͺͲ.ͷ   = -0.34 =  −Ͳ.͵Ͷ < Ͳ.ͻ       vérifiée                                            

Kz = 1 +  
଴.ଷସ × ଶସଶ.ଶଵ଴.଼ଵହ଻ × ହଷ.଼ × ଶଷ.ହ    = 1.08 ≤ 1.5                     vérifiée 

La vérification :    
୒౩ౚχౣi౤ × ୒pౢ.౨ౚ + 

୏౯ × ୑౯.౩ౚ୑pౢ౯.౨ౚ  + 
୏౰ × ୑౰.౩ౚ୑pౢ౰.౨ౚ  ≤ 1.5          ଶସଶ.ଶଵ଴.ଵ଼ହ଻ × ଵଵସଽ.ଷ଺ସ + 

ଵ.଴଻ ×  ଽ.଼଺ଵଷସ.ଵ଺ସ  + 
ଵ.଴଼ × ଴.଴ହଶଶ଺.଻଴ହ  = 0.34 ≤ 1.5     vérifiée        

b) Vérification au déversement : ୒౩ౚχ౰ × ୒pౢ.౨ౚ + 
୏ైT × ୑౯.౩ౚχైT× ୑pౢ౯.౨ౚ + 

୏౰ × ୑౰.౩ౚ୑pౢ౰.౨ౚ  ≤ 1       EC03 (5.5.2. art 5.5.4) 

Avec : KLt = 1 - 
ஜై౪ × ୒౩ౚχ౰ × A × f౯   ≤ 1  Ɋ୐୲ = 0.15 ɉ̅୸ × Ⱦ୑.୐୲ – 0.15 ≤ 0.9            vérifiée 

ί୑.୐୲ ∶ est un facteur de moment uniforme équivalent pour le déversement. χ୐T = 
ͳφైT + [φైT² -  ɉ̅ైTʹ ]Ͳ.ͷ    φ୐T = 0.5 × [1 + ȽLT × (ɉ̅୐T - 0.2 + λ̅୐T2

] ɉ̅୷ = 
஛LT஛భ  × [ȾA]଴.ହ  

Avec : 
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αLT : Facteur d’imperfection pour le déversement.          αLT = 0.21 : pour les sections laminées. 

ίA ∶ Pour les sections de classe 1et 2 

λLT: Elancement de l’élément vis à vis au déversement ; pour les profilés laminés Ι ou H ɉLT = 

Iziz
ሺCͳሻͲ.ͷ[ͳ+ ͳʹͲ ቌ Izizhtf ቍʹ]Ͳ.ʹͷ   = 

మబబయ.యఱሺଵ.ଵଷଶሻͲ.ͷ[ͳ+ ͳʹͲ ( మబబ͵.͵ͷ͵Ͳͳ.Ͳ͹)ʹ]Ͳ.ʹͷ   = 53.32 

ɉ୸̅ = 
஛ైT஛భ  × [ȾA]଴.ହ = 0.568 > 0.4   

On tient compte du risque de déversement : 

φ୐T   0,51  0,210,568  0,2  0,568²  0,7 

 χ୐T = 
ଵ଴.଻ + [଴.଻² − ଴.ହ଺଼²]బ.ఱ = 0.9 < 1 

Calcul de coefficient KLT : Ɋ୐୲ = 0.15 ɉ̅୸ × Ⱦ୑.୐୲ – 0.15 Ⱦ୑.୐୲ = 1.3 : Pour une poutre simplement appuyée avec une charge repartie. Ɋ୐୲ = 0.15 (0.64) × 1.3 – 0.15 = - 0.025  < 0.9        vérifiée 

KLt = 1 - 
ஜై౪ × ୒౩ౚχ౰ × A × f౯   = 1 – 

଴.଴ଶହ × ଶସଶ.ଶଵ଴.଼ଵହ଻ × ହଷ.଼ × ଶଷ.ହ  = 1 = 1   vérifiée 

La vérification :  
୒౩ౚχ౰ × ୒pౢ.౨ౚ + 

୏ైT × ୑౯.౩ౚχైT× ୑pౢ౯.౨ౚ + 
୏౰ × ୑౰.౩ౚ୑pౢ౰.౨ౚ  ≤ 1        ଶସଶ.ଶଵ଴.଼ଵହ଻ × ଵଵସଽ.ଷ଺ସ + 

ଵ × ଽ.଼଺଴.ଽ × ଵଷସ.ଵ଺ସ + 
ଵ.଴଼ × ଴.଴ହଶଶ଺.଻଴ହ   = 0.34 ≤ 1  

Le profilé IPE 300 est adéquat comme panne de toiture.       

IV.3. Calcul de palée de stabilité en long pan :                                                   

Les palées de stabilités devant reprendre les efforts du vent sur le pignon transmis par le 

contreventement des versants (poutre au vent). On ne fait travailler que les diagonales tendues, 

comme dans le cas de la poutre au vent. 

 
Figure IV.3 : Palée de stabilité en long pan 
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IV.3.1. Dimensionnement de la palée de stabilité : 

IV.3.1.1. Evaluation des efforts : 

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

coupures. 

 

Figure IV.4. Méthode des coupures 

N cos ί + F1 − R = 0 ⇒   N = 
R  - F1
cos ί

 = 
଺ଵହ.଻ହ଼  −  ଻ସ.଴ଵୡ୭ୱሺ଺଼.ଽ଺ሻ  = 1508.96  (KN) 

IV.3.1.2.Détermination de la section des diagonales : 

Nsd ≤ Npl.Rd   ⇒   Nsd = 
A fy  
ΰM0

  ⇒   A ≥  Nsd × ΰM0
fy

  =  
 2263.44 × 1.1

23.5
 = 105.95 cm² 

Soit une cornière isolée de L250x250x22 (A = 106 cm2). 

IV.3.1.3. Vérification à la résistance ultime de la section : 

On adopte pour une cornière isolée de 250×250×22 avec un boulon de 12 mm et trous de 13 mm. 

Anette = A1 + ε + A2 

A1 = [(25 × 2.2) – (1.3 × 2.2)] = 52.14 (cm²) 

A2 = [(25 – 2.2) 2.2] = 50.16 (cm²) 

 ε = 
͵ × Aͳ͵ × Aͳ+ Aʹ  = 

͵ × ͷʹ.ͳͶ͵ × ͷʹ.ͳͶ + ͷͲ.ͳ͸  = 0.757 

Anette = 52.14 + 0.57 + 50.16 = 103.057   (cm²) 

Nsd ≤ Nu.Rd =   
 0.9 × A౤౛౪౪౛ × f౫  

ΰM2
 =   

 0.9 × ଵ଴ଷ.଴ହ଻ × ଷ଺  
1.25

   = 2671.23 (KN) 

Nsd = 2263.44    (KN) ≤ Nu.Rd = 2671.23   (KN)         vérifiée 

Donc on adopte une cornière L250X250X22. 



 Chapitre IV                                                                                   Calcul Des Contreventements  

 

 

54 

 

IV.4. Calcul de la poutre sablière 

a) Pré dimensionnement : 

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

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

composée. Le pré dimensionnement se fait par l’utilisation de la condition de résistance de 

traction : Nmax ≤    Npl 

 

Figure IV.5 : Schéma statique de la poutre sablière. 

F1 = 74.01       (KN) 

R = RA = RB = 615.758     (KN) 

NMax = R – F = 451.748     (KN) 

Npl = 
A fy  γMͲ    >  Nmax   ⇒   A ≥  Nmax × γMͲfy   =   

 ͷͶͳ.͹Ͷͺ × ͳ.ͳʹ͵.ͷ  = 25.36      (cm²) 

On adopte de façon préliminaire un profilé de type IPE 500………………A = 28.5    (cm²) 

b) Vérification de l’élément aux instabilités : 
 La vérification aux instabilités est donnée par les formules suivantes : Flexion composée avec 

risque de flambement. 

 

Figure IV.6 : La poutre sablière. ୒౩ౚχౣi౤ × ୒pౢ.౨ౚ + 
୏౯ × ୑౯.౩ౚ୑pౢ౯.౨ౚ   ≤ 1 

Calcul du coefficient de réduction minimal pour le flambement min          

min = min (y ; z)                                                                                                                      

Flambement par rapport à’ l’axe y-y (hors plan du portique) : 

α : facteur d’imperfection correspondant a la courbe de flambement appropriée, donne par le 

tableau 5.5.2 de l’Eurocode 3.  
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Courbe de flambement :     ɉy = 
lyiy = 

ସ଴଴ʹͲ.Ͷ = 19.61  ; ɉ୷̅ = 
ଵଽ.଺ଵଽଷ.ଽ  = 0.21 

{୦ୠ =  ହ଴଴ଶ଴଴ = ʹ.ͷ > ͳ.ʹ                              tf = ͳ͸  mm < ͶͲ mm                          ⇒ axe de flambement Y-Y ⇒ Courbe «a». 

αy = 0.21 Courbe «a» ɉ୷̅ = 0.21   ⇒    χ௬ = 0.9978 Ɋ୷ = ɉ̅୷.୸ × (2 × Ⱦ୑.୷ – 4) + 
Wpౢ౯× W౛ౢ౯W౛ౢ౯      Ɋ୷ = 0.21 × (2 × 1.3 – 4) + 

ʹͳͻͶ × ͳͻ͵Ͳͳͻ͵Ͳ   = -0.157 =  −Ͳ.ͳͷ͹ < Ͳ.ͻ      vérifiée 

Ky = 1 - 
ஜ౯ × ୒౩ౚχ౯ × A × f౯   ≤ 1.5 

Ky = 1 +  
଴.ଵହ଻ × ଶଶ଺ଷ.ସସ଴.ଽଽ଻଼ × ଵଵ଺ × ଶଷ.ହ  = 1.13 ≤ 1.5                      vérifiée 

My.sd   =   
G × l²ͺ   = 

ͻͲ.͹ × Ͷ²ͺ   =   1.814         (KN.m) Npl.rd = 
 A × fy  γMͲ   = 

 ଵଵ଺ × ʹ͵.ͷ  ͳ.ͳ  =  2478.18  (KN) 

 Mply.rd = 
 Wpౢ౯ × fy  γMͲ  = 

 ଶଵଽସ × ଵ଴−ల × ʹ͵ͷ  × ଵ଴య ͳ.ͳ   =  468.72  (KN.m) 

Vérification au flambement flexion : 

  
୒౩ౚ

χౣi౤ × ୒pౢ.౨ౚ + 
୏౯ × ୑౯.౩ౚ୑pౢ౯.౨ౚ   ≤ 1 

  
2263.44

0.9978 × 2478.18
 + 

ଵ.ଵଷ × ଵ.଼ଵସସ଺଼.଻ଶ   =   0.92  <  1         vérifiée  
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V.1.Introduction :  

Le séisme et un phénomène naturel qui se caractérise par un mouvement d’une partie de la 

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

croute terrestre. L’énergie accumulée est libérée sous forme de vibration se propageant dans 

toutes les directions, appelées ondes sismiques. Ce phénomène est l’un des plus graves désastres 

pour l’humanité. Donc il faut limiter les endommagements causes aux constructions, ce que 

nécessite une bonne conception des structures à fin qu’elle résiste aux séismes.  

L’analyse de la structure est faite par le logiciel robot structure qui est basé sur la méthode des 

éléments finis. 

V.2. Analyse de la structure : 

V.2.1. Type d’analyse :  
L’analyse élastique globale, peut être statique ou dynamique, selon la satisfaction des conditions 

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

 Les chargements statiques : 

 Poids propre de la structure. 

  Les effets dus aux actions climatiques. 

 Les chargements dynamiques : 

  Les effets sismiques. 

V.3. Méthodes de calcul :  

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

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

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

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

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

1. La méthode statique équivalente. 

2. La méthode d’analyse modale spectrale.  

3. La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes. 

V.3.1.La méthode statique équivalente :  

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

l’utilisation des spectres de repense. Mais comme le ‟ RPA 99 V 2003 ” préconise que le l’effort 

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

tranchant statique par la méthode statique équivalente. 
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a) Principe de la méthode :  

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

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

sismique. 

b) Calcul de la force sismique totale :  

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

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

selon la formule :   V = 
𝐀 × 𝐃 × 𝐐𝐑  W 

A : coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau (4.1) de RPA 99/version 2003 en 

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

Dans notre cas, on est dans la Zone IIa et un Groupe d’usage 1B (H = 12.44 < 17m) Nous 

trouverons : A = 0.20. 

D : est un 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 : 

D = {  
  ʹ.ͷ η…………………………… . .Ͳ ൑ T ൑ Tଶʹ.ͷη ቀTమT ቁమయ…………………… . Tଶ ൑ T ൑ ͵.Ͳsʹ.ͷη ቀTమଷ.଴ቁమయ  ቀଷ.଴T ቁఱయ………………… . . T ൒ ͵.Ͳs 

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

[RPA99/ version 2003].  

T1 (sec) = 0.15 s ; T2 (sec) = 0.5 s ;  = √ ଻ଶ +   ൒ 0.7  

  (%) : est le pourcentage d’amortissement critique fonctionne du matériau constitutif, du type 

de structure et de l’importance de remplissage. 

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

Nous avons une structure en (portiques – Acier), Donc  = 4%. 

D’où :   = 1.08 > 0.7 ⇒   = 1.08 

Estimation de la période fondamentale : 

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

empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques. 

La formule empirique à utiliser est donnée par le RPA 99/ version 2003 par la formule (4.6) : 𝐓 = CT hN

3
4   
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Avec : 

CT : Coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage et est donné par 

le tableau 4.6 du RPA 99/version 2003. 

D’où : CT = 0,085 

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

 hN = 12.44 (m) 

Donc : T = CT hN

3
4   = 0.085 × ሺͳʹ.ͶͶሻయర = 0.56 (s) 

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

D = ʹ.ͷη ቀTమT ቁమయ…………………… . Tଶ = Ͳ.ͷs ൑ T = Ͳ.ͷ͸s ൑ ͵.Ͳs 
D = 2.5 × 1.08 ቀ Ͳ.ͷͲ.ͷ͸ቁʹ͵ = 2.5  

R : coefficient de comportement global de la structure, sa valeur est donnée par le tableau 4.3 de 

RPA 99/ version 2003, en fonction du système de contreventement. 

- Sens transversal : Portique auto stables ordinaires : R =4  

- Sens longitudinal : Ossature contreventée par palée triangulées en X : R=4 

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

en élévation et la qualité de contrôle de la constriction :   Q = 1 + ∑pq 

Tableau V.1 : Pénalité de vérification. 

Critère de qualité « q » pq 

1. conditions minimales sur les files porteuses. 
 

0.05 

2. Redondance en plan. 
 

0.05 

3. régularité en plan. 
 

00 

4. régularité en élévation. 
 

00 

5. Contrôle de qualité des matériaux. 
 

00 

6. Contrôle de la qualité de l’exécution. 
 

00 

        ∑pq 0.1 

Q = 1 + 0.1= 1.1 

W : poids total de la structure, W est égal à la somme des poids Wi calculés à chaque niveau (i) 

W = ∑Wi  
Avec: 
Wi = WGi + β WQi  Donné par le tableau 4.5 du RPA 99 version 2003. 
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Dans notre cas :  = 0,3 

W  2096.96 KN 

V = 
A × D × ୕ୖ  W = 288.33 KN 

V.3.2. Principe de la méthode spectrale : 

Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets 

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

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

1. Spectre de repense de calcul :  

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

Sa
g

 = 

{   
  
   ͳ.ʹͷ A ቆͳ + TభTమ ቀʹ.ͷ Ș ୕ୖ − ͳቁቇ ………… . . . ………………………………… . . Ͳ ൑ T ൑ Tଵʹ.ͷȘ ሺͳ.ʹͷAሻ ቀ୕ୖቁమయ………………………… .…………………………… . . ……Tଵ ൑ T ൑ Tଶʹ.ͷȘ ቀ୕ୖቁ ቀTమT ቁమయ…………………………………………… .…… . . ………… . . Tଶ ൑ T ൑ ͵.Ͳs ʹ.ͷȘ ሺͳ.ʹͷAሻ ቀTమଷ.଴ቁమయ  ቀଷ.଴T ቁఱయ ቀ୕ୖቁ…………………………………………………… . T ൒ ͵.Ͳs

 

Avec les coefficients A, Ș, R, T1, T2, Q : sont déjà déterminés. Q = 1 ; A = 0,20 ;  Ș = 1,08  

T1 = 0,15s ; T2 = 0,5s 

2. Nombre de modes de vibrations à considérer : 

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

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

moins de la masse totale de la structure.  

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

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

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

considérée. 

- 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. 
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3. Résultat de calcul : 

a) Pourcentage de participation de masse : 

Tableau V.2 : pourcentage de participation de masse. 

 

b) 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 x-x, période T = 0,59s, taux de participation de la 

masse 85.27 % 

 

Figure V.1 : Mode de déformation (1) 

 Mode 3 : Translation suivant Y-Y, période T = 0,47s, taux de participation de la 
masse 37.18 % 

 

Figure V.2 : Mode de déformation (3) 
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 Mode 2 : Rotation, période T = 0,48s 

 

Figure V.3 : mode de déformation suivant (2) 

V.4. 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. 

V.4.1. Les combinaisons de calcul : 

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

suivant : 

Etat limite ultime Etat limite de service 
G + 1.5VD 
G + 1.5VS 

1.35G + 1.5 Q 
1.35G + 1.5 N 

1.35 (G + Q + N) 
1.35(G + Q + VD) 

G + Q ± E 
G + Q ±1.2E 

0,8G ± E 

G + VD 
G +VS 
G + Q 
G + N 

G + 0,9(Q + N) 
G + 0,9(Q + VS) 
G + 0,9(Q + VD) 

 

Tableau V.3 : Combinaisons de calcul 

V.4.2. Vérification de la résultante des forces sismiques :  

Selon l’article 4.3.6 du RPA 99, la résultante des forces sismiques à la base obtenue par la 
combinaison des valeurs modales doit être supérieure à 80% de la résultante des forces sismiques 
déterminée par la méthode statique équivalente. 
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Tableau V.4 : Vérification de l’effort tranchant à la base. 

Force sismique Vstatique (KN) 0.8 Vstatique (KN) Vdynamique (KN) Observation 

Sens X-X 288.33 230.66 319.14 vérifiée 

Sens Y-Y 288.33 230.66 299.42 vérifiée 

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

sens. 

V.4.3. Vérification des déplacements : 

1er  Cas : situation durable :  

Les déplacements sont limités à : 

Déplacement horizontal : 

 { ୦ଵ5଴ = ୦ଵ5଴ = ͸.ͻ͵ cm   sous charge du vent ୦ଵଶ5 = ୦ଵଶ5 = ͺ.͵ʹ cm   avec charge du vent           EC3 art 4.2.2    (1) 

Ou h : hauteur du poteau. 

Déplacement vertical : Lଶ଴଴ =  
ଷ5଼଴ଶ଴଴  = 17.9 cm  EC3 tableau 4.1 

L : longueur de la travée. 

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 1.35 (G + Q +V1D) 1.35 (G + Q + N) 0.9 0.6 

Suivant Y 1.35 (G + Q +V2D) 1.35 (G + Q + N) 1.5 1.9 

Suivant Z 1.35 (G + Q +V1D) 1.35 (G + Q + N) 00 00 

Les déplacements suivant les trois directions sont inférieurs aux déplacements admissibles. 

2ème Cas : situation accidentelle :  

Le D.T.R RPA 99 V2003 précise que le déplacement horizontal est calculé sous les forces 

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

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

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

k    R.ek  

ek : Déplacement dû aux forces sismiques.  

R : coefficient de comportement R = 4.  

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 
Déplacements (cm) Déplacement relatif (cm) 

Suivant (x) Suivant (y) Suivant (x) Suivant (y) 
Toiture 0.5 0.8 2 0.8 

h
100

 = 
1244
100

 = 12.44 cm 

Tous les déplacements sont inférieurs à 12.44 cm, donc ils sont vérifiés. 

V.4.4. Effet de deuxième ordre :  

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

satisfaite :         ș = 
PK  ×  ∆K

VK ×  hK
 ൑ 0.10 

Avec :  PK = ∑WG୧ +  β Q୧ 
- Si 0,1  k  0,2 les effets P - Δ peuvent être pris en compte de manière approximative en 

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

ordre par le facteur : 
𝟏𝟏 − 𝐤  

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

 Sens X – X : 

Tableau V.7 : Effet P - Δ suivant X-X 

Niveau (m) Δk (cm) Pk (KN) Vk (KN) hk (m) 
ΔK
hK

 (%) OK 

12.44 2 2096.96 288.33 12.44 0.16 0.01 

k = 0.01 ൑ 0.1, Donc les effets P – Δ 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) 
ΔK
hK

 (%) OK 

12.44 0.8 2096.96 288.33 12.44 0.06 0.005 

k = 0.005 ൑ 0.1, Donc les effets P – Δ peuvent être négligés. 
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VI.1. Introduction :  

Après le pré dimensionnement des éléments et modélisation de la structure, on passe aux 

différentes vérifications (traction, flambement et résistance) sous les efforts les plus défavorables 

tirés du logiciel Robot. 

VI.2. Vérification des éléments de la ferme 

Les vérifications à faire sont : 

VI.2.1 : Vérification à la traction : 

Nsd ≤ Nrd = A 
fyγMͲ    EC3Art .5.4.3.1 

VI.2.2. Vérification au flambement : 

Nsd ≤ Ncrd =  χ୫୧୬ × Ⱦw × A 
fyγMͳ EC3 Art 5.5.1.1 

VI.2.3. La condition de résistance :    
୒౩ౚ୒౨ౚ < 1 

La vérification des différents éléments de la ferme est donnée dans le tableau ci-dessous. 

Tableau.VI.1 : Vérification des éléments de la ferme. 

Eléments Nsd (KN) Nrd (KN) 
𝐍ܛ𝐝𝐍ܚ𝐝 Observation 

Membrures 

supérieures 

Compression -211.18 1691.27 0.12 Vérifiée 

Traction 579.01 1838.34 0.31 Vérifiée 

Membrures 

Inférieures 

Compression -531.97 1691.27 0.31 Vérifiée 

Traction 14.25 1838.34 0.008 Vérifiée 

Montants 
Compression -48.95 929.60 0.05 Vérifiée 

Traction 62.93 1176.71 0.05 Vérifiée 

Diagonales 
Compression -67.56 75.76 0.89 Vérifiée 

Traction 25.65 205.30 0.12 Vérifiée 

VI.2. Vérification des diagonales de contreventement horizontal : 

Les efforts maximum obtenus par le Robot dans les diagonales de contreventement horizontal 

(poutre au vent) sont représentés dans le tableau suivant : 

Tableau VI.2 : les efforts dans les diagonales de la poutre au vent. 

Eléments Nsd (KN) 

Contreventement 

Horizontale 

Compression -38.18 

Traction 163.51 

 



 Chapitre VI                                                                                        Vérification De L’ossature 

 

 

65 

 

 Vérification à la traction : 

Nsd ≤ Nrd = 
A× fy

γM0
    

On a: 2L120x120x13(A=59.4 cm²) 

Nrd = 
59.4× 23.5  ͳ.ͳ   = 1269  KN 

Nsd= 163 KN ≤ Nrd= 1269 KN vérifiée 

 Vérification au flambement : Nsd ≤ Nrd =χ୫୧୬ × Ⱦw × A 
fyγMͳ  

Nsd = 38.18 KN ; Lk = 603 cm   ; Iy = 394 cm4 

iy = √I౯A  = √ଷଽସହଽ.ସ  = 2.57  cm  ɉy= 
 Lk୧౯  = 

 603 ʹ.ͷ͹ = 234.64  ɉ̅max = 
 234.64 ͻ͵.ͻ  = 2.5 > 0.2  

Si l y’a lieu de tenir compte du risque de flambement. ɉ̅max = 2.5 donc  χ୷ = 0.13 

Nrd = 0.13× 59.4× ʹ͵.ͷͳ.ͳ   = 164.97 KN 

Nsd= 38.18 KN ≤ Nrd= 164.97 KN     vérifiée 

VI.3. Vérification des diagonales de palée de stabilité : 

Les efforts maximum obtenus par le Robot dans les diagonales de contreventement vertical 

(palée de stabilité) sont représentés dans le tableau suivant : 

Tableau VI.3 : les efforts dans les diagonales de palée de stabilité. 
Elément Combinaison Nsd (KN) 

Compression 1.35 (G + Q + N) -73.96 

Traction 1.35 (G + Q + N) 90.59 

 Vérification à la traction : Nsd ≤ Nrd = 
A× fy

γM0
    

On a: L250x250x22 (A = 106 cm²) 

Nrd = 
106× 23.5  ͳ.ͳ   = 2264.54  KN 

Nsd = 90.59 KN ≤ Nrd = 2264.54 KN     vérifiée 

 Vérification au flambement : 

Nmax = -73.96 KN ; Lk = 1112 cm   ; Iy = 6249 cm4 

iy = √I౯A  = √଺ଶସଽଵ଴଺   = 7.68  cm  ɉy= 
 Lk୧౯  = 

 1112 ͹.͸ͺ  = 144.79  ɉ̅max = 
 144.79 ͻ͵.ͻ  = 1.54 > 0.2  



 Chapitre VI                                                                                        Vérification De L’ossature 

 

 

66 

 

Si l y’a lieu de tenir compte du risque de flambement. ɉ̅max = 1.54 donc  χ୷ = 0.3 

Nrd = 0.3× 106 × ʹ͵.ͷͳ.ͳ   = 679.36 KN 

Nsd= 73.96 KN ≤ Nrd = 679.36 KN     vérifiée 

VI.4. Vérification des poteaux HEA500 : 

 Les éléments poteaux de la structure sont soumis à une compression et une flexion suivant les 

deux axes (y-y) et (z-z). Les sollicitations les plus défavorables tirés à partir du ROBOT sont : 

Tableau VI.4 : sollicitations sur le poteau HEA500 

Combinaison H (m) N (KN) My (KN.m) Mz (KN.m) Vy (KN) Vy (KN) 

(G + 1.5V1D) 10.40 145.22 97.21 9.39 8.26 54.99 

a. Vérification à la résistance : 

 Class de la section : 

Classification de la semelle : 

On a : ε = [ଶଷହf౯ ]଴.ହ
= 1 semelle comprimée. 

C = 
bଶ = 

ଷ଴଴ଶ  = 150 mm    ;  
Ct౜ = 

ଵହ଴ଶଷ  = 6.52 < 11 ε ⇒ Donc la semelle est de classe 2. 

Ame fléchie 
dtw = 

ଷଽ଴ଵଶ  = 32.5<72 ε ⇒ Donc l’âme est de classe 1  

La section globale étant de classe 2. 

 Vérification à l’effort tranchant : 

- Suivant z – z :    Il faut vérifiée que : Vsd≤ Vrd 

Vsd = 54.99 KN 

Vrd = 
AVz ×  fy√3 × γM0

 = 
଻ସ.଻ଶ× ଶଷ.ହ√ଷ× ଵ.ଵ  = 921.62 KN 

Vsd  < 0.5Vrd   pas de réduction du moment plastique. 

 Vérification au moment fléchissant :                      

Msd = 97.21 KN.m 

Mrd =  
Wpౢ౯×f౯γ౉భ  =   ଷଽସଽ ×ଵ଴−య× ଶଷହ ଵ.ଵ  = 843.65 KN.m 

Msd <  Mrd  vérifiée 

 Vérification à l’effort normal : 

Npl.rd =  
A×f౯γ౉బ   =  

ଵଽ଻.ହ × ଶଷ.ହଵ.ଵ  = 4219.32   KN 

Msd = 145.22 KN<Mrd = 4219.32 KN  vérifiée 
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b.  Vérification de l’élément aux instabilités : 

Vérification au flambement : 

La vérification aux instabilités est donnée par les formules suivantes :  

- Flexion composée avec risque de flambement :  
୒౩ౚ஧ౣi౤୒pౢ.౨ౚ +  

୏౯୑౯.౩ౚ୑pౢ౯.౨ౚ  + 
୏౰୑౰.౩ౚ୑pౢ౰.౨ౚ  ≤1 

- Flexion composée avec risque de déversement :  
୒౩ౚ஧౰୒pౢ.౨ౚ +  

୏ై౪୑౯.౩ౚ஧ై౪୑pౢ.౨ౚ + 
୏౰୑౰.౩ౚ୑pౢ౰.౨ౚ ≤1 

Calcul du coefficient de réduction minimal pour le flambement min : min  min (y ; Z)  

Flambement par rapport à l’axe fort y-y (dans le plan du portique) : 

 α : facteur d’imperfection correspondant a’ la courbe de flambement appropriée, donne par le 

tableau 5.5.1 de l’Eurocode 3. ɉy = 
lyiy = 

ଵ଴ସ଴ ×଴.ହʹͲ.ͻͺ  = 24.78  ; ɉ୷̅ = 
஛೤஛ ଵ × [ȾA]଴.ହ  = 

ଶସ.଻଼ଽଷ.ଽ × 1 = 0.26 

Courbe de flambement : (voir tableau 1) ୦b  = 
ସଽ଴ଷ଴଴ = 1.63 > 1.2 

Axe de flambement y-y ⇒ courbe de flambement (a) Ƚ = 0.21 ⇒ y   0.98 

Flambement par rapport à l’axe faible z-z (hors du plan de portique) Entraxe des lisses 

lz 1,73 m ; ɉz = 
lziz = 

ଵ଻ଷ଻.ଶସ = 23.89 ɉ୸̅ = 
஛೥஛ ଵ × [ȾA]଴.ହ

  = 
ଶଷ.଼ଽଽଷ.ଽ × 1 = 0.25 

Axe de flambement z-z ⇒ courbe de flambement (b) Ƚ = 0.34 ⇒ z   0.98 

min  min (y ; Z) = 0.98  

Ky = 1− ஜ౯ × ୒౩ౚ஧౯ × A × f౯ ; Ɋy = ̅LT (2 × Ⱦ୑୷–  Ͷ) + 
Wpౢ౯ −  W౛ౢ౯W౛ౢ౯  

 Calcul des coefficients réducteurs : 

- Suivant y-y : 

 = 
MminMmax = - 

ͻ͹.Ͳ͹ͻ͹.ʹͳ = - 0.99 ; My = 1.8 – 0.7  = 2.49  Ɋy = 0.26 (2 × 2.49 –  Ͷ) + 
 ଷଽସଽ −  ଷହହ଴ଷହହ଴  = 0.37 < 0.9 

Ky = 1− ஜ౯ × ୒౩ౚ஧౯ × A × f౯ = 1− ଴.ଷ଻ × ଵସହ.ଶଶ଴.ଽ଼ × ଵଽ଻.ହ × ଶଷ.ହ = 0.98 < 1.5 vérifiée. 

Nsd =   145.22    KN  My.sd    =   97.21     KN.m 

Npl.rd =  
A×f౯γ౉బ   =  

ଵଽ଻.ହ × ଶଷ.ହଵ.ଵ  = 4219.32   KN 

Mply.rd =  
Wpౢ౯×f౯γ౉భ  =   ଷଽସଽ ×ଵ଴−మ× ଶଷହ ଵ.ଵ  = 843.65   KN.m 
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- Suivant z-z : 

= 
MminMmax = - 

ͻ.ʹͷͻ.͵ͻ =  - 0.98 ; Mz = 1.8 – 0.7  = 2.48 Ɋz = 0.25 (2 × 2.48 –  Ͷ) + 
 ଵ଴ହଽ −  ଺ଽଵ.ଵ଺ଽଵ.ଵ  = 0.77< 0.9 

Kz = 1− ஜ౯ × ୒౩ౚ஧౯ × A × f౯ = 1− ଴.଻଻ × ଵସହ.ଶଶ଴.ଽ଼ × ଵଽ଻.ହ × ଶଷ.ହ = 0.97< 1.5 vérifiée. 

Nsd =   145.22    KN ; Mz.sd = 9.39     KN.m ; Npl.rd = 4219.32   KN 

Mplz.rd =  
Wpౢ౰×f౯γ౉భ  =   ଵ଴ହଽ ×ଵ଴−మ× ଶଷହ ଵ.ଵ   = 226.24 KN.m 

 Vérification au flambement : ୒౩ౚ஧ౣi౤୒pౢ.౨ౚ +  
୏౯୑౯.౩ౚ୑pౢ౯.౨ౚ   + 

୏౰୑౰.౩ౚ୑pౢ౰.౨ౚ ≤ 1   ⇒   ଵସହ.ଶଶ଴.ଽ଼ ×ସଶଵଽ.ଷଶ +  
଴.ଽ଼ ×ଽ଻.ଶଵ଼ସଷ.଺ହ   + 

଴.ଽ଻ ×ଽ.ଷଽଶଶ଺.ଶସ = Ͳ.ͳͻ ≤ 1   vérifiée 

Calcul du coefficient de réduction minimal pour le déversement : χ୐T = 
ଵ஦ైT+ [஦ైT² −  ɉ̅ైT²]బ.ఱ ≤ 1          ; φ୐T 0,5  1+ ୐T̅LT 0,2 + ̅LT² 

ɉLT = 

Iziz
ሺCͳሻͲ.ͷ[ͳ+ ͳʹͲቌ Izizhtf ቍʹ]Ͳ.ʹͷ = 

భ7య7.మరሺଵ.ଵଷଶሻ0.5[1+ 1
20( భ7య

7.24
490
23

)2]0.25   = 22.12 

ɉ୐t̅̅ ̅̅  = 
ଶଶ.ଵଶଽଷ.ଽ  = 0.24 < 0.4  → Il n’ ya pas de risqué de déversement. 

Conclusion : 

Donc tous les profilés choisis pour assurer la résistance et la stabilité de la structure sont admis. 

Les profilés adoptés pour tous les éléments sont récapitulés dans le tableau suivant : 

Tableau VI.5 : Profiles adoptés pour la stabilité de la structure. 

Elément Profilés adoptés 

Toiture 

La couverture Un panneau sandwiche 12 Kg/m² 

Pannes IPE 180 
Diagonales de la poutre au vent 2L120x120x13 

Ferme 

Membrures supérieures 2L150x150x15 
Membrures inferieures 2L150x150x15 

Diagonales 2L45x45x4.5 

Montants 2L120x120x12 
Elément 

secondaire 

Lisses UPE270 et UPE140 

Potelets IPE 450 

Contreventement 

vertical 
Palée de stabilité L250x250x22 

poteaux Poteaux encastrés HEA500 
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VII.1. Introduction :  

Les assemblages ont un rôle majeur dans les structures métalliques, ils assurent l’acheminement 

des efforts ainsi que la continuité d’où la liaison entre les différents éléments structuraux. 

VII.2. Assemblage des éléments de la ferme :  

Le calcul se fait selon les sollicitations les plus défavorables données dans le tableau ci-dessous. 

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

 Membrures 

supérieures 

Membrures 

inférieures 
Diagonales Montants 

Section (cm²) 2L150x150x15 2L150x150x15 2L45x45x4.5 2L120x120x12 

Effort (KN) 579.01 -531.97 -67.56 62.93 

Les éléments de la ferme sont constitués de doubles cornières d’où l'effort repris par chaque 

cornière est F/2. 

VII.2.1 Pré dimensionnement du gousset : 

L'épaisseur 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 

Donc on choisit e = 12 mm 

VII.2.2. 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.  

t max = 10 mm (épaisseur du gousset)  

3mm ≤ a ≤ 0.5× 12 mm  

3mm ≤ a ≤ 6 mm  ⇒  a = 4.5 mm 

VII.2.3. Les longueurs de soudures: 

 

Figure VII .1 : Détail d’un assemblage 

Gousset- éléments (diagonal, montant et 

membrure). 
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Ltalon ≥ 
Nమ  Ȗౣబ ȕ౭ √ଷୟ × ୤౫ ቀଵ+ ౚౚ′ቁ           EC3 art 6.6.5.3 

Lbord ≥ 
Nమ  Ȗౣబ ȕ౭ √ଷୟ × ୤౫ (ଵ+ ౚ′ౚ )    𝐍𝟐 : Effort reprise par chaque cornier 𝛄𝐦𝟎 : Coefficient de sécurité Ȗm0 = 1,25 

fu : résistance limite à la rupture fu = 360 Mpa 

βw : coefficient de corrélation ȕw=0,8  

a : gorge de la soudure a = 4.5 mm      

d : distance de centre de gravité au talon                      Figure VII .2 : longueurs des soudures. 

d’: distance de 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 

Elément Type de cornière 
Distance Longueur de soudure 

Gorges 
d' (cm) d (cm) Ltalon Lbord 

Membrures 

supérieures 
2L (150x150x15) 10.61 4.25 22.1 8.9 4.5 

Membrures 

inférieures 
2L (150x150x15) 10.61 4.25 20.3 8.1 4.5 

Diagonales 2L (45x45x4.5) 3.18 1.26 2.6 1.1 4.5 

Montants 2L (120x120x12) 8.49 3.40 2.4 0.9 4.5 

VII.3 Assemblage poteau – ferme : (HEA500 - 2L(120x120x12)) 

VII.3.1 Disposition des boulons : 

 L’assemblage entre les cornières avec un HEA500 Sa nous donne un bon encastrement. 

 

Figure VII.3 : Détail assemblage ferme - poteau 
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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. 

- ELU :   1.35 (G + Q + N)      -     ELS :    G + 0.9 (Q + N) 

           {Mu= 58.05  KN.m
Vu= 60.56  KN                  {Mu= 41.59  KN.m 

Vu = 43.47  KN      

On considérera forfaitairement 8 rangés de 

boulons M12 ; d0 = 13mm, 2L (120x120x12) 

 t =12 mm, de longueur = 60 cm  

 {ͳ.ʹ d଴ ൑  eଵ  ൑ ͳʹt ʹ.ʹ d଴  ൑ Pଵ  ൑ ͳͶt  ͳ.ͷ d଴  <  eଶ      

{ͳͷ.͸ mm ൑  eଵ  ൑ ͳͶͶ mm ʹͺ.͸  mm ൑ Pଵ  ൑ ͳ͸ͺ mm  ͳͻ.ͷ mm <  eଶ  

Soit : e1 = 50 mm      P1 = 70 mm      e2 = 21 mm 

Les 4 rangées de boulons supérieurs travaillent 

en traction, 

le plus sollicité reprend un effort qui vaut : 

       Figure VII.4 : Assemblage ferme – poteau. 

N1 = 
୑ × ୢభ∑ ୢiమరi=భ   

di² : la distance des boulons tendus au pied du montant. 

d1 = 60 – 5 = 55 cm  d2 = 55 – 7 = 48 cm 

d3 = 48 – 7 = 41 cm             d4 = 41 – 7 = 34 cm 

 ELU :     N1 = 
ହ଼.଴ହ × ଴.ହହ଴.ହହ² + ଴.ସ଼²+ ଴.ସଵ²+଴.ଷସ²  = 39.09 KN 

 ELS :      N1 = 
ସଵ.ହଽ × ଴.ହହ଴.ହହ² + ଴.ସ଼²+ ଴.ସଵ²+଴.ଷସ²  = 28.01 KN 

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

Vsd =  
୚୬ × p   

N : nombre de boulon. 

p : nombre de plan de cisaillement. 

 ELU :      Vsd = 
͸Ͳ.ͷ͸ͳ͸ × ͳ = 3.79 KN 

 ELS :      Vsd = 
ସଷ.ସ଻ଵ଺ × ଵ  = 2.72 KN 
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La résistance d'un boulon précontraint à l'interaction cisaillement-traction est donnée comme suit : 

 VR =  
୏౩ × μ × ୬ ሺ୊౦− ଴.଼ ୊౪౩ౚሻஓౣ౩  ൒ Vsd  EC3art 6.5.8.4 

Boulon de classe 8.8 (haute résistance) fub = 800 Mpa 𝛄𝐦𝐬 : Coefficient de sécurité  Ȗ୫ୱ = 1,25  

Ks : facteur de forme ; trous nominaux Ks = 1  

n : nombre de plan de contacte n = 1 𝛍: Coefficient de frottement ⇒ μ = 0,3 surface brossée 

VII.3.2 Vérifications : 

VII.3.2.1 A l'assemblage trop long : 

La longueur de l’assemblage est : L = 600 - (2 × 70) = 460 mm 

15 × d = 15 × 12 = 180 mm 

L = 460 mm > 15 × d = 180mm ; donc l’assemblage est très long. 

D’où l’effort résistant VR sera réduit avec un coefficient βlf : 

ȕlf = 1 – ቀ୐ −  ଵହ × ୢଶ଴଴ × ୢ ቁ = 1 – ቀସ଺଴ −  ଵ଼଴ଶ଴଴ × ଵଶ ቁ = 0.88  

Donc : 0.75 ൑ ȕlf ൑ 1 vérifiée 

 ELU : 

Ftsd = 
୒భଶ  = 

ଷଽ.଴ଽଶ  = 19.55 KN 

VR =  
଴.ଷ × ଵ × ଵ ሺ଴.଻ − ଴.଼ସଷ × ଼଴ − ଴.଼ × ଵଽ.ହହଵ.ଶହ  = 7.58 KN    

Vsd = 3.79 KN  < Vr = 7.58 KN  vérifiée 

 ELS : 

Ftsd =
୒భଶ   = 

ଶ଼.଴ଵଶ  = 14.01 KN 

VR =  
଴.ଷ × ଵ × ଵ ሺ଴.଻ − ଴.଼ସଷ × ଼଴ − ଴.଼ × ଵସ.଴ଵሻଵ.ଵ  = 9.82 KN    

Vsd = 2.72 KN  < Vr = 9.82 KN  vérifiée 

VII.3.2.2. Au poinçonnement : 

Bp.rd = 0.6 × π × dm × tp × 
୤౫

Ȗౣబ  {d୫ =  ʹͲ.ͷ mm                                             tp =  ͳʹ mm ሺépaisseur de la cornièreሻf୳ =  ͵͸Ͳ Mpa                                                 
Bp.rd = 0.6 × 3.14 × 2.05 × 1.2 × 

ଷ଺ଵ.ଶହ = 133.48 KN 

Bp.rd = 133.48 KN > Ft.sd = 19.55 KN    vérifiée 
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VII.3.2.3. La pression diamétrale : 

Fp.rd = 2.5 × Ƚ × fu × d × 
୲౦୤౫    Ƚ = min ( 

ୣభଷୢబ ; 
୔భଷୢబ - 

ଵସ ; 
୤ౘ౫୤౫  ; 1) = min (1.28 ; 1.54 ; 2.22 ; 1) = 1 

Fp.rd = 2.5 × ͳ × 1.2 × 1.2 × 
ଷ଺ଵ.ଶହ  = 103.68 KN 

Fp.rd = 103.68 KN > Fv.sd = 3.79 KN   Vérifiée 

VII.4. Assemblage des deux éléments de la ferme : 

VII.4.1. Détail d’assemblage du couvre joint : 
Afin de faciliter le transport, ainsi que le montage (assemblage) sur chantier des fermes, on devra 

diviser cette dernière en quatre éléments, les deux auvents, ainsi que la ferme qui sera divisé aux 

quatre éléments pour avoir des éléments de 8.95 m de longueur. 

 

Figure VII.5 : assemblage des parties de la ferme 

L’assemblage sera sollicité par un moment en travée qui résulte des efforts normaux dans les 

barres, qui se réduit par la suite à un effort de cisaillement dans les boulons. {ͳ.ʹ d଴ ൑  eଵ  ൑ ͳʹtʹ.ʹ d଴  ൑ Pଵ  ൑ ͳͶt  d’où   {ͳͷ.͸ ൑  eଵ  ൑ ͳͺͲʹͺ.͸ ൑ Pଵ  ൑ ʹͳͲ 

Soit :  e1 = 90 mm   P1 = 120 mm    

VII.4.2. Calcul du moment sollicitant en travée de la ferme : 

VII.4.2.1. Schéma statique équivalent : 

 

Figure VII.6 : Schéma statique équivalent de la ferme 

Avec H et la hauteur du montant du milieu ; 205 cm. 
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Calcule de G :  

Poids de la ferme = 77.76 KN  

Poids des pannes : 0,88 x 28 x 4.6 m = 24,21 KN 

Poids de la couverture + accessoires d’attache = 0,17 x 35.8 m x 4.6m = 28 KN 

G = 129.97 KN donc on aura besoin de deux poids Pg1 et Pg2. 

Pg1 = Pg2 = 
ଵଶଽ.ଽ଻ଷହ.଼  = 3.63 KN/m 

Calcul de S:   S = 0.57 × 164.68 = 93.87 KN  ⇒ Ps = 
ଽଷ.଼଻ଷହ.଼  = 2.62 KN/m 

Calcul de W : W = -3.58 KN/m²  ⇒ Pw = -3.58 × 4.6 = -16.67 KN/m 

1er cas : G + 1.5 W 

Pw = 3.63 + 1.5 (-16.47) = -21.08 KN/m 

Mmax = 
ଶଵ.଴଼ × ଼.ଽହ ²଼  = 211.07 KN.m 

2éme cas : 1.35 G + 1.5 Q 

Pw = 1.35 (3.63) + 1.5 (2.62) = 8.83 KN/m 

Mmax = 
଼.଼ଷ × ଼.ଽହ ²଼  = 88.41 KN.m 

On dimensionnera l’assemblage selon le cas le plus défavorable à savoir G + 1,5 W Le couvre 

joint sera sollicité a un effort de traction qui vaut : Nmax = 
Mmaxh  =  

ଶଵଵ.଴଻ଶ.଴ହ  = 102.96 KN.m 

D’où l’effort repris par chaque boulon est calculé comme suite : Fv.sd = 
Nmaxn × p  = 

ଵ଴ଶ.ଽ଺ଵଶ × ʹ  = 4.29 KN 

VII.4.3. Vérifications 

VII.4.3.1. Assemblage trop long  

Longueur du couvre joint : 500 mm ; Longueur de l’assemblage : L = 500 – 2 x 90 = 320 mm 

L > 15 d = 180 mm ; Donc l’assemblage est trop long. 

Calcul du coefficient réducteur β : 

ȕlf = 1 – ቀଷଶ଴ −  ଵହ × ଵଶଶ଴଴ × ଵଶ ቁ = 0.94   0.75  ൑ ȕ ൑ 1 

Fv.rd = 0.5 × Ⱦ × As × 
୤౫ౘ
Ȗౣౘ = 0.5 × 0.95 × 0.843 × 

଺଴ଵ.ଶହ = 19.22 KN 

Fv.rd = 19.22 KN > Fv.sd = 4.29 KN  vérifiée 

VII.4.3.2. La pression diamétrale : 

Fp.rd = 2.5 × Ƚ × d ×  tp × 
୤౫

Ȗౣౘ   

Ƚ = min ( 
ୣభଷୢబ ; 

୔భଷୢబ -  
ଵସ ; 

୤ౘ౫୤౫  ; 1) = min (2.30 ; 2.82 ; 1.67 ; 1) = 1 

Fp.rd = 2.5 × ͳ × 1.2 × 1.5 × 
ଷ଺ଵ.ଶହ  = 129.6 KN 
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Fp.rd = 129.6 KN > Fv.sd = 4.29 KN   vérifiée 

VII.4.3.3. Rupture de la section nette : 

Nu.rd = 0.9 Anette 
୤౫

Ȗౣౘ  Anette = 2(A1 + ε A2) 

A1 = (l – d0) × e = (120 – 12) × 12 = 1284 mm² 

A2 = Atot – (d0 × e) – A1 = 2750 – (13 × 12) – 1284 = 1310 mm² 

 ε = 
ଷ ×  Aభଷ Aభ+ Aమ  = 0.75 

Anette = 2(1284 + 0.75 × 1310) = 4533 mm² 

Nu.rd = 0.9 × 4533  
ଷ଺଴ଵ.ଶହ  = 1174.95 KN 

Nu.rd = 1174.95 KN   Nmax = 102.96 KN   vérifiée 

VII.5. Assemblage des éléments de la Poutre au vent : 

VII.5.1. Assemblage de la diagonale sur le gousset : 

Les boulons sont sollicitées sont celles qui reprennent un effort de traction maximum.  

NELU = 129.43 KN  NELS = 101.93 KN 

On utilise des boulons précontraints dont la résistance par cisaillement est donnée : 

Fs.rd =  
୏౩ × μ × ୬ .୊౦ஓౣ౩   

     Boulon de classe 8.8 fu = 800 Mpa 

Boulon M16  ; As = 1.57 cm² 

Les diagonales : 2L (120x120x13) 

 

D’où :  

Fp = 0.7 × As × fub = 0.7 × 1.57 × 80 = 87.92 KN 

Fs.rd = 0.3 × 1 × 1 
଼଻.ଽଶଵ.ଶହ  = 21.10 KN   Figure VII.7 : Assemblage diagonale-gousset 

L'effort tranchant repris par un boulon est : Fv = 
N
2

n × p
 

Le nombre de boulons doit vérifier la condition suivante :  

Fv  ൑ Fs.rd   ⇒ n = 
NʹFs.rd × p  = 

129.43
2

21.10  × 1
  = 3.07 

Soit : n = 4 Boulons pour chaque cornière. 

 Vérification à L’ELS 

Fs.rd = 0.3 × 1 × 1 
଼଻.ଽଶଵ.ଵ  = 23.98 KN 

Fv = 
N
2

n × p
 = 

101.93
2

 Ͷ × 1
 = 12.74 KN 
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Fs.rd = 23.98 KN      Fv = 12.74 KN   vérifiée 

Donc on admet les boulons 8M16 de classe 8.8 avec un gousset de 8 mm. 

 Disposition des boulons : 

 {ͳ.ʹ d଴ ൑  eଵ  ൑ ͳʹt ͳ.ͷ d଴ ൑  eଶ ൑ ͳʹt  ʹ.ʹ d଴  ൑ Pଵ  ൑ ͳͶt        ⇒    { ʹͳ.͸ mm ൑  eଵ ൑ ͳͷ͸ mm  ʹ͹.Ͳ mm ൑  eଶ  ൑ ͳͷ͸ mm  ͵ͻ.͸ mm ൑ Pଵ  ൑ ͳͺʹ mm  

On choisit :   e1 = 80 mm    e2 = 70 mm  P1 = 100 mm  

 Vérification de la pression diamétrale : 

- Pour la cornière : 

On doit vérifier la formule suivante : Fv.sd < Fb.rd = 2.5 × Ƚ × tp × d × 
୤౫ஓౣౘ    Ƚ = min ( 

ୣభଷୢబ ; 
୔భଷୢబ -  

ଵସ ; 
୤ౘ౫୤౫  ; 1) = min (1.48 ; 1.6 ; 2.22 ; 1) = 1 

Fb.rd = 2.5 × ͳ × 1.6 × 1.3 × 
ଷ଺ଵ.ଶହ  = 149.76 KN 

Fv.sd = 
Nmaxn × p  = 

ଵଶଽ.ସଷ ସ × ʹ  = 16.18 KN 

Fv.sd = 16.18 KN < Fb.rd = 149.76   vérifiée 

- Pour le gousset : 

Fv.sd  ൑ Fb.rd = 2.5 × Ƚ × d ×  tp × 
୤౫

Ȗౣౘ   

Ƚ = min ( 
ୣభଷୢబ ; 

୔భଷୢబ -  
ଵସ ; 

୤ౘ౫୤౫  ; 1) = 1 

Fb.rd = 2.5 × ͳ × 1.2 × 1.6 × 
ଷ଺ଵ.ଶହ  = 92.16 KN 

Fv.sd = 
Nmaxn × p  = 

ଵଶଽ.ସଷ ସ × ͳ  = 32.36 KN 

Fv.sd = 32.36 KN < Fb.rd = 92.16 KN  vérifiée  

- Rupture de la section nette : 

Nu.rd = 0.9 Anette 
୤౫

Ȗౣౘ  Anette = 2(A1 + ε A2) 

A1 = (l – d0) × e = (120 – 18) × 13 = 1326 mm² 

A2 = Atot – (d0 × e) – A1 = 2970 – (18 × 13) – 1326 = 1410 mm² 

 ε = 
ଷ ×  ଵଷଶ଺ଷ ଵଷଶ଺ + ଵସଵ଴ = 0.74 

Anette = 2(1326 + 0.75 × 1410) = 4738.8 mm² 

Nu.rd = 0.9 × 4738.8  
ଷ଺଴ଵ.ଶହ  = 1228.30 KN 

Nu.rd = 1228.30 KN  Nmax = 129.43 KN   vérifiée 
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IV.5.2. Assemblage du gousset sur la membrure supérieure de la ferme : 

Gousset fixé à 8mm avec boulon M20 de classe 10.9 

e1 = 80 mm    e2 = 70 mm  P1 = 100 mm 

a) Déterminations des efforts de cisaillement revenant à chaque boulon :  

Q = 129.43 KN  

QV = 129.43 sin 48.37 = 96.74 KN  

Qh = 129.43 cos 48.37 = 85.98 KN 

- Cisaillement vertical des boulons : 

Q1V = 
୕V.H୬  = 

ଽ଺.଻ସଷ  = 32.25 KN          n : nombre de boulon. 

Q1H = 
଼ହ.ଽ଼ଷ  = 28.66 KN 

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

Qmax = √QͳVʹ+ QͳHʹ = √ሺ͵ʹ.ʹͷሻଶ +  ሺʹͺ.͸͸ሻଶ = 43.14 KN 

b) Vérification à la résistance des boulons : 

- Au cisaillement seul : 

Qmax < Fs.rd =  
୏౩ × μ × ୬ .୊౦ஓౣ౩   

Fp = 0.7 × As × fub = 0.7 × 2.45 × 100 = 171.5 KN 

Fs.rd = 0.3 × 1 × 1 
ଵ଻ଵ.ହଵ.ଶହ  = 41.16 KN 

D’où : Qmax = 43.14 KN > Fs.rd = 41.16 KN  non vérifiée 

On augmente le diamètre des boulons à M22 et la class à 10.9 

Fp = 0.7 × As × fub = 0.7 × 3.03 × 100 = 212.1 KN 

Fs.rd = 0.3 × 1 × 1 
ଶଵଶ.ଵଵ.ଶହ  = 50.9 KN 

Qmax = 43.14 KN < Fs.rd = 50.9 KN   vérifiée 

Donc on choisit 6M22 de class 10.9 

 

Figure VII.8 : Assemblage gousset – membrure et contreventement horizontal 
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VII.6. Assemblage du contreventement (Palées de stabilité)  

L’assemblage se fait par la détermination de l’élément le plus sollicité avec un effort de traction :  

Nt.sd = 91.62 KN. (Traction pour les diagonales de contreventement et cisaillement pour les 

boulons). 

VII.6.1 : Assemblage gousset-nœud du portique : 

 

Figure VII.9 : Assemblage gousset nœud du portique par cordon de soudure. 

On a :  

Nt.sd = 91.62 KN  < 200 KN   Donc en prend e = 8 mm 

a) Pré dimensionnement de la gorge de soudure : EC3 Art 6.6.5.1  

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

suivante :    3mm ≤ a ≤ 0,5 tmax  

tmax : épaisseur maximal des pièces assemblées.  

tmax = 8mm (épaisseur du gousset) 

3mm  ≤  a  ≤  0.5 × 8mm = 4 mm  ⇒  a = 3.5 mm  

La longueur du cordon de soudure est donnée par : 

L ൒ 
Nమ  ஓౣ౭ × ஒ౭  √ଷ ୟ × ୤౫  ……….. (I)     EC3 chapitre 6 et annexe M 

Il faut décomposer l’effort en deux composantes : tan Ƚ =  ଵ଴.ସସ     ⇒ Ƚ = 68.96° 

Donc : Fy = Nsd cos Ƚ = 91.62cos 68.96 = 32.89  KN 

Fz = Nsd sin Ƚ = 91.62sin 68.96 = 85.51 KN 

A partir d l’équation (I), on aura : 

 {Ly ≥ 2.26 cm
Lz ≥ 5.88 cm  ⇒ {Ly = 2.26 cm

Lz =  5.88 cm 

VII.6.2 : Assemblage des diagonales sur le gousset au niveau du nœud de 

portique : 

Pour ce type d’assemblage, On choisit des boulons ordinaires de classe 6.8, et on dispose deux 

boulons dans chaque rangée. 
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Figure VII.10 : Assemblage diagonale de palée sur gousset. 

a) Distribution de l’effort normale sur les boulons : 

Fv.sd = 
Vsdn × p  = 

ଽଵ.଺ଶ ଶ × ͳ  = 45.81 KN 

b)  Dimensionnement des boulons : 

Fv.sd < Fv.rd =  
଴.ହ × A౩ ×  ୊౫ౘஓౣౘ    ⇒ As ൒ 

Fu.sd ×  Ȗmb
0.5 fub

  ⇒ As ൒ 
45.81×ଵ଴య × 1.25

0.5 ×  600
 = 190.87 mm² 

On choisit des boulons de types choisit des boulons de types M18 avec As = 192 mm². 

c) Disposition géométrique  

Profilés : L (250x250x22), t = 22 mm. 

{ͳ.ʹ d଴ ൑  eଵ  ൑ ͳʹt ʹ.ʹ d଴  ൑ Pଵ  ൑ ͳͶt  ͳ.ͷ d଴  <  eଶ       d’où   {ʹͶ mm ൑  eଵ  ൑ ʹ͸Ͷ mm ͶͶ mm ൑ Pଵ  ൑ ͵Ͳͺ mm  ͵Ͳ mm <  eଶ  

Soit :  e1 = 100 mm   P1 = 120 mm   

d) Vérification de l’Assemblage trop long : 

L = (n – 1) × P1 = (2 – 1) 12 = 12 cm 

L = 120 mm  <  15d = 15 × 18 = 270 mm 

Donc l’assemblage n’est pas long. 

e) Vérification à la pression diamétrale : 

Fv.sd < Fb.rd = 2.5 × Ƚ × tp × d × 
୤౫ஓౣౘ    Ƚ = min ( 

ୣభଷୢబ ; 
୔భଷୢబ -  

ଵସ ; 
୤ౘ౫୤౫  ; 1) = min (1.67 ; 1.75 ; 1.67 ; 1) = 1 

Fb.rd = 2.5 × ͳ × 1.8 × 2.2 × 
଺଴ଵ.ଶହ  = 475.2 KN 

Fv.sd = 45.81 KN  <  Fb.rd = 475.2 KN   vérifiée 

L’assemblage est vérifié à la pression diamétrale. 

VII.6.3. Assemblage palée en croix de saint André : 

a) Vérification de la résistance des boulons au cisaillement :    Fv.sd ൑ Fv.rd  

Pour les classes de qualité 6.8. 
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Fv.rd =  
଴.ହ × A౩ ×  ୊౫ౘஓౣౘ    

Fv.rd =  
଴.ହ × ଵ.ଽଶ × ଺଴ଵ.ହ   = 46.08 KN 

Fv.sd = 45.81 KN < Fv.rd = 46.08 KN   vérifiée 

b) Vérification à la traction : 

 La résistance en traction des boulons ordinaires vaut :    Ft.rd =  
଴.ଽ × A౩ ×  ୊౫ౘஓౣౘ    

La vérification à faire est :  Nsd ൑ Ft.rd  

Nsd =  
ଽଵ.଺ଶସ × ଶ  = 11.45 KN 

Ft.rd =  
଴.ଽ × ଵ.ଽଶ × ଺଴ଵ.ହ  = 69.12 KN 

Nsd = 11.45 KN < Ft.rd = 69.12 KN   vérifiée 

 

Figure VII.11 : Représentation de l’assemblage palée de stabilités. 

VII.7. Assemblage de l’échantignolle 

VII.7.1. 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 (figure III.8 chapitre III). 

 

Figure VII.12 : Vue de face de l’échantignole 
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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. 

R’z = 35.034 KN  et celui due au vent (voir chapitre III : calcul de l’échantignolle). 

Fv.rd =  
଴.ହ × A౩ ×  ୊౫ౘஓౣౘ   =  

଴.ହ × ଴.଼ସଷ × ଺଴ଵ.ଶହ   = 20.23 KN 

Fv.rd = 20.23 KN >  
ଷହ.଴ଷସଶ  = 17.517 KN  vérifiée 

VII.7.2. 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 = 35.034  KN  ; Vy = 0.474    KN 

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. 

Rqz.max = 35.034 KN est celui due au vent (voir chapitre III : calcul de l’échantignolle). 

Ft.rd =  
଴.ଽ × A౩ ×  ୊౫ౘஓౣౘ   =  

଴.ଽ × ଴.଼ସଷ × ଺଴ଵ.ହ   = 30.35 KN 

Ft.rd = 30.35 KN > 
ଷସ.଴ସଷଶ   = 17.517 KN   vérifiée 

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

On choisit des boulons ordinaire M 12 de classe 6.8 ; fub = 600MPa. 

 
୊౬.౩ౚ୊౬.౨ౚ  + 

୊౪.౩ౚ ଵ.ସ ୊౪.౨ౚ ൑ 1 ⇒ 
଴.ଶଷ଻ଶ଴.ଶଷ  + 

ଵ଻.ହଵ଻ ଵ.ସ ×  ଷ଴.ଷହ  = 0.42 < 1      vérifiée 

VII.8. Assemblage poteau - poutre sablière : 

Les sollicitations sont transmises de la poutre au poteau à l’aide d’une platine soudée à 

l'extrémité de la poutre et attachée au poteau par des boulons. 

VII.8.1. Assemblage platine – poteau : 

L’assemblage sera réalisé par des boulons ordinaires de classe 6.8 sous les sollicitations les plus 

défavorables :  

N = 30 KN   ; Vsd = 50 KN   ; Msd = 25 KN 

a) Dimensionnement des boulons : 

 Le dimensionnement des boulons repose sur le principe qu'il faut empêcher le découlement des 

plaques platine semelle du poteau au niveau de la rangée supérieur la plus tendue.  

N ൑ n × Fp   Avec  Fp = 0.9 × As × fub 

Nombre de boulon = 4 

 As ൒ 
N

0.9 × fub × n  = 
30 × ଵ଴య 

0.9 × 600 × ʹ = 27.78 mm² 

On choisit des boulons de types choisit des boulons de types M12 avec As = 84.3   mm² 
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Figure VII.13 : Représentation de l’assemblage Poteau - poutre sablière 

b) Distance entre axe des boulons : 

P1 ≥ 2.2 × d0     P2 ≥ 3 × d0  Avec : d0 = 13 mm (tableau 6.1 EC3)  

P1 ≥ 2.2 × 13 = 28.6 mm   P2 ≥ 3 × 13 = 39 mm 

On prend :   P1 = 80 mm    P2 = 200 mm 

 Pince longitudinale   

e1 ≥ 1.2 × d0        

e1 ≥ 1.2 × 13 = 15.6 mm    

On prend :   e1 = 60 mm 

 Pince transversale : 

e2 ≥ 1.5 × d0        

e2 ≥ 1.5 × 13 = 19.5 mm    

On prend :   e1 = 150 mm 

VII.8.1.1 : Vérifications nécessaires : 

a) Vérification de l’interaction (cisaillement + traction) : 

Boulons soumis simultanément à des efforts de traction et de cisaillement donc la vérification à 

faire est : 
୊౬.౩ౚ୊౬.౨ౚ  + 

୊౪.౩ౚ ଵ.ସ ୊౪.౨ౚ ൑ 1 …………………… (I) 

Avec :   Ft.sd < Ft.rd 

Ft.sd = 
Nʹ
  =  

ଷ଴ ଶ  = 15 KN 

Ft.rd = 
଴.ଽ × A౩ ×  ୊౫ౘஓౣౘ  = 

଴.ଽ × ଴.଼ସଷ ×  ଺଴ଵ.ହ  = 30.35 KN 

Fv.sd = 
Vsdn × p = 

ହ଴ ସ  = 12.5 KN 

Fv.rd =  
଴.ହ × A౩ ×  ୊౫ౘஓౣౘ   = 

଴.ହ × ଴.଼ସଷ ×  ଺଴ଵ.ଶହ  = 20.23 KN 

(I)   ⇒ ଵଶ.ହଶ଴.ଶଷ + 
ଵହ ଵ.ସ  × ଷ଴.ଷହ = 0.97 < 1   vérifiée 
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Ft.sd = 15 KN < Ft.rd = 30.35 KN vérifiée 

b) Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone tendue : Fv < Ft.rd 

Avec:   Ft.rd = twc × beff  
୊yஓౣౘ    

Ft.rd : Résistance de l’âme du poteau à la traction.  

twc : épaisseur de l’âme du poteau.  

beff = P : entraxe des rangées de boulons. (P = 50mm). 

Ft.rd = 1.2 × 5 
ଶଷ.ହଵ.ଵ   = 128.18 KN 

L’effort de cisaillement vaut : Fv = 
Msdh - tf  = 

ଶହ ଴.ସ଺଻ = 53.53 KN 

Fv = 53.53 KN < Ft.rd = 128.18 KN   vérifiée 

c) Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone comprimée : Nsd ൑ Fc.rd 

Fc.rd = fy × twc (1.25 – 0.5γ୫଴ 
σ౤୤y ) 

beffγmͲ 

beff = tfb + 2tp + 5(tfc + rc)  

 σ୬ = 
VsdA  + 

Msdw౛ౢy   

beff = 16 + 2 × 8 + 5(23 + 27) = 282  mm σ୬ = 
ͷͲଵଽ଻.ହ + 

ʹͷ × ଵ଴మଷହହ଴  = 0.96 KN/cm² 

Fc.rd = 23.5 × 1.2 (1.25 – 0.5 × 1.1 
଴.ଽ଺ଶଷ.ହ) 

ʹͺ.ʹͳ.ͳ  = 887.43 KN 

Calcul de Nsd = ∑ N୧ ∑ N୧ : La somme des efforts dans les boulons tendus. d1 = 0.2 m 

Ni = 
୑౩ౚ × ୢభ∑ ୢi²    ;  Msd = 25 KN 

Ni = 
ଶହ × ଴.ଶ଴.ଶమ  = 125 KN 

Nsd = 125 KN ൑  Fc.rd = 895.90 KN    vérifiée 

d) Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone cisaillée :  

On doit vérifier que :   Fv < Vrd 

Vrd = 0.58 × fy × h × 
୲౭ஓౣ౥  = 0.58 × 23.5 × 49 × 

ଵ.ଶଵ.ଶହ  = 641.15 KN 

Fv = 
Msdh - tf  = 

ଶହ ଴.ସ଺଻ = 53.53 KN 

Fv = 53.53 KN < Vrd = 641.15 KN   Vérifiée 

La résistance de l’âme du poteau dans la zone tendue, comprimée et cisaillée est vérifiée. Donc 

n’y a pas lieu de mettre des raidisseurs ou fourrure d’âme. 
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VII.8.1.2. Vérification supplémentaire : 

a) Vérification au poinçonnement :  

Il faut vérifier que : Ft.sd ൑ Bp.rd   

Bp.rd = 0.6 × π × dm × tp × 
୤౫

Ȗౣబ  = 0.6 × 3.14 × 2.05 × 0.8 × 
ଷ଺ଵ.ଶହ = 74.15 KN 

Ft.sd = 15 KN  ൑  Bp.rd = 74.15 KN   vérifiée 

Il n’ya pas risque de poinçonnement. 

VII.8.2. Assemblage platine - poutre sablière :  

L’assemblage est réalisé au moyen de cordon de soudure. On suppose que le moment est 

équilibré uniquement par les cordons reliant le profilé à la platine. Soit : e = 8mm 

 

Figure VII.14 : Assemblage platine poutre. 

a) gorge reliant l'âme : EC3 Art 6.6.5.2 

 {͵ mm ൑ a ൑ Ͳ.ͷ tw         ͵ mm  ൑ a ൑ Ͳ.ͷ × ͳͲ.ʹ   On prend : a = 4 mm 

b) gorge reliant la semelle {͵ mm ൑ a ൑ Ͳ.ͷ tf         ͵ mm  ൑ a ൑ Ͳ.ͷ × ͳ͸     On prend : a = 5 mm 

VII.8.2.1. Distribution des efforts sur les différents cordons : 

a) cordon âme – platine :  

Chaque cordon reprend :    
୚ଶ = 

ହ଴ଶ  = 25 KN 

L = h – 2 tf = 500 – 2 × 16 = 468 mm 

b)  Cordon- semelle : 

 L = 2 b – 2 tf = (2 × 200) – (2 × 10.2) = 379.6 mm 

VII.8.2.2. Vérification :  

a) Cordon âme – platine :  

Chaque cordon reprend :   N ≥  ୟ × ୐ × ୤౫ 
Ȗౣ౭ ȕ౭ √ଷ   ⇒ L ≥ ୒ Ȗౣ౭ ȕ౭ √ଷୟ × ୤౫           EC3 art 6.6.5.3 

L = 46.8 cm > 3.61 cm        vérifiée 
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b) Cordon- semelle : 

L = 379.6 mm  L ≥ ଷ଴ × ଴.଼ ×ଵ.ଶହ √ଷ଴.ହ × ଷ଺   = 2.89 cm         

L = 37.96 cm > 2.89 cm        vérifiée 

VII.9. Calcul des pieds de poteaux 

VII.9.1. Introduction :  

L’implantation d’une ossature métallique doit se faire d’une façon précise ; il est donc très 

important que le dispositif de fixation des poteaux sure une fondation garantisse cette précision. 

Dans l’étude de notre structure on a abouti à l’utilisation des pieds de poteau encastrés. 

On opte 4 tiges avec la disposition suivante :  

 hp : la hauteur de la section HEA500  

hp = 490 mm 

 bp : la largeur de la section HEA500  

bp = 300 mm  

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

on prend : c = 100 mm  

d’où :  

a = hp + 2c = 690 mm 

b = bp + 2c = 500 mm soit e1 = e2 = 50 mm     Figure VII.15 : disposition constructive 

VII.9.2. Dimensionnement des tiges d’ancrages : 

Les tiges d’ancrages se dimensionnent à la traction simple, sous l’effort de traction le plus 

défavorable. 

Nt = 130.49 KN        pour le poteau le plus sollicité 

My = 23.35 KN.m 

Nst = 
୒౪୬ + ୑ଶ୦   

n : nombre des tiges 

Nst : l’effort sollicitant de traction d’une tige 

L’ancrage est réalisé par 4 tiges : Nst ൑ 
A × ୤yஓౣబ    

                                                                  Figure VII.16 : détail de la tige d’ancrage 

Nst ൑  
π × ∅²ସ  fy    ⇒  ∅ ≤ √4 × Nst

π × fy
  = √ 130.49

3.14 × 23.5
 = 1.33 cm 

Soit des tiges d’ancrage de 40mmde diamètre. 
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a) Vérification de la tige d’ancrage 

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

Na = 0.1 ቀͳ +  ଻ ×  ୥ౙଵ଴଴଴ ቁ ∅ቀଵ+ ∅𝑑భቁమ (L1 + 6.4 r + 3.5 L2)  (CCM97) 

Na : effort normal résistant d’une tige. 

r  3 ∅ = 6 cm,            L1  20 ∅ = 40  cm,            L2  2 ∅ = 4  cm 

gc : Le dosage en ciment = 350 Kg/m3 

d1  5  cm 

Na = 0.1 ቀͳ + ଻ ×  ଷହ଴ଵ଴଴଴ ቁ ଶቀଵ+ మఱቁమ (40 + 38.4 + 14) = 32.53  KN 

Na = 32.53 KN < 
୒౪ସ  = 32.62 KN    non vérifiée  

Donc on augmente le diamètre des tiges, on prend ∅ = 2.2 cm 

Na = 0.1 ቀͳ + ଻ ×  ଷହ଴ଵ଴଴଴ ቁ ଶ.ଶቀଵ+ మ.మఱ ቁమ (40 + 42.24 + 15.4) = 37.20 KN 

Na = 37.20 KN > 
୒౪ସ  = 32.62 KN    vérifiée 

Donc on choisit pour les tiges le diamètre ∅ = 22 mm 

b) Vérification des contraintes dans le béton et l'acier : 

e = 
MsdNsd = 

ସ଼.ଷହଵଷ଴.ସଽ = 0.37 m 

e = 37 cm > 
ୈ଺ = 

ହଽ଺  = 9.8 cm 

Donc le centre de poussée se trouve dans le tiers central de la section, tous les boulons sont 

sollicités à la compression.   

A = 2 π R² = 7.60 cm² ;             (A : aire de la section de 3 tiges à gauche du poteau). 

L = e + 
hʹ
 + 

cʹ
 = 66.5 cm 

h = hp + c + 
c
2
 = 64 cm 

b = 2c + hp = 69 cm 

n = 
୉౗୉ౘ = 15  

h’3 + 3 (L – h) h’² + 90 A L
b
 h’ – 90 A 

L
b
 h = 0 

h’3 + 7.5 h’² + 695.22 h’ – 42189.91 h = 0 

h’ = 26.76  cm  
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 b.1)    Les contraintes dans le béton : 

 σb = 
ʹ × N × L b × h'ሺh - h'͵ሻ ൑  σb̅  0.6 × fc28  15 Mpa 

σb = 
ʹ × ͳ͵Ͳ.Ͷͻ × ͸͸.ͷ × ͳͲ ͸ͻ × ʹ͸.͹͸ ሺ͸Ͷ – మల.ళల͵ ሻ  = 1.71 Mpa ൑  σୠ̅̅ ̅  15 Mpa                      vérifiée 

      b.2)    Les contraintes dans l’acier : 

σa = 
N × L – h + h'ʹ A × ሺh - h'͵ሻ ൑ fy  

σa = 
130.49 ×10 × 66.5 – 64 + 26.76

2  

7.9 × (64 – 26.76
3 )

 = 34.25 Mpa  ൑ fy = 235   Mpa          vérifiée 

VII.9.3. Dimensionnement de l’épaisseur de la platine : 
a) Vérification de la section 1-1 :  

 Le moment dans la section 1-1 est obtenu 

grâce au diagramme trapézoïdal de contraintes 

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

décomposer en un diagramme rectangulaire 

(1) et un diagramme triangulaire (2).  

Les moments correspondant, pour une bonde 

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

M1 = 1.71 × 10 × 
ଵ଴ଶ  × 10-3 = 0.086 KN.m 

M2 = (10 ×  
଴.଺ସଶ  ) 

ଵ଴ଷ  × 10-3 = 0.011 KN.m 

M = M1 – M2 = 0.086 – 0.011 = 0.075 KN.m 

Le module d’inertie de la platine Le module 

d’inertie de la platine pour b = 1cm  

t ൒ √ ଴.଴଻ହ × ଺ଶଷ.ହ × ଵ଴−మ = 1.38 cm 

 

 

 

 

                                                                                                                 

         Figure VII.17. Vérification dans la section 1-1. 
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b) Vérification de la section 2-2 : 

Par le même résonnement, on aura le moment maximal : 

M = 1.71 × 10 × 
ଵ଴ଶ  × 10-3 = 0.086 KN.m 

D’où : t ൒ √ ଴.଴଼଺ × ଺ଶଷ.ହ × ଵ଴−మ = 1.48 cm 

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

c) Vérification de la section 3-3 

Du coté tendu, la platine est soumis à un moment : 

M = 0.1T 

T = A σa = 7.6 × 34.25 × 10-1 = 26.03 KN 

M = 0.1 × 26.03 = 2.603 KN.m 

Wel = 
ହ଴ ୲²଺     donc il faut vérifier que :  

୑୛౛ౢ ൑ fy  

 t ൒ √ʹ.͸Ͳ͵ × ͸ͷͲ × fy  = √ଶ.଺଴ଷ × ଺ହ଴ × ଶଷ.ହ  

t ൒ 0.16 cm      Figure VII.19 : Vérification de la section 3-3.  

En conclusion, on prendra une platine d’épaisseur : t = 20 mm. 

VII.9.4. Assemblage platine - poteau :  

L’épaisseur de la platine : t = 20 mm 

a) gorge reliant l'âme : EC3 Art 6.6.5.2 

 {͵ mm ൑ a ൑ Ͳ.ͷ tw         ͵ mm  ൑ a ൑ Ͳ.ͷ × ͳʹ.ͷ   On prend : a = 5 mm 

b) gorge reliant la semelle {͵ mm ൑ a ൑ Ͳ.ͷ tf         ͵ mm  ൑ a ൑ Ͳ.ͷ × ʹͶ     On prend : a = 7 mm 

VII.9.4.1. Distribution des efforts sur les différents cordons : 

a) cordon âme – platine :  

Chaque cordon reprend :  
୚ଶ = 

ଵଷ଴.ସଽଶ  = 65.25 KN 

L = h – 2 tf = 540 – 2 × 24 = 492 mm 

b)  Cordon- semelle : 

 L = 2 b – 2 tf = (2 × 300) – (2 × 12.5) = 575 mm 
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VII.9.4.2. Vérification :  

a) Cordon âme – platine :  

Chaque cordon reprend :  N ≥  ୟ × ୐ × ୤౫ 
Ȗౣ౭ × ȕ౭ × √ଷ   ⇒ L ≥ ୒ × Ȗౣ౭ × ȕ౭ × √ଷୟ × ୤౫           EC3 art 6.6.5.3 

L = 49.2 cm > 12.56 cm        vérifiée 

b) Cordon- semelle : 

L = 575 mm  ; L ≥ ଵଷ଴.ସଽ × ଴.଼ ×ଵ.ଶହ √ଷ଴.଻ × ଷ଺  = 8.97 cm         

L = 57.5 cm > 8.97 cm        vérifiée 

VII.10. Calcul des Pieds de potelets articulés :  

Nous avons des potelets IPE450, soumis aux sollicitations suivantes :  

NT : effort de traction   ⇒  Nt = 116.05 KN  

hc  450 mm   bc  190 mm 

 

Figure VII.20 : pied de poteau articulé. 

On adopte une platine de 65X39 cm² de surface, est on doit vérifier la contrainte de compression 

sur la semelle de fondation. Elle est déterminée par la condition suivante : σ = 
୒ୟ ×  ୠ ൑  σୠ̅̅ ̅  

a : Longueur de la platine (a = 650 mm).  

b : Largeur de la platine (b = 390 mm). 

σୠ̅̅ ̅: Contrainte de compression du béton : σୠ̅̅ ̅  0.6 × fc28  15 Mpa 

σ = 
ଵଵ଺଴ହ଴଺ହ଴ ×  ଷଽ଴ = 0.46 Mpa < σୠ̅̅ ̅ = 15 Mpa  vérifiée 

VII.10.1. Epaisseur de la platine : 

t ൒ μ √͵ × σfy  = 100 √ଷ × ଴.ସ଺ଶଷହ  = 7.66 mm   ⇒ t = 10 mm 

VII.10.2. Diamètre des goujons :  

On fixe le diamètre des goujons ∅ = 22 mm ; et on vérifier la condition suivante : 
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Na = 0.1 ቀͳ +  ଻ ×  ଷହ଴ଵ଴଴଴ ቁ ∅ቀଵ+ ∅ౚቁమ (20 ∅ + 19.2 ∅ + 7∅) ൒ 
Ntʹ  

Effort de traction par goujon : 
Ntʹ  = 

116.05
2

  = 58.03 KN 

Effort admissible par goujons : Na = 0.1 ቀͳ +  ଻ ×  ଷହ଴ଵ଴଴଴ ቁ ଶ.ଶቀଵ+ మ.మయమ.ఱቁమ (44 + 42.24 +15.4) = 67.67 KN 

Na = 67.67 KN > 
Ntʹ  = 58.03 KN   vérifiée 

Donc on choisit pour les tiges le diamètre : ∅ = 22 mm 

VII.10.3. Vérification de moment du pliage au droit de la ligne 1-1 :  

Effort à droite de la ligne 1-1 est :  

F = σ × b × μ = 0.46 × 390 × 100 

F = 17.94 KN 

Le moment correspondant a pour valeur : 

 M = F × 
μ
2
 = 17.94 × 

0.1
2

 = 0.897 KN.m 

Le moment résistant élastique de la platine : 

Mel = Wel × fy         

Wel = 
b × t²͸  = 

͵ͻͲ × ͳͲ²͸  = 6500 mm3 

Mel = 6500 × 235 = 1.53 × 106  N.mm  

Mel = 1.53 KN.m 

Mel = 1.53 KN.m > M = 0.897 KN.m 

vérifiée 

 

 

                                                                           Figure VII.21 : vérification dans la section 1-1. 

VII.10.4. Assemblage platine - potelet :  

L’épaisseur de la platine : t = 10 mm 

a) gorge reliant l'âme : EC3 Art 6.6.5.2 

 {͵ mm ൑ a ൑ Ͳ.ͷ tw         ͵ mm  ൑ a ൑ Ͳ.ͷ × ͻ.Ͷ    On prend : a = 4 mm 

b) gorge reliant la semelle { ͵ mm ൑ a ൑ Ͳ.ͷ tf         ͵ mm  ൑ a ൑ Ͳ.ͷ × ͳͶ.͸     On prend : a = 5 mm 
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VII.10.4.1. Distribution des efforts sur les différents cordons : 

a) cordon âme – platine :  

Chaque cordon reprend :  
୚ଶ = 

ଵଵ଺.଴ହଶ  = 58.03 KN 

L = h – 2 tf = 450 – 2 × 14.6 = 421 mm 

b)  Cordon- semelle : 

 L = 2 b – 2 tf = (2 × 190) – (2 × 9.4) = 361 mm 

VII.10.4.2. Vérification :  

a) Cordon âme – platine :  

Chaque cordon reprend : N ≥  ୟ × ୐ × ୤౫ 
Ȗౣ౭ × ȕ౭ × √ଷ   ⇒ L ≥ ୒ × Ȗౣ౭ × ȕ౭ × √ଷୟ × ୤౫           EC3 art 6.6.5.3 

L = 42.1 cm > 13.96 cm        vérifiée 

b) Cordon- semelle : 

L = 361 mm  ; L ≥ ଵଵ଺.଴ହ × ଴.଼ ×ଵ.ଶହ √ଷ଴.ହ × ଷ଺  = 11.17 cm         

L = 36.1 cm > 11.17 cm        vérifiée 

 

Conclusion : 

L’ancrage des pieds de potelés est réalisé par des platines de section de 650X390 mm² et 

de 10 mm d’épaisseur et des tiges de 22 mm de diamètre. 
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VIII.1. Introduction : 

Un ouvrage quelque que soit sa forme et sa destination, prend toujours appui sur un sol d’assise. 

Les éléments qui jouent le rôle d’interface entre l’ouvrage et le sol s’appellent fondations. Le 

dimensionnement de la fondation est conditionné par le site d’implantation. 

La contrainte admissible du sol site S3 : σsol = 2 bars 

La profondeur d’ancrage : D = 1.60 m. 

VIII.2. Calcul des fondations : 

En ce qui concerne notre structure on a un type de semelle isolée. Pour le dimensionnement des 

fondations superficielles, les sollicitations sont déterminées selon les combinaisons d’actions 

suivantes : {G + Q + E   
0.8G ± E    Art 10.1.4.1. RPA99/2003 

Ainsi que les combinaisons citées par le CM97 : {ELU ∶  ͳ,͵ͷሺG + Q + NሻELS ∶  G + Ͳ,ͻሺQ + Nሻ  

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 VIII.1 : Les sollicitations à la base des poteaux HEA 500. 

Sollicitations 

Etat limite ultime  
Etat limite de service 

 Situation accidentelle Situation durable 

G + Q + E 1.35 (G + Q + N) G + 0.9 (G+Q) 

Nmax (KN) 146.43 161.55 116.71 
My (KN.m) 11.02 80.58 57.75 
Mz (KN.m) 4.87 0.29 0.21 

Vy (KN) 0.73 1.20 0.87 
Vz (KN) 9.66 18.88 13.55 

VIII.2.1. 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 rectangulaires à la base (h*b), 

donc les semelles sont rectangulaire (H*B). 

h et b : dimension du poteau considéré.  

H et B : dimension de la semelle. 

 h1 : d + c ; avec c = 5 cm.(B.P)  

d : hauteur utile de la semelle. 
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Figure VIII.1 : Dimension de la semelle. 

d = max {H − h
4

B − b
4

  (CBA93- Ch15.III- Art1.2)   

e0 = 
My

N
  ;   sol = 2 bars    ;{h = 69     cm

b = 50     cm hୠ = 
HB ⇒H = 1.38 B 

Ou a et b dimensions de la platine puisque les poteaux sont encastrés. 

VIII.2.2. Dimensionnement de la semelle : 

 ELU : 

e0 = 
80.58

161.55
 = 0.5 m൒ B

6
⇒ B < 6 × e଴⇒ B < 3 m 

[1.995   
h
b
  2σs୭l] B² - [3.99 

h
b

× e଴ ×2σs୭l] B – 2 N ൒ 0   

1.101 B² – 1101.24 B – 3.23 × 105൒ 0  

B 1237.32 mm  ⇒ B = 1.3   m ⇒ H = 1.38 ×1.3 = 1.79 m   ⇒ H = 1.8 m 

 ELS : 

e0 = 
57.75

116.71
 = 0.5 m ൒ B

6
  ⇒ B < 6 × e଴⇒ B < 3 m 

[1.995   
h
b

σs୭l] B² - [3.99 
h
b

× e଴ × σs୭l] B – 2 N ൒ 0   

0.551 B² – 550.62 B – 2.33 × 105 ൒ 0 

B  1319.73 mm  ⇒ B = 1.4 m ⇒ H = 1.38× 1.4 = 1.93 m   ⇒ H = 2 m 

Après calcul préliminaire on adopte : B = 1.5 m H = 2.2 m  

d = max { B -b 
4

= 1.5 - 0.5 
4

= 0.250  m 
H  -  h

4
= 2.2 - 0.69

4
= 0.377  m

⇒ d = 0.377 m 
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h1 = d + c = 37.7 + 5 = 42.7 cm 

l1 : hauteur de l'amorce de poteau. 

l1 = 1.60 – 0.427 = 1.17 m 

- Poids de la semelle : 

P = 2.2× 1.5× 0.427× 25 = 35.23 KN 

- Les moments à la base : 

Mby = My + Tz (h1 + l1) ; Mbz = Mz + Ty (h1 + l1) 

Les sollicitations à la base de la semelle sont regroupées dans le tableau ci-dessous : 

Tableau VIII.2 : Les sollicitations à la base de la semelle. 

Sollicitations 

Etat limite ultime  
Etat limite de service 

 Situation accidentelle Situation durable 

G + Q + E 1.35 (G + Q + N) G + 0.9 (G+Q) 
Nmax (KN) 181.66 196.78 151.94 
My (KN.m) 26.45 110.73 79.39 
Mz (KN.m) 6.04 2.21 1.60 

Vy (KN) 0.73 1.20 0.87 
Vz (KN) 9.66 18.88 13.55 

VIII.2.3. Vérification des contraintes : 

Les contraintes dans les semelles excentrées sont données par les expressions suivantes : 

Sens B{σʹb= ʹ × N͵ቀBʹ − eͲቁ H  ൑ ͳ.͵͵ σs୭leͲ= MyN        Sens H {σʹh= ʹ × N͵ቀHʹ − eͲቁ B  ൑ ͳ.͵͵ σs୭leͲ= MzN  

1.33σs୭l = 1.33 × 200 = 266 KN/m² 

Les contraintes sont regroupées dans le tableau suivant : 

Tableau VIII.3 : Vérification des contraintes dans le sol. 
 Sens e0 (m) σ2 (bar) 

ELS 
H 0.53 1.18<  2.66 
B 0.01 0.62<  2.66 

ELU 

accidentelle 
H 0.15 0.85<  2.66 

B 0.03 0.76  <  2.66 

durable 
H 0.56 1.73<  2.66 
B 0.01 0.81<  2.66 

Les contraintes sont vérifiée donc la section de la semelle est : B = 1.5 m et H = 2.2 m. 

VIII.2.4.Vérification de la stabilité au renversement : (RPA 99 V2003.Art.10.1.5)  

Il faut vérifier que : e0 ൑ {B 
4

= 1.5  
4

 = 0.38  m  ⇒ sens B
H 
4

 = 2.2 
4

 = 0.55  m ⇒ sens H 
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ELS   {Sens H : e଴ = Ͳ.ͷ͵ m < Ͳ.ͷͷ m Sens B ∶ e଴ = Ͳ.Ͳͳ m < Ͳ.͵ͺ m  ELU   {Sens H : e଴ = Ͳ.ͳͷ m < Ͳ.ͷͷ m  Sens B ∶ e଴ = Ͳ.Ͳ͵ m < Ͳ.͵ͺ m  ⇒ Donc la vérification au renversement est satisfaite. 

VIII.2.5. Détermination des armatures de la semelle : 

On utilise la méthode des moments (Répartition triangulaire) : 

 ELU : 

- Situation durable : {e଴ = ୑౰୒ > H଺e଴ = ୑౯୒ > B଺ 

 Armature parallèle à H = 2.2 m 

 {e଴ = Ͳ.ͷ͸ m > H଺ = Ͳ.͵͹ m 

σଷh = 
H + Ͳ.͵ͷh – ͵ eͲ͵(Hʹ – eͲ) × σʹh = 

2.ʹ + 0.35(0.69) – 3(0.56) 
3(మ.మమ  – Ͳ.ͷ͸) ×173 = 81.32 KN 

M1h = B ቀHଶ  − Ͳ.͵ͷhቁଶ ቀσ͵h + σʹh͸ ቁ = 1.5ቀʹ.ʹʹ  - Ͳ.͵ͷ ሺͲ.͸ͻሻቁʹ ቀͷͶ.ʹͳ + ʹሺͳ͹͵ሻ͸ ቁ= 73.74 KN 

Ah = 
Mͳhβ × dh × σs̅̅ ̅ = 

͹͵.͹Ͷ × ͳͲ͸Ͳ.ͻ × ͵͹͹ × ͵Ͷͺ = 6.24 cm²  

On choisira : Ah = 9HA10 = 7.06 cm² 

 Armature parallèle à B = 1.5 m 

 {e଴ = Ͳ.Ͳͳ m > B଺ = Ͳ.ʹͷ m 

σଷୠ = 
B + Ͳ.͵ͷb – ͵ eͲ͵(Bʹ–eͲ) × σʹb = 

1.5 + 0.35(0.5) – 3(0.01) 
3(భ.ఱమ –Ͳ.Ͳͳ) ×81 = 60.02KN 

M1b = HቀBଶ  − Ͳ.͵ͷbቁଶ ቀσ͵b + ʹσʹb͸ ቁ = 2.2 ቀͳ.ͷʹ  - Ͳ.͵ͷ ሺͲ.ͷͲሻቁʹ ቀ ͸Ͳ.Ͳʹ + ʹሺͺͳሻ͸ ቁ = 26.92 KN 

Ab = 
Mͳbβ × db × σs̅̅ ̅ = 

ʹ͸.ͻʹ × ͳͲ͸Ͳ.ͻ × ʹͷͲ × ͵Ͷͺ = 3.44 cm²  

On choisira : Ah = 14HA6 = 3.96 cm² 

 ELS : 

- Situation durable : {e଴ = ୑౰୒ > H଺e଴ = ୑౯୒ > B଺ 

 Armature parallèle à H = 2.2 m 

 {e଴ = Ͳ.ͷ͵ m > H଺ = Ͳ.͵͹ m 

σଷh = 
H + Ͳ.͵ͷh – ͵ eͲ͵(Hʹ – eͲ) × σʹh = 

2.ʹ + 0.35(0.69) – 3(0.53) 
3(మ.మమ  – Ͳ.ͷ͵) ×118 = 58.76 KN 
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M1h = B ቀHଶ  − Ͳ.͵ͷhቁଶ ቀσ͵h + ʹσʹh͸ ቁ= 1.5 ቀʹ.ʹʹ  - Ͳ.͵ͷ ሺͲ.͸ͻሻቁʹ ቀ ͷͺ.͹͸ + ʹሺͳͳͺሻ͸ ቁ= 54.31KN 

Ah = 
Mͳhβ × dh × σs̅̅ ̅ = 

ͷͶ.͵ͳ × ͳͲ͸Ͳ.ͻ × ͵͹͹ × ͳ͸ͷ = 9.70 cm²  

On choisira : Ah =13HA10 = 10.20 cm² 

 Armature parallèle à B = 1.5 m 

 {e଴ = Ͳ.Ͳͳ m > B଺ = Ͳ.ʹͷ m 

σଷୠ = 
B + Ͳ.͵ͷb – ͵ eͲ͵(Bʹ  – eͲ) × σʹb = 

1.5 + 0.35(0.5) – 3(0.01) 
3(భ.ఱమ  – Ͳ.Ͳͳ) × 62 = 45.94 KN 

M1b = H ቀBଶ  − Ͳ.͵ͷbቁଶ ቀσ͵b +ʹ σʹb͸ ቁ = 2.2 ቀͳ.ͷʹ  - Ͳ.͵ͷ ሺͲ.ͷͲሻቁʹ ቀ Ͷͷ.ͻͶ + ʹሺ͸ʹሻ͸ ቁ= 20.60 KN 

Ab = 
Mͳbβ × db × σs̅̅ ̅ = 

ʹͲ.͸Ͳ × ͳͲ͸Ͳ.ͻ × ʹͷͲ × ͳ͸ͷ = 5.55 cm²  

On choisira : Ab = 13HA8 = 6.52 cm² 

- Condition de non fragilité : 

Min AH = 0.23 
ftʹͺfe ×H× h1 = 0.23 

ʹ.ͳͶͲͲ ×220× 42.7 = 11.34cm² = 11HA12 = 12.44 cm² 

Min AB = 0.23 
ftʹͺfe ×B× h1 = 0.23 

ʹ.ͳͶͲͲ ×150 × 42.7 = 7.73 cm² = 11HA10 = 8.63 cm² 

-  Dispositions constructives : 

Les armatures seront munies des crochets si : (ls>A/4 sens A et ls > B/4 sens B) 

ls = 
∅ × f౛ସ ×଴.଺ ×ψ౩²×f౪javec     ψs = 1.5 

Suivant H : 

ls = 
ଵ.ଶ × ସ଴଴ସ ×଴.଺ × ଵ.ହ²× ଶ.ଵ  = 42.32 cm ; 

H଼
  = 27.8 cm < ls = 42.32 cm < H

4
 = 55 cm 

Suivant B : 

ls = 
ଵ.଴ × ସ଴଴ସ ×଴.଺ × ଵ.ହ²× ଶ.ଵ  = 35.27 cm ; B଼

  = 18.7 cm < ls = 35.27 cm < BͶ = 37.5 cm 

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 VIII.4 : Les armatures des semelles. 

Armature ELU ELS 
Amin 

(cm²) 

Nombre de 

barre 

As 

(cm²) 

ls 

(cm) 
St (cm) 

Ah 7.06 10.18 11.34 11HA12 12.44 42.32 20 
Ab 3.96 6.52 7.73 11HA10 8.63 35.27 13 
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Figure VIII.2 : Schéma de ferraillage de la semelle. 

VIII.3. Fondation sous potelet : 

VIII.3.1. Dimensionnement de la semelle : 

La surface de la platine du potelet avec Lp = 65 cm et Bp = 39 cm 

S   b h = 39  65  2535 cm²   

La semelle est soumise à un effort normal :    Nsd = 116.05 KN  

(A, B) dimension (longueur et largeur) de la base inférieure hୠ  =  
HB  = 

଺ହଷଽ = 1.67  ⇒    H = 1.67 B σୡ = 
୒౩ౚH×B = 

ଵଵ଺.଴ହ ଵ.଺଻B² ൑ σs୭l   avec  σs୭l = 200 KN/m² 

B ൒ 58.95 cm   ⇒   B = 60 cm; H = 1.67 B = 100.2 cm 

B = 60 cm       H = 110 cm 

Hauteur de la semelle : 

d ൒ max { B − b Ͷ = ͸Ͳ − ͵ͻͶ = 5.25  cmH  −  hͶ = ͳͳͲ −  ͸ͷͶ = 11.25 cm
⇒ d = 15 cm 

 L’enrobage  

c = 5 cm   ⇒ ht = d + c = 15 + 5 = 20 cm 

On a :  
h౪ଷ ൑ h୮ ൑ h౪ଶ    ⇒ 6.67 cm  ൑ h୮ ൑ 10 cm hp = 10 cm 

On doit vérifier que :  σୡ = 
୒౩ౚS ൑ σs୭l 

Nt = Nsd + Ps   ; Ps = γ × Vs   ; Vs= H × B × ht = 110× 60 × 20 = 0.132 m3 γ = 25 KN/m²   ; Ps = 25 × 0.132 = 3.3 KN 

Nt = 116.05 + 3.3 = 119.35 KN σୡ = 
ଵଵଽ.ଷହଵ.ଵ×଴.଺  = 180.83 KN/m²  ൑ σs୭l = 200 KN/m² 
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VIII.3.2. Calcul des armatures : F୶ = 
୒౪ ሺH − hሻ଼ୢ  = 

ଵଵଽ.ଷହሺ ଵ.ଵ − ଴.଺ହሻ ଼ሺ଴.ଵହሻ   = 44.76 KN F୷ = 
୒౪ ሺB − ୠሻ଼ୢ  = 

ଵଵଽ.ଷହሺ ଴.଺ – ଴.ଷଽሻ ଼ሺ଴.ଵହሻ   = 20.89 KN F౔σ̅౩ = AX = 
ସସ.଻଺రబభ.భఱ  = 1.29 cm² 

Fౕσ̅౩ = AY = 
ଶ଴.଼ଽరబభ.భఱ  = 0.60 cm² 

- condition de non fragilité : 

AX  AX min ;      AY  AY min ;   ft28 = 2.1 Mpa   ; Fe = 400 Mpa 

AX min = 0.23 
ft28
fe

× H × d = 0.23 
2.1
400

×110× 15 = 1.99 cm²  

AY min = 0.23 
ft28
fe

× B × d = 0.23 
2.1
400

× 60 × 15 = 1.09 cm²  

AX min >  AX ⇒ AX = AX min = 1.99 cm² 

AY min > AY  ⇒ AY = AY min = 1.09 cm² 

Dans le plan xx’, on prend 5∅8 = 2.31 cm² avec un espacement de 20 cm entre deux barres 

Dans le plan yy’, on prend 6∅6 = 1.70 cm² avec un espacement de 12 cm entre deux barres 

 

Figure VIII.3 : détaille de ferraillage de la semelle de potelé. 

VIII.4. Calcul des longrines : 

VIII.4.1. 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. 

VIII.4.2. Pré dimensionnement : 

Les dimensions minimales de la section transversale des longrines sont : (25x30) cm : sites S3. 
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VIII.4.3. Ferraillage : 
Les longrines doivent être calculées pour résister à l’action d’une forces de traction qui est égale 

à : Nt = 
୒α ൒ 20  KN (RPA99V2003.Art.10.1.1.b) 

αmax : coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considérée. 

Nu : L’effort normal ultime du poteau le plus sollicité. 

α = 12 (zone IIa, site S3) 

ELU:  Nt = 
ଵଽ଺.଻଼ଵଶ  = 16.40 KN         As = 

ଵ଺.ସ଴ଷସ଼  = 0.47 cm²          

ELS:  Nt = 
ଵହଵ.ଽସଵଶ  = 12.66 KN   As = 

ଵଶ.଺଺ଵ଺ହ  = 0.77 KN 

Amin = 0.6% B=0.6×10-2×25 ×30 = 4.5 cm² 

Donc on ferraille avec Amin 

Soit 6HA10, avec As = 4.71cm² 

As ൒ B ×f౪మ8f౛   = 
ଶହ ×ଷ଴ × ଶ.ଵସ଴଴   = 3.94 cm² 

3.94 cm² ൑ 4.71 cm² 

 

Figure VIII.4 : Schéma de ferraillage des longrines. 



 

Conclusion Générale 

 

Ce projet était l'occasion idéale d'exploiter nos connaissances acquises et plus 
particulièrement ces deux dernières années de Master. A travers les différentes étapes de 
conception et de calcul. 

Notre formation dans le domaine de la construction métallique, on a trouvé dans ce projet une 
opportunité d'apprendre et d'approfondir nos connaissances en béton armé et les structures en 
acier. 

Le parcourt que nous avons fait nous a permis de comprendre le comportement des différents 
éléments constituant une construction avec : 

 L’application des nouvelles règles de calcul à savoir l’Eurocode3, CM97, RNV99, 

RPA99/Version2003 et les différents D.T.R. 

 Dans les structures métalliques les actions du vent sont souvent les plus défavorables. 

 Dans les zones de forte sismicité il est préférable de réaliser des structures métalliques 

au lieu des structures en béton armé. 

 La stabilité de la structure est assurée par une minimisation des déplacements 

horizontaux ainsi qu’une stabilité de l’ensemble vis-à-vis du vent et du séisme. 

 Dans le cas où la capacité portante du sol du site d’implantation est faible la structure 

en béton armé peut la remplacer par une structure métallique qui ne nécessite pas un 

radier ou des pieux. 

 Pour réduire le déplacement horizontal dans le sens du long pan, soit on augmente le 

nombre du système de contreventement (palée de stabilité, poutre au vent), ou on 

augmente la section des éléments constituants ce système, ou bien la diminution des 

portées entre portiques. 

 L’utilisation des logiciels de calcul et de dessin tels que Robot Autodesk et Auto 

CAD. Au cours de notre étude, nous sommes parvenus à un certain nombre de 

conclusions dont les plus importantes sont : 

  

 La modélisation doit être aussi proche que possible de la réalité, afin d’approcher le 

comportement réel de la structure et obtenir des meilleurs résultats. 

 



 

 

 

Annexe 1 : Tableau des armatures 

Section en cm² de N armatures de diamètre Φ (mm) 

Diam. 
Ø 

(mm) 

Masse 
linéique 
(kg/ml) 

Sections en 𝑐𝑚2 pour un nombre de barres compris entre 1 et 10. 

          

5 0.154 0.19 0.39 0.59 0.78 0.98 1.17 1.37 1.57 1.76 1.96 

6 0.222 0.28 0.56 0.85 1.13 1.41 1.70 1.98 2.26 2.54 2.82 

8 0.395 0.50 1.00 1.50 2.01 2.31 3.01 3.51 4.01 4.52 5.02 

10 0.617 0.78 1.57 2.35 3.14 3.92 4.71 5.49 6.28 7.06 7.85 

12 0.888 1.13 2.26 3.39 4.52 5.65 6.78 7.92 9.05 10.18 11.31 

14 1.208 1.54 3.08 4.62 6.15 7.69 9.23 10.77 12.31 13.85 15.39 

16 1.578 2.01 4.02 6.03 8.04 10.05 12.06 14.07 16.08 18.09 20.10 

20 2.466 3.14 6.28 9.42 12.56 15.70 18.84 21.99 25.13 28.27 31.41 

25 3.853 4.91 9.82 14.73 19.63 24.54 29.45 34.36 39.27 44.18 49.09 

32 6.313 8.04 16.08 24.12 32.17 40.21 48.25 58.29 64.34 72.38 80.42 

40 9.865 12.56 25.13 37.70 50.26 61.83 75.39 87.96 100.53 113.09 125.65 
 




 

 
 

Annexe 2 : Valeur de en fonction de 𝝀̅
 

 Coefficients de réduction 

 
Valeurs de pour la courbe de flambement 

a b c d 

0,2 1,0000 1,0000 1,0000 1,0000 

0,3 0,9775 0,9641 0,9491 0,9235 

0,4 0,9528 0,9261 0,8973 0,8504 

0,5 0,9243 0,8842 0,8430 0,7793 

0,6 0,8900 0,8371 0,7854 0,7100 

0,7 0,8477 0,7837 0,7247 0,6431 

0,8 0,7957 0,7245 0,6622 0,5797 

0,9 0,7339 0,6612 0,5998 0,5208 

1,0 0,6656 0,5970 0,5399 0,4671 

1,1 0,5960 0,5352 0,4842 0,4189 

1,2 0,5300 0,4781 0,4338 0,3762 

1,3 0,4703 0,4269 0,3888 0,3385 

1,4 0,4179 0,3817 0,3492 0,3055 

1,5 0,3724 0,3422 0,3145 0,2766 

1,6 0,3332 0,3079 0,2842 0,2512 

1,7 0,2994 0,2781 0,2577 0,2289 

1,8 0,2702 0,2521 0,2345 0,2093 

1,9 0,2449 0,2294 0,2141 0,1920 

2,0 0,2229 0,2095 0,1962 0,1766 

2,1 0,2036 0,1920 0,1803 0,1630 

2,2 0,1867 0,1765 0,1662 0,1508 

2,3 0,1717 0,1628 0,1537 0,1399 

2,4 0,1585 0,1506 0,1425 0,1302 

2,5 0,1467 0,1397 0,1325 0,1214 

2,6 0,1362 0,1299 0,1234 0,1134 

2,7 0,1267 0,1211 0,1153 0,1062 

2,8 0,1182 0,1132 0,1079 0,0997 

2,9 0,1105 0,1060 0,1012 0,0937 

3,0 0,1036 0,0994 0,0951 0,0882 

 



Annexe 3 : Caractéristiques des profiles 
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