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INTRODUCTION 

 

La charpente métallique est un domaine très vaste dans le milieu de la construction 

Métallique car elle permet de réaliser des ouvrages dans des temps record avec une meilleure 

sécurité ; c’est pour cela qu’elle est devenue un facteur primordial dans la politique de construction 

du pays.  

Le choix de la construction métallique présente de nombreux avantages :  

L’industrialisation totale c'est-à-dire la possibilité du pré fabriquer intégralement des 

bâtiments en atelier, avec une grande précision et une grande rapidité. Le montage sur site, est 

d’une grande simplicité.  

La possibilité du transport. En raison de sa légèreté. Qui permet de transporter loin.  

La grande résistance de l’acier à la traction permet de franchir de grandes portées.  

La tenue au séisme est bonne, du fait de la ductilité de l’acier.  

   Les transformations, adaptations, répétition, surélévations ultérieures d’un ouvrage sont aisément 

réalisables.  

Possibilité architecturales, plus étendue qu’en béton.  

Par contre, l’acier présente quelques inconvénients à savoir la faible résistance au feu et    la 

corrosion, d’où la nécessité d’un entretien.  

Dans le cadre de notre formation de master en génie civil spécialité construction métallique 

à l’université Mouloud Mammeri de Tizi Ouzou, nous sommes amenés à l’issu de notre cursus, à 

réaliser un projet de fin d’étude dont le but est d’être confronté à une situation professionnelle 

d’ordre scientifique et technique. Il regroupe donc l’ensemble des qualités que doit posséder un 

ingénieur dans son travail quotidien.  

Notre projet de fin d’étude consiste à étudier un hangar à usage de stockage qui sera réalisé en 

charpente métallique.  
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I.1 Présentation du projet   

L’ouvrage faisant objet de cette étude est un hangar à usage de stockage en charpente 

métallique de forme rectangulaire avec une toiture à deux versants d’une surface de  

   

I.1.1 Zone d’implantation   

L’ouvrage est implanté à Chahhounia wilaya de Médéa qui est classée comme zone de 

moyenne sismicité (Zone IIa) selon le règlement parasismique algérien RPA99 versions 2003.  

 

I.2 Données géométriques    

 Notre hangar est d’une surface de S= 1350 m2   caractérisé par les dimensions suivantes :  

• Longueur totale (long pan) : 45 m   

• Largeur totale (pignon) : 30 m   

• Hauteur totale : 10 m  

• Hauteur des poteaux : 7 m   

• Hauteur de la toiture : 3 m  

• Angle d’inclinaison  de la toiture : α = 11.30°  

• L’altitude de l’ouvrage : 625 m  

I.3 Ouvertures:  

 Lang-pan 1 : 4 portes (5x5)    

 Pignon 1 : 1 portes (5x5) ; 1 portes (0,94x2,17) 

 Lang-pan 2: 4portes (5×5)   

 Pignon 2 : pas d’ouvertures.   

 

I.4 Ossature et stabilité de la structure   

La structure est constituée de 10 portiques métalliques qui ont comme rôle principal, 

l’assurance de la stabilité transversale de l’ossature. Quant à la stabilité longitudinale elle est 

assurée par des palées de stabilité. 

   

I.5 La toiture  

La toiture est en charpente métallique à deux versants. Elle est constituée de bacs 

de couverture reposant sur des pannes en IPE, et de poutre au vent. La couverture sera 

réalisée par des panneaux sandwich, ils sont constitués :  

 De deux tôles de parement intérieur et extérieur.  

 D’une âme en mousse isolante.  
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 De profils latéraux destinés à protéger l’isolant et réalisé. 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.  

 

I.6 Les façades   

Les façades extérieures sont réalisées avec des panneaux sandwichs fixés aux lisses de 

bardages.  

 

I.7 Bardage   

Le bardage est composé de panneaux sandwichs fixés sur des lisses reliées entre elles 

avec des liens et fixées sur la structure principale. Des potelets de renforcement sont prévus aux 

Droits des ouvertures.  

 

I.8 Contreventement   

La stabilité de la structure vis-à-vis des efforts horizontaux (vent, séisme…) est assurée 

par des paliers de stabilité prévus sur les deux extrémités du hangar ainsi qu’une poutre au vent 

horizontal de toiture installé sous les fermes.  

   

I.9 Portique   

Structures hyperstatiques est composées d'éléments verticaux (poteaux) et horizontales 

(poutres). Assure la stabilité transversale les effets du vent, des charges permanentes, et des 

effets sismiques, il assure la stabilité transversale de la structure.   

  

I.10 Matériaux utilisés   

a) Acier   

L’acier est un matériau par transformation qui associe le fer et le charbon 

dont le fer est l’élément prédominant entrant dans sa composition.  

On a opté pour des aciers de construction laminé à chaud avec une nuance S235 qui 

présente la caractéristique suivante :  

 Résistance limite d’élasticité : fy=235MPa.  

 Module d’élasticité longitudinale : E=210000 MPa.  
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 Module de cisaillement : G=81000 MPa.  

 Poids volumique : ρ=7850 Kg⁄m3.   

b) Béton armé   

Pour la réalisation des fondations, le béton est un mélange de sable, ciment, gravier et 

d’eau. Sa composition diffère selon la résistance voulue. Le béton est un matériau économique 

qui résiste bien à la compression.  

Dans notre structure, le béton utilisé pour les fondations, il a les caractéristiques suivantes :  

− Masse volumique normale : ρ= 2500 Kg /m3  

− La résistance à la compression : fc28= 25 MPa.  

− La résistance à la traction : ft28 = 0,06 × fc28 + 0,6 = 2.1 MPa  

 

I.11 Normes et Règlements utilisés   

       Les règlements utilisés pour la réalisation de cette étude sont :   

•  RNV 99: pour l’étude climatique.  

• RPA 99 / version 2003 : pour l’étude sismique.  

• Eurocode 3 : pour l’étude et la vérification de l’ossature métallique  

• BAEL   

• DTR  

 

I.12 Les états limites  

Un état limite est un état au-delà duquel la structure ne satisfait plus aux exigences pour 

lesquelles elle a été conçue. On distingue:  

a) Etat limite ultime  

Les états limites ultimes sont associés à la ruine de la structure, ils comprennent :  

-la perte d’équilibre de la structure ou l’une de ses parties ;  

-la ruine de la structure ou de l’un de ses éléments.  

b) Etat limite de service  

Les états limites e service correspondent aux dépassements des critères spécifiés 

d’exploitation, ils comprennent :  

-les déformations et les flèches affectant l’aspect ou l’exploitation de la construction, ou 

provoquant des dommages à des éléments non structuraux ;  

-les vibrations incommodant les occupants, endommageant le bâtiment ou son contenu.  
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Introduction  

L’étude climatique est un point essentiel pour réaliser une structure, qui a pour but la 

détermination des différentes sollicitations sur notre structure, produite par la charge de la neige 

d’un côté, et des efforts dynamiques qui sont introduits par le vent de l’autre. L’application du 

règlement neige et vent ‘’R.N.V.1999’’ nous permettra de déterminer ces sollicitation pour le 

dimensionnement de notre structure.   

II.1 Dimensionnement du l’ouvrage:  

• Longueur : L= 45m.  

• Largeur : l= 30m.  

• Hauteur : H=10m (tête de poteau centrale).  

• Hauteur : h= 7m.  

• Toiture à 2 versant de degré α=11.30°.  

 

 

 

 

         

 

 

 

 

 

   

 

 

 

    

                     Pignon 

Figure II.1 : dimensionnement de l’ouvrage  

 

 

H=10m 

1=30m 

1=45m 
Longpan 

h=7m 
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II.1.1 Les données relatives au site ; 

Lieu de réalisation : Chahhounia (Médéa)  

Altitude géographie : H=625m.  

• Zone de neige : A               ………………….. [R.N.V.99].  

• Zone du vent : I                  ……………….. [R.N.V.99 ‘annexe1’].  

• Site plat : Ct(z)=1               ………………….. [R.N.V.99].  

• Catégorie du terrain : III    ……………………. [R.N.V.99].  

  

II.2 Etude de la neige :  

 Altitude géographique : H=625m.  

 Zone de neige : A.  

II.2.1 Action de la neige   

II.2.2 But :  

Le but de cette étude c’est de définir les valeurs représentatives de la charge statique de la neige 

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

la toiture.  

II.2.3 Calcul des charges de neige :  

Le calcul due a la neige se fait selon la réglementation RNV99 -règlement neige et vent.  

La charge caractéristique de neige sur la toiture par unité de surface est donnée par la formule 

suivante :     

S=µ.SK (KN/m2)    …… [R.N.V.99]. 

Avec: 

µ : est le coefficient d’ajustement des charges en fonction de la forme de la toiture 

Sk: est  la charge de neige sur le sol en fonction de la zone de neige et de l’altitude.   [kN/m2]  

S : est la charge de neige sur le toit. [kN/m2]  

II.2.4 Charge de neige sur le sol : 

Le projet est implanté a la wilaya de Médéa classée en zone A selon le tableau des règles RNV99.  

Sk  =  

0,07×𝐻+15

100
  …………. [R.N.V.99].  

H : est l’altitude de lieu d’implantations de projet par rapport au niveau de la mer (H=625m).  
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D’ou:  

Sk= (0¸07.625+15)/100= 0¸5875 (KN/m²). 

SK = 0, 5875 KN/m2.  

 

II.2.5 Charge de neige sur la toiture  

 

II.2.5. 1 .Disposition des charges sans accumulation   

 

0°< α1=α2=11¸30°<30°. …… [R.N.V.99]. 

D’ou:   

µ=0¸8                                                                                 

S= 0¸8.0¸5875=0¸47 (KN/m²)                                       (par projection horizontal). 

                                   = 47 daN/m2 

             S=0¸47. Cos 11¸30°=0¸46 (KN/m²)                              (suivant rampant). 

                                   =46 daN/m2 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure II.2 : Charges de neige sans redistribution par le vent 

 

 

 

47(daN/m2) 

11,30° α= 

46 daN/m2 
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II.2.5. 2. Disposition de charge avec accumulation  

α1=α2=11¸31°  

D’ou:  

µ=0¸8                                                                                                    

S= 0¸8.0¸5875=0¸47   (KN/m²).  

                       = 47   (daN/m²).  

0¸5.S=0¸5.0¸47=0¸235 (KN/m²).  

0¸5.S= 23¸5   (daN/m²).  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure:II.3 : charges de neige avec redistribution par le vent 

II.3 Etude au vent selon “ R.N.V 99“ :  

   Il s’agit de déterminer les actions du vent s’exerçant sur les parois et la toiture pour un vent 

perpendiculaire :  

 Au long pan V2  

 Au pignon V1  

 Notre zone du vent est : zone I  → Qref = 375 N/m2                             ………….[R.N.V.99].  

Le site plat   →Ct(z)=1. ………. [R.N.V.99].  
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La catégorie du terrain : III.  

→ KT=0,22       Z0=0,3mZmin=8m         ε=0,37                              …..…….. [R.N.V.99].  

 

Tel que :   KT : facteur du terrain.  

Z0 : paramètre de la rugosité [m].  

Zmin : hauteur minimale [m]. 

II.3 .1 Détermination de la pression :  

La pression due au vent est donnée par formule suivante :  

Qj=  Cd. W (zj)          …..…….. [R.N.V.99].  

Tel que :  

  Cd : est le coefficient dynamique de la construction.  

  W (zj) : est la pression nette.  

II.3 .1 .1 Détermination de coefficient dynamique Cd :  

La structure du hangar est une structure métallique, donc on utilise la figure3.2 [R.N.V.99] afin de 

déterminer la valeur de coefficient Cd pour chaque direction du vent : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure:II.4 Graphe d’interpolation et d’extrapolation 

Valeurs de cd 

                        12,5                            30                             41,5                     45 

0.95 

Cd 

Cd 

0.9 

b(m) 
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II.3.1.1.1Vent perpendiculaire au pignon :  

h= 10m  

b=30m Cd=0,91 

 

0.95−𝐶𝑑

0.95−0.9
=

30−12.5

41.5−12.5
=0.91 

II.3.1.1.2 Vent perpendiculaire au long pan :  

h=10m  

b= 45m Cd=0,89 

 

0.95−0.9

0.95−𝐶𝑑
=

41.5−12.5

45−12.5
=0.89 

 II.3.2 Détermination de la pression nette (zj) :  

Dans notre structure on a une face de la paroi qui est intérieur à la construction et l’autre face qui 

est extérieur, donc on utilise la formule suivante :  

 

         W (zj) =Qdyn (zj). (Cpe -Cpi)                  ………….... [R.N.V.99].  

Tel que :  

Qdyn (zj) : la pression dynamique du vent calculée à la hauteur Zj relative à  l’élément  de surface.  

Cpe : coefficient de pression extérieur.  

Cpi : coefficient de pression intérieur 

II.3.2.1 Détermination de la pression dynamique Qdyn (zj) :  

La pression dynamique Qdyn (zj)   qui s’exerce sur un élément  de surface j est donnée par 

 

           Qdyn (zj)=Qréf. Ce (zj)                 ………….... [R.N.V.99].  

Tel que :   

 Qref=375 N/m2.  La pression dynamique de référence  pour la construction permanente donnée par 

le tableau 2.3 RNV 99 P 46 en fonction de la zone de vent  

Ce (zj) : coefficient d’exposition au vent.  

II.3.2.1.1 Détermination du coefficient d’exposition Ce (zj) :  

On a une structure peu sensible aux excitations dynamiques, donc on utilise la formule suivante :    
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Cex= Ct
2. Cr

2. (1+ )           ………….... [R.N.V.99].  

Tel que :   

Ct=1 et 𝑘𝑡=0,22  

Cr : coefficient de rugosité  

Ct : coefficient de topographie  

II.3.2.1.1.1 Détermination du coefficient de la rugosité Cr :  

Pour calculer le coefficient de rugosité on utilise les formules suivantes :  

 

       Cr(z)=kT. 𝒍𝒏 (
𝒁

𝒁𝟎
)        pour     Z 𝑚𝑖𝑛 ≤ Z≤ 200𝑚 ………….... [R.N.V.99].  

       Cr(z)=kT. 𝒍𝒏 (
𝒁min

𝒁𝟎
)        pour     Z 𝑚𝑖𝑛< Z  …… .…………....[R.N.V.99].  

tel que : 

Z0=0,3m     ,     Zmin=8m        

Z=10m  dans la toiture.  

Z=7m   dans les parois verticales 

 Dans la toiture:  

Z=10m    → Zmin=8m ≤ Z=10m≤200m.  

Donc Cr (z=10)=kT. 𝑙𝑛 (
𝑍

𝑍0
)  =    0.22. 𝑙𝑛 (

10

0.3
)  =0.771 

Cr (z=10)=0.771 

 Le coefficient d’exposition est: 

Cex= (1)2. (0.771)2. (1+
7.0.22

0.771.1
 )   

Ce (zj)=1.781 

 Pression dynamique est 

 Qdyn (zj)=Qréf. Ce(zj)=375.1.781=667.875N/m2    

Qdyn (zj)= 667.9N/m2            

 Dans la paroi verticale:  

Z=7m    → Z=7m<Zmin=8m  

Cr (z=7m)=kT. ln (
𝑍min

𝑍0
) =     0.22. ln (

8

0.3
)  = 0.722 

Cr (z=7)=0.722 
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 Le coefficient d’exposition est: 

Cex= (1)2. (0.722)2. (1+
7.0.22

0.722.1
 )   

Cr (z=7)=1.633 

 Pression dynamique est 

Qdyn (zj)=Qréf. Ce(zj)=375.1.633=612.375N/m2    

Qdyn (zj)= 612.4 N/m2    

 

 

 

 

 

 

                                                                                                                                       

 

 

 

 

 

                                                                                                                        Ze 

 

 

Figure II.5 : La répartition de la pression dynamique de pointe sur la hauteur Ze. 

II.3.2.2 Détermination de coefficient de pression extérieure Cpe :  

La détermination de coefficient de pression Cpe est faite pour chaque direction du vent et dans 

chaque surface de la paroi considérée et pour cela on utilise les formules suivantes : [R.N.V.99]  

Cpe= Cpe1                                                      si       S≤ 1m2  

Cpe= Cpe1 + (Cpe10- Cpe1) log10(s)                 si      1m2 < 𝑆 < 10m2             

Cpe= Cpe10                                               si      S≥ 10m2 

Tel que : 

  S: est la surface chargée de la paroi considérée en m2 

667.875N/m2 

612.375N/m2 

7m 

7m 
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II.3.2.2.1 Vent perpendiculaire au pignon (V1):  

II.3.2.2.1.1 pour les parois verticales:  

Pour cette direction du vent  on a: b= 30 m, d=45m, h=10m            

Et  e=  min [b, 2h]=20m → e=20m.  

Et on a : d=45m > e=20m.   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure II.6: Dimension des zones verticales  

Tel que : 

 A=e/5=20/5=4 m                                 →A=4 m.  

A+B=e→B=e-A=20-4=16 m               →B=16m.  

C=d-e=45-20=25m                              →C=25m.  

 et    D =E= 30m  

 Déterminations des surfaces:  

• SA=10×4=40m2                          → SA=40m2>10m2.  

• SB=10×16=160m2                      → SB=160m2>10m2.  

• SC=10×25=250m2                      → SB=250m2>10m2.  

 On Remarque que toutes les surfaces sont supérieurs à 10m2 donc la formule correspond est :  

CPe = Cpe10   

Et les coefficients de pression extérieure Cpe dans chaque zone sont donnés dans le tableau suivant :  

 

A B C 

V1 
10m 

e/5 

e d-c 

45m 

 



 

14 
 

Chapitre II                                                                                Etude climatique  

    Zone A B C D E 

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

                       Tableau II.01 : valeurs des coefficients Cpe des parois verticales 

 

II.3.2.2.1.2 pour la toiture  

Pour cette direction du vent on va utiliser  la légende suivante:                      [R.N.V.99] 

 

 

 

 

 

Vent  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure II.7: légende pour les toitures 

 

 Détermination des surfaces 

• SF=e/4 ×e/10 =(20)2/40= 10 m2                                               → SF=10m2  

• SG= (b- 2×e/4) × e/10= (30- 2×20/4) ×20/10= 58m2           → SG =58m2  >10m2  

• SH=b× ( e/2- e/10) = 240 m2→ SH =240m2  >10m2 

• SI  >10m2  

On Remarque que toutes les surfaces sont supérieurs ou égal à 10m2 donc la formule correspond 

est :  

 

F 

G 

 

G 

 

I 

 

H 

 

H 

 

I 

 

F 

 

e/2 

e/10 

b 

e/4 

e/4 
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• CPe = Cpe10   

Et pour la détermination des valeurs de coefficients de pression extérieure Cpe on s’est référé au 

tableau (5-4RNV 99P70)  

Les valeurs de Cpe sont déterminées par une interpolation linéaire entre les deux valeurs de même 

signe α= 5°  et α= 15°  

Zone F G H I 

  Cpe  -1.411       -1.3    -0.637    -0.5 

                       Tableau II.02 : valeurs des coefficients Cpe pour toiture  

II.3.2.2.2 Vent perpendiculaire au long pan (V2):  

II.3.2.2.2.1 pour les parois verticales 

Pour cette direction du vent on a : b= 45 m, d=30 m, h=10m  

Et  e=  min [b, 2h]=20m → e=20m 

Et on a : d= 30m > e=20m.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure II.8 : Dimension des zones verticales 
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Tel que : 

A=e/5=20/5=4 m                                    →A=4 m.  

A+B=e→B=e-A=20-4=16 m                  →B=16m.  

C=d-e=30-20=10m                                 →C=10m.  

et    D =E= 45m  

 Déterminations des surfaces:  

• SA=10×4=40m2                          → SA=40m2>10m2.  

• SB=10×16=160m2                      → SB=160m2>10m2.  

• SC=10×1O=100m2                     → SB=100m2>10m2.  

On Remarque que toutes les surfaces sont supérieurs à 10m2 donc la formule correspond est :  

CPe = Cpe10   

Et pour la détermination des valeurs de coefficients de pression extérieure Cpe on s’est référé au 

tableau (5-1RNV 99P65)  

Et les coefficients de pression extérieure Cpe dans chaque zone sont donnés dans le tableau suivant : 

  Zone       A      B      C    D    E 

Cpe -1 -0.8 -0.5 0.8 -0.3 

 

               Tableau II.0 3 : valeurs des coefficients Cpe des parois verticales 

II.3.2.2.2.2 pour la toiture :  

Pour cette direction du vent on va utiliser  la légende suivante:   ……………… [R.N.V.99] 
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Figure II.9 : Légende pours les toitures 

 Déterminations des surfaces:  

• SF=e/4 ×e/10 =(20)2 /40= 10 m2                                                                   

• SG= (b- 2×e/4) × e/10= (45- 2×20/4) ×20/10= 70m2 >10m2.  

• SJ=b ×e/10 =45×20 /10= 90m2    >10m2.                                                              

• SH  >10m2.  

• SI  >10m2. 

On Remarque que toutes les surfaces sont supérieurs au égale a 10m2 donc la formule correspond 

est :  

• CPe = Cpe10   

Et pour la détermination des valeurs de coefficients de pression extérieure Cpe on s’est référé au 

tableau (5-4RNV 99P70)  

Mais dans notre cas on a l’ongle de versant α=11,30° donc on doit faire une interpolation  linéaire 

F(x)=f(x0)
 

𝒇 (𝒙𝟏)𝒇 (𝒙𝟎)

𝒙𝟎𝒙𝟎− 𝒙𝟏
 (x-𝒙𝟎)

      

 Action vers le haut     

    Zone          F        G          H          I       J 

     Cpe       -1.196     -0.948      -0.411    -0.363    -0.741 

Tableau II .04 : valeurs des coefficients Cpe pour toiture(V2) 
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 Action vers le bas 

    Zone          F        G          H          I       J 

     Cpe       0.126     0.126      0.126        0       0 

Tableau II .05 : valeurs des coefficients Cpe pour toiture(V2) 

     II. 3.2.3 Détermination de coefficient de pression intérieur :  

Le coefficient de pression Cpi est en fonction de l’indice de perméabilité μp qui est défini comme 

suit :  

 µ
𝑝=

∑ 𝑑𝑒𝑠 𝑠𝑢𝑟𝑓𝑎𝑐𝑒𝑠 𝑑𝑒𝑠 𝑜𝑢𝑣𝑒𝑟𝑡𝑢𝑟𝑒𝑠 𝑠𝑜𝑢𝑠 𝑙𝑒 𝑣𝑒𝑛𝑡 𝑒𝑡 𝑝𝑎𝑟𝑎𝑙𝑙𝑒𝑙𝑒 𝑎𝑢 𝑣𝑒𝑛𝑡 

∑ 𝑑𝑒𝑠 𝑠𝑢𝑟 𝑓𝑎𝑐𝑒𝑠 𝑑𝑒 𝑡𝑜𝑢𝑡𝑒𝑠 𝑙𝑒𝑠 𝑜𝑢𝑣𝑒𝑟𝑡𝑢𝑟𝑒𝑠

         …… [R.N.V.99] 

Donc on peut déterminer le coefficient de pression intérieur Cpi a l’aide de la figure 5 .15 [RNV99] 

                                             

 

 

 

 

 

 

 

                       Figure II.10 : Cpi pour les bâtiments sans cloisons intérieure 

Notre hangar possède :  

 Pignon V1: 

• 1 porte de dimension (5x5) 

• 1 porte de dimension (0.94x2.17) 

 Long pan V2: 

Long pan 1 :   4 portes de dimension (5x5) 

Long pan 2 :    4 portes de dimension (5x5) 

II. 3.2.3.1 le vent perpendiculaire au pignon (V1) 

L’indice de perméabilité est: 

• 1ercas Toutes les ouvertures sont ouvertes: 

 

    0        0.1                         0.5                               0.9    1 

0.8 

 

 0.5 

0 

 -0.25 

-0.5 

0 

Cpi 

µp 
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Up = 
9(5𝑥5)+(2.17𝑥0.94)

9(5𝑥5)+(2.17𝑥0.94)
 =1 

Up = 1     donc  à l’aide de la Figure II.9, on peut déterminer le coefficient Cpi est :   Cpi= -0.5 

• 2émecas Toutes les ouvertures sont fermées: 

L’indice de perméabilité est Up = 0 donc on  CPi = 0 .8     

II. 3.2.3.2 le vent perpendiculaire au long pan (V2) 

• 1ercas Toutes les ouvertures sont ouvertes: 

        Up = 
4𝑥(5𝑥5)+(2,17𝑥0,94)

9(5𝑥5)+(2.17𝑥0.94)
 = 0.55 

Et à l’aide de la Figure II.10, on peut déterminer le coefficient Cpi est :   Cpi= 0. 3  

• 2émecas Toutes les ouvertures sont fermées: 

L’indice de perméabilité est Up = 0 donc on  CPi = 0 .8    

 Détermination de la pression Qj 

1ercas ou les ouvertures sont ouvertes 

 Vent perpendiculaire au pignon (direction V1) 

Parois verticale: 

 Zone   Cd Qdyn(N /m2) Cpe Cpi Cpe-CPi Qj (N /m2) 

    A -0.91 612.4 -1 -0.5 -0.5 -278.642 

    B -0.91 612.4 -0.8 -0.5 -0.3 -167.185 

    C -0.91 612.4 -0.5 -0.5 0 0 

    D -0.91 612.4 +0.8 -0.5 1.3 724.469 

    E -0.91 612.4 -0.3 -0.5 0.2 111.456 

Toiture: 

Zone   Cd Qdyn(N /m2) Cpe Cpi Cpe-CPi Qj (N /m2) 

    F -0.91 667.9 -1.411 -0.5 -0.911 -553.695 

    G -0.91 667.9 -1.3 -0.5 -0.8 -486.231 

    H -0.91 667.9 -0.637 -0.5 -0.137 -83.267 

    I -0.91 667.9 -0.5 -0.5 0 0 

                Tableau II.06 : valeurs de Qj sur parois verticales et toitures(V1) 
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Vent perpendiculaire au long pan (direction V2) 

Parois verticale: 

Zone   Cd Qdyn(N /m2) Cpe Cpi Cpe-CPi Qj (N /m2) 

    A 0.89 612.4 -1 0.3 -1.3 -708.547 

    B 0.89 612.4 -0.8 0.3 -1.1 -599.540 

    C 0.89 612.4 -0.5 0.3 -0.8 -436.029 

    D 0.89 612.4 +0.8 0.3 0.5 272.58 

    E 0.89 612.4 -0.3 0.3 -0.6 -327.022 

Toiture: 

Vers le haut: 

Zone   Cd Qdyn(N /m2) Cpe Cpi Cpe-CPi Qj (N /m2) 

    F 0.89 667.9 -1.196 0.3 -1.496 -829.269 

    G 0.89 667.9 -0.948 0.3 -1.248 -741.850 

    H 0.89 667.9 -0.411 0.3 -0.711 -422.640 

    I 0.89 667.9 -0.363 0.3 -0.663 -394.108 

    J 0.89 667.9 -0 .741 0.3 -1.041 -618.803 

Vers le bas 

Zone   Cd Qdyn(N /m2) Cpe Cpi Cpe-CPi Qj (N /m2) 

    F 0.89 667.9 0.126 0.3 -0.174 -103.431 

    G 0.89 667.9 0.126 0.3 -0.174 -103.431 

    H 0.89 667.9 0.126 0.3 -0.174 -103.431 

    I 0.89 667.9 0 0.3 -0.03 -178.330 

    J 0.89 667.9 0 0.3 -0.03 -1788.330 

Tableau II.07 : valeurs de Qj sur parois verticales et toitures(V2) 

2émecas Toutes les ouvertures sont fermées: 

 Vent perpendiculaire au pignon (direction V1) 
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Parois verticale: 

Zone   Cd Qdyn(N /m2) Cpe Cpi Cpe-CPi Qj (N /m2) 

    A 0.91 612.4 -1 +0.8 -1.8 1003.111 

    B 0.91 612.4 -0.8 +0.8 -1.6 -891.654 

    C 0.91 612.4 -0.5 +0.8 -1.3 -724.469 

    D 0.91 612.4 +0.8 +0.8 0 0 

    E 0.91 612.4 -0.3 +0.8 -1.110 613.012 

Toiture: 

Zone   Cd Qdyn(N /m2) Cpe Cpi Cpe-CPi Qj (N /m2) 

    F 0.91 667.9 -1.411 +0.8 -2.211 -1343.821 

    G 0.91 667.9 -1.3 +0.8 -2.1 -1276.356 

    H 0.91 667.9 -0.63 +0.8 -1.437 -873.392 

    I 0.91 667.9 -0.5 +0.8 -1.3 -790.125 

Tableau II.08 : valeurs de Qj sur parois verticales et toitures(V1) 

Vent perpendiculaire au long pan (direction V2 ) 

Parois verticale: 

Zone   Cd Qdyn(N /m2) Cpe Cpi Cpe-CPi Qj (N /m2) 

    A 0.89 612.4 -1 +0.8 -1.8 -981.064 

    B 0.89 612.4 -0.8 +0.8 -1.6 -872.057 

    C 0.89 612.4 -0.5 +0.8 -1.3 -708.546 

    D 0.89 612.4 +0.8 +0.8 0 0 

    E 0.89 612.4 -0.3 +0.8 -1.1 -559.539 

Toiture: 

Vers le haut: 

Zone   Cd Qdyn(N /m2) Cpe Cpi Cpe-CPi Qj (N /m2) 

    F 0.89 667.9 -1.196 +0.8 -1.996 -1186.484 

    G 0.89 667.9 -0.948 +0.8 -1.748 -1039.065 

    H 0.89 667.9 -0.411 +0.8 -1.211 -719.855 

    I 0.89 667.9 -0.363 +0.8 -1.163 -691.323 

    J 0.89 667.9 -0.741 +0.8 -1.541 -916.018 
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Vers le bas 

Zone   Cd Qdyn(N /m2) Cpe Cpi Cpe-CPi Qj (N /m2) 

    F 0.89 667.9 0.126 +0.8 -0.674 -400.646 

    G 0.89 667.9 0.126 +0.8 -0.674 -400.646 

    H 0.89 667.9 0.126 +0.8 -0.674 -400.646 

    I 0.89 667.9 0 +0.8 -0.8 -475.544 

    J 0.89 667.9 0 +0.8 -0.8 -475.544 

Tableau II.09 : valeurs de Qj sur parois verticales et toitures(V2) 

II.3.3 Détermination de la force de frottement: 

Une force complémentaire doit être  introduite pour la construction allongée pour tenir compte du 

frottement qui s’exerce sur les parois parelle à la direction du vent :  

Ffr= ∑(qdyn( Zj)xSfr . j x Cfr .j xSfr . j)………….... [R.N.V.99]. 

Ou : 

j : indique un élément de surface parallèle a la direction du vent  

Zj:(en m) est la hauteur du centre de l’élément  j  

qdyn :(en N / m2) est la pression dynamique du vent 

Sfr .j:(en  m2)  l’air de l’élément de surface j 

Cfr .j  : est le coefficient de frottement pour l’élément de surface j 

 On a un état de surface très rugueux (nervures) alors Cfr .j= 0.04 

 Vent perpendiculaire au pignon 

On a: d= 45m; b= 30m; h=10m 

𝑑

𝑏
 = 

45

30
 = 1.5<3 

𝑑

𝑏
 = 

45

10
 = 4.5>3 

L’une  des conditions n’est pas satisfaite donc la force de frottement existe 

 Parois vertical: 

Sfr = d x h ………….... [R.N.V.99].  

Sfr = 45 x 7=315m2 

Ffr = 61.24  X 0.04X2X315=1543.24 daN 
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 toiture 

Sfr =
𝑏

cos 𝛼
. 𝑑 

Sfr =
30

cos 11.30
. 45=1376.68 m2 

Ffr  =66 .79   X 0.04X1376.68=3677.93 daN 

La force de frottement est   

            Ffr=1543.24+3677.93 =5221.17 daN 

II.3.4 Action d’ensemble: 

La force résultante R est donnée par la formule suivante : 

            R= ∑(QjxSj) + ∑   Ffrj………….... [R.N.V.99]. 

Qj : (en N / m2) est la pression du vent qui s’exerce sur un élément de surface 

Sj : (en  m2)  l’air de l’élément de surface j 

Ffrj:( en N)  désigne les forces de frottement 

 Action d’ensemble (les ouvertures sont ouvertes) 

A) Direction  du vent V1 

Zone Composantes horizontales (daN) Composantes verticales (daN) 

    

     D 

    72.44x210=15212.4     

     72.44x45=3259.8          

 

           0 

     

     E 

    11.14x210=2339.4       

     11.14x45=501.3          

 

            0 

    F1            0     55.36x10 x cos(α)=542.86 

      F2             0      55.36x10 x cos(α)=542.86      

      G             0          48.62x58 x cos(α)=2765.29      

      H              0      8.32x240 x cos(α)=1958.09       

       I              0                          0 

      FFR            8899.11                    

        R            30212.01                 5809.1      

Tableau II .10 : valeurs des forces résultantes de vent(V1) 
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B) Direction  du vent V2 

Zone Composantes horizontales (daN) Composantes verticales (daN) 

     D 27.25x315 =8583.75                                0 

     E 32.70X315 =10300.5                               0 

    F1 88.92x10 x tag(α)=177.67         88.92x10=8892        

      F2  88.92x10 x tag(α)=177.67            88.92x10=8892       

     G  74.18x70 x tag(α)=1037.58              74.18x70=5192.6       

     H  42.26x585 x tag(α)=4932.94           42.26x585=24663.6     

     I  39.41x585 x tag(α)=4606.81     39.41x585=23054.85     

     J  61.18x90 x tag(α)=1100.24        61.18x90=5506.2      

        R  18265.44           76201.25 

Tableau II.11 : valeurs des forces résultantes de vent(V2) 

 Action d’ensemble (les ouvertures sont fermées) 

A) Direction  du vent V1 

Zone Composantes horizontales (daN) Composantes verticales (daN) 

     D                   0           0 

     

     E 

   61.30x210=12873 

   61.30x45=2758.5   

 

           0 

    F1                   0      134.38x10 x cos(α)=1317.74 

    F2                   0     134.38x10 x cos(α)=1317.74             

    G                   0    127.63x58 x cos(α)=7259.03            

    H                   0     87.33x240 x cos(α)=20552.89          

    I                    0    79.01x1050 x cos(α)=81352.28         

    FFR     52217.17                        

    R      20852.67             111799.08       

 

Tableau II.12 : valeurs des forces résultantes de vent(V1) cas fermée 
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B)    Direction  du vent V2 

Zone Composantes horizontales (daN) Composantes verticales (daN) 

     D 0       0 

     E 59.95x315 =18884.25              0 

     F1 118.64x10 x tag(α)=237.06            118.64x10=1186.4      

     F2 118.64x10 x tag(α)=237.06            118.64x10=1186.4       

  

     G 

 

103.90x90 x tag(α)=1868.51            

 

103.90x90=9351          

    

     H 

 

71.98x585 x tag(α)=8414.06            

 

71.98x585=42108.3      

     

     I 

 

69.13x585 x tag(α)=8080.91    

 

69.13x585=40441.05      

     

     J 

 

91.60x90 x tag(α)=1647.313     

 

91.60x90=8244          

    

     R 

 

17855.783                   

 

102517.15                        

Tableau II.13 : valeurs des forces résultantes de vent(V2) cas fermée 
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II.3.5 Calcul de stabilité d’ensemble:  

II.3.6 Vérification de la stabilité transversale: 

            

Figure II.11 :   Résultantes de la pression de vent sur la section transversale de la structure 

 Coordonnées des points  d’application : 

 

  Zone 

 

Composante 

Horizontale 

T (daN) 

 

Composante 

verticale 

u (daN) 

coordonnés   

 

      

x(m) 

de point 

        

 

y(m) 

d’application 

 

 

z(m) 

    D 0 0    

    E 18884.25   0       30       22.5         3.5 

    F1 237.06           1186.4            1        2.5         7.2 

    F2 237.06            1186.4              1       42.5         7.2 

     G 1868.51         9351                  1       22.5        7.2 

     H 8414.06           42108.3            8.5       22.5        8.7 

     I 8080.91     40441.05           23.5       22.5        8.3 

     J 1647.313    8244                  16        22.5       9.8 

    RX 17855.783  XT =39.70 𝑚 YT =22.5 m        ZT =3.31 𝑚 

   RZ  102517.15    Xu 

=14.16 𝑚 

YU =22.5 m        ZU =22.5 m        

Tableau II .14 : valeurs des forces horizontales et verticales  et coordonnées des points 

d’application 
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XT = 
∑ Ti .xi

∑ Ti
 = 

18884.25𝑋30−237.06𝑋2−1868.51𝑋1−8414.06𝑋8.5+8080.91𝑋23.5+1647.313𝑋16

17855.83
= 39.70 𝑚 

YT = 
∑ Ti.yi

∑ Ti
 = 22.5 m        

 

ZT = 
∑ Zi .xi

∑ Zi
 = 

18884.25𝑋3.5−237.06𝑋14.2−1868.51𝑋7.2−8414.06𝑋8.7+8080.91𝑋8.3+1647.313𝑋9.8

17855.83
= 3.31 𝑚 

XU = 
∑ Ui .xi

∑ Ti
 = 

1186.4𝑋1+1186.4𝑋1+9351𝑋1+42108.3𝑋8.5+40441.05𝑋23.5+8244𝑋16

102517.15
= 14.16 𝑚 

 ZU = 
∑ Ui.yi

∑ Ui
 = 22.5 m        

ZU = 
∑ Ui .xi

∑ Ti
 = 

1186.4𝑋7.2+1186.4𝑋7.2+9351𝑋7.2+42108.3𝑋8.7+40441.05𝑋8.3+8244𝑋9.8

102517.15
= 8.45 𝑚 

 Calcul du moment de reversement: 

MR= 3.31RX + RZ (30-14.16) 

MR= 3.31X17855.83 + 102517.15 (30-14.16) 

MR=1682974.453 daN.m 

   

 Calcul du moment de stabilisant : 

MS= W x  b/ 2 =  W x 15 

Avec: 

W= 50 daN/ m2: poids approximatif par m2 de la surface en plan du bâtiment 

W=50X30X45=67500 daN 

MS= 67500 x 15=1012500 daN.m 

MR> MS : la stabilité transversale n’est pas vérifiée  

Il faut que la condition suivante soit vérifiée 

MS= W x b/ 2 ≥ MR=1682974.453 daN.m 

D’ou: 

W ≥ 
MR

b/ 2 
 = 

1682974.453

15
 =112198.29 daN 

Le poids propre du bâtiment : W=50X30X45=67500 daN 

Il faut dimensionner les semelles de fondations de manière a ce que leurs poids soient au minimum 

de : 

112198.29 -67500 = 44698.29 daN 

Nombre total de poteaux 10x2= 20 
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Le poids minimal d’une semelle en béton doit donc être  de: 

44698.29

20
 =2234.91daN 

Le volume du béton nécessaire est de :  
𝟐𝟐𝟑𝟒.𝟗𝟐

𝟐𝟒𝟎𝟎
= 0.93 m 

(Semelle de 1 m3 par 0.93 m de profondeur). 

Remarque : 

Pour des raisons plastiques et de sécurité on opte pour une semelle de 1 m2 par 1m de profondeur. 

Le poids additionnel du aux semelles de fondations  

W= 1 x 2400 x  20 = 48000 daN 

Le poids total de la construction sera donc 

W= 67500+ 48000 =115500 daN 

Remarque: 

Le poids volumique du béton supposé égale à 2400 kg / m 3 

1daN = 1Kgf 

II.3.7 Vérification de la stabilité longitudinale 

 

Figure  II.12:-Résultantes des pressions de vent sur la section longitudinale de la structure. 

 Calcul du moment de reversement: 

MR= 3.31RX + RZ (22.5) 

MR= 3.31X20852.67 + 111799.08 (22.5) 

MR= 2584501.63daN.m 

 Calcul du moment de stabilisant : 

MS= W x  d/ 2 =  W x 22.5 

Avec: 

W= 50 daN/ m2: poids approximatif par m2 de la surface en plan du bâtiment 
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W=50X30X45=67500 daN 

MS= 67500 x 22.5=1518750 daN.m 

MR> MS : la stabilité longitudinale n’est pas vérifiée  

Il faut que la condition suivante soit vérifiée 

MS= W x d/ 2 ≥ MR= 2584501.63daN.m 

D’ou: 

W ≥ 
MR

d/ 2 
 = 

𝟐𝟓𝟖𝟒𝟓𝟎𝟏.𝟔𝟑

22.5
 = 114866.73daN 

Le poids propre du bâtiment : W=50X30X45=67500 daN 

Il faut dimensionner les semelles de fondations de manière a ce que leurs poids soient au minimum 

de : 

114866.73 -67500 = 47366.73daN 

Nombre total de poteaux 10x2= 20 

Le poids minimal d’une semelle en béton doit donc être  de: 

47366.73

20
 =2368.33daN 

Le volume du béton nécessaire est de :  
2368.33

𝟐𝟒𝟎𝟎
= 0.98 m 

(Semelle de 1 m3 par 1 m de profondeur). 
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Introduction 

Dans ce chapitre on s’intéresse à définir les profiles qui devront résister aux différentes 

sollicitations suivant les règlements de l’EUROCOD.3 et l’ouvrage de (DAHMANI. L 2014), le 

principe de la vérification nécessite la résistance et la stabilité. Les profile concernés par cette 

étude sont : les pannes, les lisses de bardages et les potelets 

 

III.1 Les pannes : 

Les pannes sont des éléments de Profile laminée, elles sont soumises à la flexion déviée 

sous l’effet du poids propre de la couverture, des actions climatiques et la surcharge d’entretien. 

Qui, elles sont disposées parallèlement à la ligne du faitage dans le plan de versant, et elles sont 

posées inclinées sur les membrures supérieures à un angle α et elles sont réalisées soit en profile 

en I en U ou en H. Elles sont calculées pour pouvoir résister au poids propre de la couverture, leurs 

poids propres, surcharge d’exploitation ainsi les surcharges climatiques.  

 

 

 

 

 

 

 

 

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

III.1 .1Dimensionnement des pannes  

Chaque panne repose sur 2 appuis de distance L=5m   

La distance entre axes des pannes est de d=1.53m on aura alors 11 pannes sur chaque versant de 

toiture.   

L’inclinaison de chaque versant est α=11.30°.   

Les pannes sont en acier S235.   

 Fy =23.5 daN/mm2 (la limite élasticité d’acier)   

 E =21000 daN/mm2 (le module d‘élasticité longitudinale de l’acier). 

 

 z- 

Z 

Y- 

Y 

Versant  

-t 

r 

Panne   

v 

α 
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Figure III.2:Orientation des charges sur les pannes 

III.1.2 Evaluation des charges et surcharges 

Pour bien évaluer les charges, on va d’abord déterminer la section de 

profile : 

 Détermination de la section de la panne  

a) Les charges variables  

1) Surcharges du vent (V)  

La panne la plus sollicitée  est celle exposée au vent  

(Zone F : vent de soulèvement)  

V = -134.38daN/m2..................(chapitre II,  tableau II.08).  

V = -134.38× 1.53 

V = -205.60daN/ml   

 

 

 

 

 

 

FigureIII.3:Surcharge du vent sur la panne 

2) Surcharge de la neige (N) 

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

altitude) et de la forme de toiture. 

N= 47daN/m2................(chapitre II. étude de la neige). 

V = - 205,60daN / ml 

a 

α=11,30° 

a 
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N = 47 1,53cos11, 30 = 70.51daN/ml 

 

 

 

 

 

  

Figure III.4:Surcharge de neige sur la panne 

3) Surcharges d’entretien (E) 

D’après les Eurocodes EN 1991-1-1 et 1-3, pour les couvertures dont la pente est inférieure 

à 30° on prend comme charge minimale 60kg/m2 de la surface de la Couverture 

 

 

 

 

 

 

FigureIII.5:Surcharge d’entretien sur la panne 

E= 60 daN/m2  

E= 60 × 1.53= 91.8daN/ml                            

b) Les charges permanentes G: (sauf p profile) 

 poids de toiture: G1=12.84 daN/m2……  (Site europanneux Algérie) 

 Poids de l’accessoire : G2=  3 daN/m2 

G= (G1+G2) x e= (12.84+ 3)x1.53=24.23daN/ml 

 

 

 

 

FigureIII.6:Surcharge permanente G sur les pannes 

c) Combinaison des charges :(ELS)  

On prend les combinaisons les plus défavorables :  

N= 47 daN/ml 

Ncosα 

α 

G 

α 

E 

α 
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zz’ → Gsinα - V=24,23 sin11, 30- 205,60=  -200,85daN/ml.  

Pré dimensionnement des pannes :  

Dans notre cas on a une poutre posé sur 2 appuis simples et une charge uniformément répartie donc 

la flèche est :  

f =
5q  l4   

384 EI
 et la flèche admissible: f adm=

𝑙

200
 

fy =
5q  l4   

384 EIy
≤

𝑙

200
                    Iy≥

1000𝑞𝑧l ⌃3

384𝐸
  =   ≥

1000𝑥200.85𝑥(5)⌃3

384𝑋21𝑋10⌃9
 

  Iy≥ 3,113.10-6m4 =311,337 cm4 

Donc le profile qui correspond est IPE 140 

Les caractéristiques du profilé IPE 140 qu’on peut utiliser sont résumées dans le tableau suivant: 

𝐺 (𝐾𝑔⁄𝑚) ℎ (𝑚𝑚) 𝑏 (𝑚𝑚) 𝑑 (𝑚𝑚) 𝑡𝑤 (𝑚𝑚) 𝑡𝑓 (𝑚𝑚) 𝐴 (𝑐𝑚2) 

12,9 140 73   112,2 4,7 6,9 16,4 

𝐼𝑦 (𝑐𝑚4) 𝐼𝑧 (𝑐𝑚4) 𝑊𝑝𝑙𝑦 (𝑐𝑚3) 𝑊𝑝𝑙𝑧 (𝑐𝑚3) 𝑖𝑦 (𝑐𝑚) 𝑖𝑧 (𝑐𝑚) 𝑊𝑒𝑙𝑦 (𝑐𝑚3) 

541 44,9 88,3 19,3 5,74 1,65 77,3 

Tableau III .1: caractéristique d’IPE140 

 Evaluation des charges: 

Les charges permanentes 

 Poids de toiture : G1=  12.84 daN/m2         ……  (Site europanneux Algérie) 

 Poids de l’accessoire : G2=  3 daN/m2 

 Le poids propre de la panne: G3=  12.9 daN/m 

 G= (G1+G2) x e+ G3= (12.84+ 3)x1.53+12.9=37.13daN/ml 

III. 1 .3Décomposition des charges les plus défavorables 

 Action vers le bas: 

Qsd1°=1.35G+1.5E = 1.35×37.13+ 1.5× 91.8=187.82daN/ml.  

Qsd2=1.35G+1.5N=1.35×37.13+1.5×70.51=155.89daN/ml.  

 Action vers le haut :  

Qz ;sd=Gcosα-1.5V= 37.13 cosα – 1.5×205.60=-271.98daN/ml  

Qy ;sd=1.35Gsinα=1.35×37.13sinα=9.82daN/ml  

Les combinaisons les plus défavorables à retenir pour les calculs :  
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 Déversement de l’élément:  

Qz; sd= -271.98daN/ml  

Qy; sd=9.82daN/ml  

Mysd=
𝑄zsdx l²

8
 = 

271.98x 5²

8
= 849.93 daN.m 

Mzsd=
𝑄ysdx (

l

2
)²

8
 = 

9.81x 2.5²

8
= 7.66 daN.m 

III.1.4Vérification a l’état limite ultime  

III.1.4.1 vérification a la flexion 

 

 

Figure III.7:Panne de toiture en flexion (DAHMANI. L 2014) 

Pour cette vérification on utilise la condition suivante: 

[
𝑀𝑦𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙𝑦𝑠𝑑
]α +[

𝑀𝑧𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙𝑧𝑠𝑑
]β  ≤1…………[Ec3] 

Section en H et I : a=2 et β=5n 1  

Avec : n =
𝑁𝑠𝑑

𝑁𝑝𝑙𝑅𝑑
 = 0  β = 1 

  la classe de profile 

Donc la section IPE 140 est de classe 1 

Wpl; y=88.3cm3 
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Wpl; z=19.3cm3 

Mply; Rd=Wpl y X
𝑓𝑦 

ү𝑀0 
=

88.3𝑋23.5

1.1
= 1886.41 daN.m 

M plz; Rd=Wpl z X 
𝑓𝑦 

ү𝑀0 
=

19.3𝑋23.5

1.1
= 412.32 daN.m 

[
𝑀𝑦𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙𝑦𝑠𝑑
]α +[

𝑀𝑧𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙𝑧𝑠𝑑
]β=[

849.93

1886.41
]2 +[

7.66

412.32
]1=0.22<1……… 

III.1.4.2 vérification au cisaillement: 

Pour cette vérification on utilise la condition suivant 

Vzsd   ≤  VplzRd et Vysd   ≤  VplyRd …………[Ec3 ] 

VplzRd =
AVZ(fy/√3  )

үM0
et VplyRd =

AVy(fy/√3  )

үM0
 

 

 

Figure III.8: panne de toiture en cisaillement 

Vysd: effort tranchant dans le plan de la semelle 

Vzsd:effort tranchant dans le plan de l’âme 

VplyRd: résistance plastique de la section a l’effort tranchant 

VplzRd: résistance plastique a l’effort tranchant 

Avzet Avy:aire de cisaillement (profilé IPE 140) en cm2 

ҮM0 =1.1: facteur de résistance en section 

Avz= 7.64 cm²     ; Avy= A - Avz= 16.4- 7.64= 8.76 cm²  

Vzsd=   
𝑄𝑧𝑠𝑑𝑥 𝑙 

2
= 

271.98𝑥 5 

2
 = 679.95 daN 

Vysd= 0.625xQysdx l/2= 0.625x9.81x5/2= 15 .32 daN 

VplzRd =
7.64 (2350/√3  )

1.1
=9423.41 daN 

VplyRd =
8.76(2350/√3  )

1.1
 = 1080.84 daN 
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Vzsd   ≤  VplzRd ………..condition vérifiée 

Vysd   ≤  VplyRd ………..condition vérifiée 

III.1.4. 3 vérifications au moment fléchissant (déversement): 

Pour cette vérification on utilise la condition suivante: 

Mysd

MbRd
+

Mzsd

MplzRd
≤1 

MbRd= 𝒳LT .βw.
𝑊𝑝𝑙𝑅𝑑

γM0
 

Avec : 

Βw=1 section de classe 1 

Et 𝛾M0 =1.1  

λLT=
𝑙/𝑖𝑧

(𝐶1)0.5[1+1/20(
𝑙/𝑧
ℎ
𝑡𝑓

)²]∧0.25

 

avec : 

C1= 1.88 charge uniformément  répartie 

λLT=
500/1.65

(1.88)0.5[1+1/20(
500!1.65

14
0.69

)²]∧0.25

=118.36 

et LT = (
λLT

λ1
)√𝛽𝒲…………[Ec3 ] 

Avec : 

λ1= 93.9 ԑ      et       ԑ=√
235

𝑓𝑦 
=√

235

235
=1 

λ1= 93.9  alors LT = (
118.36

93.9
)√1 = 1.26 

On utilise les tableaux de l’annexe 6 on calcule directement les valeurs du coefficient de réduction 

?LT = 1.26 Tableau de l’annexe 6 courbe de flambement a on lit directement  

𝒳LT= 0.4934 

DoncMbRd= 𝒳LT .βw.
𝑊𝑝𝑙𝑅𝑑

γM0
 =0.4934x1x1886.41=930.75daN.m 

Mysd

MbRd
+

Mzsd

MplzRd
=

849.93

930.75
+

7.66  

412.32
= 0.93 <1………..condition vérifiée 
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III.1.5Vérification a l’état limite de service 

III.1.5.1 vérification a la flèche 

 

 

Figure  III.9: vérification de la flèche 

f≤ fadmavec  fadm= 
𝑙

200
 

Le calcul de la flèche  se fait par la combinaison des charges et surcharges de service (non 

pondérées) 

Qzsd= 271.98 daN/ ml 

Qysd= 9.82 daN/ ml 

Flèche verticale ( suivant zz’) : 

fadm1= 
𝑙

200
= 

500

200
 = 2.5 cm 

fz=
5Qzsd

384 EIy
x l4 =

5x271.98 x 10−2

384 x2.1 x106x541
 x (500)4= 1.94 cm 

fz ≤ fadm ………..condition vérifiée 

Flèche latérale  ( suivant yy’) : 

fadm1= 
𝑙/2

200
= 

500/2

200
= 1.25   cm 

fY=
5Qysd

384 EIy
x l4 =

5x 9.82 x 10−2

384 x2.1 x106x44.9
 x (250)4= 0.052 cm 

fy ≤ fadm ………..condition vérifiée 

La flèche est vérifiée 

Conclusion  

Le profile laminé choisi (IPE 140) est vérifiée à l’état limite ultime et sévices donc vérifié  a la 

sécurité a la sécurité et convient comme panne de toiture. 
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III.1.6 Etude de l’échantignole 

Définition 

L’échantignolle est un dispositif est dispositif de fixation d’attacher les pannes au fermes. 

Il est réalisé au moyen d’un plat plié ; elle est dimensionnée  en flexion sous l’effet de l’effort de 

soulèvement du vent et de l’effort suivant versant. 

 

 

 

 

 

 

 

                                     Figure III.10: disposition  de l’chantignolle 

 

Calcul des charges revenant à l’échantignolle : 

Effort de soulèvement : 

Q z ;s d =Gcosα-1.5V= 37.13 cosα – 1.5×205.60=-271.98 daN/ml  

Effort suivant rampant : 

Q y ;s d =1.35Gsinα=1.35×37.13sinα=9.82 daN/ml  

L’excentrement ≪ t ≫est limité par la condition suivante: 

2(b /2) ≤  t ≤ 3(b /2) 

Pour un IPE 140: b =  7. 3 cm et h=  14 cm 

7.3 cm ≤  t ≤ 10.95 cm soit t = 9 cm 

• Echantignolle de rive 

RZ= Qzsdx (l /2)= 271.98x (5/2)= 679.5daN 

Ry= Qysdx (l /2)= 9.8x (5/2)= 24.5daN 

• Echantignolle intermédiaire 

RZ =2 x RZ=2 x 679.5=1359 daN 

Ry=2 x Ry=2 x 24 .5= 49 daN 

• Moment de renversement  

MR= RZ x t + 
𝑅𝑦 𝑥 ℎ

2
 = 1359x 9+ 

49 x  14

2
 = 12574 daN.cm 

Panne  

y

V 
e 

Échantignole 

t 

Z α 
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III.1.6.1Dimensionnement de l’ chantignolle  

Dans la construction métallique généralement les chantignolle sont des éléments formés à 

froid  la classe de la section est moins  de classe 3 selon l’Eurocode 3 la section travaillant à la 

flexion simple doit satisfait la formule suivant  

MSd≤ Mel ; Rd 

           Mel ; Rd=
W el x  fy

үM0
 ………..(le moment de résistance élastique de la section) 

MSd= MR   ≤ 
W el x  fy

үM0
 

III.1.6.2 Calcul de l’épaisseur de l’échantignolle 

Wel ≥  
 MR x үM0

fy
 = 

 12574x 1.1

2350
= 5.88 cm2 

W el   ≥  
 b x e²

6
(pourles sections rectangulaires) 

La largeur  de l’échantignolle est prise  en fonction de la largeur de la semelle du portique sur 

laquelle on va être soudée l’échantignolle 

e =√
6 𝑥 𝑤 𝑒𝑙

𝑏
 = √

6 𝑥 5.88

15
= 1,53 cm 

Remarque  

La largeur de l’échantignolle (b = 210cm) est calculée après avoir dimensionné la  

Traverse, IPE550 (voir chapitre : étude du portique).        

III.1.7Calcul des liernes  

 

 

 

 

 

                                     

Figure III.11:Dispositions des liernes. 
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Introduction  

Les liernes sont des tirants qui fonctionnent en traction, ils sont généralement formés de 

barres rondes ou de petites cornières.  

Leur rôle principal est d’éviter la déformation latérale des pannes.  

III1.7.1Calcul de l’effort maximal revenant aux liernes  

La réaction R au niveau du lierne :  

Qy, sd = 9.82 daN /ml 

 

 

Figure  III.12:Chargement des liernes. 

R=1.25Qyx l /2= 1.25x9.82x 5/2= 30.68 daN 

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

T1=R/2=30.68/2=15.34daN 

Effort dans le tronçonL2 :  T2=R+T1=30.68+15.34=46.02daN 

Effort dans le tronçon L3 : T 3= R+T2=30.68+46.02=76.7daN  

Effort dans le tronçon L4 : T4=R+T3=30.68+76.7=107.38daN  

Effort dans le tronçon L5 : T5=R+T4=30.68+107.38=138.06 daN 

Effort dans le tronçon L6 : T6=R+T5=30.68+138.06=168.74daN  

Effort dans le tronçon L7 : T7=R+T6=30.68+168.74=199.42daN  

Effort dans le tronçon L8 : T8=R+T7=30.68+199.42=230.1daN Effort dans 

le tronçon L9 : T9=R+T8=30.68+230.1=260.78daN  

Effort dans le tronçon L10 : 2T10sin =T10 

Ө=𝑎𝑐𝑡 
1.53

2.5
= 31.46 

T10=T9/2sinθ=260.78/2sin31.46°=198.10daN  

III1.7.2Dimensionnement des liernes 

Le tronçon le plus sollicité est L9 

Les liernes travaillent en traction ; on doit vérifier la formule suivant :  

 

 
    
   
 R  
 



 

41 

 

Chapitre III                                                Pré-dimensionnement des éléments 

Nsd  ≤  Npl.Rd …..[𝐸𝑟𝑐3] 

Npl.Rd = 
𝐴.𝑓.𝑦

𝛾𝑀0
 

Nsd = T
8
≤

𝐴𝑥𝑓𝑦

𝛾𝑀0
 

A ≥
𝑇 9𝑋𝛾𝑀0

𝑓𝑦
 

A ≥
260.78𝑋1.1

2350
  ≥ A            0.122 cm² 

𝜋𝑥𝜙²

4
 ≥0.122 cm² 

𝜙≥√
4𝑥0.122

𝜋
 

𝜙 = 0.39cm soit une barre ronde de diamètre :𝜙 = 4𝑚𝑚 

Pour des raisons plastique et pour plus de sécurité on opt pour une barre ronde de diamètre 𝜙 =

10𝑚𝑚 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

Figure III.13: Efforts dans les liernes. 
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III.2 lisse de bardage 

  Les Lisses  de bardages sont constituées de poutrelles ou de profils minces pliées. Disposées 

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

intermédiaires. L’entre axe des lisses est déterminer par la portée admissible des bacs de bardage. 

III.2 .1 Dimensionnement de la lisse  

Chaque lisse repose sur deux appuis de distance 

   L= 5m sur le long pan  

  L= 5m sur le pignon 

Espacement a l’écartement des lisses d= 1.6  

On dispose 5 lignes de lisse sur chaque paroi  

Les lisses sont en acier S235  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

III.2 .2Vérification de la lisse de long pan   

III.2 .2.1 Détermination de la section de la lisse 

le vent : 

v= 98,106x 1,6= 156,96 daN/ ml 

v=156,96 daN/ ml 

 les charges permanentes  

Bardage :G1=  11,42daN/m2         ……  (Site europanneux Algérie) 

Figure : III. 14 Disposition de la lisse de bardage. 

y 

z- 

z- 

z 

z 

y- 

Sn G 

Lisse 

poteau 

Wn 

d 
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Le poids propre de l’accessoire: G2=  3 daN/m2 

G= (G1+G2) x e= (11.42+3) x 1.6= 23.07 daN/ ml 

 Combinaison des charges ELS 

On prend les combinaisons les plus défavorables 

yy’:G= 23,07 daN/ ml 

zz’: sur le long pan: 156.96 daN/ ml 

Dans notre cas on a une poutre posé sur des appuis simple et une charge uniformément répartie 

donc la flèche est: 

f =
5q  l4   

384 EI
 et la flèche admissible: f adm=

𝑙

200
 

fy =
5q  l4   

384 EIy
≤

𝑙

200
                    Iy ≥

1000𝑞𝑧l ⌃3

384𝐸
  =   ≥

1000𝑥156,96𝑥(5)⌃3

384𝑋21𝑋10⌃9
 

  Iy≥ 2,43.10-6m4 =243,30 cm4 

fz =
5q  l4   

384 EIz
≤

𝑙/2

200
                   Iz ≥

1000𝑞𝑦(
l

2
) ⌃3

384𝐸
  =   ≥

1000𝑥23.07𝑥(5/2)⌃3

384𝑋21𝑋10⌃9
 

  Iz≥ 4,47.10-8m4 =4,47 cm4 

Donc le profile qui correspond est UPE 140 

Les caractéristiques du profilé UPE 140 qu’on peut utiliser sont résumées dans le tableau suivant: 

𝐺 (𝐾𝑔⁄𝑚) ℎ (𝑚𝑚) 𝑏 (𝑚𝑚) 𝑑 (𝑚𝑚) 𝑡𝑤 (𝑚𝑚) 𝑡𝑓 (𝑚𝑚) 𝐴 (𝑐𝑚2) 

14,5 140 65    98 5  9 18,4  

𝐼𝑦 (𝑐𝑚4) 𝐼𝑧 (𝑐𝑚4) 𝑊𝑝𝑙𝑦 (𝑐𝑚3) 𝑊𝑝𝑙𝑧 (𝑐𝑚3) 𝑖𝑦 (𝑐𝑚) 𝑖𝑧 (𝑐𝑚) 𝑊𝑒𝑙𝑦 (𝑐𝑚3) 

600 78,8 98,8 33,2 5,71 2,07 33,2 

Tableau III.2: caractéristique d’UPE140 

 Evaluation des charges 

Le vent  

v=156,96 daN/ ml 

Les charges permanentes 

• Bardage : G1=  11,42 daN/m2 

• L’accessoire: G2=  3 daN/m2 

• Le poids propre de la lisse UPE 140: G 3=  14,5 daN/m2 

• G= (G1+G2) x e+ G3= (11.42+ 3)x1,6+14.5=37.57daN/ml 
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Combinaison des charges les plus défavorables 

Mysd=
𝑄zsdx l²

8
 = 

1.5𝑉x l²

8
 =  

1.5(156.96)x 5²

8
= 735.75daN.m 

Mzsd=
𝑄ysdx (

l

2
)²

8
 = 

1,35𝐺x (
l

2
)²

8
= 

1,35(37.57)x 2.5²

8
= 36.62daN.m 

III.2 .2.2 Vérification a l’état limite ultime  

 Vérification a la flexion  

Pour cette vérification on utilise la condition suivant  

[
𝑀𝑦𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙𝑦𝑠𝑑
]α +[

𝑀𝑧𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙𝑧𝑠𝑑
]β  ≤1…………[Ec3 ] 

Section en H et I et U : a=2 et β=5n 1  

Avec : n =
𝑁𝑠𝑑

𝑁𝑝𝑙𝑅𝑑
 = 0  β = 1 

Le profilé UPE 140 est de classe 1 de tableau de profilé 

Wpl; y=98.8cm3 

Wpl; z=33.2cm3 

M ply; Rd=Wpl y X 
𝑓𝑦 

ү𝑀0 
=

98.8𝑋23.5

1.1
= 2110.72 daN.m 

M plz; Rd=Wpl z X 
𝑓𝑦 

ү𝑀0 
=

33,2𝑋23.5

1.1
= 709.27daN.m 

[
𝑀𝑦𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙𝑦𝑠𝑑
]α +[

𝑀𝑧𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙𝑧𝑠𝑑
]β =[

735.75

 2110.72 
]2 +[

36.62

709.27 
]1=0,17<1……… condition vérifiée 

 Vérification au cisaillement 

Pour cette vérification on utilise la condition suivant 

Vzsd   ≤  VplzRd et Vysd   ≤  VplyRd …………[Ec3] 

VplzRd =
AVZ(fy/√3  )

үM0
et VplyRd =

AVy(fy/√3  )

үM0
 

Avz= 8.25 cm²     ; Avy= A - Avz= 18.4- 8,25= 10.15 cm²  

Vzsd=   
𝑄𝑧𝑠𝑑𝑥 𝑙 

2
  =

1,5𝑉𝑥 𝑙 

2
 = 

1.5𝑥156,96𝑥 5 

2
 = 588.6daN 

Vysd= 0.625xQysdx l/2= 0.625x1, 35Gx l/2= 0.625x1.35x37,57x5/2= 79,24daN 

VplzRd =
8.25 (2350/√3  )

1.1
=10175.79daN 

VplyRd =
10.15(2350/√3  )

1.1
 = 12519.31daN 

Vzsd   ≤  VplzRd ………..condition vérifiée 

Vysd   ≤  VplyRd ………..condition vérifiée 



 

45 

 

Chapitre III                                                Pré-dimensionnement des éléments 

Vérification a l’état limite de service 

 vérification a la flèche: 

 

Figure : III.15 Effet de la flèche sur la lisse  

f ≤ fadmavec  fadm= 
𝑙

200
 

Le calcul de la flèche  se fait par la combinaison des charges et surcharges de service (non 

pondérées) 

Flèche verticale ( suivant zz’) : 

fadm1= 
𝑙

200
= 

500

200
 = 2.5 cm 

fz=
5v

384 EIy
x l4 =

5x156.96 x 10−2

384 x2.1 x106x600
 x (500)4= 1.03 cm 

fz ≤ fadm ………..condition vérifiée 

 

Flèche latérale  ( suivant yy’) : 

fadm1= 
𝑙/2

200
= 

500/2

200
= 1.25   cm 

fY=
2.05G

384 EIy
x (l /2)4 =

5x 13.57 x 10−2

384 x2.1 x106x78.8
 x (250)4= 0.04 cm 

fy ≤ fadm ………..condition vérifiée 

 

Conclusion  

Le profilé UPE 140 est vérifié comme lisse de bardage sur le long pan 

 

 



 

46 

 

Chapitre III                                                Pré-dimensionnement des éléments 

III.2 .3Vérification de la lisse de bardage de pignon   

Le vent  

v= 100,31x 1,6= 160,5 daN/ ml 

     Les charges permanentes 

• Bardage : G1=  11,42 daN/m2 

• L’accessoire: G2=  3 daN/m2 

• Le poids propre de la lisse UPE 140: G 3=  14,5 daN/m2 

 G= (G1+G2) x e+ G3= (11.42+ 3)x1,6+14.5=37.57daN/ml 

Combinaison des charges les plus défavorables 

Mysd=
𝑄zsdx l²

8
 = 

1.5𝑉x l²

8
 =  

1.5(160.5)x 5²

8
= 752.34daN.m 

 Mzsd=
𝑄ysdx (

l

2
)²

8
 = 

1,35𝐺x (
l

2
)²

8
 = 

1,35(37.57)x 2.5²

8
= 36.62 daN.m 

III.2 .3.1 Vérification a l’état limite ultime  

 Vérification a la flexion  

Pour cette vérification on utilise la condition suivant  

[
𝑀𝑦𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙𝑦𝑠𝑑
]α +[

𝑀𝑧𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙𝑧𝑠𝑑
]β  ≤1…………[Ec3 P37] 

 

Section en H et I et U : a=2 et β=5n 1  

Avec : n =
𝑁𝑠𝑑

𝑁𝑝𝑙𝑅𝑑
 = 0  β = 1 

Le profilé UPE 140 est de classe 1 de tableau de profilé 

Wpl; y=98.8cm3 

Wpl; z=33.2cm3 

M ply; Rd=Wpl y X 
𝑓𝑦 

ү𝑀0 
=

98.8𝑋23.5

1.1
= 2110.72 daN.m 

M plz; Rd=Wpl z X 
𝑓𝑦 

ү𝑀0 
=

33,2𝑋23.5

1.1
= 709.27 daN.m 

[
𝑀𝑦𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙𝑦𝑠𝑑
]α +[

𝑀𝑧𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙𝑧𝑠𝑑
]β =[

752.34

 2110.72 
]2 +[

36.62

709.27 
]1=0,18<1……… condition vérifiée 

 Vérification au cisaillement 

Pour cette vérification on utilise la condition suivant 

Vzsd   ≤  VplzRd et Vysd   ≤  VplyRd …………[Ec3] 
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VplzRd =
AVZ(fy/√3  )

үM0
et VplyRd =

AVy(fy/√3  )

үM0
 

Avz= 8.25 cm²     ; Avy= A - Avz= 18.4- 8,25= 10.15 cm²  

Vzsd=   
𝑄𝑧𝑠𝑑𝑥 𝑙 

2
  =  

1,5𝑉𝑥 𝑙 

2
 =  

1.5𝑥160,5𝑥 5 

2
 = 601.87daN 

Vysd= 0.625xQysdx l/2= 0.625x1, 35Gx l/2= 0.625x1.35x37,57x5/2= 79,24daN 

VplzRd =
8.25 (2350/√3  )

1.1
=10175.79 daN 

VplyRd =
10.15(2350/√3  )

1.1
 = 12519.31 daN 

Vzsd   ≤  VplzRd ………..condition vérifiée 

Vysd   ≤  VplyRd ………..condition vérifiée 

 

III.2 .3.2Vérification a l’état limite de service 

 vérification a la flèche 

f ≤ fadmavec  fadm= 
𝑙

200
 

Le calcul de la flèche  se fait par la combinaison des charges et surcharges de service (non 

pondérées) 

Flèche verticale ( suivant zz’) : 

fadm1= 
𝑙

200
= 

500

200
 = 2.5 cm 

fz=
5v

384 EIy
x l4 =

5x160.5 x 10−2

384 x2.1 x106x600
 x (500)4= 1.04 cm 

fz ≤ fadm ………..condition vérifiée 

Flèche latérale  ( suivant yy’) : 

fadm1= 
𝑙/2

200
= 

500/2

200
= 1.25   cm 

fY=
2.05G

384 EIy
x (l /2)4 =

5x 13.57 x 10−2

384 x2.1 x106x78.8
 x (250)4= 0.04 cm 

fy ≤ fadm ………..condition vérifiée 

 

Conclusion  

Le profilé UPE 140 est vérifié comme lisse de bardage sur le long pan 
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III.2 .4Calcul des liernes de long pan  

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

La réaction R au niveau du lierne  

R= 1,25 (1, 35 G) l /2= 1, 25(1,35x 37.57) x5/2= 158,49daN 

Effort de traction dans le traçons de lierne L1 provenant de la lisse inférieure 

T1=R/2=158,49/2=79.49 daN 

Effort dans le tronçonL2 :  T2=R+T1=158,49+79.24=237,73daN 

Effort dans le tronçon L3 : T 3= R+T2=158,49+237,73 =396,22daN  

Effort dans le tronçon L4: 2 T 3sin =T4 

Ө=𝑎𝑐𝑡 
1.6

2.5
= 32.61° 

T4=T3/2sinθ=396,22/2sin32.61°=311.93daN 

III.2 .4 .1Dimensionnement des liernes  

Le tronçon le plus sollicité est L2 

Les liernes travaillent en traction ; on doit vérifier la formule suivant :  

Nsd  ≤  Npl.Rd …..[𝐸𝑟𝑐3] 

Npl.Rd =   
𝐴.𝐹.𝑌

𝛾 𝑀𝑂
 

Nsd = T 4 ≤
𝐴𝑥𝑓𝑦

𝛾𝑀0
 

A ≥
𝑇 4𝛾𝑀0

𝑓𝑦
 

A ≥
 396,22𝑋1.1

2350
                             A  ≥0.18 cm² 

𝜋𝑥𝜙²

4
 ≥0.18 cm² 

𝜙≥√
4𝑥0.18

𝜋
 

𝜙 = 0.47cm soit une barre ronde de diamètre :𝜙 = 5𝑚𝑚 

Pour des raisons plastique et pour plus de sécurité on opt pour une barre ronde de diamètre 𝜙 =

10𝑚𝑚 
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III.3 les potelets  

Les potelets sont des éléments de profile laminé qui ont pour rôle de transmettre les différents 

efforts horizontaux a la poutre ou vent et les efforts verticaux vers le sol. 

III.3.1 Dimensionnent des potelets 

Chaque pignon possède potelet de langueur max  L = 9,5 m  

 le porté max entre axe des potelets e = 4,5 m  

 les potelets sont en acier S 235  

Evaluation des charges 

 Détermination de la  section  de potelet:    

Charge du vent la plus défavorable sur le pignon est  

V=100,31x4.75 = 476,47daN/ ml 

Les potelets étant articulés en tête et en pied la flèche max est  

f =
5q  l4   

384 EI
 et la flèche admissible: f adm=

𝑙

200
 

fy =
5qz  l4   

384 EIy
≤

𝑙

200
                    Iy ≥

1000𝑞𝑧l ⌃3

384𝐸
  =   ≥

1000𝑥476,47𝑥(9,5)⌃3

384𝑋21𝑋10⌃9
   

Iy≥ 5,06510-5m4 =5065,89 cm4 

Donc le profil qui correspond est IPE 270  

Les caractéristiques et dimensions qu’on peut  utiliser sont résumées dans le tableau suivant : 

𝐺 (𝐾𝑔⁄𝑚) ℎ (𝑚𝑚) 𝑏 (𝑚𝑚) 𝑑 (𝑚𝑚) 𝑡𝑤 (𝑚𝑚) 𝑡𝑓 (𝑚𝑚) 𝐴 (𝑐𝑚2) 

36,1 270 135    219,6 6,6 10, 2 45,9 

𝐼𝑦 (𝑐𝑚4) 𝐼𝑧 (𝑐𝑚4) 𝑊𝑝𝑙𝑦 (𝑐𝑚3) 𝑊𝑝𝑙𝑧 (𝑐𝑚3) 𝑖𝑦 (𝑐𝑚) 𝑖𝑧 (𝑐𝑚) 𝑊𝑒𝑙𝑦 (𝑐𝑚3) 

5790 420 88,3 97 11,2 3,02 429 

Tableau III.3: caractéristique de l’IPE 270 

III.3.2Evaluation des charges 

Les charges permanentes 

• Bardage : G1=  11,42 daN/m2 

• L’accessoire: G2=  3 daN/m2 

• Le poids propre de la lisse UPE 140: G 3=  14,5 daN/m2 

• Le poids propre IPE270: G 3=  36,1 daN/m2 

• G= (14.5x4.5/2x6) +(14.5x5/2x2)+ (11.42+ 3)x4,75x9.5=918.95daN/ml 
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III.3. 3Vérification de la section a la résistance 

Mysd≤Mc; Rd 

Mc; Rd Le moment de résistance qui dépend de la class de la section  

Vzsd=   
𝑄𝑧𝑠𝑑𝑥𝑙

2
  =  

1,5𝑉𝑥𝑙

2
 =  

1.5𝑥476,47𝑥 5 

2
 = 3394.84 daN 

VplzRd =
22.252(2350/√3  )

1.1
=27382.14daN 

Vzsd

VplzRd 
  = 

3394,84

27382,14 
  = 0,12<0,5 

L’indice de l’effort tranchant sur le moment résistant peut être négligé 

 Incidence de l’effort normal: 

Nsd ≤ min (0.25 Npl, rd ; 
0,5 𝐴𝑤𝑓𝑦

𝛾𝑀0
 

NSd= 1.35G= 1.35x 918, 95  = 1240, 58 daN 

NplRd= 
𝐴𝑥𝑓𝑦

𝛾𝑀0
 = 

 44,8𝑥2350

1.1
= 9570,09 daN 

0.25NplRd=0.25x95709, 09=23927,27 daN 

Aw= A-2btf=44, 8-2x13, 5x1, 02= 17, 26 cm² 

0,5 𝐴𝑤𝑥𝑓𝑦

𝛾𝑀0
=

0,5 𝑥17,26𝑥2350

1,1
 = 18436, 81daN 

NSd=1240,58daN< min (23927,27 ; 18436,81) 

L’incidence de l’effort normal sur le moment  résistant peut être négligée 

D’après le tableau de profile IPE 270 est de classe 1 

Mysd=
𝑄zsdx l²

8
 = = 

1.5𝑥𝑉x l²

8
=  

1.5𝑥714,05x 9.5²

8
 = 8062, 76daN.m 

Mc; Rd =M ply; Rd=Wpl y X 
𝑓𝑦

ү𝑀0 
=

484𝑋23.5

1.1
= 10340daN.m 

Mysd<Mc; Rd ………..condition vérifiée 

III.3. 4Vérification de la résistance aux instabilités (flambement et déversement) 

La vérification aux instabilités est donnée par les formules suivantes 

a) Le  flambement  

𝑵𝒔𝒅

𝑿𝒎𝒊𝒏 ×  𝑵𝒑𝒍 .𝒚 .𝑹𝒅
+ 

𝒌𝒚 × 𝑴𝒚.𝒔𝒅

𝑴𝒑𝒍.𝒚.𝑹𝒅
 ≤ 𝟏 

b) Le déversement  

𝑵𝒔𝒅

𝑿𝒛  ×  𝑵𝒑𝒍 .𝒚 .𝑹𝒅
+ 

𝒌𝑳𝑻 × 𝑴𝒚.𝒔𝒅

𝑿𝑳𝑻×𝑴𝒑𝒍.𝒚.𝑹𝒅
 ≤ 𝟏 
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a)Flexion composée avec risque de flambement  

 Calcul du coefficient de réduction minimale pour le flambement 𝝌𝒎𝒊𝒏 

 

  Flambement par rapport à l’axe faible zz : 

 Calcul de l’élancement :  

      λz= 
lz 

𝑖𝑧
 = 

160

3,2
 = 52,98 

 Calcul d’élancement réduit : 

λ1 =𝜋[
𝐸

𝑓𝑦
]0,5 = 𝜋[

2.1𝑥106

235
]0,5 = 93,9 

𝜆𝑍
̅̅ ̅ =  

𝜆𝑧

𝜆1
  [𝛽𝐴]0.5 ; 𝛽𝐴 = 1 (section 1 ,2 et 3) 

𝜆𝑍
̅̅ ̅= 

 λz

λ1
 = 

52,98

93,9
 = 0,56 

 Choix de la courbe de flambement :  

Le tableau 5.5.3 de l’Eurocode 3, partie 1-1 nous 

donne le choix de la courbe de flambement en 

fonction du type de la section 

ℎ

𝑏
= 

270

135
 = 2 mm > 1,2 mm 

Suivant z-z: courbe b   α = 0.34  

 Facteur de réduction χ𝑧= 0,8566 

  (tableau du coefficient de flambementχde la 

courbe b)  

 

χ𝑚𝑖𝑛= min (0, 7339; 0, 8566)χ𝑚𝑖𝑛= 0, 7339 

 Calcul du coefficient kLT :  

Formules tirées de l’article (5-5-4) de l’Eurocode 03 :  

                        𝑘𝐿𝑇 = 1 −  
µ𝑦 .𝑁 𝑠𝑑

𝑋𝑧 .  𝐴 .𝑓𝑦
 ≤ 1.5 

Flambement par rapport à l’axe fort yy :  

 Calcul de l’élancement :  

      λy= 
ly 

𝑖𝑦
 = 

950

11,2
 =84,82 

 Calcul d’élancement réduit :  

 λ1 =𝜋[
𝐸

𝑓𝑦
]0,5 = 𝜋[

2.1𝑥106

235
]0,5 = 93,9 

𝜆𝑦
̅̅ ̅ =  

𝜆𝑧

𝜆1
  [𝛽𝐴]0.5 ; 𝛽𝐴 = 1(section 1 ,2 et 3)  

𝜆𝑦
̅̅ ̅= 

 λy

λ1
 = 

84,82

93,9
 = 0,9 

 Choix de la courbe de flambement :  

Le tableau 5.5.3 de l’Eurocode 3, partie 1-1 

nous donne le choix de la courbe de  

flambement en fonction du type de la section  

ℎ

𝑏
= 

270

135
 = 2 mm > 1,2 mm  

  Suivant y-y : courbe a  α = 0.21  

 Facteur de réduction  

χ𝑦= 0,7339 

(tableau du coefficient de flambementχde la 

courbe a) 
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Avec :   𝜇𝑦 =𝞴𝒚
̅̅ ̅(2 βMy– 4 ) +

𝑊𝑝𝑙𝑦− 𝑊𝑒𝑙𝑦

𝑊𝑒𝑙𝑦
 ≤ 0.9 

Βw : un facteur de moment uniforme équivalent pour le flambement.  

Poutre simplement appuyée avec une charge uniformément répartie : Βw =1.3  

• 𝜇𝑦= 0,9 (2x1,3 - 4)+
484−429

429
 =- 1,13 

 On aura donc : 

Ky = 1- 
−1,13𝑥1240,58 

 0,7339𝑥45,9𝑥2350
 = 1,01< 1,5 

Vérification au flambement :  

𝑁𝑠𝑑

χmin.Npl,Rd
 + 

Ky.My.sd

Npl.Rd 
 =  

1240,58 

0,7339x9570,09
 + 

1,01𝑥8062,76

10340 
 = 0,96< 1…………condition vérifiée 

 

b) Vérification au déversement 

 Calcul du coefficient de réduction pour le déversement : 

Calcul de l’élancement réduit vis-à-vis du déversement λLT 

𝜆𝐿𝑇
̅̅ ̅̅ =

𝜆𝐿𝑇

𝜆1
 [𝛽𝐴 ]

0.5 ;  𝛽𝐴 = 1  (Section 1, 2 et 3) 

 Calcul d’élancement réduit :  

λ1 =𝜋[
𝐸

𝑓𝑦
]0,5 = 𝜋[

2.1𝑥106

235
]0,5 = 93,9 

𝜆𝐿𝑇 =
𝐿/𝑖𝑍

𝐶1  
0.5 [ 1 + 

1

20  
 (

𝐿/ 𝑖𝑍

ℎ/𝑡𝑓
) ]0.25

 

Avec : 

iz = 3,02cm ; h = 27cm ; tf = 1,02cm.  

Avec :                                            

 C1=1.132  

λLT=
160/3.02

(1.132)0.5[1+1/20(
160/3.02

27
1.02

)²]0.25

= 47.57 

et LT = 
47,57

93,9
 = 0,5> 0,4  il ya un risqué pour le déversement 

Facteur d’imperfection pour le déversement.  

𝛼𝐿𝑇= 0.21 :pour les sections laminées.  

𝛼𝐿𝑇= 0.49 : pour les sections soudées. 
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Le tableau 5.5.3 de l’Eurocode 3, partie 1-1 nous donne le choix de la courbe de flambement en 

fonction du type de la section  

 Section laminé : 𝛼𝐿𝑇=0.21   

 Courbe de flambement a 

 

ℎ

𝑏
= 

270

135
 = 2 mm > 1,2 

 Coefficient de réduction pour le déversement 𝑳𝑻: 

χ𝐿𝑇= 0,9243     (tableau du coefficient de flambementχde la courbe a) 

 

• Calcul du coefficient 𝐤𝑳𝑻 

Formules tirées de l’article (5-5-4) de l’Eurocode 03 :  

𝑘𝐿𝑇 = 1 −  
µ𝐿𝑇 .𝑁 𝑠𝑑

𝑋𝑧 .  𝐴 .𝑓𝑦
 ≤ 1.5 

Avec :µ𝐿𝑇 = 0.15 𝜆𝑍
̅̅ ̅ . 𝛽𝑀𝐿𝑇 – 0.15 ≤ 0.9 

 

𝜇𝐿𝑇=0.15(0,56).(1,3)−0.15 = - 0,04 

On aura donc : 

KLT = 1- 
−0,04𝑥1240,58 

0,8566 𝑥45,9𝑥2350
 = 1 < 1,5 

c) Vérification au déversement :  

𝑁𝑠𝑑

χz.Npl,Rd
 + 

KLT.My.sd

χLT.Npl.Rd 
 =  

1240,58 

0,8566x9570,09
 + 

1𝑥8062,76

 0,9243  x10340 
 = 0,99 < 1……condition vérifiée 

Donc le flambement et le déversement est vérifier  

IPE 270 convient comme potelet 

Conclusion  

L’étude que nous avons étudiée nous a permis de déterminer la nature des profilées éléments 

secondaires, qui devront résister aux différentes sollicitations et voici les profilés qui ont été 

retenus après les vérifications pour différents éléments : 

 Les pannes : IPE 140 

 Lisse de bardages : UPE 140 

 Les potelets : IPE 270 
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Introduction  

Les éléments structuraux constituent l’ossature principales du hangar sont l’objet de 

notre étude, ils présentent les éléments porteurs tels que le portique (poteau traverse) ainsi 

que les éléments de stabilisation tel que les contreventements et les poutres de chainage.  

Les portiques constitués de poteaux et traverses sont généralement les plus utilisés de nos 

jours pour des raisons de simplicité en comparaison avec les portiques (poteaux-fermes), 

leur utilisation est limitée à des portées inférieures ou égale à 40m  

Les profilés laminés en I ou en H sont les plus utilisés comme poteau du portique quant aux 

traverses sont généralement constituées de profilés laminés en I.  

V.1 Caractéristiques du portique étudié  

Le portique de notre projet présente les dimensions suivantes : 

 La hauteur des poteaux : h = 7 m  

 La hauteur de faitage : H = 10 m  

 La portée entre les poteaux : b = 30 m  

 La longueur des traverses : s = 15,3 m  

 L’entraxe des portiques : L = 5 m  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.1 : Vue du portique en 3D 

V.2 Efforts sollicitant le portique: 

Pour les bâtiments à un seul niveau, les principales charges, outre le poids de la structure, 

sont la neige et le vent, bien que dans certains cas l’effort sismique est envisageable. 

10m 

5m 

 

Portique de rive 

Portique intermédiaire  

5m 

5m 

7m 

30m 
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V.2.1 Charges permanents 

 Poids de toiture : G1=  12.84 kg /m2         ……  (Site europanneux Algérie) 

 Poids de l’accessoire : G2=  3 kg /m2 

 Le poids propre de la panne: G3=  12.9kg/ml = 12.9 / 1.53= 8.43kg/m²  

 Traverse (estimée) : G4= 12kg/m²  

Poids total  

G = P Toiture + PAccesoires+ PPanne + P Traverse 

G = 12,84+ 3 + 8.43 + 12   G = 36,27 kg/m2. 

Entraxe des portiques est de : L = 5 m  

G = 36,27 × 5   G = 181,35 kg/ml 

V.2.2 Effet de la neige :(voir CH.2)  

N = 47 kg/m2 (par projection horizontale)  

N = 47 × 5    N = 235 Kg/ml 

V.2.3 Effet du vent : (voir CH.2)  

- Vent perpendiculaire au long pan et le plus défavorable 

Qj[kg/ml] = Qj[kg/m2] ×entraxe  

Paroi verticale 

Zone Cd Qdym Ce Cpi Qj[kg/m2] Qj[kg/ml] 

A 0,89 61,24 -1 +0,8 -98,106 -490,53 

B 0,89 61,24 -0 8 +0,8 -87,205 -436,025 

C 0,89 61,24 -0.5 +0,8 -70,854 -354,27 

D 0,89 61,24 +0,8 +0,8 0 0 

E 0,89 61,24 -0,3 +0,8 -55,953 -279.765 

Toiture 

Zone Cd Qdym Ce Cpi Qj[kg/m2] Qj[kg/ml] 

F 0,89 66,79 -1,196 +0,8 -118,648 -593,24 

G 0,89 66,79 -0,948 +0,8 -103,906 -519,53 

H 0,89 66,79 -0.411 +0,8 -71,985 -359,925 

I 0,89 66,79 -0,363 +0,8 -69,132 -345,66 

J 0,89 66,79 -0,741 +0,8 -91,601 -458.005 

Tableau IV.1: valeurs de pressions (V2) cas fermée 
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Figure IV.2: répartition des charges du vent sur le portique le plus sollicité en daN/ml 

 

Le portique intermédiaire est le plus chargé vis-à-vis de la charge u vent car la surface 

tributaire de ce dernier est le double de celle du portique de rive.  

Pour simplifier les calculs on transforme la charge du vent sur la toiture en une charge 

équivalente uniformément répartie.  

Versant de gauche :
(519,53𝑋2)+(359.92𝑋13)

15
 = 381,20 daN/ml 

Versant de droite : 
(458𝑋2)+(345.66𝑋13)

15
 = 360,64 daN/ml 

Étant donné que les actions du vent sur les deux versants peuvent se renverser selon la 

direction du vent, et pour des raisons de simplicité on peut admettre une seule valeur 

équivalente sur les deux versants.  

E=-279,76daN/ml 

J=458 daN/ml 

D=0 daN/ml 

 

13m 2m 13m 2m 

H=-359,92 daN/ml 

I=-345,66 daN/ml 

Portique intermédiaire 

 

F=-593,24daN/ml 

G=-519,53daN/ml 

 



Chapitre IV                                                                    Etude des portiques   

57 

 

Charge équivalente du vent  W=    
381,20+360,64

2
 = 370,92 daN/ml 

V.3 Calcul des efforts internes :  

Le calcul des efforts internes de notre portique, se fera avec la méthode des forces et 

déplacements de la RDM.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.3: Efforts internes 

 

On assume I2 ≈I1  

 K=
𝑟𝑎𝑖𝑑𝑒𝑢𝑟−𝑟𝑎𝑚𝑝𝑎𝑛𝑡

𝑟𝑎𝑖𝑑𝑒𝑢𝑟−𝑏𝑒𝑞𝑢𝑖𝑙𝑙𝑒
= 

𝐼2

𝐼1
 =

ℎ

𝑠
 =

7

15,3
 = 0,46 

 φ =
𝑓

ℎ
 = 

3

7
 = 0,43 

 Δ = K+3+3φ+φ
2=0,46 +3 + 3(0,43)+(0,43)2= 4,93  

 

V.3.1 charges verticales vers le bas : (charges permanentes et surcharge de neige) 

On procède aux calculs sous une charge unitaire : q= 1daN/ml  

 

 

c 

B 

A 

HA 

VA 

D 

f= 3m 

h= 7m 

 E 

HE 

VE 1= 30m 

I1 

I2 

S=15 ,3m 

I2 

I1 
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Figure IV.4 : Représentation des efforts internes, cas des charges verticales vers le bas. 

            β = 
8+5φ

4Δ
 =

8+5(0.43)

4(4,93)
 = 0, 51 

                 γ=1-β (1+φ) = 1-0, 51(1+0, 43) = 0, 27 

 

On trouve les efforts internes suivants 

HA= - HE = β 
𝑞𝑥𝑙²

8ℎ
 = 0,51x 

1𝑥 30²

8𝑥7
 = 8, 19 Kg 

VA= VE= 
𝑞𝑥𝑙

2
  = 

1𝑥 30

2
= 15Kg 

MB= MD= - β
𝑞𝑥𝑙²

8
 = - 0,51 

1𝑥30²

8
 = - 57,37 kg.m 

MC= γ
𝑞𝑥𝑙²

8
 = 0, 27 

1𝑥30²

8
 = 30, 37kg.m 

V.3.2 Charges verticales vers le haut : 

Calcul sous la charge unitaire : q = 1.0 kg/ml  

HE 

q=01daNl/ml 

+ + 
- 

- 

- - 

1= 30m 

D 

c 

B 

E 

HE 

VE 

A 

VA 
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Figure IV.5 : Représentation des efforts internes, cas des charges verticales vers le haut 

HA= - HE = β 
𝑞𝑥𝑙²

8ℎ
 = 0,51x 

1𝑥 30²

8𝑥7
 = 8, 19 Kg 

VA= VE= 
𝑞𝑥𝑙

2
  = 

1𝑥 30

2
 = 15 Kg 

MB= MD= β
𝑞𝑥𝑙²

8
 = -0, 51 

1𝑥30²

8
 = 57, 37 kg.m 

MC= γ 
𝑞𝑥𝑙²

8
 = 0, 27 

1𝑥30²

8
 = 30, 37 kg.m 

V.3.3 le vent horizontal (pression) calcul sous la charge unitaire : 

q = 1.0 kg/ml 

𝛿 =
5𝐾+12+6φ

8Δ
 = 

5(0,46)+12+6(0.43)

8(4,93)
 = 0,43 

β = 1- 𝛿= 1 – 0, 43 = 0, 57  

 

 

 

+ 

- - 

+ 

+ + 

VE 

A HE E 

VA 

HA

  

B D 

C 

1=30m

  

q =1daN /ml 
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γ= (1+ φ) – ½ = 0,43(1+ 0,43)  – ½ = 0,11 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.6 : Représentation des efforts internes, cas des charges horizontale (pression) 

HE = γ 
𝑞𝑥ℎ

2
 = 0, 43 

1𝑥7

2
 = 1, 51 kg 

HA= q x h – HE = 1x7- 1, 51= 5, 49 kg 

VA= -VE= 
𝑞𝑥ℎ²

2𝑙
  = 

1𝑥 7²

2𝑥30
 = 0.82 Kg 

MB= β
𝑞𝑥ℎ²

2
 = 0, 57

1𝑥7²

2
 = 13, 96 kg.m 

MD= - 𝛿
𝑞𝑥ℎ²

2
 = - 0, 43  

1𝑥7²

2
 = - 10, 53 kg.m  

MC= -γ
𝑞𝑥ℎ²

8
 = 0, 27 

1𝑥30²

8
 = -2, 69 kg.m 

V.3.4 le vent horizontal (dépression) : 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

. Figure IV.7 : Représentation des efforts internes, cas des charges horizontale (dépression) 

VE 
VA 

q =1daN/ml 

B 
D 

- - 

C 

E 
A 

q 

HA 

HE 

- 

+ 

+ 

1= 30m 

C 

D 

 

B 

A 
E 

VA 

HE 

VE 

HA 

_ + 

+ 

_ 

+ 
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HA = γ 
𝑞𝑥ℎ

2
 = 0, 43 

1𝑥7

2
 = 1, 51 kg 

HE= q x h – HA = 1x7- 1, 51= 5, 49 kg 

VE= -VA= - 
𝑞𝑥ℎ²

2𝑙
  = - 

1𝑥 7²

2𝑥30
 =  0.82 Kg 

MB= - β
𝑞𝑥ℎ²

2
 = - 0, 57 

1𝑥7²

2
 = - 13, 96 kg.m 

MD=  𝛿
𝑞𝑥ℎ²

2
 = 0, 43  

1𝑥7²

2
 =  10, 53 kg.m  

MC= γ
𝑞𝑥ℎ²

8
 = 0, 27 

1𝑥30²

8
 = 2, 69 kg.m 

 

V.4 Tableaux récapitulatifs : 

a) Efforts internes sous la charge unitaire 

 

  Réaction d’appuis (daN)  

Actions q (daN/ml) HA HE VA VE 

G 1 8,19 -8,19 15 15 

N 1 8,19 -8,19 15 15 

V1 (horizontale) 1 -1 ,51 -5,49 -0,82 0,82 

V2 (soulèvement) 1 -8 ,19 8,19 -15 -15 

 

Tableau IV.2: Réactions d’appuis  sous une charge unitaire 

 

  Moments (daN.m)  

Actions q (daN/ml) MB MC MD 

G 1 -57, 37 30,37 -57, 37 

N 1 -57, 37 30,37 -57, 37 

V1 (horizontale) 1 10 ,53 2,69 -13 ,96 

V2 (soulèvement) 1 57 ,37 -30,37 57 ,37 

 

Tableau IV. 3: valeurs des moments sous une charge unitaire 
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b) Efforts internes sous les charges actuelles 

  Réaction d’appuis (daN)  

Actions q (daN/ml) HA HE VA VE 

G 181,35 1485,25 -1485,25 2720,25 2720,25 

N 235 1924,65 -1924,65 3525 3525 

V1 (horizontale) 279,76 -422 ,43 -1535,88 -229,40 229,40 

V2 (soulèvement) 370,92 -3037,83 3037,83 -5563,8 -5563,8 

V3=V1+V2  -3460,26 1501,95 -5793,2 -5334,4 

 

Tableau IV.4: Réactions d’appuis  sous  charges actuelles 

 

  Moments (daN.m)  

Actions q (dan/ml) MB MC MD 

G 1 -10404, 04 5507,59 -10404, 04 

N 1 -1348,95 7136,95 -13481,95 

V1 (horizontale) 1 2945 ,87 752,55 -3905 ,44 

V2 (soulèvement) 1 21279 ,68 -11264,84 21279 ,68 

V3=V1+V2  24225,55 -10512,29 17374,24 

Tableau IV. 5: valeurs des moments sous charges actuelles 
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c)combinaisons a l’ELU 

 Réaction d’appuis (daN)  

Combinaisons HA HE VA VE 

1,35G+1,5N 4892,06 -4892,05 8959,83 8959,83 

1,35G+1,35N+1,35V3 -67,98 -2575,73 610,26 1229,64 

G+1,5V3 -3705 ,14 767,67 -5969,55 -5281,35 

Tableau IV.6: combinaisons à l’ELU pour les réactions d’appuis 

 Moments (daN.m)  

Combinaisons MB MC MD 

1,35G+1,5N -34268, 37 18140,67 -3426, 37 

1,35G+1,35N+1,35V3 -458,406 2878,53 -8790, 87 

G+1,5V3 2593,28 -1026,84 15657 ,32 

Tableau IV.7: combinaisons à l’ELU pour les moments 

V.5 Calcul de l’imperfection géométrique globale :(défaut d’aplomb) 

Elles sont prises en compte lorsque la somme des efforts horizontaux est inférieure à15% de 

la somme des efforts verticaux. Elles peuvent être remplacées par un système de forces 

équivalentes calculées pour chaque poteau.  

Nous avons : 

Heq=∅𝑁𝑠𝑑 

 =∅0 x 𝛼𝑛 x 𝛼𝑚 

∅0 = 1/200  

𝛼𝑛 =2/ℎ 

𝛼𝑚 =  √0.5[1 + (
1

𝑚
)]                                         Ø 

 

 

 

 

 

Figure IV.8 : Imperfection géométrique 

Nsd Nsd 

 Ø Nsd 

 Ø en radian 
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Avec :  

 Heq: Effort horizontal équivalent appliqué en tête de chaque poteau.  

 Nsd : Effort normal de compression dans le poteau.  

  : Défaut initial d’aplomb.  

 ∅0 : Valeur de base.  

  : Coefficient de réduction qui tient compte de la hauteur h applicable au poteau.  

  : Coefficient de réduction qui tient compte du nombre de poteaux dans une rangée. 

On trouve :  

h = 10 m : hauteur de la structure. . 

m = 2 : nombre de poteaux dans une file.  

 

𝛼𝑚 =  √0.5[1 + (
1

𝑚
)] =  √0.5[1 + (

1

2
)] = 0.866 

αn= 2√ℎ = 2√10 = 0,63 

φ=
0,866𝑥0,63

200
 = 2, 72 .10-3 

 

V.5.1 Modélisation avec les imperfections  

a)Efforts en pieds de poteaux aux ELU  

Combinaisons Poteau 1  Poteau 2  Somme  

ELU HA(kN) HE(kN) VA(kN) VE(kN) H (kN) V (kN) 

Comb 1 48,92 89,6 -48,92 89,6 0 179,2 

Comb 2 -0,68 6,10 -25,76 12,3 26,44 18,4 

Comb 3 -37,05 -59,69 7,68 -52,81 -29,37 -112,5 

Tableau IV.8: Efforts en pieds des poteaux l’ELU 

Les défauts d’aplomb ne sont pas à considérer si : |𝐻| ≥ 0,15 |𝑉| 

Combinaisons   

(ELU) 0,15 V        |H| ≥ 0,15 |V| 

Comb 01 26.88                 Non 

Comb 02 2.76               oui                       

Comb 03 -16.87                 Oui 

Tableau IV.9 : Prise en compte des défauts d’aplomb 
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Remarque :  

Les défauts d’aplomb ne sont pas à considérer pour les combinaisons 02 et 03car la condition 

H ≥ 0.15  V est vérifiée.  

b)Efforts équivalents en tête des poteaux  

 

 

Combinaisons 

Poteau 1  Poteau 2  

 Nsd  (KN) Heq= φ Nsd 

 (kN) 

Nsd (kN) Heq= φ Nsd 

 (kN) 

    Comb 1 

 

  1,35G+1,5N 

89,6 0,24 89,6 0,24 

 

Tableau IV.10 : Efforts équivalent en tête des poteaux 

V.5.2 Calcul des efforts internes additionnels  

a)Effort horizontal en tête du poteau  

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

  

 

 

                                      Figure IV.9 : Effort horizontal en tête du poteau 

 

1=30m 

P 

C 
B 

D 

E 

A 

HA 

VE 

HE 

VA 

_ _ 

_ 

+ 

+ 
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P= 2x Heq   = 0, 24x2=0, 48 KN 

β = 
1

2
[1 +  

φ(3+2φ)

2Δ
]= 

1

2
[1 +  

0,43(3+2(0,43))

2(4,93)
]= 0, 5842 

𝛿= 
1

2
[1 −  

φ(3+2φ)

2Δ
]=

1

2
[1 − 

0,43(3+2(0,43))

2Δ
]= 0,4158 

 γ = 
φ

2
[1 −  

(1+φ)(3+2φ)

2Δ
]= 

0,43

2
[1 − 

(1+0,43)(3+2(0,43))

2(4,93)
]= 0,0946 

HA =
𝑝

2
[1 + 

φ(3+2φ)

2Δ
]=

0,48

2
[1 +  

0,43(3+2(0,43))

2(4,93)
]= 0, 28 KN 

HE = p - HA = 0, 48 – 0, 28= 0, 2 KN 

VA= -VE= −
𝑝𝑥ℎ

𝑙
  = - 

0,48𝑥7

30
 = - 0,112 KN 

MB= βph = 0, 5842 x 0, 48 x 7 = 1, 96 KN.m 

MC= - γph  =-0, 0946 x 0, 48 x 7= - 0, 32 KN.m 

MD= -  ph  = -0, 4158 x 0, 48 x 7= - 1 ,4 KN.m 

V.5.3 Combinaisons aux ELU avec prise en compte de Heq 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau IV.11: Combinaisons à l’ELU pour les Réactions d’appuis avec prise en compte de. 

He 

 

 

 

 Réaction d’appuis (KN)  

Combinaisons HA HE VA VE 

1,35G+1,5N 48,92 -48,92 89,6 89,6 

p -0,28 -0,2 -0,112 0,112 

1,35G+1,5N+ p 48,64 -49,12 89,49 89,71 

1,35G+1,35N+1,35V3 -0,68 -25,76 6,10 12,3 

G+1,5V3 -37,05 7,68 -59,69 -52,81 
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Tableau IV.12: Combinaisons à l’ELU pour les  Moments avec prise en compte de. Heq 

 V. 6 Choix de la méthode d’analyse :  

Le choix de la méthode d’analyse est conditionné par la valeur du coefficient d’éloignement  

critique αcr 

• Si αc r 10 Structure rigide : analyse élastique au 1er ordre.  

• Si αc r 10 Structure souple : analyse élastique avec prise en compte des effets du2ème 

ordre.  

• Si αc  r 15Structure rigide : analyse plastique.  

V.6.1 Détermination du facteur d’éloignement critique  minimum 𝜶𝒄𝒓:  

          L’importance des effets du second ordre sur une ossature est mesurée par sa 

déformabilité latérale à travers le coefficient d’amplification critique 𝛼𝑐𝑟; Dans le cas de 

portique a faible pente, ce dernier peut être calculé avec la formule approchée suivante pour 

la combinaison d’action considérée.  

𝛼𝑐𝑟 = 
𝐻

𝛿ℎ
 ×  

ℎ

𝑣
 

Avec :  

H : action horizontal total.  

V : action vertical total (prise égale a 10kN : charge horizontale arbitraire) 

h: déplacement horizontal.  

h : hauteur du poteau.  

Ou bien par la relation suivante :  

 Moments (KN.m)  

Combinaisons MB MC MD 

1,35G+1,5N -342, 68 181,41 -342,68 

p 1,96 -1,4 -0,31 

1,35G+1,5N+ p -340,72 180,01 -342,99 

1,35G+1,35N+1,35V3 4, 58 28,78 -87, 91 

G+1,5V3 259 ,34 -102,61 156 ,57 
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1

𝛼 𝑐𝑟 
 = 

𝑉 𝑠𝑑

𝑉 𝑐𝑟
=  

𝑁 𝑠𝑑 .𝑡

𝑁 𝑐𝑟 .𝑡 
+ ( 4 + 3.3. 𝑅)

𝑁 𝑠𝑑 .𝑃

𝑁 𝑠𝑑 .𝑃 
 

Nsd.p : effort axial de compression dans le poteau  

Ncr.p : effort critique d’Euler dans le poteau  

Nsd.t : effort axial de compression dans la traverse  

Ncr.t : effort critique d’Euler dans la traverse  

R = 
𝑙1 𝑠

𝐼2 ℎ
 = 

𝑆

ℎ
=  

15,3

7
2,18 ………….. ( l1=l2 ) 

I : le moment d’inertie de l’IPE 450 suivant l’axe yy (estimé)  

Ncr.p= 
𝜋2𝐸𝐼

ℎ²
 =

𝜋2𝑥2,1𝑥 𝑥33740

700²
=  14271,44KN  

Ncr.t =
𝜋2𝐸𝐼

𝑆²
=

𝜋2𝑥2,1𝑥 𝑥33740

1530²
= 2987.31kN  

Sous la combinaison 1.35G+1.5N :   

Nsd.t=89.6sin11.30+48.92cos11.30=65.52KN  

Nsd.p=89.6KN  

1

αc r
 =

𝑉𝑠𝑑

  𝑉𝑐𝑟
 = 

65.52

2987.3
 + (4+ 3,3 (2,18)) 

65,52

14271,44
 = 0,07  

αc r > 10 

Donc la structure est rigide.  

On opte pour la méthode élastique au 1er ordre.  

V.7 Pré-dimensionnement de la traverse  

a )Moments sous la combinaison : 1.35G + 1.5N 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

Figure IV.10 : Moments sous la combinaison 1.35G + 1.5N  

q=4,16KN /ml 

MD=-342,68 daN /ml 

 

Mc=181,41 KN /ml 

 

MD=-342,68daN /ml 

 

C 

B 
D 

A E 

+ + 

_ _ 
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b) Moments sous la charge équivalente totale Heq 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

Figure IV.11 : Moments sous la charge équivalente totale  

 

c) Moments maximaux sollicitant la traverse 

 Action vers le bas : (charges de gravités) 

       Sous la combinaison : 1.35G + 1.5N + P 

 Aux appuis : MD = -342,99 KN.m 

 Au faitage : MC = 180,01  KN.m  

 Action vers le haut : 

    Sous la combinaison : G + 1.5V3 

 Aux appuis : MB = 259,34 KN.m 

 Au faitage : MC = -102,61  KN.m  

d).Calcul préliminaire 

𝑴𝒚.𝒔𝒅  ≤  𝑴𝒑𝒍𝒚 =  
𝑾𝒑𝒍𝒚× 𝒇𝒚

Ɣ𝑴𝑶
         𝑾𝒑𝒍𝒚  ≥

𝑴𝒚.𝒔𝒅× Ɣ𝑴𝑶

𝒇𝒚
 

Wply≥ 
342,99𝑥 1.1𝑥 10²

23,5
= 1605, 48 cm3 

Soit un IPE 450     𝑊𝑝𝑙𝑦= 1702𝑐𝑚3 

 

Meq=0,48KN.m 

_ _ 

+ 

_ 

+ 

MC= - 1,4 KN.m 

MB=1,96KN.m 
MD=0,31KN.m 

C 

B 

D 

A E 
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Remarque : 

Les profilés choisis sont surestimés pour tenir compte des effets de flambement, de 

déversement et de la flèche.  

V.7.1 Vérification de la traverse a l’ELS :  

V.7.1.1 Vérification de la flèche :  

- Le calcul de la flèche est réalisé au faîtage de la traverse, en C, sous l’action combinée non 

pondérée de : G + N  

- La flèche maximale au faîtage est donnée par la formule suivante :  

𝑦𝑚𝑎𝑥 =  
1

384 𝐸𝐼𝑦

(5𝑞𝐼4 − 48𝑀𝐵 . 𝐼2) ≤  𝛿𝑚𝑎𝑥 =  
1

200
 

q=G+N =1, 81+2, 35 = 4, 16KN/ml  

E = 2.1x104kN/cm2 

Iy= 33740 cm4 

l= 30 m  

MB = 238,86kN.m (sous la combinaison G+N)  

Ymax = 
1

384𝑥 2,1𝑥104x33740
 (5x4,16x10-2x 30004 – 48x238,86x10²x 3000²) =  23,99 cm  

Ymax = 23,99 cm >𝛿max =
𝑙

200
= 

3000

200
 = 15…….flèche non vérifiée 

On augmente la section, on passe à un IPE550 

Iy= 67120 cm4 

Ymax= 
1

384𝑥 2,1𝑥104x67120
 (5x4,16x10-2x 30004 – 48x238,86x10²x 3000²) =  12,063 cm  

Ymax = 12,063 cm <𝛿max =
𝑙

200
= 

3000

200
 = 15…….condition vérifiée 

V.7.2 Vérification de la traverse a l’ELU  

V.7.2.1 Vérification de la section à la résistance :  

 Bilan des efforts : 

𝑀𝑦.𝑠𝑑= 342.99 𝐾𝑁. 𝑚 

𝑁𝑠𝑑= 89.6 sin 11.30 + 48.92 cos 11.30 = 65.52𝑘𝑁 

𝑉𝑧.𝑠𝑑= 82.6 cos 11.30 – 57.01 sin 11.30 = 78.27𝑘𝑁 
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 Les caractéristiques du profilé IPE 550  

𝐺 (𝐾𝑔⁄𝑚) ℎ (𝑚𝑚) 𝑏 (𝑚𝑚) 𝑑 (𝑚𝑚) 𝑡𝑤 (𝑚𝑚) 𝑡𝑓 (𝑚𝑚) 𝐴 (𝑐𝑚2) 

106 550 210    467,6 11,1 17, 2 134 

𝐼𝑦 (𝑐𝑚4) 𝐼𝑧 (𝑐𝑚4) 𝑊𝑝𝑙𝑦 (𝑐𝑚3) 𝑊𝑝𝑙𝑧 (𝑐𝑚3) 𝑖𝑦 (𝑐𝑚) 𝑖𝑧 (𝑐𝑚) 𝑊𝑒𝑙𝑦 (𝑐𝑚3) 

541 2668 2787 401 22,4 2668 2440 

 

Tableau IV .1 3: caractéristique d’UPE140 

 Classe de la section  

D’après le tableau de profile IPE 550 est de classe 1 

 

 

 

  

 

 

 

 

Figure IV.12 : Efforts appliqués sur chaque extrémité d’une traverse à l’ELU avec 

prise en compte de Heq.  

a) Incidence de l’effort tranchant  

Si Vz.sd ≤ 0.5 Vpl.Rd  il n’y a pas d’interaction entre le moment fléchissant et l’effort 

tranchant 

 𝑉𝑧.𝑠𝑑= 78.27 𝑘𝑁 

 VplzRd =
AVZ(fy/√3  )

үM0
 =

72.3 (23,5/√3  )

1.1
=891.76 KN 

 𝑉𝑧.𝑠𝑑= 78.27𝑘𝑁<𝑉𝑝𝑙𝑧.𝑅𝑑= 891.76𝑘𝑁  … …Condition 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

 

 

89 ,71KN 

MD= -342,99KN.m 

Mc=180,1KN.m 

49,12KN 

q= 4,16KN /ml 

D 

C 

𝑁𝑠𝑑 

𝑁𝑠𝑑 
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La condition est vérifiée, donc il n’y a pas d’interaction entre le moment résistant et l’effort 

normal.  

 

 

 

 

 

 

 

                                                     y                          y 

 

 

 

Figure IV.13 : Effort tranchant dans le plan de l’âme et la section cisaillée 

b) Incidence de l’effort normal :  

Si : NSd ≤ Min (0.25 Npl,Rd ; 0.5AW.fy /𝛄𝐌𝟎).Il n’y a pas d’interaction entre le moment 

résistant et l’effort normal.  

Nsd= 65, 52 KN  

𝑁𝑝𝐼 . 𝑅𝑑 =  
𝐴. 𝑓. 𝑦

Ɣ 𝑀𝑂
 

0,25Npl.Rd= 0,25x2862, 72=715, 68 KN 

Aw= A-Avz= 134 – 72, 3 = 61, 7 cm² 

0.5AW.fy /γM0 = 0.5x 61, 7 x23, 5 /1.1 = 659, 06 KN  

NSd = 65,52KN< Min (0.25 Npl, Rd= 715,68KN; 0.5AW.fy /γM0= 659,06KN). ..Condition 

vérifiée 

NSd  = 65,83 KN< 0.5Aw.fy /γM0= 659,06KN……………….condition vérifiée.  

La condition est vérifiée, donc il n’y a pas d’interaction entre le moment résistant et l’effort 

normal.  

C) Vérification de la section à la résistance :  

On doit vérifier que : My.sd≤Mc.Rd  

Mc.Rd=M ply; Rd=Wpl y X 
𝑓𝑦

ү𝑀0 
=

2787𝑋23.5

1.1
= 59540.45 KN.cm 

VSd 

z 

Avz 

Z 
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My.sd= 342,99 KN.m = 34299 KN.cm 

My.sd= 34299  KN.cm <Mc.Rd= 59540.45  KN.cm ………………………condition vérifiée.  

V.7.2.2 Vérification de l’élément aux instabilités :  

La vérification aux instabilités est donnée par les formules suivantes 

a)Flexion composée avec risque de flambement : 

𝑁𝑠𝑑

𝑋𝑚𝑎𝑥 × 𝑁𝑝𝑡 .𝑅𝑑
 + 

𝐾𝑦 × 𝑀𝑦.𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙 .𝑦 .𝑅𝑑
 ≤ 1 

b)Flexion composée avec risque de déversement  

𝑁𝑠𝑑

𝑋𝑧 × 𝑁𝑝𝑡 .𝑅𝑑
 + 

𝐾𝐿𝑇 × 𝑀𝑦.𝑠𝑑

𝑋𝐿𝑇  × 𝑀𝑝𝑙 .𝑦 .𝑅𝑑
 ≤ 1 

 Action vers le bas  

a)Flexion composée avec risque de flambement  

 Calcul du coefficient de réduction minimale pour le flambement 𝝌𝒎𝒊𝒏 
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Flambement par rapport à l’axe fort yy (dans  le 

plan du portique) :  

 Longueur de flambement : ly 

=
1500

cos 11,30
= 1529,65cm (longueur de la traverse).  

 Calcul de l’élancement :  

λy= 
ly 

𝑖𝑦
 = 

1529,65

22,4
 = 68,28 

 

 Calcul d’élancement réduit :  

 

  λ1 =𝜋[
𝐸

𝑓𝑦
]0,5= 𝜋[

2.1𝑥106

235
]0,5 = 93,9 

 

𝜆𝑍
̅̅ ̅ =  

𝜆𝑧

𝜆1
  [𝛽𝐴]0.5 ; 𝛽𝐴 = 1(section 1 ,2 et 3)  

 

y= 
 λy

λ1
 = 

68,28

93,9
 = 0,72 

 

 Choix de la courbe de flambement :  

Le tableau 5.5.3 de l’Eurocode 3, partie 1-1 nous 

donne le choix de la courbe de  

flambement en fonction du type de la section  
ℎ

𝑏
= 

550

210
 = 2,61 mm >1,2 mm  

Suivant y-y : courbe a  α = 0.21  

 Facteur de réduction  

χ𝑦= 0,8382 (tableau du coefficient de flambementχde 

la courbe a)  

 Flambement par rapport à l’axe faible zz (hors le 

plan du portique) :  

 

 Longueur de flambement :  

lz =
750

cos 11,30
= 764,43 cm (maintien par les pannes 

reliées à la poutre au vent).  

 Calcul de l’élancement :  

      λz= 
lz 

𝑖𝑧
 = 

764,82

4,45
 = 171,86 

 

 Calcul d’élancement réduit : 

 

λ1 =𝜋[
𝐸

𝑓𝑦
]0,5 = 𝜋[

2.1𝑥106

235
]0,5 = 93,9 

 

𝜆𝑍
̅̅ ̅ =  

𝜆𝑧

𝜆1
  [𝛽𝐴]0.5 ; 𝛽𝐴 = 1(section 1 ,2 et 3)  

 

Z= 
 λz

λ1
 = 

171,86

93,9
 = 1,83 

 

 Choix de la courbe de flambement :  

Le tableau 5.5.3 de l’Eurocode 3, partie 1-1 nous 

donne le choix de la courbe de flambement en 

fonction du type de la section 
ℎ

𝑏
= 

550

210
 = 2,61 mm >1,2  mm  

Suivant z-z: courbe b   α = 0.34  

 

 Facteur de réduction  

χ𝑧= 0,2499(tableau du coefficient de flambementχde 

la courbe b)  

 

χ𝑚𝑖𝑛= min (0, 8382; 0, 2499) χ𝑚𝑖𝑛= 0,2499 

 Calcul du coefficient ky :  

Formules tirées de l’article (5-5-4) de l’Eurocode 03 :  

𝑘𝑦 = 1 −  
µ𝑦  × 𝑁 𝑠𝑑

𝑋𝑦  × 𝐴 ×  𝑓𝑦
 ≤ 1.5 

Avec :   𝜇𝑦 = (2 βMy– 4) + 
𝑊𝑝𝑙𝑦− 𝑊𝑒𝑙𝑦

𝑊𝑒𝑙𝑦
 ≤ 0.9 



Chapitre IV                                                                    Etude des portiques   

75 

 

Où : βMy Facteur de moment uniforme équivalent (Figure 5-5-3 Eurocode 03).  

𝛽𝑀𝑦 =  𝛽𝑀𝜑 +  
𝑀𝜑

𝛥 𝑀
 ( 𝛽𝑀𝜑 - 𝛽𝑀𝜑) 

• 𝛽𝑀𝜑 =1.8 – 0.7φ  

• φ =
𝑀𝑎

𝑀𝑏
 = 

−180,01

342,99
 = - 0,52 

• 𝛽𝑀𝜑 =1.8 – [0.7x(- 0,52 )]= 2,164 

• MQ =
𝑞.𝑙²

8
 = 

4,16𝑥15²

8
 = 117 KN.m  

• ∆𝑀= 180,1+342,99 = 523,09 KN.m  

• 𝛽𝑀𝜑 =1.3 Cas de charge uniformément répartie.  

• BMy = 2,164 +
117

523,09
 (1,3-2,164) = 1,97 

• 𝜇𝑦= 0,72 (2x1,97-4)+
2787−2440

3440
 = 0,1 

On aura donc : 

Ky = 1- 
0,1𝑥65,52

0,8382𝑥134𝑥23,5
 = 1 

Vérification au flambement :  

𝑁𝑠𝑑

χmin.Npl,Rd
 + 

Ky.My.sd

Npl.Rd 
 =  

65,52

0,2499x 2862,72
 + 

1𝑥342,99

595,4045
 = 0,66 < 1…………condition vérifiée 

b) Vérification vis-à-vis du déversement  

Déversement = Flambement latéral de la partie comprimée +Rotation de la section 

transversale.  

Semelle supérieure  

La semelle supérieure qui est comprimée sous l’action des charges verticales descendantes 

est susceptible de déverser entre les points de maintiens latéraux. Les formules de 

vérification de l’élément aux instabilités sont les suivantes :  

 Calcul du coefficient de réduction pour le déversement : 

Calcul de l’élancement réduit vis-à-vis du déversement λLT 

𝜆𝑍
̅̅ ̅ =  

𝜆𝑧

𝜆1
  [𝛽𝐴]0.5 ; 𝛽𝐴 = 1(Section 1, 2 et 3) 

 Calcul d’élancement réduit :  

λ1 =𝜋[
𝐸

𝑓𝑦
]0,5 = 𝜋[

2.1𝑥104

235
]0,5 = 93,9 
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𝜆𝐿𝑇 =  
𝐿/𝑖𝑍

𝐶1
0.5 [ 1 +  

1

20
 ( 

𝐿/𝑖𝑍

ℎ/𝑡𝑓
)]0.25

 

aveciz = 4,45cm ; h = 55cm ; tf = 1,12cm. ; L = 160cm 

 

Avec :                                            C1=1.88 – 1.4 ѱ + 0.52 2 ≤ 2.7   

 ѱ =
𝑀𝑎

𝑀𝑏
 avec - 1 ≤𝜓≤ 1  

[𝑀𝑎<𝑀𝑏] : Moments aux extrémités du tronçon.  

 

Calcul du moment au point quelconque P  

l= 7, 64m : Longueur de flambement latérale 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

  

 

Figure IV.14 : Calcul du moment au point quelconque P 

 

• 𝑀𝑝= 89,71x – 342,99 – 49,42(0.199)-4,16( 
x2

2
) 

• 𝑀𝑝= −2,08𝑥2 +79,87𝑥 −342,99 

• 𝑀𝑎= 𝑀𝑝(𝑥 = 7,64𝑚) = −2,08(7,64)2 +79,87(7,64)−342,99 

• 𝑀𝑎= 𝑀𝑝= 145,80KN.m  

 =
𝑀𝑎

𝑀𝑏
 = 

145,80

342,99
 =  -0,425 

 

MD=-342,99kN.m 

Mc=180,1KN.m 

49,12kN.m 

 

q=4, 16KN/ml 

89,71 KN 

C 

P D 

X 
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C1=1.88 – 1.4 (-0,425) + 0.52 (-0,425)2 = 2,56< 2.7 

λLT=
764/4.45

(2.56)0.5[1+1/20(
764/4.45

55
1.17

)²]∧0.25

=85.84 

et LT = 
85,84

93,9
 = 0,91> 0,4  il ya un risqué pour le déversement 

: Facteur d’imperfection pour le déversement.  

 

𝛼𝐿𝑇= 0.21 :pour les sections laminées.  

𝛼𝐿𝑇= 0.49 : pour les sections soudées. 

Le tableau 5.5.3 de l’Eurocode 3, partie 1-1 nous donne le choix de la courbe de flambement 

en fonction du type de la section  

 Section laminé : 𝛼𝐿𝑇=0.21   

 Courbe de flambement a 

 

ℎ

𝑏
= 

550

210
 = 2,61 mm > 1,2 

Coefficient de réduction pour le déversement 𝑳𝑻: 

χ𝐿𝑇= 0,7273     (tableau du coefficient de flambementχde la courbe a)  

• Calcul du coefficient 𝐤𝑳𝑻: 

Formules tirées de l’article (5-5-4) de l’Eurocode 03 :  

𝑘𝐿𝑇

µ𝐿𝑇.  𝑁𝑠𝑑

𝑋𝑍 .  𝐴 . 𝑓𝑦
 ≤ 1.5 

Avec     

𝛽𝑀𝐿𝑇=𝛽𝑀𝜑 =1.8 – 0.7φ=1.8 – 0.7x (-0,425) = 2,01 

𝜇𝐿𝑇=0.15(1,83).( 2,01)−0.15 = 0,05 

On aura donc : 

KLT = 1- 
0,05𝑥65,52

0,2499𝑥134𝑥23,5
 = 1 < 1,5 

Vérification au déversement 

𝑁𝑠𝑑

χz .Npl,Rd
 + 

.KLT.My.sd

χLT .Npl.Rd 
 =  

65,52

0,2499x2862,72
 + 

1𝑥342,99

595,4045
 = 0,67< 1…………condition vérifiée 
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 Action vers le haut:  

La semelle inférieure qui est comprimée sous l’action du vent de soulèvement est 

susceptible de déverser du moment qu’elle est libre sur toute sa longueur  Bilan des 

efforts pour les charges ascendantes :  

 Bilan des efforts : 

𝑀𝑦.𝑠𝑑= 359.34 𝐾𝑁. 𝑚 

𝑁𝑠𝑑= -59.69 sin 11.30 - 37.05 cos 11.30 =- 48.027 𝑘𝑁 

𝑉𝑧.𝑠𝑑= -37.05 cos 11.30 + 59.69 sin 11.30 = -24.63𝑘𝑁 

 

 

 

 

  

 

                    

Figure IV.15 : Sollicitation sur la traverse, cas de charges ascendantes 

a) Vérification au déversement :  

 L’effort Nsd est un effort de traction sous l’action du vent de soulèvement. Le déversement est         

plus contraint quand l’effort de traction est négligeable 

La formule de vérification au déversement devient :  

𝑀𝑦.𝑠𝑑

𝑋𝐿𝑇  × 𝑀𝑝𝑙 .𝑦 .𝑅𝑑
 ≤ 1  

 Calcul du coefficient de réduction pour le déversement 𝝌𝑳𝑻: 

L’élancement réduit𝜆𝑍 sera déterminé par la formule suivante :  

λy= 
𝜆𝐿𝑇

𝜆1
(√𝛽𝑤)    avec       𝛽𝑤= 1 car la section est de classe 01.  

Ou :   

𝜆1 = 93.9  𝑒𝑡 =√
235

𝑓𝑦
 

𝜆𝐿𝑇 =  
𝐿/𝑖𝑍

𝐶1
0.5 [ 1+ 

1

20
 ( 

𝐿/𝑖𝑍
ℎ/𝑡𝑓

)]0.25
        avec  iz = 4,45cm ; h = 55cm ; tf = 1,12cm.  

Avec :                                            C1=1.88 – 1.4  + 0.52 2 ≤ 2.7   

59.69kN 

37.05kN 

Nsd 

Nsd 

259.34kN.m 

-102.61kN.m 
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  ψ = 
𝑀𝑎

𝑀𝑏
 avec - 1 ≤𝜓≤ 1  

[𝑀𝑎<𝑀𝑏] : Moments aux extrémités du tronçon.  

𝑀𝑎= −102.61𝑘𝑁<𝑀𝑏= 259.34𝑘𝑁 

 =
𝑀𝑎

𝑀𝑏
 = 

−102,61

259,34
 = - 0,395 

C1=1.88 – 1.4 (−0,395) + 0.52 (−0,395)2 = 2,35< 2.7 

λLT=
765/4.45

(2.35)0.5[1+1/20(
750/4.45

55
1.17

)²]∧0.25

=98.66 

et LT = 
98,66

93,9
 = 1,05 > 0,4  il ya un risqué pour le déversement 

𝛼: Facteur d’imperfection pour le déversement.  

𝛼𝐿𝑇= 0.21 :pour les sections laminées.  

𝛼𝐿𝑇= 0.49 : pour les sections soudées. 

Le tableau 5.5.3 de l’Eurocode 3, partie 1-1 nous donne le choix de la courbe de flambement 

en fonction du type de la section  

 Section laminé : 𝛼𝐿𝑇=0.21   

Courbe de flambement a 

 

ℎ

𝑏
= 

550

210
 = 2,61 mm > 1,2 

χ𝐿𝑇= 0,6306     (tableau du coefficient de flambementχde la courbe a)  

Mysd

𝒳LT.Mpl.yRd
 = 

259,34

0,6306x595,40
 = 0,69 < 1 …………condition vérifiée 

Conclusion :  

L’élément est vérifiée au flambement et au déversement dans le cas de charges ascendantes 

et    descendantes, on conclut que le profilé laminé choisi (IPE 550) est vérifiée aux états 

limites  ultimes et de services donc vérifiée a la sécurité et convient comme Traverse du 

portique.  

V.8  Vérification  des poteaux :  

 Bilan des efforts : 

𝑀𝑦.𝑠𝑑= -342.99 𝐾𝑁. 𝑚 

𝑁𝑠𝑑= 89.71 𝑘𝑁 

𝑉𝑧.𝑠𝑑= -49.12 𝑘𝑁 
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V.8.1 Vérification de l’élément aux instabilités :  

La vérification aux instabilités est donnée par les formules suivantes :  

   C) Flexion composée avec risque de flambement :  

𝑁𝑠𝑑

𝑋𝑚𝑖𝑛 × 𝑁𝑝𝑙 .𝑅𝑑
 + 

𝐾𝑦 × 𝑀𝑦.𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙 .𝑦 .𝑅𝑑
 ≤ 1 

c) Flexion composée avec risque de déversement : 

𝑁𝑠𝑑

𝑋𝑍 × 𝑁𝑝𝐿 .𝑅𝑑
 + 

𝐾𝐿𝑇 × 𝑀𝑦.𝑠𝑑

𝑋𝐿𝑇×𝑀𝑝𝑙 .𝑦 .𝑅𝑑
 ≤ 1 

a) Vérification vis-à-vis du flambement : 

 Calcul du coefficient de réduction minimale pour le flambement 𝝌𝒎𝒊𝒏: 
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Flambement par rapport à l’axe fort yy (dans  le 

plan du portique) :  

 Longueur de flambement :            ly 

=700 cm   

 Calcul de l’élancement :  

      λy= 
ly 

𝑖𝑦
 = 

700

22,4
 = 31,25 

 Calcul d’élancement réduit :  

 λ1 =𝜋[
𝐸

𝑓𝑦
]0,5 = 𝜋[

2.1𝑥106

235
]0,5 = 93,9 

 

𝜆𝑍
̅̅ ̅ =  

𝜆𝑧

𝜆1
  [𝛽𝐴]0.5 ; 𝛽𝐴 = 1(section 1 ,2 et 3)  

 

y= 
 λy

λ1
 = 

31,25

93,9
 = 0,33 

 

 Choix de la courbe de flambement :  

Le tableau 5.5.3 de l’Eurocode 3, partie 1-1 nous 

donne le choix de la courbe de  

flambement en fonction du type de la section  

 

ℎ

𝑏
= 

550

210
 = 2,61 mm > 1.2 mm  

  Suivant y-y : courbe a  α = 0.21  

 Facteur de réduction  

χ𝑦= 0,9704 (tableau du coefficient de flambementχde 

la courbe a)  

 Flambement par rapport à l’axe faible zz (hors le 

plan du portique) :  

 

 Longueur de flambement :  

lz =160cm 

 Calcul de l’élancement :  

      λz= 
lz 

𝑖𝑧
 = 

160

4,45
 = 35,95 

 Calcul d’élancement réduit : 

λ1 =𝜋[
𝐸

𝑓𝑦
]0,5 = 𝜋[

2.1𝑥 106  

235
]0,5 = 93,9 

 

𝜆𝑍
̅̅ ̅ =  

𝜆𝑧

𝜆1
  [𝛽𝐴]0.5 ; 𝛽𝐴 = 1(section 1 ,2 et 3)  

 

Z= 
 λz

λ1
 = 

35,95

93,9
 = 0,38 

 Choix de la courbe de flambement :  

Le tableau 5.5.3 de l’Eurocode 3, partie 1-1 nous 

donne le choix de la courbe de flambement en 

fonction du type de la section 

ℎ

𝑏
= 

550

210
 = 2,61 mm > 1.2  mm  

Suivant z-z: courbe b   α = 0.34  

 Facteur de réduction  

χ𝑧= 0,9339(tableau du coefficient de flambementχde 

la courbe b)  

𝜒𝑚𝑖𝑛= min (𝜒𝑦; 𝜒𝑧) = min (0, 9339; 0, 9704) = 0, 9339 

 Calcul du coefficient ky  

Formules tirées de l’article (5-5-4) de l’Eurocode 03 :  

𝑘𝐿𝑇 = 1 −  
µ𝑦 .𝑁 𝑠𝑑

𝑋𝑦 .  𝐴 .𝑓𝑦
 ≤ 1.5 

Avec :   𝜇𝑦 =λ(2 βMy–  4) + 
𝑊𝑝𝑙𝑦− 𝑊𝑒𝑙𝑦

𝑊𝑒𝑙𝑦
 ≤ 0.9 

Où : βMy Facteur de moment uniforme équivalent (Figure 5-5-3 Eurocode 03).  
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Calcul du facteur de moment uniforme équivalent βMy  

Cas de moment d’extrémité 

Où :βMyFacteur de moment uniforme équivalent (Figure 5-5-3 Eurocode 03).  

Le facteur βMy doit être calculé en considérant le diagramme des moments fléchissant 

sur la longueur du tronçon entre points de maintien de flambement dans le plan 

considéré. Dans notre cas le tronçon de barre pour le calcul βMyne peut être le même 

que βMy  

• φ =
𝑀𝑎

𝑀𝑏
 = 

0

−342,99
 = 0 

• 𝛽𝑀𝜑 = BMy =1.8  

• 𝜇𝑦= 0,33 (2x1,8-4)+
2787−2440

3440
 = 0,01 

 On aura donc :  

 

Ky = 1- 
0,01𝑥89,71

0,9704𝑥134𝑥23,5
 = 1 < 1,5 

 

Figure IV.16 : Moments en tête                                               

et en pied  du poteau 

Vérification au flambement  

𝑁𝑠𝑑

χmin.Npl,Rd
 + 

Ky.My.sd

Npl.Rd 
 =  

89,71

0,9339x 2862,72
 + 

1𝑥342,99

595,4045
 = 0,6 < 1…………condition vérifiée 

b) Vérification au déversement 

 Calcul du coefficient de réduction pour le déversement : 

Calcul de l’élancement réduit vis-à-vis du déversement λLT 

𝜆𝑍
̅̅ ̅ =  

𝜆𝑧

𝜆1
  [𝛽𝐴]0.5 ; 𝛽𝐴 = 1  (Section 1, 2 et 3) 

 

 Calcul d’élancement réduit :  

λ1 =𝜋[
𝐸

𝑓𝑦
]0,5 = 𝜋[

2.1𝑥106

235
]0,5 = 93,9 

𝜆𝐿𝑇 =  
𝐿/𝑖𝑍

𝐶1
0.5 [ 1+ 

1

20
 ( 

𝐿/𝑖𝑍
ℎ/𝑡𝑓

)]0.25
    avec   iz = 4,45cm ; h = 55cm ; tf = 1,12cm. ; L = 160cm 

Avec :                                           C1=1.88 – 1.4  + 0.52 2 ≤ 2.7   

𝑀𝑏 

Tronçon étudie pour 

Le flambement 

autour 

𝑀𝑎 
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ψ = 
𝑀𝑎

𝑀𝑏
avec - 1 ≤𝜓≤ 1  

[𝑀𝑎<𝑀𝑏] : Moments aux extrémités du tronçon.  

Ma = My.sd(h = 5,4 cm) = 
342,59𝑥5,4

7
 = 264,59 KN.m 

 =
𝑀𝑎

𝑀𝑏
 = 

264,59

242,99
 =  0,77 

C1=1.88 – 1.4 (−0,77) + 0.52 (−0,77)2 = 1,03< 2.7 

λLT=
160/4.45

(1.03)0.5[1+1/20(
160/4.45

55
1.17

)²]∧0.25

=34.88 et  LT = 
34,88

93,9
 = 0,37 > 0,4   il ya un risqué pour le 

déversement :  

Facteur d’imperfection pour le déversement.  

𝛼𝐿𝑇= 0.21 :pour les sections laminées.  

𝛼𝐿𝑇= 0.49 : pour les sections soudées. 

Le tableau 5.5.3 de l’Eurocode 3, partie 1-1 nous donne le choix de la courbe de flambement 

en fonction du type de la section  

 Section laminé : 𝛼𝐿𝑇=0.21   

Courbe de flambement a 

ℎ

𝑏
= 

550

210
 = 2,61 mm > 1,2 

Coefficient de réduction pour le déversement 𝑳𝑻: 

χ𝐿𝑇= 0,9605     (tableau du coefficient de flambementχde la courbe a)  

• Calcul du coefficient 𝐤𝑳𝑻: 

Formules tirées de l’article (5-5-4) de l’Eurocode 03 :  

𝑘𝐿𝑇 = 1 −  
µ𝐿𝑇 .𝑁 𝑠𝑑

𝑋𝑧 .  𝐴 .𝑓𝑦
 ≤ 1.5 

Avec    µ𝐿𝑇 = 0.15 𝜆𝑧
̅̅̅𝛽𝑀𝐿𝑇 − 0.15 ≤ 0.9 

𝛽𝑀𝐿𝑇=𝛽𝑀𝜑 =1.8 – 0.7φ=1.8 – 0.7x(0,77) = 1,261  

𝜇𝐿𝑇=0.15(0,37).(1,261)−0.15 = - 0,078  

On aura donc : 

KLT = 1- 
0,01𝑥87,71

0,9339𝑥134𝑥23,5
 = 1,002 < 1,5 

Vérification au déversement 

𝑁𝑠𝑑

χz .Npl,Rd
 + 

.KLT.My.sd

χLT .Npl.Rd 
 =  

89,71

0,9339x 2862,72
 + 

1𝑥342,99

595,4045
 = 0,6 < 1…………condition vérifiée 
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V.9 Conclusion: 

L’élément est vérifié au flambement et au déversement, on conclut que le profilé 

laminé choisi (IPE 550) est adéquat et convient comme poteau du portique 

 

Conclusion générale :  

L’étude que nous avons effectuée nous a permis de déterminer la nature des profilées des 

éléments de portique, qui devront résister aux différentes sollicitations et voici les profilés 

qui ont été retenus après les vérifications pour différents éléments :  

•  La traverse : IPE550 / Le poteau : IPE550 
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Chapitre V                                                            Calcul des contreventements 

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 telles que le vent, séismes, chocs, … Ils sont alors 

conçus pour acheminer les charges horizontales jusqu’aux fondations.  

V.1Dispositions des contreventements :  

Nos contreventements sont disposés suivant les versants de la toiture dans les 2 travées 

de rives, dans le but de reprendre les efforts longitudinaux dues au vent, vu que le portique 

principal joue le rôle du contreventement transversal. Ils sont composés principalement d’une 

poutre au vent qui reçois les efforts du vent et les transmet vers les palées de stabilité qui joue le 

rôle des appuis de cette poutre à treillis et les transmettent vers le sol de fondation.  

V.2Calcul de la poutre au vent en pignon :  

Cette poutre sera calculée comme une poutre treillis reposant sur deux appuis (palées de 

stabilité). Elle sera soumise à des forces horizontales.  

V.2.1Effort du vent sur les pignons :  

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

aux potelets, puis à la traverse du portique de rive. Ce dernier n’étant pas rigide transversalement, 

il est nécessaire de le stabiliser en construisant un dispositif, tant dans le plan de la toiture (poutre 

au vent) que dans le plan vertical (palée de stabilité).  

V.2.2Evaluation des efforts horizontaux en tête des potelets :   

 

Figure  V.1 : schéma statique de la poutre au vent 
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Comme on l’a vu dans l’étude au vent (chapitre 2) 

La valeur de C’est donnée ci-dessous 

 

• Le coefficient de réduction :  

∑ Cr= CeD+ CeE= 0.8 + 0.3 = 1.1  

 La pression dynamique Qdyn: 

Qdyn = qref × Ce = 37,5x 1,781 = 66,79 daN/ m² 

 La pression du vent : 

 v = Qj = Cd ×qdyn× Cr = 0,91 × 66.79×1.1 = 66.85daN/m2 avec : Cd = 0,91.  

On a aussi une force de frottement (cas de vent perpendiculaire au pignon) :  

Ffr=3677, 99daN (chapitre 2). 

a )Calcul des efforts appliqués sur la pouter au vent sont: 

F1 = (v x
h1

2
x 

4

2
 )+ 

𝐹𝑟

14
  = F1 = (66, 85 x

7

2
 x 

4

2
 )+ 

3677,63

14
 = 730,63 daN 

F2 = (v x
h2

2
 x 4) +

𝐹𝑟

7
  = F1 = (66,85 x

7,79

2
 x4) +

3677,63

7
 = 1566,89daN 

F3 = (v x
h3

2
 x

(4+4.5)

2
) + 

𝐹𝑟

7
   = (66,85 x

8,59

2
 x

(4+4.5)

2
) + 

3677,63

7
 = 1745,63 daN 

F4 = (v x
h4

2
 x

(5+4.5)

2
) + 

𝐹𝑟

7
 =(66,85 x

9,5

2
 x

(4.5+5)

2
) + 

3677,63

7
 = 2033,67 daN 

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 leurs grands élancements, 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 du versant est une poutre à treillis supposée horizontale. 

Par la méthode des coupures 

On établit que l’effort Fd dans les diagonales d’extrémité (les plus sollicitées) est donné comme 

suit :  

Fd. Cosθ + F1 = R  
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Avec :  

R= 
2𝐹1+2𝐹2+2𝐹3+2𝐹4

2
 = 

2(730.63)+2(1566,89)+2(1745,63)+2 (2033,67)

2
=  6076,82 𝑑𝑎𝑁 

tan 𝜃 =
4

5
 ө =arctg 

4

5
 =38,7° 

Fd = 
𝑅−𝐹1

𝐶𝑂𝑆 38,7
 = 

6076,82−730,63

𝐶0𝑆 38,7
 =  6850.30  daN 

Nsd = 1, 5Fd = 1.5 x 6850, 30=  10275, 45 daN 

Nsd = 102, 75kN 

c) Section de la diagonale :  

Calcul de la section brute A :  

Nsd Npl, Rd= 
𝐴𝑥𝑓𝑦

ү𝑀0
 

A ≥ 
Nsd

𝑓𝑦𝑥ү𝑀0
= 

102,75𝑥 1,1

23,5
= 4, 8 cm² 

 

 

 

 

 

 

Figure V.2: L’effort Fd dans la diagonale d’extrémité. 

On opte pour une cornière isolée de L65×65×7d’une section A =8,7cm2 avec un boulon de 12 mm 

et trous de 13 mm. 

 Section nette: 

Anet = 8,7 – 0,5x1,3 = 8,05 cm² 

 

4cm R 

Fd 

5m 

F1 

Ɵ 



 

88 

 

Chapitre V                                                            Calcul des contreventements 

V.2.3Vérification à la résistance ultime de la section nette :  

Cas de cornières assemblées par une seule aile, pour une attache avec deux boulons ou plus  

  Nu; rd = 
𝛽3.𝐴𝑛𝑒𝑡 .𝑓𝑢

𝛾𝑀2
 

 

 

 

     Tableau 1 – Coefficients minorateurs 𝜷𝟐 et 𝜷𝟑 

Entraxe𝑝1  ≤ 2,5 𝑑0 ≥ 5,0 𝑑0 

(2 boulons ) 𝛽2 0,4 0,7 

( 3 boulons ou plus) 𝛽3 0,5 0,7 

 

Tableau V.1:coefficients minorateurs β1 et β2 

Où : est le coefficient min orateur donné dans le tableau1 en fonction de l’entraxe P1 des trous.  

Exemple : attache de 3 boulons ou plus   

P=100mm; e=25mm  

𝑃1 = 100𝑚𝑚> 5𝑑0 = 5𝑥13 = 65𝑚𝑚 

Avec : d0=13mm diamètre de trous   

Donc : β=β3 =0.7  

NuRd = 
0,7𝑥8,05𝑥3600

1,25
 =  16228,8daN 

Nsd=10275, 45 daN<NuRd = 16228,8daN……………condition vérifiée 

 

Conclusion:   

Une cornière de L65x65x7 avec des boulons de 12 mm et trous de 13 mm convient pour les barres 

de contreventement de la poutre au vent   

 

NSd 

e1 

NSd 

P1 P1 
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V.2.4 Vérification des pannes (montants de la poutre au vent) à la résistance :  

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

l’action des charges verticales, et en outre à la compression sous (F), on doit donc vérifier la 

panne à la flexion déviée composée. . Les formules de vérification sont les suivantes : 

a)Vérification de la section à la résistance :  

Section de classes 1 et 2: 

(
𝑀𝑦𝑠𝑑

𝑀𝑛𝑦𝑟𝑑
)𝛼 +(

𝑀𝑧𝑠𝑑

𝑀𝑛𝑧𝑠𝑑
)𝛽≤1 

Avec :α=2 et β=5n≥1   

 𝑛 =
𝑁𝑠𝑑

𝑁𝑝𝑙𝑟𝑑
 

  Mny.rd= Mply.rd(
1−𝑛

1−0.5𝛼
) et Mnz.rd = Mplz.rd (

(1−𝛼)2

1−𝛼
) 

𝐴𝑤 = 𝐴 − 2𝑏. 𝑡𝑓  ; 𝑎𝑖𝑟𝑒𝑑𝑒𝑙′𝑎𝑚𝑒 

 α : min (
𝐴𝑤

𝐴
 ; 0.5) 

 Mply.rd = 
𝑊𝑝𝑙𝑦𝑥𝑓𝑦

𝛾𝑀0
 . Mplz.rd = 

𝑊𝑝𝑙𝑧𝑥𝑓𝑦

𝛾𝑀0
 

 

 Charges et surcharges revenant à la panne intermédiaire :  

Flexion déviée : (voir le calcul des pannes).  

G= 37.13daN/ml  

N=70.51 daN/ml. 

Compression : (voir le calcule de contreventement)  

V=F4 =2033.67daN 

Combinaison des charges :   

1.35G+1.35N+1.35V 

Qsd=1.35G+1.35N 

Nsd=1.35V 

Qsd=1.35G+1.5N=1.35×37.13 +1.5×70.51 =145.31 daN/ml.  

𝑄𝑧𝑠𝑑 = 𝑄𝑠𝑑𝑥𝑐𝑜𝑠∝= 145.31𝑥cos 11.30 = 142.49daN/ml. 

Mysd=
𝑄zsdx l²

8
 = 

142.498x 5²

8
= 445.28daN.m 

𝑄𝑦𝑠𝑑 = 𝑄𝑠𝑑𝑥𝑠𝑖𝑛 ∝= 142.49𝑥 sin 11.30 = 27.92 daN/ml   
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 Mzsd=
𝑄ysdx (

l

2
)²

8
 = 

27.92x 2.5²

8
= 21.81 daN.m 

Nsd=1.35xV=1.35x2033.67=2745.45daN  

 Caractéristique géométrique de l’IPE140 :  

Wel ;y=77.3cm3Wel ;z=12.3 cm3 

Wpl ;y=88.3   cm3Wpl ;z=19.3 cm3 

M ply; Rd=Wpl y X 
𝑓𝑦

ү𝑀0 
=

88.3𝑋23.5

1.1
= 1886.41 daN.m 

M plz; Rd=Wpl z X 
𝑓𝑦

ү𝑀0 
=

19.3𝑋23.5

1.1
= 412.32 daN.m 

NPl;Rd=
𝐴𝑥𝑓𝑦

𝛾𝑀0
 = 

16,4𝑥2350

1.1
 = 35036,36 daN 

n = 
𝑁𝑠𝑑

NPl;Rd 
 = 

2745.45

35036,36
 = 0,1 

b)Incidence de l’effort normal: 

   Si : NSd≤ Min (0.25 Npl, Rd ; 0.5AW .fy / M0). Il n’y a pas d’interaction entre le moment résistant 

et l’effort normal.  

Nsd =2745.45daN    

0.25 Npl,Rd = 0.25 ×35036,36  = 8759,09 daN. 

AW = (A – 2b .tf) = 16, 4 -2×7, 3×0.69 = 6,326 cm2.  

0.5AW .fy / M0 = 0.5×6,326  ×2350/1.1 = 6757.31daN 

Nsd=2745.45 daN<Min (0.25 Npl,Rd = 8759,09  daN; 0.5AW .fy / M0=6757.31  daN)=6757.31  

daN…………………………( condition vérifiée ) 

La condition est vérifiée donc il n’y a pas d’interaction entre le moment résistant et l’effort normal. 

Pas de réduction des moments de résistance plastique :  

My, Rd = Mpl, y, Rd 

Mz, Rd = Mpl, z, Rd 

La formule de vérification est suivante :  

[
𝑀𝑦𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙𝑦𝑠𝑑
]α +[

𝑀𝑧𝑠𝑑

𝑀𝑝𝑙𝑧𝑠𝑑
]β  ≤1… 

a=2 ; β= 5n≥1 ; =0.1β= 5n=5x0.1 = 0.5  

[
445.28 

1886.41
]² +[

21.81 

412.32 
]0.5 = 0,29<1……………condition vérifiée 
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V.2.5Vérification des pannes (montants de la poutre au vent) aux instabilités :  

     Déversement = Flambement latéral + Rotation de la section transversale 

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 de soulèvement est susceptible de 

déverser du moment qu’elle est libre tout au long de sa portée.  

Combinaison à l’ELU :  

G – 1.5V  

Qz, sd = G×cos(α) – 1.5V  

Qz, sd = 1.35G×sin (α)  

Nsd=1.5V 

Avec:  

G = 37,13 daN /ml : Charge permanente  

V= -205,60daN /ml : Vent de soulèvement (chapitre 2 : calcul des pannes)  

V' = F4= 2033,67daN : Effort de compression du vent revenant à la panne intermédiaire (Montant 

de la poutre au vent).  

Charge de flexion : (voir calcul des pannes)  

Qz;sd=Gcosα-1.5V= 37.13 cosα – 1.5×205.60= -271.98 daN /ml 

Qy;sd=1.35Gsinα=1.35×37.13sinα=9.82daN/m  

Mysd=
𝑄zsdx l²

8
 = 

271.98x 5²

8
= 849.94daN.m 

Mzsd=
𝑄ysdx (

l

2
)²

8
 = 

9.82 x 2.5²

8
= 7.67daN.m 

Charge de compression : (voir calcul de contreventement)  

Nsd=1.35Xv’=1.35x2033.67=3050.50daN  

La vérification aux instabilités est donnée par les formules suivantes 

a)Flexion composée avec risque de flambement :  

𝑁𝑠𝑑

χmin.Npl,Rd
 + 

Ky.My.sd

Nply.Rd 
  + 

Kz.Mzsd

Nplz.Rd 
 ≤ 1 
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b) Flexion composée avec risque de déversement :  

𝑁𝑠𝑑

χz.Npl,Rd
 + 

KLT.My.sd

χLT .Nply.Rd 
  + 

Kz.Mzsd 

Nplz.Rd 
≤ 1 

a)Flexion composée avec risque de flambement :  

 Calcul du coefficient de réduction minimale pour le flambement𝝌𝒎𝒊: 

Flambement par rapport à l’axe fort yy:  

 Longueur de flambement :  

ly= 500 cm (longueur de la traverse).  

 Calcul de l’élancement :  

 λy= 
ly 

𝑖𝑦
 = 

500

5,74
 = 87,10 

 Calcul d’élancement réduit :  

 λ1 =𝜋[
𝐸

𝑓𝑦
]0,5 = 𝜋[

2.1𝑥106

235
]0,5 = 93,9 

𝜆𝑍
̅̅ ̅ =  

𝜆𝑧

𝜆1
  [𝛽𝐴]0.5 ; 𝛽𝐴 = 1 (section 1 ,2 et 3)  

𝜆𝑦̅̅ ̅= 
 λy

λ1
 = 

87,10

93,9
 = 0,92 

 Choix de la courbe de flambement :  

Le tableau 5.5.3 de l’Eurocode 3, partie 1-1nous 

donne le choix de la courbe de  

flambement en fonction du type de la section  

ℎ

𝑏
=

550

210
 = 2.61 > 1,2 

Suivant y-y : courbe a  α = 0.21  

 Facteur de réduction 

χ𝑦= 0,7206 (tableau du coefficient de  

flambementχde la courbe a) 

 Flambement par rapport à l’axe faible zz: 

 Longueur de flambement :  

lz =250  cm  

 Calcul de l’élancement :  

  λz= 
lz 

𝑖𝑧
 = 

250

1,65
 = 151,51 

 Calcul d’élancement réduit : 

λ1 =𝜋[
𝐸

𝑓𝑦
]0,5 = 𝜋[

2.1𝑥106

235
]0,5 = 93,9 

𝜆𝑍
̅̅ ̅ =  

𝜆𝑧

𝜆1
  [𝛽𝐴]0.5 ; 𝛽𝐴 = 1 (section 1 ,2 et 3)  

𝜆𝑧̅̅ ̅ = 
 λz

λ1
 = 

151,51

93,9
 = 1,61 

 Choix de la courbe de flambement :  

Le tableau 5.5.3 de l’Eurocode 3, partie 1-1nous 

donne le choix de la courbe de flambement en 

fonction du type de la section 

ℎ

𝑏
=

550

210
 = 2,61> 1,2 

Suivant z-z: courbe b   α = 0.34  

 Facteur de réduction  

χ𝑧= 0,3047(tableau du coefficient de 

flambementχde la courbe b) 

χ𝑚𝑖𝑛= min (0, 7206;0, 3047) χ𝑚𝑖𝑛= 0, 3047 
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 Calcul du coefficient ky :  

Formules tirées de l’article (5-5-4) de l’Eurocode 03 :  

𝑘𝐿𝑇 = 1 −  
µ𝑦 .𝑁 𝑠𝑑

𝑋𝑧 .  𝐴 .𝑓𝑦
 ≤ 1.5 

Avec :   =𝜆𝑦̅̅ ̅(2 βMy–4 ) +
𝑊𝑝𝑙𝑦− 𝑊𝑒𝑙𝑦

𝑊𝑒𝑙𝑦
 ≤ 0.9 

Où : βMyFacteur de moment uniforme équivalent pour le flambement  

Pour la poutre simplement appuyée avec une charge uniformément répartie : βMy = 1.3 

𝜇𝑦= 0, 92 (2x1, 3-4) +
88,3−77,3

77,3
 = -1, 14< 0, 9 

On aura donc : 

Ky = 1- 
(−1,14)𝑥3050,50

0,7206𝑥16,4𝑥2350
 = 1 ,12< 1,5 

 Calcul du coefficient kz :  

Kz= 1- 
µz𝑥Nsd

χz𝑥𝐴𝑥𝑓𝑦
< 1,5 

Avec : 𝜇z = z(2 βMy–4 ) +
𝑊𝑝𝑙𝑦− 𝑊𝑒𝑙𝑦

𝑊𝑒𝑙𝑦
 ≤ 0.9 

La poutre simplement appuyée avec une charge uniformément répartie : βMy = 1.3 

𝜇z= 1,61 (2x1,3-4)+
19,3−12,3

12,3
 = -1,68< 0,9  

On aura donc : 

KZ= 1- 
(−1,68)𝑥3050,50

0,3047𝑥16,4𝑥2350
 = 1 ,43< 1,5 

Vérification au flambement :  

𝑁𝑠𝑑

χmin.Npl,Rd
 + 

Ky.My.sd

Nply.Rd 
  + 

Kz.Mzsd

Nplz.Rd 
 = 

3050,50

0,3047x 35036,36
+ 

1,12𝑥849,94

1886,41
+ 

1,43𝑥7,67

412,32
 = 0,82 

< 1…………condition vérifiée 

Vérification au déversement :  

 Calcul du coefficient de réduction pour le déversement : 

Calcul de l’élancement réduit vis-à-vis du déversement λLT 

𝜆𝑍
̅̅ ̅ =  

𝜆𝑧

𝜆1
  [𝛽𝐴]0.5 ; 𝛽𝐴 = 1   (Section 1, 2 et 3) 

 Calcul d’élancement réduit :  

λ1 =𝜋[
𝐸

𝑓𝑦
]0,5 = 𝜋[

2.1𝑥104

235
]0,5 = 93,9 
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𝜆𝐿𝑇 =
𝐿/𝑖𝑍

𝐶1  
0.5 [ 1 +  

1

20  
 (

𝐿/ 𝑖𝑍

ℎ/𝑡𝑓
) ]0.25

 

 

Avec  iz = 1,65cm ; h = 14cm ; tf = 0,64cm. ; L = 500cm 

Avec :C1=1.88 charge uniformément répartie la poutre simplement appuyée avec une charge 

uniformément répartie : βMy = 1.3 

λLT=
500/1.65

(1.88)∧0.5[1+1/20(
500/1.65

14
0.64

)²]∧0.25

=118,36 et 𝜆𝐿𝑇̅̅ ̅̅ ̅ = 
118,36

93,9
 = 1,26 

Facteur d’imperfection pour le déversement.  

𝛼𝐿𝑇= 0.21 : pour les sections laminées.  

𝛼𝐿𝑇= 0.49 : pour les sections soudées. 

Le tableau 5.5.3 de l’Eurocode 3, partie 1-1 nous donne le choix de la courbe de flambement en 

fonction du type de la section  

Section laminé : 𝛼𝐿𝑇=0.21 

Courbe de flambement a 

 

ℎ

𝑏
=

14

210
 = 2,61 mm> 1,2 

Coefficient de réduction pour le déversement 𝑳: 

χ𝐿𝑇= 0, 4934(tableau du coefficient de flambementχde la courbe a)  

 Calcul du coefficient 𝐤𝑳𝑻: 

Formules tirées de l’article (5-5-4) de l’Eurocode 03 :  

𝑘𝐿𝑇 = 1 −  
µ𝑦 .𝑁 𝑠𝑑

𝑋𝑧 .  𝐴 .𝑓𝑦
 ≤ 1.5 

Avec :µ𝐿𝑇 = 0.15 𝜆𝑍
̅̅ ̅ . 𝛽𝑀𝐿𝑇 – 0.15 ≤ 0.9 

𝜇𝐿𝑇=0.15(1, 61). (1,3)−0.15 =  0,16 

On aura donc : 

KLT= 1- 
0,16𝑥3050,50

1,43𝑥16,4𝑥2350
 = 0,1< 1,5 
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Vérification au déversement :  

𝑁𝑠𝑑

χz.Npl,Rd
 + 

KLT.My.sd

χLT .Nply.Rd 
  + 

Kz.Mzsd

Nplz.Rd 
=

3050,50

 0,3047x 35036,36
 + 

0,1𝑥849,94

1886,41
  + 

1,43𝑥7,67

412,32
 = 0,4 

< 1…………condition vérifiée 

Conclusion  Le profilé choisi IPE 140 est adéquat comme panne de toiture 

V.3 Calcul de la palée de stabilité en long pan : 

 Les palées de stabilité doivent reprendre les efforts du vent sur pignons 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 v.3: schéma statique de palée de stabilité en long pan 

Par la méthode des coupures: 

a)Effort de traction dans la diagonale tendue: 
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Figure V.4:Effort de traction dans la diagonale tendue 
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N. Cosθ + F1 = R  

Avec :  

R=  6076,82 𝑑𝑎𝑁 

tan 𝜃 =
7

5
 ө =arctg

7

5
= 54,46° 

N = 
𝑅−𝐹1

𝐶𝑂𝑆 38,7
 = 

6076,82−730,63

𝐶0𝑆54,46°
 =  9197.41daN 

Nsd = 1, 5 N = 1.5 x 9197.41   = 13796,115daN 

Nsd = 137, 96 Kn 

b) Section de la diagonale :  

Calcul de la section brute A :  

Nsd Npl, Rd = 
𝐴𝑥𝑓𝑦

ү𝑀0
 

A ≥ 
Nsd

𝑓𝑦𝑥ү𝑀0
 = 

137,96 𝑥 1,1

23,5
= 6,45 cm² 

On opte pour une cornière isolée de L65×65×7d’une section A =8,7cm2 avec un boulon de 12 mm 

et trous de 13 mm. 

Section nette : 

Anet = 8,7 – 0,5x1,3 = 8,05 cm² 

V.3 .1Vérification à la résistance ultime de la section nette : 

Cas de cornières assemblées par une seule aile, pour une attache avec deux boulons ou plus  

 Nu ;rd = 
𝐵.𝐴𝑛𝑒𝑡 .𝑓𝑢

𝛾 𝑀2
 

Avec : β=β3 =0.7  

NuRd = 
0,7𝑥8,05𝑥3600

1,25
 =  16228,8daN 

Nsd=13796,115 daN< NuRd = 16228,8daN……………condition vérifiée 

 

 

 

 

 

Conclusion:   

Une cornière de L65x65x7 avec des boulons de 12 mm et trous de 13 mm convient pour les barres 

de contreventement de la palée de stabilité 

NSd 

e1 P1 P1 

NSd 
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 Introduction 

     Le séisme est un phénomène naturel qui peut engendrer d’importants dommages sur les 

constructions, ainsi des pertes de vies humaines. Pour cela, des règlements parasismiques sont 

conçus pour prévoir des mesures nécessaires à la conception et à la réalisation des constructions 

de manière à assures leur protection. 

VI.1Méthode de calcul 

 Le calcul sismique se fait selon  le Règlement Parasismique Algérien (RPA99. VERSION 2003.) 

Nous propose trois méthodes de calcul pour évaluer la force sismique. 

1. La méthode statique équivalente (MSE). 

2. La méthode d’analyse spectrale. 

3. La méthode d’analyse dynamique par accélerogramme. 

a) Choix de la méthode 

Nous allons travailler avec la méthode statique équivalente (MSE). Le principe de cette méthode 

consiste à remplacer les forces statiques fictives dont leurs effets sont considérés équivalents aux 

effets de l’action sismique. Le choix de cette méthode est particulièrement dicté par la simplicité 

de l’ouvrage (sensiblement symétrique), sa hauteur limité (H=10m<65m) et sa régularité en plan 

(
45

30
= 1.5 < 4) et en élévation. 

D’une manière générale notre structure satisfait l’intégralité des conditions énumérées dans 

l’article (4.1.2) du RPA 99 version 2003.             

 Caractéristiques du hangar étudié 

 Wilaya d’implantation : MEDEA. 

 Zone IIa : sismicité moyenne. 

 Groupe d’usage 2 : Ouvrages courants ou d’importance moyenne  

 Catégorie du site : Site 3 (sol meuble). 

  VI.2 Calcul de la force sismique totale   

     L’effort sismique total appliqué à la base de la structure est donné par la formule Suivante :        

V= 
𝐴×𝐷×𝑄

𝑅
 × 𝑊   (Formule 4-1 du RPA)  
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Avec :   

                    A : coefficient d’accélération de zone donné par le tableau 4.1 du RPA ;  

  D : facteur d’amplification dynamique moyen donné par la formule 4.2 du RPA ;  

  R : coefficient de comportement global de la structure donné par le tableau 4.3 du RPA ;  

 Q : facteur de qualité donné par la formule 4.4 du RPA ;  

 W : poids totale de la structure donné par la formule 4.5 du RPA.  

a) Coefficient d’accélération de zone (A) :  

Donné par un tableau (4.1 du RPA99/2003), le coefficient d’accélération A est tiré en fonction 

de la zone Sismique et le groupe d’usage du bâtiment. 

Dans notre cas : 

   Zone sismique : IIa  

   Groupe d’usage : 2   → A= 0.15  

   b) Coefficient de comportement global de la structure (R)  

Donné par le tableau 4.3 du RPA en fonction du système de contreventement (palées triangulés 

en X). 

       R= 4 

c) Calcul du facteur de qualité Q :  

La valeur de Q est donnée par la relation suivante :  

       Q= 1+Ʃ Pq  

Avec : Pq : la pénalité à retenir si le critère de qualité q est satisfait ou non ; et selon le tableau  

4.4 du RPA 99 V2003 on a :  

              P1=0,05 : conditions minimum sur les files de contreventement (non observé) ;  

              P2= 0,05 : redondance en plan (non observé) ;  

              P3= 0 : régularité en plan (observé) ;  
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              P4= 0 : régularité en élévation (observé) ;  

              P5=0 : contrôle de la qualité des matériaux (observé) ;  

              P6=0,1 : contrôle de la qualité de l’exécution (observé).  

             →Q= 1+ (0,05+0,05+0+0+0+0,1) = 1,2 

d) Facteur d’amplification dynamique moyen D :  

Il est donné par la relation :  

             D = 2,5         0≤T≤T2  

             D=2,5ŋ (T2/T) 2/3       T2≤T≤3s  

     D =2,5ŋ (T2/3) 2/3(3/T) 5/3    T˃3s  

 Le pourcentage d’amortissement ξ :  

Le pourcentage d’amortissement est donné en fonction du matériau constitutif, du type et de 

l’importance du remplissage. Du tableau 4.2 du RPA 99 V2003 on trouve pour acier/léger ξ= 4%.  

 Le facteur de correction d’amortissement :  

Le facteur de correction d’amortissement est donné par :  

    ŋ = [7/ (2+ξ)] 1/2 0,7  

D’où : ŋ= [7/ (2+4)] 1/2= 1,08  

 Estimation de la période fondamentale de la structure :  

On a :  

 T= CT. hN
3/4.  

Avec :  

CT= 0,085 : coefficient en fonction du système de comportement du type de remplissage donné par 

le tableau 4.6 du RPA 99 V2003.  

             hN =10m: hauteur totale.  

            T= CT hN
3/4.= 0,085x103/4= 0,48s  

T2= 0,5s : période caractéristique associé à la catégorie du sol (qui est dans notre cas S3) donné 

par le tableau 4.7 du RPA 99 V2003.  

Puisque 0≤T= 0,48s≤T2= 0,5s : → D= 2,5ŋ = 2,5x1, 08= 2,7 
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e) Calcul du poids total de la structure W :  

            W= Ʃ Wi = Ʃ (WGi+  WQi)  

Avec :   

WGi : poids du aux charges permanentes et à celle des équipements fixés éventuels ;  

WQi : poids du aux charges d’exploitations ;  

𝛽 : Coefficient de pondération en fonction de la nature de l’ouvrage donné par le tableau 

4.5 du RPA 99 V2003.  

1) Calcul des charges permanent WGi de tous les éléments qui constituent hangar : 

 

Elément 

Profilés 

utilisés 

Poids 

propre 

(kg /m²) 

Nombre de 

Chaque 

élément 

La longueur 

de l’élément 

La charge 

W (kg) 

Poteau IPE 550 106 7 24 17808 

traverse IPE 550 106 15,3 24 38923,2 

potelet IPE 270 36,1 7,8 4 1126,32 

   8,6 4 1241,84 

   9,5 4 10260 

Lisse de 

bardage 

UPE 140 14,5 4 40 2320 

   4,5 24 1566 

   5 98 7105 

panne IPE 140 12,9 5 198 12771 

liernes Barre rond 

𝛟 = 10mm 

   327,97 

Palé de 

stabilité 

L65x65x5 8,7 68,8  598,56 

β 
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Poutre au 

vent 

L65x65x5 8,7 234,21  2037,625 

Elément Types 

 

Poids 

propre 

(kg /m²) 

Surface 

(m²) 

 

 

Nombre  

 

 

 

La charge 

W (kg) 

Couverture 

du versent de 

toiture 

15,84 15,84 688,5 2 21811,68 

Couverture 

du long pan 

14,42 14,42 215 2 6200,6 

Couverture 

du pignon 

14,42 14,42 482,96  6964,28 

    ∑ 𝑊𝐺𝑖 131062,07 

Tableau VI.1: Les charges permanentes 

2) Evaluation des actions d’exploitations :  

            WQi = Pneige x S toiture = 47 x 1377 =6471.9 

            WQi = P Entretien x S toiture = 60 x 1377 = 82620 

  Et 𝛽 = 0.5 (hangars; entrepôts)  

  Poids total W= WGi+ WQi= 131062, 07+ (0.5x82620) = 172372, 07Kg 

 3) Calcul de la force sismique totale 

       Vx = 
 𝐀 .  𝐃  .  𝐐

𝐑
×W = 

0.15  ×  2.7  ×  1.2

4
× 1723, 72 

                  Vx = 209.43 KN 

      Vy = 
𝐀 .  𝐃  .  𝐐

𝐑
×W = 

0.15  ×  2.7  ×  1.2

4
× 1723, 72 
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                Vy = 209.43 KN 

4) Les sollicitations dues au vent le plus défavorable (sens V1 pignon) 

 V = 134,38 daN / m2  (chapitre 02) 

 V =134.38 × Stoiture 

 V = 134,38  × 1377 

 V = 185041,26 daN = 1850,41kN 

 V > Vx 

 V > Vy 

 

Conclusion 

Les sollicitations dues au vent sont plus importantes que celles dues au séisme, ainsi nous 

retiendrons uniquement l’action du vent pour le dimensionnement des portiques et du 

contreventement de l’ouvrage. 
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 Introduction  

Un assemblage est un dispositif qui permet de réunir et de solidariser plusieurs pièces entre 

elles, en assurant la transmission et la répartition des diverses sollicitations entre les pièces, sans 

générer des sollicitations parasites notamment de torsions.  

La conception et le calcul des assemblages revêtent en construction métallique , une 

importance équivalente à celle du dimensionnement des pièces pour la sécurité finale de la 

construction ,les ossatures ne présentent généralement pas de redondances importantes et les 

assemblages constituent donc le point de passage obligé pour les sollicitations régnant dans les 

différents composants structurels, en cas de défaillance d’un assemblage , c’est bien le 

fonctionnement global de la structure qui est en cause .  

Il existe plusieurs modes d’assemblages fondamentales utilisés dans la construction 

métallique, dont les principaux modes sont :  

- Le rivetage  

- Le boulonnage  

- Le soudage  

- Le collage  

VII.1 Calcul des assemblages par boulons :  

Il faut noter que parmi les plusieurs avantages de la construction métallique est que la 

majorité des éléments sont assemblés par boulonnage. Ainsi cet avantage permet d’usiner presque 

tous les éléments d’une structure dans l’atelier avant de les transporter sur site et de les assembler. 

Dans ce chapitre on va faire le calcul des connections boulonnés HR.  

Il existe deux types de boulons :  

- Les boulons ordinaires : non précontraints, ce type d’assemblage, de moins en moins utilisé 

aujourd’hui, est pratiquement réservé aux constructions provisoires, donc démontables, ou aux 

constructions sommaires et secondaires.  

- Les boulons HR : pressente le même aspect qu’un boulon ordinaire, un boulon HR (Haute 

Résistance) est constitué d’acier à haute limite élastique et comporte une rondelle incorporée à 

la tête. Donc le coefficient de frottement ( ) entre les éléments d’une connexion joue un rôle 

prépondérant.  
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VII.2 Avantages des boulons HR  

• Déformation très réduite par rapport aux autres types d’assemblages boulonnes grande 

raideur)  

• Capacité à supporter des charges alternées  

• Meilleur comportment en fatigue  

• Le boulon HR peut travailler en pression diamétrale s’il perd sa précontrainte.  

VII.3 Assemblage de rive (Poteau-Traverse)  

- L’assemblage « poteau-traverse » est réalisé à l’aide d’une platine boulonnée à la traverse et au 

poteau.  

- L’assemblage est sollicité par un moment fléchissant, effort tranchant et un effort normal  

                                

                                        

Figure VII.1:Représentation de l’assemblage poteau-travers. 

VII.3.1 La disposition constructive des boulons :  

On opte pour un assemblage constitué de 20 boulons HR 10.9 de diamètre de 20 mm, La 

platine a une épaisseur de 20 mm.  

Le coefficient de frottement  =0.3 (Surface nettoyée par brossage métallique ou à la flamme avec 

enlèvement de toutes les plaques de rouilles non adhérentes).  

VII.3.2 Efforts de calcul :  

La vérification de l’assemblage à la résistance se fera sous l’effet des sollicitations suivantes 

(chapitre V) :  

 La combinaison la plus défavorable ELU (1.35G+1.5N+P).  
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                   𝑀𝑠𝑑 = −342, 99 𝑘𝑁.𝑚  

                   𝑉𝑠𝑑 = 89, 71 𝑘𝑁  

                   𝑁𝑠𝑑 = - 49, 12 𝑘𝑁  

 VII.3.3 Les composants d’assemblage:  

 Poteau en IPE 550.  

 Pouter IPE 550.  

 Jarret IPE 550.  

 Palatine 1110 × 220 × 20  

 

                                                 Figure VII.2:détails assemblage.  

VII.3.4 Calcul de la hauteur de la partie comprimée  

x= 𝑡𝑓𝑏√
𝑏𝑏

𝑡𝑤𝑏
 

Pouter IPE 550 

 tfb= 17, 2 mm; twb = 11, 1 mm;    bb = 210mm  

        x = 17,2 √
210

11,1
 

                               x = 74,81mm 
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  FigureVII.3 : la hauteur de la zone comprimée.  

𝑑1 = 1050𝑚𝑚; 𝑑2 = 940𝑚𝑚; 𝑑3 = 830𝑚𝑚; 𝑑4 = 720𝑚𝑚; 𝑑5 = 610𝑚𝑚 

                               𝑑6 = 940𝑚𝑚; 𝑑7 = 830𝑚𝑚; 𝑑8= 280𝑚𝑚; 𝑑9 = 170𝑚𝑚 

VII.3.5 Calcul du moment résistant 

    𝑀𝑅𝑑 = 𝑁1𝑑1 + 𝑁2𝑑2 + 𝑁3𝑑3 + ⋯ = ∑ 𝑁𝑖𝑑𝑖  

𝑁1

𝑑1
=

𝑁2

𝑑2
=

𝑁3

𝑑3
… 

𝑀𝑅𝑑 =
𝑁1

𝑑1
 ( 𝑑1

2 + 𝑁2. 𝑑2

𝑑1

𝑁1
+  𝑁3. 𝑑3

𝑑1

𝑁1
… ) 

𝑀𝑅𝑑 =
𝑁1

𝑑1
 ( 𝑑1

2 + 𝑑2
2 + 𝑑3

3 +…) 

 

𝑀𝑅𝑑 = 
𝑁1 ∑ 𝑑1

2 

𝑑1
    D’où : 𝑁1 = 

𝑀𝑅𝑑 .  𝑑1 

∑ 𝑑1
2  

 𝑁1: L’effort maximal de traction du boulon le plus éloigné du centre de rotation. 

 𝑑1: Distance des boulons par rapport au centre de rotation. 

a) L’effort de calcul de précontrainte autorisé dans les boulons vaut :  

      𝐹𝑝 =0.7 x𝑓𝑢𝑏 x 𝐴𝑠  

    Boulons de diamètre 20 mm :  

     As = 245 mm²,  
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     𝑓𝑢𝑏 = 1000 N/mm2,  

    𝐹𝑝=0.7×1000×103×245 = 171.5kN pour un boulon.   

b) Vérification à la résistance de l’assemblage :  

    Il faut vérifier si :     𝑀𝑠𝑑 ≤𝑀𝑟𝑑  

∑ 𝑑𝑖²  = (170² + 280² + 390² + 500² + 610² +720² + 830² +940² + 1050²) = 4074900 mm² 

MRd = 
𝑛.Fp,∑ 𝑑𝑖² 

𝑑1
 = 

2𝑥171,5 𝑥 474900𝑥10−3 

1050
 

 Msd = 342, 99 KN.m ≤ MRd = 1331,134 KN.m…………..condition vérifiée 

VII.3.6 Résistance de l’assemblage sous l’effort tranchant :  

Par boulon :  
𝑣𝑠𝑑

𝑛
 = 

49,12

20
 = 2,46 kN 

Il faut vérifier que :  

  
𝑽𝒔𝒅

𝒏
 ≤  𝑽𝒓𝒅 = 𝑲𝒔  × 𝒎 × µ × 

𝑭𝒑

𝞬 𝑴𝟐
 

Ks = 1.0 : trou normal (Eurocode 3 P6.5.8.1) 

 m = 1.0 : un plan de frottement  

𝜇 = 0,3: Coefficient de frottement (Eurocode 3 P6.5.8.3)  

Fp : Précontrainte de calcul (Eurocode 3 P6.5.8.2)  

VRd= 1x1x0, 3 x
171,5

1,25
 = 41,6 KN 

  
𝑣𝑠𝑑

𝑛
 =2,46 kN < VRd=41, 6 KN…………..condition vérifiée 

VII.3.7 Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone tendue :  

Il faut vérifier que :  

Fv≤ Ft.Rd 

 Avec: Ft ,Rd = twc . beff.
𝑓𝑦

 γM0 
 

 où: 

   𝐹𝑡. : Résistance de l’âme du poteau à la traction  

   twc : Épaisseur de l’âme du poteau  

    beff = p : Entre axe des boulons (p=110 mm).  

    Rd =1,11x11x
23,5

1,1
 = 260,85 KN 

    Fv = 
Msd

ℎ−𝑡𝑓
 = 

342,99

1,1−0,0172
 = 316,76KN   
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    L’effort de cisaillement vaut: 

   𝐹𝑣 =316,76KN > Ft ,Rd =260,85KN ……………………………….condition non vérifiée  

   D’où nécessité de raidisseurs (raidisseur d’épaisseur 14 mm).  

VII.3.8 Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone comprimée :  

 

Figure VII .4 : Résistance âme du poteau dans la zone comprimée. 

 Il faut vérifier que :  

𝑵𝒔𝒅 ≤ 𝑭𝒄.𝒓𝒅  

a) Calcul de 𝑭𝒄.𝒓𝒅 :  

𝐹𝑐.𝑟.𝑑 =  
𝐾𝑐  × 𝑝 ×  𝑏𝑒𝑓𝑓  × 𝑡𝑤𝑐  × 𝑓𝑦

𝛾𝑀1 √( 1 + 1.3( 
𝑏𝑒𝑓𝑓

ℎ )2)

 

𝑏𝑒𝑓𝑓 = 𝑡𝑓𝑏 + 2𝑎𝑝√2  + 5 (𝑡𝑓𝑐 +  𝑟𝑐 ) + 2𝑡𝑝 

  

Lorsque 𝛔𝑐.𝑠𝑑 ≤0.7 𝑓𝑦 𝐾𝑐 = 1  

Lorsque 𝛔𝑐.𝑠𝑑 >0.7 𝑓𝑦     𝐾𝑐 = 1.7 − 
𝜎𝑐.𝑠𝑑

𝒇𝒚
 

Donc : 𝛔𝑐.𝑠𝑑= 
𝑉𝑠𝑑

𝐴
 + 

Msd.Zmax

𝐼𝑦
  

𝛔𝑐.𝑠𝑑= 
49,12

134
 + 

342,99x102x27,5

67120
 = 14,41 KN/cm2 

Et  0.7 𝑓𝑦 = 0.7 x 23,5 = 16,45 KN/cm2  

Alors  𝛔𝑐.𝑠𝑑 =14,41 𝐾𝑁/𝑐𝑚2 <0.7 𝑓𝑦 =16,45𝑘𝑁/𝑐𝑚2  𝐾𝑐 = 1  

 

• tp= 20 mm : épaisseur de la platine d’extrémité 
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• 𝑏𝑒𝑓𝑓= 17,2+2x5√2 +5(17,2+24)+2x20= 277,34 mm 

• tfb: épaisseur de la semelle de la poutre  

• 𝑡𝑓𝑐 : épaisseur de la semelle du poteau  

• 𝑡𝑝: épaisseur de la platine d’extrémité  

• 𝑟𝑐: rayon de raccordement âme/semelle du poteau  

• 𝛼𝑝: épaisseur de la gorge de la soudure (estimée à 5.0 mm)  

Si 𝜆̅p ≤0.72   𝜌=1  

Si 𝜆̅p >0.72   𝜌= (𝜆̅p – 0,2)/ 𝜆̅P²        

      𝜆̅p = 0,932√
beff.dwc.fy

E.twc²
 : élancement réduit de la partie efficace de l’âme        

𝜆̅p =0,932√
27,73x46,76x23,5

2.1x10⌃4x1,11²
 = 1,08 

 𝜆̅p > 0,7  

       𝜌= (𝜆̅p – 0, 2)/ 𝜆̅P² = (1,08- 0,2)/(1,08²)= 0,75 

 On aura donc : FCRd=
1𝑥0,75𝑥27,73𝑥1,11𝑥23,5

1,1√1+1,3(
27,73

55
)²

  = 427,57 kN 

b) Calcul de 𝑵𝒔𝒅 : 

On a :   Nsd= ∑ 𝑁𝑖 

Ni= 
Msd.di

∑ 𝑑𝑖²
               et            Msd = 342, 99 KN.m 

N1= 
Msd.d1

∑ 𝑑𝑖²
 = 

342,99𝑥1050𝑥10⌃−3

4074900𝑥10⌃−6
 = 88,38 KN 

 N2= 
Msd.d1

∑ 𝑑𝑖²
 = 

342,99𝑥940𝑥10⌃−3

4074900𝑥10⌃−6
 = 79,12 KN 

 N3= 
Msd.d1

∑ 𝑑𝑖²
 = 

342,99𝑥830𝑥10⌃−3

4074900𝑥10⌃−6
 = 69,86 KN 

N4= 
Msd.d1

∑ 𝑑𝑖²
 = 

342,99𝑥720𝑥10⌃−3

4074900𝑥10⌃−6
 = 60,60 KN 

 N5= 
Msd.d1

∑ 𝑑𝑖²
 = 

342,99𝑥610𝑥10⌃−3

4074900𝑥10⌃−6
 = 51,34 KN 

N6= 
Msd.d1

∑ 𝑑𝑖²
 = 

342,99𝑥500𝑥10⌃−3

4074900𝑥10⌃−6
 = 42,08 KN 

N7= 
Msd.d1

∑ 𝑑𝑖²
 = 

342,99𝑥390𝑥10⌃−3

4074900𝑥10⌃−6
 = 32,82 KN 

 N8= 
Msd.d1

∑ 𝑑𝑖²
 = 

342,99𝑥280𝑥10⌃−3

4074900𝑥10⌃−6
 = 23,56 KN 
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 N9= 
Msd.d1

∑ 𝑑𝑖²
 = 

342,99𝑥170𝑥10⌃−3

4074900𝑥10⌃−6
 = 14,30 KN 

 Nsd= ∑ 𝑁𝑖=462,06 kN > FCRd=427,57 KN…………….condition non vérifiée 

La résistance de l’âme du poteau en compression est faible en comparaison avec l’effort agissant .Il 

faut prévoir un raidisseur (raidisseur d’épaisseur 14 mm) 

VII.3.9 Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone cisaillée :  

 

                   Figure VII .5 : Résistance de l’âme du poteau dans la zone cisaillée.  

Il faut vérifier que :    𝑭𝒗 ≤ 𝑽R𝒅  

a) Calcul de 𝑽R𝒅 :  

VRd = 0,58 x fy x h
 twc

 γM0 
 

VRd =  0,58x23, 5x55x
1,11

1,1
 = 756,46 KN 

b) Calcul de l’effort de cisaillement𝑭𝒗 :  

Fv = 
Msd

ℎ−𝑡𝑓
 = 

342,99

1,1−0,0172
 = 316,76KN  

𝐹𝑣 =316,76KN <𝑉Rd =756, 46 KN ……………………………….condition vérifiée  

VII.4 Assemblage du Faitage (Traverse-Traverse) :  

L’assemblage traverse – traverse est réalisé par l’intermédiaire d’une platine boulonnée. 

Si la portée du portique ne dépasse pas certaines limites pour le transport, L’assemblage du faitage 

peut être réalisé en usine, hors chantier, permettant ainsi des économies. 
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        Figure VII.6 : Représentation de l’assemblage traverse-traverse. 

VII.4.1 La disposition constructive des boulons :  

On opte pour un assemblage constitué de 20 boulons HR 10.9 de diamètre de 20 mm, 

La platine a une épaisseur de 20 mm.  

Le coefficient de frottement   = 0.3 (Surface nettoyée par brossage métallique ou à la flamme 

avec enlèvement de toutes les plaques de rouilles non adhérentes).  

 VII.4.2 Efforts de calcul:  

 

                               Figure VII.7 : Détails sur l’assemblage de faitage 

La vérification de l’assemblage à la résistance se fera sous l’effet des sollicitations suivantes 

(chapitre V) :  

 La combinaison la plus défavorable ELU (1.35G+1.5N+P).  

            𝑀𝑠𝑑 = 180,01 𝑘𝑁.𝑚  

            𝑉𝑠𝑑 = 65,35 𝑘𝑁  

            𝑁𝑠𝑑 = 78, 34 𝑘𝑁  

 Vérification à la résistance de l’assemblage :  

               Il faut vérifier que :  

Msd ≤ Mrd  
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 Le moment résistant effectif de l’assemblage:  

                            𝑀𝑅𝑑 = 
𝑁1 ∑ 𝑑1

2 

𝑑1
= 

𝑛𝐹𝑝 ∑ 𝑑1
2 

𝑑1
 

  L’effort  de calcul de précontrainte autorisé dans les boulons :          

   𝐹𝑝 = 0.7 × 𝑓𝑢𝑏 × 𝐴𝑠  

 Boulons de diamètre 20mm :  

 As = 245mm²,   

 fub = 1000N/mm²  

 Fp = 0.7 1000 10-3 245 = 171.5kN pour un boulon  

VII.4.3 Vérification à la résistance de l’assemblage :  

               Il faut vérifier que :  

Msd ≤ MRd 

∑ 𝑑𝑖²  = (170² + 280² + 390² + 500² + 610² +720² + 830² +940² + 1050²) = 4074900 mm² 

MRd = 
𝑛.Fp,∑ 𝑑𝑖² 

𝑑1
 = 

2𝑥171,5 𝑥 474900𝑥10⌃−3 

1050
 = 1331,134 KN.m 

Msd = 180,01 KN.m ≤ MRd = 1331,134 KN.m…………..condition vérifiée 

VII.4.4 Résistance de l’assemblage sous l’effort tranchant :  

Par boulon :  
𝑣𝑠𝑑

𝑛
 = 

65,35

20
 = 3,26 kN 

Il faut vérifier que : 

                                       
𝑽𝒔𝒅

𝒏
 ≤  𝑽𝒓𝒅 = 𝑲𝒔  × 𝒎 × µ × 

𝑭𝒑

𝞬 𝑴𝟐
 

VRd= 1x1x0, 3 x
171,5

1,25
 = 41,6 KN 

  
𝑣𝑠𝑑

𝑛
 =3,26 kN < VRd=41, 6 KN…………..condition vérifi 

VII.5 Calcul des bases des poteaux :  

VII.5.1 Définition :  

La base du poteau a le rôle de transmettre au massif de la fondation, les efforts développés 

dans le poteau. Elle est constituée d’une platine en acier soudée à la base du poteau par un cordon 

de soudure appliqué sur le contour de la section du profilé constituant le poteau. Son épaisseur ne 

peut pas excéder de beaucoup l’épaisseur de l’âme et des semelles du poteau, elle peut être 

renforcée par des raidisseurs.  
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                                        Figure VII.8 : Base des poteaux 

L’assemblage de base du poteau est généralement conçu comme une articulation afin de 

réduire les dimensions des fondations ; il est possible d’utiliser des pieds de poteau encastré, si le 

sol présente des caractéristiques fiables.  

               

Figure VII.9 : pied de poteau articulé. 
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Figure VII.10 : Pieds de poteaux encastrés 

Dans notre structure on a les poteaux en IPE 550. Donc on va faire le calcul de dimensionnement 

de la plaque d’assise sous l’action des charges suivantes :  

• Charge axiale de compression Nsd =89,71 KN  

• Effort trenchant Vz.sd = 49,12 KN  

• Effort de soulèvement Nsd= 59,69 KN  

• Effort tranchant correspondant : Vz.sd= 37,05 KN  

VII.5.2 Données de base :  

• Plaque d’assise en acier de nuance S235 : fy =235 N/mm²  

• Fondation en béton de classe 25/30 : fck=25N/mm²  

• Coefficients partiels de sécurité : Acier : 𝛾M0 =1.1 ; : 𝛾M 2 =1.25  

Béton : 𝛾𝑐 =1.15  

VII.5.3 Résistance du béton à la compression :  

𝑓𝑐𝑑 =𝑎𝑐𝑐x𝑓𝑐𝑘 /𝛾𝑐   𝑓𝑐𝑘=25 N/mm2  

La valeur de 𝑎𝑐𝑐 est de données dans l’annexe nationale.  

Sa valeur recommandée est de : =1 

 La résistance de calcul du béton devient :  

𝑓𝑐𝑑 =1 x 25 /1.5      𝑓𝑐𝑑=16.7 N/mm2  

VII.5.4 Résistance de calcul à l’écrasement du matériau de scellement :  

La valeur de coefficient du matériau de scellement est :βj  =2/3  

Les dimensions de la fondation étant inconnues, prendre   
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La résistance de calcul à l’écrasement du matériau de scellement :  

𝑓𝑗𝑑 =𝛼 𝑥 𝛽𝑗 𝑥 𝑓𝑐𝑑 =16.7 𝑁/𝑚𝑚2  

VII.5.5 Estimation de l’air de la plaque d’assise :  

Une estimation de l’air requise de la plaque d’assise est donnée par la plus grande des deux valeurs 

suivantes :  

Ac0 = 
1

ℎ𝑐.𝑏𝑓𝑐     
 (

𝑁𝑆𝑑

fcd 
)² = 

1

550𝑥210
 (

899710

16,7
 )² = 249,84 mm² 

Ac0 = 
𝑁𝑆𝑑

fcd 
 = 

89710

16,7 
 = 5371,85mm², qui est le plus grand  

VII.5.5.1 Choix du type de la plaque d’assise :  

Comme estimation pour : Ac0= 5371,85 mm² <0.95 × 550 × 210 = 109725 mm²  

Ac0= 5371,85 mm² <109725 mm²........................ Une plaque projection courte est satisfaisante.  

Les dimensions en plans adéquates pour la plaque d’assise à la projection courte sont choisies  

Comme suit :  

bp = 250mm > bfc+ 2tfc = 210+ 2x17, 2 = 244,4mm 

hp = 590mm > hc+ 2tfc = 550+ 2x17,2 = 584,4mm  

Ce qui donne Ac0 = 250× 590 = 147500 mm² > 5371,85 mm²  

VII.5.5.2 Vérification de la résistance de calcul de la plaque d’assise 

 Calcul de la Largeur d’appuis additionnelle c :  

   c= 
−𝐵− √𝐵2 −4𝑎𝑐

2𝑎
 

Où : A = +2  

B = -(bfc– tw+ hc);     B = - (210 – 11,1 + 550) = - 748,9 mm  

  

C = 
0.5 𝑁𝑠𝑑

𝑓𝑗𝑑
 – (2𝑏𝑓𝑐  × 𝑡𝑓𝑐 + 4𝑡𝑓𝑐

2 + 0.5 × ℎ𝑐 × 𝑡𝑤𝑐 −  𝑡𝑓𝑐 × 𝑡𝑤𝑐) 

C=
0,5𝑥89710

16,7
 – (2x210x17, 2+4(17,2)² - 0,5x550x11, 1- 17,2x11, 1)  

𝐶=− 2478, 01𝑚𝑚2  

La largeur additionnelle est de :  

C=
748,9−√748,92−4𝑥2(−2478,01)

2𝑥2
 = - 3,28mm 

Vu que l’effort de compression Nsd est faible ce qui nous donne la valeur négative de la largeur 

additionnelle.  
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Pour le calcul de la largeur additionnelle C dans le cas où l’effort de compression sollicitant le 

poteau est faible, on procède de la manière suivante : 

• Calcul de la largeur d’appuis additionnelle C :  

En posant : t=20 mm comme épaisseur de la plaque d’assise. 

C = t .(
𝑓𝑦

 3.fjd.γM0 
) 0,5 = 20 (

235

 3x16,7x1.1
) 0,5 = 42mm 

C =42mm< 
(ℎ−2𝑡𝑓)

 2
 = 

(550−2𝑥17,2)

 2
 = 257,8 mm 

C =42mm< 257,8 mm…………………. Il n’y a pas de recouvrement des aires en compression 

Pour les tronçons des deux semelles  

Remarque : Dans le cas d’assemblages articulés, le débord de la plaque d’assise est généralement 

pris égale à 20 mm.  

Donc 𝛽𝑐 =2 0𝑚𝑚<𝐶=42 𝑚𝑚→la plaque d’assise est de projection courte 

• Calcul de la section efficace Aeff:  

La plaque d’assise est de projection courte.  

Aeff = 2(bcf + 2 𝛽𝑐) (c+ 𝛽𝑐+tfc) + (hc – 2C-2tfc) (2C+twc) 

Aeff = 2(210 + 2x20) (42+ 20+17, 2) + (550 – 2x42-2x17, 2) (2x42+11, 1) 

Aeff = 80645, 16mm² 

 

                             Figure VII.11 : Dimensions de la plaque d’assise 

 Calcul de la résistance à l’effort axial Nsd:  

𝑁𝑠𝑑 ≤𝑁𝑟𝑑    Avec:   NRd =Aeff x fjd 

𝑁R𝑑 = 80645,16× 16.7 ×10- 3 = 1346,77 KN  
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𝑁𝑠𝑑 = 89,71 KN <𝑁R𝑑 = 1346,77 KN ...................................condition vérifié 

VII.5.5.3 Calcul de la résistance de la plaque d’assise au moment fléchissant  

 Calcul du moment résistant MRd:  

MRd= 
𝑡2.𝑓𝑦

6,γM0 
 

MRd= 
𝑡2.𝑓𝑦

6,γM0 
 = 

202𝑥235

6x1.1 
 = 14242, 42 N.mm 

MRd=14,24 KN.mm 

 Calcul du moment de flexion Msd : 

Msd = 
(

𝑐2

2
)𝑁𝑠𝑑

Aeff  
 = 

(
422

2
)𝑥89,71

80645,16  
 = 0,98 KN.mm 

𝑀𝑠𝑑 =0,98KN.mm < MRd=14,24 KN.mm 

VII.5.5.4 Vérification de la résistance au cisaillement du scellement de la plaque d’assise :  

𝑉𝑠𝑑 ≤𝐹𝑣.𝑟𝑑  

Avec :  

𝐹𝑣R𝑑 =𝐹𝑓.R𝑑 = 𝐶𝑓𝑑 x𝑁𝑠𝑑 =0,2x 89,71 =17,94 𝐾𝑁  

 : est l’effort de calcul de compression du poteau.  

 : Coefficient de frottement entre la plaque d’assise et couche de scellement. Une valeur de 0.2 et 

spécifiée pour le mortier de calage de ciment et de sable  

𝑉𝑠𝑑 =49,12 𝐾𝑁>𝐹𝑣.R𝑑 =17,94 𝐾𝑁  ........................................condition non vérifiée  

Remarque :  

La résistance au cisaillement du scellement de la plaque d’assise n’est pas vérifiée, les tiges 

d’encrage vont donc reprendre l’effort de cisaillement qu’il faut vérifier en conséquence.   

VII.5.6 Les tiges d’ancrage :  

Les tiges d’ancrage doivent être mises en place afin de résister aux effets des actions de calcul, on 

doit les dimensionner de sorte à supporter convenablement l’effort de traction ainsi que les forces 

de soulèvement et les moments de flexion.  

VII.5.6.1 Résistance des tiges d’ancrages au cisaillement :  

L’EN 1993-1-8 §6.2.2 donne la formule suivante pour la résistance au cisaillement :  

𝐹𝑣.𝑟𝑑 =𝐹𝑓.𝑟𝑑 +𝑛𝑏x𝐹𝑣𝑏.𝑟𝑑  
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𝐹𝑓. : Résistance de calcul par frottement en présence d’un effort axial de compression Nsd dans 

le poteau.  

𝐹𝑓.𝑟𝑑 =0.2 x𝑁𝑠𝑑  

𝐹𝑣𝑏. : Résistance de calcul d’une tige d’ancrage au cisaillement.  

𝐹𝑣𝑏.𝑟𝑑 =  
𝑎𝑐𝑏  × 𝑓𝑢𝑏 × 𝐴𝑠

𝛾𝑀2 
 

𝑎𝑐𝑏 =0.44−0.0003𝑓𝑦𝑏    et    235N/mm2≤𝑓𝑦𝑏 ≤ 640 N/mm2  

nb: nombre de tiges situées dans l’assemblage.  

On constate que cette règle permet d’ajouter la résistance de calcul au cisaillement des tiges 

d’encrage à celle par frottement cette dernière résistance n’existant que pour un effort axial de 

compression dans le poteau.  

On vérifie que la condition suivante est satisfaite :  

𝑉𝑠𝑑 ≤𝐹𝑣.𝑟𝑑  

Pour deux tiges M20 en classe 4.6 :  

𝐴𝑠= 245 mm2  ; 𝑓𝑢𝑏 =400 N/mm2;𝑓𝑦𝑏 = 240N/mm2  

𝐹𝑓.𝑟𝑑 =0.2 x 𝑁𝑠𝑑 =0.2 x 89,71=17,94𝐾𝑁  

FvRd= 
(0.44−0,0003𝑥240)𝑥400𝑥245𝑥10⌃−3

1.25 
 = 29KN 

𝐹𝑣.𝑟𝑑 =17,94+2 x 29=75,94 𝐾𝑁  

𝑉𝑠𝑑 =49,12 𝐾𝑁<𝐹𝑣.𝑟𝑑 =75,94 𝐾𝑁………………………………………... OK  

Pour plus de sécurité il est de pratique courante de prévoir des bèches de cisaillement pour 

soulager les tiges d’ancrages dans le cas grands efforts de cisaillement comme le séisme.  

On choisit une bèche ayant des dimensions satisfaisant les conditions suivantes :  

- Profondeur efficace : 𝟔𝟎 𝒎𝒎 ≤ 𝑳𝒆𝒇𝒇 (𝒃ê𝒄𝒉𝒆) ≤ 𝟏.𝟓𝒉𝒃ê𝒄𝒉𝒆  

- Hauteur de la bêche : 𝒉𝒃ê𝒄𝒉𝒆 ≤ 𝟎.𝟒 𝒉𝒄  

- Elancement maximal des ailes : 𝒃𝒃ê𝒄𝒉𝒆 / 𝒃𝒃ê𝒄𝒉𝒆 ≤ 𝟐𝟎  

Les dimensions d’un profile IPE 100 S235 respectent les deux premières conditions.  

- Une bèche en IPE 100 en acier S235 est retenue.  

- La profondeur totale : 𝒅𝟎 =𝟏𝟎𝟎 𝒎𝒎  

- La longueur efficace : 𝑳𝒇𝒇 =𝟏𝟎𝟎 − 𝟑𝟎=𝟕𝟎 𝒎𝒎  

   L’épaisseur de scellement est de 30 mm.  



 

119 

 

Chapitre VII                                                                   Etude des assemblages  

VII.5.6.2 Résistance des tiges d’ancrages à l’effort de soulèvement :  

Dans le cas où l’effort 𝑵𝒔𝒅en pied de poteau est un effort de soulèvement, les tiges d’ancrages 

doivent transmettre cet effort ainsi que l’effort tranchant concomitant entier Vsd à la fondation.  

D’après les résultats du chapitre 5 (calcul de portique) : 

Combinaison G + 1.5V3  

𝑵𝒔𝒅 = 59, 69 KN↑  

𝑽𝒔𝒅 = 37, 05 KN   

VII.5.6.3 Vérification de la tige d’ancrages à la résistance :  

En se plaçant en sécurité, on vérifie pour une tige d’ancrages que la condition suivante est 

satisfaite:   

                          
𝑁𝑠𝑑/𝑛𝑏

𝐹𝑣𝑏.𝑟𝑑
 + 

𝑁𝑠𝑑/𝑛𝑏

𝐹𝑡..𝑟𝑑
 ≤ 1 

Avec: 

         NtRd= 
0,9.𝑓𝑢𝑏.𝐴𝑠

 γM2 
 = 

0,9𝑥400𝑥245

1,25
 =70, 56 KN    

          
vsd/nb

𝐹𝑏𝑅𝑑
 +

𝑁𝑠𝑑/𝑛𝑏

NtRd
  = 

37,05/2

29
 + 

59,69/2

70,56
 = 1 ≤ 1........................................condition  vérifiée 

Pour deux tiges M20 en classe 4.6 :  

      𝐴𝑠 = 245 𝑚𝑚²   = 400𝑁/𝑚𝑚²;   =300 𝑁/𝑚𝑚² ;  =30 𝑚𝑚  

VII.5.6.4 Vérification de la tige d’ancrage à l’adhérence :  

    Pour un boulon d’ancrages :  

                                         𝑵𝒔𝒅 /𝟐 ≤ 𝑭𝒂𝒏𝒄, 𝑹𝒅  

    La résistance d’ancrages en traction d’une tige d’ancrage est :   

                                                                                

     Les valeurs courantes sont données comme suit :  

𝒓= 𝟑𝒅 = 3 × 20 =60 𝑚𝑚  

𝒍𝟏 = 𝟐𝟎𝒅 = 20× 20=400 𝑚𝑚  

𝒍𝟐 = 𝟐𝒅 = 2 × 20 =40 𝑚𝑚  
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Figure VII.12 : Tige d’ancrage 

 La largeur totale de la tige :  

 𝑙𝑏 = 𝑙1 + 6.4𝑟 + 3.5𝑙2 = 400 + 6.4 × 60 + 3.5 × 40 = 924 𝑚𝑚  

En utilisant la formule suivante donnée dans le guide de L’EUROCODE de CTICM (1)  

La longueur totale de la tige requise est :  

  𝑡𝑏.𝑟𝑞𝑑 = 0.144 
𝑓𝑢𝑏

𝑓𝑏𝑑
 

𝒇𝒖𝒃: Résistance ultime du boulon d’ancrage 

𝒇𝒃𝒅: constante d’adhérence de calcul de calcul 

d: diamètre du boulon d’ancrage  

 Calcul de la contrainte d’adhérence 𝒇𝒃𝒅 :  

Classe de béton C25/30  

𝑓𝑐𝑘 =25𝑁/𝑚𝑚²: résistance à la compression du béton  

𝛾𝑐 = 1.15 : coefficient partiel de sécurité  

 𝑓𝑏𝑑 =
0.36√𝑓𝑐𝑘

𝛾𝑐
=

0.36 √25

1.15
 = 1.2 N/m𝑚2 

 lb, rqd = 0,144x20x 
400

1,20
 =960mm 

La résistance d’ancrage en traction d’une tige d’ancrage est :  

𝑓𝑎𝑛𝑐. 𝑅𝑑 = 𝜋.d .lb, rqd .fbd 

𝑓𝑎𝑛𝑐. 𝑅𝑑 = 𝜋 ×20×960 × 1.2 = 72382,29𝑁  

𝑓𝑎𝑛𝑐. 𝑅𝑑 =72,38 KN 

𝑁𝑠𝑑

2
 = 

59,60

2
 =29,84 kN < 𝑓𝑎𝑛𝑐. 𝑅𝑑 =72,38 KN……………..condition vérifiée 
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La longueur d’ancrage de référence requise est :  

  𝑡𝑏.𝑟𝑞𝑑 =
𝑁𝑠𝑑

𝜋.𝑑.𝑓𝑏𝑑
 

Où :   𝑁𝑠𝑑 = 𝐴 × 𝞼𝒔𝒅 =  
𝜋.𝑑2

𝟒
 ×  𝞼𝒔𝒅 

  : effort de soulèvement par tige d’ancrage.  

  𝑡𝑏.𝑟𝑞𝑑 =
𝜋.𝑑2𝑑 .𝞼𝒔𝒅  

4.𝜋.𝑑.𝑓 𝑏𝑑
=

𝑑 .𝞼𝒔𝒅  

4.𝑓 𝑏𝑑
  

   
𝑡𝑏.𝑟𝑞𝑑  

𝑑
= 

 𝞼𝒔𝒅  

4.𝑓 𝑏𝑑
 

On suppose que la tige permet d’être ancrée suffisamment pour développer la résistance entraction 

de la section de la tige.      

𝜎𝑠𝑑 =
𝑁𝑠𝑑

𝐴
               max𝜎𝑠𝑑 = 

𝑁𝑡.𝑟𝑑

𝐴
=  

(0.9 × 𝑓𝑢𝑏 × 𝐴𝑠 )/𝛾𝑀2

𝐴
 

A : la section brute de la tige  

As : section résistante  

En prenant  

𝐴/𝐴𝑠 ≈0.8    max𝜍𝑠𝑑 =0.576𝑓𝑢𝑏  

   tb.rqd =
𝑚𝑎𝑥.𝞼𝒔𝒅  

4.f bd
=

0.576 .𝒇𝒖𝒃  

4.𝑓 𝑏𝑑
  

  𝑡𝑏.𝑟𝑞𝑑 = 0.144 
𝑓𝑢𝑏

𝑓𝑏𝑑
 

Remarque :  

Bien que normalement le pied soit de type articulé .il est préférable de prévoir quatre boulons 

d’ancrage pour des raisons de sécurité car ils empêchent les poteaux de se renverser en phase 

provisoire de montage.  

 

 Figure VII.13 : Pied de poteau articulé avec 04 boulons d’ancrage.  
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Introduction   

      Les fondations d'une construction sont constituées par les parties de l'ouvrage qui sont en 

contact avec le sol auquel elles transmettent les charges de la superstructure elles constituent donc 

la partie essentielle de l'ouvrage dans leur bonne conception et réalisation découle la bonne tenue 

de l'ensemble.  

     Les éléments de fondation transmettent les charges au sol soit directement (cas des semelles 

reposant sur le sol ou cas des radiers) soit par l'intermédiaire d'autres organes (cas des semelles sur 

pieux par exemple).  

VIII.1  Les types des fondations :  

Fondation superficielle:  

 Semelle isolée sous Poteau.  

 Semelle filante continue sous mur.  

 Semelle filante sous plusieurs poteaux.  

 Radiers généraux ou nervurés.  

-Fondation profonde (semelle sous pieux).  

 Choix des fondations :  

-Un certain nombre des problèmes se pose, lorsqu’il s’agit de choisir un type de fondation, qui 

dépend essentiellement de la contrainte du sol.  

-Le choix du type de fondation se fait suivant trois paramètres :  

 La nature et le poids de la superstructure.  

 La qualité et la quantité des charges appliquées sur la construction 

 La qualité du sol de fondation.  

Donc son calcul ne peut être effectue que lorsqu’on connaît : 

-La superstructure et ces charges.  

-Les caractéristiques du sol (concernant le projet la contrainte admissible du sol =0.2MPa)  
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VIII.2 Etude des semelles :  

 

 

 

 

 

 

 

 
  

 

 

Figure VIII.1 : Diagramme des contraintes agissant sur les fondations 

Charges à prendre en considération :  

 

 Effort ELU ELS 

 

semelle 

 

Nsd (KN) 

 

89,71 

 

78,34 

 
𝜎̅sol 

 

2bar = 0,2MPa = 

 

  20000 daN /m² 

 

 

Figure VIII.2 : tableaux de l’effort normal 

 Sous l’effort vers le bas   

a) Dimensionnement de la semelle                

Détermination de A et B :  

 
𝐴

𝐵
=

𝑎

𝑏
→

{
 

 𝐴 =
𝑎×𝐵 

𝑏
→ 𝐵 ≥ √

𝑏

𝑎
×

𝑁𝑠𝑑

𝜎𝑆𝑂𝐿

𝐴 =
𝑏×𝐴 

𝑎
→ 𝐴 ≥ √

𝑎

𝑏
×

𝑁𝑠𝑑

𝜎𝑆𝑂𝐿

 

 

On a: b = 590 mm et a = 250 mm          

Σsol =
𝑁𝑠𝑑

𝐴.𝐵
             A × 𝐵  ≥  

𝑁𝑠𝑑

𝜎𝑆𝑂𝐿
 

  

B 

A 

b 

a 
e 

h d 

ƠM ƠM 

N 
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B²x 
𝑎

𝑏
 = 

𝑁𝑠𝑑

𝜎𝑠𝑜𝑙
  

250

590
 x B2 = 

8971

20000
 

0,42xB² = 0,44  B =1 m 

 A=B = 1m 

Donc on prend une semelle de dimensions (1 x 1) m². 

 

b) Détermination de d et h :  

ℎ = d + 5cm 

𝐵−𝑏

4
≤ 𝑑 ≤ 𝐴 − 𝑎  

1−0,59

4
≤ 𝑑 ≤ 1 − 0,25  

0,1025𝑚 ≤ 𝑑 ≤ 0,75 m  10,25cm ≤ d ≤ 75 cm 

Donc d =45cm h = 45+5 = 50 cm 

 

VIII.2.1Calcul de ferraillage :  

 l’ELU 

𝑨𝒖 =
𝑵𝒖×(𝑨−𝒂)

𝟖×𝒅×𝝈𝒔𝒕
  

𝝈𝑺𝑻 =
𝒇𝒖

𝜸𝒔
=

𝟒𝟎𝟎

𝟏.𝟏𝟓
= 347,83 MPa  

𝐴𝑢 =
89.71𝑥10−3𝑥(1−0,25)

8𝑥0,45𝑥347,87𝑥10−2
 = 5,3x 10-3 m² = 0,53 cm² 

 

 l’ELS 

Au =
Ns×(A−a)

8×d×σsol
  

𝜎𝑠𝑜𝑙 = 𝑚𝑖𝑛 (
2

3
𝑓𝑒; 110√𝑛 × 𝑓𝑐28) = 210.63𝑀𝑃𝑎  

 

n: coefficient de fissuration = 1,6 

 

As =
78.34 × 10−3 × (1 − 0,25)

8 × 0,45 × 210.63x10−2
= 7,74x10−2m² 

As = 0.77 cm²  

Nous avons As > Au donc on prend un ferraillage de 6T12 (6.78cm²) 
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VIII. 3 Calculs des longrines:  
  

    Les longrines ont pour rôle de relier les semelles entres elles, elles sont soumises  à un effort de 

traction.  

       Une longrine est posée directement sur un béton de propreté pour empêcher la pollution du 

béton frais de la longrine par le sol support lors du coulage du béton. Le béton de propreté offre 

également un support uniforme à la longrine.  

a) Dimensionnement des longrines  

Selon le RPA99, pour un sol de type S3 les dimensions minimales de la section transversale des 

longrines sont : 25 cm x 30 cm.  

 

b) Calcul du ferraillage  

Les longrines doivent être calculées pour résister à la traction sous l'action d'une force égale à :  

= max  [
𝑁

𝑎
 ; 20 𝐾𝑁] 

Avec :  

N : Egale à la valeur maximale des charges verticales de gravité apportées par les points d’appui 

solidarisés.  

α : Coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considérée, pour les sols S3.  

 

 L’ELU :  

 
𝑁𝑢

𝑎
=

89.71

12
= 7.47 𝐾𝑁  

 

 

 L’ELS : 

 
𝑁𝑠

𝑎
=

78.34

12
= 6.52𝐾𝑁  

 

𝐹 = {7.47𝐾𝑁; 6.52𝐾𝑁; 20𝐾𝑁} =20𝐾𝑁  

 

𝐴𝑠𝑡𝑢 =
𝐹

𝜎𝑠𝑡𝑢
=

0,02

347,83
= 0.57 𝑐𝑚²  

 

𝐴𝑠𝑡𝑠 =
𝐹

𝜎𝑠𝑡𝑠
=

0,02

210.63
= 0.94 𝑐𝑚²  
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Le RPA99 exige une section minimale : 

 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.6%𝐵 = 0.6%(25𝑥30) = 4,5 cm² 

 

Donc : on prend Ast = 6T12 = 6.78 cm 

 

c) Vérification de condition de non-fragilité: 

 

Ast ≤ 0.23b × d × 
𝐹𝑐28

𝐹𝑒
 

 

{
Ast = 6.78 cm

Ast ≤ 0.23b × d ×
𝐹𝑐28

𝐹𝑒
= 0.23 × 25 × 45 ×

25

400
= 16.1 cm²

     → Condition Vérifiée 

 

d) Calcul d’armatures transversales : 

 

𝜑𝑡 ≤ min (ℎ/ 35 ; 𝜑 min ; 𝑏 /10)  =►  𝜑𝑡 ≤ min (14.28 ; 10 ; 25) =10mm 

 

Alors on prend : 𝜑𝑡 =8mm 

 

e) Calcul d’espacement des cadres : 

 

Le RPA99 exige des cadres dont l’espacement ne doit pas dépasser : 

 

𝑆𝑡 ≤ (20 ; 15𝜑𝑡) →St ≤(20cm ; 15 𝜑𝑡)              St ≤(20cm, 12cm) 

 

Alors on adopte un espacement St = 10 cm 

 

Figure VIII.4.Ferraillage des longrines 

 



 
 

 

CONCLUSION GENERALE 

 

Le travail que nous avons réalisé consiste en étude et la conception d’un hangar métallique 

a un  usage  de stockage, conformément aux règlements en vigueur (RPA 99 version 2003 

EUROCODE 03, RNV 99 /2013)  

        Les conclusions auxquelles a abouti  le présent travail, sont résumées dans les points suivants : 

 Dans les structures métalliques de type (hangar) ; les actions du vent sont souvent les plus 

défavorables néanmoins,  l’étude sismique n’est pas négligeable. 

 La bonne conception et  la décctuliter et  la bonne, modélisation  permettent à la structure 

d’être rigide et plus stable face aux différentes actions aux quelle elle  est  soumise. 

 Les calculs ont permis de déterminer les sections des profilés permettant de garantir la 

sécurité et la stabilité de l’ouvrage compte tenu des charges qui s’appliquées au cours de   

Les calculs ont  permis  à vie. 

 La bonne conception des assemblages est essentielle pour la stabilité des structures 

métalliques  

 L’acier nous offre la possibilité de concevoir des éléments de grandes portées grâce à sa 

bonne rigidité et son poids léger  

Enfin, la construction d’un ouvrage en génie civil est tributaire d’une bonne concordance entre 

trois critères de base à savoir, la résistance, la durabilité et l’économie  dans le respect des normes 
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 Résumé    

   Mon projet consiste à étudier un hangar à usage de stockage  de longueur 45 m ; largeur 

30m   avec une toiture a deux versant d’un angle α = 11,30et une hauteur de 10m ; ce projet  est 

implanté  dans la région de chahbounia  willaya de Médéa qui se situe  à 625 m d’altitude cette 

région est classe comme zone de moyenne de sismicité selon le règlement parasismique algérien 

(RPA99) pour réaliser ce travail je les décomposer en 8 chapitre 

Le travail que j’ai  réalisé consiste en étude et la conception d’un hangar métallique a un  usage  

de stockage, conformément aux règlements en vigueur (RPA 99 version 2003 EUROCODE 03, 

RNV 99 /2013)  

        Les conclusions auxquelles a abouti  le présent travail, sont résumées dans les points suivants : 

 Dans les structures métalliques de type (hangar) ; les actions du vent sont souvent les plus 
défavorables néanmoins,  l’étude sismique n’est pas négligeable. 

 La bonne conception et  la déctuliter et  la bonne, modélisation  permettent à la structure 
d’être rigide et plus stable face aux différentes actions aux quelle elle  est  soumise. 

 Les calculs ont permis de déterminer les sections des profilés permettant de garantir la 

sécurité et la stabilité de l’ouvrage compte tenu des charges qui s’appliquées au cours de   

Les calculs ont  permis  à vie. 

 La bonne conception des assemblages est essentielle pour la stabilité des structures 
métalliques  

 L’acier nous offre la possibilité de concevoir des éléments de grandes portées grâce à sa 
bonne rigidité et son poids léger  

Enfin, la construction d’un ouvrage en génie civil est tributaire d’une bonne concordance entre 

trois critères de base à savoir, la résistance, la durabilité et l’économie  dans le respect des normes 
 

Mots clé :  

 Modélisation ; assemblage ; conception ; génie civil ; construction ; durabilité ; résistance ; rigidité     


